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ABSTRACT

This work presents the numerical procedure used by the Comisién Federal de Electricidad
(México) to analyze the concrete faced rock-fill dams: EI Cajon and La Yesca. The design and construction
used a combination of acquired experience in similar projects, in relation to the application of empirical
methods and numerical analyses. The objective was to evaluate the tridimensional deformation of these dams,
during the construction and in the first filling. In both projects, extensive field and laboratory work was
carried out to determine the mechanical properties of the materials; in the field, deformability was evaluated
with instrumented test embankments and plate tests; in the laboratory, with large scale testing, including giant
triaxial and odometric tests and simple compression tests. An important design objective was to obtain
relatively uniform modules between different materials, placing transitions, with a module ratio smaller than 2
for adjacent materials. The settlements measured at the end of the construction in EI Cajon reached 80 cm.
With such settlements the deformability modules were evaluated. Numerical 3D back analyses were carried
out with the elastoplastic Mohr-Coulomb model and assuming a rigid union between slab and rock-fill. The
settlements calculated at the end of the construction reproduced accurately the pattern and magnitude of the
measurements. The state of deformations was revised and it remained in the elastic range; this fact justified
the usage of a linear elastic constitutive model which produced similar results. The maximum deflection
measured in the concrete face during first filling was 20 cm. Subsequently, an elastoplastic analysis was
carried out using construction modules multiplied by two, due to the initial reduction of deviatoric stress on
first filling and the elastic state of the deformations was verified again, which supported the usage of elastic
analysis once again. Both analyses reproduced the field measurements in shape and magnitude.

In the design of La Yesca the deduced numerical procedure was tested, with the simplifications of a
rigid union between slab and rock-fill and the representative selection of modules from curves evaluated from
the results of field and laboratory tests, considering the confining stress. Elastic analyses were performed to
simulate the construction and the first filling and their validity was verified with elastoplastic analyses. The
results were compared with the field measurements, showing an acceptable approximation in the construction
phase and limiting the displacements for the first filling. In the concrete face the obtained results define
precisely the compression and tension zones, and the order of magnitude of such deformations. In conclusion,
the deformation during the construction and first filling, was essentially elastic, which allowed us to
approximate the measured behavior with an elastic constitutive linear model, in terms of the deformation
pattern and magnitude, provided that representative material properties are used, and transitions are
introduced in the zoning of the dam, in order to homogenize the deformability as much as possible.

Keywords: Concrete face rock-fill dams, numerical analysis, three-dimensional modeling,
constitutive models, behavior of rock-fill.
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CAPITULO I. INTRODUCCION

1.1 ANTECEDENTES

El disefio geotécnico de los enrocamientos de los complejos hidroeléctricos (PH) El
Cajon y La Yesca, en la Comision Federal de Electricidad (CFE), se realizé con la
metodologia presentada en las referencias Aleman et al 2007, 2008 y 2011. Con base en
evaluaciones técnicas y economicas, los disefiadores tomaron la decisién de que las cortinas
de estas presas fuesen enrocamientos con cara de concreto (PECC). Para evaluar su
comportamiento esfuerzo-deformacion (c-g), se ejecutaron diversos trabajos de
exploracion, de evaluacion de propiedades en el campo y en laboratorio y analisis o-¢.
Estos ultimos se efectuaron mediante la suposicion de algunas hipdtesis simplificadoras en
la modelacion y la ejecucion de varios modelos numéricos 3D. En este escrito se presentan
los modelos construidos para las cortinas de los PH El Cajon y La Yesca, asi como

resultados obtenidos en los analisis numéricos c-<.

Puesto que este tipo de trabajos los realizan grupos interdisciplinarios, para los
propdsitos de esta tesis el enfoque se centra sélo en tareas de analisis numérico 3D
requeridas en el disefio de una PECC, ya que éstas fueron las actividades en las que
personalmente se participd’. Dada la amplitud que han alcanzado las teorias e
implementaciones numéricas en esta area de la geotecnia, en general este tema se trata
separadamente. Para definir el entorno de este trabajo, se tratan aspectos empiricos y
tedricos, las fases relevantes del analisis numérico 3D de PECC; se presenta el
procedimiento propuesto entonces por Aleman et al, 2007, 2008 y 2011, sus
simplificaciones para el andlisis estatico de los enrocamientos mencionados, y se justifican

las simplificaciones adoptadas en la modelacion numérica.

! Se exime desde luego al autor principal y demas coautores, excluido desde luego quién escribe (Aleman, et al. 2007,
2008 y 2011), de cualquier interpretacién aqui expuesta que resultara discordante con sus criterios u opiniones,
manifestando que en tales casos se trata de puntos de vista personales.
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Complejos hidroeléctricos de las dimensiones de El Cajon y de la Yesca, se
instrumentan suficientemente, registrandose el comportamiento durante la construccion y el
primer llenado. Resulto relevante en la metodologia que con las hipétesis simplificadoras
que se utilizaron, los resultados de los analisis 6-& mostraron una concordancia aceptable en

los patrones de deformacion y en las magnitudes, con el comportamiento medido.

Las PECC utilizan como estructura de apoyo una cortina de enrocamiento y como
elemento impermeable en el talud aguas arriba, paneles de concreto con juntas
impermeables. Las modernas PECC se construyen colocando y compactando
sistematicamente capas delgadas de enrocamiento. No fue asi en los primeros proyectos en
los cuales su disefio era empirico, basado principalmente en la experiencia previa y en el
juicio de los disefiadores. Con el paso del tiempo esta tecnologia de construcciéon de
cortinas evoluciond y se convirtié en muchos casos en una alternativa tanto técnica como
econdémica. Esto impulsé el desarrollo de investigaciones sistematicas sobre el
comportamiento de enrocamientos en campo, en laboratorio y en la utilizacion del analisis
numérico para el célculo bajo diferentes condiciones de carga de una PECC. Asi las
metodologias de analisis y disefio han evolucionado, sustituyendo el enfoque basado en la
experiencia y el juicio del ingeniero, por un enfoque que también utiliza las experiencias
acumuladas anteriormente, pero que estd guiado por la investigacion de campo y

laboratorio y por los resultados de los andlisis numéricos.

Son varias las etapas que se cubren en el disefio de una PECC?. Una de ellas es el
andlisis o-g, que tendrd como resultado que la obra cumpla con los requerimientos de
seguridad y servicio previamente establecidos; este es uno de los aspectos mas relevantes

que se consideran en el analisis del comportamiento c-¢.

En la actualidad resulta obvio mencionar que en proyectos geotécnicos complejos,

estos analisis se realizan con herramientas numéricas computacionales, las cuales han

> En general en el analisis numérico 3D de toda presa, pueden incluirse, ademas de las fases de modelado geométrico
solido, el modelado numérico de la construccidn, el primer llenado, el comportamiento ante cargas sismicas, y en
ocasiones eventos consecutivos de carga sismica e hidrodinamica. Dependiendo del tipo de cortina adquieren mayor o
menor importancia otros analisis como los de flujo a través o debajo de la cortina, y los de estabilidad en condiciones de
falla; en presas de concreto compactado con rodillo (CCR) y PECC, se realizan analisis térmicos. Finalmente, en México
ya se han desarrollado en el &mbito académico analisis paramétricos del comportamiento sismico de la cara de concreto.
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alcanzado una difusion amplisima, debido a que: a) ofrecen amplias capacidades de
modelado de los fendmenos que rigen la construccién y funcionamiento de estas
estructuras, b) al desarrollo de poderosas interfases graficas de uso simple, disponibles en la
creacion de los modelos, ¢) a la rapidez de ejecucién de algunos tipos de analisis, d) a las
utilerias para la interpretacion de resultados, e) asi como a la reduccion de los costos de
hardware y software y al aumento espectacular de su rendimiento, lo que ha conducido a la
automatizacion de muchos calculos. Dado este entorno tecnologico, se presenta un resumen
de las etapas que componen el analisis del comportamiento oc-¢ de una PECC, tratando de

describir los algoritmos numéricos mas difundidos.

Se comienza con la descripcion sumaria de algunos conceptos de los primeros
métodos de tipo predominantemente empirico, usados inicialmente en el analisis de estas
estructuras, asi como los procedimientos numéricos desarrollados posteriormente. Es de
esperarse que los métodos mas modernos de modelacion geoldgico-geométrica de modelos
3D, de modelacion de las relaciones constitutivas de los materiales geoldgicos y de
simulacion de los fenomenos relevantes en el disefio de estas estructuras, evolucionen hacia
una integracién ecléctica de los mejores resultados de la investigacion y que continle su
implementacion en programas computacionales, de tal manera que su uso se generalizara
aun mas. Ya en estas fechas es solida la implementacion de este tipo de simulaciones,
provenientes del desarrollo de varias técnicas del analisis numérico, como son los

elementos finitos, las diferencias finitas y los elementos discretos.

En el caso de los complejos hidroeléctricos mencionados, ante la necesidad de
obtener un disefio seguro y viable econdmicamente, los disefiadores requirieron evaluar el
comportamiento o-¢ de las PECC mencionadas, y ante la dificultad de aplicar
procedimientos completos® en las fechas de disefio de los PH considerados, asumieron en el

analisis numérico, algunas simplificaciones que permitieron obtener resultados

% Se consideran que estos procedimientos son aquellos que modelan el medio geolégico de emplazamiento y a la
estructura, incorporando ademas aspectos de modelado dependientes del tipo de analisis. Por ejemplo un analisis sismico
requiere la modelacion de los aspectos mencionados en la seccién 2.2.8.
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aproximados dentro del programa de desarrollo planteado para cada proyecto®. En una tarea
de integracion, con el PH EI Cajon, en el 2007 Aleman conformé un procedimiento para el
disefio de enrocamientos, basado en la experiencia, en la investigacion del terreno, en
ensayes de campo y laboratorio, y en analisis numérico con las simplificaciones
mencionadas, y verifico su capacidad de aproximacion en el proyecto de La Yesca, lo que
implicé que en ambos casos se comparen los resultados numéricos con las mediciones

realizadas del comportamiento de ambos proyectos.

El avance tedrico, numérico y experimental asi como su implementacion en
programas de computadora continuard, por lo cual la fase de analisis c-¢ se automatizara
aun mas. Pero para las fechas en que se disefiaron los PH mencionados, se usaron los
procedimientos disponibles para cumplir con los plazos del proyecto, como el método
simplificado resefiado, cuyos resultados proporcionaron en un tiempo corto, informacion

atil para el disefio. Tres fueron las simplificaciones que se utilizaron; estas fueron:

1. Junto con la modelacion 3D de una cortina real y su sitio de emplazamiento, la
construccion de la cara de concreto constituye una de las tareas mas elaboradas en la
modelacion de una PECC, si se considera que se deben incluir interfases entre la cara de
concreto y el enrocamiento y entre las losas mismas, asi como entre losas y plinto, lo cual
incrementa el tiempo de modelacion considerablemente. Aun habiendo obtenido la
modelacion geomeétrica de la cara de concreto con las interfases mencionadas en los
proyectos reales, con la herramienta para construccion de interfases®’, pueden surgir
problemas numéricos en arreglos ortogonales de interfases, arreglos que se requieren
cuando se modela la interfaz entre la cara de concreto con el enrocamiento y las juntas entre
losas verticales. Pero mas aun, en el caso de que lo anterior fuese superable, no se tenia
informacion ni experiencia en este tipo de simulaciones. En el proyecto real no se contaba

con el tiempo para realizar lo que constituia un tema de investigacion, por lo que dadas

* Cuando se requiere la realizacién de modelos de mayor complejidad, como los anélisis dindmicos, la CFE se apoya en
instituciones nacionales de investigacion como el Instituto de Ingenieria de la Universidad Nacional Auténoma de México
(UNAM), o inclusive en asesoria internacional.

® Estos aspectos del modelado de una PECC resultaban entonces laboriosas, en primer término porque las herramientas
graficas del software usado fueron hasta la version 3 una de sus mayores debilidades. La version de esa época, tenia una
deficiencia, pues sélo permitia crear interfases sobre superficies libres, lo cual obligaba a crear secciones de tableros fuera
de su posicidn espacial final, y una vez creada la interfaz requerida, el grupo de tableros se movia a su posicion final. Esta
deficiencia del programa ya ha sido corregida en la actual version 4.
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estas limitantes se optd por la simplificacién que supone una union rigida en el contacto
entre la cara de concreto y el enrocamiento, que tampoco representa las juntas de esta

estructura, como las juntas entre losas verticales.

De hecho sobre este tema son escasas las investigaciones y publicaciones en
México, y no es sino hasta fechas recientes en que Sarmiento (2011), trata el modelado
geométrico del arreglo de interfases y juntas mencionadas de la cara de concreto, para
revisar el comportamiento sismico de los tableros ante las excitaciones mas desfavorables.
Puede esperarse que este tipo de enfoques se difundan y se transformen en una préctica.
Otra expectativa es que las investigaciones sobre este tema contindien y que proporcionen
todo un conjunto de recomendaciones aplicables al disefio que cubran este aspecto del

analisis de una PECC.

2. Si las PECC del tipo de El Cajon y La Yesca operan bajo amplios margenes de
seguridad durante la construccion y el primer llenado, puede pensarse que su
comportamiento se conserve esencialmente dentro del rango elastico. Si esto se prueba
mediante la comparacion de modelos elastoplésticos y elasticos, no resulta ilogico admitir
modelos elasticos lineales en el analisis c-¢ durante la construccion y el primer llenado. Es
asi que con las pruebas requeridas se pudieron utilizar modelos de analisis sencillos durante
las etapas de construccion y primer llenado, con modelos elasticos lineales, con los
parametros medidos en terraplenes de prueba o en ensayes de laboratorio en triaxiales
gigantes o de deformabilidad en odometro. Aungue en general los suelos no presentan este
comportamiento, bajo ciertas condiciones como las que pueden presentarse en los casos
mencionados, se consigue obtener aproximaciones aceptables con modelos elasticos

lineales.

3. La evidencia muestra que el valor del mddulo de deformabilidad es dependiente
del esfuerzo confinante, con una expresion exponencial. Al respecto en modelos elasticos
lineales es posible codificar con el lenguaje embebido del programa usado, la variacion del
modulo con el esfuerzo de confinamiento. Sin embargo se utilizé una simplificacion

adicional en la que en cualquier seccion vertical de la cortina, se asign6 como modulo de
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deformabilidad representativo, al estimado a un tercio de su altura, al utilizar las relaciones
o-¢ evaluadas en ensayes y considerando el esfuerzo confinante a esa altura. Estos valores
se asignaron homogéneamente a cada uno de los materiales constituyentes de la seccion

transversal suponiendo propiedades isotropicas.

En resumen, a pesar de la simplicidad de los modelos usados, se pudo verificar con
las mediciones que se observaron al final de la construccién y el primer llenado de El
Cajon, que en la prediccion del comportamiento en estas fases, el procedimiento utilizado
puede ser suficiente, si se conjunta con una evaluacion precisa de las propiedades

mecanicas. Aleman et al, 2011, enlistan las condiciones para obtener resultados aceptables.

1.2 OBJETIVO

Con la argumentacion descrita, el objetivo de este trabajo es la modelacion del
comportamiento o-¢ 3D de dos enrocamientos reales, EI Cajon y La Yesca, durante las
fases de construccién y primer llenado, mediante un procedimiento simplificado.

Este objetivo requiere en lo posible que se verifiquen y validen las simplificaciones
asumidas, lo cual conduce a describir y revisar aspectos relevantes de la modelacion
numérica 6-€ 3D de PECC.

Necesariamente se presenta la evidencia disponible que valida el procedimiento
simplificado mediante comparaciones entre las predicciones calculadas y las mediciones
del comportamiento de los proyectos durante su fase de construccidn y operacion.

El planteamiento del problema es el siguiente: Las premisas consideradas son: a)
que el contacto entre la cara de concreto y el enrocamiento es rigido, b) es suficiente la
representacion del comportamiento o-¢ del enrocamiento con un modelo constitutivo
elastico-lineal con propiedades isotrépicas, ¢) que el mddulo de deformabilidad
representativo en cualquier seccion es el estimado a un tercio de la altura de la cortina,
utilizando las relaciones c-¢ evaluadas en ensayes, considerando el esfuerzo confinante a

esa altura. Se propone evidenciar que el comportamiento medido o©-g, durante la
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construccion y el primer llenado, puede aproximarse razonablemente con la solucion de

modelos numéricos que utilizan las tres premisas anteriores.

1.3 ALCANCE

Dentro del contexto expuesto anteriormente, a continuacion se delimita el alcance

de este trabajo.

Se comentan algunos aspectos importantes del analisis numérico 3D de PECC, lo
cual condujo a incluir aspectos del modelado geométrico, de los métodos empiricos de
disefio, asi como de los procedimientos posteriores de modelado numérico c-¢ de una
PECC, en un intento por cubrir las fases mas comunes de analisis, lo que incluye la
simulacion de la construccién y del primer llenado. Sélo para completar el panorama, se da
una breve semblanza del modelado de interfases entre la cara de concreto y el
enrocamiento, asi como del modelado del comportamiento sismico de estas estructuras. La
descripcion tedrica termina con una semblanza de los modelos constitutivos de los
materiales usados en los enrocamientos. A lo largo de la revision de la literatura sobre el
analisis de PECC, se identificaron criterios o conceptos que pueden dar soporte a las
premisas supuestas. Con esta descripcion teorica inicial sobre analisis numérico es posible

corroborar el avance que ha tenido en analisis 6-¢ de PECC.

Se realiza la aplicacion de la metodologia usada en el analisis c-¢ de los dos PH
mencionados, con base en las premisas (a) y (c) y aplicando el modelo elastoplastico de
Mohr-Coulomb. Mediante revisiones del estado de las deformaciones en la cortina se
verifica el comportamiento elastico en ambas etapas de construccién y llenado, y con
algunas observaciones teoricas que dan soporte a este resultado, se concluye que el modelo

elastico lineal es suficientemente aproximado si se dan las condiciones sefialadas.

En la proposicion del procedimiento con una perspectiva deductiva se recurrio a la

comparacion entre las mediciones del comportamiento al final de la construccion y del
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primer llenado del PH EI Cajon, con analisis elastoplasticos y elastico lineales (Aleméan et
al, 2005). Mientras que para la verificacion de la aproximacion del procedimiento, con una
orientacion inductiva, se evalué el comportamiento de La Yesca y se compard con las

mediciones disponibles hasta la fecha (Aleman et al., 2011).

1.4 ORGANIZACION DE LA TESIS

El problema tratado en este escrito se presento en la introduccion (Capitulo 1). En
los Capitulos 11 y 111, se hace una revision somera de: a) el modelado geométrico 3D, b) los
aspectos relevantes de los modelos empiricos de disefio de PECC, c) y el procedimiento
completo de modelado numérico o-¢ de una PECC, sefialando las simplificaciones
utilizadas en el disefio de los PH EI Cajon y La Yesca en la CFE. Se describen solo temas
relevantes en el disefio de un enrocamiento con cara de concreto, que estan asociados a los
analisis de esfuerzo-deformacion o-¢, durante la construccion y el primer llenado. Para
completar la descripcion, se hace una brevisima exposicion de un modelo completo de
interaccion suelo-estructura cuyos origenes cuentan con una larga trayectoria y el cual es
aplicable al estudio de la respuesta de cortinas ante solicitaciones sismicas. No se considera
el aspecto de las deformaciones diferidas, posteriores a la construccion. Como parte de la
fundamentacién de las simplificaciones, se presentan resultados de algunas investigaciones
relacionadas con estos temas, que pueden proporcionar, en ciertas condiciones, soporte a
las premisas. Para la exposicion de la informacion presentada en estos capitulos se recurrié

a la literatura disponible.

En el Capitulo IV se incluye la aplicacion de las simplificaciones descritas a los
analisis numéricos realizados y lo mas importante, se muestra la comparacién de los
resultados obtenidos contra las mediciones realizadas, para los casos indicados.
Exclusivamente se presentan resultados tomados de mediciones publicadas, por lo cual
practicamente sélo se tratan resultados en términos de desplazamientos, y poco se

mencionan resultados en otros términos como esfuerzos.
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Finalmente en el Capitulo V, desde el punto de vista global, se transcriben las
conclusiones del procedimiento que cubren todas las etapas importantes del disefio
(Aleman et al., 2011), y se extraen conclusiones particulares de este trabajo referentes sélo

a los analisis numéricos realizados y aqui presentados.
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CAPITULO Il. MODELADO DEL COMPORTAMIENTO DE PECC

En la investigacion de un sitio de emplazamiento para una presa se realizan
multiples estudios que inician con los de factibilidad, para verificar la ausencia de riesgos
geoldgicos y la existencia de las condiciones geomorfoldgicas adecuadas. Si proporcionan
resultados positivos, se ejecutan varios estudios mas, para la seleccion del tipo de presa,
basandose en criterios técnicos, econdmicos y ambientales. Gonzalez de Vallejo (2004)

resumié varios de ellos en las siguientes tablas.

Secuencia de los estudios del terrreo para presas Investigaciones geologicas-geotécnicas para presas
3 Si5 . Fases de 3 3 S R Presa.s £
Fases Estudios geologicos-geotécnicos - Tipos de investigaciones in situ materiale:
sueltos
Investigacion geologica Mapas geologicos regionales S
Estudios geologicos Impermeabilidad del viso Estudios Fotointerpretacion e imagenes de satélites S
Estudios de viabilidad |regional Estabilidad de laderas previos y de Reconocimientos geologicos de superficie y cartografia
de soluciones y de Aterramientos y subsidencias factibilidad gologicos-geotécnica preliminar S
anteproyecto Préstamos Cartografia geologica-geotécnica de detalle S
Estudios previos Estructura geologica Datos hidrologicos y ensayos de permeabilidad S
de cerradas Reconocimiento geofisico Anteproyecto  |Sismica de refraccion y sondeos eléctricos verticales S
Permeabilidad Sondeos geotécnicos
Caracterizacion de  Macizos rocosos Instalacion de piezo 0s S
Proyecto de la cerrada Suelos Ensayos en el interior de sondeos 0
construccion Problemas Resistencia y deformabilidad Ensayos de materiales S
especificios Permeabilidad Cartografia geotécnica complementaria 0
Obras auxiliares Sondeos geotécnicos complementarios 0
Otros problemas Proyecto Galerias de reconocimieno N
Cartografia detallada Ensayos in situ en gran escala de deformabilidad v resistencia N
Desvio del rio. Contoles geofisicos Ensayos de inyecciones
excavaciones. Estudios durante  Ensayos de resistencia y deformabilidad Ensayos de permeabilidad complementarios N
construccion la construccion Ensayos de inyectabilidad Cartografia geotécnica de las excavaciones y cimentaciones S
Oftros reconocimientos Construccion  |Ensayos in situ de verificacion de tratamientos S
Archivo técnico de la presa Ensayos de control de materiales S
Primer llenado
Estudios de Situaciones de emergencia
Explotacion evaluacién Resolucion y analisis de la seguridad
Presas con archivo técnico deficiente
Abandono de presas

Tablas 2.1 Estudios realizados en la construccion de presas (Gonzélez de Vallejo, 2004)

Estas investigaciones proporcionaran la informacion necesaria para obtener un
modelo geoldgico geotécnico confiable y realista que, entre otros aspectos, determina la
litologia y la geologia estructural del sitio, ubican posibles fuentes de comportamiento
inadecuado del proyecto, y puede ser tal su variedad que se debe invertir de manera 6ptima
el tiempo y recursos suficientes, para obtener la informacion que considere todos los
aspectos que puedan influir en su construccion y en su operacion.

Gran parte de los estudios pertenecen al campo de la mecénica de rocas, en la cual

la matriz rocosa o roca intacta se define como la agregacion, la estructura, el arreglo
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espacial de los granos minerales; es la formacion y orientacion espacial de esos granos
individuales, las que dependen de los fendmenos geologicos que dieron origen a cada roca.
La estructura puede ser: a) aleatoria como el caso de varias rocas igneas y sedimentarias,
que exhiben resistencia y deformabilidad isotrépica, b) estructura planar como la de rocas
sedimentarias que se comportan de una manera anisotropica, y c) la estructura lineal como

la de los basaltos columnares.

Ademéas las masas de roca presentan discontinuidades macroestructurales muy
importantes en su comportamiento mecanico, creadas también por fendmenos fisicos
diversos. El término discontinuidad designa varias superficies en las cuales la consistencia
de la roca intacta se interrumpe, como son los contactos y fallas. Mencionando sélo las mas
conocidas se tienen juntas por sedimentacion, juntas de contraccion y fallas creadas por
cargas tectonicas (como son las fallas normales, inversas o de corte, etc. Figura 2.1).

Figura 2.1 a) Estructura de la roca intacta, b) Masa rocosa discontinua, c) Falla e
interpretacion

Por lo tanto, un modelo geoldgico geotécnico debe integrar mediante una
superposicion a la masa rocosa que considera la estructura de la roca intacta, y al conjunto

3D de discontinuidades del sitio llamado macroestructura.

Modelos de la masa de roca. Con los conceptos anteriores y desde el punto de
vista de la ingenieria civil, los modelos que integran la estructura y la macroestructura de

una masa de roca, pueden tomar varias formas. El primer tipo de modelo estructural de roca
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surge de la combinacion de una estructura aleatoria de la roca intacta y un sistema general
de discontinuidades. El segundo tipo se crea con la superposicion de una estructura
aleatoria de la roca intacta, con un sistema macroestructural de discontinuidades lineales.
Otros dos tipos lo constituyen los modelos que resultan de la superposicion de una
estructura lineal de la roca intacta, y el otro de una estructura planar de la roca intacta

respectivamente, con sistemas 3D de discontinuidades macroestructurales.

Asi un modelo geométrico al representar simplificadamente una masa de roca,
puede construirse como un sélido, separado por una o mas familias de discontinuidades
aproximadamente planas y paralelas®, donde el sélido puede tener una estructura de la roca
intacta aleatoria, planar o lineal. Complementariamente las discontinuidades
macroestructurales se representan con superficies, siendo las mas importantes las fallas, que
en general aparecen como elementos individuales, en términos de las dimensiones usuales

en la ingenieria civil.

Un modelo geométrico solo tiene sentido en la medida en que representa las
condiciones del subsuelo que rigen el comportamiento mecéanico de una PECC, lo cual
exige que el sitio de emplazamiento de una PECC se explore suficientemente, para detectar
las estructuras geoldgicas del sitio, que puedan tener repercusion en el comportamiento de
la cortina. Esto puede conducir a construir modelos representativos para el estudio de los
problemas previstos en la construccion y durante la vida til de la presa, con lo que se les
podra dar solucion.

Obtenido el modelo geoldgico geotécnico y antes de realizar simulaciones con
técnicas de andlisis numérico, en cualquier caso se debe resolver un problema previo, que
es el modelado solido tridimensional (3D) de la estructura de la PECC y del medio
circundante, incluida la cimentacion. Por lo que se incluyen algunos comentarios que
proporcionan un bosquejo del estado actual de este tipo de modelado, requerido en la

mayoria de los métodos de analisis numérico.

® Si la separacién en un sistema de discontinuidades es pequefia comparada con las dimensiones de una estructura que allf
se proyecte, entonces, para los propésitos de la mecanica de rocas, donde la estabilidad es lo fundamental, este sistema
puede tratarse como homogéneo estadisticamente hablando. Contrariamente, cuando las separaciones entre una familia de
discontinuidades son muy grandes comparadas con las dimensiones de la estructura, las discontinuidades involucradas en
la construccion de la estructura deben tratarse individualmente, como es el caso de las fallas.
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Elementos considerados en el modelado geométrico de una PECC. Ademas de la
elaboracion de la cortina, son varios los aspectos del sitio de emplazamiento de una PECC
que, cuando se requiera, deben considerarse en el modelado geométrico. Estos son: a) la
modelacién del medio circunvecino a la PECC y de su cimentacion, b) la modelacion de las
excavaciones, c) la colocacién de materiales que impermeabilizan la parte inferior de la
cara de concreto y d) de ser necesario, por ejemplo en el caso de desplantar la PECC sobre
suelos compactos, la representacion de la cimentacién del plinto, donde se apoya la cara de
concreto (plinto flotante).

Para la elaboracién del modelo geométrico de la PECC se requerird su geometria y
la de obras complementarias que puedan afectar el comportamiento de la cortina. Otros
aspectos tienen que ver con los tipos de andlisis que se realizaran: por ejemplo el analisis
del primer llenado requerird el modelado de la cara de concreto, con o sin juntas. Los
estudios de flujo de agua pueden requerir la modelacién de pantallas, si éstas se utilizan, y
la modelacion de zonas semipermeables al pie de la cara de concreto. En analisis sismico se
requerira una delimitacion cuidadosa de la zona de interaccién suelo estructura (ISE) y de
las fronteras absorbentes del modelo, asi como del tamafio del modelo en el caso de analisis

en el dominio del tiempo. En las paginas que siguen se comentan estos aspectos.
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2.1 MODELADO SOLIDO TRIDIMENSIONAL

Los problemas de modelacion del comportamiento de una PECC tienen
formulaciones matemaéticas en términos de sistemas de ecuaciones diferenciales, de los
cuales s6lo se puede obtener una solucion aproximada. Esto se realiza sobre un medio
discretizado’ en celdas o elementos finitos, lo cual permite una relajacion de la
formulacién matematica que conduce de un sistema de ecuaciones diferenciales sobre un
medio continuo, a uno de ecuaciones algebraicas sobre el medio discreto, con el cual es

posible obtener una solucion aproximada mediante analisis numérico.

Ese medio discretizado con celdas es la division del medio continuo en un sistema
equivalente de celdas continuas llamados elementos finitos, que cominmente se conoce
como malla, que estan delimitados por un conjunto de puntos o nudos distribuidos sobre un
dominio de célculo, sobre los cuales se obtiene la solucion numérica del conjunto de
ecuaciones diferenciales parciales que matematicamente modelan al problema. La malla
puede ser estructurada, formada por las intersecciones de superficies curvilineas; o no
estructurada, sin ninguna relacion con las direcciones de las coordenadas globales. En el
primer caso las mallas forman celdas de tipo cubico o hexaédrico, mientras que las mallas
no estructuradas, en su forma bésica, generalmente consisten de tetraedros pero también

pueden estar construidas con hexaedros o elementos de otras formas.

En los algoritmos que crean cada tipo de mallas, las estructuras de datos para su
almacenamiento son diferentes; para mallas estructuradas consisten en conjuntos de
coordenadas y conectividades que se mapean directamente a los elementos de matrices,
mientras que en las mallas no estructuradas este mapeo a elementos de matrices, no es
directo y su representacion requiere mas informacion: se deben incluir matrices de
conectividades donde, para cada nudo, se proporcionan explicitamente las conexiones con
los nudos adicionales que conforman las celdas vecinas. Ya en la practica, en modelos 3D

complejos, ambos enfoques se combinan formando mallas hibridas.

" Por claridad en esta seccién sélo se hace referencia al mallado de medios continuos en celdas discretas, mejor conocido
como elementos finitos. También existe el mallado en puntos discretos, propio de las diferencias finitas, inclusive de uso
anterior (Seccion 2.2.8).
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Existen numerosos algoritmos de generacién de mallas; en el caso de las mallas no
estructuradas éstos, se basan en conceptos geométricos, como la tetraedralizacion sobre un
conjunto de puntos 3D. Un ejemplo muy comun se encuentra en el caso 2D, donde la
generacion de mallas no estructuradas en computadora puede hacerse con una red de
triangulos mediante un simple cliqueo o con una triangulacion més elaborada como la de
Delaunay?®; éstas redes se utilizan profusamente en numerosos malladores de elementos
finitos 2D. Una tetraedralizacion o una triangulacion no son dnicos, e involucran ciclos de
busqueda de los nudos vecinos mas cercanos de cada uno de los nudos del medio
discretizado.

Las triangulaciones también se usan para construir superficies 3D, que comunmente
representan contactos entre unidades litologicas en medios geoldgicos, o las fronteras o
superficies de objetos 3D. Las aproximaciones numéricas sobre mallas son innumerables,
algunas de gran escala, como el uso de modelos discretos en estudios de la circulacion de
los mares y de su interaccion con la atmosfera, las cuales, con un conjunto finito de
mediciones disponibles en los oceanos, tratan de explicar su funcionamiento, predecir su
estado futuro y el del clima. Para fines ilustrativos del potencial alcanzado en el modelado
3D se presenta una malla no estructurada® para los mares del planeta; en este caso el
tamafio de los elementos varia entre 5 y 30 km. Estudios sismolégicos regionales, utilizan

modelos con profundidades de 100 km y dimensiones horizontales varias veces mayores.

8 Esta puede realizarse con algoritmos que crean una red de triangulos que cumple la condicién de que la circunferencia
circunscrita de cada triangulo de la red no debe contener ningln vértice de otro triangulo; en este caso resulta univoca. La
triangulacién de Delaunay maximiza los angulos interiores de los triangulos creados y tiene propiedades como la de ser el
grafo dual del diagrama de Voronoi o teselacion de Dirichlet; estos estan ligados a los poligonos de Thiessen. Las
triangulaciones tienen variadas aplicaciones, como la modelacion de objetos 3D, la interpolacién para la creacion de
contornos.

® La flexibilidad de las mallas no estructuradas es ideal para representar rasgos topograficos complejos (litorales, islas,
estrechos) que se representan local y fielmente aumentando la resoluciéon de la malla. La malla puede adaptarse
dindmicamente en el curso de la simulacion (mallas adaptativas), usando una resolucién variable sobre el dominio (en el
tiempo y en el espacio), lo cual aumenta enormemente su potencial en el analisis numérico.
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Figura 2.2 Malla de los océanos del planeta, para el estudio de sus corrientes
mediante algoritmos de mecénica de fluidos.

En las mallas estructuradas en general primero se define la frontera de la geometria.
Posteriormente se distribuyen puntos sobre las curvas que forman las aristas de las
secciones de frontera. A continuacién se genera una malla sobre la superficie de la
geometria y finalmente se crea una malla volumétrica. La distribucion de puntos sobre las
aristas de las fronteras del medio se puede hacer con funciones. Asi las mallas estructuradas
pueden generarse algebraicamente y en este caso simplemente se usa alguna técnica de
interpolacion entre los vértices de las fronteras. También pueden resolverse mediante la
aplicacion de un conjunto de ecuaciones diferenciales parciales en la region, con lo que se
obtienen mallas mas suavizadas. Las mallas estructuradas se usan preferentemente en la
dinamica numérica de fluidos. Otro enfoque es el de la yuxtaposicion en el cual se generan
varias mallas estructuradas que se ajustan en fronteras comunes, formando conjuntos de

componentes que configurardn una geometria compleja.
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Las mallas adaptativas estan asociadas al algoritmo de solucién, donde la malla se
refina localmente mediante la adicion selectiva de puntos, con el objeto de aproximar mejor

las variaciones fuertes de gradientes, en una solucion a un problema de la mecénica.

Los algoritmos para mallas estructuradas, no estructuradas o yuxtapuestas, tienen
diferentes requerimientos. En particular las mallas no estructuradas requieren una estructura
de datos mas compleja, pero a cambio se generan, modifican y adaptan facilmente.
También son méas adecuadas para configuraciones con fronteras complicadas. Por otro
lado, las mallas estructuradas proporcionan una representacion mas natural; por ejemplo

conducen a estructuras de datos simples®.

Los modelos tratados en este escrito se enfocaron exclusivamente en el disefio de
los enrocamientos, no considerandose problemas en la cimentacion o en las laderas; en el
caso de La Yesca, posteriormente se realizaron trabajos especiales sobre estabilidad de las
laderas. Por lo tanto este escrito se limita al disefio de los enrocamientos realizado por la
CFE, y solo se contemplo el comportamiento de las presas en términos de asentamientos
para las condiciones de construccién y primer llenado sin considerar la fase de
posconstruccion y de comportamiento sismico™. Esto limitd el modelado geométrico a la
construccion de las cortinas. De hecho, el analisis sismico introduce requerimientos
adicionales en el modelado geométrico. En programas con algoritmos “paso a paso” en el
dominio del tiempo, como Flac3D, uno de ellos es el tamafio de la malla, pues modelos
que en problemas estaticos a la fecha se ejecutan rapidamente, presentan una convergencia
muy lenta en procesadores de equipos tipo PC. Esto podra superarse en la medida que

progresa el hardware y el software o en que se utilicen plataformas de mayor capacidad.

10 Hay gran variedad de métodos y literatura al respecto. Con propésitos de ejemplificacion, se citan algunas de las
técnicas existentes: los sistemas de generacion elipticos, los de generacion ortogonal, los generadores de mallas sobre
superficies, la interpolacion transfinita, las mallas elipticas con ortogonalidad en las fronteras, la generacion de mallas
mediante la descomposicion en bloques multiples, las mallas estructuradas paralelas multibloque, etc. En el mallado no
estructurado, algunos métodos son la generacion automatica de mallas usando arboles, la generacion automatica usando la
insercion de puntos junto con técnicas de reconexidn local, las mallas adaptativas, las mallas hibridas, las mallas paralelas
no estructuradas, etc.

11 En el caso de La Yesca este estudio lo realizé el Instituto de Ingenierfa de la UNAM. En la seccién 2.2.8 se
proporcionan algunos conceptos de la implementacion dinamica del Flac3D. En general el enfoque paso a paso es
computacionalmente ineficiente, pero brinda una ventaja que en medios geoldgicos es extremadamente importante, pues
permite implementar los modelos no lineales totales. La otra alternativa son las soluciones en el dominio de la frecuencia,
en las cuales solo se han desarrollado aproximaciones no lineales equivalentes para los parametros dindmicos G y B.
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En una complicacion del problema, el modelo de ISE dinamica usado en Flac3D,
requiere la inclusion del medio que forma la boquilla y la cimentacion, aunque permite su
recorte con fronteras absorbentes y con la inclusion de las zonas de campo libre

correspondientes, como se vera en la seccion 2.2.8.

Son innumerables los programas que generan mallas 3D con alguna o varias de las
técnicas mencionadas. En la geotecnia mexicana se utilizan algunos programas

comerciales, entre los que predominan el Plaxis®, el GeoStudio®, el Flac3D®, el 3DEC®.

Con la simplificacion del modelo geométrico que conlleva solo el estudio de las
cortinas, las técnicas usadas en la construccion de las mallas se redujeron al uso de
esquemas simples estructurados empleados en regiones rectangulares (hexaedralizaciones),
combinados con tetraedralizaciones sobre regiones irregulares formando mallas hibridas,
aplicados a cada una de las capas que idealizaron la secuencia constructiva convencional.
La discretizacion espacial en mallas de zonas™ construidas para El Cajén y la Yesca se

muestra en las siguientes figuras orientadas con el talud aguas arriba del lado izquierdo.

* | Transicion enroc-aluvidn
MALLADO Y ZONAS DE LA CORTINA

Aluvion gefia
Aluvion procesado

EL CAJON I e oA

U = e T
Y __x

Figura 2.3 Mallado 3D de la cortina EI Cajon.

12 En Flac3D una zona es un subdominio elemental definido por nudos en los vértices y delimitado por caras planas. Son
elementos de deformacién constante con los que se discretiza el medio en Flac3D.
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Furoc bandeado ¢-80amn
Aluvion procesado ¢-40cm
Aluvion grefia ¢-60am
Iyansicion enroc-ahuvion-80an
Enroc. compactado ¢-120
Pedraplen

LA YESCA
MALLADO Y ZONAS DE LA CORTINA

Figura 2.4 Mallado 3D de la cortina de La Yesca.

Para las fechas en que se realizaron estos estudios (2002 y 2007), el programa
utilizado (Flac3D®) tenia pocos algoritmos de generacion de mallas, casi todos de tipo
estructurado, todos ellos enormemente ineficaces'®. Ante la constante demanda de los
usuarios, Itasca Consulting Group (ICG) concretd la implementacion de un mallador
eficiente con una compafiia especialista en modelado geométrico 3D pero que s6lo usa una
de las varias técnicas mencionadas: las curvas y superficies de Bézier; esta compafiia
produce Rhinos®, un software de modelado geométrico 3D de amplios usos, creandose un
subproducto especial propiedad de ICG para producir mallas, basado en técnicas eficaces
si bien no totalmente exactas™ llamado Kubrix®. Ahora la construccion de mallas en esta
plataforma es simple. Por ejemplo, uno de sus enfoques s6lo requiere la construccion de las
fronteras del medio a modelar, mediante superficies trianguladas 3D (operaciones triviales
en los tiempos que corren), y la construccion adicional de superficies 3D trianguladas que
modelan fronteras irregulares, entre materiales. Con esto y con la aplicacion de algoritmos
complicados se generan mallas de complejos modelos 3D de manera automaética, con solo
proporcionar los puntos necesarios, sin que se requiera tener conocimiento alguno sobre el

tema. Para terminar debe comentarse que el numero de programas existentes para el

13|_os elementos finitos y las diferencias finitas surgieron de trabajos tedricos sobre técnicas matematicas de aproximacion
a problemas formulados mediante sistemas de ecuaciones diferenciales. En el primer caso su implementacion en
computadoras inicié desde 1941 en industrias con tecnologia de punta, como la ingenieria aeronautica; posteriormente se
introdujeron al anélisis estructural, y finalmente en 1960 a la geotecnia. Tuvo que transcurrir casi medio siglo para que se
produjesen paquetes geotécnicos comerciales de bajo costo y de uso simple en computadoras personales, que incluyen
algoritmos eficaces de mallado 3D. En general las empresas que trabajaron sobre la aplicacion de estas técnicas a las
geociencias, concentraron sus inversiones en las areas de mayor rentabilidad, como la industria petrolera.

Las curvas y superficies de Bézier a veces suavizan exageradamente los rasgos o estructuras geolégicas de un sitio.
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mallado de modelos 3D es amplisimo, asi como los cddigos ejecutables de analisis
numérico geotécnico; aqui solo se han mencionado algunos de los programas comerciales

que han obtenido mercado en México, y que desde un punto de vista personal constituyen

un grupo extremadamente reducido.

-----

Vista inferior
mostrando el
lecho del rio

Figura 2.5 Mallado por capa: estructurado (zonas centrales) y no estructurado (en laderas).

Ante este panorama generalizado en el software comercial, puede comentarse que la
elaboracion de modelos geométricos 3D sencillos es simple, estableciendose el ambiente
comun en la informatica, donde el usuario solo tiene vistas conceptuales de las operaciones
que realiza, liberdndose de los detalles sobre algoritmos o modelos l6gicos
computacionales, lo que ya forma parte de las funcionalidades de los programas modernos,
muchos desarrollados con el paradigma de la programacién orientada a objetos™. La
tendencia es que el usuario pueda realizar mallas muy complicadas, sin tener que dedicar
tiempo a tareas automatizadas, con lo que se aplica mayor atencion al problema fisico que
se modela. Pero a pesar de que el area computacional de modelacién geoldgica 3D, se
encuentra muy adelantada, como los modelos que representan solo a enrocamientos, los
modelos completos de ISE, como varios de los desarrollados por el grupo del Instituto de
Ingenieria de la UNAM, encabezado por el Dr. M. P. Romo, se pueden complicar en
extremo, pues se debe modelar ademas del enrocamiento a la cimentacion y al medio

circundante con su topografia, con sus estructuras geoldgicas importantes, a lo que se

15 Esta metodologia de disefio de software es especialmente adecuado para la modelacion de objetos que interactiian entre
si. En el modelado geométrico 3D de un medio geoldgico, este estd formado por objetos, sean unidades litologicas,
intrusiones (solidos o superficies 3D cerradas) o estructuras geoldgicas como contactos, discontinuidades, pliegues, fallas
(superficies 3D abiertas), Sobre o dentro del medio se simula la construccién de una estructura que interactuara con él.
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adiciona la modelacién de la cara de concrerto con sus juntas y contactos. Este tipo de
trabajos resultan muy elaborados y requieren tiempo, una técnica o metodologia para su
construccion, pero sobre todo herramientas computacionales de discretizacion eficaces, que
produzcan modelos adecuados, por ejemplo que cumplen recomedaciones sobre la relacion
de forma en los elementos de una malla de celdas. Hay gran variedad de metodologias para
la construccion de modelos complicados 3D, en particular en las areas geoldgicas de gran

escala.

Finalmente, ya que las técnicas de mallado tienden a la automatizacién, es poco
relevante una descripcion detallada para especialistas en geotecnia; si bien para los expertos
en modelado geomeétrico 3D, existe todo un campo de investigacion y amplio desarrollo en
la construccidn de modelos geoldgicos 3D, que conjunta técnicas como el Disefio Asistido
por Computadora (CAD), los modelos digitales del terreno (DMT), las curvas y superficies
de Bézier y todos los algoritmos comentados en paginas anteriores. Actualmente, estas
areas de investigacion en geociencias, afrontan la construccion de modelos geoldgicos 3D
realistas, con la complejidad que existe en la naturaleza, que representan la estructura del
subsuelo y las variaciones de sus propiedades fisicas, para estudios en areas diversas, entre
las cuales esta la geotecnia®®, que utiliza escalas reducidas, pues es inusual hablar de
modelos con dimensiones en kilébmetros, lo que si ocurre en otras areas. Uno de los
resultados secundarios de este modelado geoldgico 3D es el mallado del dominio, es decir,
estos modelos pueden proporcionar como subproducto una malla de celdas discretas. El
avance del modelado geométrico 3D dependera del desarrollo de las tecnologias de
interaccion hombre-ordenador asi como de la adquisicion de los datos que utiliza,

proporcionados por diversas técnicas de exploracion del subsuelo.

16 por ejemplo, los modelos geoldgicos 3D se construyen para simular fenémenos como la tecténica de placas, la dinamica
de la litosfera, la conveccion del manto, etc.; en las aguas subterraneas y sistemas de informacion geografica se aplican al
estudio de las caracteristicas de cuencas; en la geologia se usan en aplicaciones sobre prediccion de riesgos geoldgicos; en
la interpretacion sismica para la exploracion mineral y prospeccion de hidrocarburos.
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2.2 SIMULACION DEL COMPORTAMIENTO DE UNA PECC

Los enrocamientos compactados, con los que se han construido numerosas PECC
alrededor del mundo, se han comportado como estructuras estables ante cargas estaticas y
dindmicas, aun en presas con alturas mayores a 200 m y taludes pronunciados. En zonas de
baja peligrosidad sismica, en general los principales problemas que han presentado las
PECC altas, son los asentamientos y las deflexiones de la cara de concreto durante la
construccion, el llenado del embalse y la operacién. También han resultado significativas

las deformaciones a largo plazo producto de fenémenos de creep.

Los metodos de prediccion se clasifican de acuerdo al proceso de deformacién que
los origina, por lo que de acuerdo a lo anterior se tienen métodos para estimar: a) la
deformacion durante la construccion, b) el primer llenado, c) la deformacion posterior a la
construccion y d) las deformaciones y asentamientos que podrian ocurrir bajo cargas
sismicas. Una parte significativa en la deformacion de una PECC la constituyen los tres
primeros tipos. A la fecha en la literatura se encuentran varias investigaciones que con
modelos 3D evaltan el comportamiento de PECC, para los 4 tipos de deformacion
enlistados. Pero todavia esta en desarrollo lo que podré ser un modelo refinado que simule
realistamente el comportamiento de las PECC; por lo que los disefios actuales todavia se
basan en parte en la experiencia y en el comportamiento de estructuras similares. Asi a la
fecha, durante el disefio de estas estructuras, no es raro encontrar mezclas de criterios
empiricos y andlisis numérico, por lo que a continuacion se describen sumariamente: a)
algunos conceptos relevantes de los métodos de disefio empirico, y b) una semblanza de los
procedimientos numéricos actuales. Ya que las propiedades mas importantes de un
enrocamiento son la baja compresibilidad y la alta resistencia al esfuerzo cortante, no es de
extrafiar que gran parte de los procedimientos que se describen evaltan el comportamiento
o-¢ de las PECC utilizando como pardmetros basicos el modulo de deformabilidad E y el de

rigidez al corte.
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2.2.1 MODULO DE DEFORMABILIDAD DURANTE LA CONSTRUCCION Y EL
PRIMER LLENADO. METODOS DE PREDICCION EMPIRICOS.

Los métodos empiricos se basan en el comportamiento histérico de los
enrocamientos, enfoque aplicable a la prediccion de la deformacion durante la
construccion, el primer llenado y posterior a la construccion; en el caso de PECC para el
primer llenado se tienen métodos que consideran la deformacion de la cara de concreto, con

la hipdtesis de que el enrocamiento permanece seco durante el llenado del embalse.

La medicidon del asentamiento durante la construccién permite calcular el modulo de
deformabilidad vertical E.., por lo que este se puede evaluar ya sea en la cortina real o
como se hace en la practica, mediante las mediciones obtenidas con la instrumentacion de
terraplenes de prueba, realizando mediciones en el eje central del terraplén, en la mitad
inferior de la seccion méxima, por lo cual se aproxima al modulo confinado. EI modulo
obtenido es secante y aproxima el modulo del material confinado. Similarmente si se
monitorean las deflexiones en la cara de concreto, es posible calcular el médulo de
compresibilidad normal a la cara, E,¢, también conocido como modulo de deformabilidad
transversal. Una de las primeras evaluaciones de los mddulos de un enrocamiento, el
modulo de deformabilidad durante la construccion E.. y el mddulo de deformabilidad
durante el primer llenado E,¢ (Figura 2.6), se debe a Fitzpatrick et al (1985). Estas
expresiones proporcionan un valor indicativo de los mddulos. Métodos analiticos sencillos
como este suponen modelos elasticos, lineales e is6tropos.

E,. =9.8yHd/6; (MPa); E.; =9.8hd/5, (MPa)

MODULO DURANTE LA CONSTRUCCION MODULO DURANTE EL PRIMER LLENADO

Figura 2.6 Mddulos para construccion y primer llenado, Fitzpatrick et al (1985).
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En su evaluacion de E., Fitzpatrick (1985) supuso un cambio uniforme de
esfuerzos, equivalente a los esfuerzos aplicados por la carga de agua sobre la cara de
concreto. No consider6 la trayectoria de esfuerzos que genera el llenado en el talud aguas
arriba. No obstante proporciona una aproximacion simple y razonable. Por otro lado,
Poulos et al (1972), proporcionaron un procedimiento sencillo, basado en analisis elasticos

para determinar la deformacion durante la construccion mediante factores adimensionales.

Gran parte de la informacién presentada en esta seccién se tomé de trabajos como
los de Hunter y Fell (2003). Los métodos basados en el comportamiento historico enfatizan
las variables significativas que determinan el comportamiento c-¢ medido en el campo
entre las cuales estan la relacion de vacios, la forma del valle (SF=A/H?, donde A= area de
la cara de concreto aguas arriba proyectada verticalmente, en m2, y H=altura del
enrocamiento en m), relaciones geométricas de la cortina como Ancho/Altura. Inclusive la
altura H del enrocamiento es significativa, pues es comin presentar relaciones empiricas
entre ésta y los asentamientos al final de la construccion.

Con respecto a la forma del valle (SF), en valles angostos puede desarrollarse el
arqueo lo que origina distribuciones de esfuerzos muy diferentes a las de un valle amplio, lo
que se refleja en los valores de E.¢. Al respecto Pinto y Marques Filho (1998) propusieron
otro método para estimar el mddulo E,¢ para evaluar la deflexion de la cara de concreto. A
partir de registros historicos del comportamiento de PECC construidas con enrocamientos
angulosos bien compactados, concluyeron que la relacién de vacios y la forma del valle son
las variables determinantes del modulo de deformabilidad en la construccion de cortinas en

valles angostos, con un factor de forma del valle SF menor que 2.5.
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Figura 2.7 Relacion entre E,.. y la relacion de vacios (Pinto y Méarques Filho, 1998)

Segun lo anterior, para valles amplios (SF>4) el efecto de la forma del valle puede
despreciarse y el médulo de deformacion que varia entre 30-60 MPa, sélo depende de la
relacion de vacios, la cual para enrocamientos bien compactados es funcion de la
granulometria del enrocamiento. Para valles angostos propusieron la curva E.. = f(e) de la
Figura 2.7. Para PECC construidas con gravas redondeadas, Pinto y Marques Filho (1998)
indican que el mddulo de deformabilidad durante la construccion resulta alto, del orden de
200 MPa.

Complementaron su investigacion con la estimacion de la deformacion maxima de
la cara de concreto, D, para el primer llenado, supuesto que ya se calculé E,., con la
siguiente ecuacion, basada en correlaciones empiricas entre la relacion de mddulos de

deformabilidad (E,¢/E,.), con el factor de forma del valle (Figura 2.8).
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donde D = deflexion de la cara de concreto en m y las demés variables ya han sido
previamente definidas, E.. = modulo secante de deformacion durante la construccion en

MPa, determinado al final de la construccidn a partir de los asentamientos. Pinto y Marques

Filho (1998) consideraron que esta estimacion es suficiente para fines de disefio de PECC.
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Figura 2.9 Mddulo de deformacion durante la construccion E.. en PECC de
Australia

Abundando sobre la influencia de la forma del valle y su efecto sobre el médulo

medido durante la construccion y el primer llenado Guidici et al (2000), la estudiaron
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basandose en observaciones de campo de PECC con enrocamientos bien compactados y
con analisis 3D de elementos finitos de modelos con parametros geométricos variables.
Pudieron confirmar la presencia de efectos de arqueo, al verificar que en valles angostos se
obtienen modulos de deformacion mas altos. En la Figura 2.10 se hace evidente el efecto

del parametro SF sobre los desplazamientos verticales en el enrocamiento.

Dam Geometry:
height = 100 m,
embankment slopes = 1.3H to 1V

Valley shape for Results A:
constant riverbed width = 50 m
varied abutment slopes, from 0.5 to
3Hto 1V

Crest Length/Height

Valley shape for Results B:
varied riverbed width, from 25 to 250 m
constant abutment slopes, 1H to 1V

450 500 550 600 650 700
Vertical Displacement (mm)

Figura 2.10 Asentamiento al final de la construccién en funcién de SF, Guidici et al (2000).

En las PECC también se desarrolla el fendmeno de deformacién después de la
construccion que depende del tiempo, el cual ha podido observarse durante mas de 30 afios
después de terminada la construccion (Sherard y Cooke, 1987), generalmente con una tasa
de deformacién descendente, lo que conduce a expresiones del tipo AH = a(logt, —
logt;). Los métodos predictivos empiricos para evaluar la deformacion de la
posconstruccién, se basan en curvas histéricas de deformacion para enrocamientos
similares o en relaciones empiricas deducidas del comportamiento histérico de la

deformacion.

Posteriormente se introdujo profusamente al estudio de las PECC, el analisis
numeérico, principalmente con la técnica de los elementos finitos, cubriendo las etapas de
construccion y del primer llenado, simulandolas secuencialmente. De la literatura sobre el

tema en la seccién que sigue se presentan algunos conceptos.
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2.2.2 APROXIMACIONES BASADAS EN ANALISIS NUMERICO

En la actualidad el andlisis numérico es la herramienta mas poderosa en el disefio de
PECC, pues permite obtener el estado de deformaciones y esfuerzos para cualquier etapa de
la construccion o de operacion de una PECC, incluidas las condiciones de falla, poniendo al

alcance del analista diversos modelos constitutivos de comportamiento de los materiales.

Es muy amplia la literatura respectiva; aqui solo se citan trabajos que pueden dar
soporte a las simplificaciones utilizadas. Esto nos remonta en el tiempo (1970) a analisis
con elementos finitos aplicados al estudio del comportamiento de enrocamientos durante la
construccion y el primer llenado, y a discusiones sobre métodos usados, limitaciones,
modelos constitutivos c-¢, etc. Duncan (1992, 1996) sefialé dos aspectos importantes de
toda simulacién, con respecto a la eleccion del modelo constitutivo c-¢ usado en los
analisis: a) esta constituye un balance entre la sencillez y la aproximacion y b) depende del
propdsito de la simulacién. Sobre esto Gltimo comentd que los modelos méas simples como
el elastico lineal, pueden ser adecuados siempre y cuando el médulo sea relativamente
uniforme entre los diferentes materiales del terraplén y si el proposito es obtener una
tendencia de las deformaciones. El procedimiento presentado por Aleman et al. (2007,
2011), considera este aspecto de la deformabilidad con los siguientes criterios en el disefio
de las secciones: Una baja deformabilidad del enrocamiento en la zona 3B. Una zona de
transicion entre el enrocamiento principal (3B) y el material 3C. Una relacién de médulos
de deformacion entre zonas adyacentes menor que 2 (Cap. IV, Seccidn 4.6). Pero resulta
obvio que para evaluar realistamente el comportamiento del enrocamiento y con ello una

mejor aproximacion a sus deformaciones, se requieren modelos 6-& mas complejos.

Duncan (1992, 1996) sefiala otros aspectos importantes como los siguientes: a)
resulta imprescindible simular la construccion como una serie de capas secuenciales. b)
Con respecto al tipo de relacion constitutiva 6-¢ usada para los materiales, en general se
rechaza a los modelos elastico lineales para simular el comportamiento no lineal, y se

reconoce la capacidad de los modelos como los hiperbdlicos o elésticos multilineales, para
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aproximar razonablemente las deformaciones durante la construccién, con parametros
determinados de pruebas de laboratorio en odometro, dado que las trayectorias de esfuerzos
en estas pruebas son similares a las trayectorias de esfuerzos en la linea central de los
terraplenes. Pero también se sefialan algunas limitaciones: el modelo hiperbdlico, con
parametros obtenidos de pruebas de compresion triaxial o de odémetro, limita a un rango
estrecho las trayectorias de esfuerzos, en comparacion con el rango de trayectorias de
esfuerzos impuestas en el campo, lo que ocurre sobre todo en el modelado del primer

llenado del embalse de una PECC.

Otras limitaciones las sefiala Kovacevic (1994). La incapacidad de los modelos
elasticos multilineales para aproximar el comportamiento 6-¢ de una presa durante el
primer llenado, y calific6 a los modelos elastoplasticos como mas adecuados para
representar la deformacion de la cara aguas arriba durante el primer llenado, debido a que
este modelo constitutivo considera mas realistamente la deformacion del enrocamiento bajo

las trayectorias de esfuerzo impuestas.

2.2.3 COMPORTAMIENTO Y SIMULACION DE LA CONSTRUCCION

La construccion de estructuras térreas como una PECC requiere la colocacion de
nuevo material, cuya simulacion en un analisis con elemento finito no es directa, por lo que
desde hace mucho tiempo se desarrollaron algoritmos para tal proposito. Las
implementaciones actuales de software consideran la colocacion secuencial de capas, por lo
que so6lo se mencionan las recomendaciones generales que debe considerar cualquier

analista.
La colocacion del material debe realizarse incrementalmente pues aun para el

material elastico lineal, no es aplicable la superposicion, pues conduce a resultados muy

diferentes a los asentamientos reales que ocurren en la construccion de un terraplén.
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Los programas consideran la colocacion de capas de elementos con una de las
siguientes dos formas. La primera es crear solo los elementos colocados hasta cierta etapa y
excluir los elementos aun no colocados en la formulacion de las ecuaciones de elemento
finito. Esta es la forma recomendada pero el tratamiento de los elementos por colocarse
implica que el software debe tener estructuras de datos para almacenar y recuperar toda la
informacion requerida, ya que la malla activa cambiara a lo largo de un andlisis. El segundo
procedimiento es mas simple y muy usado en muchos programas; consiste en crear desde el
inicio una malla con el modelo total, incluyendo elementos activos e inactivos;
posteriormente para un incremento dado se asume que los elementos desactivados en la
malla tienen una rigidez muy baja. Con este procedimiento todos los elementos aportan su
contribucion a las ecuaciones y todos los grados de libertad permanecen activos. El
software que usa este enfoque debe asignar automaticamente valores bajos de la rigidez
para los elementos desactivados.

Durante la construccion, los elementos que representan el nuevo material que se
coloca tendran un modelo constitutivo consistente; una vez colocado el material el modelo
constitutivo debe cambiar para representar el comportamiento del material colocado. Los
resultados del andlisis del procedimiento de construccién, dependen del nimero y por

consiguiente del espesor de las capas de la construccion.

Estas recomendaciones se aplican cominmente en el modelado de la construccion y

primer llenado de las presas de tierra y enrocamiento.

SIMULACION DE LAS ETAPAS DE CONSTRUCCION. La tendencia actual es a
construir PECC cada vez mas altas (mayores de 200 m), lo que exige que se apliquen
mejores procedimientos de compactacién, que se cologue capas mas delgadas y que se
compacten con equipo mas pesado; la zonificacion debe optimizarse, para obtener mayores
modulos de compresibilidad, sobre todo en zonas criticas. La evaluacion realista de los
esfuerzos y deformaciones en estas estructuras de tierra construidas secuencialmente,

requiere la consideracién de la dependencia de la trayectoria y de la no linealidad
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introducida por la construccion incremental. Los enfoques usados comdnmente en
aplicaciones geotécnicas datan de mucho tiempo atras como el que propusieron Goodman y
Brown en 1963, el cual resulta didactico, pues supone el caso 2D de deformacion plana,

donde los esfuerzos geoestaticos en un medio semiinfinito son, en cada elemento:

{GO}T = [GXO Oyo nyO]

Si se conoce el coeficiente de presion de tierras en reposo K, entonces los esfuerzos
horizontales se evaluan como oy, = K(0y0. Ademas en este caso ideal, o4, = 0. Debido

al proceso de construccion los esfuerzos geoestaticos anteriores se modifican con la
colocacion secuencial de sobrecargas, debido al peso propio de las capas colocadas en una
estructura térrea (terraplén o cortina). Generalizando, para la colocacion de la capa i-ésima

se tienel’:

{0} ={oo} + Xj_1{Ac}} {8:3 = {60} +Xj_.{AS)}

donde {o,} v {60} son los estados iniciales de esfuerzos y desplazamientos. Estas
ecuaciones se resuelven para obtener los cambios incrementales en desplazamientos,
esfuerzos y deformaciones para la capa i-ésima, previo ensamble de la matriz de rigidez
global y prescripcion de las condiciones de frontera adicionales para el incremento i.

En los analisis incrementales de la construccion, es relativamente simple considerar
las propiedades no lineales de los materiales, con solo asumir que el material se comporta
linealmente durante cada incremento de la construccion, con una rigidez que en cada
elemento se define con base al estado de esfuerzos local que existio al principio del
incremento, usando las relaciones constitutivas no lineales que se consideren validas. Se

obtiene con esto un modelo elastico multilineal.

Numero de capas en simulaciones de la construccién de una PECC. En la
realidad el procedimiento constructivo de un ECC no es como el usado en los analisis

numéricos; Hernandez (2012) proporciona una breve descripcion de los procedimientos

7 Este procedimiento secuencial es aplicable también a la simulacién de excavaciones; en tal caso se aplican las
expresiones recursivas {o;} = {op} — Xi=1{40;} y{6:;} = {80} —Xi=1{46}}
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reales utilizados en la construccion, asi: “La velocidad y distribucion espacial de colocacion
de los materiales depende de la disponibilidad de los materiales, de los accesos, de los
obstaculos constructivos y del programa de construccion. Generalmente, la colocacion de
los materiales inicia en las zonas T y 3C mientras que es construido el plinto, en estas zonas
mayor cantidad de material se coloca hacia una de las margenes en tanto que en la otra o al
centro se ubican los caminos de acceso”. ES posible ajustar en buena medida la simulacién
numérica de la construccion a la realidad, pero el enfoque simplista de colocar unas cuantas
capas horizontales proporciona una aproximacion aceptable y facilita la construccion de los
modelos, por lo cual su uso se ha generalizado.

Sobre este problema se han comparado soluciones analiticas y numéricas (con
elementos finitos), en modelos unidimensionales estratificados, que representan rellenos
con extension lateral infinita sin considerar la deformacion lateral. En estas evaluaciones
solo se usaron modelos constitutivos elasticos y las comparaciones indicaron que aun cinco
capas resultan suficientes para analizar la cortina de una presa (Naylor, 1991). Asi que en

los modelos elasticos no se presenta este problema.

Sin embargo, al usar modelos elastoplasticos se han reportado que los analisis
numéricos pueden inducir errores. El efecto real de la compactacion es incrementar los
esfuerzos horizontales en una capa una vez que ésta se ha colocado. Estos errores se
encontraron cuando se trat6 de simular la colocacion de capas de espesor grande (mayor de
5m) de suelo compactado, aplicando el procedimiento de modelacion mas preciso, en el
cual al colocar una nueva capa se le asigna una rigidez baja, se realiza el analisis
incremental correspondiente, y solo posteriormente a su término, a la capa recién construida
se le aplica el modelo constitutivo correspondiente al material ya colocado. Finalmente los
desplazamientos de los nudos nuevos, no conectados a elementos activos previamente, se

inicializan en cero, y el ciclo se repite hasta alcanzar la altura final.

Esto lo investigd Naylor (1991) con modelos unidimensionales, simulando suelos
compactados o colocados en estado suelto, mediante la manipulacion del pardmetro K,

(usédndose 0.8 para los primeros y 0.45 para los segundos). La construccion de los
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terraplenes de gran extension la simuld con nimeros de capas pequefios, medios y grandes
(entre 5 y 20). Aplicando el procedimiento descrito, con un modelo de plasticidad, los
resultados, mostraron que al tratar de modelar los efectos de la compactacion con esfuerzos
horizontales mayores, los resultados si dependen del namero de capas, lo que no ocurrid
con suelos sueltos, de tal manera que si se considera un numero grande de éstas, el perfil de
asentamientos presentd una tendencia asintotica hacia los asentamientos del material no
compactado. De donde se induce que con demasiadas capas el asentamiento se sobreestima.
Para suelos no compactados se obtuvieron perfiles de asentamiento que muestran
independencia del nimero de capas usado. Errores como este han conducido a reconocer
que para una modelacion mas realista, al colocar una nueva capa se debe asignar una
rigidez intermedia entre la rigidez de la colocacion y la rigidez de la capa colocada y
compactada. Al parecer lo anterior se debe a que el comportamiento de una capa gruesa en
un analisis, cuando se le aplica subitamente la fuerza de gravedad, es diferente al de varias

capas delgadas colocadas progresivamente™®.

8 En conclusion, bajo una interpretacion correcta, si se usan modelos elasticos lineales o no lineales es suficiente un
nimero reducido de capas. Si se usan modelos elastoplasticos, en caso de tratar de simular la compactacién mediante
valores altos de K, entonces se debe usar un nimero grande de capas; si no se simula la compactacién el asentamiento no
depende del nimero de capas.

40



2.24 COMPORTAMIENTO Y SIMULACION DEL PRIMER LLENADO

El primer llenado del embalse es una condicidn critica de carga para las presas ya
que gran parte de los asentamientos posteriores a la construccion tienen lugar en esta fase,
durante la cual la carga del embalse causa desplazamientos horizontales y verticales sobre
la cortina. Generalmente se asume que la membrana de concreto es impermeable, sin
grietas. La presion del agua se aplica como una distribucién de carga triangular hidrostatica

que actua perpendicular a la membrana de concreto.

En una modelacién completa de una PECC, una vez simulada la construccion, se
debe modelar el plinto y la cara de concreto. Estas estructuras entran en contacto entre si, la
cara de concreto se apoya sobre el enrocamiento, las losas entran en contacto en las juntas
verticales, y la cara de concreto se apoya sobre el plinto. Hasta ahora se han utilizado dos
enfoques, uno simplista pero que no requiere practicamente ningun esfuerzo para su
modelacion, y el otro més realista que considera una interfaz friccionante entre la cara de

concreto y el enrocamiento, y contactos entre losas y entre losas y plinto.

En el enfoque simplificado aplicado a los PH analizados, se considerd una interfaz
rigida entre la cara de concreto y el enrocamiento; con ello no se modelaron los contactos
existentes como se explicd en la introduccién. Aun con estas limitantes, se obtuvieron
resultados l6gicos en la distribucion de las zonas de compresion y tension en la cara de
concreto. Actualmente, si se cuenta con valores experimentales de las propiedades de las
interfases, es posible modelar geométricamente la cara de concreto con todas sus juntas y
contactos, y el software cuenta con elementos interfaz que los simulan. La alternativa mas
realista es desde luego la interfaz friccionante entre la cara de concreto-cortina. En la
Figura 2.11 se presentan esquemas 2D de ambas opciones (Uddin, 1999). El capitulo
siguiente esta dedicado a una descripcion somera de las interfases y su utilizacion en
PECC.
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Ley de friccion de Coulomb

Cara de concreto

N

Interfaz que se comporta
con la ley de friccién de
Coulomb

X

Enrocamiento

Losadela
cara de concreto

Losadela
cara de concreto

Enrocamiento

CONTACTO RIGIDO
CONTACTO FRICCIONANTE

Figura 2.11 Tipos de interfaz entre cara de concreto y enrocamiento

2.2.5 MODELACION DE INTERFASES Y DISCONTINUIDADES

En esta seccion se da una breve descripcion extraida de la literatura, de la evolucion
del modelado numérico de las interfases, pues durante alguna fase de la operacion pueden
ocurrir desplazamientos en las juntas constructivas de la losa y entre la losa y el plinto. Esto
dimensiona las limitaciones de la union rigida cara de concreto-enrocamiento,
simplificacion del procedimiento usado, pues en esta seccion se muestra el grado de detalle
que puede alcanzar una simulacion exhaustiva de este aspecto del comportamiento de las
PECC. En realidad con los parametros necesarios y con el progreso del software, esta
suposicion podria sustituirse. Sin embargo, en los casos referidos el uso de una union rigida
entre la cara de concreto y el enrocamiento, simplificd y agilizo6 el analisis del llenado, pero
a costa de no simular muchos aspectos de la respuesta de la cara de concreto; los estudios
detallados que modelen con mayor precisién esta respuesta, necesariamente deben modelar
las siguientes interfases de las PECC: losa-enrocamiento, entre paneles y entre losa y
plinto. También resulta indispensable usar algun tipo de contacto si en los analisis se debe
incluir una cimentacion con alguna estructura geoldgica relevante. Las razones por las que
no se realizaron los analisis de este tipo™, se presentaron en la introduccién. A pesar de
estas limitaciones, la aproximacion obtenida con simplificacion de la union rigida, delined

las zonas de compresion y tension en la cara de concreto.

19si bien se desarroll6 la fase de modelado geométrico con interfases en La Yesca., no se conté con parametros, ni con
informacion precedente y tampoco con experiencia en este tipo de modelaciones.
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Las soluciones numéricas de problemas c-¢ de la mecéanica del medio continuo
deben satisfacer: a) las ecuaciones de equilibrio, b) un modelo constitutivo adecuado y c)
las condiciones de compatibilidad de los desplazamientos en la frontera entre todos los
elementos finitos adyacentes, es decir los desplazamientos deben ser continuos y no pueden
ocurrir aberturas o desplazamientos relativos entre elementos contiguos. Pero en varias
estructuras como las PECC, pueden ocurrir desplazamientos relativos en la interfaz entre el
enrocamiento y los tableros, lo que se convirtié en tema de estudio desde la déecada de los
sesentas. Las investigaciones sobre interfases (o discontinuidades en materiales geoldgicos)
se hicieron en dos areas, que son la mecénica de suelos, con trabajos como los de Clough y
Duncan, 1971, entre otros, y la mecanica de rocas con investigaciones como las de
Goodman, Taylor y Breeke, 1968; etc. En ambas areas se han hecho contribuciones
importantes y en esta seccion solo se da una breve descripcion de algunos de los trabajos

realizados.

En la mecanica de suelos, estos estudios se requirieron para simular de manera
realista el comportamiento de interfases entre suelo y materiales estructurales, lo que exige
que se consideren sus caracteristicas friccionantes. Esto implica la evaluacion de las
propiedades de la interfaz, como son el angulo de friccidn limite entre estructura y suelo, y
la relacion entre el desplazamiento relativo de materiales en contacto y la friccidn
desarrollada en la interfaz (por ejemplo entre un muro y su relleno, y entre su base y el
suelo de cimentacion). Esto se hace con ensayes como los propuestos inicialmente por
Potyondi (1961), en los que se efectan pruebas de corte directo sobre especimenes
compuestos, consistentes de una parte de suelo y otra parte de material estructural, a fin de

determinar las caracteristicas mencionadas en la interfaz.

Estas pruebas se realizan utilizando aparatos del tipo de corte directo, donde el suelo
en la parte superior de la caja de corte se compacta; la parte inferior esta formada por un
espécimen de concreto, que simula la estructura. El contacto entre la mitad superior de la
caja de corte y el concreto se debe mantener cerrado. Las pruebas se interpretan con la
suposicion de que el desplazamiento relativo entre la parte superior e inferior de la caja se

debe solo al movimiento en la interfaz.
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2.2.5.1 INTERFASES DE CLOUGH Y DUNCAN PARA SUELOS

En la Figura 2.2.1 se muestran las curvas esfuerzo de corte-desplazamiento (t—9) de
algunas de las pruebas estudiadas por Clough y Duncan en 1970, donde se observa que los
esfuerzos cortantes aumentan con el incremento del desplazamiento y alcanzan valores
méaximos para desplazamientos relativos de 0.02 a 0.03 pulgadas, después del cual los
esfuerzos cortantes permanecen aproximadamente constantes. También se evidencia que las
curvas 19 Y los valores pico del esfuerzo cortante se incrementan con el aumento de los
esfuerzos normales. Con el tiempo estos ensayes se han extendido a la dinamica de suelos,
para estudiar el comportamiento de la interfaz entre la cara de concreto y el enrocamiento

bajo condiciones de carga dindmica (Sarmiento, 2011).

Esfuerzo de corte ( Ih/in?)
250 4+

32.5 Infin®
200 +

— e Representacion hiperbolica

150 + :
Curva Desplazamientos_esfuerzos reales

10.0 ~ 16.2 Thfin®

50

T
0.01 0.02 0.03 0.04 0.0s

Desplazamiento relativo (in )

Figura 2.2.1 Comparacion entre curvas hiperbolicas y curvas reales t—o de
interfases
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ECUACIONES DEL COMPORTAMIENTO DE INTERFASES EN SUELOS. La
forma de las relaciones t—o de la Figura 2.2.1 indica que el comportamiento de las
interfases suelo-estructura es no lineal y dependiente del estado de esfuerzos, similar al
comportamiento c—¢ de los suelos estudiado por Clough y Duncan en pruebas triaxiales en
1970, lo que los motivo para representar al comportamiento no-lineal t—6 de una interfaz
muro-relleno, mediante una formulacién similar (Capitulo IIl, seccion 3.5). Asi
aproximaron las curvas no-lineales t—3 de una interfaz con una hipérbola que tiene como

ecuacion

T (2.5.1)

a+bAg

en la cual t= esfuerzo cortante en la interfaz; A;=desplazamiento por cortante en la interfaz;
y a y b son coeficientes empiricos cuyos valores se determinan experimentalmente. Para
determinar los valores de estos parametros representaron el comportamiento t—3 en un
sistema de referencia transformado, en el cual la hipérbola original se convierte en una
linea recta.

= a+ b, (2.5.2)

En esta ecuacion el coeficiente a es la ordenada al origen y b es la pendiente de la
linea recta sobre este sistema de referencia transformado. Propusieron la estandarizacion
del procedimiento para obtener esta linea recta, y eliminar en lo posible aspectos subjetivos
en casos donde las curvas t-8 no tuvieran una forma precisamente hiperbdlica®. Asi el
reciproco del coeficiente a lo definieron como la pendiente inicial de la curva 19, y es
similar al modulo tangente inicial de una curva c—¢, en este caso llamado rigidez inicial al
corte, Kg;, que ahora tiene unidades F/L3. El reciproco del coeficiente b lo definieron como
la asintota a la cual tiende la curva t—6 cuando los valores del desplazamiento & son muy
altos. Este esfuerzo cortante asintotico,t,,;;, €s mayor que el valor pico del esfuerzo cortante
o resistencia al corte de la interfaz, 7. Expresaron a 7,,;; en términos de 7 por medio de la
siguiente relacion de falla, Ry

Tf = RfTult (253)

%0 | a convencién propuesta fue tomar datos de desplazamiento para valores del esfuerzo cortante iguales al 70 y 95% del
valor maximo del esfuerzo cortante (resistencia al corte de la interfaz).
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La variacion de la rigidez inicial al corte de la interfaz con los esfuerzos normales,

la establecieron con la expresion sugerida por Janbu en 1963:

Ksi = Kivw (:—Z)n (2.5.4)

donde K; es un nimero de rigidez adimensional; n es un exponente que depende del
nivel de deformacion; y,, es el peso especifico del agua; p, es la presion atmosférica y o,

representa el esfuerzo normal en la interfaz.

Por otro lado, la resistencia al corte en la interfaz es proporcional a los esfuerzos
normales, lo que puede expresarse en términos del angulo de friccién del muro, 8, como
sigue:

Tf = Ooptand (2.5.5)

Con las transformaciones algebraicas requeridas mostraron que la variacién de los
esfuerzos de corte con el desplazamiento tangencial puede expresarse en términos de los

parametros K;, n, R 'y & de la siguiente manera

T=kyu = = — (2.5.6)

1
Kiyw(on/pa)? ' ontans

Clough y Duncan propusieron esta ecuacion para calcular las variaciones del
esfuerzo cortante con el desplazamiento tangencial para cualquier valor del esfuerzo
normal. Este comportamiento no-lineal de la interfaz, dependiente de los esfuerzos, se
expresa en términos de cuatro parametros K;, n, Ry 'y 5, cuyos valores pueden determinarse

a partir de ensayes de corte en interfases.

RIGIDEZ AL CORTE TANGENCIAL DE INTERFASES EN SUELOS. De acuerdo a
Clough y Duncan (1970) una forma conveniente de modelar problemas de contacto en
analisis no lineales del suelo es realizar analisis incrementales, asignando propiedades
apropiadas a la interfaz en cada etapa. Los valores adecuados de la rigidez tangencial, que

deben usarse en un analisis incremental, pueden ser los representados por la pendiente de la
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tangente a la curva t—3. Obtuvieron la derivada de la ecuacion 2.5.6 con respecto a Ag y

eliminaron Ag de la ecuacion resultante, con lo que el valor de la rigidez tangencial es:

Kse = Ki¥w (Z—)n (1-=L )2 (2.5.7)

optand

Con esto posibilitaron la ejecucion de analisis incrementales, donde los valores de
K¢ se determinaran con la expresion anterior, conocidos o, y t al inicio de cada
incremento de carga. Este valor de K proporciona aproximaciones validas al
comportamiento de las interfases, si los incrementos utilizados son suficientemente
pequefos. La formulacién es adecuada para modelar interfases definidas geométricamente
con un plano. De esta manera se propuso un modelo que puede representar el
comportamiento de una interfaz, pero existe el enfoque de la mecénica de rocas, que se

comenta a continuacion.

2.2.6 MODELACION DE DISCONTINUIDADES EN MEDIOS ROCOSOS

En esta seccion se hace referencia a las discontinuidades macroestructurales que
fendmenos fisicos diversos generan en las masas de roca, las cuales pueden determinar el
comportamiento mecanico de los macizos. Son varios tipos de superficies en cuya
extension se interrumpe la continuidad de la roca intacta, como en las estratificaciones y
fallas tectdnicas como las normales, inversas o de corte. También una roca posee una
estructura, determinada por su proceso de formacidn que produce la orientacion espacial de
los granos individuales o de los minerales de la roca, la que puede ser: a) aleatoria como en
rocas igneas con resistencia y deformabilidad isotropica, o b) estructura planar como la de
rocas sedimentarias anisotropicas. EI modelo geologico geotécnico de un proyecto y su
correspondiente modelo geométrico discretizado, deben modelar la masa rocosa con la
superposicién de la estructura de la roca intacta, al conjunto 3D de discontinuidades

(Capitulo 11, Introduccion).

Este enfoque, propio de la mecénica de rocas, impulsé el desarrollo de métodos para

analizar con técnicas numéricas el comportamiento de discontinuidades inmersas en
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sistemas continuos, es decir, en macizos rocosos discontinuos*, pues surge el
requerimiento de representar discontinuidades (juntas, contactos, fallas, diaclasas, etc.) en
los medios rocosos. Asi que no es de extrafiar que en esta disciplina se hayan hecho
contribuciones importantes.

Los elementos finitos que simulan el comportamiento de discontinuidades en
macizos rocosos deben modelar la separacién y el deslizamiento a lo largo de
discontinuidades. La separacion indica la apertura de dos o mas blogues del medio,
adyacentes a la superficie de una junta, que inicialmente estaban en contacto, donde
subsecuentemente se puede restablecer el contacto, si el movimiento de los bloques se da
en el sentido requerido. El deslizamiento es el movimiento relativo entre la superficie de la
junta o falla y el medio circundante, cuando la fuerza cortante excede la resistencia al corte
de la junta. Solo se presenta brevemente algunas de las aportaciones realizadas al estudio de
las interfases en esta area, al describir algunos elementos finitos que representan el

comportamiento mecanico de planos o superficies de debilidad.

2.2.6.1 ELEMENTOS FINITOS PARA LA MODELACION DE INTERFASES

Los macizos rocosos contienen numerosas juntas que poseen muchos grados de
libertad traslacionales y rotacionales, discontinuidades no-lineales, por lo que el
comportamiento del macizo rocoso es dependiente del estado de esfuerzos inicial y de la
trayectoria de esfuerzos. Un enfoque general es el siguiente: el medio discontinuo se
construye con elementos sélidos ligados por elementos interfaz consistentes de dos lineas,
cada una con dos nudos (Figura 2.2.2). Cada linea representa a una de las caras de los dos
medios que estan en contacto, en el cual se podran desarrollar deformaciones traslacionales
de corte, normales y rotacionales. Estas condiciones se muestran en la Figura 2.2.3: a)
estado inicial del medio; b) deslizamiento a lo largo de un grupo de juntas paralelas el cual

puede producir el cruce con otros grupos de juntas con direccién oblicua; c) el

2L | as rocas usualmente se rompen y deforman a lo largo de planos de debilidad preexistentes, fallas, juntas u otras
estructuras planas. Existen varios medios para evaluar la influencia mecanica de estas discontinuidades como son: los
modelos fisicos, el analisis de equilibrio de bloques rigidos, y técnicas numéricas como las diferencias finitas, los
elementos finitos y los elementos discretos.
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deslizamiento a lo largo de otros grupos de juntas oblicuas a las consideradas en (b), que
puede crear cavidades entre los bloques; d) rotaciones que producen contactos entre las
caras y las aristas de los bloques lo que genera cargas similares a las que soportan las vigas,
lo que puede producir rotura de bloques. La formulacion del elemento junta (Figura 2.2.2)
sigue el enfoque general de los métodos de rigidez, lo que conduce a la obtencion de la
matriz de rigidez que se presenta en la ecuacion. 2.5.10% (en la literatura se pueden

consultar los detalles correspondientes).

El vector de deformacion {€;} de un elemento junta orientado en cualquier

direccion del plano, se definié con los desplazamientos y rotaciones relativas de las dos
caras adyacentes que la conforman, medidas desde el centro de la junta, considerando un
sistema local:

T_
{e:} =[Aus Avy Awy] (2.5.8)
Donde uy, vy, wy son las deformaciones de corte, normales y rotacionales respectivamente.

El vector de esfuerzos locales en la junta se expresa {1} = [ts,, 0, My] como Yy tiene la

siguiente relacion con las "deformaciones™:
Tsn Ks 0 0 Aug
onr =10 ko 0 |JAv (2.5.9)
Mo 0 0 kuw J(Awo
donde 74, es el esfuerzo cortante, on el esfuerzo normal, M, el momento con respecto al
centro de la junta, k la rigidez al corte, k,, la rigidez normal y k,, la rigidez rotacional. La
matriz de rigidez resultante que aparece a continuacién, debe rotarse para definir la

contribucion término a término a la matriz de rigidez global, definida con respecto a las

coordenadas universales X, Y, Z.
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Este elemento puede representar discontinuidades planas y usarse en la modelacion

del contacto cara de concreto enrocamiento de PECC, asi como en el contacto entre los
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tableros de la cara de concreto. Un enfoque reducido que no considera el grado de libertad
rotacional, es el de Goodman, Taylor y Brekke (1968); su elemento junta solo representa: a)
el deslizamiento a lo largo de un grupo de juntas paralelas lo que puede producir el cruce
con otras juntas de direccion oblicua; b) el deslizamiento a lo largo de otros grupos de
juntas no paralelas a las anteriores, lo que puede crear cavidades entre los bloques. La
formulacién numérica de este elemento junta se puede obtener al minimizar la energia

potencial de los elementos junta (Op. cit.); aqui solo se presenta la matriz de rigidez

resultante.
2k 0 Kq 0 —kg 0 -2k, O
0 2k, 0 Kk, 0 -k, 0 =2k,
Kq 0 2k 0 -2k, O —kg 0
1] o ky, 0 2k, 0 -2k, 0 -k,
k=% k, 0 -2k, 0 2k, o0 ko |@5100)
0 -k, 0 -2k, O 2k, 0 Ky
—2k; 0 —kg 0 Kq 0 2k 0
0 -2k, 0 -k, O K, 0 2k,

2.2.7 ELEMENTOS INTERFAZ ADICIONALES SIN ESPESOR

Otra opcion en la modelacion es usar en todo punto de una interfaz un par de
resortes, uno normal y otro traslacional, creandose asi un elemento interfaz. EIl elemento
estard formado por un par de puntos nodales en ambos lados de la interfaz. Se asume que el
elemento no tiene ningln espesor (simplemente al proporcionar las mismas coordenadas a
los nudos correspondientes, los dos elementos anteriores pueden no tener espesor). La
relacion entre el esfuerzo y el desplazamiento relativo de los puntos nodales del elemento

€es:

(6} = \{w} donde [A] = [x—"]

0 An

Si la interfaz esta sujeta a compresion la rigidez normal tendra un valor grande y
cuando el elemento estad sujeto a tensién la rigidez normal tiene un valor pequefio. El
esfuerzo de corte del elemento depende directamente del movimiento relativo entre ambos

lados de la interfaz. Los valores de estas rigideces pueden determinarse con una prueba de
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corte directo. Si se acepta la relacion hiperbdlica de Clough y Duncan (1970) entre el

esfuerzo de corte y el desplazamiento relativo se obtienen las ecuaciones 2.5.6 y 2.5.7.

T = Kou; K= K (2) (1- —L— )2

Pg optan@+c
donde R; es la proporcion de falla; ¢ y ¢ son el angulo de friccion y la cohesion en la

interfaz, respectivamente.

ELEMENTO INTERFAZ DE CAPA DELGADA. En el elemento de Goodman el nodo
de una interfaz puede penetrar a otro durante la compresion, asi que una rigidez normal
muy grande puede tener un efecto adverso en los resultados. Por consiguiente, se ha
desarrollado otro elemento, llamado elemento interfaz de capa delgada, el cual surgi6 de la
observacion y de pruebas de laboratorio, donde una interfaz entre dos materiales con
grandes diferencias en propiedades se sujeta a esfuerzo de corte; en estas pruebas pudo
observarse que se forma en el material menos rigido una capa de corte delgada con
propiedades relativamente blandas. Por esa razon, el uso del elemento de interfaz de capa

delgada es mas conveniente al simular la interaccion de materiales diferentes.

Para el elemento de interfaz de capa delgada, la deformacion en la interfaz esta
compuesta por deformacion elastica y deformacién a la falla. Bajo condiciones normales,
solo ocurre deformacion elastica {e°} en el elemento; entonces las propiedades de la
interfaz delgada son iguales que las del enrocamiento y el elemento se trata como un
elemento comun. Cuando el esfuerzo de corte o los esfuerzos de tension alcanzan la
resistencia del material, ocurre la falla por deformacion {&'}. La hipotesis sobre los patrones
de falla es que no hay ningln desplazamiento relativo antes de la falla en la interfaz y que
después el deslizamiento una vez iniciado se desarrolla continuamente. La falla por

deformacion {e'} se expresa como sigue:

) 0 0 0
Agg {0 1 0 } Ao
Aey ¢ = E" {Acn} = [C"]{Ac}
Ay;n lo 0 % ATSIl



En la formula E" y G" son los mddulos de falla por tension y corte. Ya que no habra
falla por esfuerzo normal de la interfaz debido a la restriccion de tableros de concreto, As =
0. La deformacion total de la interfaz es la suma de la deformacion elastica y la
deformacion de falla.

{Ae} = {Ae'} + {Ae"} = [C']{Ac} + [C"]{Ac} = [C]{Ac}

Existen varios otros elementos del tipo interfaz y sus aplicaciones diversas datan de
tiempo atras. Para concluir se sefiala que los programas de la compafiia ICG (Flac3D y
3DEC entre otros), se crearon para el analisis numérico de problemas de la industria
minera, que normalmente involucran macizos de roca, por lo cual utilizan elementos finitos
tipo interfaz desde hace tiempo. En especial el programa 3DEC, es un codigo para el
modelado de medios discontinuos, como los macizos rocosos, implementado con una
técnica numérica “had hoc”, rama del analisis numérico denominada la técnica de los
elementos discretos. Esta, aunque parte de planteamientos asociados a las discontinuidades
geoldgicas, diferentes a los de las interfases de Clough y Duncan, termina por idealizar a
las discontinuidades con resortes normales y traslacionales, cuyas constantes se determinan

de acuerdo a cada teoria.

En el caso de Flac3D el modelo de interfaz esta definido por rigideces normal y
cortante que existen entre un punto perteneciente a la interfaz y un plano de contacto. La
interaccion friccionante se desarrolla con la deteccion previa de la ocurrencia de contactos
en zonas del medio discreto mediante programacién. Cuando esto no ocurre se simula la
separacion o abertura, mecanismo también usado en la técnica de los elementos discretos.
El procedimiento detallado se describe en los manuales de interfases (ICG, 2002, Manual
de interfases del Flac3D).

Para terminar se menciona que recientemente se ha utilizado el modelo generalizado
de plasticidad modificado para modelar los enrocamientos y sus interfases entre losa-
enrocamiento, entre paneles y entre losa y plinto usando elementos interfaz de espesor nulo

que siguen un modelo hiperbdlico o-¢ en la direccidon tangencial, con parametros obtenidos
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como se describio en la seccion 2.2.5.1 (Clough y Duncan, 1970). Con ellas se ha modelado
el proceso de construccion y primer llenado y los resultados concuerdan bien con el
monitoreo de los asentamiento en la cortina, lo que indica que el procedimiento 3D de
elementos finitos basado en el modelo generalizado de plasticidad modificado y en el
modelo hiperbdlico para las interfases, se puede usar para evaluar el comportamiento de las
PECC.

54



2.2.8 ALGUNOS ASPECTOS DEL MODELADO DINAMICO

Frecuentemente los problemas de la mecéanica del medio continuo se modelan con
ecuaciones que relacionan varias derivadas parciales de variables fisicas. Estas ecuaciones
raramente tienen solucion explicita. La forma comun de resolver EDPs es discretizarlas y
aproximarlas con ecuaciones que contienen un numero finito de incognitas, para lo cual hay
varias técnicas. EI método mas simple usa aproximaciones en diferencias finitas para los
operadores diferenciales parciales. EI método del elemento finito reemplaza la funcion
original por una funcién que tiene algin grado de suavidad sobre el dominio global, pero
que estd formada por polinomios definidos por tramos sobre celdas simples. Entre éstos,
estd el método del volumen finito, que emula la conservacion de la continuidad de leyes de
la fisica. El andlisis sismico de una PECC es un problema de interaccion suelo estructura
(ISE) en el que se determinan simultaneamente los movimientos de la masa de suelo y de la
estructura. Atendiendo al propdsito del Capitulo Il, para completar el esquema general de
analisis de una PECC, se describen algunos conceptos de la modelacion de ISE usada
actualmente por algunos programas como el Flac3D, que se ha desarrollado al paso del

tiempo y que ahora es de amplio uso en la practica.

2.2.8.1 PROCEDIMIENTOS DEL ANALISIS DINAMICO

En esta seccion se reproducen de la literatura aspectos del modelado dinamico de
presas con analisis numérico, pues se han desarrollado procedimientos capaces de
aproximar el comportamiento sismico 3D de presas. Este tipo de analisis es particularmente
importante en casos de PECC de gran altura, situadas en zonas de peligro sismico, para
evaluar su seguridad y el efecto de sismos fuertes en la deformacion de la presa, en los
esfuerzos y en dislocaciones de las losas de la cara de concreto. Existe un volumen
considerable de literatura sobre el comportamiento sismico de presas, que evolucion6 desde
los modelos 1D hasta complicados modelos 3D, que en el caso de PECC simulan la cortina
con su cara de concreto con las juntas y contactos y el medio geoldgico de emplazamiento.
En general los procedimientos numéricos mas recientes aplicados a PECC son del tipo de

los modelos completos de interaccion dinamica suelo estructura (ISE).
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Desde los afios 60 la ISE dinamica ha adquirido importancia, en particular debido al
desarrollo de la energia nuclear donde se requiere el disefio sismico de instalaciones para
los reactores, las cuales son masivas y desplantadas profundamente; también desde hace
tiempo se han realizado analisis sismicos de presas y en general de otras estructuras sujetas
a carga dindmica. Christian en 1975, clasifico las técnicas numéricas del analisis dinamico
disponibles en su momento (Figura 2.2.4). En el esquema hay varias bifurcaciones; la
primera sobre la forma de construir una aproximacién numerica, y se relaciona con la
representacion de las ecuaciones diferenciales parciales (EDP) que se resuelven. Esta
primera alternativa consiste en elegir la representacion de la EDP, ya sea que se realice
sobre puntos discretos o sobre celdas discretas. En general los modelos totalmente no
lineales que aproximan a las EDPs en puntos, se resuelven con enfoques directos en el
dominio del tiempo, como se muestra en la rama derecha de la clasificacion de Christian.
En cambio algunas de las técnicas de la zona central del esquema, son lineales y se
resuelven el dominio de la frecuencia, sobre modelos de celdas discretas o elementos
finitos. Las técnicas del extremo derecho como la descomposicion modal y su solucion en

el tiempo son muy utilizadas en la ingenieria estructural.
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Figura 2.2.4 Procedimientos del analisis dindmico (Christian, 1975)
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En la primera opcién, denominada diferencias finitas, se discretiza a la ecuacion
basica al representar a las derivadas de las EDPs en rejillas regulares de puntos, con
expresiones algebraicas en diferencias, obtenidas expandiendo en series de Taylor la
solucion y recortando los términos de error. Con esta discretizacion temporal y espacial se
remplaza a las derivadas continuas que aparecen en una EDP, por tasas de cambio en la
variable sobre incrementos finitos pequefios. Esto supone que entre los puntos la solucion
se interpola con polinomios. Para resolver las ecuaciones discretas resultantes se puede
utilizar el esquema explicito donde se busca una solucion aproximada de u; al tiempo t + 1,
en términos de los valores conocidos de u; en tiempos previos, porque los esquemas
explicitos son relativamente directos y permiten una evaluacion paso a paso de u;

directamente, y no requieren la solucion de ecuaciones simultaneas.

La segunda opcion se centra en la discretizacion del medio fisico y lleva a las EDPs
a su forma integral fundamental, sobre celdas discretas. Aqui surge otra disyuncion, ya sea
que se represente a la solucion sobre la celda en términos de funciones preseleccionadas y
después se integre a esas funciones sobre el volumen de cada celda (elemento finito), o se
balanceen los flujos a través de las fronteras de la celda (volumen finito). La primera
opcidn se basa en la discretizacion espacial y temporal del problema, lo que conduce al
siguiente conjunto de ecuaciones para su integracién numérica paso a paso en el dominio

del tiempo.

[MI{ii} + [Cl{u} + [KI{u} = —[M]{iig}

donde {ui}, {u} y {u} son los vectores de aceleraciones, velocidades y desplazamientos en
los nudos del modelo discreto,[M],[C]y [K] son las matrices globales de masas, de
amortiguamiento y de rigidez respectivamente, y [M]{iig} es el vector de fuerzas externas.
Calculados los desplazamientos para un tiempo t se determina el estado de deformacion de
cada elemento y sus propiedades con modelos constitutivos dinamicos no lineales para el
siguiente paso (Seccidon 2.2.8.3). Debido al impresionante progreso del hardware y software
en la actualidad hay una tendencia a utilizar el dominio del tiempo, integrando

numéricamente las ecuaciones que rigen el problema.
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La segunda opcion discretiza al medio en celdas o elementos y utiliza el analisis en
el dominio de la frecuencia de sistemas lineales sujetos a vibraciones. Para tener mayor
similitud con la ecuacion anterior, si se considera que existe amortiguamiento en el sistema
se obtiene una formulacion compleja, y la expresion anterior se transforma en el siguiente

conjunto de ecuaciones en el dominio de la frecuencia:

([K] + iw [C] — 0? [MD{U(w)} = {S(w)}

donde i es la unidad de los nimeros complejos, w es la frecuencia de analisis, U(w) y S(w)
son las transformadas de Fourier de los desplazamientos y de las fuerzas aplicadas. El
modelo geologico estructural queda representado por una funcion de transferencia, H(w),
la excitacion sismica con la transformadas de Fourier de la aceleracion del terreno, S(w),
en la cimentacion del sitio de emplazamiento de la estructura. Los resultados se obtienen

con la densidad espectral de la respuesta calculada para varias frecuencias.

Los procedimientos representados en la Figura 2.2.4 en el dominio de la frecuencia
son de tipo lineal; pero en ocasiones se requiere la consideracion del comportamiento no
lineal del suelo. En este paso se presenta nuevamente otra alternativa, pues en modelos
lineales se utiliza comunmente una solucidon lineal iterativa para simular los efectos no
lineales (método lineal equivalente, Idriss et al, 1973), que usa ecuaciones 0 curvas que
relacionan el médulo de rigidez al corte y la relacién de amortiguamiento critico, con el
nivel de deformacién al corte?”. Las relaciones del médulo secante y de la relacion de
amortiguamiento del suelo, como funciones de la deformacion al corte, se obtienen de
pruebas de laboratorio; la Figura 2.2.5 muestra la forma general de esas curvas, para las
cuales se han propuesto expresiones analiticas, que se ajustan a los resultados de pruebas de
laboratorio. En los modelos no lineales totales, en el dominio del tiempo t, dependiendo del
nivel de deformacion para un paso de tiempo t;, con modelos constitutivos dindmicos no

lineales, se determinan las propiedades para el siguiente paso.

22 En la iteracion inicial se suponen valores de G y B para cada elemento de una malla, y se resuelve el problema lineal
resultante. En los ciclos que siguen se calculan las deformaciones en cada elemento, y con ellas se actualizan los valores
del médulo y del amortiguamiento para cada elemento, a partir de las relaciones mencionadas, resolviendo nuevamente el
problema lineal. El ciclo de iteraciones continla hasta que el cambio en las deformaciones es suficientemente pequefio
entre dos soluciones consecutivas.
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Figura 2.2.5 Curvas de variacion de G y del  en funcion de y (Lysmer et al., 1975)

2.2.8.2 ASPECTOS DE LA FORMULACION DEL FLAC3D

Como es comun a las formulaciones del analisis numérico, estas parten de
principios generales como las leyes del movimiento, del uso de ecuaciones constitutivas y
de condiciones de compatibilidad, obteniéndose como resultado un conjunto de EDPs que
relacionan variables mecénicas con las cinematicas. Asi por ejemplo en la formulacion
estatica se plantean nueve ecuaciones con 15 incégnitas (6 componentes del tensor de
deformacion, 6 del de esfuerzos y 3 componentes del vector de velocidad), lo que para su

solucion requiere 6 ecuaciones adicionales.

El Flac3D es un programa de diferencias finitas con un esquema explicito, para
analizar numéricamente problemas del medio continuo 3D, que itera hasta alcanzar el
equilibrio o el estado de flujo plastico. Plantea los problemas con los principios generales
comentados y obtiene un conjunto de EDPs, que relacionan los esfuerzos con las tasas de
deformacion y velocidad, las cuales se resuelven numericamente para geometrias y
propiedades determinadas, dadas condiciones iniciales y de frontera especificas. Su método

de solucion aplica lo siguiente:
1. Un enfoque de diferencias finitas, donde las derivadas continuas de la

formulacion original se aproximan con diferencias finitas de primer orden, suponiendo

variaciones lineales de la variable sobre el espacio finito, en intervalos de tiempo.
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2. Un enfoque de discretizacion del medio, pues las diferencias finitas se obtienen
sobre una malla que idealiza al medio continuo, lo que produce un medio equivalente
discreto, en el cual todas las fuerzas involucradas (externas e interactivas), se concentran en

los puntos de la malla usada.

3) Un enfoque dindmico en la solucién, pues en su formulacién basica los términos
inerciales de las ecuaciones de movimiento se usan para alcanzar el estado de equilibrio del
sistema bajo consideracion. En el caso dindmico las cargas incluyen la excitacién aplicada

en la base del modelo, lo que induce fuerzas de inercia en todo el medio.

Con lo anterior se transforma a las leyes del movimiento del continuo en un
conjunto discreto de nudos sobre los cuales se aplican fuerzas concentradas, externas y de
interaccidn con las zonas que rodean a cada nodo; asi se concentran las masas en los nudos
al considerar la densidad de las zonas que rodea a uno de ellos. Es posible adosar al medio
discreto elementos estructurales, como los que representan la losa de concreto. En el caso
dinamico las cargas incluyen la excitacion aplicada en la base del modelo, lo que induce
fuerzas de inercia en todo el medio. Este esquema permite un analisis de ISE ante
solicitaciones dindmicas. Los sistemas de fuerzas en los nudos deben satisfacer las leyes de
Newton con lo que se obtienen formas discretas de la segunda ley de Newton, las que se
resuelven numéricamente con un enfoque de diferencias finitas explicitas en el tiempo,
definiendo previamente una amplitud del paso temporal que asegure la convergencia y la

aproximacion de los resultados.

El esquema aplica la segunda ley de Newton que relaciona la aceleracion de una
masa con la fuerza aplicada, la cual puede o no variar con el tiempo. Establecido el
esquema discreto anterior y partiendo de una condicién inicial con condiciones de frontera,
la secuencia general de calculo para una iteracion la resume Coetzee, M. J., et al. (1995),
segun la cual consiste en: a) invocacion de la ecuacion de movimiento para determinar las
nuevas velocidades y desplazamientos a partir de las solicitaciones aplicadas; b) obtencion
con ellas de las relaciones c-¢; ¢) con lo cual se determinan nuevos esfuerzos y fuerzas. En

este contexto la segunda ley de Newton para un cuerpo solido continuo, es
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ay; _ aGij +
P ot B aX] P&

donde x; son los componentes del vector de coordenadas, g; son los componentes de la
aceleracion de la gravedad (fuerzas de cuerpo) y las variables restantes tienen el significado
acostumbrado. Para la solucidon se requiere la relacion constitutiva correspondiente y de los
componentes de la velocidad de deformacion. Segun esto los nodos del modelo discreto se

aceleran de acuerdo a la segunda ley de Newton en términos de diferencias finitas segun:

ui(t+At/2) _ ui(t—At/Z) n z FtAt/m
con F; es el vector de fuerzas aplicadas y nodales. La formulacion nodal de las ecuaciones
de movimiento se describe también en manuales del Flac3D (ICG, 2002), donde se
aproxima localmente a las derivadas parciales de EDPs, usando derivadas de orden bajo. Se
crea una malla de nudos para discretizar al medio y para la interpolacion de la solucion
entre nudos, se utiliza una discretizacion mixta con mallas tetraédricas o hexaédricas. El
desarrollo matematico de la implementacién numérica incluye condiciones iniciales y de
frontera y amortiguamiento mecénico. La solucion proporciona al final de cada ciclo las
tasas de deformacion, de esfuerzos, la fuerza de desbalance, velocidades y desplazamientos.
En su version para grandes deformaciones, puede actualizar la geometria del medio (ICG,
2002).

Modelo para la simulacion de la respuesta sismica 3D. En una PECC, ademas del
enrocamiento la formulacién puede incluir al medio geoldgico, al que pueden acoplarse
estructuras como la cara de concreto, lo que permite el analisis de interaccion entre el
medio geoldgico circundante, la cortina y cualquier estructura. El problema sismico puede

acoplarse al problema de flujo de agua subterranea para calcular el efecto combinado.

El modelo de ISE que se describe, no incluye la fuente de la excitacidn sismica. En
el modelo de ISE descrito el medio se delimita con fronteras absorbentes y el ambiente
sismico se especifica con historias de aceleraciones sobre una frontera del modelo alejada

de la estructura; los movimientos de la excitaciéon deben satisfacer las ecuaciones de
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movimiento del campo libre, por lo que debe obtenerse esta solucion antes de que se
resuelva el problema de ISE. Los problemas que se tratan consisten de dos partes; un
analisis de campo libre o de respuesta en el sitio y un analisis de ISE sujeto a una excitacion
sismica definida en términos de cargas o desplazamientos prescritos en una frontera
externa. Generalmente la excitacion se aplica en la frontera inferior; ademas, al sistema se
le dota con fronteras laterales absorbentes, que radian hacia el exterior del modelo la
energia que incide sobre ellas y ajustan la solucién del sistema a la solucion de campo libre
del sitio, el cual circunda o rodea horizontalmente al medio interior, donde se desarrolla la
ISE. EI campo libre incluye la solucion 2D para las fronteras laterales del modelo con

forma rectangular, y la solucion 1D, para las esquinas del paralelepipedo (Figura 2.2.6).

Caracteristicas del método no lineal total. La formulacion dindmica de Flac3D
satisface lo siguiente: a) aplica cualquier relacién constitutiva no lineal (seccion 2.2.8.3); b)
al usar leyes no lineales para los materiales, el mezclado de componentes de frecuencia
diferentes, ocurre naturalmente; c¢) Modela automaticamente los desplazamientos
irreversibles y los cambios permanentes; d) Se puede simular conjuntamente la propagacion
de ondas de compresion y de corte en una sola simulacion y el material responde al efecto
combinado de ambas componentes. f) La formulacion del método no lineal total puede
escribirse en términos de esfuerzos efectivos, por lo que puede modelarse la generacion y

disipacion de presiones de poro durante y después de un temblor.

Para construir un modelo para un anélisis dinamico en F3 se deben considerar los
siguientes aspectos: (1) la carga dinamica y las condiciones de frontera;, (2) el

amortiguamiento mecanico; y (3) la transmision de ondas a través del modelo.

Carga dinamica y condiciones de frontera. Generalmente se usa un frente de
ondas de corte que se propagan verticalmente, a partir de una frontera rigida plana inferior
(hipotesis de Kanai, 1962). Para obtener la excitacion en esta frontera en ocasiones se
requiere aplicar la técnica de la deconvolucién, en el caso de registros sismicos
superficiales no registrados en afloramientos de roca. Flac3D modela una regién de

material sujeta a carga dindmica externa y/o interna aplicando una excitacion dinamica en
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una frontera o en un nudo interior. EI caso mas comun es el de la aplicacién de una historia
de aceleraciones en una base rigida, tal como se muestra en la Figura 2.2.6. Son varias las
condiciones de borde o de frontera que se pueden utilizar en un modelo como el descrito, el
cual usa una combinacién de fronteras viscosas y mas alla, hacia el exterior, condiciones de
campo libre. Con esto pueden reducirse las reflexiones de las ondas en frontera

inadecuadas.

Estructura

Excitacién //'\\

dinamica ~

interna . _«"

Campo libre
Campo libre

Frontera absorbente
Frontera absorbente

Excitacion dindamica externa (aceleracion o velocidad)

Figura 2.2.6 Modelo para la ISE dindmica

Fronteras absorbentes. En ocasiones, al modelar problemas dindmicos de la
geomecanica, ademas de la estructura se debe incluir al medio circundante. Su mejor
representacion seria con una extension ilimitada, pero esta infinitud horizontal no puede
modelarse. Tampoco son validas las condiciones de frontera que se aplican en problemas
estaticos, como los desplazamientos nulos, pues no pueden simular la disipacion de energia
a través de tales fronteras; por el contrario causan la reflexion de las ondas en esas fronteras
y conducen a un atrapamiento de las ondas dentro del modelo. Una alternativa es extender
las fronteras y usar modelos mas grandes, lo que reduce el problema, pero demanda
mayores recursos computacionales, demanda que en el analisis dinamico al dia de hoy
todavia puede resultar restrictiva. Hasta ahora la solucion mas préactica desarrollada son
modelos numeéricos que solo discretizan la estructura y a una region finita del medio

circundante, lo que se complementa con la incorporacion de fronteras artificiales
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absorbentes apropiadas, que simulan la disipacion, pero que también reproducen la

respuesta de campo libre del suelo en la vecindad exterior a las fronteras.

Se han desarrollado varios tipos de fronteras transmisoras. En Flac3D se
implementd una combinacién de frontera viscosa a la que en el borde exterior se la adosa
una solucién o frontera de campo libre; es decir se aplica una frontera viscosa aproximada,
en cuyo extremo exterior de los amortiguadores se le conecta una columna de elementos
que se desplazan con los movimientos de campo libre. En teoria esta combinacion

representa una mejor representacion de la realidad (Figura 2.2.7).
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Figura 2.2.7 Modelo para la ISE 2D dindmica

El primer método publicado, la frontera viscosa desarrollada por Lysmer y
Kuhlemeyer (1969), lo basaron en el uso de amortiguadores independientes, en direcciones
normal y cortante a la frontera absorbente. EI esquema opera en el dominio del tiempo y ha
demostrado su efectividad en modelos de elemento finito y de diferencias finitas (ICG
2002, Optional Features). Con este método se coloca en cada nudo de la frontera absorbente
amortiguadores independientes en la direccion normal y de corte, que producen fuerzas

viscosas normales y de corte calculadas con las expresiones:

th = _pCp Vn ts = —pCs v
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Esta frontera absorbente de energia es la mas simple. Su absorcion éptima se
obtiene solo para ondas que colisionan perpendicularmente. En problemas 2D y 3D se
obtiene una absorcion razonable para angulos de incidencia mayores de 30°. Por lo que es
importante que las fronteras viscosas se coloquen a distancia de la fuente de excitacion,
para obtener una solucién razonable. Le falta precision en problemas sismicos, donde la
excitacion se aplica normalmente a lo largo de toda la frontera inferior, en tal caso algunas
de las ondas se propagan casi paralelas a las fronteras verticales viscosas. Posteriormente en
algunos aspectos se desarrollaron mejores soluciones, como la de White et al. 1977 (citado
por ICG 2002, Optional Features). De hecho la absorcion de energia mas eficaz requiere el
uso de elementos dependientes de la frecuencia, pero por razones obvias sélo pueden usarse

en analisis en el dominio de la frecuencia (Lysmer y Waas, 1972).

Sea la implementacion mas simple de fronteras viscosas u otra mas precisa, un
analisis dindmico inicia con un analisis geoestatico o condicion de esfuerzos in-situ, en el
que es comun usar fronteras fijas o elasticas. En la fase dindmica esta condicion de frontera
se reemplaza por fronteras absorbentes, en la que los nodos de frontera se liberan y se
calculardn autométicamente las fuerzas de reaccion de frontera mediante la colocacion de
amortiguadores. Esta fase requiere precauciones para evitar cambios que modifiquen la

condicion estatica previa a la carga durante la fase dinamica.

Fronteras de campo libre. En el modelo de ISE descrito las condiciones de
frontera a los lados del modelo consideran el movimiento de campo libre que existiria en la
ausencia de la estructura. Estas fronteras deben colocarse a suficiente distancia para
minimizar las reflexiones de las ondas y lograr condiciones de campo libre. Para materiales
con amortiguamiento alto, esta condicion puede obtenerse con una distancia relativamente
pequeria, pero cuando el amortiguamiento del material es bajo, la distancia requerida puede
conducir a un modelo impractico. El procedimiento alternativo es “forzar” el movimiento
del campo libre de tal forma que las fronteras retienen sus propiedades no-reflejantes,

absorbiendo las ondas que salen del modelo y que se originan por la ISE.
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Entonces, las fronteras laterales a la malla principal, se acoplan a la malla del campo
libre mediante amortiguadores viscosos que simulan las fronteras absorbentes (ver Figura
2.2.6), y las fuerzas desequilibradas de la malla del campo libre, se aplican a la frontera de
la malla principal. Estas condiciones se expresan con las tres ecuaciones siguientes, las que
se aplican a la frontera del campo libre a lo largo del lado de la frontera plana con normal
en la direccion del eje x. Pueden escribirse expresiones similares para los otros lados y

fronteras de la esquina:
Fy = —pCp(vi* —vi)A + FI; Fy = —pCs(vi? — viA + FIf F, = —pCs(v" —vIA + FYf

De esta manera, las ondas planas que se propagan hacia arriba no sufren distorsion
en las fronteras porque la malla de campo libre proporciona condiciones que son idénticas a
aquéllas del modelo infinito. Asi si el movimiento de la malla principal difiere de aquel del
campo libre (debido a que una estructura superficial radia ondas secundarias), entonces los
amortiguadores actlan para absorber energia de una manera similar a las fronteras

absorbentes.

En resumen el modelo de campo libre consiste en cuatro mallas de campo libre
planas (2D) en las fronteras laterales del modelo, y cuatro mallas de campo libre (1D) de
columna en las esquinas (Figura 2.2.8). Las mallas planas se generan para ajustarse a la
malla principal sobre las fronteras laterales. Las cuatro columnas de campo libre de las
esquinas actuan como fronteras de campo libre para las mallas planas del campo libre. Las
mallas planas del campo libre se resuelven con célculos 2D que asumen extension infinita
en la direccién normal al plano. Las mallas 1D de campo libre implican solo célculos

unidimensionales que suponen extension infinita en las dos direcciones horizontales.
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Figura 2.2.8 Modelo para ISE 3D, que muestra las 8 zonas de campo libre

Ya se ha introducido a la ISE dinamica, técnicas mas modernas, basadas en el
Método de Reduccion de Dominio (MRD), con el cual creando varios subdominios, los
modelos pueden alcanzar dimensiones bastante mayores que inclusive permiten incluir a la
fuente sismica. En este caso el problema donde se desarrolla la ISE, se confina a un
subdominio reducido, que cuenta fronteras locales que incluyen amortiguadores para

absorber la energia dispersada por el sistema.

2.2.8.3 MODELOS CONSTITUTIVOS DINAMICOS

El suelo no es un medio continuo, es trifasico formado por solidos, agua y aire y asi
se le trata en disciplinas que lo requieren. En las técnicas aqui descritas se asume que el
suelo es continuo; la siguiente suposicion requiere que se le asigne algun modelo de
comportamiento mecanico. Para el caso estatico en el Capitulo 111 se describen algunos de
los modelos que se han usado en el estudio de una PECC. ElI modelo eléstico lineal
simplifica mucho el andlisis y proporciona algunas aproximaciones, pero bajo cargas
sismicas, no considera el amortiguamiento histerético del suelo y produce amplificaciones
espurias de los movimientos en el terreno. Para evaluar deformaciones permanentes
resultan mas adecuados para problemas estaticos los modelos plasticos como los de Mohr-
Coulomb, sin embargo, bajo carga dindmica, estos modelos de plasticidad no representan la

disipacion interna generada por la friccién entre particulas.
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Experimentalmente se ha comprobado que el comportamiento dindmico del suelo es
no-lineal y que presenta una degradacion de la rigidez al corte y un incremento del
amortiguamiento interno a medida que aumenta la deformacién angular. Con base en esto
se han desarrollado varios modelos constitutivos. Ya en paginas anteriores se comento el
Método Lineal Equivalente (EQLM), el cual es uno de los primeros en implementar la no-
linealidad del comportamiento dindmico de los suelos a partir de evidencia experimental.
Este método ha tenido una época de amplia aplicacion cuando se implementd en varios
cdédigos como FLUSH (Lysmer et al., 1975), etc. Con esta técnica elastica lineal iterativa,
al final de todo ciclo de célculo, se estiman las nuevas propiedades del suelo en términos
del médulo secante de rigidez al corte (Gs) y del amortiguamiento interno (), para
proceder a un nuevo analisis elastico lineal. Se considero asi la degradacion de la rigidez al
corte y el incremento del amortiguamiento con la deformacion angular, para lo cual se
utilizan las relaciones experimentales presentadas en la Figura 2.2.5. La aplicacion de este
método genero la realizacion de numerosos estudios experimentales sobre la pérdida de

rigidez y del incremento del amortiguamiento bajo deformacion cortante.

Modelos dindmicos no-lineales. A lo largo del periodo sefialado también se han
realizado numerosos estudios experimentales con modelos histeréticos, que son mas
apropiados para la modelacion dindmica en suelos, pues reproducen su comportamiento no
lineal, que se manifiesta simultaneamente en la pérdida de rigidez al corte y en el
incremento de la capacidad de disipacion interna de energia en cada ciclo de carga-
descarga. En estos modelos la representacion del amortiguamiento esta implicita y puede
sustituir a idealizaciones con menor fundamento fisico, como el amortiguamiento tipo
Rayleigh. Adicionalmente, su implementacion computacional puede combinarse con un
criterio de plasticidad, pero esta no-linealidad, solo se puede programar en cddigos que
trabajan en el dominio del tiempo, con integracion paso a paso. Estas ventajas hacen de
estos los modelos mas empleados en la dinamica, en particular debido a su ajuste con el

comportamiento experimental. Los modelos no lineales se pueden agrupar en dos clases:
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Modelo tipo Ramberg-Osgood: donde la curva esfuerzo deformacion (t —vy) es
una relaciéon del tipo y=f (1)
Y = Ye +$(T_TC) [1 + H(%Ir—‘tcl)] (2.2.8.4)
Modelo tipo Davidenkov: la dependencia de las variables se invierte donde t =f
)
T = Tc + Grax(y — vc) [1 +H (ﬁ ly — vcl)] (2.2.8.5)

donde G,,,.x €S el médulo de rigidez al corte para pequefias deformaciones del terreno, H es
la funcion que define la forma de la curva para cada modelo, n es el factor que distingue la
curva de carga inicial (n=1) de las curvas de carga y descarga sucesivas (n=2); t., Y. son el

esfuerzo y deformacion en el punto de inversion de la carga.

Solo es programable el modelo tipo Davidenkov, pues en todo c6digo numerico en
analisis dinamico con modelos discretos, la incognita primaria son los desplazamientos y de

ellos se derivan las deformaciones y esfuerzos. Algunos modelos usados son:

Martin (Martin y Seed, 1978), que es un modelo de tipo Davidenkov, donde la funcion de

forma H para la Ecuacion (2.2.8.5) es (modelo de 3 parametros A, By y,).

H= [ (Y/YO)ZB

1+(Y/Y0)2B

Los siguientes modelos proporcionan el moédulo secante de rigidez al corte

(2.2.8.6)

normalizado (Ggec/Gmax), Para posteriormente obtener el mddulo tangente de rigidez al

corte, con la Ecuacion (2.2.8.5).

Gran() = Gsec(y) + y =255 (228.7)
Hardin-Drnevich (1972). Este modelo realiza el ajuste con un solo parametro, y, =
Ty/Gmax-

Gsec — 1
b= T (2.2.8.8)
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Modelo por omision de Flac3D (ICG 2002) de 2 parametros de ajuste: L;y Ly, que son los

valores de las deformaciones angulares logaritmicas (L = log;,(Y)).

§T= s2.(3 = 2.5) COI‘IS:% 0<s<1 (2.2.8.9)
Sigma3: con 3 pardmetros de ajuste a, b, x,.

= () 22810
Sigma4: con 4 pardmetros de ajuste a, b, xq, yo

Gsee — o p— 2 (2.2.8.11)

Gmax

1+exp(@)

No obstante sus bondades los modelos no lineales deben mejorarse en:

e Considerar amortiguamiento para las frecuencias altas que puede contener un
acelerograma, las que no se amortiguan con los modelos presentados; se recomienda
introducir un pequefio amortiguamiento de tipo Rayleigh proporcional solamente a la
rigidez (ICG, 2002, Theory and Background).

¢ No captan la influencia de otros parametros, pues su formulacion solo se basa en la forma
de la curva t —y, por lo que no se capta la influencia de pardmetros como la presion de
confinamiento, la frecuencia de excitacion, etc., lo requiere correcciones para €sos

parametros.

e Necesidad de definicion de un criterio de inversion la carga para modelos con dimensién
2D o 3D. En casos 1-D, la inversion de la carga se produce cuando el incremento de
deformacion angular entre dos instantes consecutivos cambia de signo; pero en modelos 2-
D y 3-D, por las multiples componentes no nulas del tensor de deformaciones, este criterio
no es aplicable. Flac3D cuenta con su criterio de inversion, basado en el cambio de signo

del producto punto de un par de vectores de deformacion previamente definidos.

Modelo generalizado de plasticidad. Para terminar se introduce una pequefia nota
sobre este modelo. El analisis elastoplastico no lineal de presas de enrocamiento puede

simular el comportamiento de enrocamiento bajo carga dindmica con otros modelos. Entre
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las Gltimas aplicaciones se tiene al modelo de plasticidad generalizado, el que se ha usado
exitosamente en la modelacion del comportamiento de suelos arenosos bajo carga ciclica,
incluyendo las respuestas volumétrica y desviadora. En este modelo las superficies
potenciales de fluencia y plasticas no se especifican directamente. En su lugar, se usan
vectores de direccion, y la regla de endurecimiento se describe explicitamente mediante una
funcién de endurecimiento del médulo. En buena parte su efectividad se debe a que
recientemente, se han propuesto algunas mejoras al modelo generalizado de plasticidad. Por
ejemplo la incorporacion de la dependencia del nivel de presiones, o la modelacion de la
anisotropia (Pastor et al. ,1993) y otras mas (Ling et al. 2003).

2.2.8.4 COMPORTAMIENTO DE LA CARA DE CONCRETO.

El analisis numérico de una PECC cubre aspectos todavia mas elaborados, como la
interaccién entre paneles de la cara de concreto, plinto y enrocamiento bajo la carga de
llenado del embalse y carga sismica. Parte del analisis numérico sobre la modelacién del
primer llenado, las interfases y del analisis sismico, ya se comenté sumariamente en las
secciones 2.2.5, 2.2.6 y en los parrafos anteriores. Este problema de interaccion debera
realizarse en todo proyecto que lo requiera, pues los resultados pueden utilizarse en el
disefio estructural del plinto, cara de concreto y juntas. Pero en estructuras como el plinto se
requiere ademas conocer las subpresiones del agua, lo que conduciria al analisis del flujo.
Por ahora en México el unico grupo que ha tratado este problema es el del Instituto de
Ingenieria de la UNAM. Hay varias publicaciones sobre el terma como Sarmiento, Romo,
Martinez y Marengo, 2004 y Sarmiento, 2011. En la tltima investigacion, Sarmiento utiliza
los elementos interfaz y el modelo completo de ISE antes descrito. Su estudio trata el
disefio de las juntas constructivas y de los sellos en una PECC, para mejorar su desempefio

ante el llenado del embalse y eventos sismicos.

El problema planteado lo resolvio con el anélisis de modelos 3D de PECC, que
representan apropiadamente, la interaccion entre paneles de concreto, plinto vy

enrocamiento, para lo cual utilizO elementos interfaz en las juntas y contactos
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correspondientes. Concluye que sus resultados permiten comprender la transferencia de
esfuerzos entre estos componentes de una PECC bajo cargas sismicas horizontales, sobre

todo en casos con excitaciones sismicas aplicadas en la direccion del eje de la cortina.

Para construir los modelos numéricos de PECC con juntas entre los elementos
mencionados, Sarmiento (2011) utiliz6 la interfaz preconstruida para problemas de
contacto, de la libreria del programa Flac3D. La principal dificultad para su uso radica en la
asignacion de las propiedades apropiadas a estos elementos de contacto. Sarmiento recurri6
a los resultados de pruebas de laboratorio estaticas y dinamicas realizadas en trabajos
anteriores, que evalUan esos parametros en interfases entre materiales térreos y elementos
estructurales. Las conclusiones a las que llego sobre el comportamiento de la cara de
concreto las presentd para el llenado del embalse y para la fase de analisis sismico
discutiendo sus efectos sobre la cara de concreto, interfases y juntas (laterales, perimetral),
asi como el desglose de la aportacion de las dos componentes sismicas horizontales.
También evalu6 la influencia de la cimentacion y concluyo que si la roca sobre la que se
apoya la cortina tiene una rigidez 40 veces menor que la rigidez del enrocamiento de la
cortina, el valle influye en la respuesta sismica de la cara de concreto, por lo cual es
necesario incluirlo. Finalmente propuso acciones preventivas para mejorar el
comportamiento bajo sismo de PECC, para evitar problemas en los paneles de la cara de

concreto.

Analisis sismico de la cortina del PH La Yesca. En el caso de La Yesca el grupo
del Instituto de Ingenieria de la UNAM (Romo et al. 2006), realiz6 los analisis sismicos del
proyecto, con informacion proporcionada por la CFE sobre geometria y propiedades de los
materiales de la cortina y de la excitaciones de disefio, compuestas por dos componentes
horizontales, ortogonales entre si, para periodos de retorno de 200 afios y de 10,000 afios
actuando simultaneamente en la base del modelo (210 m bajo el lecho del rio). Este estudio
en colaboracién con el personal técnico de la CFE, coadyuvo a definir el disefio de la
geometria de la cortina, las pendientes de los taludes exteriores y la zonificacion del

enrocamiento.
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Otros estudios. También en la respuesta dinamica de PECC, se ha utilizado ya el
modelo generalizado de plasticidad para los materiales del enrocamiento, modelando las
interfases entre la losa de concreto y el enrocamiento con elementos interfaz de espesor
nulo y con un comportamiento o-¢ perfectamente elastoplastico en la direccion tangencial,
usando la ley de friccion de Coulomb y demas requerimientos descritos en la seccion
dedicada a las interfases. Los resultados que se han obtenido, en términos de deformacion
de la presa, esfuerzos en las losas y dislocaciones en las caras de las juntas, comparan
aceptablemente con las mediciones de campo. Con el modelo pléstico generalizado también
pudo obtenerse directamente la deformacidn residual de la presa durante el sismo. Todo lo

anterior se ha obtenido sin complementar a este modelo Gnico con métodos semiempiricos.
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2.2.8.5 DISENO DE LA CARA DE CONCRETO Y DEL PLINTO

Se citan sélo algunos comentarios sobre el tema. En primera instancia, los analisis
numéricos permiten evaluar la deformabilidad de la cortina, en términos de asentamientos
permanentes debidos al proceso constructivo y al llenado del embalse, lo que produce
desplazamientos permanentes en la cara de concreto. Esta es la parte del procedimiento
general que pudo desarrollarse en el trabajo presentado, donde se evaluaron los
desplazamientos de la cara de concreto y se encontr6 que son aceptables para las
condiciones del llenado. Pero los modelos completos tienen alcances mucho mayores,
como los descritos en la literatura sobre el tema®: con los resultados del analisis numérico
del comportamiento estatico y sismico de PECC, sumados al uso de manuales y
reglamentos aplicables, se puede realizar directamente el disefio estructural de las losas de

concreto y plinto.

En este proceso de disefio, se seleccionan las propiedades del concreto y del acero,
se definen las condiciones de carga (dos de los casos considerados son la carga bajo el
llenado del embalse y la carga sismica), se realizan los analisis correspondientes y con base
en un criterio preestablecido, se procede al disefio de los componentes de la cara de
concreto. Con eso se pueden definir dimensiones de las losas como su espesor, el acero de
refuerzo y la ubicacidn de las juntas verticales y horizontales. También se disefia el plinto.
Por ahora no todo el proceso de analisis y disefio es numérico, asi que cuando se requiere se

recurre a la experiencia, como en el caso del célculo de la amplitud del plinto.

Una lista méas detallada incluye el analisis del comportamiento debido al llenado del

embalse y al llenado mas el sismo de:

a) Las losas para evaluar el esfuerzo méaximo a la compresién y los esfuerzos de

tension, delimitando sus zonas de desarrollo.

% Publicaciones del Instituto de Ingenieria de la UNAM sobre trabajos de este tipo en proyectos con la CFE.
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b) Losas y juntas para evaluar las aberturas que puedan desarrollarse en las juntas de
las losas, en la junta entre el plinto y las losas y los desplazamientos normales entre losas y
plinto a lo largo de la junta perimetral. Con esta informacion los disefiadores pueden

determinar el tipo de sellos que soportaran las solicitaciones impuestas.

c) Plinto en el cual se analizan los esfuerzos para cada condicion de carga, sobre
todo en zonas criticas del modelo como aquellas donde en la cimentacion hay estructuras
geoldgicas como fallas, en las que pueden ocurrir desplazamientos relativos entre las
unidades en contacto. Se evaluan los esfuerzos de compresidn, tensién y corte y sus valores

maximos.

Para los casos de carga que combinan el llenado méas la carga sismica, mediante
analisis de ISE sujetos a sismo, es necesario apegarse a las reglas dictadas por organismos
como ICOLD, que establece que el analisis debe realizarse para dos sismos de disefio, 1) el
temblor maximo creible y 2) el temblor basico de operacion. Estos, se obtienen mediante
estudios de peligro sismico en el sitio y se expresan mediante: a) espectros de respuesta
para excitacion horizontal y vertical, b) acelerogramas sintéticos y/o escalados para
excitacion horizontal y vertical. Con esta informacion es posible realizar analisis dindmicos

de PECC del tipo modal espectral y paso a paso ante temblores especificos.

Es una préactica definir varias combinaciones de carga sismica, dependiendo del
temblor (operacion o maximo creible) y de la magnitud de la excitacion aplicada en las
direcciones transversal y longitudinal de la PECC. Se calculan las respuestas

correspondientes y se evalla el comportamiento de la cara de concreto y del plinto.

Los resultados de este tipo de analisis permiten disefiar de manera mas realista tales
estructuras, las juntas verticales y la junta perimetral que mantengan la impermeabilidad de
la cara de concreto. Los valores méaximos deben compararse contra los valores permisibles
admitidos por las condiciones de disefio. En caso dado deberan realizarse las

modificaciones necesarias.
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Con respecto a la amplitud del plinto, se calcula como funcién de la carga hidraulica
H y de la calidad de la roca. Un criterio empirico para evaluar la calidad de la roca es el
basado en la clasificacion geomecanica de Bieniawski (RMR). Se han establecido para el
plinto relaciones entre los valores del RMR y los valores correspondientes del gradiente
hidraulico i; con este valor y con la carga hidraulica del llenado, se puede estimar la
amplitud del plinto. Otra opcion para evaluar el gradiente hidraulico y de alli la amplitud
del plinto, podria ser directamente la evaluacion del gradiente debajo del plinto mediante
analisis numérico del flujo. Con el disefio del plinto se determina su refuerzo y se revisa su
estabilidad contra el deslizamiento y volteo, para los casos de carga considerados, como

puede ser el llenado mas sismo, con sus diferentes combinaciones.
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CAPITULO IIl. MODELOS CONSTITUTIVOS PARA MEDIOS GEOLOGICOS

3.1 INTRODUCCION

De la literatura sobre el tema se reproducen en esta seccion conceptos de varios de
los modelos constitutivos usados para simular el comportamiento 6-¢ de los materiales
geoldgicos, como los suelos y las masas rocosas. En particular se reproducen modelos
usados en el estudio de enrocamientos y solo se enlistan modelos para las masas rocosas,
que comunmente constituyen la cimentacion de las PECC. En ambos casos la explicacion
fisica ha sido dificil para los investigadores asi como el desarrollo de modelos que
describan el comportamiento 6-¢ de estos materiales. Ademads existe la limitante de que 10s

modelos sean suficientemente simples, para que permitan realizar analisis razonables.

Por otro lado, el procedimiento de analisis utilizado asumi6 las siguientes hipotesis
relacionadas con este tema: a) el uso de modelos constitutivos elastico-lineales, con
parametros medidos en terraplenes de prueba o en ensayes de laboratorio, b) la asignacion
en toda seccion vertical de la cortina, de un mddulo de deformabilidad representativo,
estimado a un tercio de la altura de la cortina, utilizando relaciones c-¢ evaluadas en
ensayes, considerando el esfuerzo confinante a esa altura. Para sustentar la primera en los
analisis que se presentaran en el Capitulo IV, con el modelo elastoplastico de Mohr
Coulomb, se verificé el estado de la deformacién bajo corte y tensidn, el cual en los casos
analizados resultd esencialmente dentro del rango elastico. La segunda hipotesis
proporciond resultados apropiados pero de requerirse, con el modelo elastico lineal hay
alternativas para subzonificar aun dentro de cada material, el mddulo de deformabilidad en
funcién del esfuerzo confinante, mediante programacion con el lenguaje empotrado fish.

Otra opcion es utilizar a un modelo similar que ya incluya esta dependencia.

Lo anterior conduce a describir sucintamente los principales modelos constitutivos
usados en el analisis numérico 6-¢ de enrocamientos con cara de concreto, para ubicar la
aplicabilidad y las limitaciones del procedimiento descrito en este trabajo. En el analisis

numeérico aplicado a la mecanica de solidos es fundamental la descripcion de las relaciones
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entre los esfuerzos, las deformaciones y el tiempo (curvas o-¢), las cuales se conocen como
relaciones constitutivas. Estrictamente, en mecanica de sélidos todos los fendmenos son no
lineales, sin embargo, existen problemas en los que bajo ciertas condiciones ha sido
conveniente usar formulaciones lineales; en otros problemas, la obtencion de resultados
realistas, estd subordinada al uso de anélisis no lineales. En este Gltimo grupo esta la

mayoria de los problemas de la mecanica de suelos y de rocas.

Inicialmente los anélisis de PECC que se realizaron, fueron en su mayoria analisis
2D que usaron modelos el&sticos lineales. En afios recientes, los modelos no lineales son
los principales. Una de las clasificaciones existentes para las relaciones constitutivas no
lineales las agrupa asi: a) las que representan a las curvas 6-¢ mediante interpolacion, con
funciones matematicas o con métodos de ajuste de curvas, b) las que usan teorias no
lineales de elasticidad, y ¢) las que utilizan teorias de plasticidad. En el primer grupo
pueden encontrarse los modelos bilineales y multilineales, el modelo hiperbélico de

Duncan y Chang (1970) y otros como los basados en ajustes con polinomios.

Por otro lado, son enormes los logros en la construccion moderna, de tal manera
que, Gltimamente se construyen PECC con alturas cada vez mayores. Simultaneamente 1os
proyectos se deben emplazar en sitios con condiciones topogréaficas y geoldgicas cada vez
mas complejas. Con estas tendencias el analisis numérico se ha convertido en una
herramienta poderosa que proporciona, entre otros resultados, los esfuerzos y las
deformaciones en varias condiciones. Pero requiere modelos constitutivos con la capacidad

para simular diversos problemas del comportamiento de los materiales geolégicos.

Las relaciones o-& del enrocamiento son los parametros mas importantes en la
determinacion de la seguridad y comportamiento de una PECC y de la cara de concreto, por
lo que en los analisis numéricos constituyen la informacion fundamental. Otro aspecto

importante que también requiere la consideracion de factores asociados a la cortina, que
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incluyen la relacion o-¢, propiedades de resistencia y de deformabilidad®, es la prediccion

del comportamiento de la cara de concreto, para mejorar su estado de esfuerzos,

3.2 MODELOS CONSTITUTIVOS APLICADOS A LOS ENROCAMIENTOS

Desde los afios setenta, con el desarrollo de maquinas de ensaye de gran escala para
enrocamientos y el progreso de las tecnologias de ensaye, se han estudiado profundamente
sus propiedades de resistencia y deformabilidad. Esto, unido al progreso de las ciencias de
la computacion en el modelado geoldgico 3D, en el andlisis y en el posprocesamiento, ha
promovido la investigacion sobre modelos constitutivos para los enrocamientos. Como
resultado de estas investigaciones, se tienen modelos constitutivos cada vez mas complejos.
No hay ningin modelo que comprenda todos los aspectos que influyen en el
comportamiento de un enrocamiento; lo que hay son modelos que se enfocan
principalmente en cierta clase de fendmeno, consideran sus caracteristicas esenciales y
eliminan lo que es de menor importancia para su propoésito. Esto debe considerarse cuando

se selecciona un modelo constitutivo.

En general las relaciones constitutivas en geotecnia deben representar entre otros
aspectos: a) una relacion uno a uno entre todo incremento de esfuerzo y de deformacion, b)
satisfacer las ecuaciones de energia de la termodinamica, ¢) deben modelar la dependencia
de los esfuerzos confinantes, d) la anisotropia, €) el creep, f) simular el endurecimiento con
deformacion, g) proporcionar una relacion entre las direcciones de los incrementos de
esfuerzos principales y de los incrementos de deformaciones, h) el comportamiento bajo
grandes deformaciones, i) el comportamiento bajo compresion y bajo esfuerzos de corte,
inclusive el cambio de volumen bajo esfuerzos de corte, j) deben representar el

comportamiento - no-lineal y la fluencia plastica y reproducir procesos de descarga y

2 Los materiales de los enrocamientos provienen de rocas sedimentarias, igneas y metamérficas. En geotecnia sus
principales propiedades son la densidad, el peso especifico, la relacion de vacios, la resistencia a la compresion y a la
tension, etc. De acuerdo a la resistencia a la compresién no confinada saturada de la roca original, el material del
enrocamiento puede clasificarse en duro si resulta mayor que 80 MPa, medio si estd en el rango entre 30-80 MPa, y
blando si es menor de 30 MPa. Marsal, 1979, presenta un capitulo sobre la resistencia y compresibilidad de los
enrocamientos.
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recarga con histéresis, con el desarrollo de deformaciones plasticas, k) deben representar
los efectos de las trayectorias de esfuerzos, de la historia de esfuerzos, de los esfuerzos
iniciales, etc. Lo anterior en suelos normalmente consolidados o sobreconsolidados y para
condiciones de carga estdtica o dinamica. En los macizos rocosos, a varios de estos
requisitos debe sumarse la representacion del comportamiento mecanico de familias de

discontinuidades, o discontinuidades individuales como las fallas.

Solo los modelos muy avanzados satisfacen adecuadamente los aspectos mas
relevantes en suelos o rocas. Sin embargo, este tipo de modelos requieren varios
parametros, algunos de los cuales no son faciles de obtener. Consecuentemente en la
practica se asume un compromiso entre el uso de modelos sofisticados con mdaltiples
parametros de entrada y modelos simples que no reproducen todas las caracteristicas de los

materiales, pero que proporcionan aproximaciones razonables.

El desarrollo de modelos constitutivos se ha basado en varias teorias como la teoria
elastica no lineal, la elastoplastica y la visco-elastoplastica. En el anlisis numérico de
enrocamientos los modelos constitutivos méas usados son el modelo elastico no-lineal y los
modelos elastoplasticos, por lo cual se comentan en la siguiente descripcion. El software
disponible para el analisis 3D en la CFE®, para las fechas resefiadas, inclufa los siguientes

modelos constitutivos:

Modelos elasticos que no simulan casi ningin requerimiento de los enlistados
anteriormente, con sus variantes: a) elastico is6tropo que proporciona la representacion mas
simple del comportamiento de un material, aplicable a materiales continuos homogeéneos,
isdtropos, sin histéresis en la descarga. b) modelo elastico, ortétropos que representa
materiales con tres planos mutuamente perpendiculares de simetria eléstica. ¢) modelo
elastico, transversalmente isotropico que simula anisotropia en medios estratificados que
presentan médulos elasticos diferentes en las direcciones normal y paralela a las capas, ¢)
modelos elasticos no lineales en los cuales las propiedades varian con el nivel de {o} y {€}

pero en los que varios mantienen limitaciones como la isotropia y la coincidencia de las

% Desde hace varios afios se cuenta también con otros programas potentes, como el 3DEC, que se especializa en el
modelado de medios discontinuos como los macizos rocosos.
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direcciones de los incrementos de esfuerzos principales y de los incrementos de
deformaciones, y que fallan en el cambio de volumen bajo esfuerzos de corte, como el

modelo bi-lineal, el modelo K-G, el modelo de Duncan y Chang.

Modelos provenientes de la teoria de la plasticidad que mantienen limitaciones
como la isotropia, como: a) modelo de Drucker-Prager Util para modelar arcillas suaves con
angulos de friccion bajos. ¢) modelo de Mohr-Coulomb, que es el modelo convencional
para simular la falla bajo corte en suelos y rocas. d) modelo de juntas ubicuas que es un
modelo anisotropico de plasticidad que incluye planos débiles de orientacion especifica
inmersos en un solido de Mohr-Coulomb que puede representar una estructura planar como
la de rocas sedimentarias que exhiben anisotropia €) modelo de endurecimiento o
ablandamiento con la deformacién y f) el modelo bilineal de endurecimiento ablandamiento
con la deformacidn en juntas ubicuas, que representa el ablandamiento o el endurecimiento
del material de una matriz y de un plano de discontinuidad, g) modelo modificado Cam
Clay que puede usarse para representar materiales, como arcilla suave, cuando requiere
tomarse en cuenta la influencia del cambio de volumen en las propiedades volumétricas y
de resistencia al corte, h) modelo del Hoek-Brown con un criterio de falla que caracteriza
las condiciones de esfuerzo que llevan a la falla en roca intacta y en masas discontinuas de
roca. ElI comportamiento de la superficie de falla es no lineal y se basa en la relacién entre
los esfuerzos principales mayores y menores. EI modelo incorpora una regla de flujo
plastico que varia como una funcion del nivel de esfuerzos de confinamiento. La version 2
del paquete Flac3D proporcionaba aun otros modelos. Ocho para materiales con

propiedades dependientes del tiempo (creep) y dos modelos para simular la presion de poro.

De todos ellos los que se han utilizado en el estudio de enrocamientos son: a) los
modelos elasticos lineales o no lineales con sus variantes elastico isotropo, elastico
transversalmente isotrépico, etc. b) Los modelos plasticos como el de Mohr-Coulomb;
modelos no implementados en la versién del Flac3D, como el modelo inelastico no lineal e
hiperbdlico de Duncan y Chang, o, = o3, aplicable a la simulacion de juntas planas como

el contacto entre losas y enrocamiento.
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3.2.1 MODELO ELASTICO LINEAL

Los modelos constitutivos deben satisfacer varias leyes o reglas. Todos los modelos
elasticos satisfacen el requerimiento minimo, que exige que exista una relacion univoca
entre todo incremento de esfuerzo y su correspondiente incremento de deformacion, del
cual es funcién, lo cual implica la reversibilidad Ademas en estos modelos las direcciones
de los incrementos de esfuerzos principales y de los incrementos de deformaciones,

coinciden.

Los modelos elasticos basados en la teoria de la mecanica del medio continuo
generalmente pueden clasificarse como lineal elastico basados en la ley de Hooke
generalizada, o elastico de Cauchy en los cuales el estado de esfuerzos {c} depende solo del
estado de deformaciones {e}. En la medida en que satisfacen reglas adicionales a las
minimas enunciadas, dan origen a otros modelos elasticos como el hipoelastico y el

hiperelastico.

De todos ellos el modelo més simple es el lineal elastico isotropo, en el cual una vez
que se remueve la carga, la deformacion se revierte instantaneamente. EI término isotropia
asume que las particulas tienen una orientacion aleatoria, de tal manera que un punto
material no tiene propiedades que varien con la direccion. Esto se considera aplicable a la
modelacion de ciertas rocas, como las igneas intrusivas. En este caso todas las relaciones

basicas o—¢ se describen con solo dos parametros elasticos.

La relacidon basica o-¢ en este modelo es {0} = [C]{€}, en la cual, para problemas 3D,

existen 6 componentes independientes de esfuerzos, {c}T = [O'XX Oyy Ozz Ogxy Oy O'ZX],
y 6 componentes independientes de deformacion, {e}T = [SXX Eyy €2z €xy Eyz Ezx ] Una

de las expresiones usuales de la matriz [C] que relaciona c—¢ es:
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[C] = (3.1)

1—-v Vv \4 0 0
[ 1—v Vv 0 0
| 0
(1+v)(1 2v)|
|

SO O<<
o
o
[EnN
I
\®]
<
o

Relacion en donde E es el modulo de Young, que establece una funcion entre el
esfuerzo axial y la deformacién axial, en pruebas simples de compresion o tension (oy, =
Ee.y), Y Vv es larelacion de Poisson que asocia la deformacion transversal con la normal en

las pruebas antes mencionadas (e, = €,, =-Vex). El parametro v puede usarse en estos

modelos para simular capas compactadas mediante la relacion K, = v/(1 —v). Por
ejemplo un valor de v = 0.49 produce un k, = 0.84 que puede corresponder a un material

compactado.

Pero en mecénica de suelos este modelo se presenta en una forma que separa la
respuesta del material a cambios en los esfuerzos normales medios o hidrostaticos
(esféricos) de la respuesta, a cambios en los esfuerzos desviadores, lo cual resulta mas
apropiado, pues el comportamiento bajo cambios de esfuerzos medios volumétricos es muy
diferente al que ocurre bajo esfuerzos desviadores. En el primer caso la rigidez volumétrica
del suelo aumenta, mientras que en el segundo la rigidez al corte se reduce. Asi estas dos
componentes de deformacion se desacoplan y en funcién del médulo volumétrico de
deformabilidad, K, y del mddulo de rigidez al corte, G (Ecuacion 3.2), respectivamente. K
se define como el cambio entre la presion “hidrostatica” y el volumen de un soélido elastico.
G relaciona las deformaciones angulares con los esfuerzos de corte. Con ello la matriz

[C] se transforma en:

" K+4/3G K-—2/3G K—2/3G 0 0 0 ]
K—-2/3G K+4/3G K-2/3G 0 0 0
_ | K=2/3G K-2/3G K+4/36 0 0 O
LC] 0 0 0 2G 0 O (3:2)
0 0 0 0 2G O
0 0 0 0 0 2Gi]
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Donde K es el mddulo de deformacion volumétrica, el cual liga el esfuerzo
promedio octaédrico a la deformacion volumétrica (o,cc = Keyo), G €s el modulo de

rigidez al corte, que vincula el esfuerzo cortante con la deformacion al corte (oyy, = Géyy).

Finalmente, en problemas axiales de o—¢, cuando las otras dos deformaciones son nulas®®,
se introduce el médulo confinado M = o,,/€, que relaciona los esfuerzos axiales a la
deformacion axial cuando las otras dos deformaciones axiales son nulas. En la ecuacion 3.2
se observa el desacoplamiento entre los dos modos de deformacion, lo que resulta ventajoso
en la formulacion matematica de este modelo; sin embargo este desacoplamiento

usualmente no ocurre en los suelos reales?’.

Con un enfoque incremental en los modelos constitutivos elésticos las direcciones
de los incrementos de esfuerzos principales y de los incrementos de deformaciones,

coinciden, lo cual en términos matriciales se representa como:

(ACy
Aof( "K' +4/3G6 K' —2/3G K —2/3G g ¢ o1 /[2&)
y K'+4/36 K —2/3G g0 o]|2
Ao, | _ K'+4/3G 0 0 0]) A
Voo [ = ¢ o olae. B3
Ao;,z sim 0G 0]]Agy,
! - 00G. KAEny
\AOyy

donde Gy K’ son: G =E/2(1+ V), K= E/3(1 — 2v). Se debe sefialar que la formulacion
anterior no incluye presiones de poro. Existe una formulacion analoga en términos de
esfuerzos efectivos, con lo cual cambia el significado de algunos parametros como K', que

ahora es el médulo efectivo de deformabilidad volumétrica.

APLICACION DEL MODELO ELASTICO LINEAL ISOTROPICO. Una de las
posibles justificaciones al uso de este modelo en procedimientos como el disefio de

enrocamientos, es que proporciona resultados razonables cuando el estado c-¢ de una

% Se tiene: M = E(1 — v)/[(1 + v)(1 — 2v)]. Adicionalmente la constante de Lamé relaciona los {¢} con las {5} de la
siguiente manera (o, = A€yor + 2Very) Y A= VvE/[(1+ v)(1 — v)].
2Tp_gj. la dilatancia donde los materiales granulares compactos se deforman volumétrica bajo corte.
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cortina se encuentra alejado de cualquier condicion de falla, lo que implica que en estas
estructuras operen factores de seguridad altos. Por sus condiciones actuales de construccion
bajo estrictas normas de compactacion, es de esperarse que en las PECC prevalezcan estas
condiciones, por lo cual pueden existir casos en que los andlisis elésticos proporcionen
buenas aproximaciones. Ademas otras condiciones de excepcionalidad para su aplicacion
son: a) que el médulo de deformabilidad sea relativamente uniforme entre los diferentes
materiales que constituyen a la cortina, b) que se elijan valores de los mddulos
representativos para cada material en toda seccion transversal, lo que se obtiene al
considerar las relaciones evaluadas en el campo y laboratorio, en funcién de los esfuerzos
confinantes y c) que se considere la trayectoria de esfuerzos que genera el primer llenado,

al menos en términos tan simples como los propuestos en los métodos empiricos.

Ya que este modelo constitutivo sélo requiere dos constantes elasticas, el médulo de
deformabilidad, E, y la relacion de Poisson, v, y dadas las idealizaciones que asume, para
obtener predicciones razonables del comportamiento c-¢, es indispensable determinar los
valores mas adecuados de las constantes mencionadas. Entre los esfuerzos realizados para
lograr lo anterior, Penmann et al (1971) propusieron un método para la determinacion del

maodulo a partir de resultados de pruebas en odometro.

85



3.2.2 ELASTICIDAD LINEAL ANISOTROPICA

Los modelos elasticos presentan varias modalidades, al considerar al material
isétropo, anisotropo, lineal o no lineal. En geotecnia se consideran solo dos tipos de
isotropia en los materiales: a) la isotropia total la cual, raramente manifiestan los materiales
geoldgicos (p. €j. las rocas igneas intactas); b) la anisotropia que existe en materiales que la
exhiben, como en el caso de los depdsitos de suelo, cuyas propiedades dependen de la
forma en que se depositaron, y de su historia de esfuerzos. Los suelos que se depositan en
capas horizontales presentan un eje de simetria en la direccion de sedimentacion. En este
caso, si se consideran las relaciones incrementales c-g, se obtiene la siguiente matriz que
relaciona deformaciones acumuladas con esfuerzos acumulados, para condiciones no

drenadas:

[A(1 — w2 Ep/EL)EL Alipp 4 néh Ep/EQES Absp(1+ Mpp)Es
A(1 - p& Ep/ESES Ausp(1+ upp)Es 0

A(1 — pgp E¢Z/Ep)Eg O G (3.4)

[e>NeN e e)
[e>N e e )

PS

S

0 Gps
0 o0 Ep/2(1+ zupp)

Donde por simetria

!

Hsp _ Hps
= (35) G

5 (36) A= o - (3.5)

(1+ p'PP) (1+HPP) 2ugh

pp 2(1 +u

Los pardmetros involucrados en las expresiones anteriores son: Eg es el mddulo de
Young en la direccién de depoésito; Ep es el modulo de Young en el plano de
sedimentacion; vgp es la relacion de Poisson para la deformacién del plano de la
depositacion debido a esfuerzos que actdan en la direccion de depdsito; vpp es la relacion
de Poisson para la deformacion en el plano de la depositacion debido a esfuerzos que
actian en el mismo plano; Gpg es el mddulo de corte en el plano de la direccion de

deposito; Gpp es el modulo de corte en el plano de estratificacion.
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3.3 MODELOS ELASTICOS NO LINEALES

Modelo elastico de Cauchy. Las limitaciones de los modelos anteriores condujeron
a varios investigadores a tratar de mejorarlos. El enfoque més simple que surgié fue el de
asumir dos estados de comportamiento en los materiales, uno elastico lineal y otro plastico,
con lo cual se requirieron 4 valores para K y G, suponiendo valores constantes para cada
caso, con valores proximos a cero para G en la zona de falla. Surgieron asi modelos como
el bilineal que bajo una descarga consideraba que G retoma su valor elastico lineal. Con
enfoques mas elaborados investigadores como Naylor et al. (1981), hicieron variar a los
parametros como una funcién de los estados de {c} 0 {6}, lo cual solo resulté factible en
modelos con un ndmero reducido de pardmetros, con lo que surgen variantes como el
modelo K-G que consideraron dependencias no lineales de Ky G, como una funcion de los
invariantes de esfuerzos; posteriormente se puede comentar que con el avance en tecnologia

de la instrumentacion se desarrollaron otros modelos.

El modelo elastico se mejora significativamente incluyendo una relacion no lineal
oc—¢, ya sea en forma incremental al utilizar modulos tangenciales variables K, y Gy, 0
curvas lineales a tramos, usando modulos secantes variables a intervalos, Ks y G,
expresados mediante relaciones entre la deformacion volumétrica octaédrica vs el esfuerzo
normal octaédrico, o entre la deformacion al corte octaédrica vs el esfuerzo de corte
octaédrico, respectivamente. Se obtienen entonces formulaciones elasticas no lineales con
modulos tangenciales o hiperelastica, o las elasticas no lineales con médulos secantes o
hiperelastica, las cuales deben combinarse con un criterio que defina la falla del material.

Materiales con estas relaciones constitutivas se le llama medio elastico de Cauchy.

Entonces para un material elastico de Cauchy, el estado actual de esfuerzos, oj;, s6lo
depende del estado actual de deformaciones, ¢;;. La relacion constitutiva correspondiente es
de la forma oy = f(si]-). El comportamiento de estos materiales es reversible e

independiente de la trayectoria de esfuerzos, por lo que puede violar las leyes de la
termodinamica. Esto ha conducido a usar médulos secantes variables a intervalos. Estos

modelos son muy simples y dependen solo de los invariantes de esfuerzos o deformaciones,
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simulan dos de las principales caracteristicas del comportamiento de los suelos, la no
linealidad y la dependencia de los esfuerzos hidrostaticos. Sus limitaciones son que es
reversible e independiente de la trayectoria de esfuerzos. Su modulo tangencial es igual en
la carga y en la descarga, por lo que sus aplicaciones estan restringidas a casos de carga
monotonica o proporcional.

Para el material elastico de Cauchy, el estado de esfuerzos del material depende
solamente de la deformacion, es decir los esfuerzos y la deformacion del material tienen
una unica relacion no-lineal. Los modelos elasticos no-lineales aplicados actualmente en el
disefio de PECC, son en su mayoria del tipo elastico de Cauchy. Este emplea la forma
incremental de la ley de Hooke generalizada, {Ae} = [C]{Ac}, y asume que las constantes
elasticas (E, v, K, G) en la matriz de flexibilidad son s6lo funciones del estado de esfuerzos,
y no relacionados a la historia de esfuerzos. Entonces la matriz de rigidez [D] es la
siguiente, donde K,y G; son el mddulo tangencial volumétrico y el modulo tangencial de
rigidez al corte.

[ Kt+4‘/3Gt Kt_Z/BGt Kt_2/3Gt O 0 0 T
Kt_2/3Gt Kt+4/3Gt Kt_2/3Gt O 0 0
K¢—2/3G, K—2/3G, K¢+4/3G, 0 0 0 36
0 0 0 0 G 0
0 0 0 0 0 Gl

Las relaciones oc—¢ anteriores constituyen el orden méas bajo de los modelos
elasticos de orden superior. Estos Ultimos, al considerar expresiones de tipo polinomial, de
orden superior, permiten considerar factores del comportamiento no lineal e inelastico del
suelo que los modelos lineales a tramos, no consideran. Bajo este enfoque surgieron los

siguientes dos modelos.

Modelo hiperelastico de Cauchy. Si en los modelos c—¢ se utiliza la teoria de la
hiperelasticidad, se consigue un enfoque més racional. Dependiendo del orden del modelo,
se pueden considerar mas aspectos como la dilatancia bajo esfuerzos de corte. En este caso

las relaciones constitutivas se basan en la hipdtesis de existencia de una funcion de energia
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de deformacion?®, suposicion que conduce a una relacién 1 a 1 entre {o} y {86}. Asi que
ademas de satisfacer la no linealidad y la dependencia de los esfuerzos hidrostéaticos,
cumple con las ecuaciones de energia de la termodinamica, por lo que satisface condiciones
de estabilidad numérica y unicidad de la solucion. Pero ya que {o} = F;j(eiq), Se mantiene
la independencia de la historia de carga y la reversibilidad; lo cual inhabilita a estos
modelos para simular la inelasticidad. Lo que restringe sus aplicaciones a casos de carga

proporcional

Modelo hipoeléstico de Cauchy. Estos modelos utilizan una hipétesis mas avanzada,
al considerar tasas de variacion®, de tal manera que {6} = [C]{¢} con lo cual se afiade la
dependencia de la trayectoria y la irreversibilidad en el sentido incremental, y solo es
reversible infinitesimalmente, pues en esta condicion los modulos tangenciales de carga y
recarga son iguales por considerarse Et en el mismo punto. EI modelo hipoelastico satisface
el requerimiento minimo de una relacion 1 a 1 entre todo incremento de esfuerzo y su
correspondiente incremento de deformacion; y proporciona una descripcion mejorada del
comportamiento c—¢, al ser dependiente de la trayectoria de esfuerzos e irreversible. Entre
sus desventajas genera anisotropia, con lo que introduce acoplamiento entre los esfuerzos
normales y las deformaciones al corte, lo que conduce en condiciones 3D, a la necesidad de
determinar 21 parametros. Los modelos como el de Kondner (1963) y Duncan et al. (1970,
1978), pertenecen a esta categoria.

* La funcion de energiaes o;; = U/ &;, donde U = U(ly, I, I3) = ag + ar]; + azly + azl? + ayl3 ...
% La forma general de esta ley es: doy; = dennBoSij + OmndEnnPi0ij + OmnOnpB28ij + d€mnB30i; ...
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3.4 MODELO HIPERBOLICO DE DUNCAN Y CHANG

Por su capacidad para representar varios factores del comportamiento no lineal e
inelastico del suelo en modelos 2D, asi como por su relacién con la modelacion de
interfases planas en medios discontinuos (por ej. entre la cara de concreto y el
enrocamiento, a continuacion se comenta el modelo hiperbolico de Duncan y Chang. Este
modelo es de los mas ampliamente usados en enrocamientos, para simular la construccion
de PECC, debido a que sus parametros son faciles de obtener y tienen un significado fisico
muy claro. Duncan y Chang (1970) adaptaron el modelo de Kondner (1963)* que simula
curvas no lineales o—¢ del suelo y lo introdujeron en formulaciones de elementos finitos,
para evaluar el comportamiento no lineal o-¢ del suelo y lo ampliaron, para simular
aspectos como su dependencia de los esfuerzos confinantes y la inelasticidad. Se considera

la condicion de que o, = o3.

No linealidad del comportamiento c—¢ del suelo. Kondner (0p. cit.), mostré que las
curvas o-¢ para varios tipos de suelos pueden aproximarse razonablemente con hipérbolas
como la mostrada en la Figura 3.4.1 (a), que pueden representarse con una ecuacion de la

forma:

0-1 - 0-3 = atbe (341)

%®Entonces prevalecian en la Mecanica de Suelos dos enfoques, el analisis al limite y el analisis de la respuesta carga-
deformacion-tiempo. El desarrollo insuficiente del segundo enfoque limitaba la evaluacion de los efectos de la carga, las
deformaciones y el tiempo, sobre todo en problemas de dindmica. Por esta razdn Kondner desarrollé un modelo realista y
préctico. Su modelo hiperbdlico es una relacion simplificada que simula el comportamiento o—¢ no lineal del suelo. Asi,
Kondner integr6 en un solo marco conceptual los dos enfoques prevalecientes entonces, pues su formulacion esfuerzo-
deformacion-tiempo contiene un criterio de falla, como un limite matematico cuando las deformaciones aumentan
excesivamente.
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©,=0, = esfuerzo desviador

asintota =( 0, ~0,),

2

—a)
=
_m

Relacion £/(0,—0,)

asintota
Esfuerzo normal, (0‘
o

- o
o Deformacion axial, & Deformacion axial, &

(a) (b)

Figura 3.4.1 Curva o—¢ hiperbolica, b) Curva hiperbolica c—¢ con ejes transformados

Donde o; y a3 son los esfuerzos principales mayor y menor; ¢ es la deformacion
axial; a y b son constantes que se calculan experimentalmente, cuyo significado fisico
Kondner establecio; a es el reciproco del mddulo tangente inicial E; y b es el reciproco del
valor asintotico de la diferencia de esfuerzos (o, — g3)y;: al cual tiende la curva c-¢ a
medida que la deformacion aumenta (Figura 3.4.1b). Kondner propuso un procedimiento
para determinar los coeficientes a y b, que pueden calcularse facilmente si los datos de
esfuerzo y deformacion se grafican sobre un sistema de referencia transformado (Figura

3.4.1b). En este sistema la Ecuacion 3.5.1, se reescribe en la forma
= a+be (3.4.2)

(o1—03)

Entonces a y b son la ordenada al origen y la pendiente de la linea recta resultante y
es facil determinar los valores correspondientes al mejor ajuste lineal a los datos de un
ensaye. Ademéas Duncan y Chang encontraron que el valor asintotico (o; — g3)y;: €S
ligeramente mayor que la resistencia a la compresion del suelo y asumieron que se
relaciona con la resistencia a la compresién por medio de un factor Ry de la siguiente

manera

(01 - 03)f = Rf(Gl - 03)u1t = % (3.4.3)
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En esta ecuacion (o; — g3)f es la resistencia a la compresion o la diferencia de
esfuerzos a la falla; (o, — g3),,;¢ €s el valor asintético de la diferencia de esfuerzos; R es la
relacion de falla; en esencia, Ry es independiente de la presion confinante. Ya que (o; —
03)y €s menor que (oy — 03)y;., Ry Siempre sera menor que la unidad y tipicamente esta
entre [0.6,0.9] para la mayoria de los suelos. La variacion entre (o; — 03)f CON o, Se

representa con la siguiente relacion de resistencia de Coulomb:

2c cosp+2ozsen @
04 — 03 =
1 3 l-sen¢@

(3.4.4)

Cuando sustituyeron en la ecuacion 3.5.1 los valores de a y b en términos del
modulo tangente inicial y de la resistencia a la compresion, obtuvieron una expresion

hiperbdlica que modela la no-linealidad del comportamiento c—¢ del suelo.

0y — 03 = ﬁ (3.4.5)

—+
E; (01-03)

Dependencia de E; de los esfuerzos confinantes. Exceptuando los ensayes no
consolidados no drenados sobre suelos saturados, los valores del mddulo tangente y de la
resistencia a la compresion de los suelos, varian con la presion confinante aplicada en los
ensayes. Duncan y Chang evaluaron esa dependencia de la presion confinante con la
expresion de Janbu (1963), quien experimentalmente mostrd que la relacion entre el

maodulo tangente inicial y la presion de confinamiento puede aproximarse como

n

E; =Kp, (;3 (3.4.6)

Donde E; es el mddulo tangente inicial; o5 es el esfuerzo principal menor; pa la
presion atmosférica expresada en las mismas unidades que E; y a5; K es una constante; y n
es el exponente que determina la tasa de variacion de E; con 5. Tanto K como n no tienen
dimensién para determinar los valores de K y n, Propusieron un procedimiento similar
basado en la graficacion de los valores de esfuerzo y deformacion de grupos de ensayes,
sobre un sistema de referencia transformado semilogaritmico, ajustando una linea recta a
los datos. Las ecuaciones 3.4.5 y 3.4.6 relacionan los esfuerzos a las deformaciones y a las

presiones confinantes mediante cinco pardmetros K, n, ¢, ¢ y R¢.
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Variacion del modulo tangente Et. La relacion o-¢ de la ecuacion 3.4.5 es
aplicable a analisis incrementales de esfuerzos porque se puede determinar el valor del
modulo tangente para cualquier punto de la curva c-g. Si el valor del esfuerzo principal
menor es constante, el mddulo tangente, E;, se obtiene como E; = d(o; — 035)/0=.
Diferenciaron sobre la ecuacion 3.4.5 y obtuvieron E;. Su valor es funcion del esfuerzo
desviador y la deformacion, lo que resolvieron al eliminar la dependencia de E; de la
deformacion. Al despejar la deformacion de la Ecuacion 3.4.5 sustituyendo en la Ecuacion
3.4.8, llegaron a la expresion

E, = (1-R:S)E (3.4.7)

donde S es el nivel de esfuerzos o la fraccion de la resistencia movilizada, dada por:

(3.4.8)

_  01—03

" (o1-03)f

Finalmente sustituyeron las ecuaciones 3.4.3, 3.4.5y 3.4.8, para (6; — 03)s, E; ¥ S,
en la Ecuacion 3.4.7 y obtuvieron una expresion para el valor del médulo tangente para

cualquier condicion de esfuerzos

_ Ry(1-sen ¢)(01—03) 2
2ccospt2ozseng

Kpa (2)" (3.4.9)

E =1 =

Esta relacion constitutiva propuesta por Duncan y Chang en 1970 para el modulo
tangente, se utiliza en analisis incrementales de esfuerzos, efectivos o totales y utiliza los
resultados de ensayes drenados o de ensayes no consolidados no drenados respectivamente,
en la determinacion de los parametros. Las relaciones fueron derivadas para pruebas
triaxiales estdndar en las cuales el esfuerzo principal intermedio es igual al esfuerzo

principal menor.

Comportamiento del médulo E durante la descarga y recarga. Para definir
completamente el modelo no lineal 6-¢ del suelo, Duncan y Chang (0p. cit.) estudiaron la

descarga y recarga en las curvas o-¢ de especimenes de arena densa Yy suelta. El suelo es un
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material elastoplastico ya que las deformaciones inducidas mas alla de la carga de fluencia
solo son recuperables parcialmente; pero en la descarga y en la recarga el suelo se comporta
casi elasticamente. A partir de ensayes con fases de descarga y recarga, Duncan y Chang
propusieron que: el comportamiento oc—e del suelo en descarga y recarga puede
aproximarse con precision con un comportamiento elastico y lineal, comportamiento
independiente del esfuerzo desviador y por tanto, el valor del médulo sélo depende de la

presion confinante, ¢3. La variacion del modulo con la presion confinante se expresa como

n
Evr = KurPa (Z_Z) (3.4.10)

Donde E,, es el valor del mddulo de descarga y recarga, K, es el nimero de
modulo correspondiente. La influencia de la presion confinante, medida por el valor de n,
es para propositos practicos la misma para descarga y recarga asi como para la rama de
carga virgen. El valor de K, para descarga-recarga, es mayor que el de la rama de carga

virgen.

El modelo de Duncan y Chang es til porque simplifica dos aspectos: a) Ya que el
modulo tangente se expresa solo en términos de esfuerzos éste, puede emplearse en
problemas que involucran cualquier condicion de esfuerzos iniciales y, b) Los parametros
involucrados en esta relacion se determinan a partir de los resultados de ensayes de
laboratorio. Sin embargo, no considera la dilatancia y no puede usarse para analisis

dindmicos.
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3.5 MODELOS ELASTOPLASTICOS

Al ser seis los componentes de esfuerzos {o} y deformacién {&}, en cualquier punto
de un material, en el caso general se requieren seis parametros para definir una relacioén c-¢.
Pero esta definicion se simplifica si el medio es isotropo, lo que reduce el nimero de
parametros a 3. Asi para llegar a planteamientos y soluciones representables en el espacio
3D, los modelos de la teoria de la plasticidad se construyeron sobre la hipétesis de isotropia
la modelacion matematica se simplific6 mas. Si se postula que la fluencia de un material
depende solo de la magnitud de los esfuerzos, y la representacion de éstos se realiza solo

con los invariantes de esfuerzos y deformaciones, los cuales en un punto dado son solo 3.

En los modelos elastoplasticos se mantuvo ademas la suposicion de que las
direcciones principales de los esfuerzos acumulados y de la deformacion plastica
incremental coinciden. Esto requirio otros supuestos que esta teoria proporciona, como son
los conceptos funcion de fluencia como una superficie que separa el comportamiento
elastico del comportamiento elastoplastico y de una regla de flujo. Con este marco teorico
se proporcion6 un enfoque mas apropiado en la simulacion del comportamiento real de los

suelos que especifica la direccion de la deformacion plastica para cada estado de esfuerzos.

o, . Aef 4

—

/ Estado actual de esfuerzos

O’_;,AEf-f

Figura 3.4.2 Esquema de los conceptos plasticos de funcion de fluencia y regla de flujo

Al suponer un enfoque incremental en esta area se desarrollo una teoria que simula

el comportamiento de los siguientes materiales ideales: a) elastico lineal perfectamente
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plastico, elastico lineal con endurecimiento plastico y eléstico lineal con ablandamiento
plastico. Asi pudo obtenerse la relacion entre esfuerzos incrementales {Ac} y deformacion
incrementales {Ae}, como se resume en la formulaciéon matematica que sigue. En la teoria

de la plasticidad, el incremento de deformacion se descompone en dos partes.
{Ac} = {Ac®} + {AeP} (3.4.11)
Por consiguiente, la relacion de c—¢ elastoplastica puede expresarse como:
{Ac} = [D]({Ae} — {Ae°}) (3.4.12)

Donde la deformacién elastica {A&€} se calcula con la ley de Hooke generalizada y

la deformacion plastica {A€P} con la férmula siguiente:
{AeP} = AL{n} (3.4.13)

Donde AL es un escalar positivo de proporcionalidad dependiente del estado de
esfuerzos y de la historia de carga. Este representa la magnitud de la deformacion plastica
incremental y se determina con la regla de endurecimiento. {n} representa la direccién del
vector incremento de deformacion plastica y se define con la regla de flujo. El limite entre
la deformacion elastica y la deformacion pléstica la especifica la superficie de fluencia.

Segun la ultima férmula, la matriz elastoplastica general se expresa como:
{Ae} = {Ae®} + X, A {nj)Af; (3.4.14)

Donde | es el numero de superficie de fluencia. Asi, la matriz de flexibilidad se

expresa como:

[C] = [Ce] ZioalCilp (3.4.15)
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T
Donde [Ci], = Aj[n] {%} . Cuando se conoce el incremento de esfuerzo {Ac}, el
incremento de deformacion plastica se determina con A;(regla de endurecimiento), {n;}
(regla de flujo) y % (superficie de fluencia). Para una sola superficie de fluencia, la matriz

elasto-plastica se expresa como:

A DI} (o)
[D]ep = [D] T T (3.4.16)
1+A{z_} [Dlin}

Cuando se utilizan superficies de fluencia dobles (I= 2), la matriz elastoplastica es:

[Dep] = [D] — {Al[D]{nl} {%}TJ, A,[D ]{nz}{afz}

et
+ A A, [D ]({nl}{afz} [Dl{n z}{afl} —fn 1}{af1} [D ]{%}T

+ 3 {2 I {2 - {2 olcngy (%) )} [D]  (34.17)

donde:

Do = 1+ A, {22} (DI} + A, {22} (DI,

+m&Q%fmmﬂ%fH{ﬁ{“}mmﬁ fmmﬁ

Hasta aqui la transcripcion matematica de los modelos plasticos basicos.
Dependiendo del tipo de funcion de fluencia, y consecuentemente de sus pardmetros de
estado, se desarrollaron los siguientes modelos basicos: a) elastico lineal perfectamente
plastico, elastico lineal con endurecimiento plastico y eléstico lineal con ablandamiento

plastico. Entre los modelos elastico plastico sencillos se tiene a los modelos de Tresca,
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Von Mises, Mohr-Coulomb, Drucker-Prager. De ellos tiene amplia aplicacion el modelo de

Mohr-Coulomb para la simulacion del comportamiento 6-¢ de enrocamientos.

Modelo de Mohr-Coulomb. Dentro de los modelos béasicos de plasticidad s6lo se
incluyen algunos comentarios de este modelo bésico de plasticidad de Mohr-Coulomb, por
ser el tnico modelo plastico usado en este trabajo. El criterio de falla de Mohr-Coulomb es
(Figura 3.5.3a) tr=c' + o, ¢tang’, donde T oy son los esfuerzos de corte y los
esfuerzos normales efectivos en el plano de falla y c’, @' son los pardmetros de resistencia
del material. Cuando este se adopta como criterio de fluencia se reescribe como
F({o'},{k}) = 07 — o5 — 2 ¢’ cos @' — (o7 + o5)sen@’, lo que en términos de invariantes

de esfuerzos se transforma en:

P} (k) = — (o + p) 8(6) = 0 cong(®) = otz (34.8)

tang’ cosf+ senfsen ¢’/

En el espacio de los esfuerzos efectivos la funcion de fluencia se grafica como un
cono irregular hexaédrico (Figura 3.5.3b). Si se asume que el modelo de Mohr-Coulomb es
perfectamente plastico, no se requiere ley de endurecimiento ni ablandamiento y el
parametro de estado {k} es constante, independiente de la deformacion plastica. Para
completar la modelacion del comportamiento plastico se requiere una funcion de potencial
plastico. Si se adopta una funcién de flujo asociada, entonces el vector de incremento de
deformacion plastica estd inclinado un angulo ¢’ con respecto a la vertical e indica
deformaciones plasticas negativas, es decir en tension, lo que conduce a una deformacion

volumétrica plastica dilatante (Figura 3.4.3a).
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Figura 3.4.3 Modelo de Mohr-Coulomb: a) ley c-¢, b) Superficie de fluencia; espacio
(01,02, 03).

Este modelo tiene inconvenientes: a) primero, simula una magnitud de las
deformaciones volumétricas plasticas mayor que lo observado en los suelos reales y, b)
segundo, una vez que el suelo fluye se dilata permanentemente. Los suelos reales al
ingresar a la superficie de falla, inicialmente se pueden dilatar, pero alcanzan una condicion
de volumen constante que conduce a deformaciones incrementales volumétricas plasticas
nulas, bajo grandes deformaciones. Este inconveniente se corrige en parte al adoptar una
regla de flujo no asociada, donde la funcién del potencial plastico toma una forma similar a

la de la superficie de fluencia (ecuacion 3.4.21), pero con el siguiente angulo de dilatancia:

P P
M) (3.4.19)

v=sen™ (_ AP — AeP

En esta seccion se delinearon los modelos elastoplasticos simples, cuya capacidad
para reproducir el comportamiento del suelo es restringida, pero que forman la base de las
teorias clasicas de la mecéanica de suelos. Implicitamente se supone que el comportamiento
elastico es lineal, pero es posible (seccion 3.4) introducir a la teoria elastopléastica, la
elasticidad no lineal. Debido a la naturaleza compleja del suelo, no se ha desarrollado un
modelo elastoplastico que incluya todas las facetas del comportamiento real del suelo, en
funcién de un numero limitado de parametros, que puedan obtenerse de pruebas de
laboratorio convencionales. Existen muchos que van desde los basicos hasta los mas

elaborados, entre los que se pueden citar a los: a) modelos de estado critico, modelos de
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estado critico con superficies de fluencia y de potencial plastico alternas, b) modelos que
simulan la capacidad limitada de los suelos a la tensidn, ¢) modelos constitutivos con
multiples superficies de fluencia y de potencial plastico, como el modelo de doble
superficie de Lade. Inclusive han surgido de la investigacion, nuevos modelos que
representan aspectos no contemplados anteriormente como el modelo generalizado de
plasticidad en el cual se han propuesto mejoras como la consideracion de la anisotropia
(Pastor et al., 1985 y Pastor et al., 1990)
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CAPITULO IV. RESULTADOS DEL PROCEDIMIENTO SIMPLIFICADO

4.1 INTRODUCCION

Aguamilpa fue la primer PECC de gran altura construida en México. Su disefio,
construccion y el monitoreo de su funcionamiento, permitid la obtencion de experiencia en
la construccion y operacién de este tipo de obras en México, la que se aplicaria y se
ampliaria posteriormente con las siguientes dos grandes PECC, El Cajon y la Yesca. En
este capitulo se presentan los andlisis 3D c-¢ para estos dos ultimos casos reales. Por ello
se describe, desde una interpretacion personal, el procedimiento presentado por Aleman et
al., 2005 y 2007, y se exime a los autores de cualquier interpretacion erronea o discordante

con sus criterios, que aqui se exprese.

Puede considerarse que el procedimiento usado en el disefio de los PH EI Cajén y
La Yesca, se presentd en dos partes: a) una primera de tipo deductiva, en la cual se tomd
como base el comportamiento medido en EI Cajon, se propusieron varias simplificaciones
verificando que resultaran razonables, y b) una segunda parte de tipo inductivo, en la cual
el procedimiento que se delined en la primera parte, se aplico al disefio de La Yesca. Hasta
lo que se ha medido al dia de hoy, el procedimiento mencionado aproximé el
comportamiento real para la etapa de construccion. La siguiente fase, el primer llenado, no
ha podido completarse pero al parecer los desplazamientos no rebasaron los calculados con
el procedimiento. Tratandose de un proceso de pruebas sobre la efectividad de las
simplificaciones entonces utilizadas y sobre su aplicacién al disefio de La Yesca, sélo se
incluyen mediciones sobre asentamientos y desplazamientos, pues no se cuenta con

mediciones de campo de otro tipo.
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4.2 DESCRIPCION GENERAL DE LOS PH EL CAJON Y LA YESCA

PH EL CAJON. Se construy6 sobre el rio Santiago, aguas arriba de la presa
Aguamilpa en Nayarit, México. Tiene una cortina de enrocamiento con cara de concreto
(ECC), que alcanza una altura de 188 m. Estd el NAME a la elevacion +394.0 m. Sus
principales caracteristicas son: H= 188 m.; L =550 m.; L/H =2.9 m.; A/H2 = 3.2 m., tipo
de material, ignimbrita. Taludes aguas arriba y aguas abajo 1.40 (H): 1.0 (V). Citando a
Aleman (2005) “la zonificacion presentada en la Figura 4.1, se propuso después de la
realizacion de diversos analisis esfuerzo-deformacion con programas de elementos finitos”.
También se comenta que “la sismicidad, no se tom6 como un aspecto fundamental del
disefio de la presa, pues la sismicidad de la zona es baja”. La aplicacion de las
especificaciones de espesores de capa, granulometrias nimero de pasadas, adicién de agua
y calidad del enrocamiento, permitieron que el enrocamiento de las zonas 3B, T y 3C
alcanzara relaciones de vacios del orden de 0.39 y de 0.270.

El, 396,50

El, 383,00

NAME 384,00
400, NAMD 381,00
3a0-3 e
3803
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3504
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240
2303
2204 s ‘
2103 = e — ——
fi= T e

El 390,50 =l 388,50

MAMING 346,00
T =

Figura 4.1 Seccién maxima del PH EI Cajon (Alemén, 2008)

PH LA YESCA. De Aleman et al., 2007, se transcribe lo siguiente: "ElI PH La
Yesca... se localiza sobre el rio Santiago... aguas arriba del PH EI Cajon. La cortina es de
ECC, con una altura de 205 m; los taludes exteriores aguas arriba y aguas abajo son de 1.41
m. Para el disefio geotécnico de esta estructura se realizd una extensa campafia de estudios
de campo y pruebas de laboratorio para determinar las propiedades geomecanicas de los
materiales de construccion de la cortina, asi como diversos analisis de c-¢ de la cortina con

el método de elemento finito". "Las sismicidad en la zona de interés estd dominada
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principalmente por tres fendmenos: la subduccion de las placas oceédnicas bajo la placa
continental, la actividad del eje volcanico trasmexicano y la zona sismogeneradora de San
Cristdbal de la Barranca, Jal., que en 1875 genero6 un sismo de 7.3, segun Malagon (1989):
“son el primero y el tercero de estos fendmenos los que parecen aportar la contribucion
dominante. Los parametros de los sismos base de operacion (OBE) y Maximo de disefio

(MDE) son: a, = 0.14gy 0.41g, ¢ =0.38¢g y 1.02g..., respectivamente”

EL 580,50

600
590
580
570
560
550
540
530—
520
510
500
490
480
£70-
460
450
4401
430
420
410
400
390
380
310
360

NAMO 575,00 NAME 578,00

Figura 4.2 Seccién maxima del PH de La Yesca (Aleman et al., 2011)

4.2.2 PROPIEDADES MECANICAS USADAS EN LOS ANALISIS DEL PH EL
CAJON Y LA YESCA

La investigacion de las propiedades mecanicas de enrocamientos ha sido desde hace
varias décadas tema de estudio en la Comision Federal de Electricidad (Marsal y Reséndiz,
1979), debido a la necesidad de construir presas de tierra y enrocamiento de gran altura
para generar energia hidroeléctrica. Por ello desde entonces se construyeron grandes
equipos como camaras triaxiales y oddémetros para el ensaye de estos materiales. Las
propiedades de mayor importancia que se evalGan en esos equipos son la resistencia y la
compresibilidad. En los casos resefiados, se realizaron ensayes de: a) resistencia al corte y
deformabilidad en prueba triaxial gigante, b) deformabilidad en odometro y c)
deformabilidad medida en pedraplenes de prueba, cuyos resultados se resumen en las
graficas y tablas transcritas de las referencias sefialadas (Aleman et al., 2005 y 2007).
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Resistencia al corte deformabilidad en prueba triaxial gigante. Se realizaron
pruebas triaxiales consolidadas drenadas en probetas gigantes de enrocamiento de 30 cm de
diametro y 70 cm de altura. Los resultados del angulo de friccion interna y del médulo de
elasticidad en funcion de la presion confinante se reproducen en figuras donde,
comparativamente, se incluyeron los resultados de los PH La Yesca y El Cajon; en ellas se
manifiestan los comportamientos tipicos de los enrocamientos en cuanto a la dependencia
del angulo de friccion interna y del mddulo de elasticidad con respecto al esfuerzo
confinante o3. Por el enfoque de los estudios citados, que describen el comportamiento de

las PECC mexicanas, las figuras incluyen las propiedades del PH Aguamilpa (Figura 4.3).
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Figura 4.3 Efecto del confinamiento sobre el angulo de friccion y Figura 4.4, sobre el
modulo tangente inicial (E), (Aleméan et al., 2011).

Deformabilidad en oddmetro. Sobre estos ensayes se reproducen algunos
resultados de la variacidn del modulo elastico de los enrocamientos en funcién de la presion
promedio aplicada en la Figura 4.5. Segun se refiere se realizaron pruebas de odémetro
mediano (probeta de 30 cm de diametro y tamafio maximo de la particula 3,8 cm.) y gigante
(probeta de 110 cm de diametro y tamafio maximo de particula 17 cm.) en condiciones

secas 'y saturadas.

La deformabilidad medida en pedraplenes de prueba, los técnicos de la CFE la
determinaron a partir de los asentamientos instrumentados y registrados en dos pedraplenes
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de prueba, uno para El Cajon y otro para La Yesca; los mddulos de deformabilidad en cada

zona del pedraplén la calcularon, con la expresion: (Aleman et al., 2007):

o.H
E =(T>”c

Donde E = Modulo deformabilidad en MPa; o = Esfuerzo geoestatico a partir del
ancla de cada extensometro, en MPa; H = Espesor de la capa de pedraplén bajo el
extensdmetro en m; § = Asentamiento medido en el extensometro, en m; v. = Relacion
tedrica del coeficiente unitario de compresibilidad volumétrica no confinado a confinado
M = v. m,. Tiene un valor de 0.74 para la relacion de Poisson de 0.3 (medido en presas de
materiales graduados). Los resultados medios del mddulo de deformabilidad en cada capa

fueron los siguientes:
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