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SIMBOLOGIA

¢’ angulo de friccion interna efectiva

G’ esfuerzo normal efectivo

Y peso especifico del material sumergido
Vs peso volumétrico del material seco

Ap  cambio de presion

Vs DESO volumétrico saturado del material
o, esfuerzo normal vertical

Vo peso especifico del agua

Az altura o elevacion de! nivel de agua

A Area

& angulo de friccidn interna

5 angulo de inclinacion de las Iineas de flujo

yij angulo de inclinacion del talud

c cohesion

T, esfuerzo tangencial o esfuerzo cortante efectivo resistente
T, esfuerzo tangencial o esfuerzo cortante efectivo actuante

F.S.  factor de seguridad

e fuerza de filtrac16n total

F, fuerza sismica horizontal

F fuerza sismica vertical

# carga total

h, carga geométrica o de altura o de posicon
n, carga de presion

! eradiente lndraviico



gradiente hidraulico critico

fuerza de filtracién por unidad de volumen

coeficiente de permeabilidad o coeficiente de conductividad hidraulica

coeficiente sfsmico horizontal

coeficiente sismico vertical

longitud total que recorre el agua

presidn

gasto o cantidad de flujo

gasto unitario total

gasto unitario en la direccidn x

gasto unitario en la direccién y

resultante de las fuerzas tangenciales periféricas
presidn de porc o presion intersticial

velocidad media



Introduccion

1.- INTRODUCCION

1.1 Motivacion

Para satisfacer la demanda de agua, se requieren mas embalses superficiales para modificar ia
desigual distribucion de ia precipitacion en el tiempo y con acueductos y conducciones, la mala

distribucién en el espacio.

De esta manera, las presas juegan un papel preponderante, ya que deben conceptuarse como
proyectos de propdsitos miltiples que permiten satisfacer las necesidades del consumo humano,
las requeridas por la agricultura y con el desnivel creado, la generacién de energia eléctrica,

vital hoy en dia.

Adicionalmente, las presas producen grandes beneficios; el control de avenidas con la
consecuente proteccién a vidas y propiedades en las llanuras de inundacién, y la creacion de

programas de acuacultura y pesca, as{ como para recreacion.
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En los ditimos 5,000 aftos el hombre ha vivido y se ha asentado donde los recursos hidricos se

presas que puede decirse que datan desde las civilizaciones iniciales.

Sin embargo, en los dltimos 100 afios, los ingenieros han desarroliado metodologias que han
permitido incrementar las disponibilidad de conducir, purificar y transportar el agua asi como

suministrar energia eléctrica.

Esta tecnologia incluye obviamente la produccion de energia con cargas altas, su transmision a
grandes distancias, el desarrollo de la tecnologfa del concreto, de la geotécnia con el importante
avance en la mecdnica de suelos y de rocas, asi como el desarrollo y conocimiento de la

mecanica de fluidos e hidraulica de canales y de tuberias.

En el disefio, construccidn y operacién de presas se han registrade avances significatives. En
los dltimos 20 afios, se ha prestado una gran importancia a las consideraciones de durabilidad y
falla de las mismas y se puede decir que se ha establecido la base técnica y cientifica para
definir la seguridad que deben tener las presas y las obras temporales como las de desvio. Se
han planteado las diversas variantes y su interrelaciéon que originan la problematica para
entender los aspectos geoldgicos, hidroldgicos y la naturaleza y comportamiento de 10s
materiales, asi como las cargas y ciclos a los que las presas estdn sujetas. El desarrollo de
métodos numéricos y técnicas computacionales permiten tener un mejor panorama de estos
aspectos y se estan haciendo serios esfuerzos para instrumentar y definir de una mejor manera

el comportamiento estructural de las presas.

A la fecha los factores de seguridad se estdn replanteando, se estd tratando de reducir
significativamente el error humano al someter y actualizar los criterios de disefio al consenso

internacional.
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Puede decirse que se estin implantando actualmente revisiones periddicas al disefio de presas, y

se estd estableciendo un analisis profundo de presas sujetas a sismos y avenidas de gran
sumamente interesantes por afrontar.

Varios incidentes con severas consecuencias han ocurrido en afios recientes en diversas presas
del mundo, los cuales han causado la falla de algunas de ellas, por lo que se ha despertado
preocupacion plenamente justificada; ya que la subita liberacién de miles de toneladas de agua

sobre asentamientos, puede causar enormes pérdidas humanas y materiales.

Aungue en México no se han presentado fallas por desbordamientos en grandes presas, nuestro
pafs estd sujeto a trayectorias ciclonicas que han ocasionado que se presenten eventos que han
rebasado las previsiones iniciales en grandes proyectos, como es el caso reciente durante el afio

de 1997, del huracdan Paulina en las costas de Guerrero y Oaxaca.

Cabe sefalar que se define como grandes presas a aquellas que tienen mds de 15 m de altura,
fas que estan entre 10 y 15 m de altura con una longitud de corona en el vertedor superior a los
500 m, o en las que el gasto de descarga supera los 500 m’/s, o bien las que presentan

condiciones complejas para su cimentacion.

No hay duda que las presas disefiadas y construidas hoy en dia son mds seguras que las
construidas en décadas pasadas con base en las investigaciones y el avance tecnolégico. Por lo
tanto las presas antiguas deberdn cumplir con las normas requeridas minimas necesarias y
actuales para su comportamiento adecuado; para obtener dicha informacién de comportamiento
y estado fisico as{ como estructurai en el que se encuentran, se deberdn evaluar nuevamente con
los métodos de anélisis actualizados y los nuevos criterios de seguridad referente a la hidrologia

¢ mgenieria sismica.
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1.2.- Objetivo

El objetivo de este trabajo es tratar de contribuir en algunos de los aspectos de andlisis en las
presas de tierra, principalmente en el aspecto de estabilidad de taludes, en combinacion con
efectos sismicos. Uno de los factores desestabilizadores mds importantes en taludes es la
presencia del agua. Las fuerzas que inducen al flujo de agua dentro del cuerpo de cortina, junto
con fuerzas sismicas, pueden provocar el deslizamiento del talud. En la bibliografia consultada
durante el desarrollo de este trabajo, no se encontraron estudios comparativos completos entre
el método que utiliza a las fuerzas de filtracién y el método que utiliza a las fuerzas periféricas,
ademés de que no existen en la literatura cartas de disefio para la combinacién de fuerzas de

filtracion y sismo.

Para tal efecto se desarrollaron en esta investigacién, una serie de programas que permiten
calcular el factor de seguridad bajo condiciones actuales, o bajo condiciones posibles de disefio;
la interrelacidn y conjuncion de esta serie de programas, dieron como resultado dos programas
principales. Ambos programas sirven para calcular la estabilidad de taludes con el método de
Bishop simplificado, la diferencia entre estos, radica en que uno utiliza a las fuerzas periféricas
mas el peso total del material (PROGRAMA DAMSTAPP); mientras que el segundo utiliza las
fuerzas de fiftracion mds el peso sumergido (PROGRAMA DAMSTAFF). Cabe mencionar que
con el uso de estos programas, es factible resolver problemas con diferentes grados de

dificultad.

Por {as antes expuestas, se pretende que los alcances de este trabajo de investigacidn sean,

presentar un estudio comparativo completo entre utilizar fuerzas periféricas y fuerzas de
filtracion, ademds de elaborar cartas de disefio para la estabilidad de taludes que permitan

u

omar en cuenta efectos sismicos.
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1.3.- Organigrama del trabajo

En el capftulo uno se habla de la motivacidn, el objetivo y los alcances de &ste.

El capitulo dos plantea los antecedentes y generalidades de conceptos como son la evaluacion
sismica de taludes, el flujo de agua a través de medios porosos, andlisis de estabilidad de

taludes y el método de Bishop simpliticado.

Ef capitulo tres, presenta los fundamentos tedricos asi como la memoria de calculo para la
obtencién de los factores de seguridad de cada uno de los métodos de andlisis utilizados durante
la programacién; ademas se incluyen los diagramas de flujo de los programas de computo
desarrollados. Finalmente se mencionan los tipos de pruebas convenientes a realizar para

arametros de resistencia del suelo.

El capitulo cuatro, presenta el estudio comparativo entre los dos métodos de andlisis utilizados
en este trabajo y las cartas de disefio correspondientes. También se incluyen algunos ejemplos
propuestos de aplicacion utilizando dichas cartas de disefio en el andlisis de estabilidad de

taludes.

El capftulo cinco, habla acerca del control de flujo a través de la cimentacién de una presa,

presentando algunos resultados y resaltando el alcance de los programas desarrollados.

En e! capitulo seis, se discuten los resultados obtenidos de los casos estudiados, asi como

comentarios y observaciones al respecto.

Por Gltimo, en el capitulo siete se presentan las conclusiones y finalmente la bibliografia

consultada para la realizacién de este estudio.
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2. ANTECEDENTES
2.1 Analisis de taludes

l.a seguridad de una masa de ticrra contra falla o movimiento es lo que se llama su estabilidad
y debe considerarse no sélo en el proyecto de estructuras sino también en la reparacion y
correccién de las que han fracasado. Los proyectos de los taludes de los cortes abiertos y la

seccién transversal de los terraplenes, diques y presas de tierra, estdn basados principalmente

las fallas ocasionales. Cuando ocurren los fracasos, ya sean deslizamientos o hundimientos, es
necesario hacer estudios de estabilidad para determinar fa causa de la falla y poder indicar su

correccion y el mejor método para prevenir dificultades futuras.
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Causas de [os movimientos de las masas de fierva.

Las fallas de las masas de tierra tienen una caracteristica comin: hay un movimiento de una
gran masa de suelo a lo largo de una superficie mas o menos definida. En la mayorfa de los
casos la masa de tierra permanece intacta durante las primeras etapas del movimiento, pero
finalmente se deforma y rompe en pedazos, a medida que €l movimiento progresa. Algunas
fallas ocurren bruscamente con un ligero aviso o ninguno, mientras que otras s¢ producen
pausadamente después de anunciar su intencidn por un asentamiento lento o por [a formac:ion de

grictas.

E]l movimiento ocurre cuando la resistencia al esfuerzo cortante del suelo es excedida por los
esfuerzos cortantes que se producen en una superficie relativamente continua. Las fallas
localizadas en un solo punto de ia masa de tierra no indican, necesariamente, que la masa sea
inestable. La inestabilidad sélo se produce como resultado de la falla por esfuerzo cortante en
una serie de puntos que definen una superficie, a lo largo de la cual se produce el movimiento.
Es dificil determinar la causa de muchos movimientos de masas de tierra. Realmente cualquier
cosa que produzca una disminucién de la resistencia del suelo o un aumento de los esfuerzos en
el suelo, contribuye a la inestabilidad y deben tomarse en consideracin, tanio en el proyecto de

las estructuras de tierra como en la correccidén de las fallas.

La tabla 2.1 que a continuacién se presenta, sirve de gufa para analizar la estabilidad.

La falla puede ser el resultado de cualquiera de estos factores, aislados o combinados. La
mayoria son independientes, pero algunos pueden estar relacionados entre si. El efecto del agua
es vital: la presion del agua o los cambios en el agua forman parte de 10 de los factores que

estan en la lista.
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TABLA 2.1

Causas que producen aumento de esfuerzos

|.- Cargas externas como edificios, dgud o nicve.

Causas que producen disminucién de |
resistencia

I.- Expansion de las arcillas por adsorcion de agua. \

2.- Aumento del peso de la tierra por aumento de la

humedad.

2.- Presidn de agua intersticial

3.- Remocion por excavacién de parte de la masa de

3.- Destrucci6n de la estructura, suelta o de panal, def suelo

tierra. por choque, vibracion o actividad sismica
4.- Socavaciones producidas por perforaciones ©
4.- Fisuras capilares producidas por las alternancias de
tineles, derrumbes  de  cavernas o erosidn por .
expansion y retraccién ¢ por traccion.
filtraciones.

5.- Choques producidos por terremotos o voladuras

5.- Deformacién y falla progresiva en suelos sensibles.

6.- Grietas de traccidn.

6.- Deshielo de suelos helados o de lentes de hielo.

1 7.- Presion de agua en las grictas

7.- Deterioro del material cementante

!
E

t
8.- Pérdida de la tensién capilar por secamiento. ;

Fuallas en taludes

Entre las fallas méds cumunes de masas de tierra estdn las que se producen por taludes

tnestables. La gravedad en la forma del peso de la masa del suelo y del agua que pudiera estar

sobre ella, es la fuerza principal que tiende a producir la falla, mientras que la resistencia al

esfuerzo cortante del suelo es la principal fuerza resistente. La falla ocurre cominmente en una

de las tres formas siguientes:

Falla de base o profunda Se produce en arcillas blandas o que tengan numerosas vetas blandas.

La parte superior del talud se cae dejando un escarpe vertical mientras que el terreno a nivel

situado més allg del pie del talud se levanta en comba. (Licuacién de un lente de arena sueita).
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Falla de pie de talud Se produce en taludes de gran pendiente y en suelos que tienen un angulo

de friccién de interna apreciable. La parte superior del talud cae formando frecuentemente una

L L) AL 100 il M

seric ¢c escalones. mientras que el ferreno situado ccrea

ju 1 SITUAG

{el extremo inferior del talud se

comba hacia atuera cubriendo el pie del tatud.

Falla de talud o de frente Es un caso especial de la falla de pie de talud en el que la presencia

de un estrato duro limita la extensién de la superficie de falla.

‘También se presentan otras tormas de falla. Si hay zonas o superlicies de una pronunciada
debilidad, éstas pueden definir una parte de la superficie de falla. Si hay grandes fuerzas

externas, éstas distorsionan la superficie de falla.

Andlisis de estabilidad

Los aspectos principales requeridos para evaluar la estabilidad de taludes son (Morgenstern,
1992):

e Caracterizacion del sitio. Se refiere a la determinacion de las condiciones geoldgicas e

hidrolégicas que actian en el sitio.
s Identificacidon del modo de ruptura probable: caidos, deslizamientos y flujos.

e Caracterizacién del material. Se refiere al proceso de prueba en situ, muesireo y pruebas de
laboratorio de los materiales a fin de determinar las resistencias, deformabilidad y

permeabilidad.
e Caracterizacion de Ia presion de poro.

e Evaluacién de la estabilidad mediante un modelo analfiico ¢ numérico.

Los métodos de andlisis de estabilidad de taludes en mecénica de suelos se realizan mediante

(Chen, 1990):
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1. Andlisis de esfuerzos y deformaciones

2. Andlisis de equilibrio al limite

El primer tipo de analisis emplea la teorfa de la elasticidad lineal o las leyes del
comportamiento mas avanzadas que permiten tomar las deformaciones permanentes y la falla
progresiva: es decir la transicion eléstica — pléstica desde el estado eldstico inicial lineal hasta el

estado de falla dltimo del suelo por flujo plastico.

Actualmente es posible realizar anlisis de las deformaciones de taludes y terraplenes, usando
el método del elemento finito. Este tipo de analisis permite ademas calcular la distribucion de

esfuerzos y comparar los esfuerzos maximos con la resistencia dei suelo.

Una limitante de este tipo de andlisis es que la existencia de sobre-esfuerzos locales no es una
condicién suficiente para que desarrolle la falla. Para que esta se produzca es necesario que se
genere un mecanismo cinemdticamente admisible. Resulta claro que el ingeniero se interesa

mas en la seguridad contra falla global, que contra falla local por sobre-esfuerzos.

A pesar de sus ventajas, este tipo de andlisis no ha sustituido en la préctica al uso, mucho mdis

extendido, de los métodos de andlisis de equilibrio al limite.

El segundo tipo de andlisis trata con la condicion de falla dltima de una masa de suelo. El
objetivo de este tipo de andlisis es la determinacién de las cargas que pueden causar la falla de
la masa de suelo. Las soluciones a estos problemas frecuentemente se obtienen por las sencilias
leyes de la estatica, asumiendo superficies de falla de formas simples y usando el criterio de

falla de Coulomb (comportamiento rigido - piastico).
La teorfa de los analisis al lmite considera una relacién esfuerzo-deformacitn de un suelo de
Lipo rigido plastico. En taludes, se supone que la falla ocurre como un deslizamiento de la mnasa

de suelo, actuando como un cuerpo rigido, a lo largo de una cierta superficie de falla. Al

10
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analizar la posibilidad de tal deslizamiento se admite que el suelo desarrolla en todo punto de la
superficie de falla su mdxima resistencia al corte. Esta suposicion conduce a los teoremas limite
sobre los cuales se basan los andlisis lfmite (Chen, 1990; Judrez Badillo 1984). En estos
anélisis, cuando la carga limite es alcanzada y la deformacion procede bajo carga constante,
todos los esfuerzos permanecen constantes y solo se presentan incrementos de deformacion

plastica.

La hipétesis de rigidez inicial del suelo no implica grave error, pues es un hecho que en Ia
mayoria de los casos practicos, las deformaciones de los suelos previas a la falia

(deformaciones elésticas) son muy pequefas y pueden despreciarse.

Los andlisis de equilibrio al limite de estabilidad de taludes evaldan el factor de seguridad

contra deslizamiento como la relacién enire la resistencia disponible y fa movilizada.

Principios del método de andlisis de equilibrio al limite

Los andlisis bidimensionales suponen implicitamente que la superficie de deslizamiento esta
definida por un cilindro de longitud infinita, desprecidndose los efectos tridimensionales y de
frontera. En estas condiciones el equilibrio de un tramo de talud de ancho unitario es

representativo de la estabilidad del conjunto y el problema se vuelve bidimensional.

El analisis de equilibrio limite es la base de la mayoria de los métodos disponibles para analizar

la estabilidad de taludes, e ignora la relacién esfuerzo-deformacion del suelo y solamente

-

considera ias condiciones del equilibrio al limite .

Las hipétesis basicas de este método de andlisis son las siguientes:

[. Se considera como valido un anélisis bidimensional correspondiendo a un estado de

deformacién plana.

11
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2. Sc atribuye una forma determinada a la superficic de falla (plana, circular o cspiral

logaritmica).

3. El movimiento de la masa del suelo es de cuerpo rigido, considerando asi un estado de

equilibrio estético {(enfoque de equilibrio al limite).
4. El suelo es isétropo en cuanto a su resistencia al esfuerzo cortante.
5. Se considera valida la ley de resistencia de Mohr-Coulomb.

6. Se acepta que en el momento de la falla la resistencia cortante del suelo se moviliza

completamente y en forma simultinea en todos los puntos de la superficie de deslizamiento.

7. El factor de seguridad (F.S), se define como la relacién entre la resistencia media al
esfuerzo cortante a lo large de la superficie de falla y los esfuerzos cortantes actuantes

medios en dicha superficie,

8. Se considera que todos los puntos sobre la superficie de falla desarrollan su maxima

resistencia al esfuerzo cortante

Factor de seguridad

Una buena comprension del factor de seguridad es vital en el disefio de taludes. Una funcidn
muy reconocida de dicho factor es explicar lo dudoso, por 1o que éste es un resguardo contra la
ignorancia existente de la confiabilidad de los aspectos que se consideren en el andlisis, tales
como. parametros de resistencia, distribucién de la presion de poro v la estratigrafia.

En general, Ta disminucién de la calidad de mvestigacion en ¢l sitio aumentard ¢l factor de
seguridad, particularmente si el proyectista tiene poca experiencia con los materiales en
cuestion.

Otra funcidn del factor de seguridad es que éste constituye una herramienta empirica con la
cual las deformaciones son limitadas en cantidades tolerables dentro de restricciones
econdomicas. De €sta manera, la seleccién de el factor de seguridad es grandemente influenciado

por la experiencia que se fiene con ia masa de suelo.

12
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Seguridad contra rotacién:

momentoresistente
moniento actudrile .
Seguridad contra traslacion (movimiento en linea recta)
resistencia al corte disponible
esfuerzo que tiende aromper el equilibrio :

Generalmente se considera que las fuerzas que producen el movimiento incluyen la inercia, la
gravedad y todas las cargas externas. Las que se oponen o resisten el movimiento incluyen la

resistencia del suelo y otras fuerzas a lo largo de la superficie potencial de movimiento.
Limitantes fundamentales de los métodos de andlisis de equilibrio al limite

Los métodos de equilibrio al limite han brindado una técnica muy Gtil para los analisis de
estabilidad de taludes y otros problemas geotécnicos. Sin embargo, los procedimientos tienen

puntos débiles o desventajas, las cuales se mencionan a continuacion:

1. Se supone una inminente falfa cuando el factor de seguridad (F.S.) es igual a ia unidad, lo
cual es altamente influenciado por diversas variables asociadas a factores geoldgicos, tipo de

material, presiones de poro, etc.

2. La hipétesis de que el F.S. es constante a lo largo de la superficie de falla es un exceso de
simplificacién, especialmente cuando existen diferentes tipos de suelo a lo largo de la

superficie de falla.

13
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3. La relacion esfuerzo-deformacion del suelo ha sido menospreciada, es decir, los incrementos
o decrementos de la relacidn esfuerzo - deformacién dentro del talud no han sido tomados en

cuenta por considerar un equilibrio estdtico del mismo.

La mayoria de los métodos de equilibrio al limite han sido escritos en diferentes lenguajes de
programacion. En general, el usuvario de los programas de computadora debe entender
completamente el método empleado en la estabilidad de taludes, con el objeto de reconocer los
resultados erréneos. Los resultados obtenidos, una vez corridos los programas, deben ser
cuidadosamente revisados e interpretados con juicio basado en una buena practica de la

geoteenia,
Método de Bishop simplificado

El procedimiento general para el andlisis de estabilidad de taludes es calcular e! factor de
seguridad de distintas superficies de falla supuestas, y se considera la superficie de falla critica,
aquella que tenga el menor factor de seguridad, conocido como factor de seguridad critico. Si
el factor de seguridad es menor que 1 el talud se considera inestable, por lo que en condiciones
normales de disefio el talud no es aceptado. En el disefio de diques y presas se requiere

usualmente que el factor de seguridad mds pequefio sea mayor que 1, digamos que 1.2 0 1.3.

Un talud inestable puede ser consuderado aceptable si la condicion de mestabilidad ocurre
solamente en circunstancias excepcionales, tales como un sismo severo coincidiendo con un alto
nivel de agua. En éstos casos puede ser necesario predecir las deformaciones a la que los

taludes inestables estan sometidos. Si éstas son bastante pequefias el disefio puede ser adecuado.

El método de Bishop simplificado se basa en la consideracién del momento de equilibrio de la
masa de suclo que estd por arriba del supuesto circulo de falla, ver figura.2./. La masa de
suelo se subdivide en cierto nimero de dovelas verticales de ancho & y altura A. El peso

volumétrico en una dovela es denotado por ¥, por lo que el peso de cada dovela serd 70 A. El
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méaximo esfuerzo cortante resistente 7, que actia en la frontera inferior de la dovela esta en

funcién de la cohesion ¢ y el esfuerzo efectivo vertical o (ecuacién de Mohr-Coulomb):
7, =c+o'tang (2.3)

donde ¢ es el dngulo de friccidn interna del material.

El factor de seguridad F.§. de un talud suele definirse segin {a expresién (2.2) por:

Fh=— = (2.4)

donde 7, es el esfuerzo cortante actuante, por lo tanto:

7, =L-(c+a'tan¢)
F.§

(2.5)

Se supone que el factor de seguridad es el mismo para todas las dovelas.

El equilibrio de momentos con respecto al centro del circulo de falla puede ser expresado por la
suma de momentos del peso'de cada dovela con respecto al centro del circulo de falla, vy la
suma de momentos de las fuerzas cortantes actuantes en la base de cada dovela. La distancia
horizontal del centro de cada dovela al centro del circulo es rsina y el area de la base de la
dovela es b/cosa, esta condicion de equilibrio puede ser expresada como:

b))
cosaJ

{2.6)

> Ay h-brsina)= Z{ra 7

Suponiendo que todas ias dovelas son del mismo ancho, y sustituyendo la expresién (2.5) en la

expresion (2.6), el factor de seguridad que se obtiene es el siguiente:
|

Z{c+a'tan¢J

cosa
> rhsing (2.7)

F.S. =
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Esta férmula es la base de diversos métodos, tales como los desarrollados por Fellenius (1927)
y Bishop (1955). Por lo que el método de Bishop ha sido validado comparandolo con casos

particulares resueltos, y ha dado resultados satisfactorios.

El método de Bishop simplificado supone también que las fuerzas que actian sobre las caras
laterales de una dovela cualquiera tienen una resultante nula en direccién vertical, es decir, el
método supone que las fuerzas transmitidas entre dovelas adyacentes son estrictamente

horizontales. En la figura. 2.2 se muestra el equilibrio vertical de una dovela, y se tiene que:

}/]’l =g'tu + ttana (2.8)

donde u representa la presion de poro.

Si en la expresion anterior se sustituye la expresion (2.5) y se despeja a! esfuerzo normal

cfecuivo o’ se obliene que:

C
—U——— AN
S,
tanc tang 2.9
FS.

Sustituyendo la expresién (2.9) en la expresion (2.7) se obtiene el método de Bishop

simplificado:

> ¢ +{yh-ulkang

cos a[l + Lt:;mgé tan aj
F.S.

FS.=
z{yhsena} (2.10)

2.2 Evaluacion sismica de taludes

La liberacion de energfa debida a sismo produce ondas sismicas que viajan a través del suelo.

Este tipo de cargas dindmicas transitorias incrementan instantdneamente el esfuerzo cortante en
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un taiud y decrece el volumen de vacfos del material que conforma el talud, lo que conduce a
un incremento de presidn en los poros y fracturas; por lo tanto, las fuerzas cortantes se
incrementan y las fuerzas de friccidn resistentes a éstas decrecen. En otras palabras, los sismos
pueden incrementar el esfuerzo cortante actuante y reducir la resistencia cortante por ei

mcremento de la presion de poro.

Otros factores que afectan a los taludes durante un sismo son:
|. Magnitud de las aceleraciones sismicas

2. Duracidn del sismo

3 Propiedades didmicas de los materiales afectados

4. Dimensiones del talud

Posterior a un sismo, un talud puede ser mas débil, mas firme o puede permanecer igual que

antes de que se presentase €l movimiento teldrico.

Los movinuentos debidos a sismo son capaces de desestabilizar los estados de mercia en taludes y terraplenes, La
resistencia a} cortante del suelo puede ser reducida debido a las cargas transitorias (por ejemplo deformaciones
ciclicas) o debido a la generacidn de exceso de presién de poro. El efecto combinado de cargas sismicas y el cambio
en la resistencia al cortante se reflejara como el decremento en la estabilidad del talud afectado.

Normalmente. las cargas ciclicas generan un exceso de presién de poro en materiales saturados
no cohesivos (gravas, arenas y limos no pidsticos), los cuales pueden licvarse con una pérdida
de resistencia antes del sismo. Smoembargo los suclos cohesivos vy los materiales sccos no

cohesivos no son generalmente afectados por las cargas ciclicas al mismo grado,

Métodos de estabilidad gue consideran efecto sismico
l.os analisis de estabilidad sismica de taludes consideran las fuerzas cortantes laterales que se

gereran en la masa de suelo durante un sismo provocando desplazamientos relativos. Estos

desplazamientos, estan en funcién de la intensidad del sismo y del espectro generado por el
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movimiento. En general, se han propuesto cuatro métodos de andlisis para la evaluacion de la

estabilidad de waludes durante sismo, segin el orden de complejidad y de costo:

_ Método seudostdtico Las fuerzas de inercia del sismo son simuladas por la inclusion de una

fuerza estitica horizontal y vertical en un andiisis de equilibrio al limite.

. Método de desplazamientos de Newmark Este método estd basado en el concepto de que Ia

aceleracién actual del talud puede exceder a la estdtica y produce desplazamientos permanentes.

. Estabilidad después del sismo  Este método utiliza pruebas de laboratorio de resistencia no
drenada, determinadas sobre muestras representativas de suelo que han estado sujetas a cargas
ciclicas equivalentes a sismo.

. Andlisis dindmico de elemento finito  Andlisis en dos o tres dimensiones usando modelos
constitutivos de suelo dardn deralles concernientes a esfuerzos, deformaciones

desplazamientos permanentes.

Del listado de métodos antes presentado, fos primeros dos han sido generalmente bien
establecidos en ingenierfa geotécnica prédctica, principalmente debido a su facilidad de
implementacion, familiarizacién y economia. El método de estabilidad después del sismo es
simple de implementar, pero requiere de extensas pruebas de laboratorio para determinar la
resistencia al cortante de los suelos de algunas superficies potenciales de falla en el talud. El
andlisis de elemento finito es costoso, y requiere también de pruebas de laboratorio para
determinar los parémetros del modelo constitutivo asi como de computadoras de considerable

poiencia.

Método seudostitico
El método seudostatico ofrece una simple aproximacion para la evaluacion de la estabilidad de

un talud en una region sismica. Esta es una implementacion al método de equilibrio ai limite,

con la modificacién correspondiente al incluir fuerzas sfsmicas horizontales y verticales que son
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utilizadas para simular las fuerzas de inercia potenciales debidas a las aceleraciones del terreno
durante un sismo. Esas fuerzas sismicas asumen ser proporcionales al peso de la masa potencial
de deslizamiento multiplicada por un coeficiente sismico k, v k,, expresados en términos de la
aceleracién (en unidades de g) como se mostrard en el capitulo 3, Normalmente, la fuerza
sfsmica actia solamente en direccién horizontal, esto es k,=0, induciendo a una fuerza de
inercia, k, W, en el talud, donde W es el peso de la masa potencial ‘de deslizamiento.
Posteriormente se calculara el factor de seguridad con los métodos convencionales. La gran
dificultad de éste procedimicento radica en la seleceidn de un coceficiente sismico apropiado y cl

valor de una factor de seguridad aceptable.

La magnitud del coeficiente sismico debiese efectivamente simular las fuerzas del sismo, las
cuales dependen de: (1) intensidad del movimiento teldrico, (2) duracién del movimiento y (3)
fa frecuencia. Por supuesto que uno puede seleccionar un coeficiente sismico igual a la maxima
aceleracion del terreno  donde se encuentra el talud. Sin embargo, el ser tan conservadores,
_conducirfa & evaluaciones antiecondmicas y posibles dificultades numéricas. Por lo anterior, la
seleccion de dichos coeficientes debe ser justificada si los taludes seran disefiados

econdmicamente.
La Repablica Mexicana se encuentra reglonalizada en cuatro zonas sismicas: A, B, C y D, para

tres tipos distintos de terreno: firme (I}, de transicion (I[} y blando (III). En la tabla 2.2 se

muestran coeficientes sismicos basicos de disefio por zona (Esteva y Ordaz 1995).

TABLA 2.2

COEFICIENTES SISMICOS HORIZONTALES DE DISENO POR ZONA

TERRENO
ZONA I il HI
A 0.08 0.18 0.24
B 0.16 0.36 0.45
C 0.25 0.55 0.70
D 0.34 0.75 s 0.95
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En el presente trabajo de mvestigacion se propusicron distintos valores de cocficientes sismicos

horizontales aleatoriamente, es decir no se considerd zona ni terreno de cimentacidn en

particular.

El valor del coeficiente sismico vertical se estimd como la tercera parte del coeficiente sismico

horizontal.

Consideraciones para todos los tipos de analisis

Todos los analisis de estabitidad de aludes deben considerar 1os stguientes puntos:

Inciusion de grietas de tension y la abertura de juntas en los andlisis. Donde sea necesario y

apropiado, suponer que las grietas estan llenas de agua.

Son susceptibles los analisis variando los pardmetros en funcién del tiempo, por ejemplo: la
cohesion, la friccién, et nivel freatico, etc. Bosquejar cada parametro contra el factor de

seguridad.
Cuando la envolvente de resistencia es una curva, se deben seleccionar apropiadamente los

valores de ¢’y ¢'. Los valores seleccionados de resistencia al cortante deben corresponder
a los niveles de esfuerzo apropiados al problema que estd siendo analizado. Para superficies
de deslizamiento poco profundas, seleccionar ¢y ¢’ en el rango de bajos esfucrzos de la
envelvente de resistencia; para superficies de deslizamiento profundas, seleccionar los
parametros de resistencia en el rango de grandes esfuerzos. Si es posible, usar programas
de computadora que permitan hacer uso de envolventes de Mohr-Coulomb no lineales.

1 ] 1 o

Considerar posibilidad de fallas progresivas especiaimente en: desequilibrio de taludes,
criectas de tensidén, pequefias deformaciones, distribuciones no uniformes de esfuerzo -

deformacion en el comienzo o aceleracion progresiva de fatlas. Considerar la posibilidad de
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retraso de fallas debido al decremento en los parametros de resistencia con el tiempo,

incremento de la presién de poro y otros factores.

2.3 Flujo de agua a través de medios porosos

Condiciones de agua subterrdneq:

Junto con la aceleracion de la gravedad, el agua subterranea es el factor mas importante en la

estabilidad de taludes. Este factor puede afectar a la estabilidad de cinco maneras:
1. Reduce la resistencia

2. Cambia las propiedades de los minerales a través de alteraciones quimicas

3. Cambia la densidad del material

4. Genera presion de poro

5. Causa erosion

Para determinar la presién de poro se utiliza la teorfa de flujo de agua a través de suelos basada
en la teorfa de Darcy. La aproximacién grifica a través de redes de flujo es cominmente

utilizada en la prictica concerniente a taludes.

Fundamentos tedricos

Es tmportante conocer los principios de flujo de fluidos a través de suelos saturados para
resolver los problemas correspondientes a @ @) la velocidad a que el agua fluye a través del
suelo, por ejemplo para determinar el caudal de fugas a través de una presa de tierra, ) a la
consolidacion, por ejemplo para calcular la velocidad de asentamiento de una cimentacion y ¢)

la resistencia, por ejemplo para el cilculo de los factores de seguridad de un terraplén.
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Existen dos tipos de flujo completamente diferentes. Se dice que existe flujo laminar cuando
todas las particulas de agua se mueven en paralelo a las lineas de flujo, sin que estas lineas se
intersecten entre si, y las pérdidas de energfa son proporcionales a la velocidad: el tlujo laminar
tiene lugar a bajas velocidades en conductos pequefios, y es caracteristico de todos los suelos a
excepeion de las gravas gruesas. El flujo turbulento se caracteriza por un movimiento cadtico e
irregular de las particulas del fluido y por las pérdidas de energia que son proporcionales a la

cuadrado de la velocidad del flujo.

En el estudio de flujo de fluidos es conveniente expresar la energfa, tanto potencial como
cinética, en términos de alturas o cargas, correspondientes a la energia por unidad de masa.
Deben considerarse las tres cargas siguientes en los problemas de flujo de un fluido a través de

un suelo:

1. Carga de presién. h, , es igual a la presién dividida por el peso especifico del fluido.

i

2. Carga de altura o geométrica h,, es igual a la distancia a un plano de comparacion.

3. Carga total h, es igual a la suma de la carga de altura més la carga de presion.

Al estudiar el flujo a través de canales y tubos.debemos considerar la carga de velocidad. Sin
embargo, en los suelos la carga de velocidad es demasiado pequeiia para tener importancia y
por tanto puede despreciarse. La carga total, en realidad es la suma de la carga de presion, la
carga geomeétrica y la carga de velocidad; a la suma de la carga de presién més la carga
geométrica se le denomina carga piezométrica. Para la filtracién a través de un suelo es

despreciable la carga de velocidad, resulta que la carga total es igual a la carga piezométrica.

area de la seccion transversal multiplicado por la velocidad promedio del flujo. Esta relacién,

s€ conoce como condicidn de continuidad, se expresa mediante la férmula:

0= 4v
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en la cual Q es el volumen de agua por unidad de tiempo, A es el drea de la seccidn transversal

al flujo de agua, y v es la velocidad de flujo.

La fuerza motriz que causa que el agua fluya, se representa por una relacién conocida como

gradiente hidraulico:

v..._j;-.

donde / es el gradiente hidrdulico, £ es la pérdida de carga total y / es la longitud de 1a muestra.

El fisico francés Darcy estudié el flujo del agua en los suelos usando un aparato similar como
el mostrado en la Fig.2.3; en éste colocd una muestra de suelo de longitud [ y 4rea transversal
A en un tubo que se ajustaba perfectamente a la muestra y que tenfa los extremos abiertos. A
cada extremo del tubo se conectd un depdsito de agua. La diferencia entre los niveles del agua
en ambos depdsitos A, representa la pérdida de carga total. Darcy encontrd por medio de los
experimentos realizados, que la velocidad v en m/s era directamente proporcional ai gradiente
hidrauiico ¢, ésta relacidn se expresa de la siguiente manera:
v==Fki

en la cual k es la constante de proporcionalidad y se le da el nombre de coeficiente de
permeabilidad o coeficiente de conductividad hidraulica. Esta férmula es correcta siempre que

el flujo sea laminar y es aplicable a todos los suelos mas finos que las gravas.

El coeficiente de conductividad hidriulica es una constante que tiene las dimensiones de
velocidad, que expresa la facilidad con que el agua atraviesa un suelo. La magnitud del
coeficiente depende de la viscosidad del agua y del tamafio, forma y area de los conductos a
través de los cuales fluye el agua. La viscosidad es una funcién de la temperatura; cuanto mds
alta s la temperatura menor es la viscosidad y méas grande la permeabilidad. En la tabla 2.3 se

proporcionan algunos valores del coeficiente .



muestra de suelo
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Area , A

Fig. 2.3 Prueba para determinar la permeabilidad
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En general, todos los poros del suelo estdn conectados con sus vecinos. Los poros aislados son
imposibles en una agrupacién de esferas, cualquiera que sea la forma de la misma. En los
suelos gruesos, gravas, arenas e incluso limos es diffcil imaginar poros aislados. Como los
poros de un suelo estin aparentemente comunicados entre si, el agua puede fluir a través de los
suelos naturales mas compactos. La velocidad del agua que fluye en un punto cualquiera de su
trayectoria depende del tamafio del poro y de su posicion en el mismo, espectalmente de su

distancia a la superficie de la particula de suelo mds proxima.

TABLA 2.3
COEFICIENTE DE PERMEABILIDAD ( K en cm/s)
10? 10 110t 10 10°  10* 10° 10° 107 107 10°
| | | I I I I I !
I I I I I I I I I
_ . précticamente
Propiedad de drenaje Buen drenaje mal drenaje
impermeables
Aplicaci6n en presas de i ) Secciones impermeables de presas de
Secciones permeables de presas y diques .
tierra y diques tierra y diques
L arenas muy finas, limos
Arenas limpias, ) ) )
L. orgénicos e inorgénicos, suelos
Tipos de suelos Grava limpia mezclas de grava y ) )
. mezclas de arena, limo y | impermeables
arena limpias
arcilla

La filtracién no conirolada causa tres tipos de dificultades: 1) demasiada filtracién provoca la
pérdida de agua en las presas, 2) la presion de agua en exceso produce pérdida de resisiencia en
el suelo y por consecuencia la falla del mismo, y 3) el flujo de agua genera erosion inierna,
provocando tubificacion (si el material es suceptibie a la erosion) que es una de las falias mas

frecuentes en presas de tierra.
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B! cambio de presién del agua, si no hay flujo, se puede caicular por ias leyes de la

hidrostatica:

Ap=y Az

donde Az representa la altura o elevacion del nivel de agua.

Cuando el agua estd en movimiento, no importa o lento que €ste sea, ia férmula anterior no es
aplicable y la presion hay que calcularia por medio de una red de flujo. La carga total i en
cualquier punto estd dada por la linea equipotencial. Si la elevacién de un punto cualquiera es z,
la presion en ese punto es:

p=v, (r-z)
La presion es la misma en todas direcciones en un punto cualquiera, pero no s necesariamente

la misma en puntos diferentes aunque estén al mismo nivel.

Fuerza de filtracion

Las presiones verticales de agua que acifian sobre cierto elemento de suelo (Figura 2.4} son
representadas en la figura.2.5a. Estas presiones veriicales son ias que actdan sobre las caras
extremas de la muestra de suelo denomindndose presiones periféricas o de contorno. La
figura.2.5b muestra las presiones de agua debidas a la inmersién (empuje de Arquimedes), es
decir las presiones que existirfan si no hubiera flujo. Estas dos presiones de agua constituyen el

efecto del agua estitica sobre la muestra de suelo.

La diferencia entre las presiones periféricas (Fig. 2.5a) y las de empuje ascencional (Fig. 2.3b)
es la presion de filtracion (Figura 2.5¢c). La presion de fiftracién ejercida por el agua en

movimiento se disipa uniforme y completamente en el flujo ascencional a través del suelo.

Las presiones de agua de la figura.2.5, se han convertido en fuerzas multiplicindolas por el

drea de la seccion transversal totat de la muestra de suelo y son las que aparecen en la
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suelo

Fig. 2.4 Permedmetro con flujo ascendente
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Rejilla que soporta al suelo
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suelo = suelo + suelo
A A A d
hy .,
z+Dy .,
(h+z+Dy.,
(a) (b) (c)

Fig. 2.5 Presiones de agua sobre un elemento de suelo, a) presiones periféricas.
b) presiones hidrostdticas. ¢) presion consumada en la filtracion.
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suelo = suelo 4 suelo

(hAy.,)
(l+z)4y .,
ﬂ"*’Z“f"‘]’l)A)/w
Fuerzas _ Empuje de + Fuerzas de
periféricas — Arquimedes  filtracion

Fig. 2.6a Fuerzas ejercidas por el agua sobre una muestra de suelo



A) Peso total mds fuerzas periféricas

Ay,

(I+zthjAy .,

7

zAy ,

v
Fe=zdy + 1Ay, - (I+z+hAy
F=[Ay, -{I+h)dy

F=0-4

B) Peso sumergido mds fuerza de filtracion

4y,
(hdy )

v

F=ldy, -hiy,
FZIA(}/!—“/W)—ILIAV“
=MWy, -(l+h)4y
F=0g-4

F= fuerza ejercida sobre la repilla que soporta al suelo

Fig. 2.6b Equilibrio de fuerzas sobre la muestra de suelo de la fig. 2.6a
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figura.2.6a y 2.6b. Las magnitudes de los dos empujes dependen de la altura z, pero no asf su
diferencia. El empuje resultante (empuje de Arquimedes) siempre actia hacia arriba y es igual

al volumen total del elemento de suelo multiplicado por el peso especifico del agua.

El agua en movimiento ejerce la fuerza de filiracion sobre el esqueleto del suelo por efecto de
un arrastre {riccional. En otras palabras, una cierta presion, relacionada con la pérdida de carga
total, se convierte de presién intersticial en presién efectiva. En un suelo isdtropo la fuerza de
filtracion siempre actda en la direccidon de la corriente. Una expresion adecuada de una fuerza

es calculada como fuerza por unidad de volumen de suelo, en la forma

Sfuercade filtracion b Awn
= - = T =0

volumende suelo 7er

Al resolver el problema podemos trabajar con las fuerzas totales periféricas o con el empuje de
Arquimedes més la fuerza de filtracién. Si se utilizan las fuerzas periféricas para calcular el
equilibrio de un elemente de suelo, no debe incluirse la fuerza de filtracion. El hacerlo asi

significa que ¢l efecto del flujo de agua se introduce dos veces.

Al utilizar las fuerzas periféricas mas el peso total estamos considerando de hecho el equilibrio
de todo el suelo. La fuerza de filtracién es una fuerza interior, de arrastre de agua sobre el
esqueleto mineral y de reaccién de éste sobre el agua. Esta fuerza enire fases no influye sobre
el equilibrio del conjunto. Al utilizar la fuerza de filtracion mds el peso sumergido trabajamos

de hecho con el equittbrio del esqueleto mineral.

La resistencia al corte de un suelo granular es directamente proporcional a la presion efectiva.
Cuando un suelo sin cohesion se somete a un estado hidrdulico que da lugar a presiones
efectivag nulas, la resistencia del suelo se hace cero; entonces se dice que existe una condicion

de sifonamicnto o cbullicién. El estado de sifonamiento es en otras palabras. aquel en ¢l que la

resistencia al corte del suelo es nula por la ausencia de presiones efectivas. Debido a que fos
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suelos cohesivos pueden poseer resistencia incluso bajo presiones efectivas nulas, en ellos no se

produce necesariamente el sifonamiento cuando estas presiones se anulan.

La presién efectiva es evidentemente nula cuando la presién intersticial es igual a la toral.

Existen dos casos habituales en mecénica de suelos en ios que se produce esta igualdad:

1. Un flujo ascensional de tal magnitud que el empuje total del agua es igual al peso total del
suelo (para un elemento del suelo sin carga), es decir, la fuerza de filtracion es igual al peso

sumergido del suelo.

2. Un impacto en ciertos suelos de baja compacidad produce una reduccion de volumen del
esqueleto mineral, con el resultado de que la presién efectiva se transmite al agua

intersticial.

El gradiente necesario para que se produzca el estado de sifonamiento, denominado gradiente
critico I, ,es igual al cociente del peso especifico del material sumergido entre e} peso especifico
del agua:

_ 7k
Vo

ic

Como el cociente anterior suele ser muy préximo a la unidad, el gradiente critico es
précticamente igual a 1. Adviértase que el flujo debe ser vertical hacia arriba (de sentido
opuesto al peso del suelo) para que se cumpla la ecuacién anterior, ademds la ecuacion requiere
que el elemento de suelo esté descargado (la presidn efectiva sobre el elemento anterior en
ausencia de flujo dependerd solo del peso especifico sumergido). En cualquier suelo cuya
resistencia sea proporcional a la presién efectiva, un gradiente ascensionai de valor v, / v, da

lugar a una resistencia nula o a un estado de sifonamiento o ebutlicién.
Ecuacién fundamental del flujo de agua en el suelo

En esta seccion se deduce la ecuacion del flujo de fluidos en suelos, que sirve de base para la

red de flujo y para otros métodos de resolucion de problemas de filtracion.
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 Por principio de continuidad
Se cumple que:

qx*‘qe

Ty, T

s Vs

=vd
9y =V |‘_‘>

/
s

Caras de entrada

q
dy
dx
-«
qye = vydx

Fig. 2.7 Flujo establecido en dos dimensiones en un elemento de suelo

Caras de salida

Las diferenciales parciales resultan del
cambio en el flujo g mostrado por las
flechas en el interior del elemento
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A su vez, la base para la teorfa de redes de flujo es el principio de continuidad si el {lujo es
establecido, la diferencta entre el gasto que sale de las caras del elemento y ¢l que entra, debe
ser iguat a cero, es decir, consideremos el elemento de suelo, figura.2.7, a través del cual se
produce un flujo laminar ¢ con componentes en las direcciones x y y , este principio se

representa como:

q4=4,+4,
Expresando la ecuacidn anterior en términos de velocidad de flujo por las caras de entrada, vy
considerando que el elemento tiene un espesor unitario, se tiene:
¢, =v.dv+yv dy
Por otra parte, las velocidades en las caras de salida, no son las mismas debido a los cambios
de direccién de flujo dentro dei elemento, y estos se representan como una razon de cambio

v, lox y v, /ay

con respecto a la distancia por lo que las velocidades de salida

resultantes son respeciivamente:

(')\" J (‘)\'\'
Vet y v, + o dy

Los gastos de salida ¢, y g, se obtienen multiplicando las velocidades de las caras salida por el
drea de las mismas, obteniéndose:

{ a\; . 5‘v e 8\; ‘ a"v‘ .
g, =\ v, + de|-dy+iv + ~dyl-de=vdyr dxdy +v dx + dxdy
_ cy 2 oy

P aox b

Al gualar fos gastos de entrada y salida, por ¢i principio de continndad, resuita

ox  dy (a)
£sta es ia ecuacién de continuidad para flujo bidimensional a través de una masa homogénea.
Recordemos ademds, que la velocidad se puede expresar como v=ki, en donde & es ¢l

coclicrente de conductividad hidravhics ¢ 7 es ¢l gradiente hidrauhico, por lo tanto:
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Cabe mencionar, que el signo negativo indica una reduccién en la carga hidraulica. Si en la
expresién @) sustituimos estas velocidades, y realizando Ia simplificacién correspondiente se
obtiene finalmente:

Fh Fh
7tz =
&

A esta expresion se le conoce en la literatura como ecuacion de Laplace.

Para el caso mds comdn en presas, el problema de flujo se puede simplificar en un sistema

bidimensional, por lo que la ecuacién de Laplace se puede considerar.

La solucién a dicha ecuacién estd representada graficamente por un par de familias de curvas
gue se intersectan entre si en angulos rectos; estas curvas s€ COnocen como lineas de fluio v
lineas equipotenciales (o de igual carga hidréulica) respectivamente, y este sistema de lineas

constituye una red de flujo.

Esa solucién grifica. con las condiciones de frontera apropiadas, da la variacion de la carga
hidraulica y por tanto la direccién del escurrimiento en todo punto de la zona de flujo. El
método gréfico ideado por Forchheimer, presenta numerosas ventajas para resolver cualquier

problema de flujo en dos dimensiones. A partir de unared de flujo, es posible obtener:
a) el gasto de filtracion
b) la presidn intersticial

c) el gradiente hidrauiico

Cuando todas las condiciones de contorno o de frontera estdn completamente definidas existe el
flujo confinado, como la filtracién bajo un tablaestacado, y la filtracion bajo una presa de
concreto, mientras que la filtracién a través de una presa de tierra, es de flujo libre o no

confinado ya que la linea superior de corriente no esta claramente definida.
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Cuando en una presa ocurre un vaciado rdpido o un ilenado rdpido se presenta el flujo no
establecido o flujo transitorio, el cual varfa con el tiempo, debido a que existen cambios de
posicién y de forma de la linea superior de corriente, y por consecuencia de las lineas de flujo

y equipotenciales.

Ademds, siempre que una zona de saturacion estd moviéndose hacia dentro o fuera del suelo,
existe una franja de suelo, la cual esta cambiando de un estado himedo o seco a un estado
saturado, o de un estado saturado a un estado parcialmente saturado. Dentro de la zona de
saturacion la ecuacién de continuidad se satisface; por lo que una red de flujo puede ser
construida. Esta red de flujo difiere de la de flujo establecido, ya que las lineas de flujo no son

necesariamente paralelas a la linea superior de corriente.

Efectos de la sumersion y de la filtracion:

La sumersion de un talud tiene tres efectos: Primero, el peso del segmento circular se aumenta
por el peso del agua arriba del tatud y por el mayor peso especifico del suelo, lo cual aumenta
el momento motor. Segundo, este aumento estd més que compensado por el momento resistente
de la presién horizontal del agua. Tercero, el esfuerzo neutro aumenta en la superficie de falla,
dependiendo su valor de la red de flujo que se produzca y compensa mucho de lo que se gana
en resistencia por el peso adicional del suelo y por el peso del agua. El resultado final es que el
talud sumergido tiene generalmente un factor de seguridad mayor que el mismo talud sin estar

sumnergido.

Cuando el nivel del agua en que estd sumergido el talud desciende tan rdpidamente que el
esfuerzo neutro dentro del talud no puede ajustarse al nuevo nivel del agua, se produce lo que
se llama vaciado répido. El momento debido a la presién horizontal del agua, que ayudaba al
momento resistente, se reduce; el peso del suelo y del agua también se reducen, pero el

esfuerzo neutro no cambia grandemente. El resultado es que el factor de seguridad cae
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bruscamente, llegando a ser inferior al del talud no sumergido. Esto es, frecuentemente, ia

condicién més critica en el provecto del paramento aguas arriba de una presa de tierra.

Las filtraciones a través del suelo hacia el paramento del taiud se producen por un exceso de
esfuerzo neutro deniro de la masa de suelo y dando como resultado un descenso en la
resistenicia del suelo y un factor de seguridad menor, comparado con el del mismo talud sin
filtraciones. Esta condicién es a menudo critica en las excavaciones profundas, en los cortes
para carreteras o ferrocarriles, en el paramento aguas abajo de las presas de tierra y en fos

taludes naturales.
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3. FUNDAMENTOS TEORICOS

3.1 Taiud infinito: cuso tedrico

La estabilidad de taludes es una consideracién extremadamente importante en el proyecto y
construcciéon de presas de tierra, También se plantean graves problemas respecto a la

estabilidad de taludes naturales. El resultado del deslizamiento de un talud puede ser a menudo
catastréfico, con la pérdida de considerables bienes y muchas vidas. Por otro lado el costo para
rebajar un talud para alcanzar mayor estabilidad suele ser muy grande. Por lo anterior, aunque

debe ascgurarse la cstabilidad, hay que tratar de cvitar en lo posible un coiscrvadurisimne

extremado.

Los aspectos mds importantes de los problemas de estabilidad sélo comienzan a presentarse
cuando se tienen en cuenta los efectos de la presién intersticial y de la cohesién. En suelos

arcillosos suele ser extremadamente dificil conocer la resistencia al corte realmente disponible
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en el terreno. La estimacién de la resistencia al corte disponible requiere el conocimiento de las

siguientes magnitudes:

1. Los pardmetros de resistencia al corte ¢’ y ¢ en términos de esfuerzos efectivos.

2. Las presiones intersticiales que actiian en el interior del talud.

Presiones intersticiales

Durante la realizacién de un andlisis de esfuerzos efectivos, la presion de poro debe ser
estimada en lugares relevantes en el talud. Dichas presiones de poro son usualmente estimadas
a partir de condiciones de agua subterrinea, que pueden ser calculadas por uno de los

siguientes métodos:

1. Superficie fredtica Esta superficie, es definida por el nivel de agua libre subterranea. Esta
superficie puede ser detectada en el campo, usando piezometros monitoreados

correctamente.

2. Datos piezométricos Mediante loa calculos correspondientes se especifica la presion de
poro en puntos discretos dentro del talud, y con métodos de interpolacion se estima ia
presion de poro en cualquier punto. Las presiones piezométricas pueden ser determinadas a
partir de: a) piezémetros de campo, b) el dibujo de una red de flujo y, c) soluciones

numéricas utilizando métodos de diferencias finitas y elementos finitos.

3. Relacicn . de presién de poro Este es un método simple y ordinario para normalizar la
presién de poro medida en un talud de acuerdo a ia definicién siguiente: 7, = —  donde «
o,

es la presién de poro v o, es el esfuerzo vertical total del suelo a la profundidad z. El valor
de 7, es la relacién entre la presién de poro y el esfuerzo vertical total a la misma

profundidad. A menudo, el talud requiere de una extensa subdivisién dentro de muchas
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regiones con diferentes valores de 7, , por lo que la mayor dificuitad del parametro es
asociarlo con las diferentes partes del talud. Si este método es usado correctamente,
permitird la bisqueda de la superficie més critica. Sin embargo, esta (ltima se estima a
partir de cartas de estabilidad de taludes para encontrar el valor del F.S., o para evaluar la

estabilidad de una superficie de falla.
Superficie fredtica

Si una superficie freatica esté definida, la presién de poro serd calculada para condiciones de
filtracién con flujo establecido de acuerdo a la figura 3.1. Este concepto se basa en la hipdtesis
de que todas las lineas equipotenciales scan rectas y perpendiculares a la superficie freatica. y
que pasan a través del elemento de suelo en el alud (ftujo paralelo al talud). Con basc en esta
figura, se dedujeron relaciones trigonométricas sencillas muy Gtiles para encontrar la presion de

poro en la base, tales como:

! h
cosf = 7 i pero también se observa que: cosf = Tp . por tanto:

h,=1-cosf ,ademds: /=d-cosf, lo que conduce a: 2, = d-cos’ f3

Finalmente, si la inclinacién de la superficie fredtica es el dngulo 5, y la distancia vertical entre

la base del elemento y la superficie fredtica es d. la presion de poro es:
u=y, {d-cos’ [ (3.1)
en donde ¥, es el peso volumétrico del agua.

Esta es una suposicién bastante razonable para una superficie fredtica con inclinacion en linca
recta; sin embargo para superficies freticas curvas, esta suposicion dard estimaciones erroneas
de la presién de poro. Para superficies fredticas en taludes inclinados, la superficie freatica

coavexa, como la mostrada en la figura 3.2 genera una sobre estimacion de la presion de poro,
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h, =d cos’f3

“linea equipotencial

Fig. 3.1 Cdlculo de la presidn de poro desde la superficie fredtica
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mientras que una superficie fredtica céncava conduce a una subestimacion de la presidn de

poro.

Esta sobre estimacion es debida totalmente a la suposicion de lineas rectas equipotenciales que
intersectan a la superficie fredtica, linea CD en e} croquis presentaco en la figura 3.2. Siia
superticie freatica actual, linea AB es curva, las lineas equipotenciales también deben ser
curvas, como las mostradas en la misma figura. Una solucidn para la obtencién de la presion de
poro, es utilizar la carga 4, en vez de la carga piezométrica h,. Sin embargo. esta sobre
estimacion es pequefia y solamente afectard a unas cuantas dovelas deniro de la masa de suelo

deslizante,

Para una mejor comprensién de la influencia de las presiones intersticiales y del flujo del agua
scbre la estabilidad de un talud, conviene considerar los taludes infinitos en arena mediante los

conceptos de equilibrio al Himite.

La figura 3.3 muesira el caso de un talud infinito con flujo de agua en cualquier direccion &.
Al observar la figura, y tomando el punto A como referencia para hacer los célcufos

correspondienies, s& encontraron las siguientes relaciones (figura 3.3a):

d—-h cosf3
——r . _ _ atiaded il
tanfi = . S x—(d hp) wen
X sené
tanﬂ:h— S x:h".cos@

P

iguaiando las x, despejando a A, y haciendo uso de identidades trigonomeétricas obtenemos:

_d-cosf}-cost

7 coslp - B)

-
S
o

~

T
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AB- Superficie fredtica real dovela

CD- Superficie fredtica supuesta D
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una dovela cualquiera
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lineas equipotenciales

Fig. 3.2 Superficie fredtica y lineas equipotenciales curvas
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Fig. 3.3 Talud infinito con filtracion en la direccion 6
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Si en la expresién anterior hacemos que § = @, obtenemos la expresion (3.7). lo que significa

que el flujo es paralelo al talud. Ahora, si suponemos que 6 = 0, la expresion (3.2) se

i . =d lo ous ronracan i Fliiim byl rertal
convierte en: 2, = d . lo que representa un flujo horizonial.

La expresién (3.2) es (til para encontrar la relacién r,, que al sustituir en ésta obtenemos:

u 7V, h, y cosf-cosf 3.3)

¥ =—-=

p.___*
‘o, y.d v cos{f-p)

¥ m

Encontrada la relacion r,, despejamos el valor de u. y éste es el valor de la presidon de poro

buscado.

Otra relacion bastante 1til es el gradiente hidraulico, definido como el cociente:

l*--..i}‘

De la {figura 3.3b) se deduce que:

A
B sen 7

sepfi=— - a ; por otro lado, observamos en fa misma figura que:
a

{

{ . s
cos(@ - [3): — = e ; al igualar estas dos Gltimas expresiones. obtenemos que:
a cos(6 - )

n_ senp (3.4
; ‘

segln relaciones trigonométricas observadas en ia figura antes citada.
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La fuerza de filtracion por unidad de volumen es calculada como (definicidn estudiada en ef

capitulo anterior):

st la multiplicamos por un volumen 5-4-1, en donde A=5-d, obtenemos que la fuerza de

filtracion es igual a:

Fo=y, 1A (3.5)

J

Sustituyendo la expresidn 3.4 en la expresion 3.5 obtenemos:

- senfi .
Fo=y ~——F—-bd (3.6
d cos(6 - ) )

esta expresion representa a la fuerza de filtracion total.

Si a la expresion 3.2 la muitiplicamos por el peso volumétrico del agua y,. se obtiene la presidn
inzersticial periférica a la profundidad 4.

v, d-cosf cost
coslf - )

A las presiones intersticiales periféricas facilmente las podemos convertir en fuerzas

D —
u=y, -, =

(3.7

intersiiciales periféricas, simplemente multiplicando por eif drea donde actlian éstas sobre &l
elemento; las presiones laterales actuantes en el mismo, se eliminan por simple equiiibrio. por

lo que no existen fuerzas periféricas en las caras verticales del elemento. Ver figura 3.4:

F . —u b y,-d-b-cosf
i cosf  coslf-4)

En el capitulo H, se describié que para el ciculo de las fuerzas que actiian en un elemenic de

suelo podemos utilizar cuaiquiera de los dos antes mencionados: 1) las fuerzas periféricas mds
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Fig. 3.4 Diagrama de presiones del elemento de suelo
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el peso toral del elemento & 2) lqs Fuerzas de filtracion mds el peso sumergido del misino

elemento.

A continuacion se describird la manera en gue se obtuvieron las condiciones de equilibrio del
elemento de suelo mostrado en ia ieura 3.3. En las figuras 3.5a) y 3.5b) se muestran los
diagramas de cuerpo libre del mismo elemento de suelo, cabe mencionar, que estos diagramas
toman en cuenta las fuerzas sismicas horizontal y vertical, y que los analisis de estabilidad
fueron realizados tomando en consideracién los dos métodos anteriormente descritos, asi como

las expresiones matemdticas estudiadas hasta ahora.

La simbologia utilizada en los diagramas de cuerpo libre se describe a continuacion:

figura 3.5 a)
W=y_-b-d Peso total de la muestra (suelo + agua).
- Resultante de las fuerzas intersticiales peritéricas Ec. (3.8).

F,=y., -k, -b-d Fuerza sismica horizontal. (k, coeficiente sismico horizontal)

F,o=y .k b-d Fuerza sismica vertical. (k, coeficiente sismico vertical)

N’ Resultante de las fuerzas normales efectivas periféricas.
r Resultante de las fuerzas tangenciales periféricas.

Y out Pesc volumétrico saturado de la muestra.

figura 3.5 b)

W,=y, b-d Peso sumergido de la muestra.

Fo Fuerza de filtracion Ec. (3.6).

£, =¥k, -b-d  Fuerza sismica horizental.

F, =y k -b-d Fuerza sismica vertical.
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Fig. 3.5a ' Diagrama de cuerpo libre del elemento de suelo

(considerando: fuerzas periféricas +peso toial + fuerzas sismicas)



e CrindQeealon feorie o8

N’ Resultante de las fuerzas normales efectivas periféricas.

T Resultante de las fuerzas tangenciales periféricas.
Peso volumétrico saturado de ia muestra.
El peso sumergido en suelos totalmente saturados, se calcula como: Vo =V w — 7

Para la obtencidén del F.S. del talud en estudio, se utilizdé el primer método de anélisis figura

3.5a); se planied el equilibrio del elemento de ia siguiente manera:

fer, método

> Fx=0:
= E,-cosﬁ+(W+E)-sen,3

sustituyendo las relaciones correspondientes en cada término se encontro:
T=y,, b-dk, cosf+{1+k ) sen S} (3.9

ZFy = 0:
N'=(W+F,)-cosfp-F,,. —F,-senf3

sustituyendo las relaciones correspondientes en cada término se encontro:

n [_ cosb | )
N'=b-d- {(1+kv)-cos,8 —k, -Senﬁ}-ﬂ/m Vet T (3.10)
}_ SELES S
Ei F.S. para la estabilidad de taludes en arenas, esta dade por la siguiente ecuacion:
V,'fﬁi a s
FS5.= 20 (3.11)
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Al sustituir en la expresién {3.77) los valores encontrados a su vez en las expresiones (3.9} ¥

(3.]0) respectivamente, y realizar algunas operaciones de simplificacién, se obtuvo el sigulente

tw

FL5
%-{(HJC ) cosf -k, -senfi}-y., - cosf |
FS _ ;‘\f"-tangzﬁ _ E_ Yiw =7V w vOS(g ﬁ)J ~
S.= =5 —— F22hd tang =
T o b-dl, cospr(1+k ) senpy
3 1
{ {(I—i—k ) cosff—k, Senﬁ} Yew 7w COS—Q——— ! ol
- I: - e (9, ﬁli tan@ ;E,eff‘g_ =
b uOSﬁ—E—U-ﬁ*k senﬁ} 1
senfs
] 7 cosé ]
Pll+k 't R P
:L{( )=k tan ) tan 3 4 sen[i cos(@ ;5)_] tan é-
t;;wﬁ -{kk +(i+k,)-tan B}
r o
Jt}+k -k, tan f—— — £ .0059(9 }}
g b /a, cesﬁ COS ﬁ a0 ;3.12)

k, +tan B-(1+k )

Haciendo uso del segundo método para encontrar el F.S. se plantearon de igual manera las

ecuaciones de equilibrio, obviamente utilizando la figura 3.55):

2do. método

I'=Fg - cos{f - B)+F, -cos B+ (W, +F }-sen 8

sustituyendo las relaciones correspondientes en cada término se encontrd:
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Fig. 3.5 b Diagrama de cuerpo libre del elemento de suelo

(considerando: fuerzas de filtracion +peso sumergido + fuerzas sismicas)
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T=bdly, -sen sk, v cosf+ly, +k -7, ) senf] (3.13

Y Fv=0:
N'=Fg - -sen{f - ﬁ) (7, +F}cosﬁ , -sen

sustituyendo las relaciones correspondientes en cada ©€rmino se encontré

Nmb-d-{yw-cozﬁm ser@— BY+{y, +k, v, )-cosf—k, ¥ . serﬂ (3.14)

La sustituir tas expresiones {3.73) y (3.74) en la expresidén (3./1), y realizando simplificaciones
asi como el empleo de algunas identidades trigonométricas, obtenemos que el F.5. en términos

de esfuerzos efectivos es igual a:

FS = N'z‘angé [j’ senﬁ tan(@ ﬁ) (j/ +K ysal) cOSﬁ k}! /mfjggj [af;¢:

T Lsenf+k, oy . rcosf +()/5W+ﬁk yw) -sen 3

1

i

_ [}/W .senﬁ-ran(ﬂ—,f)’)—l-(;/b + K, -}/m’);cosﬁ_kk Y .Seqﬁ].ran(é ‘ /m! COS/B
k,-v..cosf+y-senff+i, -y, senf 1

cos,B

{I-Fkv —k, -tanf + g {tanﬁ -z‘an(t9 - ,8)_ I}]
4

= — = -tang;

k, +(+k,) fan,f)’

haciendo uso de ésta identidad trigonométrica:

—cosf

cosf3- cos(b" - [;?)

tan 3 -tan(g — f)~1=
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| l+k —k,-tan f— — SRR
. ] s 7. COS3- coa(@ ﬁ)j
g !

e k,+tan 8 -(1+%, )

-tan ¢ (3.15)

Obsérvese que los dos métodos empleados para el cdlculo del F.5. dan exactamente el mismo
resultado, expresiones (3.72) y (3.15), lo que comprueba que es exactamente igual trabajar con
esfuerzos totales {método 1) que con esfuerzos efectivos (método 2) (Lambe & Whitman,

1984, sin importar la direccion del tlujo de agua v con la presencia de fuerzas sismicas.

Sin embargo. el andlisis realizado se limita al equiibrio de un elemento cualquiera
perteneciente a un talud uniforme e infinito de arena y que satisface la ecuacidn (3.77): esta
ecuacién que se basa dnicamente en la estitica debe cumplirse independieniemenie de que ¢l

suelo tenga o no cohesidn.

En la prictica, un talud se considera infinito o indefinido si las propiedades del suelo a la
misma profundidad son iguales, y si la profundidad hasta el estrato resistente €s conswante y
pequena respecto a la altura del talud. Para esta geometria. cualquier movimiento de la masa

del talud provocard una superficie potencial de deslizamiento paraleia al mismo.

3.2 Andlisis numérice del flujo de agua utilizando el método del elemento finito (MEF).
Generalidades y principios bdsicos

Los métodos de elemento finito y diferencias finitas son los procedimientos mas empleados
para resolver problemas en ingenieria geotécnica. La mayoria de las técnicas numéricas se
basan en el principio de discretizacion; esto se pudiese definir como un procedimiento para ¢l

cual un problema grande y complejo se divide o discretiza en pequefios componentes

equivalentes, tomando éstos diferentes formas o geometrias. En el método de las diferencias
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finitas, se puede considerar que la ecuacién bisica que gobierna es discretizada. mientras que

para el método de elemento finito e} continuo o cuerpo fisico que constituye al sistema es el

discretizado.

Los problemas en ingenierfa geotécnica pueden ser clasificados como establecidos o de

equilibrio, transitorios o de propagacion, y de valores caracteristicos: se presenta un ejemplo

representativo de cada categoria en la tabla 3.1.

TABLA 3.1
PROBLEMA | CLASIFICACION ECUACION U INCOGNITA
2 i :
Flujo establecido o Establecido o de Py 8%u i1z — representa al,
-+ =0 (3.16) ! i
filtracién a través de equilibrio ox* Oy | potencial del fluido i
! ] \
medios porosos. } ?
Consolidacion Transitorio 8% fu iy — representa i
o i
| e GBI
i unidimensional | presion de pore
| ! i :
| | |
Propagacién de ondas en | Transitorio ' 9% O'u |u — representa Los
; una dimension ox* 0 i desplazamientos
Frecuencias naturales de | Valores % "%~ vepresent los
m-—+k-u=0 ‘ _ !
cimentaciones y caracteristicos ot  desplazamientos |
estructuras (3.19)

En la literatura las ecuaciones (3.16), (3.17) v (3.18; mosradas en la iabla anteriormeiie

mencionada, se clasifican como elipticas, parabdticas

ecuaciones son casos especiales de la ecuacién general;

2 2 a2 oy
Avg—?JmB- o +c.C%ip 2t
ox Oxdy e Ox

e hiperbdlicas respectivamente. Estas

ou

+E- i Fu=G
&y
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en los cuales los coeficientes A a F son funciones de x y y. y G es una funcién de x, v, du/éx y

4

cu{dy. De la ecuacion anserior pueden'resultar los siguientes tres casos:

(<0 eliptica
B* - 4ACJ =0 parabdlica

‘\> 0 /fuperbdlica

Condiciones de frontera

Una condicién de frontera puede definirse como ef valor de la variable dependiente o de sus

derivadas sobre las fronteras o limites de la regién de interés.

Las condiciones de frontera se clasifican como Dirichler, Neumann y Mixta {ver figura 3.6).
La condicidn Dirichlet se expresa como:
u=g

o1

donde « es la variable y g indica los valores correspondientes de la frontera B,.

La condicién tipo Neumann estd dada por:

ou |, ou
do- TO0_—=g,
on ds

donde a y b son pardmetros, # y 5 indican la normal y tangencial a la frontera B, del parametro

&7

La condicién mixta, representada por la combinacidn de las dos condiciones anteriores.
frontera B,. se expresa como:

aau+bau teu=g
on os ’

En el problema de filiracidn a iravés de una presa, ias cargas conocidas sobre el taiud aguas
arriba constituyen una condicion del tipo Dirichlet “B,”, la condicién de Neumann B, se

representa al no existir fiujo a través de la base impermeable de la presa, y al no existir fiujo
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Condiciones de frontera del tipo Dirichlet
y Neumann en un medio cualquiera

linea superior de corriente

+ /—
Capa impermeable

Fig. 3.6 Diferentes condiciones de frontera
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que cruce a la linea superior de corriente. y solamente carga de elevacion desde la base
impermeable hasta la linea superior de corriente a lo largo de la superticie impermeable, se

representa por la condicion mixta “B,” (ver figura 3.6).
Método del elemento finito

Para un célculo preciso del 7.5, es indispensable como datos de entrada la presion peritérica o
de poro, asi como los gradientes hidraulicos correspondientes a las direcciones x y v
respectivamente. De acuerdo con 10 estudiado hasta ahora, tfas superficies freaticas.
frecuentemente no son lineas rectas, sinc lineas curvas. Por consiguiente, se dificulta la manera
de calcular los datos de entrada antes mencionados, puesto que las lineas equipotenciales de la
red de flujo, estdn en funcidn de 1a posicidn de la linea superior de corriente, que por lo regular
es una curva. Recordemos que a partir del trazo de una red de flujo, es posible calcular la
presion de poro y los gradientes hidraulicos en cualquier punto de la masa de suelo en estudio.
Sin embargo, existen métodos numéricos poderosos que calculan los datos de enirada

requeridos con una mayor precision, sin tener que dibujar la red de flujo.

Un gran mimero de procedimientos han sido utilizados para la solucién de problemas de flujo
de fluidos a través de medios porosos. Las soluciones analiticas son generalmente posibles
solamente en casos en los cuales se pueden regir por ecuaciones lineales y para una geometria

conocida, ast como condiciones de frontera, que puedan ser descritas por funciones simples.

En las Gltimas 3 décadas, el método del elemento finito (MEF) ha experimentado un
crecimiento muy grande, tanto en lo tedrico come en lo practico. El ingeniere, es el principal
responsable para el uso de este método, y a menudo sobre la base de consideraciones intuitivas,

con pocas demostraciones matemadticas, ha expiotado los poderosos alcances del mismo.

A continuacién se presenta una breve descripcion del método, haciendo énfasis en la aplicacion

de éste en el flujo de agua a través de medios porosos.
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El método del elemento finito consta de los siguientes pasos:

Discrenzacion. La Discretizacion principalmente nvolucra la division de un continuo en un
sistema equivalente de pequeftos continuos llamados elementos finitos. Las intersecciones de las
lineas nodales que separan a ios elementos son llamadas nodos. El continuo puede representar
una masa rigida {suelo) a través de la cual un fluido puede circular, y las cargas potenciales del
fluido en los nodos son ias incdgnitas. Una caracteristica del método es gue los elementos
finitos son analizados y tratados separadamenie uno por uno. A cada elemento se le asignan
propiedades fisicas ¢ constitutivas, y se generan ecuaciones de rigidez con estas propiedades.
Subsecuentemente, los elementos son ensamblados para la obtencidn de ecuaciones de la
estructura total. El proceso de ensamblaje es esencialmente mecénico e involucra a las
ecuaciones de todos los elementos tomando en cuenta la compatibilidad entre ellas. Las formas
comunmente utilizadas por los elementos para problemas de dos dimensiones son cuadrilateros

o tridnguios.

Seleccion de funciones de aproximacién. Se asume primeramente una solucidén para los
potenciales las variables bdsicas sobre cada elemento. En el problema de flujo de agua, las
variables son los potenciales de flujo que resultan ser un escalar. La forma del modelo de

3

solucidon es un polinomio expresado en términos de los potenciales “u” de los nodos del

elemenio mediante polinomios de varios grados de la forma:

U= raxt+a,y+a,x’ faxytay’ (3.20)

ecuacion anterior se expresa COmo:

donde Y =0 x » ] v &=l o .]
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Al proponer polinomios de mayor orden. se aproxima cada vez a una solucion méas exacta.

Finaimente en el proceso de discretizacion se pretende encontrar los valores de los potenciales

en los nodos. Esto se realiza evaluando [¢ ] y se representa matricialmente como:

_”1H _[‘?51]—
U, [2]
=] =] el

ul o]

La matriz [A] contiene los valores de ¢, en términos de las coordenadas conocidas x, y vy, de los

nodos. Finalmente:

r

u=i¢]i_A"}[q]=iNﬁq]; endonde ' =\ wu, . . u,

[A——

Para evitar el calculo de la matriz [A"] se eligen funciones de interpolacién o funciones e
forma directamente en la matriz [N]. Una funcién de interpolacion asume un vaior unicsic €i

algiin nodo en particular, y un valor de cero en ios de mds nodos del elemento.

El concepto de elemento isoparamétrico ha sido utilizado cominmente en las formuiaciones de
elemento finito. Este ofrece un niimero de ventajas. tales como integracion v diferenciacion
eficiente asi como el manejo de curvas de formas geométricas arbitrarias. El término
isoparamétrico implica descripcién de los desplazamientos desconocidos y de la geomerria del
elemento. La idea basica es expresar ambos, desplazamientos v geomertrfa, utilizando la misma

funcidn de interpolacion N,
Los potenciales de un punto en el elemento se han expresado como: 4 = [V Hq]

En ¢l concepto isoparamétrico, expresamos las coordenadas de un punto en el elemento en

términos de la misma funcidn N,
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T]o— . T = i [
donde [x'] = [x ¥ vy [l =I|x, x, ...]que contiene a las coordenadas de los puntos
nodales. Para un elemento cuadrildtero isoparamétrico. la matriz [N] se compone de las

sigulentes funciones de interpolacion:

jVI = Q —_f)(l,:-i) N = (L‘tf_)(_l‘_- ?')
: 4 . f
N, = (-H_ Si\“— f) N, = (1 —_Sigl -H‘)

Derivacién de las ecuaciones de elemento. Existen un gran nlmero de procedimientos
disponibles para la derivacion de ecuaciones que definen las propiedades de un elemento finto.
Principalmente se encuentran ios métodos variacionales v los residuales. El uso de cuaiquier
procedimiento de formulacién conileva a una notacién matricial /K{ fgf = [Q]. en donde [K] es
la matriz de propiedades de los elementos; en problemas de flujo de agua esta matriz estaria
representada por las permeabilidades. El vector [Q] representa a las fuerzas nodales, v en

problemas de flujo de agua representa las velocidades.

ia mayoria de los problemas en ingenieria geotécnica han sido formulados usando el método de

los desplazamientos.

La funcion variacional para el método de los desplazamientos esta dada por la potencial de la

energia del sistema, la cual se expresa como:

n, = j'HdU(u,v) ~ ﬁj(fu +Pvhy - ﬂ (T e + T ,v}S,
¥ - s,
donde:

dUfu, v} = energia de deformacidn por unidad de volumen
g D

X,¥ =componenties de las fuerzas de cuerpo
T.,T, =fuerzas de superficie
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V = volumen del elemento

S, = superficie donde actiian las fuerzas

Los esfuerzos y deformaciones de los materiales se relacionan mediante leyes constitutivas

lineales y no lineales.

Ensamblaje de las propiedades de los elementos en ecuaciones globales de forma. Ecuaciones
como la mostrada en el paso anterior se obtienen para cada elemento de la estructura. El
problema ahora, es combinar esas ecuaciones para obtener las relaciones de rigidez para el
sistema completo. En otras palabras, debemos satisfacer la compatibilidad de los
desplazamientos nodales a través de los elementos adyacentes. Las relaciones de rigidez para el
cuerpo entero se flama relacion global v se expresa de la siguiente forma: {K]{r} = {R}, donde
[K] es la matriz de rigidez global, {r} vector de desplazamientos nodal global y {R} vector de
fuerzas nodal global. A menudo. las relaciones de rigidez de los elementos son formadas con
respecto a un sistema de coordenadas local de referencia, Este es necesario transformarlo en un
sistema global de coordenadas antes de que sean ensambladas las ecuaciones para obtener la

forma anterior. Amtes de que el sistema de ecuaciones sea resuelto, se introduce al sistema la

geometria y las condiciones de frontera.

Cdlculo de cantidades primarias y secundarias. Los desplazamientos nodales son calculados
como cantidades primarias resolviendo la ecuacién mostrada en el paso anterior. Cantidades
tales como esfuerzos v deformaciones son calculadas como secundarias a partir de los

desplazamientos nodales. Para problemas de flujo de agua y filtracién, las cantidades primarias

& calcular son los potenciales del fluido, y las cantidades secundarias son velocidades y gastos.

El método del elemento finito es actualmente la mejor técnica numérica empleada para modelar

problemas de fiujo de agua a través de medios porosos.

49



T T R T A T ST

La ecuacion basica que gobierna ¢l fiujn rransitorio o no establecido a wavés de medios porosos

rigidos saturados se expresa como:

4 ) ar o] -~ ja)
A dpy é{ 8 é gﬁ\ - IA)
—lk, |+ -a— —| k. — =n_ 21}
‘)Cl GX/J (?"\A’ &/ &:[k &= *Q=r (3.21

donde:

k. k. k. = coeficientes de permeabilidad en las direcciones X, y. z respectivamente.
{ = tiempo
¢ = u/y + z = carga de fluido o potencial hidrdulico o carga hidrdulica total
i = presion
y = peso volumétrico del agua
7z = carga de elevacion

n = porosidad efectiva

O = flujo especifico

El principio variacional utilizado cominmente en este caso es:

'

0 N R e R e R

Expresaremos a la variacion potencial del {luido dentro de un elemento como:

6=INYlq]
donde g es el vector del potenciat nodal dei flujo. Haciendo uso del principio variacional

apiicado a las ecuaciones del elemento:

kllgl+lpllgl=lom)] 3.22)

donde;

j j [[BT [R1Blav
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(1= ([T vl . 0]- [[Iv7 ok

e

ademas:

es la matriz principal de permeabilidades, {k} es !a permeabilidad del elemeno dentro de ia

matriz principal v [p] es ia porosidad del elemento en la matriz principal. La matriz [B] esta

=15]

representada por: 2]=15ll4] donde |g] represenia al vector de gradientes:

r_[2¢ 26 o9
l¢] "[ax 5 o

f
1

Para flujo establecido, la ecuacién 3.22 se reduce a:

[k]la]=0

3.3 Método de Bishop simplificado considerando efectos sismicos y de filtracion.

Las presiones hidrodindmicas vy las fuerzas de filtracion que existen en la zona de flujo de agua
ejercen una poderosa influencia sobre los elementos de la superficie hipotética de falla; esta
influencia es generalmente de caracter negativo, es decir, cuando un talud estd sujeto a fluio, su

estabilidad se ve normalmente disminuida, respecto al caso en que se considere seco al talud.

En esta seccion se analizard de un modo general el efecto de un flujo con régimen establecido

en el interior de un talud cualquiera sobre la estabilidad de 2 masa del mismo ver figura 3.7.

Como ya se ha indicado las fuerzas de filtracién son debidas a un cambio de a carga hidréulica
{carga de posicion + carga de presién) causado por la friccién viscosa del flujo del agua. En un
medio poroso uniforme esia friccion obra en ios granos del sueio, constituyendo una fuerza de

votumen. El valor de esta fuerza por unidad de volumen es igual al producto del peso

especitico y,, por el gradiente hidrdulico i, y su direccidn es 1a de la velocidad de la corriente
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Fig. 3.7 Flujo de agua interno a iravés de un talud



— - e N A R L LA SR S L R S Y

en el punto considerado. Se tiene asi que ai considerar una superficie hipotética de falla; la
zona comprendida arriba de ella estd sujeta ademds de la fuerza de gravedad a la fuerza de
filtracion. El efecto de esta fuerza de fittracion es aumentar el momento motor gue tiende hacer
girar a la masa deslizante alrededor del centro del circulo de falla. Se ha argumentado en el
pasado que este efecto es pequeflo comparado con el de la fuerza de gravedad, pero los célculos
efectuados en algunas presas de tierra han revelado una importante influencia en el factor de

seguridad resultante.

E! momento de las fuerzas de filtracion deberd sumarse al momento del peso del suelo.
calcuiado con el peso especifico sumergido bajo la linea de corriente y en la condicién gue

corresponda arriba de ella.

Por otra parte. los andlisis de estabilidad sismica de taludes, requieren considerar las fuerzas
cortanies laterales que se desarrollan en una masa de suelo en respuesta directa a los
desplazamientos inducidos por un sismo. Dichos desplazamientos estdn en funcidn de la
intensidad del sismo y del espectro generado por éste. Actualmente, los andlisis y disefios de
taludes utilizan programas de computadora que se basan en métodos de analisis elastico

dindmicos o andlisis elastoplisticos.

Para un disefio preliminar, o incluso cuando los andlisis son compiicados y no se obtienen
resultados confiables, una alternativa a esos métodos es el método seudostitico (Ver capitulo 2
de este trabajo): el método toma en cuenta el efecto de sismo en términos de una fuerza
equivalente horizontal y otra vertical que actian en el ceniro de gravedad de la masa de suelo,

y ambas se muitiplican por un cierto coeficiente sismico.

Con base en fo anterior, se realizaron las modificaciones correspondientes al método de Bishop
simplificado, estudiado en el capitulo 2 de este trabajo, para la obtencion del F.S.; Al igual que
en la estabifidad de taludes infinitos de arena. estudiados en la seccidn anterior de este capitulo,

se realizaron dos tipos de anélisis:
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1) Obtencién del F.S. considerando fuerzas periféricas v peso total:

AN EAY

Se realizé la suma de momentos de una sola dovela con respecto al centro del circulo de falla

propuesto, y se obtuvo que (ver figura 3.8);

Fod+(W,+W _ +F ) L=1-A-r

de la misma figura, también se deducen las siguientes expresiones:

h=d, -d, W, =y, bh [(pesc seco)
h=h, + &, W = V... DR {peso saturado)
L=rsina d={(d,+d,) /2

d, =rcos a Fowe =TA=7Tb/cOs
Foere = uA=15 b/cos a F.=0'A=0" b/cosa

Fy = k(W + W)

F, = kW, +Wg)

(3.23)

Por otra parte, planteando solamente el equilibrio vertical de [a dovela de la misma figura, se

obtuve que:

sustifuyendo en la expresidn anterior ias relaciones deducidas y factorizando se encontro:

2L F, =0

(W, +W, , +F )+(o'+u)- “cosQ + T

CosS L

cosx

-senz =0

. i . I T S L .
—lb-i‘}/d‘hi+‘/m,-hzj-ii-i-kv”+{c7+u}-b-!—r-b-z‘ana:O
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Fig. 3.8 Fuerzas que actiian en una dovela con flujo establecido
fuerzas periféricas +peso total + fuerzas sismicas.
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despejando al estuerzo normal o

e,

. s N
c'= {7_4 i -r’zz}- I+k j-1-rana —u (3.24
Por owo lado, recordando que la resisiencia al esfuerzo cortante actuante de un talud se define
COMmo:

_c+o-tang

o FS.

y sustituyendo en la expresion 3.24 se obtuve:

= iy 4 ) )-8

fanoa —u

finalmente despejando al esfuerzo normal:

( c-tana )
— iU

{Yd Y 'hZ}'(l+k’)_\ F.S. /
fgngrﬁ-m’i?g
F.S

t

o =

(3.25)

Cabe mencionar que solamente se tomd en cuenta el equilibrio vertical en la dovela mostrada
en la figura 3.8, debido a que el método de Bishop simplificado, supone que las fuerzas que
actian sobre las caras [aterales de una dovela cualquiera tienen una resultante nula en direccidn
vertical, es decir. el método supone que las fuerzas iransmitidas entre dovelas adyacentes son

estrictamente horizontales,
La ecuacién 3.23 representa el equilibrio entre fuerzas actuantes y fuerzas resistentes solamente

en una dovela. En realidad, el circulo de falla se divide en un nimero finito de dovelas, por lo

que fue necesario encontrar el equilibrio de todas y cada una de ellas, resultando que:
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2 M

Z(Fh-d)-i—Z{(Wd-t-W:m—rE)-L}zi(r-A-r} (3.26)

=l =1 n=l

La expresién 3.26) representa la ecuacién general de equilibrio de toda la masa de suelo en
potencia de falla, sustituyendo en esta dltima las expresiones observadas en la figura ya antes

citada. se obtiene que:

1 L n
;:'kh 'bz {(74 'hi T sa 'hz)'(d1 +d2 )}+b ""'(H'kv)z {()’a‘ 'hi +7 s 'hz)'sen a}:

n=1 n=l

b-r & ict+o'tan
= Z ¢ . sustituiremos como peso total W, =y, -h +y . -h,
F.S 5 cosa )

despejando al F.S. de la expresidn anterior y sustituyendo la expresidn (3.25) en la misma,

finalmente se obtuvo que:

n e+ {{l+k, )W, —u}-tang

rey

—r cosa-(l-{— tana-tang
FS.=. - > £ . (3.27;
5 'kh Z{W; '(dl +d2)}+r -(l+kv)-Z{PK ‘Sena}
n=l =]

el término u representa en esta ecuacion a la presidn de poro o presidn periférica.

2) Obtencion del F.S. considerando fuerzas de filtracidn y peso sumergido:

Se realizd la suma de momentos de una sola dovela con respecio al centro del circulo de falia
propuesto, y se obtuvo que {ver figura 3.9}:
7 F

7o 1 L T . " PR 5 B
Fu-d W, + W, +F5N-L+F,, -cosf-z+F .,
Vg d } il el

TN
)
[\

&

e L=Tr-Ar

de la figura antes referida, también se observé:

Ln
Lh



i

AN

ri | \
d, A

/ )

d ':f/ N v LSC

/ d] ,t
r,/ |
y /J }- }
d |
I
]

£

A = drea de ancho unitario

Fig. 3.9 Fuerzas que actitan en una dovela con flujo establecido
Sfuerzas de filtracion + peso sumergido + fuerzas sismicas.
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Despejando al factor de seguridad de la expresidn anterior, sustituyendo al ssfuerzo normal

expresion (3.30) y. realizando simplificaciones matemdticas encontramos que:

+{J'/i(+k yT/-r/ 7 q} zangs

#

R, |

i

E e
FS=r—3 L ___FS | : .
2@;{’%(@14’5&)} E(W qenuz)wtk Fe ﬁ(W SE!JO’)-%—}/ Z{@ Q- H}«L/ ¥ Z{}g_-q,.'sdla}

(3.32)

Obsérvese que en fas expresiones (3.27) y (3.32), no se logrd encontrar la igualdad de ambas,
como se pudiera haber pensado con base a lo estudiado en fa seccién 3.1 de éste capitulo. Lo
anterior debido a que en esta seccién se analizd un talud finito, formado con materiai cohesivo
friccionante y con una superficie supuesta de falla. Por estas condiciones, el analisis de
equilibrio tuvo que realizarse sobre toda la masa de suelo comprendida entre la superticie de

falla y el walud.

Notese que en el caso visto en la seccion 3.7 bastd con anaiizar el equilibrio de un solo
elemento. mientras que en el case de esta seccidn, hubo la necesidad de estudiar el equilibrio de
los 72 elementos propuestos en los que se discretizé a la masa de suelo en estado probable de

falla.

Ademas, cabe mencionar que en este andlisis se considerd al peso total de las dovelas (W)}, en
ia obtencidn de las fuerzas sismicas actuantes, debido a que cuando el sismo ocurre, e} drepaje

de! material requiere de un tiempo mayor que el de la duracién del movimiento teldrico.
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3.4 Flujo de agua a través de presas de tierra de seccién homogénea

La solucion de problemas practicos de flujo de agua a través de presas de tierra v de sus
cimentaciones constituye uno de los casos de mayor importancia en la aplicacién de la teoria
det fluyjo de agua. Generalmente incluye la consideracién de medios totalmente homogéneos €
isétropos, asi como de materiales graduados o secciones compuestas, que son los casos en 10s
que el dominio del flujo consta de dos o mas porciones de diferente permeabilidad, cada una
constituida por suelo homogéneo e isdtropo. Esta dltima consideracidon se presenta
practicamente en todas las presas de tierra construidas. asi como en la mayoria de las

cimentaciones.
Tipes de flujo

El caso de flujo establecido en el cual las cargas hidraulicas son conocidas asi como las
fronteras externas es llamado flujo establecido confinado. Un ejemplo es el flujo en 'z
cimentacion de una tablaestaca. El flujo hacia un pozo en un acuifero saturado confinave se

ltama flujo confinado transitorio o no establecido.

El flujo que involucra a una superficie fredtica o linea superior de corriente se Hama fiuo no
confinado. La filtracién a través de una presa de tierra bajo cargas hidrdulicas invarianes
representa un flujo establecido confinade, mientras que el vaciado ¢ iiznado répido de una

presa de tierra representa un flujo no establecido no confinado.
Condiciones de frontera

El primer paso para resolver un problema de flujo es ‘a especificacién de las condiciones de
frontera, para lo cual es necesario determinar las caracieristicas geométricas e hidréulicas de las
superficies extremas gue delimitan el dominio de fluio. En los casos de flujo bidimensional, una

seccidon del medio en la direccidn del flujo es representativa de las condiciones en cualquier

L
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otra. v aguellas superficies se reducen a lineas. En medios homogéneos hay cuatro posibles

clases de lineas de frontera:

o,

. frontera suelo infiitrado - suelo impermeable (frontera impermeable)

2. frontera agua - suelo infiltrado

3. frontera suelo infiltrado - suelo permeable no infiltrado (linea superior de corriente)
4

. frontera suelo infilirado - aire (iinea de descarga libre)

Py

. fromtera suelo infiltrado - suelo impermeable (frontera impermeable); A través de una
frontera de este tipo el agua no puede tluir; por tanto, las componentes normalies de la
velocidad son nulos a lo largo de ella v dicha frontera define una linea de flujo
(reciprocamente, toda la linea de tlujo puede tratarse como si fuese una frontera
impermeable). Las lineas rG en la figura 3.10a, asi como la 1-5 en la figura 3.70b son
ejiemplos de fronteras impermeables, pues se supone que la permeabilidad del material de
suelo por arriba de ia linea EF es despreciable en comparacién con el suelo o roca debajo
de la misma linea: y la permeabilidad del suelo o roca debajo de la linea 1-5. es

despreciable en comparacién con la del suelo que constituye [a presa.

2. fromtera agua - suelo infiltrade: Estas fronteras son ejemplificadas por ab y cd en la figura
3.10a. asi como 1-2 y 4-5 en la figura 3.10b. En vista de que en el flujo de agua en suelos
la carga de velocidad es despreciable, la distribucién de presidn en las fronteras agua -
suelo infiltrado puede considerarse hidrostdtica. Entonces en un punto cualquiera de ellas la
carga hidraulica total serd /,. Por lo tanto la condiciéon gue debe cumplirse en toda frontera
agua - suelo infilirado es que su potencial hidrdulico (¢) sea constante, o que implica que

cada una de dichas fronteras es una linea equipotencial.
3. frontera suelo infiltrado - suelo permeable no infiltrado (linea superior de flyjo): En ia

figura 3.10b la linea 2-3 separa, deniro de la misma masa de suelo abcd, la zona de flujo 1-

2-3-4-5 de 1a porcidn de suelo que teéricamente no es infiltrado por el agua que fluye de un
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iade a otro de la presa. Obviamente, las componentes de la velocidad v . normales a dicha

1

linea son nulos. v por tanto esta es una linea de flujo: pero el hecho de ser precisamente la
iinea superior de flujo le impone condictones adicionales que no son comunes a cualesquiera
otras lneas de corriente: la presion es constante en toda elfa {igual a la atmosférica) v.
siendo despreciable la carga de velocidad. la carga hidrdulica total en dicha linea es: ¢ = z,
lo que indica que la carga de las lineas equipotenciales que corten la ifnea superior de
corriente 0 de flujo serd idéntica a ia clevacién del punto de interseccidn. Esto requiere gue.
si se trazan equipotenciales con caida de carga 44 constante, la diferencia de elevacion de
las intersecciones de dos equipotenciales contiguas cualesquiera con la linea superior de

corriente sea también constante e igual a Ah.

4. frontera suelo infiltrado - aire (linea de descarga libre): La linea 3-4 en la fig 3.10b es una
frontera de este tipo. En elia. como en la linea superior de flujo, la carga hidraulica es igual
a la de posicion. Sin embargo, 3-4 no es linea de flujo, aunque tampoco es equipotencial, es
simplemente una cara de descarga libre. Es evidente que la iinea 3-4 no es equipoiencial
puesto que no tiene la misma carga hidraulica total a lo largo de ella; tampoco puede ser de
corriente puesto que por definicion dos lineas de corriente jamas se cortan, ya que
constituiria un tapdn a las lineas de flujo que llegan a dicha linea. Con base en lo anterior es
obvio, que sobre la linea de descarga libre. las intersecciones de las lineas equipotenciales

ne ocurriran perpendicularmente.

Segin lo explicado en parrafos anteriores y a manera de resumen, las condiciones de frontera

que se emplearon para los casos estudiados en este trabajo son:

para flujo establecido confinado, se deben considerar ias siguientes condiciones de frontera ver

figura 3. 10a;

h, A-B

h o C-D
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Fig. 3.10a Flujo establecido confinado



Fig. 3.10b Flujo establecido no confinado

linea superior de corriente

superficie libre de descarga
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mientras que para flujo establecido no confinado, se deben considerar las siguientes condiciones

de frontera:

(n 12 y
p=9z 2-4 wu=0 y CT:() 1-5
oz
h, 4-5

Debido a que en de la zona de 2-3 es una linea superior de corriente y que ia zona de 3-4 es
una superficie libre de descarga, la presién vaie cero. Ver figura 3.10b. En caso de no existir

tirante aguas abajo (h,=0}, entonces ahora resulta que:

Pardabola bdsica o de Kozeny

Para resolver problemas de flujo establecido no confinado, es necesario determinar la linea de
saturacidn o linea superior de corriente (LSC}; para ello existen métodos de cdlcule gue
dependen principalmente de la geometria de ia presa. asi como de los tranies aguas arriba v
aguas abajo de la misma. Precisamente, uno de esos métedos para la obtencién de dicha (L3C)

es mediante el trazo de la red de flujo, otro es mediante ¢i uso de la pardbola bésica.

La parabola bésica o de Kozeny, es una curva que se presenta en la linea superior de corriente

cuando se tiene un filtro horizontal como se muestra en la figura 3.11a.
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En 1931 Kozeny analizd rigurosamente este probiema llegando a una solucién en que las lineas

de flujo y las equipotenciales estaban constituidas por un par de familias de pardbolas

cotocales. Notese que S = 180°. La ecuacién de la pardbola es:

{3.26)

a,=vd* +h* -d v a

- 49

al
donde: -
2
Después de comparar los resultados de soluciones graficas obtenidas por aproximaciones a
varios problemas, y verificadas con modelos fisicos, A. Casagrande llegd a la conclusion de
que la pardbola bédsica (ec. 3.26) puede ser utilizada para el trazo de cualguier linea superior de
corriente, sin importar las soluciones a los diferentes métodos que a continuacion se presentan

en la siguiente tabla:

TABLA 3.2
[ T4LUDY f
! . GASTO UNITARIO PUNTO DE DESCARGA REFERENCIA f
| METODO |
| :
1 J ; . . Schaffernak. !
i E , 4 <

! p= 30° ‘ a= -] a - hz ' Van Hersor. )
’ q=4k-a-sen f-tanfs cosfp Vcos’ B sen’ g L |
E Tangeﬂte Ver hg 3.12a i
| 30°< f<60° e T
g=k-a-sen’ B | a=S,-5] S, =R 4P i |

Seno i sen” Ver fig. 3.12u

60°< £ < 180° Aa L. Casagrande

c=
a+Aa Ver fig, 3.11b
a 1 Kozeny
B =180° g=2-k-a, =k-a, a, =—=—ANd"* +h* -d)
’ “ 22 ’ Verfig. 3.11a
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Nota: Las formulas anteriores fueron obtenidas con el sistema de referencia mostrado en cada

una de las figuras sefialadas.

En el caso en que 60°< £<180°, Casagrande observd que la parébola bisica intersecta a la
superficie 1ibre de descarga un poco més arriba de donde la L.S.C intersecta a dicha superficie,

en una cantidad igual a ¢ +Aa.

3 Aa
Larelacién c= AL depende del dngulo A .
B=180"¢=0
si: f=90".¢c=026
£ =60",c=0.32
V para este caso £, se calcula como:
a @,

Los valores intermedios a estos valores de ¢ se pueden determinar mediante la grifica
mostrada en la figura 3.11b. Una vez determinado el punto de descarga sobre la superficie {ibre
de descarga. no hay que olvidarse de gue se debe cumplir con la condicidn de salida de la

L.S.C.

Correccion de ia linea superior de corviente (LSC).

A. Casagrande propuso una solucidn sencilla y facil de recordar, la cual consiste en determinar
el punto E' de la figura 3.12a, localizado aproximadamente a 1/3 de m; dicho punto es donde la
parébola basica intersecta a la superficie libre del agua en la parte de aguas arriba. Una vez
trazada la parabola con ayuda del punto E'. se podra hacer facilmente la correccion de entrada

de la linea superior de corriente.
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Debido a ia condicién de entrada en el talud aguas arriba, la L.5.C. se desvia un poco de a
pardbola en las cercanfas del punto de entrada, por lo que debe aplicarse dicha correccidn a

manc. Ver condiciones de entrada en el talud aguas arriba en la figura 3.12b

Es importante sefialar que esta correccién aguas arriba s6lo se hace si d>h: si d es menor o
igual que h, la seccién se puede considerar estrecha y en este caso no se requiere correccion
alguna; lo que implicaria que ahora el punto E’ serd exactamente el punto de interseccion del

tirante con el talud aguas arriba.

Por otro lado, una vez encontrado el punto de descarga sobre el talud aguas abajo, la L.5.C.
requerira de una correccidn, ya que también se desvia un poco de la pardbola basica: dicha
correccion se traza a mano, y debe cumplir con las condiciones de salida mostradas en la figura

3.12b.

Cuando existan condiciones como las mostradas en la figura 3.10b. es decir cuando se prese.::c
un tirante aguas abajo, se calculardn de igual manera el punto de descarga, asi come ias
condiciones de entrada y salida de la L.5.C., con ia diferencia de que se supondrd una ‘rontera

impermeable (solamente para efectos de cédlculo) el nivel aguas abajo. Ver figura 2.13.

3.5 Diagramas de flujo de los programas de andlisis de estabilidad de taludes

Uno de los puntos mas importantes en el proyecto de una presa de tierra homogénea, €s ia
estabilidad de los taludes de ésta; con el fin de analizar la estabilidad de los raludes en presas de
tierra, que es el objetivo principal de este trabajo, se desarroiisron dos programas de cOmpuio
con base en el Método de Bishop Simplificado.

Para la elaboracion de estos se utilizd el lenguaje de programacion FORTRAN.

Los programas desarroilados fueron los siguientes:



correccion de entrada

y
correccion de salida
parabola basica
-
\l]a{
b~

Fig. 3.12a Correccion ala L.S.C segiin A. Casagrande
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B > 900 B =900 B <90

a) condiciones del punto de entrada de la linea superior de corriente

—

B <90° B =90

£ > 90
b) condiciones del punto de descarga de la linea superior de corriente

Fig. 3.12b Condiciones de entrada y salida de la L.5.C.
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Fig. 3.13 Correccion a la L.S.C segiin A. Casagrande con firante aguas abajo
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! DAMSTAPP (andlisis de estabilidad mediante fuerzas periféricas)
2. DAMISTAFF (anaiisis de estabilidad mediante fuerzas de filtracion
Ambos programas tienen en comdn analizar un nimero finito de circulos propuestos de falla
con ef simpie hecho de variar los centros de éstos: cada circulo de falla se divide en un nimero
rinto de dovelas: la linea superior de corriente se calcula haciendo uso de la pardbola bésica de
Kozeny: toman en cuenia las fuerzas sismicas tanto horizontal como vertical actuando en el

centroide de cada doveia.
La diferencia en ambos radica en lo siguiente:

El programa DAMSTAPP utiliza las fuerzas periféricas y el peso total del material: para
caicular la presion de poro es necesario construir la red de flujo dentro del terraplén. Esto se
realizo mediante un programa de elemento finito para flujo de agua a través de medios porosos:
de los resultados del programa se obtienen las lineas equipotenciales de la red de flujo
planteada. Para calcular la presidn de poro en los puntos de interés del circulo de falla, se
realizaron interpolaciones mediante una subrutina en el programa principal. Los puntos de
interés antes mencionados son precisamente los puntos medios inferiores de cada una de las

doveias.

El programa DAMSTAFF utiliza fuerzas de filtracién y el peso sumergido del material; las
fuerzas de filtracidén se obtuvieron del mismo programa de elemento finito para flujo de agua a
traves de medios porosos. Estas actlan en los nodos de la malla que discretiza a la regién de
flujo, por lo que es necesario interpolar hacia los puntos de interés mediante una subrutina en el
programa principal. Dichos puntos de interés son precisamente los centroides en cada una de
las dovelas, delimitados por la linea superior de corriente y el punto medio inferior de cada una

de estas.
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Con ei objeto de presentar la secuencia clara y objetiva, asf como la nomenclatura de los
programas de compuro desarroliados. a contnuacién se muestran los diagramas de flujo para el
analisis de la estabilidad de taludes: primeramente el programa que utiliza a Ia presion de poro.

y posteriormente el programa que utiliza a las fuerzas de filtracién.
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NOMENCLATURA DEL PROGRAMA DAMSTAPP

L

Datos de entrada

e Geomerria del terraplén

s Altura del nivel de aguas arriba v aguas abajo

e Pardmetros de resistencia del suelo para el terraplén y la cimentacion respectivamente.
seglin sea el caso

s Peso volumérrico seco v saturado de! suelo para el terraplén y [a cimentacion
respectivamente. segin sea el caso

= Coeficientes sismicos

e Coordenadas propuestas del punw inferior izquierdo (X,.Y,) v punto superior derecho
{X,,Y.) de la malia para el célculo de los centros de los circulos de falla

¢ Pardmetros para ia construccién de la linea superior de corriente (L.5.C.)

¢ Altura ¢ profundidad y, de {a horizon:al tangente al circulo de falla

» Parametros de los sistemas de referencia para la estabilidad de taludes y para la red de

i~

lujo

Célculo de los centros de los circulos de falla de coordenadas (x,, y,) a partir de una malla
de propuesta. desde i=1 hasta i=mx y j=1 hasta i=my. Cada nodo de ta malla generada
representa un centro de circulo de faila diferente.

Calculo del radio r y de los puntos extremos de coordenadas {x,.y,} y (x,y,) cel circulo de

El circulo de falla se divide en k namero finito de dovelas desde k=1 hasta k=nx.

Cdlculo de las coordenadas (x,y,) del punto medio inferior de la dovela k.
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i1,

12.

13.

Frundamenios (voriaos

Caliculo de la presion de poro en el punto medio inferior de la dovela k. realizada mediante

interpolaciones dentro de la red de flujo. primeramente calculada.

Célculo de la columna de agua y, en la dovela k mediante la localizacidon de la L.S.C.

correspondienie a esa dovela.

Calculo de la altura total y, de la dovela k.

Cdlculo de la distancia d, desde el centro del circulo (x,, y,) al punto medio inferior de la

dovela k.

Caiculo de la distancia d, desde el centro del circulo (x, . y;) al punto medio superior de ia

dovela k.

Cialculo de la disiancia d desde el centro del circulo (X, ¥

Célcuio del peso rotal W, de la dovela k. Arriba de 1a L.S.C. se considera el peso seco y

debajo de {a misma se considera el peso saturado.

Célculo de ios momentos resistentes y u actuantes provocados por las fuerzas existentes en

la doveia k, con respecto al centro del circulo.

.Sumatoria de los momentos resistentes y actuantes de las dovelas k, desde k=1 hasta

k=nx,

. Calculo del factor de seguridad del circulo de falla de centro (x,, y)).

La red de flujo se calcula primeramente mediante el uso de otro programa gue utiliza al método

del elemento finito como base para los célculos correspondientes; arrojando como resultados la
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PIAGRAMA DE FLUJO DEL PROGRAMA DAMSTAPP

Inicio

F

e P

v
11
|

14

i5

Fin




TGO TS s

carga piezométrica en cada uno de los nodos de la malla que discretiza a la region de tlujo del

problema en estudio. Dichos resultados son precisamente los datos requeridos para realizar fas
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figuras.2.1. 3.8 ¥ 3.9 inciuidas en el Capitulo 2 y 3 de este trabajo respectivamente.
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NOMENCLATURA DEL PROGRAMA DAMSTAFF

1. Datos de entrada

o Geometria del terrapién
s Altura del nivel de aguas arriba y aguas abajo

s Parametros de resistencia dei suelo para el terraplén y la cimentacion respectivamente.

segin sea el caso

» Peso volumétrico seco y saturado del suelo para el terraplén y la cimentacion

respectivamente, segiin sea el caso

¢ Coeficientes sismicos

s Coordenadas propuestas del punto inferior izquierdo (X,,Y,) y punto superior derecho
(X,,Y,) de ta malla para el calculo de los centros de los circulos de falla

e Parametros para la construccién de la linea superior de corriente (L.S.C.)

¢ Altura o profundidad y, de la horizontal tangente al circulo de falla

o Paridmetros de los sistemas de referencia para la estabilidad de taludes y para iz red de
flujo

2. Célculo de los centros de los circulos de falia de coordenadas (x,, ) a partir de una malla

de propuesta, desde i=1 hasta i=mx y j=1 hasta j=my. Cada ncdo de la malla generada

representa un centro de circulo de faila diferente.

3. Célculo del radio r y de los puntos extremos de coordenadas (x,y,) y (X.y.} del circulc de

falla (x,, yJ.

4. Elcirculo de falia se divide en k numero finito de duvelas desde k=1 hasta k=nx.

5. Célculo de las coordenadas (x,y,) del punto medio inferior de la dovela k.
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1.

12.

13.

14.

Calculo de las componentes del gradiente hidrdulico g, v g, en el centroide de la columna de

agua de la dovela k. realizado mediante interpolaciones deniro de la red de fiujo.

= T A P T

Célculo de la columna de agua vy, en la dovela k mediante la localizacién de ta L.S.C

correspondiente a esa dovela.
{alculo de la altura total y, de ja dovela k.

Céleulo de la distancia d, desde el centro del circulo {x,, y,) al punto medic inferior de la

dovela k.

. Caiculo de ia distancia d, desde el centro del circulo {x,, v;) al punto medio superior de la

dovela k.

Ciélculo de la distancia d desde el centro del circulo (x,, v al centroide de la dovela k.

Cilculo de la distancia z desde el centro del circujo (x, . y;) al centroide de la columna de

agua de la dovela k.

Cialculo del peso total W, de la dovela k. Arriba de la L.S.C. se considera el peso seco y

debajo de la misma se considera el peso saturado.

Cilculo del peso sumergido W, de fa dovela k. Arriba de la L.S.C. se considera el peso

. Céiculo de los momentos resistenies y u actuantes provocados por las fuerzas existentes en

la dovela k, con respecto al centro del circulo.
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16, Sumatoria de 10 momentos resistentes y actuantes de ias dovelas k. desde k=1 hasw

k=rx.
17, Calculo del factor de seguridad del circulo de falla de centro {x,., Y.J.

La red de flujo se calcula primeramente mediante el uso de! programa que utiliza al metodo del
elemento finito como base para los célculos correspondientes: arrojando como resultados las
componentes de los gradientes hidrdulicos g, v ¢, en el centroide de cada uno de los elementos
de ia malla que discretiza a la regién de flujo del problema en estudio. Dichos resultados son
precisamente los datos requeridos para realizar las interpolaciones a los puntos de coordenadas
(x , y-z) del circulo de falla (x;, . y). Obsérvese las figuras.2.1, 3.8 y 3.9 incluidas en el

Capituio 2 y 3 de este trabajo respectivamente.
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DIAGRAMA DE FLUJO DEL PROGRAMA DAMSTAFF
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U Presas de ferra de secoiont lepngeied

4. PRESAS DE TIERRA DE SECCION HOMOGENEA

4.1 Generalidades

Las presas de tierra para el almacenamiento de agua para riego. como lo atestigua la historia y
los restos que sobreviven de las antiguas estructuras, se han usado desde los primeros dias de la
ctvilizacion. Algunas de las estructuras construidas en la antigiiedad eran enormes de tamafio.
Hasta los tiempos modernos todas las presas de tierra se proyectan por procedimientos
empiricos. y la literatura de ingenierfa esta repleta de relatos de las fallas. Estas fallas obligaron
a darse cuenta de que los métodos empiricos deberian reemplazarse por procedimientos
racionales de ingenierfa, tanto en el proyecto como en la construccién. Sin embargo, se

bricieron pocos progresos en la elaboracion de procedimientos de proyectos racionales hasta la

>
i
@,
o}
1]

década de 1930. El rdpido avance de la ciencia de la mecénica d

habia dado por resultado el desarrolio de procedimientos de proyectos muy mejorados para las

presas de tierra. Estos procedimientos constan de investigaciones previas de las cimentaciones y
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del estudio de los materiales de construccién: aplicacién de los conocimientos y técnica de la

ingenieriz al proyecio; y metodos de construccion cuidadosamente proyectados y controlados.

El proyecto de una presa de tierra debe apegarse a la realidad. Debe acusar las condiciones
reales del emplazamiento en que se construye y los materiales de construccidn de que se
dispone, y no debe copiarse, simplemente, algiin proyecto que haya tenido éxito usado en un

lugar en condiciones diferentes.

Seleccion del tipo de presa de tierra

Generalidades. En este tipo de presas se construye la principal parte del terraplén en capas
sucesivas. compactadas mecdnicamente. El material de los bancos de préstamo y ei
aprovechable de las excavaciones de las demds estructuras se utiliza en el terraplén,
generalmente con camiones o escrepas. Luego se extiende con motoconformadoras o bulldozers
y se humedece, si es necesario, para formar capas de espesor reducido con la humedad dpurz.
que luego se compactan cuidadosamente y se unen con las capas anteriores por modiw de
rodillos movidos por traccién mecénica del tipo y peso adecuados. Las presas de uerra

compactadas con rodillo son de tres tipos: de diafragma, homogéneas y de varios materizales.

Presas de material homogéneo. Las presas del tipo homogéneo estan compuestas de un solo
material (exciuyendo la proteccién de los paramentos). El material que constituye la presa debe
ser suficientemente impermeable para formar una barrera efectiva para el agua. y para la
estabilidad, los taludes deben ser relativamente tendidos. Para eviiar la licuacion. el talud de
aguas arriba debe ser relativamente tendido, si prevén tépidos desermnbalses del vaso después de
un largo almacenamiento. El talud de aguas bajo debe ser. en forma relativa tendido para que
sea suficientemente estable para resistir la licuacidn cuando se sature a un nivel elevado. En
una seccidén completamente homogénea es inevitable que las filtraciones emerjan en el ralud

aguas abajo, cualquiera que sea éste y la impermesbilidad del suelo, si el nivel del vaso se

~¥
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mantiene elevado por un tiempo suficientemente largo. al talud aguas abajo. eventualmente lo

afectardn las filtraciones a la altura aproximadamente de un tercio de 1a del vaso.

Aunque anieriormente era muy comin el proyecto de presas de seccion de material homogéneo.
ésta se ha venido reemplazando por una seccién homogénea modificada, en la que pequenas
cantidades de materiales permeables cuidadosamente colocados controlan las filiraciones de

manera que permiten taludes mucho més inclinados.

Pueden construirse talones de roca de tamafio apreciable para drenaje. o si se dispone de
materiales graduados. se puede usar filtro de drenaje. Otro método de drenar que se ha usado
es ia instalacion de tubos de drenaje. Estos se recomiendan para las presas pequefias solamente
cuande se usan en combinacion con filtros de drenaje o con zonas permeabies. No se debe
confiar exclusivamente en los drenes de tubo, debido a la posibilidad de que tapen los tubos.

como resultados de ios malos filtros, a las raices, o a su deterioro.

Como con la modificacién del tipo de la seccion homogénea con drenaje resulta un proyecto
muy mejorado, la seccién completamente homogénea no se debe usar para presas de
almacenamiento: debe proyectarse drenaje cuando un embalse se vaya a mantener un Uempo
considerable. Las presas homogéneas (o las homogéneas modificadas) son aplicables en las
localidades en donde hay facilidad para obtener suelo con poca variacién en su permeabilidad.
v donde los suelos de diferentes permeabilidades se pueden obtener sélo en pequefias cantidades

0 a un costo mucho mayor.

Las presas de tierra deben ser seguras y estables durante todas las fases de la construccién v de

la operacidn del vaso, Para lograrlo, se deben satisfacer los siguientes requisitos:

s El terraplén debe estar asegurado contra el rebasamiento durante las avenidas de provecto.

disponiendo suficiente capacidad en el vertedor de demasias y en las obras de toma.
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= Los wmiudes de los terraplenes deben ser estables durante la construccion v en todas las
condiciones que se presenten durante la operacién del vaso. incluvendo su rapido
desembalse en el caso de las presas de almacenamiento.

e El terraptén deberd proyectarse de manera que no produzca esfuerzos excesivos en la
cimentacion.

s Se deben controlar las filtraciones a través del terraplén, de la cimentacién y los estribos,
para que no se produzca erosién interna y por lo mismo no haya derrumbes en el drea
donde las filtraciones emergen. La cantidad de agua perdida por filtracion debe controlarse
para que no interfiera con las funciones proyectadas para la obra.

e El terraplén debe estar asegurado contra el efecto de rebosamiento por el oleaje.

e FI talud aguas arriba debe estar protegido contra la erosion producida por el oleaje, y la
corona y el talud de aguas abajo deben estar protegidos contra la erosion producida por el

viento y la lluvia.

4.2 Pardmetros de resistencia del suelo

Cuando se requiere conocer los datos de disefio para proyecto o revision de una obra, como lo
son las caracieristicas esfuerzo - deformacién vy la resistencia del suelo, se recurre por lo
general a las pruebas de compresidn triaxial. El problema que surge inmediatamente. es decidir
cual prueba eiecutar y la interpretacion correcta de los resuitados obtenidos una vez realizadas

gstas.

La similitud enre las condiciones de campo o el mejor reflejo de las circunstancias del suelo

[a—

T

xpuesto en obra con el laboratorio. serdn bases dei criterio para la eleccion del tipo de pruebas

que deberan realizarse.

Existen dos criterios para la determinacion practica de la resistencia del esfuerzo cortante de los

suelos:
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» criterio de los estuerzos efectivos

e criterio de los esfuerzos totales

Criterio de los esfuerzos efectivos

El criterio supone que es precisamente cste tipo de esfuerzos el que realmente define la
resistencia al esfuerzo cortante del suelo. Conocido el esfuerzo efective que actuard enire las
particulas del suelo en un cierto punto de la masa. bastard multiplicar este valor por la tangente
del angulo de friccion interna calculado en prueba CD (consolidada drenada o prueba lenta).

para obtener la resistencia al esfuerzo cortante de que dispone el suelo en dicho punto.

El primer requisito para la aplicacién del métode consiste en conocer la envolvente de
resistencia de! suelo obtenida con relacion a los esfuerzos sfectivos; dicha envolvente resulia

tangente a los circulos de falla dibujados en una serie de pruebas CD realizadas.

En la presa de la figura 4.1 se desea calcular la resistencia del sueto en el elemento mostrado
para fines de estudio de [a estabilidad del talud aguas arriba. En la misma figura aparsce ia

envoivente de falla que se supone obtenida anteriormente. Se considera que el material que

constituye a la presa es saturado y normalmente consolidado. St o es la presion total sobre el

elemento v « la presidn neutral en el mismo en el instante de la falla, el esfuerzo efectivo seré:
o’ = o—u,y laresistencia del elemento serd simplemente la ordenada a la envolvente de falla

correspondiente a o.

El criterio anterior aparentemente tan sencitlo, tiene serios inconvenientes practicos, ejemplo de

ello:

s Para la obtencidn en el laboratorio de la envolvente de falla podrian hacerse pruebas CD y
aparentemente con eilo se darfa una solucién simple y satisfactoria al problema: sin

embargo fas pruebas CD son ias mds largas en duracién y, por lo tanto, las més costosas.
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Fig. 4.1 Obtencion de la resistencia al esfuerzo cortante del suelo, trabajando con esfuerzos efectivos
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los especimenes en las clmaras tiaxiales; membranas muy delgadas, cuya
influye en el estado de esfuerzos en el espécimen. dejan pasar al cabo del tiempo y cuando
estdn en Juego presiones relativamente elevadas, como sucede en las pruebas lentas.
pequefias cantidades de agua que bastan para introducir errores de consideracion en {0s
resultados: membranas suficieniemente gruesas como para garaniizar una comple
impermeabilidad, influyen de un modo notable por su mayor rigidez, en fos resultados de
las pruebas triaxiales. Este efecto es notable en las pruebas lentas, aunque es despreciable
en otras pruebas triaxiales, pues en las primeras el agua puede estar sujeta a presiones mas

grandes y los tiempos de exposicion de la membrana a la propia agua son también mucho

Mmayores.

e En la prueba CD. el espécimen sufre deformaciones notablemente més grandes que en otras
pruebas triaxiales, bajo presiones de vastago también mayores. Estas deformaciones tienden
hacer que el espécimen disminuya en longitud, y que aumente en didmetro won ia
consecuencia de que se establece una restriccién por friccién entre fas bases de! sspécimen.
en las que el suelo tiende a desplazarse iateralmente y las piedras porosas. gue permanecen
fijas en relacidon con la tendencia anterior; esta restriccién por friccidon produce estuerzos
cortantes en las bases del espécimen, y por lo tanto éstas dejan de ser planos principales. de
manera que las presiones transmitidas por el vastago dejan de ser esfuerzos principales. por

lo que deja de ser valida la interpretacion de la prueba mediante !z teorfa de Monr.

Con base en lo anterior, se observa que la obtencidén de {a envolvente de falla por medio de
pruebas CD, ademds de dilatada y costosa, pudiera no ¢frecer en todos los casos particulares

una garantia suficiente.

Actualmente es posible obtener dicha envolvente de faila por medio de pruebas iriaxiales CU

(consolidada no drenada 0 prueba répida consolidada). Para ello se dispone hoy de abundancia
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de equipos que permiten medir la presion de poro que se desarrolla en el espécimen en el
instante de la falla, con lo cual. conocido el esfuerzo desviador total, es facil obtener el

esfuerzo efectivo en dicho momento.

En conclusion puede decirse que existen métodos confiables para la obtencién de la envolvente
de falla. sea en el laboratorio o con ia ayuda de métodos tedricos debidos a Skempton. Henkel
y Judrez Badiilo. y que si bien €stos no pueden considerarse adn de uso comin, si permiten que

el método de los esfuerzos efectivos pueda aplicarse con mayor facilidad que en la actualidad.

Sin embargo, aun obtenida la envolvente de falla, prevalece un importante problema para la
aplicacion del mérodo de los estuerzos efectivos a los problemas précticos. Este consiste en que
st ne ha podido dilucidarse del todo el estado de esfuerzos efectivos en el interior de un
espécimen, dentro de una cdmara triaxial sujeta a cierto controi de prueba. menos podrd
detaliarse tal estado de esfuerzos en las grandes masas del suelo que involucra cualquier obra
real. Asi pues, adn disponiendo de la envolvente de falla se tendra la dificultad en la priciica de

no conocer 1os esfuerzos efectivos que actuan en los diferentes puntos de la masa de suelo que

se desea eswudiar.

Algunas instituciones dedicadas a la construccion de presas de tierra, superan esta dificuliad v
disefian sus obras de acuerdo con el método de los esfuerzos efectivos que se desarrotlardn en
la obra durante la construccién. Colocando piezémetros para medir la presion de poro mientras
la construccidn avanza, pueden determinar si sus predicciones van resultando correctas o s han

de realizarse modificaciones al proyecto, segin los resultados de las mediciones efectuadas.

A pesar de las dificultades, anteriormente descritas, el criterio de los esfuerzos efectivos esta
destinado a ser el mis ampliamente usado y recomendado por ser el més racional y el que hace
un uso adecuado de las ideas bésicas que rigen en el campo de la resistencia al esfuerzo

cortante de los suelos.
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Criterio de los esfuerzos totales

En este segundo modo de trabajar se utilizan directamente los esfuerzos totales usados en las
pruebas (riaxiales. Es decir se hacen uso de las envolventes de falla obtenidas de las pruebas
CD y UU (no consolidada no drenada o prueba rapida) dependiendo del problema especifico
gue se tenga. Puesto que cada una de estas pruebas da valores de resistencia muy diferentes
para un mismo suelo, debido a la variacion de las circunstancias a que estard sujeto el sueic
durante las etapas que se consideran criticas en la vida de la obra, a fin de garantizar que la
prueba elegida representa en forma suficientemente aproximada y conservadora la realidad en

el laboratorio.

Finalmente, el tipo de prueba que se realice estard en funcién de las condiciones de falla gue se

anaiicen.

Es obvio que una estrictura ha de disefiarse fundamentalmente para etapas criticas de su vida.
En estructuras edificadas sobre suelo es muy comtn que las etapas mas criticas ocurran en ios
momentos iniciales de su vida o a muy largo plazo. Constituye una interesante norma de
criterio analizar dichos momentos de la vida de la estructura, con lo que en muchos casos de la
préactica se conseguird definir de un modo claro la etapa critica para la que han de efeciuarse el
proyecto y atendiendo a la cudl habran de realizarse las investigaciones de laboratorio

correspondigntes.

Considérese a manera de ejemplo la construccion de un terraplén y se requieren investigar las

1

condiciones del terreno de cimentacién, ver figura 4.2; debe tenerse en cuenta que el peso del
raplén inducird un proceso de consolidacidn en el suelo si este es arcilieso, y por lo wanto, su
resistencia al esfuerzo cortante tenderd a aumentar con el tiempo. Si el terrapién se construye
rapidamente v el terreno arcilloso de cimentacién es impermeable, el instante mds critico sera
al inicio de la obra. antes de que se produzca la consolidacion del suelo, y por lo tanto la

prueba UY satisface esa condicidn.
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Fig. 4.2 Variacién de la resistencia al esfuerzo cortante en un terraplén
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St el sunio se consolida tan aprisa como avanza la construccion de la obra, la prueba CD seria

1 . e 1 P M M
ia apropiada para la obtencidn de los parémerros de resistencia.

Existen numerosos problemas précticos en los que el suelo de un talud o el relleno de una
estructura de retencion estan solicitados por fuerzas que se aplican muy rapidamente respecto al

tiempo necesarlo para la consolidacién del suelo, por ejemplo:

e (Cuando un talud. con o sin estructura de retencion, se excava rapidamente.
e Durante la construccion de una presa de tierra.

* Durante un vactado rdpido. cuando el tirante de agua sobre el talud o estructura de

retencion desciende rapidamente.

En general., solo en suelos arciliosos. el tiempo de carga es pequefio respecto al de
consolidacidn, aungue en ciertas ocasiones estas condiciones pueden producirse también en las

arenas.

En problemas de este tipo conviene utilizar en los célculos la resistencia sin drenaje para
determinar el factor de seguridad o estimar el empuje lateral. Como la resistencia sin drenaje
viene determinada por las condiciones iniciales, antes de aplicar la carga, no es necesario
determinar los esfuerzos efectivos que existirdn al fallar. Los célculos de estabiiidad basados en
la resistencia sin drenaje se denominan calculos en esfuerzos totales y suelen ser mucho mids

sencillos que los calculos en esfuerzos efectivos.

Las pruebas triaxiales usadas actualmente representan circunstancias extremas para el suelo en
estudio; cuando se presenta un caso real gobernado per circunstancias intermedias entre las
adoptadas por las pruebas. se dibujan las envolventes de falla simplemente interpoiando entre

las dos representativas de comportamientos extremos.
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Debe observarse que al hablar del méindo de los estuerzos totales s6lo se han mencionado las

envoivenies de falla correspondientes a las pruebas CD y UU. El uso de la envolvente obienida

estuerzos totales son iguales a los esfuerzos efectivos, es decir el criterio de ambos métodos
coincide. Por io que respecta a la prueba CU, ha de decirse que sus condiciones representan
muy rara vez a las de campo, de manera que una aplicacién indiscriminada de elia puede
causar resultados errdneos y frecuentemente del lado de la inseguridad. Sin embargo. al estuimar
fa resistencia en {a superficie potencial de falla de una presa de tierra sujeta a vaciado rap:do se

hace uso de dicha prueba.

Estabilidad de presas y terraplenes

La figura 4.3 representa la variacién de los esfuerzos tangenciale ., las presiones intersticiales y
el factor de seguridad en una presa de tierra, partiendo de la construccion de la presa v
continuando a través de la vida de servicio del embalse. Durante la construceién aumentan [us
esfuerzos tangenciales sobre la superficie de deslizamiento potencial. También aumenwn jas
presiones intersticiales ya que el suelo colocado va siendo cargado al superponer capas
sucesivas. Después de terminar la obra las sobrepresiones intersticiales comienzan a disiparse.
volviendo a aumentar de nuevo al llenar el embalse. El llenado del embaise hace disminuir los
esfuerzos tangenciales en el talud de aguas arriba debido al efecto faverabie de ia presion del
agua sobre el talud, mientras que los esfuerzos tangenciales medios en el talud aguas abaio
permanecen invariables o aumentan ligeramente. El talud de aguas abajo puede estar sometido
varias veces a un esfuerzo de corte adicional durante el funcionamiento det embalse como

resultado de un vaciado rapido.

De esta figura se observa que los instantes criticos para el talud de aguas arriba son ¢l
correspondiente al final de la construccién y a un vaciado rdpido, mientras que los instantes
criticos para el talud de aguas abajo se producen ai final de la construccidn y bajo el flujo

establecido una vez lleno el embalse.
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Fig.4.3 Variacion de los esfuerzos tangenciales, presiones intersticiales y el factor de
seguridad durante y después de la construccion de una presa de tierra.
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Estabilidad de los taludes aguas abajo con flujo en régimen establecido

El célculo de la estabilidad de un talud aguas abajo con flujo establecido se suele realizar
siempre utilizando el criterio de los esfuerzos efectivos estimando las presiones intersticiales a
partir de una red de flujo. El proyecto del talud aguas abajo para reducir los riegos de
inestabilidad por flujo en régimen establecido supone el emplec de un suelo permeable en el
manto de aguas abajo y/o la construccion de filtros para drenar la corriente de filtracion, de
manera que la iinea fredtica en el talud de aguas abajo permanezca baja. St se permitiera el
brote de la filtracion en el talud de aguas abajo. se producirfa una inestabilidad local en tal
punto, origindndose una erosién gradual y finalmente la socavacién de ta presa. Este tipo de
falla, denominada tubificacién, ha sido una causa frecuente de la falla total o parcial de presas

de tierrs.
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4.3 Resultados y cartas de diserio

Para la obtencidn de resultados. se analizaron diversos caso
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descritos en capitulo anterior: estos ejemplios no representan ninglin caso en especifico.
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— - a3

n los programas de comput

T

HO

El prototipo de andlisis. se obtuvo de observar diversas presas de tierra encontradas en la

bibiiografia. y se decidié tomar las geometrias mas usuales asi como las caracieristicas y

propiedades de los materiales. Por otra parte todos los circulos analizados fueron circulos de

base. es decir son tangentes al estrato impermeable sobre el cual se cimenté la presa de tierra.

En la siguiente tabla se proporcionan cada uno de los casos estudiados:

: " Talud aguas arriba y | { .

. Caso ‘ | Caracteristicas - KK Figura

1 aguas abajo ! ‘ \

| | | | :

¥ 2:1 Sin filire 1 /3 | 4.4

I I .

| :

| & 2:1 Filtro horizontal a %2 /. | 1/3 4.4

T 2:1 " Filtro horizontal a % 4. | 73 | 44

| j : | .

| b, ] 3:1 ! Sin filtro | 1/3 45 |

: ! ; !

LB 3:1 . Filtro horizontal a ¥ /. 1/3 45

| ; [ -

o 3:1 Filtro horizontal a % /. 1/3 45

|

| c 2:1 Filtro horizontal a %A /. 0 4.4

LG 3:1 Filtro horizontal a 2 [. ! 0 4.5

[ i |
Los terraplenes que conforman a las distintas presas de tierra analizadas tienen las siguientes

caracteristicas:

- Altura: H = 25.00m

- Ancho de corona: cor = [8.00 m

- Nivel aguas arriba: #,, = 22.50 m

&5
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- Niver aguas abajo: A, = 0.00m

- Peso volumétrico del material seco: y = 16.50 kN/mp’

- Peso volumétrico del material saturado: ¥ =20.00 kN/wi’
Peso volu e erial saturado: ¥ L0 kN/m

. Permezbiiidad horizontal v vertical: 4£% m/s

Los parameiros de resistencia ¢ v ¢ fueron variables. al igual que los coeticientes de sismicidad

ky ¥ k..
La relacion enire el coeficiente sismico horizontal y vertical fuek, = 3 -k, , para los casos &,.

a,. ;. b,. b, y by, mientras que para los casos ¢, y ¢, solamente se analizaron tomando en

cuenta el coeficiente sismico horizontal.

La razén por ia cual se realizaron los andlisis de estabilidad en los casos anteriormente citados.
con las relaciones indicadas entre los coeficientes sismicos, se debi6 a que cuando las presas s¢
encuentran ubicadas cerca del epicentro, las ondas sismicas no se deforman demasiado debido a
la corta distancia de trayecto desde el epicentro hasta el punto de ubicacidn de la presa (casos
¢l y ¢2); no asi sucede cuando estas ondas viajan distancias muy grandes. en donde la
deformacidn de éstas es muy importante {casos al, a2, a3, bl, b2 y b3); es por ello la
importancia de tomar en cuenta tales efectos a través de la relacién entre dichos coeficiernies

sfsmicos.

Es preciso hacer notar que las presas analizadas en este capitulo, solamente presentan flujo
interior a través del terraplén. ya que se supusieron construidas sobre una base de marerial

impermeable.
Los sistemas de referencia para el célculo de la red de flujo y para el de andlisis de estabifidad

coinciden en ¢l caso al y bl, mientras que para los demds casos. el sistema de referencia de

analisis de estabilidad se muestra en las figuras correspondientes a este capitulo, y el sistema de
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referencia para la red de flujo esta desplazado hacfa la derecha. precisamente la distancia |

correspondiente a cada caso descrito en ia tabla mostrada anteriormente.

Los resultados de los andlisis. se presentan en cuadros con la siguiente nomenclatura en cada

una de las columnas:

@ ¢ cohesién en kN/m?

¢ angulo de friccidn interna del material

F.S.pp factor de seguridad obtenido con el programa que utiliza presidn de poro.

F.5.ff factor de seguridad obtenido con el programa que utiliza fuerzas de filtracion.

®

4 % diferencia porcentual entre el £.5.pp y F.Sff

Las dos Gltimas columnas de cada cuadro, estin representadas por el eje de Jas abscisas y el de
las ordenadas respectivamente, en cada una de las cartas de disefio anexadas al final de este
capitulo. Es importante mencionar que las cartas de disefio se realizaron con el factor de
seguridad obtenido con las fuerzas de filtracion F. S.ff. puesto que resulté ser en casi todes ios

casos el menor.
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Presas de herra de seccion homogénea

Caso ay:
yH = 500 (kN/m?)
Kn = 0.00 k, = 0.00
C (kN/m®) | $ en grados F.Spp F.Sff A% chyHF.S Tan ¢/F.8
125.280 0 2.229 2.132 4.550 0.118 0.000
73.080 5 1.457 1.424 2.317 0.103 0.061
45,240 10 1.137 1.107 2.710 0.082 0.159
27.840 18 0.972 0.944 2.966 0.058 0.284
14.160 20 0.842 0.815 3.313 0.035 0.447
8.170 25 0.827 0.753 9.827 0.022 0.819
5.000 30 0.833 0.700 19.000 0.014 0.825
ky = 0.05 Kk, = 0.016
C (kN/m“) [¢engrados| F.Spp F.Sff A% chHF.S Tan {/F.S
125.280 0 1.91 1.84 3.804 0.136 0.000
73.080 5 1,261 1.235 2.105 0.118 0.071
45,240 10 0.996 0.977 1.945 0.093 0.180
27.840 15 0.86 0.838 2.625 - 0.066 0.320
14,180 20 0.748 0.723 3.458 0.039 0.503
8.170 25 0.736 0.683 7.760 0.024 0.683
5.000 30 0.74 0.626 18.211 0.016 0.822
Kn = 0.10 k, = 0.033
C (kN/m*) |$engrados| F.Spp F.Sff A% clyHF.S tan ¢/F.S
125.280 0 1.671 1.601 4372 0.157 0.000
73.080 5 1.101 1.081 1.850 0.135 0.081
45,240 10 0.88 0.865 1.734 0.105 0.204
27.840 15 0.77 0.752 2.304 0.074 0.358
14 160 20 0.673 0.652 3.221 0.043 0.558
8.170 25 0.662 0.613 7.993 0.027 0 761
5.000 30 0.665 0.573 16.056 0.017 1.008
Kn = 0.15 ky = 0.050
C (kN/m“) l¢engrados| F.Spp F.Sff A% ciyHF.8 an §IF.S
125.280 0 1.474 1.407 4,762 0.178 0.000
73.080 5 0.976 0.958 1.879 0.153 0.091
45,240 10 0.786 0.774 1.550 0.117 0.228
27.840 15 0.696 0.681 2.203 0.082 0.383
14.160 20 0.612 0.594 3.030 0.048 0.613
8.170 25 0.602 0.561 7.308 0.029 0.831
5.000 30 0.804 0.527 14.611 0.019 1.096
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 EResgs de frecrg L 2o 0 228

i = 0.20 k, = 0 086
t C{xNim") [sengrados| F.Spp F.Sf A% clyHF.8 tan ¢/F.8 Jl
| 125.280 0 1313 1.248 5.208 0.201 0000 |
[ 73.080 5 0874 0.857 1984 0.171 0.102
45,240 10 0.709 0699 1.431 0.129 0 252
27.84C 15 0.635 0623 1.926 0.089 0430
14 180 20 0.561 0 544 3.125 0.052 0.669
8170 25 0.551 0.517 5.576 0.032 0.902
5.000 30 0552 0.488 13.580 0.021 1,188
Kn = 3.25 ko = 0.083
T CkN/m) [¢engrados| F.Spp FSH A% civHF.S tan §/F.S
125.280 0 1.182 1117 5819 0.224 0.000
73 080 5 0.79 0.773 2.199 0.189 0.113
45.240 10 0.644 0.635 1.417 0.142 0.278
27.840 i5 0.582 0.573 1.571 0.097 0.458
14.180 20 0516 0.502 2.789 0.056 0.725
8.170 25 0.509 0.479 5.263 0.034 0.974
5.000 30 0.508 0.45 12.889 0.022 1.283
Kn = 0.30 ky = 0.100
C (kNim*} |¢engrados| F.Spp F.Sff A% c/yHF.S tan ¢§/F.S
125.280 C 1.071 1,008 6.250 0.249 0.000
73.080 5 0.719 0.701 2.568 0.209 0.125
45,240 10 0.589 0.582 1.203 0.155 0303
27.840 15 0.537 0.529 1.512 0.105 0 507
14 180 20 0.478 0.467 2.355 0.061 0.778
| 8170 75 0.472 0.446 5.830 0.037 1.046
| 5000 30 0.471 0.42 12.143 0.024 1.375
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£aso ap’
vH = 500 (kN/mM®)
ky = 0.00 k, = 0.00
c (kN/m?) [¢engrados| F.Spp F.Sff A% chHF.S | tan ¢/F.8
125.280 0 2239 2.282 -1.884 0.110 0.000
73.080 5 1544 1.536 0.521 0.095 0.057
45240 10 1282 1.272 0.786 0.071 0.139
27.840 15 1.187 1.178 0.764 0.047 0.227
14.160 20 | 1.151 1,142 0.788 0.025 0.319
8.170 25 1.262 1.254 0.638 0013 0.372
5.000 30 1.446 1.437 0.626 0.007 0.402
Kn = 0.05 k, = 0.016
¢ (kNIm") |¢engrados| F.Spp FSH#F | A% chHF.S tan $/F.S
125.280 0 1.933 1.967 1729 0.127 0 000
73 080 5 1.339 1.333 0.450 0.110 0.066
45240 0 | 1117 1112 0.450 0.081 0 158
| 27.840 B ] 1.05 1.043 0.671 " 0.053 0257 |
" 14.160 20 1.021 1.014 0.650 0.028 0359 |
8.170 25 1.121 1.115 0.538 0.015 0.418
5.000 30 1284 1.279 0.391 0.008 0.451
kn = 010 k, = 0.033
¢ (kN/m’) [ en grados| F.Spp F.Sff A% chHF.S | tan ¢/F.S
125.280 0 1.69 1.711 1.227 0.146 0.000
73.080 5 1175 1.168 0,599 0.125 T uTs
45240 10 0.989 0.984 0.508 0.092 0179
27.840 15 0 935 0.929 0.646 0.060 G288
14 160 20 0.916 0.91 0.659 0.031 0.200
8.170 25 | 1008 1.007 0.099 0016 | 0463 |
5.000 38 | 1154 1.148 0.523 0008 | 0503 |
Ky = 0.15 k, = 0.050
[ ¢ {(kN/m") [¢engrados| F.Spp FSff | A% | cyHF.S | tan$/F.8
125.280 0 1.491 1.503 0.798 | 01867 0000 |
73.080 5 1.044 1.035 0876 |  0.141 0.085
45240 10 0.882 0.878 0.456 | 0103 0201 |
27840 1 0.838 0.835 CATS 0067 0.321
14 160 20 0.83 0.826 G484 | 0.034 0.441
8.170 25 0.817 0.913 0428 | 0018 0511
5.000 30 1.043 1043 | .00 0010 | 0554
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K = 0.20 ky = 0.086
¢ (kN'm%} [¢engrados! F.Spp FST | A% | chiHF.S | tan¢/FS
125 280 0 133 1335 | 0325 | Q188 0.000
[ 73.080 5 0.835 0.623 1.300 0.158 0.095 |
| 45240 10 0.795 079 0.633 0.115 0223
( 27.840 1 | 0.782 0.758 0.528 0073 | 0353 |
14,160 20 0,758 0.754 0.663 0038 | 0483
§170 25 0.839 0.835 0.479 0020 | 0588 |
5.600 30 0 955 0.955 0.000 0.010 0.605
Ky = 025 ke = 0.083
| c(kN/m®) Tyengrados| F.Spp | FSH# | A% | chHF.S | tandlF.S |
| 125280 0 1198 1 1191 | 0588 0.210 0000 |
| 73.080 5 0.844 0825 | 1809 0.178 C.106
45.240 10 0.722 0.718 0.838 0.126 0.246
27 840 15 0.697 0693 0.577 0.080 0387
14.160 20 0698 0.694 0578 0.041 0524
8170 25 0773 0.769 0.520 9.021 0.608
5.000 36 088 0.88 0.00G 0.011 0.656
ki = 0.30 ky = 0.100
[c(kN/m’}) [4engrados| F.Spp | FSH | A% chHF.S | tan §/FS |
i i i § !
=m0 1085 1048 | 3531 | 0239 6000 |
73.080 5 0.768 0.751 2.264 0.195 0.116
45.240 10 0.660 0.653 1.072 0 139 0.270
27 840 15 0.640 0837 0.471 0087 G421
14,160 20 0.644 0.641 0.468 0.044 0.568
8170 25 0.717 0.714 0.420 0.023 0 653
5000 | 30 | 086 0816 0.000 0.012 0.708
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Presas de tierra de seccién homogénea

caso aj:
vH = 500 (kN/m?)
Kn = 0.00 ke = 0.00
c {kN/m“) |¢engrados| F.Spp F.Sff A% ciyHF.S tan $/F.S
125.280 0 2.316 2.299 0.739 0.109 0.000
73.080 5 1.630 1.616 0.866 0.080 0.0584
45240 10 1.381 1.373 0.583 0.066 0.128
27.840 15 1.300 1.300 0.000 0.043 0.206
14.160 20 1.222 1.221 0.082 0.023 0.208
8.170 25 1.292 1.292 0.000 0.013 0.361
5.000 30 1.440 1.440 0.000 0.007 0.401
kn = 0.05 ky = 0.016
¢ (kNim%) [¢engrados| F.Spp F.Sff A% clyHF.S tan ¢/F.S
125.280 0 1.996 1.98 0.808 0.127 0.000
73,080 5 1.409 1.399 0.715 0.104 0.063
45240 10 1.203 1.197 0.501 0.076 0.147
27.840 15 1.153 1.154 -0.087 0.048 0.232
14.160 20 1.088 1.09 -0.183 0.026 0.334
8.170 25 1.151 1,151 0.000 0.014 0.405
5.000 30 1.282 1.282 0.000 0.008 0.450
ky = 0.10 k, = 0.033
¢ (kN/m“) |4engrados| F.Spp FSff A% chyHF.S tan $/F.S
125.280 0 1.752 1.72 1.860 0.146 0.000
73.080 5 1.236 1.226 0.816 0.119 0.071
45240 10 1.064 1.057 0.662 0.086 0.167
27.840 15 1.026 1.022 0.391 0.054 0.262
14.160 20 0.979 0.981 -0.204 0.029 0.371
8.170 25 1.037 1.037 0.000 0.016 0.450
5.000 30 1.154 1.154 0.000 0.008 0.500
Kn = 0.15 ky = 0.050
¢ (kN'm) }pengrados| F.Spp F.Sff A% chyHF.S tan $/F.S
125.280 0 1.538 1.508 1.989 0.166 0.000
73.080 5 1.095 1.082 1.201 0.135 0.081
45240 10 0.85 0.941 0.956 0.096 0.187
27.840 15 0.922 c.o18 0436 0.081 0.292
14.160 20 0.89 0.89 0.000 0.032 0.409
8.170 25 0.943 0.943 0.000 0.017 0.494
5.000 30 1.048 1.049 0.000 0.010 0.550
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Presas de ierva de seccion homaogenea

kn = 0.20 ky = 0.066
c (kN/m% [pengrados; F.Spp FSH A% | chHF.S tan §/F.S
125.280 0 1.37 1.334 2698 | 0188 0.000
73.080 5 0.979 0.961 1.873 2.152 0.091
45240 10 0.851 0.844 0829 0.107 0.209
27.840 15 0.835 0.832 0.251 0.087 0.322
14.160 20 0.815 0.815 0.000 0.035 0.447
8.170 25 0.364 0.864 €.000 0.018 0.540
5.000 30 0.96 0.96 0.000 0.010 0.801
kn = 0.25 ke = 0.083
c (kN/m°) |$engrados| F.Spp FSi A% ciyHF.S tan §iF.S
125.280 0 1.233 1.18 3613 0.211 0.000
73.080 5 0.883 0.882 2.438 0.170 0.101
45,240 10 0.772 0.783 1.18C 0.119 0.231
27.840 15 0.751 0.758 0.396 0.073 0.353
14,160 20 0.752 0.751 0.133 0.038 0485
8.170 25 0.797 0.797 0.0C0 0.021 0.585
5.000 30 F 0.884 0.884 0.000 2.011 0.553
Kn = 0.30 ke = 0.100
¢ (kN/m%) ¢ en grados F.Spp F.Sff A% civyHF.S tan §iF.S
125.280 § 1.116 1.07 4,299 0.234 0.000
73.080 5 0.803 0.78 2.949 0.187 0.112
45.240 10 0.704 0.684 1,441 0.130 0.254
27.840 15 0.697 0.694 0.432 0.080 0.386
14.160 20 0.697 0.696 0.144 0.041 0.523
8.170 28 0.739 0.739 0.000 0.022 0.631
5.000 30 0.819 0.81¢ 0.000 0.012 0.705
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Presas de tievra de Secc1on AONOLENia

caso by
vH = 500 (kN/m?)
Ky = 0.00 Kk, = 000
c (kN/m") [¢engrados| F.Spp FSH A% chHF.S | tan §/F.S
125.280 3] 2.747 2.686 2.271 0.093 0.000
73.080 5 1.836 1.806 1.661 0,081 0048
45240 10 1.447 1,418 2.189 0.064 0.125
27.840 15 1.261 1.230 2.520 0.045 0.218
14180 20 1.124 1.082 2.930 0.026 0.333 |
8170 25 1.126 1.0583 6.933 0.016 0.443 |
[ 5000 | 30 1161 1046 10.994 0.010 0 552
ky = 0.05 k, = 0.0186
¢ (kN/m°) |pengrados| F.Spp F.S1f A% ciyHF.S tan ¢/F.S
125.280 ) 2.263 2216 2121 0.113 0.000
73.080 5 1.523 1.497 1.737 0.088 0 058
45240 10 1.218 1195 | 1925 0.076 0.148
27840 15 1.07 1.051 1808 0.053 0.255
14,160 20 0.96 0.936 2.564 0.030 0.389
8.17C 25 0.966 0.913 5.805 0.018 0.511
5.000 30 0.998 0.912 5.420 0011 0.633
Kn = 0.10 k, = 0.033
c (kN/m%) {pengrados| F.Spp FSff A% cyHF.S tan $/F.S -
125.280 0 1.805 1.87 1.872 0.134 0.000 |
73.080 5 1.295 1272 1.808 0.115 0.0ec
45.240 10 1.042 1.025 | 1,659 0088 | 0172
| 27.840 | 15 0.929 0912 ; 1.864 0061 | 0284
14.160 | 20 0.839 082 | 2317 0035 | 044
8.170 25 0.847 0.807 | 4.957 0.020 | G578 |
5.000 | 30 0.882 0.811 8 755 0.012 = ¢712 |
Kp = 0.15 k, = 0.050
125.280 0 1.638 1.606 1.993 0756 0.60c
73.080 5 1.122 1102 1816 | ¢33 | 0078
45.240 10 0.909 0898 1225 T 0101 . 0.19%
27.840 1 0.82 0.807 1611 | O08e 0332
14.160 20 0.744 0.73 1878 | 0.028 0.498
8.170 25 0.755 0.723 4 478 0.023 0.645
5.000 30 0.783 0.73 7265 | 0014 | 0.791
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Ky = 0.20 ke = 0 068
Tc(kN/m’) [¢gengrados| F.Spp F.Sif A% chHFS | tan ¢/FS |
| 125280 0 | 1.431 "1 402 2.068 0.179 0.000
| 73080 ! 5 0.985 0.968 1.756 0 151 0 090
[ 45240 10 0.806 0.796 1256 0114 0227
| 27840 15 0.733 0.724 1243 0.077 0370 |
14380 20 I 087 | 0859 1869 0.043 0552 |
| 8170 25 | 0682 | 0855 4,122 0.025 0712
. 5000 | 30 | 0708 | (0664 6.627 0015 0.870 |
Kn = 0.25 ky = 0.083
| ¢ (kN/m%) [¢engrados| F.Spp FSff A% chHF.S | tan §/F.S |
| 125280 0 1.267 1239 2.260 0 202 0.000
| 73.080 5 0.875 0 859 1863 0 170 0.102
| 45240 | 10 0723 | 0714 1.261 0.127 0.247
I 27.840 15 0663 | 0655 1221 0.085 0.409
i 14.160 20 . 061 I 08 1667 0.047 0.607
8.170 25 | D623 1 0.802 3.488 0027 0.775
| 5.000 3¢ | 0647 | 0809 B 240 0,018 0.948
kn = 0.30 k, = 0.100
¢ (kN/m") [pengrados| F.Spp F.Sff A% ciyHF.S tan $iF.S
125280 | 0 1434 | 1104 2.717 0.227 0.000
I 73.080 | 5 0786 | 0772 1.813 0.189 0.113
{45240 | 10 | 0656 0.846 1.548 0.140 0273
27 840 15 0.604 0.599 0835 0.093 0 447
14.160 20 0.56 0.551 1633 0.051 0.661 |
| 8170 25 0573 0.554 3.430 0.029 0.842
5000 30 0.567 0.564 5.851 0.018 1.024
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H = 500 (kNS
Ky = G0 k, = 000
{ c (kN/m"} 14 en grados F.Spp FSf | A% } _—c}yHF.S tan $/F.S |
125280 | Q 2.783 2.808 -0 880 0 089 0 000
73080 | 5 1838 1.822 C 728 0078 0 048
45240 | 10 1616 1809 | 0435 0056 0110
27 840 | 15 1522 1.517 0330 0037 0177
14 160 | 20 1.511 1501 0.866 0018 0242
8170 | 25 1832 1678 | 0834 1 0010 G278
5000 | 30 1962 1946 | 0822 | 0005 | 0297
Ky = Q08 K, = 0.018
. c (kNIm") [¢engrados| F.Spp FStf A% | ciHF.S | tan/F.S |
| 125250 | 0 2306 2.300 0.261 0109 0.000
73.080 | 5 161 1803 0 437 0091 G 055
45 240 10 1.357 1.35% 0.444 0 067 0.431 |
27.840 15 1284 1.289 0.388 0.043 0208
14.160 20 1.291 1.285 0.487 0.622 0.283
8 170 25 1.449 1.439 0.695 0.011 0.224
| 5.000 30 1681 1.669 0.718 0.008 0 346
ky = Q10 k, = 0.032
¢ (kNim%) |4 en grados| F.Spp FSf A% clyHF.S tan p/F.S |
125 280 c | 1954 2013 -2 931 0124 0.000 |
73 080 5 1372 1387 | 0.366 0107 co084 |
45240 10 1.165 1.16 0 431 0078 0.152
27 340 | 1 1118 1.114 | 0359 0050 0.241
14.180 20 1,126 112 | 0536 0025 0325 |
8 170 25 1.267 1257 | 0.79% 0013 0371 |
5.000 30 1471 1462 | 0616 C 007 0395 |
Kn = 015 k, = 0.050
i ¢ (kNim) [gengrados| F.Spp FSff 1 A% | chHFS tan $/F.S |
125.280 | 0 1688 1681 0416 0149 0.000 |
73080 | 5 118 1481 | o782 0124 0.074 |
45.240 10 1.017 1015 1 0197 0.089 0174
27 840 15 0 884 0.98 0 408 0057 0.273
14 160 20 0897 09392 0 504 0 029 0367 |
8170 25 1123 1417 0.537 0015 0417
5006 30 1.307 1299 1 06186 0008 | 0444 |
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kKp = 0.20 k, = 0.086
[ ¢ (kNIm") |¢engrados| F.5pp FSH | A% chHF.S | tan ¢/F.5 |
i 125280 0 11479 Ta8s 0881 0171 | o000 |
73.080 5 1046 1,035 1083 0.141 0.085
45 240 10 | 0.907 0.901 0111 0.100 0.196
27.840 15 0.877 0.875 0229 0.C64 0.306
. 14.160 20 0.892 0.889 0337 0.032 0.408
TRAT0 25 1,009 1.005 0398 0.016 0.464
5.000 30 1176 117 0513 0009 0493
Kn = C 25 k, = 0.083
¢ (kN/m*} |pengrados| F.Spp F.Sff A% ciyHF.S tan ¢/F.S
125 280 0 1.309 1.281 2.186 0.196 0 000
73.080 5 0.93 0.918 1.307 0.159 0.095
45.240 10 0.806 0.8 0750 0.113 0.220
27.840 15 0.79 0.788 0 254 0.071 0340
14.160 20 0.808 0.806 0248 0.035 0,452
8.170 25 0.916 0.913 0329 0.018 0.511
| 5000 30 107 | 1085 0 469 0.00¢ | 0542 |
kn = 0.30 k, = 0.100
c (kN/m°) |$engrados| F.5pp FSff | % clyHF.S tan $/F.S |
125.280 0 1471 1142 | 253% 0.219 0 000
73.080 5 0837 0822 | 1825 0.178 0.106
45.240 10 0.728 0721 | 0971 0.125 0.245 |
27.840 15 0.717 0.714 | 0420 0.078 0375 ]
14.160 20 0.739 0.737 8.271 0.038 0494
8.170 25 0.84 0 837 0 358 0.020 0.557
5.000 30 0.981 0.977 0 408 0.010 0.581
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caso b,: talud 3:1 sin filtro
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Presas de hierra de seccion homogénea

caso byl
YH = 500 (KN/m°)
ky = 0.00 k, = 0.00
c (kN/m) [ engrades| F.Spp FSff A% ciyHF.S tan ¢/F.S
125.280 0 2.927 2.878 1.703 0.087 0.000
73.080 5 2.061 2.046 0.733 0.074 0.043
45.240 10 1.785 1.764 1.190 0.051 0.100
27.840 15 1.711 1711 0.000 0.033 0.157
14.160 20 1.661 1.661 0.000 0.017 0.219
8.170 25 1.805 1.805 0.000 0.009 0.258
5.000 30 2.038 2.038 0.000 0.005 0.283
Kp = 0.05 k, = 0.016
c (kN/m? $ en grados FSpp | FSff | A% ciyHF.S tan ¢/F.S
125.280 0 2403 2.387 0.670 0.105 0.000
73.080 5 1.712 1.702 0.588 0.086 0.051
45.240 10 1.484 1.477 0.474 0.051 0.119
27.840 15 1.452 1447 0.346 0.038 0.185
14.160 20 1.422 1.422 0.000 0.020 0.256
8.170 25 1.546 1.546 0.000 0.011 0.302
5000 30 | 1.748 1.748 0.000 0.008 0.330
Ky = 0.1¢ k, = 0.033
¢ (kNfm") [gengrados| F.Spp Fsff | A% ciyHF.S | tan /F.S
125.280 0 2036 2.027 0.444 0124 0.000
73.080 5 1456 1449 0483 0 101 0060
45.240 10 1.272 1.266 0.474 0071 0.139
27.840 15 1.251 1.247 0.321 0.045 0.215
14 160 20 | 1.243 1.243 0.000 0.023 0.293
8.170 25 . 1.353 1.353 0.000 0.012 0.345
5.000 30 | 1.531 1.531 0.000 0 007 0.377
Ky = 0.15 ky = 0.050
¢ (kNfm“) |4engrados| F.Spp FSH | A% chHF .S tan ¢/F.S
125.280 0 1.753 1.732 1212 0.145 0.000
73.080 5 1.261 1251 0799 6.117 0.070
45.240 10 1,109 1104 0 453 0.082 0.180
27.840 15 1.098 1.094 0.365 0.051 0.245
14,160 20 L1105 1.105 0.000 0.026 0.329
8.170 25 - 1.204 1204 | 0.000 0.014 0.387
5.000 30 L1362 1362 | 0000 0007 0.424
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ky = 0.20 k, = 0.066
c (kN/m“) |4 en grados F.S pp F.sff A% CiYHF.S tan ¢/F.S
125.280 0 1532 - 1.502 1.887 0.167 0 000
73.080 5 1108 1.091 1.375 0.134 0 080
45.240 10 0.978 0.97 0.825 0.093 0.182
27.840 15 0.977 0.872 0.514 0.057 0276
14.160 20 0993 0.893 0.000 0.029 0.367
8.170 25 1084 1.084 0.000 0.615 0430
5.00C 30 1226 1.226 0.000 0.008 0471
ko = 0.25 ky = 0.083
¢ (kN/m?) ¢ en grados F.Spp F.SIf A% ciyHF.8 tan ¢/F.S
125.280 0 1354 1.321 2.498 0.180 0000
73.080 5 0.982 0.963 1.873 0.152 0.081
45.240 10 0.871 0.861 1.181 0.105 0.205
27.840 15 0.873 0.869 0.460 0.064 0.308
14.160 20 0 603 0.803 0.000 0.031 0403
8.170 25 0 987 0.987 0.000 0.017 0472
5.000 30 1116 1116 0.000 0.009 0.517
kp, = 0.30 ky = 0.100
c {kN'm°) [¢engrados| F.Spp FSIf A% ciyHF.S [ tan ¢/F.S
125.280 0 1.21 1175 2.979 0.213 0.000
73.080 5 0.88 0.861 2.207 0.170 0 102
45240 10 0784 0.774 1.292 Q117 0228
27.840 15 0789 0.784 0.638 0.071 0.342
14.160 20 0828 0.828 0.000 0.034 0 440
8.170 25 0 805 0.805 0.000 0018 | 0515
5.000 30 1024 1.024 0.00C 0.010 E C 5864

99



tan & / F.S.

0.20 -

0.10 4 -

0.00
0.00

0.05

e . . I

caso b;: talud 3:1 filtro horizontal 3/4 /

k,/ k, = 1/3

curvas con d

iferentes valores de

coeficiente sismico horizontal k ,

0.10 0.15
c/(v*H*F.S.)

0.20

T

0.25



Presas de tierra de seccion homogénen

caso c1
yH = 500 (kN/m”?)
kn = 0.00 k, = 0.00
c (kNim%) [¢engrados| F.Spp F.Sff A% clyHF.S tan $/F.S
125.280 0 2.239 2.282 -1.884 0.110 0.000
73.080 5 1.544 1.536 0.521 0.095 0.057
45.240 10 1.282 1272 0.786 0.071 0.139
27 840 15 1.187 1178 0.764 0.047 0.227
14.160 20 1.151 1.142 0.788 0.025 0.319
8.170 25 1.262 1.254 0.638 0.013 0.372
5.000 30 1.446 1.437 0.626 0.007 0402
kn = 0.05 ke = 0.00
¢ (kN'm") |¢engrados| F.Spp F.Sff A% ciyHF.S tan $/F.S
125.280 0 1,959 1.947 0.616 0.129 0.000
73.080 5 1.354 1.345 0.669 0.109 0.065
45240 10 1.125 1119 0.536 0.081 0.158
27.840 15 1.053 1046 0.669 0.053 0.256
14.160 20 1.021 1.013 0.790 0.028 0.359
8.170 25 1.119 1.115 0.359 0.015 0418 |
5.000 30 1.283 1.282 0.078 0008 | 0450 |
kn = 0.10 k, = 0.00
c (kNfm) |¢engrados| F.Spp F.Sff A% ciyHF.S tan §/F.S
125,280 0 1.734 1.712 1.285 0.146 0.000
73.080 5 1.198 1.189 0.757 0.123 0.074
45.240 10 0.997 0.993 0.403 0.091 0.178
27.840 15 0.937 0.931 0.644 0.060 0.288
14 160 20 0.914 0.908 0.661 0.031 0401 |
8.170 25 1.003 0.999 0.400 0.016 0.467 |
5.000 30 1149 1146 0.262 0009 0.504
kp = 0.15 k, = 0.00
¢ (kN/'m”) |¢engrados| F.Spp F.Sff A% chHF.S tan ¢/F.S
125.280 0 1.54 1513 1.785 0.166 0.000
73 080 5 1.068 1.055 1.232 0.139 0.083
45240 10 0892 0.886 0.677 0.102 0 199
27.840 15 0841 0835 0.719 0.087 0.321
14.160 20 0.825 082 0.610 0.035 0.444
8.170 25 0.907 0.902 0.554 0.018 0.517
. 5000 | 30 | 1037 | 1.038 0.687 | 0010 | 0557
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ky = 0.20 ky = 0.00
¢ (kN/m®) |4 en grados] F.Spp F.S ff A% ciyHF.S tan ¢/F.S
125.280 0 1.381 1.344 2753 0 186 0.000
73.080 5 0.957 0.94 1809 0.155 0.093
45 24D 10 0.8 0.783 0.883 0114 0.222
27840 15 0.757 0.753 0.531 0.074 0.356
14 160 20 0.746 0.742 0.53¢ 0038 0.491
8.170 25 0.822 0.819 0.366 0020 0.569
£.000 30 0.942 0.937 0534 0011 0616
ky = 0.25 ky = 0.00
¢ (kN/m“) [pengrados| F.Spp F.Sff A% clyHF.S tan §/F.S
125.280 0 1.248 1.204 3.654 0 208 0000
73080 5 0.865 0.843 2.610 0173 0104
45.240 10 0.723 0.714 1.261 0.127 0.247
27.840 15 0.684 0.681 0.441 0.082 0.393
14,180 20 0.678 0.674 0.593 0.042 0.540
8.170 25 0.748 0.746 0.268 0.022 0.625
5.000 30 0.859 0.854 0.585 0.012 0.676
ky = 0.30 ky = 0.00
¢ (kNim®) [¢engrados| F.Spp FSTr A% chHF.S | tan¢/F.S |
125,280 0 1.133 1.084 4.520 0.231 0.000
73.080 5 0.785 0.762 3.018 0192 0.115
45 240 10 0.656 0.646 1548 0 140 0.273
27.840 15 0.622 0.618 0.647 0.090 0.434
14.160 20 0.619 0.616 0.487 0 046 0 591
8.170 25 0.686 0.682 0.587 0024 | 0684
5000 30 0.785 0.783 0.255 0013 0737
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€aso ¢2
yH = 500 (kN/m?)
kp = 0.00 ky = .00
¢ (kN/m°) ] ¢ en grados F.S pp F.Sf A% ciyHF.S tan $/F.S
125 28C 0 2.808 2,783 0.898 0.080 0.000
73.080 5 1.922 1.936 -0.723 0.075 0.045
45,240 10 1.608 1.616 -0.433 0.056 0.109
27.840 15 1.517 1.522 -0.329 0.037 0.1786
14.160 20 1.501 1.511 -0 662 0.018 £.241
8.170 25 1.678 1.682 -0.827 0.610 0.276
| 5000 a0 1.946 1.962 0815 0.005 0.294
knp = 0.05 ky = C.00
c (kN/m*) |pengrados| F.Spp F.Sff A% ciyHF.S tan ¢/F.S
125.280 0 2.337 2328 0.387 0.108 0.000
73.080 5 1.625 1.619 0371 0.080 0.054
45,240 O 1.385 1.358 0.515 0.067 0.130
27.840 15 1.296 1.281 0.387 0.043 0.208
14.160 20 1.291 1.284 0.545 0.022 0.283
8170 25 1.451 1.436 1.045 0.011 0.325
5.000 30 1676 1.664 0721 0.006 0.347
Ky = 010 K, = 000
¢ (kNIm% | ¢ en grados| F.Spp F.Sff A% chHF.S | tan §/F.S
125.280 0 2.002 1.988 0.704 0.126 0.000
73080 5 1.394 1.388 0.360 0.105 0.083
45.240 10 1.174 117 : 0.342 0.077 0151
27.840 15 1.118 1.114 0.359 0.050 0.241
14.160 2Q 1.119 1.114 0.44% 0.025 0.327
8.170 25 1.254 1.246 0642 0.013 0.374
5000 30 1.456 1.448 0.692 0 007 0399
kn = ¢ 15 k, = 0.00
¢ (kN/m?) ¢ en grados F.S pp F.Sff A% clyHF.S tan ¢/F.S
125.280 ¢ 1.74 1.718 1,386 0.148 0.000
73.080 5 1.212 1.202 0.832 0122 0.073
45.240 10 1.024 1.01% 0.491 0089 0.173
27.840 15 0.878 0.974 0411 0.057 0.275
14.180 20 0.981 0.978 0 307 0.029 0.372
8.170 25 1.1G2 1.098 0.547 C o5 0.425
1 5.000 30 1.281 1.273 0.628 0,008 0454
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Presas de hierra de seccion homogénea

ki = 0.20 k, = 0.00
¢ (kNfm*} ‘pengrados! F.Spp F.Sff A% chyHF.S tan /F.S
125.280 0 1.528 1,497 2.071 0.167 0.000
73.080 5 1.066 1.051 1.427 0.139 0.083
45240 10 0.901 0.894 0.783 0.101 0197
27.840 15 0.865 0 861 0.465 0.065 0.311
14.180 20 0.87 0 868 0.230 0.033 0.419
8.170 25 0.978 0.975 0.308 0.017 0.478
5.000 30 1.14 1.133 0.618 0.008 0.510
Ky = 0.25 k, = 0.00
c (kN/m%) | ¢ en grados FSpp | FSff A% clyHF.S tan $/F.S
125.280 0 1.355 1.321 2.574 0.190 0.060
73.080 5 0.946 0.928 1.940 0.158 0.084
45 240 10 0.8 0.791 1.138 0.114 0.223
27.840 15 0.768 0.764 0.524 0.073 0,351
14.160 20 0.779 0.776 0.387 0.036 0.469
8.170 25 0.876 0.874 0.229 0.019 0.534
5.000 30 1.02 1.016 0.394 0.010 C.568
Ky = 0.30 k, = 0.00
¢ (kNfm% |¢engrados| F.Spp FSH A% chyHF.S tan $/F.S
125.280 0 1.215 1.176 3.316 0.213 0.000
73.080 5 0 847 0.828 2.295 0.177 0.106
45240 10 0.717 0.707 1.414 0.128 0.248
27.840 15 0.68% 0.684 0.731 0.081 0.392
14 160 20 0.697 0.695 0.144 0.041 0523
8.170 25 0.7¢1 0.788 0.381 0.021 0.592
5000 30 0921 0.917 0.436 0.011 0.630
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4.4 Ejemplos de aplicacién

Para una mejor comprensién del uso de las cartas de disefio obtenidas, se plantean a
continuacién dos ejemplos de aplicacién con fines pricticos. Nétese que ambos ejes estdn
normalizados con el factor de seguridad F.S., lo que significa que se puede entrar a la carta
indistintamente por el eje de las abcisas o de las ordenadas segin los datos del problema,
supeniendo siempre un factor de seguridad critico, es decir unitario. Recuérdese que el método

de analisis es iterativo por lo que hay que lograr la convergencia del factor de seguridad (ver

ec. 2.10).

problema I

Se solicita el anélisis de estabilidad para el disefio sismico de un cierto terraplén de prueba,
localizado en una zona sismica de baja intensidad. Supdngase que los parametros de resistencia
def suelo que conforma a dicho terraplén son: ¢ = 7 kN/m* vy ¢ = 28% con un peso

volumétrico saturado 7, = 20 kN/m’. El talud de aguas arriba y aguas abajo es 2:1, v la altura

del terraplénes # = 12.0 m.

¢ Analicemos el terraplén sin filtro horizontal considerando:
a) =00y k=00
- Ira. Iteracién con F.5.=1

Haciendo uso de la carta de disefio para el caso «,, v suponiendo un F.S. = 1 se obtiene un

i1

. . ¢ .
vaior en ¢l eje de las abscisas de —ﬁ =0.029, trazando una vertical por este valor

}/sa!. * B3

y toque a la curva de k,= 0.0, se obtiene un valor sobre el eje de las ordenadas
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Presas de hevvo de seccién homogéreo

i . ] .
correspondiente a la relacion ;%? =0.48 despejando al factor de seguridad se obtiene:

F.S = 1.107
- 2da. iteracion con F.5.= 1.107

I
T 0026 = P _4s6 - FS-095: noconverge
20-12-1.107 .

- 3ra. Iteracion con F.5.= 0.95

lang ] 3 )
= —ﬁ~§—~0_49 s F.S.=110: noconverge

- =0.030
20-12-0.95

- 4ta. iteracion con F.8.= 1.10

7 H
——=0.027 = tang =033 . F.S5.=103; converge
20-12-1.10 F S

Finalmente, el valor del factor de seguridad es F.S. = 1.10, por lo tanto la estructura es

estabie.
bi k=005 vy k.= 1/3%,
- Ira. iteracioncon ¥.5.= 1.0

Haciendo uso de ia misma carta, se obtiene un valor en el eje de las abscisas

tan .
F§ =061 correspondiente a la curva de k,= 0.05,

de —c =0.029; el vaior de
Vo H - FS.

por lo tanto el factor de seguridad es de F.§. = 0.87
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- 2da. iteracion con F.5. = 0.87

25.1;0.87 =0.033 = !;’IS@ =056 .. F.S.=095; noconverge
- 3ra. Iteracion con F.5.= (.95
2-0~.—12—7.6-% =0.030 = ig]? =059 .. F.5.=090; noconverge
- 4ta. iteracion con F.§8.= 0.90
7 rang

——=0.032 = —=03575 . F5 =092, converge
20-12-1.10 FS.

Finalmente, el valor del factor de seguridad es F.S. = 0.90, por lo tanto la estructura es

inestable,
Analicemos el terraplén con filtro horizontal a % [ considerando:
al k,=00y k=00

Procediendo de fa misma manera, solamente que utilizando ahora la carta de disefio

correspondiente al caso a,, se obtuvieron los siguientes valores:

- Ira. iteracion con F.85.= 1.0

20-12-1.0

j/
! 0.029 = ;’?=o.30 © FS.=177; noconverge
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- 2da. iteracion con F.S.= [.77

7 Heiele,
e =0016 = 1.=0.353 . F.S5.=150; noconverge
206-12-0.87 F.S.

- 3ra. Iteracion con F.5. = 1.50

b
T o019 = PP _g3s - F5.=1.52: converge
20-12-1.50 F.S.

Finaimente el F.S. es de 1.50, vy por lo tanto la estructura es estable.
b k=005 y k= 1/3%k,
- Ira. iteracion con F.S.= 1.0

7 s
I 0029 = 9455 . pgS.-152: no converge
20-12-1.0 FS.

- 2da. iteracion con F.5.= 1.52

7 i
— —=0019 = ﬁggsr:().395 oo F.S.=1.35;, noconverge
20-12-1.52 F.S.

- 3ra. iteracion con F.S5. = 1.35

7 t
- =0.021 = ﬁz—? =0.387 . FS.=137; converge
20-12-1.35 IENY

Finalmente el F.S. es de 1.35, vy por lo tanto la estruciura es estable.
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Obsérvese que en e! andlisis del terraplén sin filtro, si no se presenta sismo el talud es estable,

y es inestable si éste tltimo se presenta. Mientras que para el andlisis del terraplén con filiro

problema 2

Se analizd el proyecio de dos terraplenes de distinta geometria y diferentes condiciones internas
de flujo. El material que constituye a ambos terraplenes tiene los siguientes pardmetros de
resistencia ¢=20 kN/m? y ¢=17°, y un peso volumétrico saturado de y,,=I8kN/m". k, / k,=

173, k, = 0.10. Calcular las alturas criticas Her. (La altura critica es cuando el factor de

seguridad toma el valor de la unidad)
a) Terraplén con filtro horizontal a 2 'y talud 2:1 (caso ay); k,=0.10, F.§. =I.O.

tanl7 20 -
=030 = - —=0035 . H_=202m

1.0 18-H_ 1.0

b} Terraplén sin filtro horizontal y talud 3:1(caso b;); k,=0.10, F.5.=1.0

ian17
M 5305 = 20 _0058 . H._ =1920m
1.0 18-H_ 1.0 ‘

fxg

Con alturas menores a las obtenidas en ambos casos, se garantiza la estabilidad de ambas

estructuras; debide a que el factor de seguridad serd mayor a la unidad.
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5. CONTROL DE FLUJO EN LA CIMENTACION DE PRESAS

5.1 Generalidades

El flujo que ocurre a través de los terrenos en que se apoya una presa de tierra 0 de concreto,
ha sido probablemente mal interpretado en el pasado. Existe, muy frecuentemente, la idea de
que lo importante es que escape bajo la cortina la menor cantidad de agua posible; este criterio
se extiende también frecuentemente a las filtraciones que tienen lugar a través de la cortina
propiamente dicha. Asi, el control del gasto de filtracién resulta el problema principal a

superar.

Sin restar su debida importancia al control del gasto, puesto gue toda filtracién a través de la
cortina 0 de su cimentacién tepresenta indudablemente una pérdida indeseable, conviene sin
embargo, enfatizar que de todos los malos efectos del flujo a través de las cortinas de tierra y
sus cimentaciones, probabiemente el gasto perdido representa el de menor significacion para el

ingeniero. En efecto, esta pérdida como tal, serd probablemente insignificante en comparzcion
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a otras de cardcter inevitable, como la evaporacién en la superficie del vaso o filiraciones de
consideracién de diversas zonas de! mismo. Lo que en cambio es fundamental es que el agua
que fluye a través del sueio no haga dafio al mismo, produciendo subpresiones perjudiciaies en
la estructura, erosiones, tubificacién, etc. En realidad, este es el probiema reaimente
importante y el que debe preocupar al proyectista en relacién con las fiitraciones bajo la cortina

de una presa o, inclusive a través de la cortina de la misma.

De hecho puede decirse que todas las estructuras mencionadas por la practica para controlar el
flujo bajo una presa vy aun dentro de la misma, cuando es de tierra, pertenecen a uno de dos
grandes grupos. En primer lugar se tienen el tipo de estructuras auxiliares que tratan de
controlar los malos efectos del agua que se infiltra, disminuyendo su gasto. Estas son
estructuras impermeables e histdricamente representan los primeros esfuerzos para resolver el
problema. De este estilo son los dentellones, las pamuallas de inyeccion, los delantales
impermeables, etc. El segundo tipo de estructuras auxiliares para controlar los efectos nocivos
del flujo esta constituido por obras permeables que su funcidn es tratar de recoger el agua que
fluye, eliminindola de modo que resulte inofensiva desde el punto de vista de generar
subpresiones o fuerzas de filtracién peligrosas o de producir -arrastres o tubificacion. Los
filtros, los pozos de alivio, las galerfas filtrantes, etc., son obras de esta clase. Estas estructuras
del segundo tipo nunca tienen como mision el disminuir el gasto de filtracidn, inclusive éste se

ve incrementado por la presencia de dichas estructuras.

El modo de trabajar de las estructuras del primer tipo, es en general, de acuerdo con la idea
elemental de que el gasto de filtracién disminuye si se pone al paso del agua un obstaculo
impermeabie que cierre su paso o gue, por o menos fo obligue a aumentar ia longitud de su
trayectoria. Los dentellones y los delantales impermeables logran ese efecto, aumentado el
ndmero de lineas equipotenciales en la red de flujo bajo la presa, para un mismo namero de

ARV L A o T -3 cin m T b E e Tamieea e o Pm b e tre tevele iAo an lascen oo ot
canai€s ae 1ujo, Con 16 que €1 gasio disminuye correspondiciteimente; {@moicn se logra en esie

caso que disminuya la caida de carga hidrdulica entre dos equipotenciales sucesivas, signo de

la disminucién de los gradientes hidraulicos, en general en todos los puntos de la region de
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flujo y, en particular, en las zonas de salida de agua debajo de la presa, gue €s donde sus
efectos pueden ser mas peligrosos. De esta manera. aun ias estructuras del primer tipo
mencionado, fundamentalmente reductoras del gasto, cumplen también una funcién de eliminar
la peligrosidad de las aguas que todavia alcanzan a infiltrarse, pese a la presencia de la

estructura.

Las estructuras protectoras auxiliares del segundo grupo trabajan con base en un criterio
diferente y, en general, facilitan inclusive la salida del agua. para evitar que su presidn en el

suelo bajo la presa produzca efectos indeseables.

Las estructuras que permiten el control de flujo en la cimentacion de presas, no solo sirven para
la disminucién de filtraciones como se vio en pérrafos anteriores, sino que también su utilidad
se refleja en la estabilidad de la estructura. Ejemplo de lo anterior seria que, si colocamos un
delantal impermeable aguas arriba de una presa de tierra, €ste contribuird a disminuir el
gradiente hidraulico, y por consiguiente las fuerzas de filtracion. Siguiendo con la logica de
este analisis, al disminuir las fuerzas de filtracién, disminuye el momento motor de las fuerzas

actuanies, que a su vez provocan el aumento del factor de seguridad (ver cuadros de

resultados).

Es posible realizar andlisis de estabilidad en presas de tierra con flujo de agua a través de la
cimentacion, con ayuda de los programas desarrollados en este trabajo; dichos programas
tienen la capacidad de calcular el peso de tas dovelas delimitadas por el circulo de falla
propuesto. tomando en cuenta dos estratos con diferentes materiales y permeabilidades. El
primer estrato con material uno representa al terraplén, mientras que el segundo estrato con

material dos representa a la cimentacion.

Para mostrar lo comentado en parrafos anteriores, a continuacion se presentan Ios anaiisis de

dos presas de tierra con las siguientes caracteristicas. Ver figura 5.1
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TABLA 5.1
CASO CARACTERISTICAS TALUD &
d, Sin delantal impermeable 3:1
d, Con delantal impermeable 3:1

Los terraplenes que conforman a dichas presas analizadas tienen las siguientes caracteristicas:
- Alwura: H = 29.00 m

- Ancho de corona: cor = 12.00 m

- Nivel aguas arriba: £, = 25.00 m

- Nivel aguas abajo: &, = 0.00m

- Peso volumétrico del material seco del terrapién: y = 19.80 kN/m’

- Peso volumétrico del material saturado del terrapién: y =24.00 kN/n?’

- Permeabilidad horizontal y vertical del terrapién; 3E% m/s

- Cohesién del material del terraplén: 10.00 kN/m’

- Angulo de friccidn interna del material dei terrapién: 357

- Peso volumétrico del material saturado de la cimentacion: y =20.00 kN/n’
- Permeabilidad horizontal y vertical de la cimentacion: 16E™ m/s

- Cohesién dei material de la cimentacién: 5.00 kN/m’

- Angulo de friccion interna del material de la cimentacion: 30°

- Profundidad de la cimentacion: 7.00 m

- Longitud del delantal impermeable {caso d,): 307.00 m

- Coeficiente sismico horizontal £, = 0.30

- Coeficiente sismico vertical k, = (.10

Es preciso mencionar que se analizaron los mismos circulos de falla propuestos en ambos

casos; es decir, se utilizaron los mismos centros de los circulos propuestos para realizar el
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ardlisis, esto con el fin de comparar los factores de seguridad para cada caso. y para cada

mérodo.

Todos los circulos de falla propuestos y anaiizados en este capiiulo, fueron tangentes al fondo
de la cimentacion. Es posible realizar andlisis variando el radio de! circulo sin tocar el fondo de
la cimentacion. Ademds, es preciso mencionar que existen en estos casos estudiados, dos
sistemas de referencia: el primero toma en cuenta toda ia regidn de flujo, v es mostrado en las
figuras correspondientes a este capitulo. El segundo sirve para el andlisis de estabilidad. y su
origen es precisamente el punto de interseccidn entre el talud aguas abajo vy el terreno de

cimentacion.

Ndtese que no se presenta ninguna carta de disefio para el andlisis de estabilidad con flujo a
ravés de la cimentacidn; sin embargo, se mostré el alcance de los programas creados para la

estabilidad de taludes, tomando en cuenta éste efecto.

Cabe mencionar gue para obtener una precision mayor en la red de flujo. es necesario
discretizar la regidn de flujo con mas elementos, es decir, la malla propuesta debe ser un poco

mas fina, sobre todo en zonas donde existen quiebres o curvas muy pronunciadas.

En algunas de ias figuras del capitulo anterior y el presente. que muestran lineas
equipotencizles, se puede observar que algunas de estas no cumplen con las reglas establecidas
por las redes de flujo; hay que recordar que a la linea superior de corriente es necesario
corregirla a mano, para que cumpla con las condiciones de entrada y salida, por o cual los
programas de cémputo utilizados no entienden de esta correccién, ya que estos generan a la
linea superior de corriente por medio de la pardbola basica de Kozeny, motivo por el cual se
observan lineas equipotenciales distorsionadas principalmente en la zona de entrada de la linea
superior de corriente. Sin embargo, al proporcionar los datos de entrada a los programas de
cémputo, como son las cargas hidrdulicas en los nodos restringidos, estos son confiables, va

que toman en cuenta todas las correcciones requeridas para el cumplimiento con dichas

113



Control de fluio en la cimentacion de presas

condiciones. Ademds, aunque en menor proporcion, los efectos de escala en las figuras son de

considerar, no todas las figuras tienen la misma y aunque se tratd en lo posible de manejar la

misma escala tanto horizontal como vertical en las fi

uras, no fue posible lograrlo del wodo, ya

que hubo la necesidad de ajustar las figuras al tamafio det papel utilizado en este trabajo.

Los dos primeros cuadros de resultados que se anexan al final de este capitulo, presentan a
estos en forma de columnas; fas dos primeras informan las coordenadas del centro del circulo
de falla, la siguiente el radio del circulo, posteriormente ias siguientes dos los factores de
seguridad para cada caso respectivamente, y la Gitima, la diferencia porcentual entre utilizar et

caso d, y el caso d,.

Los dos altimos cuadros de resultados presentan la comparacion enire los factores de seguridad

obtenidos en ambos programas para cada caso respectivamente.

5.2 Resultados

A conunuacidn se presentan en 1os siguientes cuadros los resultados obteridos en el anédiisis de
fluyjo de agua a través de la cimentaciébn de una presa, con los programas de coémputo
desarrollados. Las dos primeras columnas de cada cuadro representan las coordenadas del
centro del circulo de falia critico. la tercera columna al radio de éste. las columnas cuarta v
quinta a los factores de seguridad correspondientes a cada caso estudiado. y finalmente en la

Gltima columna la diferencia porcentual entre los factores obtenidos en cada programa.

La discusion de los resuliados obtenidos se presenta posteriormente en el capitulo seis de este

trabajo de investigacion.
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Resultados obtenidos con el pregrama DAMSTAPP

|Coordenadas del centrol Radio (m) | Factor de Seguridad L A%
x (m) y (m)} caso d, caso d, |
10.00 - 30.00 37.00 1.076 1.085 0.791
10.00 37.50 44.50 1.039 1.052 1.243

I 10.00 45.00 52.00 1.016 1.032 1.567 |
10.00 52.50 59.50 1.003 1.023 1.946 |
10.00 60.00 67.00 0.993 1.015 2237 |
20.00 30.00 37.00 1.130 1.155 2.193
20.00 37.50 4450 1.070 1.098 2.587
20.00 45.00 52.00 1.035 1.065 2.923
20.00 52.50 59.50 1.014 1.046 3.227
20.00 60.00 67.00 1.001 1,036 3.526
30.00 30.40 37.00 1.269 1312 3.362
30.00 37.50 44.50 1.17% 1.223 3.686
30.00 45.00 52.00 1.123 1.168 4.014
30.00 | 52.50 59.50 1.082 1.128 4.259
30.00 60.00 67.00 1.051 1.098 4.489
40.00 30.00 37.00 1.426 1.490 4.475
40.00 37.50 44.50 1.303 1.364 4.667
40.00 45.00 52.00 1.222 1.282 4.857
40.00 52.50 59.50 1.175 1.235 5.111

| 40.00 60.00 67.00 1.144 1.205 5.347

| 50.00 30.00 37.00 1.604 1.692 5492
50.00 37.50 44.50 [443 | 1524 | 5581 |
50.00 45.00 52.00 1.351 1.430 5.790
50.00 52.50 59.50 1.298 1.376 6.012

| 50.00 | 60.00 67.00 | 1.266 1.344 6.208
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Resultados obtenidos con el programa DAMSTAFF

Coordenadas del centre| radio (m) | Factor de Seguridad A %
x {m) y(m) case d, caso d,
10.00 30.00 37.00 1.077 1.086 0.842
10.00 37.50 44.50 1.040 1.052 1.210
10.00 45.00 52.00 1.017 1.033 1.586
10.00 52.50 39.50 1.004 1.023 1 1.935
10.00 1 60.00 67.00 | 0.995 1.018 | 2.266
20.00 | 30.00 37.00 1.130 1.154 2.116
20.00 37.50 44.50 1.072 1.100 2.548
20.00 45.00 52.00 1.03% 1.069 2.923
20.00 52.50 59.50 1.018 1.051 3.259
20.00 60.00 67.00 1.006 1.042 3.355
30.00 30.00 37.00 1.272 1.313 3.237
30.00 37.50 44.50 1.185 1.229 3.655

| 30.00 45.00 52.00 1.130 1.175 4,027

' 30.00 52.50 59.50 1.0%0 1.138 4.346
30.00 60.00 67.00 1.061 1.11% 4,632
40.00 30.00 37.00 1.437 1.502 4.525
40.00 37.50 44 .30 1.317 1.381 4,832
40.00 45.00 52.00 1.240 1.303 5.113
40.00 52.50 59.50 1.192 1.257 5.390
40.00 60.00 67.00 1.162 1.228 5.664
50.00 30.00 37.00 1.668 1.769 6.069
50.00 37.50 44,50 1.495 1.588 6.222
50.00 45.00 52.00 1.396 1.486 6.434
50.00 52.50 59.50 1.337 1.427 6.665
50.00 60.00 67.00 1.303 1.393 6.897
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Comparacin de resultados obtenidos con ambos programas para el caso d;

Coordenadas del centrol radic (m) Factor de Seguridad A% |
Coxf(mp | y(m) | DAMSTAPP| DAMSTAFF
10.00 | 30.00 37.00 076 1.077 6.020
[0.00 37.50 44.50 1.039 F.040 0.043
10.00 4500 52.00 1016 | 1017 0.150
10.00 52.50 59.50 1.003 1.004 0.062
T 10.00 50.00 67.00 0.993 0.995 0.291
20,00 | 30.00 37.00 1,130 [.130 0.006 |
~20.00 37.50 4450 070 | 1072 0.174
30.00 45.00 52.00 1.035 1.039 0.379
20.00 52.50 50.50 1.014 1,018 0.458
70.00 60.00 67.00 1,001 1.006 0.492
30.00 3000 37.00 | 1.369 1272 0212
30.00 37.50 44.50 1.179 1,185 0,504
30.00 45.00 32.00 1.123 130 0.648
30.00 | 52.50 59.50 1.082 1.090 0.817
3000 |, 6000 | 67.00 | 1.051 1.061 [028
40,00 | 30.00 | 37.00 1.426 1.437 0.738
40.00 37.50 | 44.50 1,303 1317 1.079
40.00 45.00 52.00 1222 1,240 [.438
40.00 52.50 59.50 1175 192 1443 |
40,00 60.00 67.00 1124 (162 62l |
50.00 30.00 37.00 1.604 1,668 3.663
50.00 37.50 44.50 1,443 1495 3571
50.00 45.00 52.00 1351 1.396 3.302
50.00 52.50 59.50 1.298 1337 3057
50.00 60.00 | 67.00 1.266 1.303 7.937
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Comparacion de resultados obtenidos con ambos programas para el caso d,

|Coordenadas del centro| radio (m) Factor de Seguridad A%

Cox(m) | y(m DAMSTAPP| DAMSTAFF
10.00 30.00 37.00 1.085 1.086 0.070
10.00 37.50 14.50 1.052 | 1.052 0.010
10.00 45.00 52.00 1.032 1.033 0. 169
10.00 52.50 59.50 1.023 .023 0.051
10.00 60.00 67.00 .05 1.018 0.390
20.00 | 30.00 37.00 1,155 1,154 ~0.080
20.00 . 37.50 44.50 1.098 1.100 0.136 |
20.00 45.00 52.00 1.065 1.069 0.379
20.00 52.50 59.50 1.046 1051 0.490

T 2000 | 60.00 | 67.00 1.036 042 0.520
30.00 30.00 37.00 (312 1313 0.092
30.00 37.50 4450 1.023 1229 0.473
30.00 45.00 | 32.00 1,168 1175 0.661

L 30.00 | 32.50 | 3950 1 1128 | 1.13% 0.9500 |
30.00 60.00 67.00 1.098 1111 (167
40.00 30.00 37.00 1.490 {502 0.7%6
40.00 37.50 44,50 1364 1.381 1.230
40.00 45.00 52.00 1282 1.303 1.6%6
40.00 57.50 59.50 1.235 1.257 [.712
40.00 60.00 67.00 1.205 1.228 1.527
50.00 30.00 37.00 1692 | 1769 1563 |

5000 | 37.50 4430 1524 | 1588 | 4.199
50.00 45.00 52.00 1.430 1.4%6 3.931
50.00 52.50 59.50 376 1.427 3.692

[ 50.00 60.00 67.00 1.344 1.393 3.604
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- - Discusion de resultados

6. DISCUSION DE RESULTADOS

6.1 Método de andlisis

Con base en los programas de computo elaborados ad hoc para este trabajo de investigacion, se
analizaron diferentes casos de estabilidad en taludes en presas de tierra de seccién homogénea.
utilizando en rodos elios el método de Bishop simplificado, cuyos resultados se presentan en los

Capitulos 4 y 3.

Segln la bibliografia consultada y analizada al respecto, tedricamente el utilizar cualquiera de
los dos métodos de andlisis ya sea, el que considera a las fuerzas periféricas més peso total. o
el que toma en cuenta a las fuerzas de filtracién mas peso sumergido, ambos conllevan al
equilibrio de un elemento de suelo, ya que las fuerzas periféricas del agua son iguales al
empuje de Arquimedes mds las fuerzas de fiitracion. Esto se demostré para los casos de taludes
infinitos de arena estudiados en el Capitulo 3 fver expresiones 3.12 y 3.15), cuyos modelos

matematicos deducidos resultan exactamente iguales.
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Sin embargo en los taludes finitos con una superficie circular propuesta de falla y constituidos
por un material cohesivo friccionante, no se pudo encontrar la igualdad con dichos métodos de
andlisis, obteniéndose modelos matematicos que difieren en algunos términos algebraicos

(expresiones 3.27 y 3.32).

No obstante, aunque dichos modelos, que representan los factores de seguridad no son iguales,
los valores numéricos obtenidos mostraron que la diferencia entre utilizar el primer método
mediante el Programa DAMSTAPP vy el segundo método mediante el Programa DAMSTAFF,
es minima, segin lo indicado por las diferencias porcentuales obtenidas al comparar los

factores de seguridad calculados con cada método, respectivamente.

Las razones por las cuales se pudo comprobar la igualdad de los métodos de analisis en el caso
de taludes infinitos, mientras que no fue asf en el caso de taludes finitos, son las hipotesis en las
que se basan ambos casos: es decir, en los taludes infinitos es suficiente revisar el equilibrio de
un solo elemento representativo de todo el talud, mientras que en los taludes finitos se requiere

el equilibrio de las “r™ dovelas en que se discretizé a la masa de suelo en potencia de falla.

Cabe resaltar que la diferencia principal de los casos estudiados fue la geometria del terraplén,

asi como las propiedades de resistencia de los materiales y los coeficientes sismicos, para todos

10s casos.

En otro orden de ideas, se observé que en fa mayoria de los casos analizados en el Capitulo 4,
los factores de seguridad calculados con el programa que utiliza fuerzas periféricas, resuitaron
mayores que 0s obtenidos con el programa que utiliza a las fuerzas de filtracion y viceversa,
aunque esio 0ltimo en muy contados casos. También se presentaron algunos casos en que

ambos factores fueron iguales.
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6.2 Influencia de las condiciones de flujo

Las diferencias mostradas en los factores de seguridad obtenidos con los dos programas
desarrollados, se deban a los campos de flujo analizados; es decir, aunque la red de flujo no
varfa en ninguno de los casos aqui estudiados, ya que se supuso siempre un flujo establecido,
las regiones o campos de flujo varfan al cambiar los circulos de falla propuestos para el
andlisis; en otras palabras significa que, en ocasiones el campo de flujo es més grande o més

pequefio dependiendo del centro del circulo de falla.

Por otra parte, de los cuadros de resultados incluidos en el capitulo 4 antes referido, se observo
que conforme el campo de flujo se aleja del talud aguas abajo, o mejor dicho, conforme la red
de flujo se reduce por la colocaci6n de filtros horizontales, el factor de seguridad aumenta.

Dichos resultados fueron de esperarse, puesto que es sabido que la presencia de flujo de agua a
través de un talud suele reducir generalmente la estabilidad del mismo, por lo tanto al dismineir

el campo de fiujo dentro del talud la estabifidad aumenta.

La disminucién del campo de flujo provocé un menor volumen de material saturado, lo que
repercutio en el peso de cada una de las dovelas e influyd a su vez, directamente en las fuerzas

actuantes y finalmente se reflejo en la sumatoria de momentos.

De io anterior se deduce también, que las fuerzas o momentos actuantes son inversamente
proporcionales al factor de seguridad; mientras que las fuerzas o momentos resistentes son

directamente proporcionales al mismo.

Conviene sefialar ademas que, los factores de seguridad en esos mismos cuadros de resultados

aumentaron conforme aumenta la relacién de talud; esto se pudo observar si se comparan los

. : p
factores de seguridad obtenidos con ambos programas en los casos con telud 2:1 y 3:1. Veanse

los factores de seguridad para los casos a, y b,.
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Otro resultado es que. al analizar por ambos programas el mismo circulo de falla. guardando
la misma posicion de su centro, el campo de flujo es idéntico: sin embargo. esto no significa
gue las fuerzas periféricas en el Programa DAMSTAPP causen los mismos efectos que las
tuerzas de filtracion el programa DAMSTAFF, debido a que por un lado, las fuerzas
periftricas convertidas a presiones de poro o presiones periféricas, son invariables en la
sumatoria de momentos al calcular el factor de seguridad: es decir, la presién de poro “u”

siempre es un ermino negativo dentro de la ecuacion que representa al factor de seguridad

(véase expresion 3.27 del Capitulo 3).

Por el otro, las fuerzas de fiitracidon provocan una variacién en la sumatoria de momentos.
puesto que la resultante de la fuerza que actda en cada una de las dovelas puede cambiar de
direccion, dependiendo de la zona donde se encuentran estas dentro del campo de fiujo.
limitado éste por el circulo de falla y el terrapién; o bien, por el circulo de falla, el terraplén y

el terreno de cimentacién.

Esto dltimo se observé en los cuadros de resuitados presentados en el Capiiulo 5, al ser
comparados los faciores de seguridad obtenidos con el Programa DAMSTAPP y con el
Programa DAMSTAFF. resultando para esos casos. mayores fos calculados con el segundo

programa.

En este mismo capitulo, se observo ademds, la conveniencia de utilizar el delantal impermeable
para aumentar el factor de seguridad hasta en un 6.208 % y 6.897 % con ia aplicacién

respectiva de cada una de los programas antes mencionados.

Es muy importante mencionar que en esta investigacién solamente se tomé en cuenta en los
diferentes casos estudiados la condicién de flujo establecido o estacionario. Es de comprenderse
que esta condicidn no es constante, debido a la variacion del tirante de agua que a su vez
depende de la época del afio y de condiciones climatolégicas, ademas de probables situaciones

de llenado o vaciado ripido.
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El haber considerado tnicamente el flujo establecido en los ejemplos aqui estudiados permitio
representar la condicién més desfavorable de anilisis, dado que el material se encontrd
totalmente saturado, reflejdndose esto en la presencia de mayores fuerzas actuantes, incidiendo

directamente en el peso de las dovelas en las que se dividi6 al circulo de falla en andlisis.

6.3 Influencia de las condiciones sismicas

El efecto provocado por la presencia de fuerzas sismicas induce a la inestabilidad de las
estructuras estudiadas. Obsérvese que en todos los casos estudiados al aumentar el valor de los

coeficientes sismicos &, y &, disminuye el factor de seguridad.

Otra razén por la cual no se pudo comprobar la igualdad de los métodos de analisis ya
mencionados, en el caso de taludes finitos, fue que en el anélisis que considera a las fuerzas de
filtracién y el peso sumergido, las fuerzas sismicas se calcularon con el peso total del material;
lo anterior se debié a que el tiempo de duracién de un sismo, no es suficiente con el tiempo
necesario para drenar el material que constituye a la masa de suelo en potencia de falla. Se
observa que en este método de andlisis es necesario considerar al peso volumétrico sumergido y

al peso volumétrico seco (ver expresion 3.32).

6.4 Observaciones y comenltarios

Como una inquietud y con el propdsito de profundizar en la investigacion de este trabajo, en los
capitulos 4 v 5 se calcularon las diferencias porcentuales “A%” en todos los diferentes casos,

con el objeto de poder decidir cual de los programas era mis conveniente a utilizar en el

caleulo de la estabilidad de taludes.

Al respecto, se observaron diferencias porcentuales considerables, desde -2.931 % hasta en un

19% como es en el caso a,, donde los coeficientes sfsmicos valen cero, la cohesién § kN/m’.
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$=30° y los factores de seguridad correspondientes a los programas DAMSTAPP vy
DAMSTAFF: 0.833 y 0.700, respectivamente,

Lo anterior aparentemente no representa problema alguno, ya que ambos factores mostrados
son menores a la unidad, y aunque su diferencia porcentual sea considerabie las estructuras
analizadas son inestables. En este mismo orden de ideas podrfa presentarse el caso critico; es
decir, cuando un método arroje un factor de seguridad un poco mayor a la unidad, y el otro
método un valor un poco menor a la misma; lo que significarfa que en un caso la estructura
serfa estable y en el otro la misma serfa inestable, y la diferencia porcentual entre ambos
factores de seguridad sea minima. Aunque en los resultados expuestos en capitulos anteriores
no se presenta ningdn caso como el citado en renglones anteriores, existen casos muy proximos

a éste, incluidos en los cuadros de resultados.

No obstante lo anterior y la inquietud antes sefialada, se concluye en este estudio que dichos
valores no tienen significado alguno; en otras palabras, la diferencia porcentual, no es factor de

peso para decidir cual método utilizar para la revisién y disefio de una presa de tierra.

Probablemente. si se incrementa considerablemente el nimero de andlisis de diferentes casos
bajo condiciones distintas (geometria, tipo de materiales, red de flujo, fuerzas sismicas, etc.) y
se profundiza en la investigacidn, se pudiera obtener alglin indicador que permitiera lograr una
posible correlacion de valores y de esta forma poder elegir claramente cuando emplear uno u

otro método de analisis.

Sin embargo, las cartas de disefio presentadas en este trabajo fueron construidas con base en 10s
resuitados obtenidos con el programa que utiliza a ias fuerzas de fiitracidn; esto debido a que

los factores de seguridad calculados con éste fueron los més criticos.
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7. CONCLUSIONES

Se enlistan a continuacién las conclusiones més relevanies del presente trabajo de investigacion:

1.

Lo

Se demostrd en el caso de taludes infinitos de arena, que trabajar con las fuerzas periféricas
més peso total o con las fuerzas de filtracion més peso sumergido, resulta el mismo factor

de seguridad.

En el caso de taludes finitos no resultd posible demostrar que trabajar con las {uerzas
periféricas miés el peso total sea igual que trabajar con las fuerzas de filtracién mas el peso

sumergido.
Resultan menores los factores de seguridad con el use del programa que constdera en su

analisis a ias fuerzas de filtracién (DAMSTAFF), que los obtenidos con el programa que

considera a en su andlisis a [a presién de poro (DAMSTAPP).
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Conciusiones

Las condiciones de fiujo en el mterior del talud. influyen de manerg noteria en la

estabilidad del mismo.

Resulta mds estable la estructura del terraplén si la relacion del talud ““k:1” aumenta.

Resulta conveniente utilizar el delantal impermeable para diminuir el gradiente hidraulico.

reflejdndose en el aumento correspondiente de factor de seguridad.

La diferencia porcentual entre los resultados que arroja un programa y otro. calculada en
todos 1os casos estudiados en este trabajo, no es factor de peso para decidir cual méiodo

atilizar en la revisién y diseflo de una presa de tierra.
Las cartas de disefio presentadas en este trabajo de investigacidn se elaboraron con los

factores de seguridad menores, que en este caso fueron los obtenidos con el programa gue

utiliza a las fuerzas de filtracion y el peso sumergido.
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