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RESUMEN

Las presas son obras de ingenieria de gran importancia para el desarrollo de la sociedad, su
construccién implica la inversion de grandes sumas de dinero, recursos naturales y trabajo humano.
Cuando una presa falla, la liberacion repentina de grandes volimenes de agua embalsada presenta un
peligro en potencia para tanto vidas humanas y bienes en las zonas afectas a inundacion.

Desafortunadamente, a lo largo de la historia las fallas de presas no han sido pocas y tampoco el
numero de vidas cobradas por estos eventos. Debido a esto, ante la posibilidad de una falla, se hace
necesaria la estimacion de las zonas de inundacion y zonas seguras para el desarrollo de planes de
emergencia que posibiliten la mitigacién de posibles riesgos. La modelacion de la ruptura de una
presa es fundamental para este cometido, siendo las fallas por rebalse y erosion interna los modos de
falla mas frecuentes.

La presente memoria se divide en 5 capitulos: EI primero corresponde a una introduccion con los
objetivos de la misma, luego en el capitulo 2 se incluye una investigacion bibliogréfica referente al
tema de rompimiento de presas en general. Se comienza describiendo los principales tipos de presas
junto con estadisticas de fallas histéricas. También se detallan los principales modos de falla, aquellos
que son posibles modelar y cdmo es posible estimar una potencial crecida ocasionada por la rotura.

El capitulo 3 corresponde a la aplicacién de los métodos investigados en el capitulo precedente a
un caso en particular, correspondiente al embalse Quillay, proyectado para construirse en la IV region
del pais, a unos 15 kilometros hacia la cordillera desde la ciudad de Combarbala. EI embalse Quillay
corresponde a una presa de relleno rocoso con revestimiento de hormigon (CFRD). Se exponen los
resultados de los diferentes métodos investigados en capitulo 2 y se discute su validez al aplicarse a
una presa de caracteristicas constructivas como el Quillay.

El cuarto capitulo es resultado de la pregunta anterior y corresponde al desarrollo de un modelo
propuesto por el autor, basado en la modelacion segln principios mecanicistas del proceso de rotura.
Con éste modelo se pretende estimar la crecida ocasionada por la rotura de una presa CFRD sin
utilizar pardmetros de entrada dependientes de regresiones estadisticas de fallas pasadas. Finalmente
se presentan los resultados de la modelacion y se concluye sobre temas especificos de la memoria en
el capitulo 5.



ABSTRACT

Dams are engineering works of great importance for society and its development. Their construction
conveys the investment of often enormous amounts of money, work and natural resources. When a
dam fails, the sudden release of great volumes of impounded water becomes a potential hazard for
both human lives and properties on the downstream areas prone to flooding.

Unfortunately, in recorded history dam failures haven’t been few and neither has been the amount
of lives lost due to these catastrophic events. Because of this, proper estimation of both safe and
flood-prone zones is needed for the development of emergency plans that may allow the mitigation
of possible risks. Modelling of the breaching process in a dam is key for this matter, with overtopping
and piping failures being the most common mechanisms.

The thesis is organized in 5 chapters: The first one is an introduction which lists the objectives of
the thesis, the following chapter 2 shows a bibliographical research regarding the subject of dam
breaking. It begins by describing the main types of dams and shows statistics of past failure events.
The main failure modes are detailed here and it is specified which ones of them can be modelled and
it is shown how to estimate the potential discharge due to a failure.

In chapter 3, the methods found in the previous research are applied to a specific case which is
the “Embalse Quillay”, which is a dam projected to be built in the 4" region of Chile, 15 kilometers
towards the Andes mountain range from the town of Combarbald. The dam is projected as a concrete
faced rock-fill dam (CFRD). The results of applying the methods of chapter 2 are shown and the
validity of them is questioned due to the underlying assumptions made.

In the fourth chapter a dam-breaking model developed by the author is presented. The model is
tailored CFRD dams and follows physical principles to estimate the breaching process. The model
doesn’t require the input of common breaching parameters that are typically obtained from past failure
statistics. Finally, the results are shown along with conclusions about specific topics on chapter 5.
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CAPITULO I. INTRODUCCION

Una presa corresponde a una barrera que puede ser construida de distintos materiales: rellenos de
tierra, rocas, hormigén, mamposteria, etc., cuya finalidad es interceptar un cauce natural provocando
el embalse del agua que éste transporta. Los objetivos de su construccidén pueden ser multiples:
irrigacion, abastecimiento de procesos industriales y centros urbanos, control de crecidas, generacion
de energia eléctrica, acuicultura, etc. No hay duda que el beneficio que de estas obras de ingenieria
es tremendo, y asi lo ha documentado la historia, mostrando una fuerte asociacién entre su desarrollo
y el de la misma civilizacion.

En los albores de su invencion, su primer proposito consistid en el asegurar el abastecimiento
para la irrigacion durante las estaciones secas. Las primeras construcciones de presas de que se tiene
registro ocurrieron en la antigua Mesopotamia y en el Oriente Medio. La presa mas antigua que se
conoce en la actualidad corresponde a la de Java, Jordania, ubicada a unos 100 kilémetros al noreste
de la capital Amman. La estructura era de mamposteria con una altura de unos 5 metros y un largo
de 80 metros, su construccion se data rededor del 3000 A.C. Posteriormente, se sabe que ya para el
siglo 2 en el Japdn imperial, existian muchas presas de tierra construidas con la finalidad de irrigar
los cultivos de arroz, misma época en la cual en India ya se utilizaban presas para divertir aguas desde
los cauces naturales hacia zonas de cultivo.

A medida que progresé la técnica constructiva y la tecnologia de los materiales, también
progresaron las presas, las cuales fueron alcanzando mayores alturas, y embalsando volimenes de
agua cada vez mas masivos.

Para el siglo V D.C. los romanos gracias a su basta experticia en la construccién de proyectos
ingenieriles de gran escala y al conocimiento de los primeros morteros hidraulicos, ya habian
construido decenas de presas a lo largo del imperio, destacando las primeras presas de mamposteria
de arco y de gravedad.

El proximo imperio el cual destacaria en la construccion de presas seria el Imperio Britanico, el
cual fue pionero en la construccion a gran escala de presas de arco en lugares como India, Australia,
Egipto y Norte América. Posteriormente, gracias a la revolucion industrial, la invencion de la
maquinaria pesada y la evolucion del disefio ingenieril, se cimentaron las bases para el comienzo de
la era de la construccion de grandes presas a comienzos de los 1900, caracterizada por las grandes
presas de concreto que en su gran mayoria existen hasta hoy.

Desgraciadamente, pese a todo el impacto positivo que tienen las presas en la historia, estas no
estan libres de haber sido causal de grandes tragedias y destruccion, lo que nos trae al tema de la
presente memoria, correspondiente al rompimiento de presas.

1.1. Tema de Memoria

Muy a nuestro pesar, las presas construidas por el hombre fallan, y asi ha quedado registrado en
numerosas ocasiones. Cuando asi ocurre, la repentina liberacion de grandes cantidades de agua
almacenada ocasiona crecidas que, dependiendo de las caracteristicas de la presa, pueden llegar a ser
en extremo peligrosas, poniendo en peligro la vida de las personas y capaces de ocasionar gran dafio
econOmico en las zonas que se encuentran a su paso.

La falla de una presa es, en general, un fenémeno complicado de modelar debido a la gran
cantidad de factores que influyen en su desarrollo y a la dificultad de su estimacion con precision. La
naturaleza misma del problema hace que quizas predecir la manera real en que una presa podria fallar
esté fuera del alcance de la ingenieria actual al corto plazo.

Sin embargo, bajo suposiciones criteriosas y mediante métodos que incluyen la estadistica,
hidraulica y mecanica, puede atacarse el problema para acotar en alguna medida la magnitud de la
crecida esperada producto del rompimiento de una presa. Esto corresponde al tema de la memoria
que se desarrolla a continuacion, donde tras una investigacion de las practicas comunes y aceptadas
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en la materia, se analizara un caso en particular correspondiente al embalse Quillay, proyectado para
construirse en la IV regidn de nuestro pais, a la cabecera de la cuenca que descarga al rio Combarbala,
al oriente de la ciudad que lleva su mismo nombre.

En la memoria se pretende obtener una caracterizacion de la crecida generada por el rompimiento
del embalse en cuestion a través de un hidrograma de rotura, tiempos de arribo de la onda, y
finalmente la extension de inundacion.

1.2. Organizacién de la Memoria

La presente memoria expone el tema del rompimiento de presas de una manera general en un
comienzo, a una particular al final.

En un comienzo, en el capitulo 2, se presenta una sintesis de los temas de una investigacion
bibliogréafica que el autor considerd relevantes y que fueron utilizados en anélisis del embalse Quillay.
Este capitulo incluye una pequefia descripcion general de los tipos de presa, estadisticas y
descripciones de eventos histéricos para dar contexto a la informacion posterior. Se incluyen los
métodos usualmente utilizados y aceptados para analizar el rompimiento de una presa, y las
suposiciones que los fundamentan.

En el capitulo 3 se analiz6 la rotura del embalse Quillay segun las distintas formas de analisis
propuestos al final del Capitulo 1. Debido a lo variado de los métodos investigados, se propone
diferentes esquemas de analisis que varian segln la complejidad y suposiciones, estos esquemas se
aplican al Quillay. Al final del capitulo se discuten los resultados obtenidos y se objetan sus resultados
debido a la imposibilidad de discernir entre los diferentes resultados obtenidos. En efecto, la
variabilidad de los resultados para el caso particular del Quillay probd ser extrema, no concluyente,
y el hecho dio pie al desarrollo del Capitulo 3.

En el capitulo 4 se desarrollé a un método de analisis especifico para un embalse de tipo rocoso
con revestimiento de hormigén o CFRD —como el Quillay— para tener una base para discriminar entre
los resultados obtenidos en el capitulo anterior. EI método de analisis corresponde a un modelo de
rotura que sigue principios mecanisticos junto con un modelo de rastreo hidraulico basado en la
aplicacién de la ecuacion de onda unidimensional.

Finalmente se incluyen los resultados del modelo propuesto junto con conclusiones del tema de
memoria en el capitulo 5.

1.3. Objetivos del Desarrollo

A continuacién, se listan los objetivos que se persiguen con el desarrollo de la presente memoria de
titulo:

1.3.1. Objetivo general

El objetivo general de la memoria corresponde a la investigacion de los métodos disponibles para
estimar la crecida ocasionada por la rotura de una presa y verificar su aplicabilidad a una presa de
caracteristicas como las del Quillay. En caso de resultados negativo, elaborar un método de analisis
ad-hoc al caso en estudio.

1.3.2. Objetivos especificos

Dentro de la memoria se abordaron los siguientes objetivos especificos:

Investigar la bibliografia existente respecto del tema de rompimiento de presas incluyendo
procedimientos y metodologias publicadas por diversos autores y organismos exteriores.

Efectuar una categorizacion de las distintas metodologias de analisis encontradas segin
diferentes niveles de exhaustividad de analisis implicados en cada una.
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Aplicar las metodologias investigadas al caso del embalse Quillay.

Verificar la factibilidad de la aplicacion de los métodos existentes al caso particular del
Quillay.

Elaborar un modelo de rotura aplicable al caso en particular, correspondiente a una presa de
relleno rocoso con revestimiento de hormigon.

Aplicar el modelo elaborado al caso particular del embalse Quillay y obtener las salidas
relevantes para caracterizar la roturay sus efectos en el cauce aguas abajo, estas corresponden
a: Hidrograma de salida en la presa, eje hidraulico producto de la crecida generada, extension
de la inundacién, profundidades y caudales maximos, tiempo de llegada de la onda de rotura
a lo largo del cauce.
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2.1. Tipos de presas

Las presas pueden clasificarse segun varios criterios: estructura, material utilizado en la construccion,
uso para el cual son construidas, tamafio, peligrosidad, etc. En el siguiente punto se describe
brevemente la caracterizacion segin materialidad que es la que mas nos interesa para nuestro
propdsito en esta memoria.

2.1.1. Presas de concreto

Presas de Gravedad: Tipicamente consisten en una estructura de concreto sélida que mantiene su
estabilidad contra las fuerzas de disefio Unicamente debido a su propio peso y forma. Son consideradas
las méas seguras, sin embargo, debido a las grandes cantidades de material que se requiere para su
construccién son también las mas costosas. Debido a las enormes presiones que ejercen sobre las
fundaciones su altura maxima depende principalmente de la capacidad de soportacién del suelo.
Tipicamente son construidas en un eje recto, aunque hay casos donde son arqueadas o combinadas
con contrafuertes.

Presas de Arco: Una presa de arco transmite la mayor parte de la carga horizontal del agua hacia los
apoyos laterales de la presa, en consecuencia, cuando la topografia del valle permite la construccion
de una presa de arco esta resulta menos costosa que la de gravedad por depender de la resistencia del
hormigdn mas que de su peso para contrarrestar el empuje del agua.

Presas de Contrafuerte: Una presa de contrafuerte actiia de manera similar a la de gravedad solo que
una parte de la fuerza horizontal del agua se resiste por contrafuertes que traspasan la fuerza hacia la
fundacion, requiriendo menos material. Comparada a una presa de arco, la presa de contrafuerte no
requiere lados fuertemente empotrados al valle.

Presas de Arcos Mltiples: La presa de arcos multiples combina arcos y contrafuertes en sus uniones
intermedias. Su fundacidn no necesita ser tan fuerte como en la de arco y la cantidad de concreto que
se necesita es menor que en la de contrafuerte y gravedad.

2.1.2. Presas de rellenos granulares

Las presas de relleno se construyen con materiales granulares sueltos de forma homogénea o
zonificados y se compactan por medio de maquinaria pesada. Su forma es tipicamente trapezoidal y
dependen de su peso para soportar el empuje de la fuerza hidrostatica del agua, de manera similar a
las presas de gravedad fabricadas en hormigon.

Los dos principales tipos son las presas de tierra y las presas de relleno rocoso. Las presas de
tierra dependen de la presencia de un nucleo o zona arcillosa para la impermeabilizacion y la
existencia de filtros para evitar la erosion interna del material producto de la infiltracion.

Las presas de relleno rocoso drenan sin el problema de arrastre de particulas que existe en las
presas de tierra por lo que son menos susceptibles a la infiltracion. La impermeabilizacion se logra
con revestimientos de concreto o nicleos impermeables que pueden ser de concreto, arcillosos o de
material asfaltico.
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2.1.3. Otros tipos

Presas de materiales como madera y mamposteria han sido construidas en el pasado. Aunque en la
actualidad raramente se construyen, aun siguen algunas en operacion en diferentes partes del mundo.

La madera como material para la construccion de presas tiene la desventaja de tener una vida Util
pobre debido a que se pudre y no puede alcanzar gran altura. También deben mantenerse mojadas
para mantener la capacidad impermeable lo que las hace muy poco convenientes. Otro tipo particular
de presas corresponde a las formadas por deslizamientos de tierra y rocas que pueden bloquear el
flujo de un cauce en zonas con formaciones geoldgicas inestables.

2.2. Fallas de presas

Las presas, como cualquier estructura creada por el hombre, estan sujetas al deterioro y con el tiempo
pueden fallar. Los métodos de disefio actuales de presas deberian asegurar la estabilidad tanto de la
presa como de su fundacion ante todas las condiciones de operacion razonablemente estimadas,
incluyendo, pero no restringido a: fuerzas sismicas, niveles de infiltracion, erosién producto de
rebalse, asentamientos, deslizamientos, etc. En la practica estos criterios no son completamente
satisfechos, y como consecuencia, a pesar de todo el desarrollo tecnolégico en la construccion vy el
avance en los métodos de célculo, estas contindan fallando, con eventos importantes de fallas
registrados hasta la década pasada (Pierce, Thornton y Abt, 2008). Esto es especialmente importante
en el caso de presas antiguas, las cuales en su mayoria fueron disefiadas y construidas bajo criterios
menos estrictos que los de hoy.

Las presas son vulnerables a fallar por una variedad de razones distintas, en cada caso
dependiendo de: la construccion de la presa, la calidad y control de la construccion, factores que
dependen del emplazamiento, el uso que al que se les someta, los diferentes trabajos de
mantenimiento y reparacion a los que puedan someterse a lo largo de su vida (til, etc.

El termino falla se usa aqui en sentido general, considerando todo el rango desde que la operacién
normal de la presa debe interrumpirse sin peligro, hasta aquel que corresponde al vaciado de una parte
importante del volumen embalsado con crecidas considerables y dafinas en el cauce aguas abajo.

Dependiendo de la causa que ocasione la falla y el tipo de presa, ésta puede ser de forma gradual
0 stbita. Una presa de arco, por ejemplo, la cual sufra el volcamiento o deslizamiento de una seccién
de su pared por problemas en su fundacion, puede ocasionar un vaciado rapido del volumen de agua
embalsado tras ella con la consecuente generacion de una crecida abrupta que se desplazara aguas
abajo y una onda negativa que se desplazara aguas arriba por el embalse. Este tipo de falla por tanto
suele modelarse como un evento stbito y desde el punto de vista hidraulico, corresponde a la situacion
mas desfavorable o una cota superior a la crecida que puede ocasionar la falla de una presa. En
contraparte, una presa de material granular, cohesivo 0 no cohesivo con un nucleo impermeable,
sometida a un rebalse sostenido puede fallar en un lapso de tiempo que segun eventos registrados
puede durar desde horas hasta dias.

2.2.1. Causas de fallas de presas

La falla de una presa puede ser accidental o deliberada (actos de guerra o sabotaje). Las fallas
accidentales pueden ser naturales, como por ejemplo, resultado del deterioro de la estructura, eventos
naturales fuera de la capacidad prevista por el disefio (crecidas o sismos), asentamientos diferenciales,
infiltracion, problemas ocasionados por animales excavadores (gj: topos), etc. También pueden ser
causadas por el hombre debido a mala operacion, negligencia, mal disefio, etc.

Distintos investigadores a lo largo de los afios han recopilado informacion de distintos periodos
y paises identificando las principales causas de fallas de presas, V. Singh (Singh, 1996) hace una
recopilacion de algunos que se resume a continuacion:

Johnson y llles (1976) investigaron las principales causas de falla segn la construccion. Las
principales causas de las fallas de las presas de relleno, arco y gravedad se listan en la Tabla 2-1
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Biswas y Chatterjee (1971) de un estudio de 300 presas alrededor del mundo, encontraron que un
35% de las fallas fueron ocasionadas por una subestimacion de las crecidas de disefio y obras de
descarga inadecuadas. 25% por problemas en las fundaciones como filtracion, presion de poros,
drenaje inadecuado, asentamientos, etc. El 40% restante debido a disefio y construccion inadecuados.

Berga (1992) apunta a un 41% de los casos ocasionados por crecidas superiores a las de disefio.

Loukolaetal. (1993) observo que de las fallas de presas ocurridas en China, 98% fueron asociadas
a presas de rellenos y la principal causa de fallas correspondia a rebalse por precipitaciones excesivas.
Middlebrooks (1953) realizd un estudio de las fallas de presas en los Estados Unidos, encontrando
que las principales en el caso de presas de tierra eran: rebalse, infiltracion y deslizamientos con un
30%, 25% y 15% de las causas totales de fallas respectivamente. También indica que la probabilidad
de que existan problemas de filtracion es mucho mayor durante los primeros 5 afios de vida de la
presa, de ahi en adelante la probabilidad baja, probablemente por los efectos de los asentamientos
sobre la fundacion.

En el caso de presas de tierra, Singh (1996) resume las principales causas de falla como sigue:

Rebalse causado por crecidas extremas

Falla estructural por erosion interna (piping por su sigla en inglés)
Falla estructural por deslizamientos

Falla estructural por problemas en la fundacién

Falla por sismicidad inducida o natural

agrwbdE

Entre las publicaciones de organismos gubernamentales mas recientes consultadas en esta
investigacion se encuentra FEMA (2013), la cual lista los principales motivos de falla para distintos
tipos de presas en los Estados unidos, los cuales se incluyen en la Tabla 2-2.

Tabla 2-1: Principales causas de falla de presas segln construccion
Tipo de Presa Causal de falla

Tierra Rebalse

Erosién interna

Fundacién

Oleaje

Gravedad Deslizamiento

Volcamiento

Fundacién

Arco Deslizamientos de roca
Saturacién

Carga excesiva por crecidas extremas
Corte

Rebalse erosiona la fundacién
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Tabla 2-2: Causas de Fallas de Presas en EEUU 1975-2011

Causa de Falla Numero de Fallas % del Total de Fallas
Rebalse 465 70.9%
Erosion interna o infiltracion 94 14.3%
Estructural 12 1.8%
Falla humana 4 0.6%
Actividades de animales 7 1.1%
Vertedero 11 1.7%
Erosién/Deslizamientos/Inestabilidad 13 2.0%
Desconocida 32 4.9%
Otra 18 2.7%
Numero total de fallas 656

2.2.2. Fallas histéricas

Como se vio en el apartado anterior, las presas pueden fallar por motivos muy variados, y a lo largo
de la historia, lamentablemente, asi ha quedado registrado en muchas oportunidades. Baecher et al.
(1980) calculo la frecuencias de falla de presas (excluyendo actos de guerra y sabotaje) en el mundo
hasta 1980 segun informacién historica recopilada por diferentes autores para diferentes zonas,
incluidas en la Tabla 2-3.

Tabla 2-3: Frecuencia de falla de presas en EEUU, Espafia y el mundo

< . Total Pe_rlodo Frecuencia
Area Referencia Fallas p * Considerado P
resas ~ (afio™)
(afos)

EEUU | Gruner (1963,1967) 33 1764 40 5x10%
Babb y Mermel (1968)
(Presas post 1940) 12 3100 14 3x10*
USCOLD (1975) 74 4914 23 7x10%
USBR 1 4500%* 2x10*
Mark y Stuart-Alexander (1977) 125 7500 40 4 x10*

Espafia | Gruner (1967) 150 1620 145 6 x 10*

Mundo | Middlebrooks (1953), Mark y 9 7833 6 2x10*
Stuart-Alexander (1977)

* Aproximado

**Promedio de afios acumulados entre fallas

FEMA incluye una recopilacion descriptiva de distintos eventos caracteristicos de rotura segin el tipo
de falla. Singh (1996) incluye una recopilacién con informacidén mas detallada de otros 63 casos en
el mundo, comprendiendo un periodo que abarca desde 1863 hasta 1979. Se filtré estos y otros datos,
agregando los principales eventos de falla registrados con resultado de pérdidas de vidas humanas,
desde la segunda mitad del siglo X1X hasta la fecha. La recopilacion se incluye en la Tabla 2-4.

Notese que en Chile han ocurrido 3 casos con consecuencias fatales, estos corresponden a roturas
de presas de relaves.
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Tabla 2-4: Incidentes de presas con fatalidades — 1

Irf)crigsei{ce Afio Localidad Fatalidades | Dafios* Detalles
Bilberry 1852 | Yorkshire, Inglaterra 81 Falla por precipitaciones intensas.
Dale Dike 1864 | Yorkshire, Reino Unido 244 Construccion defectuosa, filtracion en la pared se ensanché hasta fallar.
Mill River 1874 | Massachusetts, EEUU 139 Disefio insuficiente, 600 millones de galones liberados destruyendo 4 pueblos.
South Fork 1889 | Pennsylvania, EEUU 2209 100 | Ocurri6 después de intensas lluvias, se acusé de mala mantencion.
Gohna Lake | 1894 |India 1 Presa formada por aluvién natural de rocas.
Austin 1911 | Pennsylvania, EEUU 78 10 No se respet6 disefio en la construccion.
Desna 1916 | Desné, Republica Checa 62 Falla por defectos en la construccion.
Lower Otay | 1916 | California, EEUU 14 Rebalse por inundaciones.
Tigra 1917 |India 1000 Falla por infiltracion en la fundacion.
Gleno 1923 | Bérgamo, Italia 356 Mal disefio y construccion.
Llyn Eigiau 1925 Bg:ggrrog, Gales, Reino 17 Ruptura caus6 también la falla de presa Coedty aguas abajo.
g;?gﬂgﬁa 1928 | Talca, Chile 55 Falla de presa de relaves por terremoto de Talca.
St. Francis 1928 | California, EEUU 600 15 Falla por inestabilidad geoldgica.
Sella Zerbino | 1935 | Alessandria, Italia 111 Fundacion inestable combinado con inundacion severa.
Eder, Méhne | 1943 | Ruhr, Alemania 70 Presa destruida por bombardeo en la 2da guerra mundial.
Vegade Tera | 1959 | Ribadelago, Espafia 144 Defectos en la construccién.
Malpasset 1959 | Costa Azul, Francia 423 68 Falla geoldgica acentuada por el uso de explosivos durante la construccion.
Oros 1960 | Ceara, Brasil 50 Falla por precipitaciones intensas durante la construccion.
Panshet 1961 |Pune, India 1000 Presa sub dimensionada.
Babii Yar 1961 | Kiev, Ucrania 145 4 gslrlgutiertzgeeszt(rj: Sr?)zz)t(;rlza(l) ggs;;rggggst-je fabrica de ladrillos. Saldo extraoficial
Hyokiri 1961 | Corea del Sur 250
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Tabla 2-5: Incidentes de presas con fatalidades — 2

Pr.esa / Afio Localidad Fatalidades | Dafios* Detalles
Incidente

Ei?lll(i win 1963 | California, EEUU 5 50 Falla por asentamientos de la fundacion producto de explotacion petrolera.

Kurenivka 1961 | Kiev, Ucrania 1500 Falla por precipitaciones extremas.

Swift Dam 1964 | Montana, EEUU 28 63 Falla por precipitaciones extremas.

El Soldado 1965 | El Melén, Chile 350 Colapso de presa de relaves ocasionado por terremoto en la ciudad de La Ligua.

m;rl](:mitsa 1966 | Vratsa, Bulgaria 107 Falla de presa de relaves. Conteo extraoficial de muertes asciende a 500.

Nanak Sagar | 1967 | Uttarakhand, India 100

Sempor 1967 |Java, Indonesia 2000 Rebalse durante la etapa de construccion.

Certej 1971 | Certej, Rumania 89 Presa de relaves alcanz6 altura excesiva.

(E;lrJ;‘Zaklo 1972 | Virginia Occidental, EEUU 125 65 Presa de lodos de descarte de mina de carbén fallé por precipitaciones.

Canyon Lake | 1972 | Dakota del Sur, EEUU 938 66 Precipitaciones extremas ocasionaron arrastre de escombros que bloquearon las
obras de descarga.

Bangiao y . . Lluvias extremas muy superiores a la capacidad de disefio. 60 otras presas

. 1975 | China 171000 : e

Shimantan fallaron durante la misma tormenta. Peor desastre de presas en la historia.

Teton 1976 | Idaho, EEUU 11 322 | Erosion interna entre fundacion y uno de los costados de la presa.

Laurel Run 1977 | Pennsylvania, EEUU 40 5.3 Precipitaciones extremas rebalsaron la presa.

Kelly Barnes | 1977 | Georgia, EEUU 39 2.8 Posible falla de disefio, presa fue elevada varias veces para aumentar capacidad.

Machchu-2 1979 | Morbi, Gujarat, India 5000 Precipitaciones extremas y crecidas por sobre tres veces la capacidad de
descarga rebalsaron la presa.

Hirakund 1980 | India 100

Lawn Lake 1982 | Rocallosas, EEUU 3 31 Falla de junta en obra de descarga ocasiond erosion interna en el muro.

Tous 1982 | Valencia, Espaia 25 fLaIH;/la intensa combinada con mala construccion y negligencia ocasionaron la

val diStava | 1985 | 1talia 268 Man_tenllmlento mad(_ef:uado Y poco margen para error en el disefio. Falla
ocasiono la destruccion de 8 puentes aguas abajo.

Kantale 1986 | Kantale, Sri Lanka 180 Poca mantencién de filtraciones.
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Tabla 2-6: Incidentes de presas con fatalidades — 3

Pr.esa / Afio Localidad Fatalidades | Dafios* Detalles
Incidente
Merriespruit | 1994 | Free State, Sudafrica 17 Presa de relaves fallo por precipitaciones extremas.
IF\)/IOenegjow 1996 | New Hampshire, EEUU 1 Deficiencias en el disefio sin previsiones para la acumulacion de hielo.
Zeyzoun 2002 | Zeyzoun, Siria 22 Grietas en la pared formaron una brecha. Negligencia en el mantenimiento.
Camara 2004 | Paraiba, Brasil 3 Negligencia en el mantenimiento.
Shakidor 2005 | Pakistan 70 Lluvias severas ocasionaron la falla. Costo de la presa $0.7 Millones USD.
Gusau 2006 | Gusau, Nigeria 40 Falla tras la lluvia més severa registrada en la zona.
Ka Loko 2006 | Kauai, Hawéi 7 LIuv_|e}s mftensas_e inundaciones, otros factores incluyen mala mantencion y
modificaciones ilegales.
Koshi 2008 | Kusha, Nepal 250 Falla por lluvias intensas.
Algoddes 2009 | Piaui, Brasil 7 Falla por lluvias intensas.
Situ Gintung | 2009 | Tangerang, Indonesia 98 Mantenimiento inadecuado y precipitaciones extremas.
Las Palmas 2010 | Pencahue, Chile 4 Fallo de presa de relaves por terremoto del 27 de Febrero de 2010.
Kyzyl-Agash | 2010 |Kazajistan 43 Lluvias intensas y derretimiento de nieve.
Niedow 2010 Sllesw_m Voivodeship, 1 Falla por lluvias intensas.
Polonia
Ajka 2010 | Hungria 10 Falla en relave de planta de aluminio. Muralla de concreto.
Fujinuma 2011 | Jap6n 8 Falla por terremoto de Tohoku.
lVanovo 2012 | Biser, Bulgaria 8 Falla !uegoNde un periodo de derretimiento de nieve. Grieta en la presa no se
repar0 en afios.
Kopri 2012 | Adana, Turquia 10 ﬁggggerta en tunel de desvio de aguas cedio tras periodo de lluvias durante el
Fundao y 2015 | Minas Gerais, Brasil 15 Falla catastrofica de 2 presas de relaves mineros.
Santarem
Patel 2018 | Solai, Kenia 47 Falla por precipitaciones extremas.
>l\§e-P|an Xe- 2018 | Attapeu, Laos 36 Falla por precipitaciones extremas.
amnoy

* Daiios en millones de USD a la fecha de ocurrencia.

**26000 personas a consecuencia de las inundaciones, 145000 personas por las epidemias y hambruna ocasionada por pérdidas de cultivos.
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2.2.2.1. Desastre en Fotografias — Falla de Presa Teton, California

La construccion de la presa Teton comenzo en Abril de 1972 y fue finalizada el 26 de Noviembre de
1975 en el estado de California, EEUU. La presa fue disefiada como relleno zonificado de tierra y
grava, con pendientes de 3.5H:1V aguas arriba y 2.5H:1V aguas abajo, una altura sobre la roca de
126m y un largo de coronamiento de 945m. Tenia una altura de coronamiento de 93m y un ancho en
el mismo de 10.5m, la capacidad de almacenamiento ascendia a aproximadamente 308 millones de
mé. El material de la presa consistia en limo arcilloso, arena y fragmentos de rocas obtenidos de
excavaciones y aridos del area del valle del rio con el mismo nombre. El ndcleo central correspondia
a material granular compactado.

Figura 2-1: Falla presa Teton,aliforni, EEUU -1

11
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Figura 2-2: Falla presa Teton, Clifornia, EEUU -2

El 5 de Junio de 1976, la presa fall6 justo cuando alcanzaba su nivel de almacenamiento normal por
primera vez, momento en el cudl se form6 una brecha que alcanz6 unas dimensiones maximas de
46 m de ancho en la base con 79 m de profundidad, liberando el agua embalsada y ocasionando una
crecida destructora con una descarga maxima estimada del orden de los 47.000 m®/s.

El tiempo total en que se desarroll6 la brecha fue de unas 4 horas y la causa se atribuy6 a erosién
interna descontrolada, iniciada en un punto cercano a la fundacién de la presa en uno de sus extremos.
El hecho ocasion6 la muerte de 11 personas y la pérdida de miles de cabezas de ganado (Singh, 1996).
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2.2.3. Mecénica de la ruptura

Hasta el momento, el estado del arte no permite la descripcion detallada del proceso de falla de presas
de concreto o con secciones rigidas en general, no siendo asi el caso para las presas de rellenos sueltos
cohesivos 0 no cohesivos.

En el siguiente punto se resumiran los principales aspectos del proceso de rotura para presas de
relleno que fallan formando una brecha. Como se vera més adelante, predecir las caracteristicas
geométricas de la brecha y su evolucién a lo largo del proceso de rotura es fundamental para estimar
la magnitud de la inundacion producto de la falla. En el contexto del modelado de rotura de una presa,
se define brecha como la situacion donde la erosion o falla estructural de esta permite el paso de agua
de forma incremental y descontrolada ocasionando una crecida importante aguas abajo.

El mecanismo predominante por el cual se produce una brecha en presas de relleno, en el caso de
rebalse, corresponde a la erosion del material granular debido al agua que pasa sobrepasa la presa
(Figura 2-3) o en el caso de la erosion interna o piping, debido al flujo que se infiltra a través de ella
formando un conducto (Figura 2-4).

Flgura 2-3: Secuencia d falla por rebalse (Morris, Haésan y Vasklnn 2005)

La erosion comienza cuando el esfuerzo de corte ejercido por el flujo excede un valor critico, tras el
cual las particulas se dislocan y se ponen en movimiento. La heterogeneidad en la construccion e
imperfecciones en la presa determinan que la brecha se inicie en algun punto débil donde la
combinacion de alto corte producto del flujo y baja resistencia a este desencadenen una erosion
progresiva.

Resulta muy dificil predecir el lugar y la forma que tendra la brecha. Morris (2009) resume 5
factores importantes que influyen en la progresion de la brecha los cuales se indican a continuacion:

e Tipo de estructura
e Carga hidraulica
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o Disefio del relleno
e Material del relleno
e Construccion y condicion del material

De los factores mencionados, en ésta investigacion se encontrd que a la fecha sélo la influencia del

tipo de material y la condicion de material son entendidos a un nivel aceptable en el caso de
estructuras simples y homogéneas.

3 2003-10-08 13:41:26

x e

. (Morris, Hassan y Vaskinn, 2005)

La progresion de la formacion de la brecha en una presa de rellenos sueltos, su formay velocidad,
dependen principalmente de las caracteristicas cohesivas del material constructivo. La formacion de
una brecha a través de rellenos no cohesivos tiende a desarrollarse a través de la erosion progresiva
de la superficie del material, mientras que en el caso de rellenos cohesivos, esta tiende a desarrollarse
a través de la remocidn de bloques discretos.

Las principales caracteristicas de la erosion por rebalse en rellenos no cohesivos como en rellenos
cohesivos junto con las caracteristicas de la erosion interna se resumen a continuacion.
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2.2.3.1. Erosién en rellenos no cohesivos

La erosidn en rellenos granulares no cohesivos, como arenas y gravas, es generalmente superficial y

progresiva, un esquema de su desarrollo se presenta en la Figura 2-5.

La erosién comienza cuando se crea un canal en la cara aguas abajo tras un rebalse sostenido
sobre el coronamiento de la presa (toen Figura 2-5). La pendiente de este canal generalmente se vuelve
maés fuerte conforme el canal se sigue erosionando y penetra hacia aguas arriba (t1). Cuando el canal
penetra totalmente en la cara que enfrenta la masa de agua (t2), la erosion se acelera y elimina
rapidamente el material restante en la base de la presa (ts) y continua con el ensanche de la brecha
hasta que el flujo no tenga la suficiente capacidad para continuar la erosion (t4 a ts).

1=t

5

Figura 2-5: Secuencia de erosion no cohesiva.

La modelacion de este y otros casos similares es posible de realizar mediante un analisis del esfuerzo
de corte de fondo en el caso de estructuras muy simples, por ejemplo cuando no existe un nicleo

cohesivo (Ralston, 1987).
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2.2.3.2. Erosién en rellenos cohesivos

La erosion en rellenos cohesivos difiere considerablemente de la de rellenos no cohesivos. La
presencia de arcillas limita la tasa de erosion de manera significativa y el proceso erosivo corresponde
principalmente a la remocién de bloques discretos. Hanson (2000) condujo experimentos de campo
y laboratorio para estudiar el comportamiento de la erosion en rellenos cohesivos debido a rebalse
por encima de la presa. El proceso lo describe de la siguiente manera:

La erosién comienza al pie del talud aguas abajo, donde se forman bloques cuya superficie es
escalonada a manera de gradas. Conforme avanza la erosion y los bloques eliminados se acercan al
coronamiento, bloques subsiguientes adquieren la forma de un Gnico escaldn que se desprende y es
arrastrado por la corriente. El proceso continlia de esta manera hasta alcanzar la cara aguas arriba de
la presa. La siguiente figura muestra un esquema del proceso.

—

atl At

Figura 2-6: Secuencia de erosion en material cohesivo — Hanson (2000).

El mecanismo principal del avance de la brecha corresponde a la socavacién del apoyo de los
escalones que finalmente fallan por tensién (Wahl, 1998). La aireacion de la napa es un factor
importante puesto que determina que tan cercano a la base de los bloques es erosionado el material.

Para modelar el proceso erosivo en presas de rellenos cohesivos se han utilizado métodos que
tienen en cuenta la disipacion de energia mas la caracterizacion del material a través de su
erosionabilidad, junto con analisis de resistencia a flexion y corte.

2.2.3.3. Erosion interna o piping

La erosidn interna ocurre debido a grandes gradientes hidraulicos al interior una presa que ocasiona
la infiltracion de agua a través del relleno. Esto, sumado a la ausencia de un material filtrante
adecuado, ocasiona el arrastre de particulas pequefias del relleno generando conductos cada vez mas
grandes.

El origen de las fallas por erosion interna ocurre generalmente al pie de la presa debido a las altas
presiones hidrostaticas y es, por lo general, facil de detectar dado la evidencia de humedad en la
superficie donde aflora el agua. A medida que los conductos incrementan su tamafio, el flujo
hidraulico pasa de poroso a flujo a presion en conducto cerrado.

Una vez establecido el flujo a presion, la progresion de la erosion interna se incrementa
drasticamente. El material continta siendo removido a tasas cada vez mayores hasta que, dadas las
dimensiones del conducto, colapsan las pareced superiores del mismo, formando una brecha como
las que ya vimos en los dos puntos anteriores.

2.2.3.4. Influencia de la construccién y condicién del material

Las descripciones dadas anteriormente son muy generales; debe considerarse que el efecto del tamafio
de las particulas y la condicion del relleno puede modificar el comportamiento descrito de manera
significativa. En efecto, a medida que aumenta el tamafio de las particulas del relleno, se produce una
transicion donde la trabazén entre las particulas individuales del relleno comienza a influir

16



Capitulo 2 — Investigacion Bibliogréafica

significativamente en la tasa de desprendimiento de material y la presencia de humedad en el relleno
puede producir efectos de succién y un comportamiento aparentemente cohesivo incluso en
materiales arenosos (para un ejemplo, ver Figura 2-7).

Mas aun, no siempre es el caso que el volumen de agua disponible permita desarrollar
completamente la erosion de una presa de la manera expuesta. En el caso de estructuras heterogéneas,
por ejemplo de rellenos no cohesivos con nicleos cohesivos, ésta queda limitada principalmente por
la resistencia de las secciones cohesivas.

- i » o A - ]
Figura 2-7: Ejemplo de cohesion por humedad en material no cohesivo.
La foto fue tomada tras el ensaye a escala real del rompimiento de una presa en Noruega. La seccion mostrada
corresponde a un costado de la brecha generada por rebalse. Aunque la presa fue construida con materiales no cohesivos,
la humedad permiti6 formar el pefiasco que se observa. Tras el secado la seccidn colapsé a los pies de la brecha. Morris

(2009).

17



Capitulo 2 — Investigacion Bibliogréafica

2.2.3.5. El hidrograma de ruptura genérico

Para la mayoria de la roturas en presas de rellenos se han observado fases comunes en la progresion
de la formacion de la brecha, estas han sido estudiadas por distintos autores y su nomenclatura nos
sera Util para mas adelante. A continuacidn se presenta una de las caracterizaciones investigadas en
la memoria:

Qp 4

Caudal

Q, 4
Q,

T, T,

2 g |

T T
) T, T.

Tiempo

Figura 2-8: Hidrograma de ruptura genérico segun Morris.

Morris (2009) define el tipico hidrograma de salida (Figura 2-8) que es ocasionado por la ruptura de
una presa de relleno con sus puntos caracteristicos. Ademas, indica la relevancia y capacidad de
modelar cada uno de los puntos y el método tipico de inspeccion para otros.

Tabla 2-7: Hidrograma de ruptura genérico — Adaptacion de Morris (2009)

Tiempo
Proceso Estable.
Indicador Ninguno.
To Método Inspeccion Rutinario, no especifico.
Relevancia Desempefio correcto

Capacidad modelacion

No requerida.

Proceso

Iniciacion de la brecha. Comienza infiltracion o flujo sobre presa.

Indicador Parches himedos en la presa. Aumento en la vegetacion.
T Método Inspeccion Visual, fotometria infrarroja.

Relevancia Importante identificar una potencial brecha antes que ocurra.
Infiltracion es usualmente invisible y dificil de ubicar.

Capacidad modelacion Limitada, alto nivel de incerteza.

Proceso Progresion de la iniciacion de la brecha. El flujo se incrementa
lentamente por incremento en la carga hidraulica o remocién de
material. Flujo tipicamente pequefio y tasa de cambio lenta a muy lenta.
Periodo de tiempo de horas a meses.

Indicador Infiltracién o rebalse aparentemente estable. No hay signos de flujo

T:-T2 rapidamente variable.

Método Inspeccion

Igual que en Ti.

Relevancia

Identificado el potencial problema el conocimiento de la escala de
tiempo disponible para efectuar correcciones es critico para evaluar el
mejor plan de accidn.

Capacidad modelacion

Pobre. Gran incerteza en el proceso y prediccion del tiempo.
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Tabla 2-8: Hidrograma de ruptura genérico (Cont.) — Adaptacion de Morris (2009)

Tiempo
Proceso Transicion a la formacion de la brecha. Estado critico donde la erosion
constante se abre paso hacia la pared aguas arriba iniciando un
crecimiento de la brecha relativamente rapido y con frecuencia
irreversible. Intervalo de horas.
T2- Ts |Indicador Flujo visiblemente cambiante y erosion incremental.
Método Inspeccién Monitoreo de los niveles de infiltracién.
Relevancia El conocimiento de cuando se esta en la etapa de transicién es critico

para iniciar un plan de emergencia de mitigacion.

Capacidad modelacion

Incluida en varios modelos. Representacion limitada.

Proceso

Formacion de la brecha. Erosion vertical acelerada de la presa, erosién
lateral continua. Magnitud y duracion dependiente del volumen de agua
disponible y disefio y condicion de la presa.

Indicador Crecimiento acelerado de la brecha, flujo turbulento y arrastrando gran
ToeTs . cantidad de sedimer_1tos. _ . . _

Relevancia Importante para estimar la potencial inundacion aguas abajo. Extension
lateral de la brecha importante para predecir magnitud de los trabajos de
reparacion.

Capacidad modelacion Prediccién del hidrograma dentro de un +30%. Pobre para extension
lateral y dimensiones finales de la brecha.

Proceso Tiempo de descarga méxima. Qp depende del volumen de agua
disponible, forma de la brecha, el disefio y construccion de la presa.

T4 Indicador Dificil de identificar bajo condiciones rapidamente cambiantes.
Relevancia Usado como medida del peor caso posible.

Capacidad modelacion

Dentro de un +30% de Qp.

Morris clasifico la capacidad de modelacion segin los resultados del proyecto de la Unién Europea
“IMPACT”, donde se evalud el desempefio de 7 modelos numéricos, basados en principios
mecanicistas, para predecir la progresion de la ruptura en 5 presas construidas a escala natural en
Noruega y en pruebas a escala realizadas en laboratorio.

Los modelos aplicados corresponden al estado del arte y, segun la investigacion realizada, no se
ha desarrollado mayor investigacién en el area de los modelos numéricos excepto para aplicaciones
en estructuras muy simples y pequefias, como las que definen las secciones de diques.

Con respecto al enfoque que tiene la presente memoria, es importante resaltar los siguientes
puntos para poner en perspectiva los valores de “capacidad de modelacién” reportados dados por

Morris:

Las 5 presas ensayadas no sobrepasaron los 6m de altura ni los 100.000 m® de
almacenamiento.

La construccidn de todas ellas fue cuidadosamente controlada y en general se conocian todos
los parametros relevantes para la modelacion con poco rango de incerteza.

Todos los modelos utilizados en alguna medida consideran principios mecanicistas para
modelar la rotura.

Los resultados arrojaron dispersion en la precision entre cada modelo, el mejor desempefio
corresponde a modelos incluidos en software comercial académico, no disponibles
libremente. Los peores desempefios corresponden consistentemente a modelos de libre
disponibilidad.

Informacion sobre cada uno de los modelos es en general escasa y superficial.
Disponibilidad e informacion completamente detallada sélo se encontr6 para el modelo con

la peor evaluacion, cuyo uso no se recomienda segin mismo estudio (correspondiente a BREACH
del NWS de EEUU).
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2.3. Hidrologia e hidraulica durante la ruptura

En el siguiente capitulo se discuten temas puntuales respecto de la hidrologia e hidraulica en su
relacion con el modelado del proceso de ruptura de una presa. La hidrologia es importante en el caso
de tratar roturas por crecidas extremas afluentes a la presa en cuestion, donde el proceso de ruptura
se asume que ocurre en algun instante durante el desarrollo del evento hidrolégico extremo.

Los temas de hidraulica incluidos tienen relacion con la determinacion de 2 elementos
importantes: la magnitud de las descargas que ocurren durante el proceso de roturay la determinacion
del eje hidraulico aguas abajo producto de las mismas descargas.

Las descargas relevantes corresponden al caudal que sobrepasa el coronamiento, el caudal que
atraviesa la brecha formada por la erosion y el caudal a través de un conducto generado por erosion
interna al interior de la presa. El eje hidraulico aguas abajo define la magnitud de la extension de la
inundacion generada.

Cabe destacar que el tema de la progresion de las dimensiones de la brecha y un conducto se
tratan en el siguiente punto.

2.3.1. Hidrologia

Dependiendo del tipo de evento a modelar, puede requerirse o no el transito de la crecida asociada a
un periodo de retorno, o fraccién de la crecida méaxima probable, que Ilega desde la cuenca aportante
al embalse. El periodo de retorno o probabilidad de excedencia de la tormenta lo define la autoridad
competente y depende principalmente del tamafio y peligrosidad de la presa.

La situacion donde se modela la rotura al momento de un evento hidroldgico extremo se
denomina comunmente falla hidrolégica o de dia lluvioso y coincide con la peor inundacion posible
aguas abajo. En este caso, el flujo base en el cauce aguas abajo antes de la ocurrencia de la rotura se
define por el funcionamiento de las esclusas o vertederos y el nivel de agua en la presa se considera
que puede llegar al de almacenamiento maximo. Este es el caso que se suele considerar para evaluar
una posible falla por rebalse.

El caso de modelar la rotura sin el transito de una crecida hidroldgica extrema se denomina falla
de dia soleado o no hidroldgica y se atribuye generalmente al evento de falla por erosion interna o
por sismo. En este caso, el flujo base en el cauce aguas abajo es por lo general despreciable frente a
la magnitud del flujo producto de la rotura y no se considera, el nivel del embalse en la presa al
momento de la rotura se asume como el de almacenamiento normal o el que definen los vertederos y
descargas no controlados.

La idea de definir estos 2 tipos de falla, la falla hidrolégica y la de dia soleado, tiene su
justificacion en que si la inundacion producto de una es sensiblemente mayor a la otra, entonces la
elaboracion distintos de planes de contingencia para cada caso puede suponer un aprovechamiento
mucho mas eficiente de los recursos en caso de emergencia.

2.3.2. Tréansito de crecida por la presa

En el caso de considerar una falla hidrolégica, la crecida que llega al embalse debe transitarse a través
de este para verificar si la presa va a sufrir rebalse y por cuanto tiempo. ElI método mas simple
corresponde al transito de “piscina nivelada”, el que resulta al aplicar la ecuacion de conservacion de
la masa al volumen de agua embalsado, junto con ecuaciones de energia para estimar la magnitud de
la descarga.

dv (t)
dt

=1(t) - Q)

Donde V(t) = Volumen de agua almacenada
I(t) = Hidrograma de entrada
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Q(t) = Caudal de salida = Q, + Q, + Q,,
t = Tiempo

El término de salida comprende a la suma de la descarga de los vertederos Q,,; la descarga sobre la
presa si existe rebalse Q,- y la descarga a través de la brecha Q,,, que depende del estado de formacion
de ésta. La magnitud de la descarga de los vertederos depende de las curvas de descarga en cada caso
en particular, la magnitud de la descarga que rebalsa y la que atraviesa la brecha son tema de los
puntos 2.3.2.1y 2.3.2.2 respectivamente.

En el caso de la falla de dia soleado, el balance no incluye un hidrograma de entrada y en el caso
del caudal de salida éste considera solamente el caudal por un orificio de fondo Q¢ o un caudal por
brecha, dependiendo del escenario a modelar (sismo o erosidn interna) y el proceso de erosion (ej.: el
colapso del material superior al conducto en el caso de fallas por infiltracion), esto es:

dv (t)

3 - e®

Donde V(t) = Volumen de agua almacenada
Q(t) = Caudal de salida
Q(t)=Qr 60 Q(t)=0Qp

t = Tiempo

Alternativamente, para embalses largos y estrechos junto con roturas rapidas, los efectos
inerciales y de friccion del flujo dentro del embalse pueden no ser despreciables, en este caso la
ecuacién de onda dindmica, junto con el conocimiento de las secciones transversales del embalse
pueden ser utilizados para realizar el transito de la crecida.

Dado el parrafo anterior cae la siguiente interrogante: ;Cuando es admisible realizar transito
utilizando el método de piscina nivelada en vez del mucho mas complicado transito por onda
dindmica? Goodell y Wahlin (2009) propusieron un método simple para determinar la factibilidad de
realizar el transito nivelado por el embalse. EI método se resume de la siguiente forma: Primero se
caracteriza el embalse segun un factor de compacidad F. y un factor de traslacion Fr. El primero
corresponde al cociente entre la altura y el largo del embalse. Mientras mas largo el embalse, mas
pequefio el factor y mas se comporta éste como canal. El factor de traslacion corresponde a la relacion
entre una distancia caracteristica dependiente de la celeridad promedio de la onda y el largo del
embalse, que representa la capacidad para suplir de agua a la brecha. Finalmente se calcula el factor
de descarga Dy del embalse, el cual corresponde simplemente a la multiplicacion de los 2 factores
F.y Fr.

En resumen, las ecuaciones para aplicar el método son las siguientes:

Fc = Fr=— Dy = FrF¢

H Ct
L L
Donde: F-= Factor de compacidad
Fr= Factor de traslacion
Dy= Factor de descarga
H= Altura de la presa
L = Largo del embalse desde la presa al extremo mas lejano
C = Celeridad promedio de la onda, aproximadamente = \/g_D
g = Aceleracion de gravedad
D = Profundidad media del embalse
t = Tiempo de vaciado del embalse
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Goodell y Wahlin encontraron que para valores de D, mayores a 0.41 la diferencia entre el transito
de piscina nivelada versus el transito por onda dindamica es menor a un 5%, mientras que para valores
de Dy menores a 0.24 la diferencia entre ambos es mayor a un 10%.

Dicho de otra forma: para valores de Dy menores a 0.24, al usar el transito por piscina nivelada
se estara sobreestimando la descarga en un 10% por sobre la que es fisicamente posible.

2.3.2.1. Hidraulica del flujo sobre la presa

El flujo que rebalsa sobre la presa puede separarse en 3 zonas segun Powledge et al. (1989):
(1) Cambio desde embalse estatico a velocidad supercritica sobre la porcion aguas arriba de la presa
y zona de erosion 1; (2) Flujo supercritico sobre el coronamiento y zona de erosion 2; (3) Flujo
supercritico rapidamente acelerado y turbulento en la zona de pendiente aguas abajo de la presa en la
zona 3, como se muestra en la Figura 2-9.

Embalse /I\_
Coronamiento

Figura 2-9: Zonas de flujo y erosion sobre presa, adaptado de Powledge et al. (1989)

Zona de Erosion

1 2|3
[

En la zona de erosion 1 la profundidad del flujo puede ser alta, pero la baja pendiente energética y
bajas velocidades ocasionan que el esfuerzo de corte de fondo no sea lo suficientemente alto para
causar erosion salvo en materiales altamente erosionables y poco compactados.

En la zona 2 el nivel energético es aproximadamente igual que en la zona 1, pero la pendiente
energética es mucho mayor. En el caso de ocurrir erosion ésta progresa desde el borde aguas abajo
hacia aguas arriba.

En la zona 3, el gradiente energético y las velocidades son muy altos, ocasionando el mayor potencial
erosivo. La erosion comienza la mayoria de las veces al pie de la presa, dependiendo de las
imperfecciones y el nivel del cauce aguas abajo.

La presencia de una transicion de régimen subcritico a régimen supercritico hace que el flujo
sobre la presa comunmente se asuma como el de un vertedero de pared gruesa a lo largo del
coronamiento. Para un vertedero rectangular con una carga aguas arriba de H, la descarga unitaria
viene dada por:

5 \3/2
a-=Ca\g (5H) = G

Donde: q, = Magnitud de la descarga unitaria por rebalse
C, = Coeficiente de descarga adimensional
w = Coeficiente de vertedero dimensional
H = Nivel de energia sobre el nivel de coronamiento
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g = Aceleracion de gravedad

Por tanto, la descarga total de rebalse Q, se puede estimar multiplicando la descarga unitaria por el
largo total del coronamiento de la presa:

Qr =q, L,

Donde: Q,- = Magpnitud de la descarga total por rebalse
q, = Magnitud de la descarga unitaria por rebalse
L. = Longitud total de coronamiento de la presa

2.3.2.2. Hidraulica del flujo a través de la brecha

De la misma manera que el flujo de rebalse, el flujo que atraviesa la brecha a medida que esta se
desarrolla también es considerado por algunos autores (Fread (1988), Walder y O’Connor (1997))
como la descarga de un vertedero de pared gruesa. En este caso, las paredes laterales de la brecha
pueden formar un angulo con la horizontal que segln autores varia desde tipicamente desde los 2V:1H
(rellenos no cohesivos) hasta una brecha totalmente vertical (presas de concreto, rellenos con
cohesién).
La descarga para el vertedero de pared gruesa segun el angulo horizontal que describen sus lados
se caracteriza segin Fread como:
1\'/? /4
@) G

0 = Cp 9" (B (5 #)
Donde: Qp, = Magnitud de la descarga total a través de la brecha
Cp = Coeficiente de descarga
B = Ancho de la brecha en la Base
Z,, = Angulo lateral seglin Figura 2-10
H = Nivel de energia sobre el fondo de la brecha
g = Aceleracion de gravedad

3/2 5/2

Z, H5/2>

K
’
1
N
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Figura 2-10: Esquema de brecha trapezoidal

Varios autores han propuesto formulaciones distintas para caracterizar la brecha: Harris y
Wagner (1967) junto con Brown y Rogers (1981) propusieron brechas con forma parabdlica. Lou
(1981) y Nogueira (1984) propusieron formas derivadas de la eficiencia hidraulica de la seccion
definidas por curvas trigonométricas.

Sin embargo, como se vera mas adelante en el capitulo 2.4.1.5, la progresion temporal de la
brecha es mucho mas importante que su forma en la mayoria de los casos, por lo que las
recomendaciones y guias que se han consultado sélo hacen referencia a brechas trapezoidales, faciles
de modelar mediante las ecuaciones vistas anteriormente.
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2.3.2.3. Hidraulica del flujo en falla por erosion interna

La modelacion de una falla por erosion interna se realiza considerando la formacién de un conducto
a través del material de la presa. Dado que la presion hidrostatica y las fuerzas erosivas se incrementan
a mayor profundidad (esto contrarrestado un tanto por el ancho de la presa en la base), la ubicacion
del conducto se considera tipicamente en la base de la presa (Figura 2-11).

B ki

\
\

|l
ik

—> D |«

Figura 2-11: Esquema de conducto formado por erosidn interna

La descarga a través del conducto mientras este se mantiene funcionando a presion se estima mediante
la ecuacién de descarga para un agujero de fondo, de la forma:

Donde: Q = Descarga por el conducto de fondo
C, = Coeficiente de descarga
A = Area del conducto
g = Aceleracion de gravedad
H, = Nivel de carga sobre el centroide del conducto

El coeficiente de descarga C, se estima mediante la ecuacion:

Cq= 1/(1 +%)

Donde: f = Factor de friccion de Darcy
L = Longitud del conducto
D = Ancho del conducto.

El valor de f puede estimarse segln el diametro medio de la particula y la longitud del conducto
segun la siguiente relacion (Fread, 1988):

£ =0.039 (%)

0.167

Donde Ds, corresponde a el diametro medio de las particulas del relleno en unidades consistentes
conD.

En la mayoria de los casos el conducto formado por la erosion interna progresa hasta colapsar,
formando una brecha descubierta como la vista anteriormente. Una vez arrastrado el material
colapsado, la brecha puede seguir progresando hacia los lados de la presa en caso de existir todavia
suficiente agua embalsada para continuar la erosion.
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Lineamientos para la seleccion de C,, en el caso de vertedero de pared ancho y del C, en el caso
del orificio de fondo son propuestos por CDOWR (2010). Para un vertedero perfecto el valor maximo
de C,, corresponde a 1.704 en unidades S.l. 6 3.08 en unidades imperiales. Se recomienda mantener
este valor tanto para el caso de rebalse como el flujo a través de la brecha. Para el caso del agujero de
fondo la recomendacidn es de utilizar un C; de 0.7 en la mayoria de los casos.

2.3.3. Rastreo de la crecida aguas abajo

Una vez obtenido el caudal total saliente desde la presa hacia aguas abajo, es posible realizar el rastreo
de la crecida generada y asi determinar las condiciones hidraulicas en las zonas sujetas inundacion.
Los pardmetros que nos interesan en este caso corresponden principalmente a la elevacion del eje
hidraulico y la velocidad de flujo en los distintos puntos de interés. La maxima elevacién del eje
hidraulico define la extensién del &rea de inundacion, y en conjunto con la velocidad, pueden también
utilizarse para categorizar la “peligrosidad” que presentaria tal escenario a las personas o estructuras.

Los métodos que se pueden utilizar para la determinacion de la condicion hidraulica en las zonas
de interés aguas abajo de la rotura van desde: supuesto de condicién de flujo normal junto con
relaciones de atenuacion vs distancia de viaje, la aplicacion de modelos de rastreo que consideren una
simplificacion de las ecuaciones de Saint-Venant en 1 dimension (modelos cineméticos, modelos
difusivos), hasta modelos de rastreo que consideran el flujo en el plano utilizando las ecuaciones de
Saint-Venant en forma completa (modelos hidrodindmicos).

A medida que la onda generada se desplaza hacia aguas abajo, ésta se atenua, retarda y distorsiona
(Figura 2-12) debido a los efectos de almacenamiento en las planicies de inundacién, resistencia al
flujo por turbulencia y friccion, existencia de estructuras hidraulicas, angostamientos y
ensanchamientos, etc. Si el valle aguas abajo tiene grandes superficies de inundacion donde el flujo
diverge de una direccion principal, la atenuacion se acentla y también disminuye la velocidad de
viaje de la onda.

Caudal

S ;

Tiempo
Figura 2-12: Atenuacidn, retraso y distorsion del hidrograma.

No todos los métodos de rastreo mencionados son capaces de evaluar correctamente los efectos de la
topografia y obstrucciones sobre el flujo mencionados en el parrafo anterior. Los mas precisos
corresponden a la familia de modelos que consideran las ecuaciones de Saint-Venant, yaseaen 10 2
dimensiones (esto es, flujo en un solo eje principal o en el plano horizontal).

2.3.3.1. Ecuaciones de Saint-Venant

Las ecuaciones de Saint-Venant, o ecuaciones de aguas someras, describen el flujo no permanente en
superficie libre, bajo la hipotesis de gradientes de velocidad vertical despreciables, flujo
incompresible y pendientes de fondo pequefias. Las ecuaciones se pueden obtener de la aplicacion
del principio de conservacion de la masa y momentum a un volumen de control, esto es:
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., - d
Ecuacion de continuidad: 0=—[ff, pdv+ [[; pVdA
. _ _d
Ecuacion de momentum: YF=—[[[, VpdV+[[; VpVdA
Donde: V' = Volumen de control que limita un elemento de fluido

S = Superficie del volumen de control

V = Vector de velocidad del fluido

dA = Vector perpendicular a S con magnitud igual a un diferencial de area
F = Fuerzas externas

p = Densidad del fluido

t = Tiempo

y las letras en negrita representan cantidades vectoriales.

En forma diferencial y para un cauce unidimensional, las ecuaciones anteriores se pueden plantear
para una seccion de ancho infinitesimal de la siguiente forma (Chow, 1988):

., - d 94
Ecuacion de continuidad: Xy 2oy
ox ot )
., aQ d (Q dy
E i6n de momentum: — —(—) A— —gA - =
cuacién de momentu ~ To-(5) t94A5 gA(Sy —S;) =0
aceleracién aceleracién fuerzade fuerza  fuerza
local advectiva presion gravedad friccion
Donde: Q = Caudal que atraviesa una seccion de ancho diferencial

A = Area de escurrimiento de la seccion

S, = Pendiente de fondo

Sy = Pendiente de friccion

y = Elevacion de la superficie libre del flujo

x = Coordenada horizontal en la direccidon del flujo
g = Gravedad

t = Tiempo

Los diferentes modelos hidraulicos que pueden utilizarse para el transito pueden clasificarse en primer
lugar por los términos que consideran en la ecuacion de momentum para aproximar el flujo, ademas
de la ecuacion de continuidad.

Aquellos que consideran los términos de gravedad y friccién se denominan cinematicos. Los que
ademas incluyen el término de fuerza de presion se denominan difusivos.

Para el caso del transito de la onda ocasionada por la rotura de una presa se recomienda considerar
todos los términos en la ecuacion de momentum. Estos modelos son denominados dinamicos y
representan con exactitud los efectos de remanso ocurrentes por la rapida aceleracion del flujo. Un
ejemplo de un modelo hidrodinamico corresponde al conocido HEC-RAS.

2.3.3.2. Calibracion del modelo de rastreo

Una caracteristica distintiva de la crecida por rompimiento de una presa es la inmensa magnitud del
caudal maximo generado en comparacion a las crecidas ocasionadas por la escorrentia y el
funcionamiento normal de la presa.

En consecuencia, la crecida por la rotura es varias veces mayor que el flujo méximo registrado
en estaciones de aforo que pueden existir en un determinado cauce, lo que hace muy dificil calibrar
totalmente los pardmetros relevantes en un modelo hidraulico, ej.: rugosidad de Manning
(Fread, 1988).
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2.3.3.3. Modelaciéon 1D vs 2D

En la eleccion de un modelo hidrodinamico existe la posibilidad de modelar el fendmeno en 1 0 2
dimensiones, esto es, el flujo a lo largo de un cauce principal o en el plano. Ambos tienen virtudes y
desventajas comparativas las cuales se describen a continuacion.

Los modelos unidimensionales, como HEC-RAS, tienen la ventaja de requerir ostensiblemente
menos recursos computacionales que los bidimensionales, 1o que permite la evaluacion de escenarios
multiples o sensibilizar un problema de manera rapida. Como punto en contra, puede mencionarse
que requieren mayor experticia en la preparacion de los datos de entrada, donde el modelador debe
visualizar segln su experiencia la forma de las secciones transversales que mejor representan el flujo
real y distinguir las zonas de divergencia del flujo donde se produciria almacenamiento “muerto”
(zonas donde se almacena agua pero su velocidad en la direccion del cauce principal es muy pequefia).

Los modelos bidimensionales disminuyen un tanto el nivel de abstraccion requerido para trazar
las secciones transversales en cauces sinuosos, también son especialmente Gtiles donde las zonas de
inundacion son relativamente planas y el aumento en el nivel normal del cauce implica un flujo en
direcciones divergentes al flujo principal, donde no son validas las suposiciones de un modelo
unidimensional. Una situacion particular de este Gltimo caso corresponde al caso donde la crecida
calculada implica la anegacion de zonas urbanas, situacion que se discute en el préximo punto. Como
punto desfavorable, ademas del incremento de recursos computacionales, estos modelos introducen
otras variables de calibracion, dependientes de la ley de cierre de los términos turbulentos en las
ecuaciones de momentum.

2.3.3.4. Modelacién de inundacién urbana

El rompimiento de una presa puede ocasionar crecidas de tal magnitud que provoquen el desborde de
los cauces aguas abajo. Esta situacién puede ocasionar el anegamiento de grandes extensiones de
zonas urbanas adyacentes, donde el flujo tendera a seguir la direccion de caminos, calles y pasajes.
En este caso, para estimar la extension de la inundacion es recomendado un modelo hidraulico
bidimensional el cual resuelva el flujo en el plano.

Sobre los tipos de modelos bidimensionales disponibles, aquellos basados en discretizacion por
volumenes finitos de las ecuaciones de Saint Venant son quizas los mas Utiles para este cometido,
puesto que por lo general soportan mallados irregulares que pueden adaptarse a la topografia urbana.
Los modelos de diferencias finitas por lo general no son tan flexibles en este sentido pero también
han sido utilizados satisfactoriamente para este propdsito con las técnicas que se indican a
continuacion.

Alcrudo (2002) comenta 4 métodos para modelar la inundacién en zonas urbanas:
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1. Representacion como una red de canales 1D:
Esta primera alternativa es capaz de proveer informacion sobre el flujo con un bajo costo
computacional, mientras que su desventaja es que parte de la naturaleza del flujo bidimensional
se pierde. Esta aproximacion requiere que el modelo sea capaz de acoplar una solucion

bidimensional a una red unidimensional (ej: TUFLOW?, BASEMENT?).

1D Network /

2D

——

1D Network

Figura 2-13; Esquema de acople solucion 1D/2D (WBM, 2010).

2. Friccion local:

Otra forma mas simple de representar edificaciones consiste en la definicion de areas con friccion
de fondo elevada. Esta solucién mantiene parte de la naturaleza 2D del flujo siendo a su vez
relativamente facil de aplicar, ya que la rugosidad es una variable local de cada elemento de

discretizacion espacial.

Figura 2-14: Esquema de representacion de friccion local.
Representacion de una serie de construcciones (izquierda) como zona general de
friccion elevada (centro) o puntos locales de friccion elevada (derecha) (Alcrudo,

2002).

' Modelo Hidrodinamico basado en diferencias finitas, desarrollado por BMT WMB, Australia.
2 Modelo Hidrodinamico basado en voliimenes finitos, desarrollado por ETH Zirich, Suiza.
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3. Elevacion de fondo:
Esta técnica consiste en representar las construcciones interviniendo la representacion geométrica
del modelo para incluir explicitamente la existencia ellas. La aproximacion tiene la desventaja de
necesitar una resolucion elevada, poco aplicable a mallas estructuradas y las pendientes de fondo
extremas pueden dificultar la convergencia de los modelos numéricos.

l ll l l b

2
s
n"n" " an

Figura 2-15: Representacion de edificaciones por elevacion de fondo (Alcrudo, 2002).

4. Paredes verticales:

Esta técnica corresponde a la eliminacion del dominio computacional de las &reas bloqueadas por
edificaciones por medio de una cuidadosa delimitacion de las estructuras, tratdndolas
efectivamente como zonas impermeables. EI método se presta para aplicarse con facilidad
especialmente en modelos de grillas no estructuradas (ej: BASEMENT, Iber!, SRH-2D?).
Teoricamente este método puede proveer la solucién méas acertada, sin embargo, en la préctica la
delimitacion de las zonas puede ser extremadamente complicada y requerir detallamiento
excesivo. Otro desventaja es que el supuesto de una barrera impermeable elimina el efecto de
almacenamiento de agua que ocurre dentro de las estructuras que son anegadas por la inundacion
(Syme, 2008).

Syme (2008) recomienda utilizar la aproximacion de friccién de fondo elevada en el caso de
mallas estructuradas con resoluciones poco definidas.

' Modelo Hidrodinamico basado en volimenes finitos, desarrollado por las universidades de Corufia, Catalunya y
Santiago de Compostela, Esparia.
2 Modelo Hidrodinamico basado en voliimenes finitos, desarrollado por el USBR, Estados Unidos.
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2.4. Modelado de la ruptura

La primera solucion al problema de la onda generada por la ruptura de una presa fue propuesta por
Ritter (1892). Este autor considero un canal de longitud infinita, fondo horizontal, seccion rectangular
y friccion despreciable como modelo para caracterizar la onda.

La rotura fue modelada de manera anéloga al alzamiento instantaneo de una compuerta vertical
que separa la masa de agua en reposo del embalse del canal seco aguas abajo. En este caso existe una
solucion analitica la cual ignora los efectos de friccién y turbulencia. La influencia de la friccién del
lecho y la turbulencia fue considerada por otros investigadores como Ré (1946) y Dressler (1952),
entre otros.

Las soluciones analiticas son principalmente de interés tedrico y pueden ser aplicadas solo en
casos muy simples para evaluar las caracteristicas de la onda producto de una rotura en el primer
instante del colapso y su utilidad radica en validar y proveer condiciones iniciales para métodos
numéricos (ICOLD, 1998).

En general, considerar el fenémeno de la rotura como un evento instantaneo es poco criterioso
como se vera mas adelante. En la practica el proceso de rotura no es instantaneo, ni comprende la
totalidad de la estructura de la presa, como implican las suposiciones de las soluciones analiticas
(Wetmore y Fread, 1991).

Las aproximaciones que se siguen para el modelamiento de la rotura son principalmente dos: Una
aproximacién empirica y otra mecanistica:

La aproximacion empirica es lejos la més utilizada y consiste en hacer una estimacion adecuada
de los pardmetros de rompimiento que son mas relevantes para definir el hidrograma de salida durante
la rotura de la presa.

Las aproximaciones mecanisticas consideran principios de la hidraulica, resistencia de materiales,
mecanica de arrastre de sedimentos y geotecnia para estimar la progresién temporal de la brecha y/o
de alguno o todos los pardmetros de su forma.

2.4.1. Aproximacién Empirica

Como se dijo anteriormente, una aproximacion empirica consiste en hacer una estimacion de los
parametros de rompimiento que son mas relevantes para definir el hidrograma de salida durante la
rotura de la presa. Estos corresponden al tiempo de formacién, los parametros de forma de la brecha
y el caudal méximo de salida Q,,,.

El tiempo de formacion de la brecha, desde ahora t¢, es el tiempo que ocurre desde que comienza
la erosion descontrolada hasta que termina su ensanchamiento por accion hidraulica. El tiempo de
formacion de la brecha no incluye el potencialmente largo periodo precedente descrito como la fase
de iniciacidn, que puede ser importante cuando se considera el tiempo disponible para ejecutar alertas
y evacuar (ver 2.2.3.5).

Los parametros de forma de la brecha corresponden al angulo lateral Z,,, ancho final de brecha B
y volumen erosionado cuando la brecha se aproxima por una seccion trapezoidal.

Los pardmetros de rotura se utilizan como entrada en modelos denominados paramétricos.
Dichos modelos pueden desde estimar el caudal méximo de salida Q,,,, hasta estimar un hidrograma
completo de salida Q(t).

2.4.1.1. Estimacion de los parametros de rotura

La aproximacion empirica se apoya fuertemente en andlisis estadisticos obtenidos de fallas pasadas,
regresiones simples y multiples considerando diferentes caracteristicas de las presas como altura de
agua, volumen embalsado, largo de coronamiento y factor de embalse (definido simplemente como
el producto entre el volumen y altura del agua embalsada).

A continuacion se listan todas las relaciones empiricas investigadas. Salvo en los casos donde se
indica explicitamente, no se encontro referencia a la aplicacion particular (construccion, tamafo, tipo
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de falla, etc.) de cada una de ellas. Independiente de este hecho, en general la tendencia de las
relaciones es a tener un mejor coeficiente de correlacion mientras mas reciente fue su publicacion.

Lineamientos para la aplicacion de las formulas han sido publicados por FEMA (2013) y
CDOWR (2010), los cuales segun la presente revision, carecen de una metodologia para analizar
potenciales roturas en grandes presas (+30 m de altura), presas de construccion heterogénea, o presas
con secciones de hormigon.

A Ecuaciones Predictoras del Caudal Maximo de Salida

Las siguientes ecuaciones fueron propuestas para estimar el caudal maximo de salida de una presa
(Q,,) dadas las caracteristicas de altura de agua sobre el pie de la presa (H), volumen almacenado
(V), longitud de coronamiento (L) o una combinacion de ellas.

Tabla 2-9: Ecuaciones para caudal maximo.

. Ecuacion*

Autor Tipo (Unidades: m, m%/s)
Kirkpatrick (1977) Ajuste Q,, = 1.268 (H + 0.3)%°
SCS (1981) Envolvente | Q,, = 16.6 (H)'®°

£ [USBR (1982) Envolvente | Q,, = 19.1 (H)'*®5

< | Singh & Snorrason (1982) Ajuste Q,, = 13.4 (H)®°
Pierce (2010) Envolvente | Q,, = 44.514 Ln(H)%*'?
Pierce (2010) Ajuste Q,, = 2.325 Ln(H)®*°5

< | Singh & Snorrason (1984) Ajuste Q,, = 1.776 (V)7

£ | Costa (1985) Ajuste Q,, = 1.112 (V)57

= | Evans (1986) Ajuste Q,, = 0.72 (V)°53

> [ Pierce (2010) Ajuste Q,, = 0.00919 (V)75
Hagen (1982) Envolvente | Q,, = 1.205 (V H)%48

«» | MacDonald & Langridge-Monopolis (1984) Ajuste Q., = 1.154 (V H)%412

5 | MacDonald & Langridge-Monopolis (1984) Envolvente | Q,, = 3.85 (V H)%4!

£ [ Costa (1985) Ajuste Q,, = 2.634 (V H)**

E Molinaro y Fenaroli (1990) Ajuste Qp = 0.116,/gHH?(V /H?)*??

£ | Lemperiere (1990) Ajuste Qu = 0.07,[gHH?(V /H?)"S

‘$ | Dai Rongrao & Wang Qun (1993) Ajuste Comentario

2 | Froehlich (1995) Ajuste Q., = 0.607 V0295 124

@ "Pierce (2010) Ajuste 0., = 0.038 V0475 109
Pierce (2010) Ajuste Q,, = 0.012 V0493 f1:205 0226

*Fuente: Pierce (2010), ICOLD (1996).

Shuibo y Loukola (1993) definen la formula de Rongrao y Qun como sigue (unidades de longitud
definidas en [m]):

an=0275 ()" (&) bt — ki s

Donde:
L: Largo del embalse desde el sitio de la presa hasta donde la profundidad comienza a aumentar.
B: Ancho del embalse en el lugar de la presa.
H: Profundidad de agua justo tras la presa.
h: Altura de la presa [m].
. . bh\/3 _. b
k: Coeficiente de correccion, k = 1.4 (ﬁ) . Si o0 > 0.3, k = 0.92 puede usarse.
b: Ancho de labrecha. b = k'(VY/4BY7H/2) cuando V > 1 millén [m?]
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k': Coeficiente de material, 1.19 para mamposteria, relleno rocoso, nucleo arcilloso y

homogeéneo de tierra. 1.98 para materiales arenosos.

b: b =k'(VH)Y* cuando V < 1 millén [m®] donde k’ es 6.6 para buena construccion y 9.1 para

mala construccion o baja calidad.

La formula de Lemperiere es aplicable s6lo a rellenos no cohesivos

B Ecuaciones Predictoras de Parametros de Rotura

En modelos empiricos paramétricos, los siguientes pardmetros pueden ser suficientes para estimar de
manera indirecta el caudal maximo Q,,, y ademas un hidrograma explicito de rotura para transitar

hacia aguas abajo.

Tabla 2-10: Ecuaciones predictoras de los parametros de rotura.

Autor

Relaciones Propuestas
(Unidades: m, mé, horas)

Johnson & llles (1976)

Presas de tierra: 0.5H < B < 3H

Singh & Snorrason (1982, 1984)

2H< B <5H
025 < tf < 1.0 (hr)

MacDonald & Langridge-Monopolis (1984)

Presas de tierra:

V,, = 0.0259 (V H)°77

tf = 0.0179 (V,,.)°3%* (Envolvente)
Presas de roca:

V., = 0.0349 (V H)0852
Angulo lateral de brecha:

2.0H:1V
USBR (1988) B =3H
tf = 0.011B

Singh & Scarlatos (1988)

Bsup/Binf ~ 1.29

Von Thun & Gillette (1990)

Lineamientos para B, Z y tf

Lemperiere (1990)

Rellenos no cohesivos: t, = 10V°°H

FERC (1993)

Comentario

Froehlich (1995)

B =0.1803 K, V32019 *
K, = 1.4 por rebalse, 1 otros casos
tf = 0.00254V %53 g—09

Washington (2007)

Relleno sin cohesion:
V,, = 0.0298 (V H)*77
tf = 0.022 V93¢
Relleno cohesivo:
V,, = 0.0198 (V H)*77
tf = 0.039 193¢

Froehlich (2008)

B =8239 K, VO32H%0* *

— v
tf =0.0175 /QHZ

Ky:
Rebalse: 1.3
Erosion interna: 1
Angulo lateral de brecha:
Rebalse: 0.7H:1V
Erosion interna: 1H:1V

Datos de: Wahl (1998), Pierce (2010), CDOWR (2010), FEMA (1993) y Enviroment Agency (2011).

La identificacion de los parametros es la siguiente:

H: Altura de coronamiento sobre el pie de la presa
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B: Ancho general de brecha

V : Volumen de agua embalsado

tf: Tiempo de formacion de la brecha

V.,: Volumen de material erosionado

Bgyp - Ancho de brecha al nivel de coronamiento

Bins - Ancho de la brecha en la base

Z : Pendiente lateral de la brecha (Z horizontal : 1 vertical)
B= (Bgyp + Bins)/2, ancho promedio de brecha

Segun VVon Thun y Gillette:
B=25H+C,

Donde los valores de €}, dependen del volumen embalsado como se muestra en la siguiente tabla:

Tabla 2-11: Valores de Cb en formula de Von Thun y Gillette

Tamafio Embalse [m3] Cp [m]
< 1.23x10° 6.1
1.23x10%a 6.17x10° 18.3
6.17x10% a 1.23x107 42.7
> 6.17x107 54.9

También, para el tiempo de formacién de la brecha propusieron las siguientes relaciones (en hr.):
Para presas resistentes a la erosion: tf = 0.020H + 0.25 (Cota superior)

B
tf = 5
Para presas facilmente erosionables: tf = 0.015H (Cota inferior)
B
tf = 4H+61

FERC (1993) recomienda valores para los parametros de rompimiento para multiples tipos de presa,
incluyendo de arcos, contrafuerte, gravedad, etc.

Tabla 2-12: Pardmetros de rompimiento segiin FERC (1993).

Parametro Tipo Presa Valor
Ancho promedio de brecha | Arco B= Largo de coronamieto
Contrafuerte B= Muiltiples secciones monoliticas

Albafileria, gravedad

B=1 0 més secciones monoliticas

Relleno de tierra o roca

H < B <5H

Relave B > 0.8 largo de coronamiento
Angulo lateral de brecha Arco 0 < Z < pendiente del valle
Z =AH/AZ Albafiileria, gravedad, contrafuerte Z=0
Relleno compactado 1/4 <Z<1
Relave 1<Z<2
Tiempo de formacion Arco tf 0.1
(en horas) Albafiileria, gravedad, contrafuerte 0.1<tf <03
Relleno compactado 0.1<tf<1
Relleno sin compactar 0.1<tf <05
Relave 0.1<tf <03
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2.4.1.2. Incerteza en los Pardmetros de Rotura

Un andlisis de la mayoria de las relaciones empiricas incluidas hasta ahora fue presentado por Wahl
(2004). En él cuantificd la incerteza de las relaciones empiricas para predecir los parametros de rotura
dados los datos de entrada de eventos historicos reales. Dichos eventos, 108 en total, conforman segun
Wahl la totalidad de los casos sobre los cuales investigadores pasados desarrollaron las respectivas
ecuaciones presentadas.

Las relaciones analizadas por Wahl fueron las de Kirkpatrick, USBR, Hagen, MacDonald &
Langridge-Monopolis, Singh & Snorrason, Cosa, Evans, Froehlich (hasta 1995) y Walder &
O’Connor.

Wahl concluye que la incerteza en la prediccion de del ancho de brecha, tiempo de formacion y
caudal méaximo es en general alta para todas las relaciones. En la prediccion de los anchos de brecha
Wahl cuantifico un rango de incerteza de aproximadamente +1/3 de orden magnitud, en el tiempo de
formacion la incerteza es incluso mayor del orden 1 orden de magnitud y la prediccion de los
caudales méximos dentro de un rango de £0.5 y £1 drdenes de magnitud segun la relacion usada.

Otro punto que destaca Wahl, es que de los 108 casos histdricos, un 75% corresponden a presas
menores a 15 m de altura. En ésta investigacion se encontré que solamente Pierce (2010) expandid la
base de datos recopilada por Wahl, pero de los cuales solo 4 eventos corresponden a presas de mas
de 15 m, manteniéndose la poca representatividad de las grandes presas en la base de datos.

La base de datos de Wahl mas la de Pierce consta en total de 43 méas 44 casos respectivamente,
con datos donde se tiene tanto el volumen como el nivel de agua embalsada al momento de la rotura,
dichos casos fueron agregados en esta investigacion y se grafican en la Figura 2-17 con el objeto de
ilustrar el rango de dimensiones de presas comprendido.
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Figura 2-17: Dispersion en dimensiones de presas en eventos histdricos.
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Otra caracteristica importante que llama la atencion tras la revisién de la base de datos compilada por
Wahl corresponde a la ausencia casi completa de presas de construccién distinta a rellenos de
materiales sueltos, esto se suma al hecho de que la mayoria de los autores no especifica un rango
particular de dimensiones o caracteristicas constructivas aplicables para cada ecuacion predictora de
parametros o caudales.

Ademas, salvo los autores que lo indican, las relaciones incluyen sin distincion casos ocurridos
por erosion interna como por rebalse, lo que no deja de ser un factor de sesgo estadistico importante
considerando la gran diferencia en la naturaleza de ambas fallas.

2.4.1.3. Modelo DAMBRK

Uno de los modelos empiricos paramétricos més utilizado es el DAMBRK, desarrollado por NWS.
Consta de tres partes fundamentales, siendo la primera la descripcién geométrica y temporal de la
brecha, segundo la generacion del hidrograma de salida por la rotura y tercero un modelo
hidrodinamico para el transito de la crecida. En el siguiente punto revisamos las 2 primeras partes.

El modelo fue publicado en el afio 1977, subsecuentes mejoras terminaron combinando
DAMBRK con el entonces mas avanzado modelo hidrodindmico llamado DWOPER, culminando en
FLDWAYV para el afio 1985 (Chow, 1988). FLDWAYV fue actualizado por NWS hasta comienzos de
la década pasada tras lo cual se desestimé su actualizacion en favor del desarrollo de HEC-RAS,
mantenido por USACE (NWS, 2011).

Independiente de la encarnacion, la descripcion referente a la formacién de la brecha se ha
mantenido esencialmente idéntica a la descrita por D.L. Fread (Fread, 1988) en NWS DAMBRK,
razén del nombre de éste capitulo.

A continuacién se describe el proceso de rotura segin DAMBRK, los parametros de la brecha se
esquematizan en la siguiente figura:

DAM BREACH
B ; ‘fr y
\ I\ - ,f {'!
L — o
1 \ e
z \ 4% 1
S e R .
h
My
|.'bm
b

Figure 2-1: Esquema de brecha utilizado en DAMBRK.

La descripcion hidrdulica es anéloga a la presentada en el punto 3, la descarga es considerada como
un vertedero de pared ancha, donde el coeficiente de descarga Cp se modifica por un coeficiente de
sumersion kg, dependiente de la relacion entre los niveles de agua del embalse y en el cauce inferior,
y por un coeficiente de correccién por velocidad c,, dependiente de las dimensiones de la presa. El
caudal liberado queda entonces definido por la siguiente ecuacion:

Qb = Cvks( 31bl(h - hb)l'S + 2.45 Z(h - hb)Z.S)
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_ 3 _
1.0-278 (M _ 0.67) sile=hv 5 .67

k. = h—hyp, h—hp,
s . he—hp
1.0 si hiohp = 0.67
2
¢, = 1.0+ 0.023 %

B3 (h—hpm)?(h—hp)

Funciones de forma de la brecha:

P
_ t P ! .
bl—b<§) S|0<t<tf
Donde: Q, = Caudal total que sale por la brecha [pie®/s]

k¢ = Coeficiente por submercion

¢, = Coeficiente por velocidad

b; = Ancho de la brecha en un instante i [pie]

b = Ancho final de la brecha [pie]

t = Tiempo transcurrido desde el comienzo de formacion de la brecha [hr]
t; = Tiempo de formacion de la brecha [hr]

h = Altura de agua en el embalse [pie]

h;, = Altura del fondo de la brecha [pie]

hym = Elevacion final del fondo de la brecha [pie]

h: = Altura de agua tras la brecha [pie]

z = pendiente lateral de la brecha (z horizontal : 1 vertical)
B, = Ancho del embalse en el lugar de la presa [pie]

El valor de p corresponde a un pardmetro de no linealidad de la formacion de la brecha, sin embargo
en esta investigacion no se encontré informacién al respecto de su utilizacion y usualmente se escoge
el valor de 1 (formacién lineal). USACE en HEC-RAS incluye la opcion de elegir una progresion del
tipo sinusoidal de la forma dada a continuacion. CDOWR recomienda utilizar la progresion mas
desfavorable aguas abajo en el andlisis de rotura.

hy = hg — (hy —hbm)§ <1+Sen(%t—g>>ybi = b% <1+Sen<%t—g)>

Para el caso de modelar la falla por erosion interna las ecuaciones son las siguientes:
Qy = 48 A,(h— k)"
Ay, = 2b;(hy, — hy)

Y se considera que el flujo pasa a ser de vertedero (situacion anterior) cuando se cumple la condicion
h <3h, — 2h,.
Donde: Ap = Area del conducto interno [pie?]

h = Altura media del conducto interno [pie]

El tiempo de formacion de la brecha t; y su forma, junto con una curva de capacidad del embalse y/o
una crecida de afluente al embalse, son los parametros de entrada del modelo. El transito se puede

realizar iterativamente y obtener asi el hidrograma de rotura con las ecuaciones dadas de Q,,.
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2.4.1.4. Modelo SMPDBK

El SMPDBK o “Simplified Dam Break” es un modelo que fue disefiado para ser facil y rapido de
usar, dadas las limitaciones de la época en la cual fue creado (1983) para utilizar el mucho mas
sofisticado DAMBRK. Asi mismo, requiere una cantidad de datos minima y experticia técnica mucho
menor. SMPDBK reduce el proceso de la brecha solamente a estimar el caudal méximo de salida,
posteriormente calcula la atenuacidn espacial del caudal y el tiempo de arribo de la onda mediante
curvas adimensionales empiricas.

3
C .
Qmax = Qo + 3.1 B, (rf_c> [ple3/5‘]
sotvm
C =234%
B.

e

Para el caso de una falla muy rapida las ecuaciones cambian a las formas siguientes, cuando se cumple
que ty < 0.001H, con H en pies.

Qmax = 3.1 B, (I, In)Hs/z
3/2
L,

(1 +0.148 (%)2 (m + 1) — 0.083 ('%)3 (m + 1)3)

2 3
I, = (1 — 0.5467 (BE) (m + 1) + 0.2989 (BE) (m + 1) — 0.1634 (BE) (m+1)3 +
B 4 B 5 3/2
0.893 (E) (m + 1)* — 0.0488 (E) (m + 1)5)
__ LogB;—LogB,
" LogH;—LogH,

Donde: Ag: Areadel embalse [acre]
B: Ancho del valle en la zona de la presa [pie]
B, Ancho de brecha [pie]
Q,: Flujo base (turbinas, vertederos, etc.) [pie®/s]
m: Parametro de hipsometria del embalse
tr: Tiempo de falla [min]
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2.4.1.5. Modelo Grafico de Walder, O’Connor y Costa

Walder, O’Connor y Costa (1996, 1997) desarrollaron un método para estimar el hidrograma
producto de la rotura de una presa, que aparte de ser rapido de aplicar debido a su naturaleza grafica,
entrega detalles interesantes acerca de la incidencia relativa de los parametros de rotura en la
magnitud de la descarga maxima ocasionada por la brecha.

El modelo matematico consta de 3 partes: primero el embalse se caracteriza segln su hipsometria
y volumen total. Segundo, la brecha se define de la misma manera que lo hizo Fread en DAMBRK,
de forma trapezoidal con sus caracteristicas dadas segun la Figura 2-18, en este caso sujeta solo a
erosion lineal. Tercero, la descarga a través de la brecha se supone anéaloga a la descarga de un
vertedero de pared gruesa, también analogo a DAMBRK.

VISTA LATERAL

VISTA FRONTAL
Figura 2-18: Descripcion de la brecha segiin Walder, O'Connor y Costa

La brecha se caracteriza por 3 parametros, una tasa de erosion vertical lineal k (k = D/t; donde t¢
es el tiempo de formacién de la brecha), la relacion entre el ancho y profundidad de la brecha r (que
se mantiene idéntica para cada instante de tiempo) y la pendiente lateral 6:

B (rkt Sit<t [ rkt Sit<ts
hy = H + hy(t) [1] hb(t)_{ sit>t 12 b(f)—{rp sit>¢ ]

0

m
El embalse se caracteriza segn una relacién potencial del tipo V =V, (%W) [4] y la descarga de la

brecha segun la ecuacion Q = g'/?H3/2(C,b + C,Cot®H) [5]. De la ecuacion de continuidad se tiene

Z—Z = Q; — Q [6]. Walder y O’Connor consideraron el caudal de entrada despreciable frente al de

salida (Q; = 0). Bajo estas suposiciones se tiene:

[3] en [5]: 0= gY2H32(C,rkt + C,CotOH)  sit <ty -
| gY2H3/2(CyrD + C,CotOH)  Sit = tf
. av _ d hy m
e e M,
[1] en [8]: == —2m(H + hy)" (o + = D)[9]

38



Capitulo 2 — Investigacion Bibliogréafica

_ ﬂ 1/2H3/2 (CiTkt+C,CotOH) .
. aH vom9 (H+D—kt)m-1 sttt <t
Mly[@lenfs]l: 2= ., st
———gY2H>2"™(C,rD + C,CotOH) =Y

Vom

Utilizando los parametros de escala H* = H/D, Q* = Q/g*/*D%/?, t* = t/t; e introduciendo la

. v k - . . .
variable n = (—) (—) se plantean las siguientes ecuaciones adimensionales:

p3) \\/gD
_ (L) (GrtHGCotOHT) a2
an’ _ ! (mn) (H*+1-t*)m-1 H sit* <1 [10]
“ —(min)(Clr + C,CotoH*)H*S/2~m  sit" =1

Cirt* + C,CotOH*)H*3/2 it
Q*={( 1" 2CotdH") sit" <1y

(Cir + C,CotOH*)H*3/? sit">1

Dados m, n, r y la condicion inicial de h,,(t = 0) = D = H*(t* = 0) = 0, la ecuacion [10], que
corresponde a una ecuacion diferencial ordinaria, puede resolverse numéricamente para H* en
funcion del tiempo adimensional t*, utilizando [11] en cada intervalo de discretizacion para calcular
la descarga y asi formar un hidrograma de salida adimensional, recuperando el respectivo Q.. para
un tnq- Resolviendo el hidrograma para valores de n comprendidos en el rango se puede obtener
una curva de Qpax VS 1Y tmax VS 1 para parametros fijos de my r.

Walder y O’Connor indican que el parametro n varia en varios 6rdenes de magnitud, dependiendo
de la presa y la tasa de erosion, desde 103 hasta 102. Al observar el comportamiento de Q. puede
apreciarse que éste depende fuertemente del pardmetro n, débilmente de m (hipsometria) y débil o
fuertemente de r segln el valor de n. En las figuras Figura 2-19, Figura 2-20 y Figura 2-21 se observa
un ejemplo del comportamiento para los pardmetros indicados.

m=2 6=60°

Q" max
10¢

l,

0.1/

0.01
[

0.001+ | | | ‘ N
0.001  0.010  0.100 1 10 100

Figura 2-19: Ejemplo Q*méax. vs n — r variable.
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r=2.5m=2
Q*max
10-
1,
0.100 -
0.010:
[,
0.001*“ ‘ : : : 'n
0.001 0.010 0.100 1 10 100

Figura 2-20: Ejemplo Q*max vs n — 6 variable.

El pardmetro n puede considerarse como el producto de un volumen adimensional por una tasa
erosiva adimensional. Considerando esto, se observa que para valores de n > ~1 el valor de la
descarga adimensional tiende a un valor constante. Esto se puede entender como el caso de un
embalse muy grande, donde la magnitud de la descarga maxima es relativamente insensible a la tasa
de erosion, ya que la brecha se desarrolla totalmente antes que haya un descenso significativo del
nivel de agua. En este caso la forma final de la brecha es importante, no asi la forma del valle.

r=2.5 8=60°
Q*max
10+
1 L

0.100 -
0.010:
0.001% ‘ ‘ : ‘ 'n

0.001 0.010 0.100 1 10 100

Figura 2-21; Ejemplo Q*max. vs 1 — m variable.

Paran « ~1, se observa que la descarga tiende a un valor que satisface una relacién del tipo Q4 =
« 1P que es relativamente insensible a 8 y r (Figura 2-19 y Figura 2-20), no asi a la hipsometria
(Figura 2-21) y la tasa erosiva k. En este caso el descenso de nivel embalsado es importante antes del
desarrollo completo de la brecha y puede considerarse como una brecha rapida, donde la hipsometria
y velocidad de erosion dominan la magnitud méxima del caudal liberado.

Como resultado de lo anterior, se desprende que una rapida inspeccién del rango de valores
factibles de n puede simplificar desde un comienzo el analisis del rompimiento de una presa, siendo
la forma de la brecha poco relevante en el caso de n << 1y el tiempo de formacion en el caso de

n> 1.
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Resumiendo el caso de t,,, vs n: éste se comporta de manera similar a lo discutido anteriormente.
Walder y O’Connor propusieron una relacion simple del tipo ¢4, = nf cuandon < 1y t}q, = 1
en caso contrario.

Finalmente, como el método permite obtener el punto (t,,,qx, @max) €N €l hidrograma de salida,
la longitud total del hidrograma se puede estimar simplemente igualando los volumenes del

hidrograma con del agua embalsada V;, = % (Qmaxtmax) + % (Qmax(tﬁnal — tmax)) y asi formar un

hidrograma triangular de salida (Figura 2-22) para realizar el transito aguas abajo con un modelo
hidraulico adecuado.

Qmax e

Tmax Tfinal

Figura 2-22: Hidrograma triangular de salida.

En adicion a presentar el método, Walder y O’Connor propusieron un rango de valores para la tasa
erosiva k segun datos histéricos de los cuales ésta pudo ser razonablemente estimada. El valor de
10 < k < 200 fue propuesto como un rango general. Los datos compilados se presentan a
continuacion.

Tabla 2-13: Tasa k y parametros calculados para roturas historicas (Walder, 0'Connor 1997).

Falla Historica V,10°[m®]| D[m® | Q,[m*/s] | t;[Hrs] | k[m/h] n @
Apishapa, EEUU 22.8 28 6860 0.75 37 0.64 0.53
Baldwin Hills, EEUU 0.91 12.2 991 0.33 37 0.47 0.61
Birehi Ganga, India 460 97.5 56650 1 91 0.43 0.19
Buffalo Creek, EEUU 0.5 14.4 1400 0.1 150 0.58 0.57
Castlewood, EEUU 6.17 21.3 3570 0.5 43 0.53 0.55
French Landing, EEUU 3.87 8.53 925 0.58 15 2.84 1.4
Hatchtown, EEUU 16.8 15.8 7000 1 17 1.52 2.25
Hell Hole, EEUU 30.6 35.1 7350 0.75 47 0.5 0.32
Isfayramsay, Ex URSS 6.5 90 4960 1 90 | 0.0075 0.21
La Josefina, Ecuador 170 40 5000 8 5 0.19 0.16
Little Deer Creek, EEUU 1.23 16.8 1330 0.33 69 0.28 0.37
North Fork, EEUU 0.3 9 450 0.67 13.4 0.17 0.59
Rio Mantaro, Peru 500 107 10000 4 27 0.095 0.027
Oros, Brasil 650 35.4 13600 8.5 4.2 0.92 0.58
Rio Pisque, Ecuador 25 30 480 35 8.6 0.013 0.031
Schaeffer, EEUU 4.4 30.5 4900 0.5 61 0.15 0.29
Teton, EEUU 310 67 65200 1.25 54 0.6 0.57
Tunawea, Nueva Zelanda 0.63 20 250 1 20 0.031 0.045
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2.4.2. Aproximacion Mecanistica

Los modelos fisicos se diferencian significativamente de los modelos paramétricos vistos hasta ahora.
En éstos, la progresion de la brecha en la presa es estimada incorporando aspectos de hidraulica,
mecanica de suelos, transporte de sedimentos y geotecnia.

Singh (1996) incluye una recopilacion detallada de modelos propuestos por: Cristofano, Harris y
Wagner, Brown y Rogers, Ponce y Tsivoglou, Lou, Nogueira, Fread, Singh y Scarlatos.

De ellos, BREACH propuesto por Fread es uno de los mas populares, éste consta de los siguientes
componentes principales:

1. Balance de agua en el embalse.

2. Progresion de la brecha.

3. Transporte de sedimentos.

4. Progresion de la brecha por colapso.
El primer componente del modelo no difiere demasiado de la manera de realizar el balance de agua
ya explicada en las secciones anteriores, el modelo utiliza las mismas ecuaciones de descarga
obtenidas de principios de energia y el volumen en el embalse se estima mediante una curva de
capacidad.

La estimacion de la progresion de la brecha dista considerablemente de la vista hasta el momento
en los modelos empiricos. Esta se estima de las propiedades del material del relleno caracterizado por
el angulo de friccion interna, la cohesion, y el didametro medio de las particulas; junto con la tasa de
transporte de sediento que es capaz de acarrear el flujo.

La tasa de transporte de sedimento erosionado de las paredes de la brecha se estima mediante la
relacién de Meter-Peter y Miiller o la de Du Boys considerando las caracteristicas del relleno y el
caudal que cruza la brecha.

Durante la ejecucion del modelo, la altura de la brecha puede ser tal que implique el colapso de
las secciones laterales de la misma. EI modelo considera la influencia de la cohesidn para determinar
tal altura y corrige la forma de la brecha cuando se evalla un colapso.

El modelo es aplicable solo a presas de rellenos cohesivos homogéneas, sin elementos filtrantes
como una pared arcillosa o un nucleo de hormigén.
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CAPITULO 3. APLICACION AL EMBALSE QUILLAY

El siguiente capitulo tiene como finalidad aplicar las técnicas investigadas en el capitulo anterior a
un caso particular correspondiente al embalse Quillay. Primero se describen brevemente sus
caracteristicas constructivas junto con la geografia de una extension a lo largo del rio aguas abajo de
unos 25 km. El andlisis de rotura se realiza de 3 formas, las cuales difieren en su complejidad segln
se explica més adelante. Finalmente se discuten los resultados de estos 3 analisis.

3.1. Antecedentes

3.1.1. Ubicacion

El embalse Quillay fue disefiado por la empresa MN Ingenieros y esta proyectado para construirse en
la 4ta Region de Coquimbo, a unos 15 kilémetros al sureste de la ciudad de Combarbald,
interceptando la cabecera del rio que lleva el mismo nombre (UTM: 19S 319700E 6540700N).

La Serena, Combarbal a
Chile
o)
o
Coquimbo @)
(s
Andacollo
(a3)
Ovalle g
o Monte *
() 3
(45) Patria
(e
)
Embalse Quillay
Coma ( %
{ Ll rima\ '
Canela,
Chile

Figura 3-1: Mapa de ubicacion de embalse Quillay.

3.1.2. Caracteristicas constructivas, seccion transversal

La presa proyectada es de tipo relleno rocoso zonificado con revestimiento de concreto. La elevacion
estimada del plinto, fundado sobre el basamento rocoso aguas arriba, es de 1492 m y la elevacion
superior del parapeto es de 1619.5 m, 1.2 m sobre el nivel de coronamiento, obteniéndose una altura
preliminar de 117 metros. La obra de descarga corresponde a un vertedero no controlado de 40 m de
ancho.

La pantalla de hormigon tiene un espesor variable desde 30 cm en el tope hasta 50 cm en la base.
Tras ella se encuentra una capa filtrante y una de transicién, ambas de 3 m de ancho en lo horizontal
con tamafios maximo del material de 3” y 9” respectivamente. La zona adyacente al plinto tiene
ademas un filtro arenoso con tamafio maximo de material de '4”. El nucleo esta constituido por una
zona aguas arriba con rocas de hasta 20” y una zona aguas abajo con bloques de hasta 24”. El riprap
aguas abajo corresponde a bloques de hasta 24” (Ver Figura 3-2).
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¢ PRESA
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Figura 3-2: Seccion transversal y zonificacion embalse Quillay.
Tabla 3-1: Resumen caracteristicas de zonificacion.
Zona Materiales
1 Finos < #200 no cohesivos
2A Gravas arenosas < 1 5” y 5%<#200.
2B Gravas <3” con 4 a 12% < #200
3A Enrocados <9”
3B Enrocados < 20
3C Enrocados y rocas < 24”
3D Enrocados y bolones de rechazo > 3" y <24”
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3.1.3. Perfil Longitudinal

La longitud de coronamiento es de unos 550 metros. El ancho en la base a la altura del lecho de rio
es de unos 260 m aproximadamente. La pendiente del valle que confina la presa varia de 2H:1V a
1H:1V.

1e40.00

™ 1620,00
160000

1550,00

156000

LFCHO RIO FL153%, 24 1940,00

152000

1+00.00 2+00,00 300,00 4+00,00 S+00.00 S+70,00

Figura 3-3: Perfil longitudinal presa.

3.1.4. Curva de Capacidad

La curva de capacidad del embalse, junto con una relacion potencial ajustada, se incluye a
continuacion. Los niveles maximos de almacenamiento normal y considerando una tormenta de un
determinado periodo de retorno en la cuenca se incluyen en la Tabla 3-2.

ICurva de capacidad |

Volumen [m3J

0 20 40 60 80 100
Altura [m]

Figura 3-4: Curva de capacidad embalse Quillay.

, . . r\™
Pardmetro hipsométricomen V =V, (h—) :
0
m = 2.43

Tabla 3-2: Cotas caracteristicas y almacenamiento embalse Quillay

Altura [m] | Elevacion [m.s.n.m.] | Volumen [m®] | Area [m?]
Maximo 94.5 1619.5 | 5.5653x107 1.45253x10°
T=10000 93.9 1618.9 | 5.47854x107 1.44082x10°
T=1000 92.19 1617.19 | 5.2357x107 1.40744x10°
Normal 89.5 1614.5 | 4.86687x107 1.35494x10°
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3.1.5. Hidrologia

A continuacién, se presentan las crecidas de disefio asociadas a diferentes periodos de retorno que se
tienen como antecedente del Estudio Hidroldgico. La finalidad de presentar estos valores corresponde
a contrastar la magnitud de la crecida ocasionada por rotura con los valores extremos de la crecida en

régimen natural.

Tabla 3-3: Caudales mximos estimados para diferentes periodos de retorno.

T [afios] | Crecida de Disefio [m®/s]
2 5
5 17
10 29
20 46
25 53
50 77

100 222
200 293
250 319
500 406
1000 503

El evento hidrolégico que se modelara corresponde a la crecida con periodo de retorno T=1000 afios,
cuyo hidrograma de llegada al embalse se incluye a continuacion:

Q [m3/s]
600

500
400
300
200

100

Crecida T=1000 Anos

0
0 5 10

t [hr]
15 20 25 30 35

Figura 3-5: Crecida de disefio T=000 afios. (Estudio: Factibilidad Embalse Murallas Viejas)
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3.2. Extension Area de Estudio

La zona aguas abajo que se considera para el analisis se extiende aproximadamente 25 km por el rio
Combarbald, incluyendo a la ciudad con el mismo nombre a unos 15 km de la presa. La geomorfologia
corresponde a la de los valles cordilleranos transversales del Norte Chico, comprendiendo un valle
estrecho y empinado, fuertemente confinado por cadenas montafiosas.

Figura 3-6: Extension area de estudio.
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3.3. Modelacién de Zonas de Inundacién

Para modelar el valle aguas abajo, se combind la informacién topogréafica con fotografias aéreas para
delimitar zonas de rugosidades homogéneas. La delimitacion se llevo a cabo con un software de
manejo de informacion geografica. Estos datos se utilizaron posteriormente para el modelado de la
rotura por onda dinamica en 2D.

Figura 3- 7: Ejemplo de zonlflcacmn de rugOS|dad Sector cruce D-55y Rio Combarbala

Para la modelacion de las zonas urbanas en el caso de la modelacion en 2 dimensiones, se optd por la
alternativa de friccion local junto con la desactivacion de celdas del dominio, descritas en Parte |,
2.3.3.4. Se decidio utilizar este método puesto que la resolucidn necesaria para aplicar las alternativas
disponibles habria supuesto un costo computacional excesivo en funcion de la extension del area de
estudio.

P

Figura 3-8: Ejemplo de modelacién zona urbana Combarbalé con deI rio.

Los valores de rugosidad utilizados para las zonas son los siguientes:

Tabla 3-4: Valores de rugosidad utilizados.

Tipo de Zona Rugosidad de Manning (n)
Cultivos parronales 0.08

Edificaciones 0.4

Lecho de rio 0.035

Pavimento 0.011

Tierra 0.025

Vegetacion densa 0.15
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3.4. Analisis incremental propuesto

Conforme a la investigacion del capitulo | se proponen distintos niveles de analisis de la rotura segun
complejidad. El objetivo corresponde a determinar el nivel de detalle en el analisis que vale la pena
llevar a cabo, considerando en primer lugar la incerteza en los pardmetros de entrada a los modelos
de rotura e hidrodindmicos (especialmente de los parametros de rotura) y, en segundo lugar,
considerando la necesidad de buscar el “peor caso posible” que implica la naturaleza del problema.

3.4.1. Nivel Simple

Se considera un analisis similar al propuesto como méas bésico por CDOWR y FEMA. La rotura se
caracteriza s6lo por el caudal méximo en la brecha y el transito aguas abajo en las zonas de interés se
realiza considerando una situacion hidraulica de flujo permanente del flujo atenuado segun la formula
USBR. La llegada de la onda se estima segun el método simplificado propuesto por FERC (1993)
detallado a continuacion:

(1) Asumir un canal rectangular con pendiente promedio constante.
(2) Calcular una profundidad del flujo utilizando la férmula de Manning modificada:

Oy m\3/5 . . . .
d= ( max ) donde: d=profundidad del flujo en la seccion aproximada

bys
Qmax=descarga maxima (de Parte I, 0)
b=ancho promedio de la seccién
S=pendiente promedio de la seccion
n=coeficiente de rugosidad de Manning

(3) Calcular la velocidad promedio:

VSaz/3
- n

%4 donde: V=velocidad promedio

(4) Calcular la velocidad de onda cinematica:

C = §V donde: C=velocidad de onda

FERC propone la siguiente ecuacion como aproximacion gruesa:
C = 234(5)% con  S=pendiente en [m/m]

(5) Determinar tiempo de viaje a las secciones de interés:

T=%
Cc

donde: T=tiempo de viaje
X=distancia de la presa
Las entradas para este nivel de analisis son: el volumen almacenado y area de la superficie de agua

como datos del embalse, pendiente promedio aguas abajo y la seccion transversal aproximada de las
zonas de interés aguas abajo.
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3.4.2. Nivel Intermedio

Antes del transito de un hidrograma explicito de rotura se considera la opcion de transitar un
hidrograma triangular aproximado. Se considera el hidrograma triangular obtenido por el método de
Walder, O’Connor y Costa (cap. |, 2.4.1.5) y el trnsito aguas abajo se realiza por medio de un modelo
hidrodinamico 1D.

Las entradas de este nivel de analisis son: Volumen de agua almacenado al momento de la rotura
e hipsometria aproximada como datos del embalse, secciones transversales aguas abajo y rugosidad
hidraulica de las areas de inundacion.

3.4.3. Nivel Avanzado

En este nivel se considerara el hidrograma de rotura obtenido segin DAMBRK como entrada para
un modelo hidrodinamico 2D, de manera analoga al nivel avanzado recomendado por FEMA.

Las entradas para este nivel de analisis corresponden a la curva de almacenamiento del embalse
(o secciones transversales), la crecida hidrol6gica junto con la informacion del funcionamiento de
vertederos para establecer un flujo base antes de la rotura, levantamiento topogréafico y fotografias
aéreas o satelitales para determinar el tipo de cobertura que define la rugosidad hidraulica.

3.4.4. Resumen

Las principales caracteristicas de los diferentes niveles de andlisis se incluyen a continuacion:

Tabla 3-5: Resumen de tipos de analisis de rotura propuestos.

Caracterizacion de la Transito aguas abajo Entradas*
rotura
Simple Qnax de SMPDKB Atenuacién por formula Volumen inicial
USBR Avrea superficie de agua
Tiempo de llegada por Pendiente promedio
recomendacion de FERC Rugosidad y seccion
transversal aproximada
Intermedio | Hidrograma triangular Niveles y tiempo de llegada | Volumen inicial
Walder y O’Connor por modelo hidrodindmico | Relacion hipsométrica
1D (ej: Hec-Ras, Fldwav) Muiltiples secciones
transversales
Avanzado | Hidrograma DAMBRK Niveles y tiempo de llegada | Volumen inicial
por modelo hidrodindmico Curva de almacenamiento
1D o 2D (ej: Basement, Levantamiento topografico
Iber, SRH-2D). detallado.

*Para todos los casos se requiere estimar los parametros de rotura.
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3.5. Desarrollo Analisis
3.5.1. Parametros de Rotura

Se calcularon los pardmetros de rotura segln las ecuaciones recopiladas en la Parte | aplicables a
presas de relleno no cohesivo. También se incluyeron los resultados de ecuaciones envolventes y los

lineamientos de FERC. Los resultados se incluyen a continuacion:

Caudal Maximo Ancho de Brecha
n? [m]
[—1
£
150000 _ 1400
100 000
] 200 H
50000
H 106 1 I
bt L | ,Hﬁ HF, n
o A A ML E z B R T 5
§E"EEE-3S80s 5582 s § 35 8 ¢ g & z
1273515, N EL : S & g B i
! : &&= s § = £ E s £ E
< E 9y - s 2 g H £
= = 2 = o g
2ES g s s >
Figura 3-9: Caudales maximos estimados. Figura 3-11: Anchos finales de brecha estimados.
Tiempo Formacion Brecha ) Volumen Erosionado
[Hr] [7]
3.0 1800000 —
2.5
600 000 — —
2.0
1400 000 | [
1.5
1.0+ 200 000 - |
0.5 I R
b M & L-M(1984) ‘Washington (2007)
0.0 (==t == == — Figura 3-12: Volimenes de relleno erosionado
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= E 52 5 & & § § %
3 w = = = = =
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Figura 3-10: Tiempos de formacidn estimados.
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3.5.1.1. Incerteza en los Parametros de Rotura

La gran incerteza en los parametros de rotura queda de manifiesto en practicamente todos los valores
estimados. En el caso del caudal méaximo, se observa que incluso los valores obtenidos de ecuaciones
envolventes son superados por ecuaciones de ajuste. Para el tiempo de formacién de la brecha se
observa un sesgo a los valores inferiores, sin embargo, la dispersidn es alta. Los valores del ancho de
la brecha llegan incluso a predecir valores que sobrepasan el ancho del valle en cuestion.

La gran dispersion en los resultados para las caracteristicas de la presa en estudio hace discutible
cualquier estimacion que pueda obtenerse de las relaciones empiricas investigadas en el capitulo 2.
En efecto, si se verifica la combinacion de almacenamiento y altura del Quillay, la base de datos de
Pierce y Wahl mostrada en el capitulo anterior, se obtiene que el caso corresponde a un caso extremo
donde no existen datos historicos semejantes.

Casos Historicos vs Quillay
100 ®
*
*
*
Al o/ 1" ™S
Vg " .
* e
—_ nl||[| o o
|§| ’ ‘ [ ] ] = . ‘
¢lle
© 10 - i ®
5 . F m * * *
= ¢ | " * *
< - \ ®
e u >
> - i " OISR
0 ¢ Wahl
[ | = Pierce
* N
r 3 @ Quillay
1 :
0.001 0.010 0.100 1.000 10.000 100.000 1000.000
Volumen [m3]

Figura 3-13: Casos historicos segin almacenamiento y altura vs Quillay.

3.5.1.2. Parametros elegidos
Tiempo de Formacién

Conforme a que:
e Launica presa del tipo relleno rocoso con revestimiento de concreto documentada en la base
de datos de Wahl registra una altura de 57.5 [m] y un tiempo de formacion aproximado de
0.25 [hr], equivalente a aproximadamente erosion de 230 [m/h].
e El valor de k (tasa de erosion vertical) maximo documentado por Walder y O’Connor es del
orden de 100 [m/h] para presas de alturas aproximadas a la del Quillay (app. 90 [m]).

Se decidio desestimar la cota inferior de FERC de 0.1 [hr] (equivalente a k =945 [m/h] ) y
sensibilizar el problema a los valores dados por: k = 200, k = 100y k = 50 [m/h].

Los valores del tiempo de formacion y del parametro adimensional  asociados a estos valores
de k se incluyen en la siguiente tabla.
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Tabla 3-6: Tiempos de formacion elegidos.

k [m/h] ty [hr] n
200 0.48 0.113
100 0.94 0.060

50 1.89 0.030

Ancho de Brecha y Pendiente Transversal

Considerando el rango abarcado por el pardmetro n en la Tabla 3-6 y verificando la Figura 2-19 y
Figura 2-20 de la Parte | se observa que para todas las velocidades de erosion, la descarga maxima es
mayoritariamente independiente de los parametros de ancho final y pendiente transversal. De todas
maneras, los parametros son necesarios para DAMBRK y SMPDBK por lo que se elige:

B =250 [m] (Méximo ancho posible en la base del valle, equivalente ar = 2.5)
6 = 60° (Aproximado a la pendiente lateral del valle)

3.5.2. Evaluacién Método de Transito en Embalse

Para los tiempos de formacion y las caracteristicas del embalse debe comprobarse la posibilidad de
aplicar el transito por piscina nivelada, de ser factible, el andlisis del vaciado del embalse se simplifica
notablemente versus la alternativa fisicamente correcta, correspondiente al transito por onda dindmica
que considera los efectos de friccion e inercia del flujo de agua embalsada.

Los parametros del embalse necesarios se obtienen directamente de la topografia:

N

Ty
[

Figura 3-14: Vista en planta embalse proyectado.

Tabla 3-7: Parametros para método de Goodell y Wahlin

Parametro Valor
H [m] 94.5
D [m] 37.8

C [m/s] 19.2
L [m] 1600
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Los pardmetros calculados redundan en las siguientes posibilidades de numero de descarga Dy para
los diferentes tiempos de formacion de brecha t;.

Tabla 3-8: Niimeros de descarga para los distintos tiempos de formacion.
t; = 0.48 [hr] t; = 0.94 [hr] t; = 1.89 [hr]
Dy 1.22 2.40 4.83

Se obtuvo que para todos los casos de t, la descarga del embalse puede calcularse con un nivel
adecuado de exactitud mediante transito nivelado dado que Dy > 0.41.

En caso de que el nimero de descarga hubiese resultado inferior a la cota recomendada, los
valores de caudal méaximo estarian ligeramente sobredimensionados. En este supuesto, para un
analisis avanzado, lo correcto seria considerar las caracteristicas de las secciones transversales del
embalse.

3.5.3. Andlisis Simple: SMPDBK + Atenuacion USBR

Primero se procedio a extraer secciones transversales en zonas de interés que se indican en la Figura
3-15. La densidad de secciones elegida corresponde al minimo que se estimd necesario para
representar los cambios en la topografia y comparar con los niveles de analisis siguientes. En la
practica la cantidad de secciones puede ser la minima que se necesite o incluir solo una zona de interés
acotada, ya que el método no implica la necesidad de espaciamiento entre secciones transversales que
demandan los modelos transientes.

Figura 3-15: Secciones transversales SMPDBK.

3.5.3.1. Caudales de salida

Los caudales maximos fueron calculados con la férmula de SMPDBK para los pardmetros elegidos,
considerando un flujo base de 500 m3/s que incluye el efecto de la crecida, estos son los siguientes:
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Tabla 3-9: Caudales maximos calculados con formula SMPDBK.

lf [hr] Qumax [mg/s]
0.48 70753.3
0.94 32456.5
1.89 10419.3

Para los caudales méaximos calculados se estimé la atenuacion del méximo de la onda hacia aguas
abajo segun la formula USBR en cada estacion (Figura 3-16). La condicidn hidraulica en cada seccion
se estim6 mediante principios de energia y condiciones de flujo permanente para el caudal atenuado.
En la practica se utiliz6 el software HEC-RAS en modo permanente.

Como resultado se obtiene una serie de elevaciones de superficie de agua por cada seccion
transversal. Para delimitar la inundacion se procedié a interpolar estos valores a intervalos regulares
entre secciones contiguas a lo largo del eje del cauce y con un software de manejo de informacién
geografica (GIS) apropiado se calculé la interseccién entre la superficie de agua y el terreno para
delimitar la inundacion.

ATENUACION ONDA
70000 <]
60000 T
\\
| @ 50000 e
% 40000
©
S 30000 —
[ -.'_""0-0—0-—.-...,._
O [t
20000 e —
10000
0
0 5 10 15 20 25 30
Distancia [Km]

Figura 3-16: Atenuacion para los diferentes caudales segiin formula USBR.

3.5.3.2. Tiempos de arribo

Dado que con el método no se define un hidrograma de salida explicito, de los 2 tiempos
caracteristicos importantes, correspondientes al tiempo de arribo de la onda y el tiempo de arribo del
méaximo del hidrograma, sélo puede determinarse el primero.

Para calcular el tiempo de arribo se opt6 por seguir en la linea de analisis rapido (y aproximado)

utilizando la ecuacion propuesta por FERC para la celeridad de onda junto con una pendiente
promedio para la totalidad del area en estudio. Las secciones para evaluar los tiempos de llegada en
éste y los demas métodos siguientes se indican en la Tabla 3-11.

Tabla 3-10: Pardmetros para calculo del tiempo de arribo.

Parametro Valor
S [m/m] 3%
C [Km/h] 40
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Tabla 3-11: Secciones elegidas para medir tiempos de arribo.

Seccidn Distancia Aguas Abajo [km] Observacion

1 2.14 -

2 5.25 Sector El Quillay

3 8.67 Sector La Capilla

4 11.15 -

5 14.80 Combarbald

6 17.62 -

7 20.34 Cruce con ruta D-55
8 25.39 -

3.5.4. Anélisis Intermedio: Hidrograma Adimensional + Onda Dinamica 1D

La informacion topogréfica necesaria para éste nivel de analisis es mucho méas exhaustiva en
comparacion al nivel de andlisis anterior. El método de rastreo utilizado condiciona el espaciamiento
de las secciones transversales, junto con la magnitud de la rotura y la duracién del hidrograma de
entrada debido a las condiciones necesarias para la convergencia del modelo numérico encargado de
resolver la ecuacion de onda unidimensional.

Las secciones transversales extraidas se muestran a continuacion, el software utilizado
HEC-RAS, tiene la capacidad de interpolar méas secciones si asi se requiera.

N

\\\iq\u

Figura 3-17: Secciones transversales para analisis no permanente.

24
2=\

3.5.4.1. Hidrogramas de entrada

Los valores adimensionales de caudal maximo y tiempo para el maximo Qmax Y tmax S€ Obtienen
graficamente entrando con el valor de 7 calculado para cada caso del tiempo de formacion ¢4 (o valor
de velocidad de formacién K) a los gréficos presentados en 2.4.1.5 del capitulo anterior. Esto se
muestra en la Figura 3-18 y Figura 3-19, las cuales se presentan para valores de n mas acotados.

Los valores adimensionales obtenidos graficamente se transformaron a valores dimensionales
utilizando los pardmetros de escala
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y su valor se presenta en la Tabla 3-12. Con ésta informacion se construyeron hidrogramas de rotura
triangulares los cuales se utilizaron como condicién de borde en el rastreo de la crecida realizado con

el programa HEC-RAS en modo transiente.
Los hidrogramas de rotura mencionados se incluyen en la Figura 3-20.

Tabla 3-12: Pardmetros calculados con el método de Walder y O'Connor.

0.1
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Figura 3-18:; Obtencidn grafica de Q*max.

m=2 #=60°
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Figura 3-19: Obtencidn grafica de t*max
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k [m/h] tf [hr] n Q:nax t:nax Qmax [m3/s] binax [hr] tfinal [hr]
200 0.47 0.120 0.21 0.7 57100 0.33 0.54
100 0.95 0.060 0.11 0.55 29909 0.52 1.03
50 1.89 0.030 0.06 0.43 16314 0.81 1.89
m=2 0=60°
@,
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Hidrogramas de entrada

Q m3/s
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Figura 3-20: Hidrogramas triangulares calculados.

La delineacion de las zonas de inundacién se realizé con software GIS y la informacion cartografica
disponible del proyecto desarrollado por MN ingenieros.

3.5.4.2. Tiempos de Arribo

Los tiempos de arribo a las diferentes estaciones aguas abajo se rastrearon a partir de andlisis de los
hidrogramas obtenidos en cada seccidn respectivamente, a continuacion se muestran 2 ejemplos:

El primero corresponde al hidrograma en una estacion muy cercana a la presa, tan solo 2 km
aguas abajo. La forma se ve aprecia que es casi idéntica al hidrograma de entrada. El segundo
corresponde al hidrograma calculado en una seccién transversal a la altura de Combarbald, donde ya
se puede observar la distorsion y el retraso de la onda.

River. Combarbala Reach: reach_1 RS: 24357.68
60000 Legend
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100001 | |4 A
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Figura 3-21: Atenuacion y tiempos de llegada. Estacion a 2 km de la presa.
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River: Combarbala Reach: reach_1 RS:1101.906
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Figura 3-22; Atenuacién y tiempos de llegada. Estacion en Combarbala.
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Los tiempos registrados fueron el tiempo de arribo del comienzo de la onda y del méximo o valor
pico. Por ejemplo, para el caso de la seccion en Combarbalé (Figura 3-22), la linea segmentada verde
representa el hidrograma de la situacién de erosion vertical de 200 m/s. En este caso se observa un
tiempo de arribo de la onda de 35 minutos y del méaximo de 45 aproximadamente.

3.5.5. Andlisis Avanzado: DAMBRK + Rastreo por onda dinamica en 2D

A diferencia de los métodos anteriores donde se consideré el flujo base simplemente adicionandolo
a los caudales calculados, en el método DAMBRK este se considera explicitamente como funcion de
la crecida de entrada al.

El modelo hidrodindmico 2D utilizado, basado en una discretizacion por diferencias finitas de las

ecuaciones de Saint Venant, requiere una malla estructurada para representar la topografia y valores
locales de rugosidad.
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Para la modelacién final, sucesivas corridas con diferentes resoluciones determinaron que una
discretizacion de 10 x 10 m de mallado presenta buena relacion entre tiempo de ejecucion y
representacion de la capacidad de almacenamiento de las zonas de inundacion (mallas més finas
representan mejor la capacidad de transporte de rios).
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3.5.,5.1. Hidrogramas de entrada

Para los hidrogramas de entrada calculados por DAMBRK, se considerd en cada caso un tiempo de
iniciacion (momento en que comienza la erosién de la presa) equivalente al maximo de la crecida
hidrolégica afluente al embalse. Tal supuesto corresponde a la peor situacion de inundacion aguas
abajo, aunque segln la experiencia obtenida de la modelacién, corresponde a un factor poco
influyente (Figura 3-24).

Hidrogramas de Entrada
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Figura 3-24: Hidrogramas calculados con DAMBRK

3.5.5.2. Modelacion de la Inundacion en Zona Urbana

Como se menciond en el punto 3, se seleccionaron las alternativas de rugosidad de fondo y paredes
verticales para representar la zona urbana, la aplicacién de uno u otro método merece una explicacién
detallada que se incluye a continuacion:

Corridas preliminares del modelo bidimensional a una resolucion gruesa (20 x 20 m) permitieron
obtener una zona de inundacién preliminar junto con las elevaciones de agua en toda la zona en
estudio. Examinando los resultados, las cuadras que se encontraron cubiertas por una altura de agua
menor a 4 metros fueron marcadas para desactivarse en corridas posteriores y asi simular el flujo de
la inundacion a través de las calles. El proceso se realiz6 de manera separada para los 3 casos
analizados de K (Ejemplo en Figura 3-25).
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0%

LS :

Figura 3-25: Comparacion zonas de computo desactivadas. K=50 m/s (izquierda), K=100 m/s (derecha).

3.56.,5.3. Tiempos de Arribo

Al igual que en tipo de anlisis anterior, los tiempos de arribo se obtuvieron de analizar los
hidrogramas resultantes en los diferentes puntos de interés aguas abajo. Como ejemplo se muestra en
las siguientes figuras los hidrogramas calculados para las diferentes tasas de erosion K en las zonas
sefialadas. Por ejemplo, para el caso de K=200 m/s se observa un tiempo de arribo de
aproximadamente 1 hr 45 min, y el madximo 15 minutos después.

También se observa que el fendmeno de la atenuacion depende fuertemente de la magnitud del
caudal y las caracteristicas del terreno. Para ambos casos, la atenuacion en el tramo entre el sector de
La Capillay Combarbala es minima y comparable, sin embargo, para el tramo entre Combarbalay la
Ruta 55 la diferencia es notable. Un analisis del fendmeno arroja que 2 angostamientos sucesivos en
el valle producen una pérdida de carga que se vuelve significativa sélo para los niveles de caudal
producidos por la rotura méas rapida analizada.
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Tasa Rotura K=200 [m/hr]
80000

70000 ——LaCCapilla
60000 Combarbala
Cruce Ruta 55

50000
40000

30000

Caudal [m3/2]

20000

10000

. ]

0 0.5 1

1 2 2.5 3 3.5
T?empo [hr]

Figura 3-26: Ejemplo resultado modelo 2d. Hidrogramas calculados para diferentes estaciones.

Tasa Rotura K=100 [m/hr]
80000

70000 — | a Capilla
60000 Combarbala
Cruve Ruta 55

50000

40000

30000

Caudal [m3/2]

20000

10000

0 —
0 0.5 1 1 2 25 3 3.5
T?empo [hr]

Figura 3-27: Atenuacion y tiempos de arribo modelo bidimensional.
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3.5.6. Comparacion de Resultados

A continuacion, se comentan los resultados obtenidos con los diferentes niveles de analisis: las zonas
de inundacion obtenidas, profundidades maximas y los tiempos de viaje de la onda para los casos de
tiempos de formacion analizados.

3.5.6.1. Extension del Area de Inundacion

Analizando las diferencias entre las zonas de inundacion obtenidas con las diferentes metodologias
para los 3 casos de rotura se observa lo siguiente:

En zonas de flujo torrentoso (Figura 3-28) el anélisis suponiendo condiciones permanentes tiende
a sobreestimar el alcance de la inundacion en comparacion a los resultados obtenidos con el mucho
mas elaborado modelo bidimensional. En zonas de remanso (Figura 3-29), la relacion es inversa y el
método predice una zona de inundacién méas pequefia.

Los resultados obtenidos con el modelo de onda dinamica unidimensional (HEC-RAS) fueron
consistentemente areas de inundacién mucho menores a los otros 2 métodos, en todas las zonas y para
todas las situaciones de rotura. La situacion se atribuye a la imposibilidad del software de manejar
flujos altamente torrentosos en cauces con pendientes extremas (la pendiente media en la primera
mitad del cauce es del orden del 5%), lo que se evidencié en la imposibilidad de estabilizar el modelo
en régimen transiente sin despreciar la contribucion de los términos inerciales para nimeros de Froude
cercanos al critico (método de inercia parcial reducida). Los resultados obtenidos con el modelo 1D
son por lo tanto erréneos, sin embargo no se descarta la utilizacion del software para el caso de roturas
en presas pequefias, vertientes a valles con pendientes moderadas.

0 500 1000 1500 2000 m
| se— Ss—

Figura 3-28: Comparacion extension zona de inundacion en régimen torrentoso, ejemplo con K=100 m/s.
*En celeste: supuesto flujo permanente, rojo: onda dinamica 1D y azul: onda dinamica 2D.
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S—Pama_
Bajo

5 0 500 1000 1500 2000 m
| =—— s

Figura 3-29: Comparacion extension zona de inundacion en régimen de rio, ejemplo con K=100 m/s.
En celeste: supuesto flujo permanente. Rojo: onda dinamica 1D. Azul: onda dindmica 2D.

3.5.6.2. Profundidades Maximas

Descartando los resultados obtenidos con el modelo unidimensional por las razones comentadas
anteriormente, las profundidades maximas obtenidas se comparan a continuacion. Al igual que en el
caso de la extension del area de inundacidn, el comportamiento depende del régimen (torrente o rio)
gue principalmente gobierna la seccion considerada durante el paso de la onda.

Los resultados de la elevacion de la superficie de agua se muestran para una seccion transversal
gue cruza el centro de Combarbala.

a¢a

Combarbala

Figura 3-30: Ubicacion seccion transversal en Combarbala
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Niveles Maximos de Inundacion, Seccion Combarbala
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Figura 3-31: Comparacion de los niveles maximos de inundacion.

Se observa que la diferencia entre ambos niveles de analisis es notoria tanto en la extension de la
inundacion como en las profundidades predichas. Para el analisis simple el efecto de la constriccion
aguas abajo de la seccion examinada pasa desapercibido, mientras que el modelo hidrodindmico
bidimensional captura el peraltamiento producido y en consecuencia acusa alturas de inundacion
mucho mayores para los mismos tiempos de rotura.

En los 2 peores casos (K=100 y K=200 m/s) calculados con el modelo de rastreo 2D, la onda
remonta un tramo considerablemente mayor sobre el emplazamiento de la ciudad, lo cual hace
inaceptable la aproximacion del método simple y coloca en tela de juicio su aplicabilidad en casos de
rotura donde la incerteza en la extension de la inundacion pueda comprometer centros poblados o
infraestructura imprescindible.

3.5.6.3. Tiempos de Llegada

En el caso de los tiempos de llegada también se observan marcadas diferencias entre las metodologias
usadas (simple, intermedia y avanzada).

Se observa que, de los métodos utilizados, el avanzado predice consistentemente tiempos de
llegada mayores que lo demas. La aproximacion inicial propuesta en el andlisis simplificado tiene a
aproximarse a la situacién real sélo para casos de roturas muy rapidas, en caso contrario la
sobrestimacion de la velocidad de la onda es considerable.

Los resultados de la aplicacion del modelo unidimensional en régimen no permanente muestran
valores intermedios para los casos de las roturas con un tiempo de formacién menor a 1 hr y
sobrestimados para la rotura rapida, sin embargo, su validez ya fue cuestionada anteriormente por lo
tanto sus resultados se descartan.

3.5.7. Comentario

Se obtuvo un conjunto de resultados para los diferentes niveles de analisis propuestos, sin embargo,
no se cuenta con ninguna pista que indique cudl de todos los escenarios (refiriéndonos al tiempo de
formacion) es el mas factible. La diferencia que implica los distintos escenarios de tiempo de
formacion de brecha implica grandes diferencias en caudal maximo y extension de inundacién
generada.
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Figura 3-32: Tiempos de llegada, K=200 m/s.
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Figura 3-33: Tiempos de llegada, K=100 m/s.
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Figura 3-34: Tiempos de llegada, K=50 m/s.
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CAPITULO 4. MODELAMIENTO DE ROTURA MEDIANTE PRINCIPIOS
MECANISTICOS

Recapitulando hasta este punto: en el primer capitulo de la memoria se presentaron distintos métodos
de analizar el problema del rompimiento de una presa con motivo de estimar la crecida generada. En
capitulo 2, se aplicaron algunos de estos métodos al embalse Quillay, sin embargo, no se obtuvo
informacién concluyente respecto de la magnitud de la rotura y sélo se obtuvo un rango bastante
amplio de resultados posibles de los cuales no es evidente como elegir el mas probable. En particular,
de los parametros de formacion de la brecha mas importantes para estimar la crecida, no se obtuvo
una cota razonable del tiempo de formacion de la brecha.

Ante laambigUiedad de los resultados obtenidos en el capitulo anterior, a continuacion, se presenta
un modelo elaborado para obtener la progresion de la erosion en la presa sin utilizar de manera
explicita un tiempo de formacién o un ancho final de brecha como pardmetros de entrada.

El modelo desarrollado se basa en principios hidraulicos y de conservacion para estimar la
progresion de la brecha durante la ruptura de una presa de material suelto con revestimiento de
hormigén. Matematicamente, el modelo es simple y corresponde a un caso especial de transito del
volumen de agua embalsada, considerando condiciones de borde impuestas por el estado de las
secciones de hormigdn y las condiciones del cauce aguas abajo.

4.1. Modelo de Rotura de Presa CFRD
4.1.1. Modelo Geométrico

A continuacion, se muestra el modelo geométrico idealizado de presa que es considerado para
implementar el modelo de rotura. Este corresponde a una presa de seccion regular con revestimiento
por secciones de hormigdn en su cara hacia el volumen embalsado y material de relleno granular
homogéneo. La parte superior es coronada por un muro de hormigon sin relleno a trasdés. La siguiente
figura muestra los pardmetros necesarios para definir la geometria.

Figura 4-1: Esquema de presa CFRD utilizado en modelo mecanistico.

Las elevaciones y dimensiones consideradas son las siguientes:

ag: Ancho superior de la presa
h: Elevacion de coronamiento
hg:  Elevacion superior de losas
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h,:  Elevacion de agua

hy: Elevacion inferior de losas

L.: Largo de coronamiento

B.o:  Ancho inicial de canal erosionado

Figura 4-2: Seccion transversal de presa.

Aparte de las elevaciones y cotas mencionadas, en la seccién transversal son relevantes los angulos
a 'y B los cuales representan el angulo del relleno aguas abajo y aguas arriba respectivamente. El
angulo ¢ corresponde al angulo de reposo del material de relleno, el cual influye directamente en la
formacion de la brecha como se explica en el siguiente punto.

4.1.2. Formaciony progresion de la brecha en la presa

Para el modelo se consideraron 2 formas en que el agua puede atravesar la presa, estas son por rebalse
sobre la cota de coronamiento y por una brecha a través de la misma. ElI mecanismo de formacion de
la brecha es clave en modelo y se comenta en los siguientes parrafos.

En el estado inicial, el embalse se considerd en su nivel de almacenamiento normal, de la forma
gue se mostrd en la figura anterior, donde segin la geometria el nivel no alcanza el muro de
coronamiento. Como se considera la entrada de una crecida hidroldgica, el nivel embalsado sube
hasta ocasionar rebalse por sobre el coronamiento a una elevacion h.. Desde este instante el flujo que
rebalsa sobre la presa ocasiona una altura de agua y. sobre la superficie y establece una elevacion
h,p, inmediatamente al pie de la presa como se ve en la siguiente figura.

hy

Figura 4-3: Flujo de rebalse sobre la presa.

El modelo considera la formacion de un canal inicial a partir del caudal de rebalse. Este se fija en un
comienzo con un ancho igual a una de las losas de hormigdn en la presa. Conforme aumenta la carga
sobre el coronamiento y asi la capacidad erosiva del flujo, el canal erosionado comienza a formar una
brecha que progresa desde el pie aguas abajo hacia adentro. De esta forma el fondo del canal
erosionado varia su pendiente desde el angulo inicial @ hasta llegar hasta el angulo de reposo de
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material ¢, tras lo cual el material de relleno ya no puede mantenerse estable. El canal erosionado
tiene en todo momento pendientes laterales con el mismo angulo ¢.

En la siguiente figura se muestra la situacion, notese que en elevacion se muestra un corte en el
eje longitudinal del canal y los cambios de plano por el cambio de pendiente se muestran en planta.

fondo
canal

losas hormigon

talud lat.
canal

Figura 4-4: Progresion inicial de canal erosionado.

También cabe mencionar la aparicién de la variable correspondiente al ancho total del canal que
intercepta rebalse, correspondiente a B; en la figura, la cual también es considerada en el modelo. De
esta forma, la progresién de la brecha se acelera tanto por el aumento de carga sobre el coronamiento,
como por la cantidad de agua gue entra al canal.

Conforme el plano inclinado del fondo del canal avanza luego de alcanzar la inclinacion ¢, se
comienza a despejar parte del soporte a trasdés de las losas de hormigén. Eventualmente y debido a
al efecto de la presién hidrostética sobre las secciones, una losa puede fallar dejando al descubierto
un area correspondiente a la altura de la losa en voladizo. Cuando esto ocurre, el modelo considera el
vaciado del embalse a través de una seccion de vertedero sobre la nueva elevacion superior de la losa.
La situacién con una losa rota se esquematiza a continuacion.

~— talud lat.
canal

losas hormigon

Figura 4-5: Progresion intermedia de canal erosionado.

Tras la primera rotura, el incremento del caudal entrante a la brecha se dispara estrepitosamente y es
esperable que, siguiendo este esquema, también aumente la tasa de erosiéon. El modelo considera que
cuando el canal inicial llega al pie aguas arriba de la presa, la erosion continGa en la cara de ambos
taludes laterales de la brecha.

El modelo considera posible que una losa rota pueda volver a fallar asi lo implica la pérdida de
apoyo Y la carga de agua remanente en el embalse. Tras la rotura de la primera seccion, pueden
ademas romperse las secciones adyacentes siguiendo el mismo mecanismo. La eventualidad depende
del balance entre la disminucion del nivel de agua y la pérdida del relleno. A continuacion se muestra
una figura que muestra las ideas comentadas
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| —
- T - - talud lat.
talud lat. - ,,// | canal Be
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v ™ _— . - ///_,//
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Figura 4-6: Progresion final de canal erosionado.

Se observa la falla de otros segmentos de manera sucesiva y que el ancho inicial del canal B, puede
aumentar hasta un ancho B, > B,.

En el mecanismo de formacién de la brecha es fundamental la traza que forman los planos del
fondo del canal y los taludes laterales con el plano de los segmentos de hormigoén. Dicha traza se
puede conocer directamente del volumen macizo de relleno erosionado y el detalle del célculo se
explica en el siguiente punto.

4.1.3. Estimacion del volumen de relleno erosionado

En el modelo, el volumen de relleno erosionado determina completamente la forma de la brecha dado
un ancho de canal inicial B.,. Se optd por parametrizar este valor con la distancia horizontal [ desde
punto mas bajo del fondo de canal inclinado hasta el pie del talud en un primer tramo, y con el valor
del ancho del canal sobre el ancho inicial en un segundo tramo. La idea se muestra en la siguiente
figura.

- '_L-‘,
talud lat. H‘\
7 | canal B
- Bg | T
e
fondo canal
) /2
~ :\ | talud lat. /_/,,./"
S ~ canal o
T y — ’,

- L lr

Figura 4-7: Parametrizacion del avance del canal erosionado.

A la izquierda se muestra la definicion de [ para valores menores al ancho basal de la presa. A la
derecha, se muestra [ para valores superiores, donde se considera que se distribuye simétricamente
respecto al eje del canal inicial.
Para calcular el volumen erosionado V,,.(I) con [ definido de esta manera, se consideraron los
siguientes tramos:
Vi, <L,
( V,, Li<Il<L,
Vs, Ly <1<y
Ver (D _{ Vo, Ly <1<L,
| Vo, Ly<l<Ls
\v,, Li<l
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Donde L, a L, corresponden a las distancias dadas por distintos tramos que define la geometria de la
presa como se muestra en la siguiente figura:

hy

S

)

—
(3]

Figura 4-8: Definicion de tramos para Ver (1)

y Ls corresponde al largo total basal de la presa. Definiendo H,, como la altura de la presa hy; — hy;

y utilizando las variables ya presentadas, los valores de L; quedan definidos por las siguientes
expresiones:

L, = Hy(Cotan(a) — Cotan(¢))

LZ == as + Ll
Lz = Hy, Cotan(¢) — as + L,
L4_ == as + L3

Ls = H, Cotan(f) + Ly

Conviene también definir valores “parciales” [; para simplificar las expresiones, estos estan dados
por

lLi =1,

l, =L, — L4
lz =Lz —L,
ly=Ls— L3
ls =Ls— Ly

De esta forma, las expresiones de V;(1), con i = 1...6 que definen 1, se obtienen de calcular los
volimenes de los distintos elementos prismaticos que forman el macizo erosionado para cada tramo
L;, considerando [ variable. Las expresiones resultantes se incluyen a continuacion:

=t Ton@ 1 g
Y73 P "Tan(gp) 27T

1 1 1 1 c+a 1
Vz = 2<§ h3 AZ +§h2(A1 +A2 +‘[A1A2) +§h1A1> +BC0 (EC h3 +Th2 +§a h1>

Donde a=({+1)Tan(a)
a
b= Tan(¢)
c=I1Tan(p)
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d=1
hy=1+11
h2=L3_l_l1
A —1 b
1=54a

A —1 d
2—20

1 1 1 1
V=2 <§h1A1 +§h2(A2 + Az + A, 4A3) + §h3(A4 + A +JALA3) +§h4A4)
1 a+b b+c

1
+Bco(§h4a+ L+ h2+5c(l+L2)>
Donde a =1Tan(¢)

b=(+1,)Tan(¢)
c=U+1+1,)Tan(a)
f=U+1)

TR ASLLIC))
g_ 2 1 Tan(d))
h1:l+lz+l1
h2:l3—l
hy, =1Sen(m/2 — B) Sen(¢) / Sin(m — ¢ — B)

1

Alzzcg
A, = Al
A —1b

3=5bf
A _1 l

4 =54

1 1
V4_ =2 <_ h‘lAl + h'ZAZ + §h3(A3 + A4, + 1/143144) + §h4A4)

hsa a+b 1
+ B, T'i‘ ) h3+bl+§C(l3+lz+ll)

Donde a=(l+13)Tan(¢p)
a

*~ Tan(9)
H
g =

D
Tan(¢)
h’l = ll + lz + 13
h2 =l
h3 == lz - l
hy = (L +13) Sen(m/2 — B) Sen(¢p)/Sen(mt — ¢ — )
1
A1=A2=A3=§ p 9
1

Ay ==
s =7ea
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1 1 1
V5 =2 <§h4A3 + §h3(A3 + AZ + 1[A3A2) + thz + §h1A1)

1 h 1
+ B, (Eh‘*a +?3(a +b) +hpc+oclls +1z+ l1)>

Donde a=(lg—10Tan(B)
b=c=H,
o a
€= Tan(¢)
B b
f= Tan(¢p)
_ b
9= Tan(¢)
hl == l3 + lz + ll
h2 = l2
h3 = l

he = (Is - ll)Sen(ﬂ — ¢) Sen(B)/Sen(m — ¢ — B)
AL =4, = EC g
1

Ay ==
3 Zae

1 1 1 1 1
V6 =2 <g hlaC +El2ac + ghzac) + (BCO + l) (Ehla + alz + Ebhz)

Donde a=b=H,
a
c =
Tan(¢)
d= b
" Tan(¢)
h'l == l5

h2=l1+lz+13

Con la funcion V,,. es posible obtener el volumen de relleno macizo (considerando vacios) para un
determinado valor de la coordenada [, sin embargo lo que se requiere durante la ejecucion del modelo
corresponde a la funcion inversa [ = [(V,,.), esto es, obtener [ y en consecuencia el estado de avance
de la brecha dado un volumen erosionado. Esto resulta simple de lograr por medio de una tabla de
interpolacion con suficientes puntos (1, V) ; creada antes de iniciar la simulacion.

De esta manera y considerando la conservacion de la masa en el relleno, la ecuacion de balance

dVer (t) 1

dt = QS(t)l—po

en un intervalo de tiempo discreto se puede aproximar por la siguiente expresion:

Vet = Vert + At Q5 -
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donde p, es la porosidad del relleno y Q, el gasto solido, el cual se estima mediante la relacion de
Camenen y Larson (2005).

La férmula de Camenen y Larson se incluye en la categoria de relaciones empiricas que estiman
el transporte por arrastre de fondo en funcién del exceso de corte adimensional, o pardmetro de
Shields. La expresidn utilizada es la siguiente:

*
Cc

4.51;
qs =12 T;"l's Exp (— Cr)

Donde: qs: Gasto volumétrico adimensional por unidad de ancho
T,: Tensidn de corte adimensional ocasionada por el flujo
T;r: Tensién de corte critica adimensional

El corte adimensional se calcula mediante la expresion

* Tc
© dg(s—1)

donde en el corte de fondo 7. = y y. Sy la pendiente energética Sy se aproximé por la pendiente de
fondo del canal erosionado. En las expresiones anteriores s correponde al cuociente entra la densidad
del material de relleno y la del agua, d al didmetro medio de la particula y g a la aceleracion de
gravedad.

La formula fue calibrada para utilizar la expresion de t7, dada por Soulsby y Whitehouse (1997):

*

— : . 1 — ¢—0.02D"
Tl = Togpe + 00551 ¢ )

.y . . . % g(s—1) 1/3
donde el didmetro adimensional de la particula se calcula por D* = (T) d, donde v

corresponde a la viscosidad cinemaética del agua.

La relacion de Camenen y Larson fue elegida por sobre otras (p.ej. Meyer-Peter y Miiller) por
tener comparativamente un rango de calibracion mayor de pendientes y diametro méaximo de
particulas en los datos utilizados para realizar el ajuste.

Conocida la tasa de arrastre de sedimento Q, y las condiciones iniciales para un tiempo n, el
volumen V21 queda determinado explicitamente y [™** puede obtenerse directamente de la funcién
L= 1(Ver).

La informacion de [ es suficiente para que el modelo derive todas las variables necesarias para
calcular la traza de los planos de la brecha con el plano del revestimiento de concreto, y
especificamente, calcular la elevacion del soporte a trasdos de los segmentos de hormigon. Las
variables mencionadas se hacen explicitas en la siguiente figura.
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I
Figura 4-9: Interseccion planos de brecha con secciones de hormigan.

En linea segmentada gruesa se muestra la traza en el plano de los segmentos de hormigén, la
interseccion de esta linea con la de centro de cada losa se denominoé h,.;. La variable h,.. corresponde
a la elevacion del comienzo del canal y hy; a la elevacion del punto més alto de cada segmento de
hormigén, el cual como se verd mas adelante, puede variar durante la ejecucion del modelo. La
coordenada e mide la distancia horizontal de cada centro de losa al centro del canal erosionado.

La obtencién de h,.. sigue simplemente principios geométricos a partir de 1, y la de hy; se logra
por construccion a partir de h,... De esta manera

( ZSl_h. 1< L,
hre) = by =2 L <1< L
Ls—1L, L. <1
5_
\ n,

mientras que h,; debe tener en cuenta el desplazamiento del centro en la coordenada e y su expresion
es la siguiente

fi <L,
fo L,<1<Ls
h‘r‘i(lte) =

fz L;<Il<L,
lf4 Ly <Il<Lg
fs Ls<l
y las respectivas funciones f; son
fi =hyc(D)
( hye(D)
hst = hye(D) € < Beo/2
fo= =71 (€= Be/2) + hre() Beo/2<e<Be/2+1-L,
k 2 h Bco/2+l_L2S6
sl
he (1)
hot = hye(D) ¢ < Beo/2
fs=4= T (e —B./2) + hype(l) Bco/2<e<Bg/2+I1
L hy, Bo/2+1<e
S
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( re(D) g ¢S Bl
8= te® B2 ) 7 S Y
fa =1 hslb—a @+b<e<@+f
b (e —Be/2—b)+a 2 B_ 2
\ hg; TC0+fSe
Donde a=hg —(l—Ly) Tan(B)

b = (a — hy) Cotan(¢)
f = (hg — hy;) Cotan(¢)

( l—L5
| hil e<BC0/2+ 2
hl_h'l l—LS — L —
fs = SH—,,l(e_Bco/Z—T)‘Fhiz Bo/2 + > < e <Bu/2+ > + hy
l—L
hsi Bu/2 ¥ —2 4+ hy <e

4.1.4. Condicion de rotura para los segmentos de hormigon

El modelo considera la actualizacion de tanto el estado de la brecha en el relleno, como el de la
pared de hormigon de revestimiento. Este primer punto como ya se explicé se logra aplicando la
conservacion de la masa del relleno junto con funciones de forma apropiadas para la brecha en el
relleno. La progresion de la brecha en el revestimiento se deriva de la resistencia de las secciones
individuales de hormigdn ante la presion hidrostéatica ejercida por la columna de agua sobre la seccion.
La situacion se ilustra en el siguiente esquema.

traza
plano brecha
~.enrelleno

Figura 4-10: Pardmetros geométricos en secciones de hormigon.

Se observa que en un determinado momento el avance [ de la brecha puede descubrir un largo L,,, de
seccion de hormigoén por sobre el relleno, de esta forma, la altura de agua en el embalse h,, genera
una carga de vertedero H,, = h,, — hg; por sobre el &pice de la seccién y una carga H,, = h,, — h,
sobre el punto medio de la misma.

Considerando una distribucion lineal de presiones, h,, corresponde al centro de presién del
segmento voladizo. Con esta informacion el modelo calcula la resultante de fuerza y determina
durante la ejecucion si la seccion de hormigon resiste o no la presion hidrostatica. La fuerza resultante
se calcula como
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F=pgHpylnB

con p correspondiente a la densidad del agua, g la aceleracion de gravedad y B; al ancho de la seccion
de hormigdn. EI momento flector en torno al punto de cota h,.; ocasionado por esta fuerza corresponde
a

M=1/21,F

con lo que puede evaluarse la resistencia de la seccién ante la solicitacion en un determinado instante.
La verificacion se realiza durante la ejecucion para todos los segmentos, los cuales difieren en la
coordenada e de su centro y tienen variables hg;, h,; y derivadas, propias para cada uno.

El momento nominal de la seccion M,, se calcula de la manera clésica considerando aplastamiento
de la zona de hormigdn comprimida, con refuerzo de acero fluido o en estado elastico, esto es:

M, = Pg (Bid) fs(es) Ja

Donde: pg- Cuantia geometrica de acero
d: distancia de extremo en compresion a extremo en tensién de la seccion
fs(€): tension en el acero
€s: estiramiento del acero
Jjq: brazo del par de fuerzas tension-compresion

yd = H —r, con H igual al espesor de la seccién y r al espesor del recubrimiento sobre la fibra en
tension.

La expresién anterior se evalta analiticamente dependiendo de si la cuantia es superior o inferior
a la cuantia balanceada p;, dada por la expresion

08581 f;( € >

fy €cu T €y

Pp

Donde: B1: factor de reduccidn de resistencia
f.: resistencia cilindrica del hormigén
fy- tension de fluencia del acero
€,: estiramiento del acero
€4, acortamiento Gltimo del hormigon

! — /B2 —
Conocido py, se tiene €5 = €, (% - 1) Sipg < ppyé€ = W en caso contrario,
gly
donde
A=pydE;
B =¢€,A

C=-085¢.,dplf!

con E; correspondiendo al moédulo de elasticidad del acero.

77



Capitulo 4 — Modelamiento de Rotura Mediante Principios Mecanistico

Conocido M,, y M, la verificacidn que se realiza durante la ejecucion del modelo es la siguiente:

Itera por losa i:

Si 1, >0:
Si M" > M,,:
h?l“ < hy; @
Si M" < M,,:
h?l+1 < hg @
Si [, <0:
h?l“ < hy, @

donde los superindices indican la variable temporal. En (1) se asigna el valor de elevacion del &pice
de la seccion de losa a valores de la altura del relleno cuando se supera el momento maximo, mientras
que en (2) la seccién mantiene su geometria para la siguiente iteracion.

4.1.5. Estimacion del gasto a través de la brecha

El modelo tiene 2 formas de considerar el gasto a través de la presa: por rebalse y a través de la
seccion descubierta por los segmentos de hormigén rotos. Ambos gastos dependen de la elevacion de
agua embalsada que se obtiene durante la ejecucién del modelo mediante la aplicacion del balance de
volumen

Ao (£)
I = 0(® ~ QO ~ 0 (®)

para un intervalo de tiempo discreto, donde la ecuacion precedente puede aproximarse por
Vit = Vem + At(QF — QF — Q)

donde V,,,, corresponde al volumen embalsado, @, al caudal entrante por la crecida hidroldgica, Q,,
al caudal que pasa por la brecha 'y Q, al caudal que rebalsa.

h,, se calcula a partir de V,,,, mediante una curva de capacidad tabulada ((hmin, 0)1, ..., (h,v) ;)
junto con interpolacion lineal. h,,;, corresponde a la elevacion minima del embalse, h a elevacion
absoluta y v al volumen.

Q, se calcula mediante la ecuacién de gasto de un vertedero de pared delgada:

2
Q, = 3 0.611L./2g H3/?

Donde L corresponde al largo del coronamiento, H a la carga sobre el umbral de coronamiento y g
a la aceleracion de gravedad.

Q,, considera el gasto agregado de todas las secciones rotas como un vertedero de pared ancha de
la forma

Qp = z 1.7 B H % ks

losas

donde H,, corresponde a la carga de vertedero en la respectiva seccion de hormigon y ks al coeficiente
de disminucion del gasto por sumersion dado por Benard, igual a

78



Capitulo 4 — Modelamiento de Rotura Mediante Principios Mecanisticos

3

hap = hy
ks =1-27.8 (L - 0.67>
hw - hil
donde hg, es la elevacion de agua en la seccion al pie de la presay h;; la elevacion del pie de la presa.
Este coeficiente incluye el efecto de ahogamiento del vertedero y es el mecanismo por el cual el
modelo conecta la situacion del cauce con la presa como se precisara mas adelante.

4.2. Rastreo De La Crecida

Para realizar el rastreo en el cauce aguas abajo de la presa, es necesario implementar un modelo
numérico que permita estimar gastos y profundidades a lo largo del mismo. EI modelo numérico debe
ser lo suficientemente robusto para realizar el transito de la onda con numerosas instancias de
transicion de flujo supercritico a subcritico y viceversa, situacion que es impuesta por la pendiente
fuerte y los numerosos ensanches y angostamientos a lo largo del valle transversal por el cual baja el
rio Combarbala.

El esquema numérico seleccionado (Lee, 2009) corresponde a una adaptacion del esquema
numérico de Roe para las ecuaciones de aguas someras planteadas de forma homogénea. A
continuacion, se da una breve descripcion del esquema de Roe original y la adaptacion por Lee.

4.2.1. Esquema de Roe para leyes de conservacion

El esquema de Roe corresponde a un método numérico general para solucionar problemas
correspondientes a sistemas de leyes de conservacidn hiperbolicas, sujetas a condiciones iniciales y
valores en la frontera. Esto es:

Ley de conservacion: %U + ;—x F(U)=0
Condicion inicial: U(x,t =0)=U°
Condiciones de borde: U,t) =Uy(t) y UL t) =U.(t)

con 0 < x <L y donde U corresponde a un vector de variables de estado. El esquema utiliza la
discretizacion explicita por volumenes finitos dada por la siguiente formula

ac *
Uttt =yt + E(Fi—l/z = Fiy1)2)

donde F* corresponde al flujo entre celdas (o volimenes) que depende del estado de la solucién U en
la vecindad de una celda i en el dominio de x. La idea central del método radica en la estimacion del
vector de flujo entre celdas F*, considerando una aproximacion lineal del problema, con la ventaja
de que el flujo en este problema aproximado se puede calcular de manera exacta. Roe dedujo la
siguiente expresion para el flujo en una interfaz i + 1/2 (correspondiente a la frontera entre una celda
i ei+ 1 respectivamente):

) 1 1
Fi+1/2 = E(Fi+1 + Fi) _Ezk (ak|/1k|ek)i+1/z

Donde &y potencia de onda asociada al autovalor k
A, autovalor aproximado en la frontera
é,.: componente la matriz jacobiana aproximada
F;: vector de variables conservadas en i
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La definicion de cada uno de estos términos se vera a continuacion donde se muestra el método
aplicado a las ecuaciones de aguas someras.

4.2.2. Forma homogeénea de las ecuaciones de aguas someras

Las ecuaciones de aguas someras corresponden a un sistema de ecuaciones diferenciales parciales
hiperbolicas no homogéneas, en 3.3.1. se presento la forma diferencial. Ahora en cambio, se muestra
la forma diferencial divergente, la cual es amena a ser resuelta mediante una discretizacion de
volumenes finitos.

0A  0Q

Ecuacion de continuidad: —+— =10
at ax )
. . 0@ | @ (@ _
Ecuacion de momentum: ~ —~ + E(T + gll) = gA(Sy — Sf) + g1,
Donde: Q = Caudal que atraviesa una seccion de ancho diferencial

A = Area de escurrimiento de la seccion

S, = Pendiente de fondo

Sy = Pendiente de friccion

I;= Término asociado a la fuerza hidrostatica

I,= Término asociado a la fuerza ejercida por las bancas
x = Coordenada horizontal en la direccion del flujo

g = Gravedad
t = Tiempo
. h h ab
Ademas: L :fo (h—=mbdn yl, :fo (h—ﬂ)adn
Donde: b = Ancho variable del cauce hasta la superficie libre

h = Profundidad de agua respecto al fondo de la seccion
n = Variable de integracion

El sistema se puede representar mediante la siguiente forma vectorial

aU+ OF _g
ot ox
Donde
; e o)Y 5= (ga(s,-5)+ g1,)
= F = =
u (Q)’ (QZ/A+gll y s gA(So = 5¢) + gl

La presencia del término de fuentes (S), correspondiente a forzantes y fuentes de pérdida de
momentum, transforma el sistema en no homogéneo resultando dificultosa su integracion numérica
con métodos para ecuaciones homogeéneas. Para solventar este problema Lee (2009) propuso el

siguiente replanteo de las ecuaciones
oU O0H

wtax =0

conH=F—-R,R= (2) y g—: = gA(S0 — Sf) + gl, , lo que corresponde a considerar las fuentes
como partes del flujo de momento. Considerando una geometria constante por elemento en la
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discretizacion, el valor de R, observado desde una celda i (R; adquiere un valor relativo dado a que
representa fuerzas no conservativas) es el siguiente:

g
Ris = ghy, =5 (A +A)(z = 20) + Ax(Aia Sy, + A7)
Ri =J Ili
Rivs =gl +5 (i A Gis = 20 + AX(ASy, + Ai1n57,,.))

Para el sistema de ecuaciones mostrado, el flujo entre celdas segun el método de Roe se puede
expresar de la siguiente forma:

) 1 1
Hi, ) = E(Hi+1 +H;) - Ezk (ak|/1k|ek)1/2

Donde &, A, &, tienen la misma definicion dada anteriormente y se calculan para este sistema
homogéneo de la siguiente manera:

_ (¢ Fi) AA+ 4AQ
%2 = 26
li,=0té

é12=(1, /11,2)T
y (7>i+1/z +9(00+9y),,,, =+ 12)4011y,
MA,
Hises = Qir1/v/ A1 + Qi/\/A;
T+ S
g (Ai Ai+1>

Civi2 = |5 B_l ﬁ

(@ +9),,,,, = 05 (A + Aun) Giss = 2) + Bx(ASy, + AisaS7,,,) )

En estas expresiones i es la velocidad aproximada en la frontera, ¢ es la celeridad de la onda
aproximada en la frontera, B 'y A son el ancho superficial y area en la seccion respectiva, Aw; 4/,

donde w es cualquier cantidad corresponde a wi 1 — w; Y Aw;_q1/5 = w; — w;_y.

4.2.3. Implementacion

El esquema numérico requiere la entrada de los datos topograficos del cauce y rugosidad de Manning
a intervalos regulares en secciones transversales. La informacion topogréfica se recabd como una lista
ordenada de puntos

xSi = ((x, y, Z)l, ,(X,y, Z)M)l

para cada seccion transversal i, donde M corresponde al nimero total de puntos en la seccion
transversal.
Luego, por cada seccion i se construyeron tablas

((h, A)ll {LLY) (h, A)m)l
((h, b)ll ey (hr b)m)l
((h, P)l! ey (a, P)m)l
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((h,P1)4, ..., (a,P1)p);

para los valores ordenados de h, donde h corresponde a la altura sobre el minimo de la seccion y
m < M dado que pueden existir puntos con igual cota en una seccion. A corresponde al area, b al
ancho, P al perimetro mojado y P1 al primer momento de area. De esta forma es simple obtener
cualquiera de los parametros necesarios para cualquier altura mediante interpolacién lineal.

Ademas, para calcular la pendiente por friccion Sy se considero la ley de Manning, por lo que
también se construy6 una tabla de interpolacion para el valor de conductividad K de cada seccion
dado por K = A(A/P)*/3/n? , luego la pendiente se evalia mediante Sy = Q%/K? durante la
ejecucion del esquema.

Por simplicidad, como condicion inicial se utilizo U° = (0,4,)T donde a 4, se asignd un valor
correspondiente a 0.5 m de profundidad en cada seccidn, esto resulta en una etapa inicial transiente
antes de ocurrir la rotura donde la superficie libre se adecua a las caracteristicas del cauce, sin
embargo, dado que la magnitud de caudal de la onda por rotura es varios cientos de veces superior al
inducido por esta situacion transiente, y el interés es obtener el maximo de profundidad y caudal, este
hecho no trae mayores inconvenientes.

Las condiciones de borde U y Ut corresponden al caudal total que pasa por la presa aguas arriba
y, por simplicidad, se fijé un nivel constante de agua en la condicién de borde aguas abajo.

4.2.4. Acople con modelo de rotura

La forma en que el modelo de rotura obtiene informacion de lo que ocurre en el cauce se reduce al
coeficiente de sumersién ks que incluye el efecto del nivel de agua tras la presa. Para pendientes
pequefias y capacidades de transmision no muy altas, es posible que el nivel de agua bajo la presa se
eleve lo suficiente para comenzar influir en el caudal saliente.

La profundidad que interesa corresponde a la que define el &rea justo en la condicion de borde de
entrada al modelo de rastreo. Para obtener este valor se observa lo siguiente: si se tienen N secciones
transversales, para las secciones 2 < i < N — 1, los valores de U; se actualizan desde las secciones
i-1, i e i+1 como se muestra con flechas rojas en la siguiente figura. Ademas, toda la linea temporal
en n es conocida en un instante inicial.

A Ay A

I gy

AQ;” (A @A)

Xy Xz X3z

Figura 4-11: Dependencias de variables en esquema numérico.

Para la seccion aguas arriba, Q, es dato en cualquier tiempo t, dado que proviene del modelo de
rotura, por tanto solo falta encontrar una expresion para A7+ y asi actualizar toda la solucion en las
secciones parat = n + 1. Esta expresion se puede obtener de la ecuacion de continuidad

6A+6Q _o
ot  dx

y considerando la variacion discreta del &rea y el caudal entre el intervalo n y n + 1 en las secciones
1y 2, se obtiene la siguiente expresion:
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A0.5(4; + 4,) N A0.5(Q™ + Q™Y

0

0.5((AT+ + A3*) —

At Ax

(Af +49)  05((QF +05"H — @ + Q")) _

At

Ax

Ax(AT + AT — (AT + AD) + Ac(QF + QD) — (T + Q) =0

donde A" es la Ginica cantidad desconocida tras obtener UM+t = (4,Q)" para2 <i < N — 1.
Posteriormente, convertir AT*1 a la profundidad en la seccion resulta simple utilizando
tablas de interpolacion, para finalmente evaluar el factor de sumersion ks.

4.3. Parametros de Entrada

Los antecedentes del proyecto no son exhaustivos para determinar con certeza todos los parametros
de entrada necesarios, por lo que se estimaron valores razonables para los parametros como porosidad,
angulo de reposo del material y cuantia.

- Geometria de la seccion transversal:

as =8[m]
h, = 1619.5 [m]
hy, = 1614.86 [m]

hil = 1525 [m]
a=32°
B =33.6°

Ancho superior.

Cota de coronamiento.
Elevacion superior de losas.
Elevacion inferior de losas.
Angulo presa aguas arriba.
Angulo presa aguas abajo.

- Caracteristicas de la seccion de hormigon:

H =30 [cm]
r =5 [cm]
Blz 15 [m]

f =250 [kgflcm2]
fy = 4200 [kgf/cm2]
p=0.04

Espesor de la losa.

Espesor recubrimiento hasta seccion de acero en traccion.
Ancho de la seccion.

Resistencia cilindrica a compresion del hormigon.
Tension de fluencia del acero.

Cuantia geométrica de la seccion.

- Caracteristicas del material de relleno:

po =0.3

d=0.4[m]

¢ =50°

s =2.65

v = 1.36x10° [m2/s]

- Pardmetros embalse:

Vw, = 49.69x1076 [m3]

Porosidad.

Di&metro representativo del material.
Angulo de reposo del material.
Densidad sélido / densidad agua.
Viscosidad cinematica agua.

Volumen de agua inicial (cota de almacenamiento normal).
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- Parametros del cauce:
n =0.09 Rugosidad de Manning.

4.4. Resultados del Modelo
4.4.1. Brechaen la presa

Observando los resultados del modelo, para los pardmetros elegidos el caudal por rotura comienza
en la hora 13, generando una onda que concentra la mayor magnitud en 1 hr y demora 0.5 hr en
llegar al caudal maximo.

Hidrograma de Rotura
Q [m3/s]

50000
40000
30000
20000

10000

0 t [hr]
136 138 140 142 144 146 148 150

Figura 4-12: Hidrograma de rotura.

Se observa que el caudal maximo es del orden de 50000 m3/s. Tras la hora 15 el caudal remanente es
del orden de 500 m3/s. La evolucion de la coordenada [ se incluye a continuacion:

Progresion Coordenada L

L [m]

300 ©
250 +
200 +
150 ¢
100 ¢

507,

| | | | | | | thr
136 138 140 142 144 146 148 1500

Figura 4-13: Progresion de la erosion durante la rotura.

Se observa que la mayor parte la erosion ocurre durante el tramo creciente del intervalo de mayor
descarga por la brecha, en la mitad decreciente la erosion es minima y se estabiliza rapidamente. El
ancho final del canal erosionado alcanza los 58 m tras la hora 14.6 (éste se obtiene de restar Lg de ).
El comportamiento de las secciones de hormigdn durante la rotura se muestra en la siguiente figura,
en ella se muestran en paralelo la elevacion del pice de la losa correspondiente al canal central,
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rotulada como losa 1, y 4 secciones adicionales a un costado. Como el problema se considero
simétrico, estas Ultimas 4 secciones muestran el comportamiento de 8 losas: tanto a la izquierda como
a la derecha, desfasados la cantidad correspondiente de anchos sobre la linea de simetria.

Elevacion Superior por Losa
h [m]

1620 Losa 5
1600 \.\_\J Losa 4
1580 \-\
1560 \

Losa 3
1540

Losa 1 Losa 2
1520 t [hr]
136 138 140 142 144 146 148 150

Figura 4-14: Rotura de las losas de hormigdn durante la simulacién.

Se observa que tan solo la losa central (n° 1) llega al nivel basal de 1525 my solo 3 losas alcanzaron
a romperse hacia un costado. La losa 5 mantiene su elevacién indicando que nunca alcanzo la
condicion de rotura.

4.4.2. Rastreo en rio Combarbaléa

La atenuacion de la onda a medida que viaja por el cauce se muestra en la siguiente figura, donde
cada perfil de caudal versus distancia aguas abajo de la presa esta tomado a intervalos de 12 min
comenzando en la hora 14.

Progresion de Onda de Rotura

Qms]

50000

t=14.4

40000

30000

20000

10000

0

Figura 4-15: Perfiles de caudal vs distancia en rio Combarbald.

Se observa que la onda demora aproximadamente 1 hr en llegar a la altura de Combarbala en el
kilémetro 15 y 12 minutos mas para llegar al cruce de la carretera sobre el rio con la ruta D-55.

85



Capitulo 4 — Modelamiento de Rotura Mediante Principios Mecanistico

La atenuacion del flujo se muestra a continuacion, donde se aprecia que a la altura de Combarbalé
la onda ha perdido el 20% de su intensidad maxima, mientras que al final del &rea de estudio esta
disminuye un 50%.

Atenuacion de Caudal

Q [m3/s]
50000

45000 ¢

40000+

35000 ¢

30000 ¢

[km]

0 5 10 15 20 25
Figura 4-16: Caudal maximo a lo largo del rio Combarbald.

Respecto de las profundidades, estas llegan a superar los 40 m en lugar cercanos a la presa dentro de
los primeros 3 km y posteriormente casi vuelven a alcanzar este valor unos 3 km aguas abajo de
Combarbala, donde se produce un angostamiento en la caja del rio. Se observa también que la
profundidad nunca es menor de 10 m por sobre el fondo de la seccién existente del rio.

Profundidad Maxima
y [m]
40+
30+
20+
10+
‘ ‘ ‘ ‘ ‘ [km]
5 10 15 20 25

Figura 4-17: Profundidades méaxima a lo largo del rio Combarbala.
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El tiempo para la ocurrencia del maximo de profundidad se incluye en la siguiente figura:
Tiempo Para Maxima Profundidad

t [hr]

15.0 ¢

14.8 |

14.6

14.4-+

- [km]

0 5 10 15 20 25
Figura 4-18: Tiempo para méxima profundidad.

Se observa un tiempo de poco menos de 1hora para que se produzca el maximo de profundidad a la

altura de Combarbala (el tiempo de inicio de rotura corresponde a la hora 13.7 aproximadamente). La

velocidad de Illegada del méximo se mantiene en general consistente, y es del orden de 18 [km/hr].
El eje hidraulico de los maximos de profundidad, incluyendo la elevacion de fondo del cauce se

muestra en las siguientes figuras:

Eje Hidraulico
h [m]

1500 f
1400 ¢
1300 ¢
1200 ¢
1100 ¢

1000 |

900 - ‘ ‘ ‘ ‘ ‘ ‘
0 2 4 6 8 10 12

[km]

Figura 4-19: Elevacion de superficie de agua méaxima Km 0 a Km 13
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Eje Hidraulico

h [m]
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950 ¢
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! : : : ‘ : ' [km]
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Figura 4-20: Elevacion de superficie de agua méxima Km 13 a Km 26

Finalmente, se incluyen los planos con la extension del area de inundacion a lo largo del area de
estudio. La ubicacion de las secciones transversales levantadas se incluye también en las mismas
laminas.
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Figura 4-21: Extension del area de inundacion (1/3)
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Figura 4-23: Extension del area de inundacion (3/3)
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4.4.3. Comparacion con hidrogramas de rotura de capitulo anterior

En el capitulo anterior se aplicaron diferentes métodos para estimar el caudal de rotura, y en dos de
estos casos se obtuvo hidrogramas explicitos: un hidrograma triangular para el método intermedio y
un hidrograma resultante de aplicar el modelo DAMBRK para el método avanzado. A continuacién,
se comparan los resultados obtenidos con el modelo propuesto con los del capitulo anterior.

En la Figura 4-24 se muestran los hidrogramas obtenidos del capitulo anterior junto con el
hidrograma calculado en el presente capitulo: Se observa que la méxima magnitud de la descarga
calculada se encuentra en un rango intermedio de los valores que definen los casos de velocidad de
erosion vertical de 200 y 100 m/hr, indistintamente de si el método utilizado para calcular estos

hidrogramas fue el tipo intermedio (hidrograma adimensional triangular) o avanzado (hidrograma
resultante de DAMBRK).

Hidrogramas de Rotura

Q[m3s]
70000
N
60000 - 4
[N
50000 - /f’ |
40000 | |
IS Y Adim. K=200 m/hr
30000 ¢ / -------- Adim. K=100 m/hr
20000 | j’f \ R e N R T T Adim. K=50 m/hr
o “‘ e 3';:5..:'“\ DAMBRK K=200 m/hr
10000 -/ / = _,\ =T\ e ~.~.~‘*_ -------- DAMBRK K=100 m/hr
L= | L SN = DAMBRK K=50 m/hr
(())_0 0.5 1.0 1.5 2.0 Mod. Mecanicista

Figura 4-24: Comparacion de los hidrogramas de rotura.

En efecto, iterando un valor de velocidad vertical de erosion, la cual tiene asociado un tiempo de

formacion, se obtiene que con aproximadamente 140 m/hr el modelo DAMBRK predice un maximo
comparable al obtenido con el modelo mecanicista.

Hidrogramas de Rotura

Q [m3s]
70000 -

60000 |
50000 |
40000 |
30000 |
20000 |
10000 ¢

0 i i i i t [hr] DAMBRK K=140 m/hr
0.0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0 Mod. Mecanicista
Figura 4-25: Hidrograma DAMBRK con K=140 m/h.
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CAPITULO 5. COMENTARIOS FINALES Y CONCLUSIONES

5.1. Comentarios

En el capitulo 2 de esta memoria se investigaron diversas técnicas para analizar el rompimiento de
presas. En su mayoria, éstas se basan en la prediccién de parametros de rompimiento mediante
relaciones empiricas basadas en eventos de roturas pasadas. Los eventos sobre los cuales se
elaboraron estas relaciones empiricas no incluyen presas de caracteristicas constructivas de tipo
CFRD, y en general, corresponden a presas de alturas menores a 20 m. Las técnicas investigadas se
agruparon en 3 niveles de analisis segun la exhaustividad de las mismas.

En el capitulo 3 se aplicaron las técnicas investigadas en el capitulo 2 al caso del Quillay, una
presa CFRD con una altura del orden de los 90 m. Las relaciones empiricas probaron no dar
informacion concluyente respecto de los pardmetros de formacion de la brecha en la presa, necesarios
para definir un hidrograma de rotura, por lo tanto, independientemente del nivel de analisis no se
pudo concluir respecto de un escenario mas factible. ElI problema fue sensibilizado a distintas
velocidades de erosion vertical comprendidas en un rango factible segun investigaciones pasadas. El
resultado de los distintos escenarios abarca magnitudes de la descarga por rotura desde los 20.000
hasta 70.000 m?/s aproximadamente. La diferencia en la magnitud de los caudales obtenidos implicd
asi mismo grandes diferencias en las areas de inundacion obtenidas.

En el capitulo 4 de la memoria, en primer lugar, se detall6 el funcionamiento de un modelo basado
en principios mecanisticos para estimar el problema del rompimiento de una presa tipo CFRD. En
segundo lugar, se aplicé el modelo propuesto a la situacion del Embalse Quillay la cual ya habia sido
analizada por métodos existentes en el capitulo 3. Los resultados obtenidos en la segunda parte
sugieren una tendencia de la magnitud de la rotura generada de un orden cercano al escenario mas
desfavorable considerado en el capitulo 3. Cabe comentar de manera cualitativa el efecto que tendrian
las consideraciones que asume el modelo sobre la magnitud de la descarga.

En primer lugar se hace notar que el modelo desarrollado considera que las secciones de hormigon
expuestas que van fallando sucesivamente, como se explica en 4.1.4, desaparecen instantaneamente
tras verificarse una condicién de rotura positiva. En la realidad esto es una simplificacion extrema, y
se esperaria que en algunos casos las secciones tengan la posibilidad de fallar por flexion y aun asi
permanecer unidas mediante el refuerzo de acero a la seccidn que se mantiene en su posicién original.
Esto tendria como resultado cierta proteccion contra la erosién del flujo, resultando en una tasa de
erosién disminuida en comparacion a la calculada.

Otra consideracion corresponde al coeficiente de descarga utilizado en las secciones individuales.
Este fue considerado como constante e igual al de un vertedero de pared gruesa sin efectos del nivel
aguas abajo. En la practica, la suposicion de lineas de flujo paralelas en la seccién de descarga es
discutible, y como las secciones centrales presentan una velocidad de flujo mayor a las laterales se
esperaria una curvatura del flujo en el acercamiento a la seccién de descarga. El efecto es que el
coeficiente de descarga seria menor al considerado salvo para situaciones muy puntuales, por
ejemplo, al inicio del flujo sobre la presa no erosionada. Este punto y el del parrafo anterior, indican
que el resultado del modelo tenderia a sobreestimar la crecida generada, lo cual se considera aceptable
en vista de la necesidad de errar por lado de la seguridad en el analisis.

Otro factor importante a mencionar corresponde a la estimacion del gasto sélido que se calcula
para evaluar la progresion de la brecha en la presa. La manera utilizada corresponde a la que se
encontrd a menudo en la investigacion bibliogréafica, correspondiente a la estimacion del gasto sélido
mediante ecuaciones de estimacion del arrastre de fondo. El problema en esta decision radica en que
estas férmulas corresponden a ajustes sobre la base de resultados experimentales, los cuales en su
totalidad se han desarrollado para materiales y en condiciones de flujo muy diferentes a las esperadas
durante la erosion de una presa. Para ser especifico: la formula de arrastre utilizada fue elegida por
tener como base de calibracion uno de los rangos de resultados experimentales mas amplios, tanto en
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el diametro de la particula como en la pendiente longitudinal. La cota superior de calibracion de estos
valores corresponde a 20 cm y 20% respectivamente; en el caso bajo analisis se aplico para valores
de 40 cm y una pendiente maxima del orden de 66% al inicio de la erosion. Para particulas mayores
del orden de los didmetros utilizados en enrocados, existen investigaciones respecto de las
condiciones del movimiento incipiente que son utilizadas frecuentemente para disefiar, por ejemplo,
revestimientos; sin embargo, la tasa de arrastre de tales rocas bajo diferentes condiciones de flujo no
ha sido cuantificada. Mejores estimaciones de la erosion van a requerir ecuaciones de arrastre
desarrolladas para condiciones acordes y didmetros de material semejante.

Respecto del modelo de rastreo implementado junto con el modelo de rotura propuesto, se hace
notar que la razén acoplar ambos modelos corresponde Unicamente a la evaluacion del efecto de
sumersién sobre el flujo de salida de la presa. Para el caso analizado, este no tuvo incidencia en el
hidrograma de rotura, y esto es esperable préacticamente en la mayoria de las presas ubicadas en
regiones cordilleranas dado las pronunciadas pendientes que son tipicas de los valles en estas zonas.
En la practica esto implica que el andlisis de rotura y rastreo de crecida pueden realizarse por separado
y de esta manera utilizar software comercial mucho mas probado y acabado para la delimitacion de
las zonas de inundacion.

5.2. Conclusiones

Del desarrollo de esta memoria se concluyeron los siguientes puntos individuales:

Se realiz6 una recopilacion extensiva de bibliografia relacionada con el tema de rompimiento
de presas. Se incluyeron los principales métodos de analisis tanto para determinar el
hidrograma de rotura de una presa, aplicables principalmente a presas de rellenos granulares.

Los métodos clasicos de analisis se apoyan en la estimacién de pardmetros de rotura. La
incidencia relativa de los parametros de rotura debe ser verificada segln el método gréfico
adimensional de Walder y O’Connor. La informacion aportada puede acotar el problema de
manera inmediata y ahorrar tiempo.

Para presas de una altura de embalse del orden del Quillay se concluye que las regresiones
empiricas no aportan informacion confiable para la estimacion de los parametros de rotura.
En estos casos se recomienda utilizar el parametro de velocidad de erosion vertical maximo
registrados segun observaciones histéricas correspondiente a 200 m/hr, utilizando el tiempo
de formacidn correspondiente a la presa bajo estudio.

En el capitulo 2 se propusieron 3 metodologias distintas segiin requerimientos de datos de
entrada y suposiciones en el calculo, desde la mas aproximada denominada “Simple”, hasta
la mas detallada denominada “Avanzada”. Se recomienda usar en lo posible la metodologia
avanzada.

La metodologia de analisis intermedia no dio buenos resultados debido a falencias en el
software utilizado, ocasionadas por la imposibilidad de modelar correctamente el flujo
altamente supercritico en pendientes fuertes. Mas aun, la informacion que debe levantarse
para realizar este nivel de analisis es suficiente para considerar el uso de un modelo
bidimensional mas avanzado, lo cual se recomienda.
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