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CAPITULO I

INTRODUCCION



1.1 GENERALIDADES

Los principios generales gque gobiernan el disefo
y construccifn de una presa de tierra y enrocamiento, deben
ser bien conocidos por los Ingenieros responsables, aungue
no s86lo el conocimiento de estos es suficiente, ya que en
el disefio interviene paralelamente la experiencia.

El actual desarrollo de la Mecdnica de Suelos, ha
hecho que el Ingeniero cuente con mayores herramientas para
disefiar una presa de tierra y enrocamiento, haciéndola m&s
confiable y econfmica que las construidas anteriormente.

Ademis, debe tomarse en cuenta que para el disefio,
se recomienda que en presas muy altas, &stas sean divididas
en varias secciones, las cuales ser&n disefiadas individual-
mente. En presas pequefias, no existe una razbn de peso para
subdividir la seccidn, por lo cual s6lo se r>aliza un disefio,
aunque en presas muy largas, se pueden presentar distintas
condiciones de cimentacibn a lo largo de la presa, en cuyo
caso, ser8 necesario un disefio para cada condicién de cimen

tacibn.,
1.2 TIPOS DE PRESAS DE TIERRA Y ENROCAMIENTO

En la construccibén de una presa de las llamadas
de tierra y enrccamiento, se utiliza una amplia gama de ma-
teriales naturales, cuya granulometrfa, varia desde el sue-
lo fino, hasta las rocas. '

Dependiendo de la cantidad, de la disponibilidad
de materiales, asf como de la seccién de la presa y del as-
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pecto econbmico en la extraccién de los materiales, las pre
sas pueden clasificarse en tres grupos:

1.2.1 Presas homogéneas

1.2.,2 Presas de enrocamiento con corazén
impermeable

1.2.3 Presas de materiales graduados

1.2.1 PRESAS HOMOGENEAS

Se acostumbra, internacionalmente, utilizar el tér
mino "homogé&nea", para designar a aquellas presas construi-
das esencialmente de un s6lo tipo de material: tierra, en—~
tendiéndose por ella, al suelo fino de permeabilidad muy ba
ja, tal como: arcilla, arcilla arencsa o arena fina arcillo

Ba.

Estas presas generalmente deben estar provistas,
en los taludes, de una proteccidn contra el oleaje y de un
sistema de drenes.

Aunque estas presas pueden ser de gran altura,
existe el inconveniente de que la extraccifn de un s8lo mate
rial en grandes volﬁmehes, no siempre es econfmica, ni posi-
ble; por este hecho y dado que el procedimiento constructivo
se facilita, este tipo se recomienda para presas de pequeiio
o mediano tamafio.

El uso de-drenes es pré&cticamente indispensable
para obtener una seccibn econbmica. El1 material de estos
drenes, debe ser permeable y adem&s, debe tener un estricto
control de calidad. Los drenes cumplen los siguientes obje
tivos:



1. Reducir la presién de poro en la zona donde
sean colocados, incrementando la estabilidad
al deslizamiento de los taludes.

2, Controlar las filtraciones, evitando el acarreo
de partfculas y en consecuencia, la tubifica-

cibn.

El disefio del sistema de drenes en estas presas,
estd gobernado principalmente por la altura de la presa, por
el costo y disponibilidad del material permeable y por la per
meabilidad del terreno de la cimentacibén, aunque generalmente
se recomienda colocar para presas pequeflas el dren al pie de
~ la presa (Figura 1.l.a) para presas de mediana altura el dren

en delantal (Figura l.l.b) y el dren en "L" para presas de al
tura considerable (Figura 1.l.c).

Fig. 1.1 Tipos comunes de drenes en presas de seccién
‘homogénea



l.2.2 PRESAS DE ENROCAMIENTO CON CORAZON
IMPERMEABLE

Existen un sinnGmero de condiciones que pueden ha
cer que una presa de corazbn impermeable, sea la mejor solu
cién para un determinado sitio, a continuacién se nombran
dos de ellas.

a) Cuando se cuenta con un banco de material im-~
permeable, del cual sb6lo se puede extraer un
volumen pequefio o casi nulo, aunado a un ban-
co con un volumen suficiente de material per-
meable.

b) Puede suceder que se tenga una amplia disponi
bilidad, tanto del material impermeable como
del permeable, por lo que la decisibén de cong
truir una presa de corazbén impermeable, se ba
sarfa en que:

1. EIl costo unitario de la colocaciSn del ma
terial impermeable, puede ser mayor, gque
el del material permeable.

2. EL volumen de material utilizado en la pre
sa, puede ser menor en una de corazén im-
permeable, que en otro tipo de presa.

3. El clima y el tiempo de construccibn en o
casiones no permiten la utilizacién de un
corazbn impermeable muy ancho.

Este corazén puede estar inclinado, hacia aguas
arriba (por facilidad de construccién, al permitir un mejor



tridnsito de vehiculos) o estar en posicibén vertical en el
centro de la presa.

Una de las ventajas de los corazones inclinados es
gque los filtros entre el coraz6n y los enrocamientos, pueden
hacerse mis delgados, con menor dificultad en su construccibn,
que los filtros en presas con corazfn vertical.

Una desventaja de los corazones inclinados que pue
de ser muy importante en algunos sitios, resulta del hecho
de que la localizacién del 4rea de contacto entre la cimenta
cibn y el corazb6n depende de la profundidad de la excavacién
de limpia que se haga en la cimentacidn.

El corazbn puede estar constituido por suelos, ta-
les como la arcilla o puede ser reemplazado por pantallas de
concreto o asfalto, ya sea en el centro de la presa o en el

paramento mojado de é&sta.

El uso de pantallas, puede ser muy conveniente en
algunos casos, pero deben disenarse y construirse adecuadamen
te, pues en caso de hundimientos diferenciales, puedén fractg

rarse y dejar de cumplir su objetivo, lo que debe evitarse.

El grueso de estos corazones, depende principalmen

te de los siguientes factores:

a) El minimo espesor gque permite el método

constructivo.
b) El tipo de material disponible.
c) El disefio de los filtros propuestos.

d) Los antecedentes de proyectos anteriores.



e) Las pérdidas por filtracién tolerables.

1.2.3 PRESAS DE MATERIALES GRADUADOS

Los tipos de presas anteriores, son los extremos
de una posible zonificacifn. Entre estos limites, se encuen
tran un gran nGmero de presas construidas, con distintas zo-
nas, de distintos materiales, distribuidos gradualmente de
los suelos finos impermeables en el corazfn, pasando por los
filtros y las transiciones mis permeables, hasta el enroca-
miento permeable, esta distribucién en muchos casos es simé-
trica.

1.3 SECCIONES TIPICAS DE LAS PRESAS DE
TIERRA Y ENROCAMIENTO

Dadas las necesidades de estabilidad de las presas
de tierra y enrocamiento, la disponibilidad de materiales y
el tipo de presa, se establecen ciertas secciones tipicas,
gue aungue varfan de una presa a otra, dan una idea acerca
de ellas.

En las siguientes figuras, se presentar&n algunas
secciones tipicas de cada uno’'de los tipos de presas de tier
ra y enrocamiento existentes.

_NAME

Linea de saturacion.

Pedraplén o
grava-arena

Chapa de proteccidn

R .

’ ’ »’ ’ ’
+ _Material impermeable.’” . .

Fig. 1.2 . Presa homogénea con dren al pie



Linea de saturacidn

Zone ativiada de
presiones. de poro

Fittro - dren

Tig. 1.3 Presa homogénéa con dren en la base

Linea de saturacion
_NAME g R

- Zono aliviada de presiones

Chimeneqg ‘de poro

Fig. 1.4 Presa homogénea con dren en "L"

Fig, 1.5 . Presa de enrocamiento con corazdn
vertical '



Fig. 1.6 Presa de enrocamiento con corazén
inclinado

Transicidn

Enrocamiento

Fig. 1.7 Presa de materiales graduados

1.4 ESTABILIDAD DE UNA PRESA DE TIERRA Y
ENROCAMIENTO

La estabilidad de una presa es la caracteristica
de permanecer en su posSicibn inicial, sin desplazarse ni der
rumbarse por la accién de las cargas que debe resistir.

Se ha visto que una presa de tierra y enrocamien-
to, seri estable cuando el valor medio de los esfuerzos cor
tantes, sea menor o'igual que la resistencia media disponi-
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ble. En caso de ser igual, se tendrd un factor de seguridad
igual a la unidad; el cual no se recomienda, debido a que el
mis ligero incremento de los esfuerzos, provocaria la falla
por deslizamiento, por lo que es mds conveniente que el es-
fuerzo medio sea menor; es recomendable una diferencia aprd
ximada, de entre el 30% y el 50%, es decir, el factor de se
guridad varfa de 1.3 a 1.5.

Este rango de factores es aceptable, en compara-
ci6bn con el de las estructuras de concreto y acero; a conti
nuacifn se exponen las razones:

a) El factor de seguridad se incrementa con el
paso del tiempo, debido a la consolidacién,
es decir, es f&cil que un factor de 1.3 lle
gue a tener un valor de 2.0,

b) En casi todos los casos, las fuerzas que
tienden a producir el movimient.>, son con-.
sideradas como m&ximas, cosa que no siempre
sucede.

c) Los esfuerzos resistentes considerados son
los minimos, presentdndose antes de la falla,
valores normalmente mis altos.

d) En los m&todos de cllculo, se introducen o-
tras hip6tesis conservadoras.

e) La experiencia mundial es que las presas con
esos factores de seguridad, se han comporta-
do satisfactoriamente. '

La falla no siempre llega al extremo de un despla
zamiento total o parcial de la presa, ya que puede presentar
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se s6lo una distorsién apreciable de los taludes.,

El disefio tiene como finalidad equilibrar dos
factores, el que la presa sea sequra y a su vez econfmica.

El andlisis de estabilidad de una presa y su cimen
tacién puede hacerse por dos métodos.

a) El cllculo de esfuerzos y deformaciones en to
do el terraplén y su cimentacibn, mediante la
solucién numérica de las ecuaciones de medios
continuos.

b) La determinacifn, por anilisis al lfimite de
la relacibn entre el esfuerzo cortante y la
resistencia presentada a lo largo de las su-
perficies que definan un mecanismo potencial
de falla.

El primer método se apoya modernamente en la t&€cni
ca del elemento finito y hace imprescindible el uso de una
computadora, no siempre al alcance del Ingeniero y sus resul
tados deben interpretarse a la luz de las ecuaciones de esta
do o leyes constitutivas de los materiales, que rigen su com
portamiento (esfuerzo-deformaci6n), diferentes para cada ma-
terial y que requieren amplias y muchas veces costosas y for
zadas investigaciones previas para cada caso; por esto, este
método tiene poca aplicacién,

El otro m&todo es un métocdo de tanteos, donde el
Ingeniero escoje varios mecanismos de falla, de acuerdo con
su experiencia; estimando la resistencia del suelo a lo lar
go de las superficies de deslizamiento propuestas y calcu-
lando los esfuerzos cortantes, actuantes en las mismas super
ficies,
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El disefio contra deslizamiento es satisfactorio
si su factor de sequridad, en cada condicién analizada, es
superior a un valor minimo, considerado como razonable.

En estos mecanismos de falla, es conveniente que
se tomen en cuenta ciertas condiciones extremas de estabili
dad, esto se hace con el fin de aumentar la certeza, de que

no se presentard la falla.

Las condiciones extremas para anilisis, son com-~

binaciones de las siguientes:

a) Al final de construccibn.

b) A largo plazo.

¢) Durante un vaciado répido,

d) Bajo excitacib6bn sismica,

e) Con el vaso vacio.

f) Con el vaso lleno hasta el NAMO
o hasta el NAME.



CAPITULO II

RESISTENCIA AL CORTANTE EN SUELOS
EMPUJE DE TIERRAS
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2,1 GENERALIDADES

Para el disefio de taludes o de muros de contencidn,
la caracterfstica principal que la Mecdnica de Suelos toma en
cuenta, en sus estudios de la capacidad de los suelos para
adaptarse a las cargas que actfien sobre ellos sin fallar, es
la oposicifn de estos al desplazamiento de sus particulas co
mo consecuencia de la accifn de los esfuerzos cortantes, es
decir, toma en cuenta principalmente la resistencia al esfuer
zo cortante., Los esfuerzos de tensifbn y de compresién, son
importantes en otros casos (agrietamiento, asentamientos),

El ingeniero realiza un estudio de la resistencia
al esfuerzo cortante en todas las estructuras de suelos; sien
do las presas de tierra y enrocamiento una estructura de sue-~
lo que puede ser muy importante, adquiere un lugar relevante
el estudio de la resistencia al esfuerzo cortante.

La resistencia de un suelo depende de las caracte-
risticas iniciales del suelo, como son la relacién de vacios,
el grado de saturacién y su estructura, asimismo, depende del
modo de aplicaciéh de los esfuerzos exteriores, como son la
trayectoria de estos, la velocidad de carga y las condiciones
de drenaje; es &ste el motivo por el cual se han desarrollado
las diferentes teorfas de falla del esfuerzo cortante.

En ocasiones, para el disefio de una presa de tierra
y enrocamiento, se considera que una zona de ella funciona co
mo un muro de retencifn del tipo gravitacional, sobre el cual
actfia un empuje de tierras provocado por el suelo que se en-
cuentra fuera de esta zona.

En el transcurso de este capftulo, se tratarin dis .
tintas teorfas, tanto del esfuerzo cortante como de empujes,
estando conscientes de que no son las Gnicas, pero si las més
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usadas actualmente.

2.2 RESISTENCIA AL CORTANTE EN
SUELOS

2.2.1 TEORIA DE MOHR

Esta teoria se basa en la hip6tesis de que la frig
cién entre las particulas del suelo, es la causa principal
de su resistencia al corte, lo que supone que las leyes de
la Mec&nica elemental, en lo que a friccifén se refiere, se
cumplen satisfactoriamente; estas leyes, por lo general, s6-
lo se cumplen en suelos granulares.

Sabemos, por'lo tanto, que un cuerpo A con una
fuerza normal P actuando sobre &1, deslizarid sobre una super
ficie, s6lo si actfia' una fuerza tangencial F, mayor que una
resistencia proporcional a la fuerza P, es decir, F ) #P,
donde # recibe el nombre de coeficiente de friccifn (Figura
2.1).

P
A
F
P rrmeeefiin
Hp
Fig. 2.1 Fuerzas que actian sobre el cuerpo "A"

Extrapolando a la Mec8nica de Suelos, se dirfa que
los suelos fallan por esfuerzo cortante a lo largo de un pla
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no, €s decir,'dada una masa de suelo y un plano de desliza-
miento potencial, la resistencia al esfuerzo cortante méxima
en el plano, es proporcional al valor de la presidn normal en
el plano de falla, por lo tanto,

— = s = ¢ mix. = o tan @ (2.1)
cuya interpretacién final ser&:
s = o tan § (2.2)
donde @ es el dngulo de friccibén interna, el cual MOHR defi-
nid como una variable, dependiente tanto del acomedo y forma

de las particulas del suelo, como del coeficiente de friccibn

entre ellas.

Esta ley implica, que la falla se producird cuando

el esfuerzo cortante actuante T alcance un valor:

T > s = ¢ tan @ (2.3)

2.2.2 TEORIA DE COULOMB

La teoria de Coulomb, se apoya en los principios de
la Meclnica elemental, teniendo la ley:

s = ¢ tan ¢ (2.4)

s6lo que considera.que el &ngulo de friccifn interna § es una

constante del material.

Esta ley se'cumpliré satisfactoriamente en suelos
granulares (arenas o gravas), d6nde, como un caso particular,
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si ¢=0, s =0, no asf en las arcillas, las cuales afin cuan
do ¢ = 0, tienen una resistencia inicial al corte. Observan
do esto, Coulomb les asign6 a estos materiales otra fuente

de resistencia al corte, llamindola, cohesién y consider&ndo
la una constante del material; también observ6 que en estos
materiales, la resistencia parecfa ser independiente de la
aplicacifn de distintos valores de esfuerzo normal, y por tan

to, en estos materiales, parecia existir s6lo la cohesién.

A partir de lo anterior, surgi6 la ley de resisten

cia de estos suelos, siendo &sta:
8 = ¢ (2.5)

Las dos leyes anteriores, afectan por separado a
suelos o puramente friccionantes o puramente cohesivos, sin
embargo, Coulomb obsexrvé el hecho de que existen suelos que
son una combinacién de ambos, por 1o que a sv vez, hizo una
combinacifn de sus leyes, llegando a que:

s = ¢ + ¢ tan @ (2.6)

la cual abarca adem8s, los casos particulares de los suelos
puramente friccionantes o puramente cohesivos.

Actualmente, la ley de resistencia al cortante més
aceptada por la Mecanica de Suelos aplicada, es la llamada
Mohr-Coulomb, en la que se considera la expresifén matemdtica
de Coulomb (ec. 2.6), tomdndose en cuenta la teorfia de Mohr,
en el sentido de que tanto ¢ como @, son variables.

Aunque generalmente se obtienen resultados satis-~
factorios, tiene la deficiencia de que considera a los es-
fuerzos actuantes, como la diferencia entre los esfuerzos

principales menor y mayor op = £ (‘1 - 03), pero sin tomar
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en cuenta el esfuerzo principal intermedio, el cual sabe-
mos que interviene en la representacibén del estado de es-
fuerzos que actle en el interior.

Actualmente y después de algunas observaciones
por parte de los investigadores, se 1legd a la conclusibn
de que la presibn normal, debe sustituirse por la presibn
efectiva; asimismo, se observd que la cohesibén es funcibn
del contenido de agua, por lo que la ley queda finalmente:

s = f (w) + (o- Un) tan ¢ (2.7)
2.3 PRUEBAS DE LABORATORIO

Hasta ahora, se ha hablado tanto de ¢ como de §,
sin saber cémo son obtenidos, por lo que a continuacifn, se
expondrén los tipos de pruebas de laboratorio para la obten
ci6n de datos, que posteriormente nos conducirén a la obten
cién de los par8metros buscados.

2.3.1 PRUEBA DIRECTA

El aparato con que se realiza esta prueba, consta
de dos marcos, uno fijo y uno m6vil, que contienen a la mues
tra de suelo.

Dos piedras porosas, una superior y otra inferior,
proporcionan drenaje libre a muestras saturadas, cuando se
desee y se sustituyen simplemente por placas de confinamien-
to, al probar muestras secas.
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La parte mévil tiene un aditamento, al cual es po
sible aplicar una fuerza rasante, que provoca la falla del
espécimen, a lo largo de un plano, que resulta bien defini-
do.

Sobre la cara superior, se aplican cargas que pro
porcionan una presién normal ¢ en el plano de falla, gradua
ble a voluntad. Las deformaciones horizontal y vertical, se
miden con extensémetros (Figura 2.2).

Piedra porosa

- Muestra de suelo-

Piedra porosa

[ 1 Marco inferior fijo

Fig. 2.2 Aparato de resistencia al esfuerzo

cortante directo

Existen tres variedades de esta prueba, a saber:

a) Sin drenaje.

b) Con consolidacibn, sin drenaje, permitiéndose
el drenaje s6lo en la etapa de aplicacibn del
esfuerzo normal vertical, hasta la disipacién
total de la presifn intersticial; posterior-
mente, en la aplicacidn del esfuerzo cortante
no se permite drenaje.

c) Con drenaje, permitiéndose durante toda la
prueba la disipacibn de las presiones neutra-

les.

Estas pruebas son recomendables en suelos, gque pue
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dan cumplir de preferencia la ley s = ¢ tan §.

2.3.2 PRUEBAS TRIAXIALES

Estas pruebas sustituyeron a las de corte directo,
ya que no tienen el inconveniente de no gobernar a voluntad
el efecto del agua en la resistencia de los suelos y el de
provocar una falla progresiva de los especimenes, producida
por el desplazamiento del marco mévil, aunque el principal
defecto que corrigen estas pruebas, es el del control de

agua.

Las pruebas se realizan envolviendo en una membra
na impermeable el espécimen cilindrico de suelo, cuyas bases
quedan en contacto con las cabezas sflidas, provistas de pie
dras porosas, que sirven de filtros y que se conectan a tu-
bos provistos de vélvulas, con las cuales se controla el flu
jo de agua, midiéndose la cantidad con una bureta integrada
al sistema; todo el conjunto queda encerrado en una cémara
gue se conecta a un tanque de agua a presién.

La tapa superior de la c8mara es atravesada por un
vdstago, el cual transmite la fuerza P aplicada, este vésta
go tiene un disefio especial para evitar fugas y friccibn, el
sistema consta también de un micrémetro, el cual mide las de
formaciones que sufre el espécimen con las distintas cargas
(Figura 2.3).



19
Vdstago de acero ~ - — - - ~ — —~ -
P ~Al tanque de presién
gl
— |
N
\
4
HoNIE L — - - Empaque de hule
Piedra porosn — — - — — — - R l
\,
i !
Espécimen de suelo g Y . .
envuelfo en la mem - = = = |- L lr = L e A T _,n = = = Cilindro de lucita
brana de hule N

Piedra porosa -~ = — = — ~ H )
J | ~Vdlvula de aguja
B o

Tubo Saran - — = — - — - — O s

Fig. 2.3 Esquema de una cémara triaxial
2.3:2.1 TIPOS DE PRUEBAS TRIAXIALES

Es muy importante que la seleccibén del tipo de prue
ba represente con la mayor fidelidad, las condiciones a las
gque estard sometido el suelo en la realidad.

Para una obtencibn de resultados m&s cercana a la
realidad, deberdn someterse a las pruebas entre tres y cin-
co especimenes, a diferentes presiones coqfinantes oy, re-
quiriéndose por tanto, distintos esfuerzos principales mayo
res o;, para llegar a la falla.
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2.3.2,1.1 PRUEBA RAPIDA
(NO CONSOLIDADA-NO DRENADA)

En esta prueba, no se permite el drenaje de los
fluidos, es decir, no se permite la consolidacién de la
muestra; esto se hari cerrando las vilvulas; se aplica una
carga axial P, creciente hasta alcanzar la falla; no se co-

nocen los esfuerzos efectivos.

2.3.2.1.2 PRUEBA RAPIDA~CONSOLIDADA

Se permite la consolidacibn total de la muestra,
bajo la presibn hidrostética, es decir, se abren las vdlvu-~
las, permitiendo el drenaje y disipaci6én de la presibn inter
na de los fluidos; una vez que en la muestra se observa una
consolidacibén primaria del 100%, se cierran las vélvulas y

se incrementa el esfuerzo axial hasta la falla.

2.3.2.1.3 PRUEBA LENTA

Se permite la consolidacién total de la muestra,
bajo la presibn hidrostdtica, conservindose las valvulas
abiertas al incrementar el esfuerzo axial, siendo estos in
crementos muy pequefios y con aplicacifn m&s lenta para per
mitir la disipacitn total de la presifn de poro.

2.4 REPRESENTACION GRAFICA DE LOS RESULTADOS
DE LAS PRUEBAS TRIAXIALES

Considerando que el material probado es homogéneo
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e is6Gtropoc y despreciando las restricciones de las cabece-

ras de piedra y de la membrana impermeable, el estado de es
fuerzos de un elemento del interior del espécimen, puede re
presentarse mediante el circulo de Mohr, para el caso de un

estado plano.

Aunque el estado de esfuerzos es tridimensional y
aparentemente deberia emplearse la solucibén general de Mohr,
con sus tres circulos diferentes, el hecho de gque el esfuer
zo principal menor y el intermedio g3 Y o, sean iguales,
provoca que los tres circulos degeneren en uno s6lo, que
equivale al estado plano de esfuerzos, donde el esfuerzo

principal mayor es igual a:

o, = Presifn hidrostatica + P/A (2.8)

siendo:

Carga axial transmitida por .iedio del

-]
il

vastago
A

Area del espécimen

Trazando un circulo de esfuerzos para cada prueba
realizada con diferentebesfuerzo de confinamiento, se obtige
ne una serie de circulos, como los de la Figura (2.4). Tra
zando la envolvente de falla o lfinea de resistencia, se ob-
tienen los parfmetros deseados; esta representacifn o linea
de falla, puede tener muchas formas, dependiendo del tipo
de material probado, ya sea cohesivo, intermedio o friccio~
nante, pero adem8s, depende de la relacibén de vacios, del
grado de saturacibn y del tipo de prueba (Figura 2.4).
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Fig., 2.4 Circulos de Mohr y linea de falla

2.5 EMPUJE DE TIERRAS

A continuacién se hablard de las principales teo
rias sobre empuje de tierras, como son la Rankine, Coulomb
y Terzaghi, sabiendo de antemano gue no son las (inicas de-
sarrolladas.

2.5.1 TEORIA DE RANKINE EN SUELOS
FRICCIONANTES

Considerando un elemento diferencial en el in-
terior de un semiespacio de suelo, a una profundidad Z,
cuya altura es dz y al cual no se le permite ningfin des-
plazamiento, la presifén actuante sobre €1, ser& Pv =7 2,
donde ¥ es el peso especifico del suelo, correspondiente
al estado en que se encuentre (Figura 2.5).
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SN S

Pv=y2

dz — fe— Ph=ko?P Z

Pig. 2.5 Esfuerzos actuantes sobre un elemento
de suelo en reposo

Bajo esta presibn vertical actuante, el elemento
se presiona lateralmente, origin&ndose un esfuerzo horizon
tal Ph, el cual supondremos que es directamente proporcio=-
nal a Pv, es decir,

Ph = Ko7vz . (2.9)

donde, Ko es igual al coeficiente de presién de tierra en
reposo, cuyo valor se obtiene en el campo o experimentalmen
te, variando desde 0.4 hasta 1.0, segin el tipo de suelo.

Representando en el plano de Mohr el estado de esg
fuerzos correspondiente, se obtendr& un circulo, que eviden
temente no es necesariamente de falla.

A partir de este estado de esfuerzos, el elemento

podrd llevarse a la falla, de dos maneras:

Uno es disminuyendo el esfuerzo.horizontal, mante
niendo constante el vertical, siendo por lo tanto, el esfuer
zo principal mayor o = Y z, correspondiente a la presifn
vertical y el esfuerzo principal menor @, = Ka v z, que co-



24

rresponde a la presifén horizontal y en donde llamaremos a Ka,
coeficiente de presién activa de tierras; representando esta
condicién, obtendremos el circulo No. 1 de la Figura 2.6.

El otro camino es, llevar el elemento a la falla,
aumentando la presibn horizontal, de tal manera que ésta se
rd el esfuerzo principal mayor, cuyo valor es o) = Kp vz,
donde Kp es el coeficiente de presidn pasiva, teniéndose ade
mds, que el esfuerzo principal menor o3 = Tz; este estado
estd representado por el circulo No. 2 de la fiqura ya men-

cionada.
puB
oL &
Lk
2
1
0.' g . ’ A
i pYZ

Fig. 2.6 Estados pl&sticos en plano de Mohr

Cuando la presién en el elemento alcanza el valox
minimo Ka ¥ z o el valor méximo Kp ¥ z, se dice que estd en
estado de falla incipiente o estado pléstico; llamaremos al
estado plistico minimo, estado activo y al miximo, estado

pasivo.

En el caso pasivo tendremos que:

Ph
Pv

0] .
= —;'—-—:—. Nﬂ (2-10)
3
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donde:
N¢ = tan2 (45 + —%—), cuyo valor se obtiene
gr&ficamente
resultando ademds que:
_ _ 2 g
Kp = Nﬂ = tan~ (45 + —2——) (2.11.a)

En el caso activo, tendremos lo siguiente:

4
Ph  _ 3 _ 1
1
donde:
—ﬁl— = tan2 (45 - —%—), valor obtenido
1) gr&ficamente
y finalmente:
Ka = —~ = tan® (45 - &) (2.11.b)
g

Expresiones finales que dan el valor de los coefi
cientes, pasivo y activo respectivamente.

Integrando las exprésiones obtenidas, para una al
tura H, se obtendrd el empuje total correspondiente, de don
de para el empuje activo, se tiene que:

H .
Ea = —gL— // z dz = ~§lﬁ—— Y Hz = —%— Kay Hz (2.13)
1) 0 9
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y para el estado pasivo, tendremos que:
1 2 _ 1 2
Ep‘-‘—-Z-—Ng‘YH =T‘KP7H - (2.14)

Considerando que el empuje total:aétﬁa a un tercio de la

base.

En caso de que la superficie del relleno sea un
plano inclinado a un &ngulo B se obtendrdn las siguientes

expresiones:

\

2
cos P | (2.15)
8

2
Ea = é Tﬂz[cosp cosg-\/cos 8

cos @ +\/c052 s - cos”
2 =0
Ep = __é__,”lz cos g cosg +\[coszﬁ - cos2 Qj (2.16)
cosg ~Vcos p - cos QJ

Donde la resultante del empuje total ser& para-
lela a la direccifn de la superficie del relleno y estard

aplicada a un tercio de la base.

2.5.2 TEORIA DE RANKINE EN SUELOS
COHESIVOS

Se toman en cuenta las hipbtesis de la teoria pa
ra suelos friccionantes, por lo que se llega a las siguien

tes expresiones para el empuje activo y el pasivo,

Ea = vy’ - 2cH  (2.17.a)

dawt+2cH  (2.17.b)

Ep



27

Aplicable s8lo a terrenos con superficie horizon
tal y s6lo si los estados pldsticos se desarrollan por com
pleto en el relleno.

Esta teoria tiene el inconveniente de apoyarse
en un concepto que no es muy confiable, es decir, se apoya
en la cohesién, la cual puede variar su valor a través del
tiempo, segfin las condiciones que se presentan; como puede
ser una saturacién m&s o menos ripida del material, un flu
jo, etc., tendiendo generalmente a una disminuci6n de é&sta,
quedando los cilculos por arriba de la seguridad real.

2.5.3 TEORIA DE COULOMB PARA SUELOS
FRICCIONANTES

Coulomb consider§ que el empuje sobre un muro se
debe a una cufia de suelo, limitada por el murce, la super-
ficie de falla plana y la superficie del relleno.

Esta cuila tiene, debido a su peso, la tendencia
a deslizarse, produciendo por esto, esfuerzos de friccibn
tanto en la superficie de contacto entre suelo y muro, co-
mo en la superficie de falla.

Haciendo la suposicibn de que las fuerzas de fric
cibén resistente se desarrollaﬁ.por completo, las fuerzas Ea
y F, tendrln respectivamente una inclinacién e y § con reg
pecto a sus normales, siendo ¢ el dngulo de friceibn inter

na entre suelo y muro y § entre suelo y suelo (Figura 2.7).
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Fig. 2.7 - Mecanismo de empujes de suelos friccionantes

El 8ngulo € puede tener cualquier valor entre 0y
@, ya que si adoptamos el valor de cero, el muro correspon
derd a un muro liso y si tomamos el valor de @, la falla
se presentar8 entre suelo y suelo, aungue en la inmediata
vecindad del muro; esto serd pr8cticamente igual a que la
falla se presente entre suelo y muro. én la préctica, se
aconseja que:

L ocecl g (2.18)

Hechas las suposiciones §nteriores, se traza el
poligono din&mico de la cuha, que se Cierfé al considerar
el equilibrio de ésta, obteniéndose asfi, el valor de Ea y
F (Figura 2.8).

g,
%{(. ’
G
w\"
v}%' W
Q\}\?
®_T A
D

\

Fig. 2.8 Polfgono dindmico de la cuiia AOB
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Como esta cufa se escogil al azar, serd necesa
rio considerar varias cufias, hasta que se encuentre el va
lor del empuje méximo, asociado a la cuna "critica'.

Cuando se presente el caso de que el relleno sea
de material friccionante, limitado por un muro de respaldo
plano y por una superficie plana, horizontal o no, se obtie
ne matem&ticamente la siguiente ecuacién para el cilculo

del empuje miximo:

2
1 2 cos” (f-a)
Ea = —5—7H ' 2
5 5 sen (*+J) sen (g-8
cos‘® cos (*+°)l 1 cos (s+a) cos (e-g

(2.19)

donde:

Ea = Empuje méximo activo
¢ = Angulo de friccibn interna del! material
@ = Angulo formado entre el respaldo del muro
y la vertical
g = Angulo formado entre la superficie plana

del relleno y la horizontal

Cuando se presenta el caso de que el respaldo del
muro es vertical, el relleno es horizontal y no hay friccién
entre el muro y el relleno, la ecuacibn 2.19, se reduce a:

-1 2 1-seng _ 1 .2 _ 1 2
Fas 7 YW T¥sen g T vH T Ravd

Se puede observar, que en este caso, la teoria de

Coulomb y la de Rankine, coinciden.

Para el caso del empuje pasivo y siguiendo las
mismas hip6&tesis, se obtendri la férmula:
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2
1 2 cos” (f+a)
Ep = ~5~ YH ° A
2 cosae cos (¢+l)(i igg ; tg; ggg :i:g J

(2.21}

Debe tenerse en cuenta gque para valores de grandes,
la determinacién del empuje pasivo con esta teorfa, puede

acarrear errores de hasta un 30%,

Coulomb, después de varias suposiciones, determind
que el punto de aplicacifn del empuje en muros con respaldo
plano y con el relleno limitado por una superficie plana, se
encuentra a una altura H/3 a partir de la base. Para los ca
S0S en gue no se cumplan las caracteristicas mencionadas,
Terzaghi propone gue se trace por el centro de gravedad de la
cufia critica, una linea paralela a la superficie de falla,
cuya interseccidn con el respaldo del muro, ser& el punto de

aplicacibn buscado.

2.5.4 TEORIA DE COULOMB PARA SUELOS
COHESIVO - FRICCIONANTES

En la préctica, obtendremos una aproximacién adecua
da si consideramos un plano desde la base del muro hasta la
zona de agrietamiento, como una superficie hipot&tica de fa-

lla (Figura 2.9).
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Fig. 2.9 Mecanismo de empujes de suelos
cohesivos - friccionantes

Suponiendo una cuna de deslizamiento de ancho uni-
tario, las fuerzas que equilibran &sta, son el peso propio W,
la reaccidn N entre la cuifia y el suelo, descompuesta en sus
componentes F debida a la reaccifn normal y a la friccib6n, y
C debida a la cohesifn; la adherencia C' entre suelo y muro
y el empuje activo Ea.

De las fuerzas anteriores, las inc8gnitas serén F
y Ea, aunque s6lo en magnitud.

Trazando el polfgono y cerréndolo, se obtiene el
valor de F y Ea (Figura 2;10); este valor no es el méximo,
por lo que ser8 necesario hacer varios tanteos con diferentes
superficies de falla hasta encontrar el valor miximo de Ea.
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Fig. 2,10 Poligono dindmico de la cufia ABDG

Este procedimiento también puede aplicarse para la
obtencién del empuje pasivo, aunque es conveniente aclarar
que en este caso, la teorfa no es muy aproximada, por lo que

no se recomienda su uso.

2.5.5 METODO EMPIRICO DE TERZAGHI

Este mg€todo se basa en el estudio de la estabilidad
de muros reales y proporciona normalmente una estimacidn con
servadora de los empujes. Tiene el inconveniente de que sélo
es aplicable a muros de escasa altura (no mayores de 7.0 m.).

Para la aplicacibén del método, en primer lugar, se
r& necesario que el material del relleno se clasifique dentro
de uno de los siquientes cinco grupos:
I. Suelo granular grueso, sin finos.
II. Suelo granular grueso, con finos limosos.
III. Suelo residual, con cantos, bloques de pie

dra, gravas, arenas finas y finos arcillosos
en cantidad apreciable.
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IV. Arcillas plésticas blandas, limos orgéni
cos o arcillas limosas.

V. Fragmentos de arcilla dura o medianamente
dura, protegidos de modo que el agua pro-
veniente de cualquier fuente no penetre
entre los fragmentos.

Se recomienda descartar, siempre y cuando sea posi
ble, los tipos 1V y V como materiales de relleno, el tipo V
nunca deberd usarse cuando exista riesgo de que el agua pene
tre en los huecos del material, dada su posible expansién y

el correspondiente aumento de las presiones sobre el muro.

En caso de que en un muro a proyectar, se desconoz
ca el tipo de material de relleno, &ste deberi proyectarse
para las condiciones mis desfavorables.

El método se aplica en los siquiente: cuatro casos:

1. La superficie del relleno es plana, inclinada
O no y sin sobrecarga.

2. La superficie del relleno, es inclinada, a
partir de la corona del muro, hasta un cierto
nivel, en que se torna horizontal.

3. La superficie del relleno es horizontal y so-
bre ella actfia una sobrecarga uniformemente
repartida.,

4. La superficie del relleno es horizontal y so-
bre ella act@ia una sobrecarga lineal, parale-
la a la corona del muro y uniformemente repar
tida.
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Para el primer caso, se aplican las siguientes
f6rmulas:

Eh = —— Kh B2 v ‘ (2.22)
Ev = —%— kv H° (2.23)

En la figura 2.11, se muestran las gr&ficas para
obtener los valores de Kh y Kv, en funcién de la inclinacién
de la superficie de relleno y del tipo de material con que

se trabaje.

1500 -
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LV?h#ﬁ £1500 OF 5
R ‘ '31 0 - 4
__ MRl gh®
£ 900 — 74
o 600 == i
Los ndmeros en las ! ®
curvas indican el ti 300 ; o
po de material. 0 I IRER RERT
0 10 20 30 40
Fig. 2.11 Gr&ficas para determinar el empuje de rellenos

en el caso 1.
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Para el material del tipo V, el valor de H se debe
r8 reducir en 1.20 m. El punto de aplicacibn estard a la al
tura H/3, medida a partir del pafio inferior del muro, aunque
en el material del tipo V, se aplicari a la altura:

ar = —%- (H - 1.20) (2.24)

En el caso 2, las graficas para obtener los valores
de Kh y Kv, se muestran en la figura 2.12. En é&stas, se ob-
servan las convenciones a que deben ajustarse las alturas, Yy
los puntos y planos de aplicacién de los empujes, etc.. Para
el material tipo V., el punto de aplicacifn se obtendri con

la ecuacién 2.24.

SUELO TIPO 1 SUELD TIPO 2 SUELOD TIPO 3

r/‘
Kh Kh B i |7 zg ]
==

Wil | e (= E

e N L 2
e T et 1R S R

] PSS S it BEE A e whal

0 0.2—019 06 08 100 d,Z 04 06 08 10002 04 0.6 08 10
VALORES DE LA RELACION H,/H

i
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+, ]
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VALORES DE LA RELACION H1/H
Fig. 2.12 Gr&ficas para determinar el empuje de

K en Kg/mzlm

rellenos en el caso 2
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Cuando se presente el caso 3, la presién horizontal
sobre el plano vertical en que se supone actuante el empuje,
deberd incrementarse uniformemente en:
P=CqgH (2.25)

donde:

g = valor de la sobrecarga uniformemente
repartida. ’

C valor que se obtiene de la tabla ({2.1).

VALORES DE C

Tipo de Relleno C
I 0.27
IT . 0.30
11T - : 0.39
v . 1.00
v 1.00
Tabla 2.1 Valores de C

Si se tiene el caso 4, se considerari que la carga
ejerce sobre el plano vertical, en el que se aceptan aplica~
dos los empujes, una carga concentrada que vale:

P=Cq' (2.26)
donde:

g' = valor de la carga lineal uniforme.

C valor gue se obtiene de la tabla (2.1).
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El punto de aplicacién de P, se obtiene con la
construccibn de los trazos mostrados en la Figura 2,13,

Fig. 2.13 Método para calcular la influencia de
una sobrecarga lineal

Si al trazar la l1inea a 40°, el punto de aplicacidn
de P resulta bajo la base del muro, el efecto de q' puede des
preciarse. La carga g' produce ademfs, una presibn vertical
sobre la losa de cimentacifn del muro, cuyo efecto podr& cal-
cularse considerando una influencia de 60° a partir de q',
uniforme en el tramo ab y de magnitud g'/ab, -onsiderando en
los cilculos, s6lo la parte de tal presién que afecte a la lo
sa de cimentacién a'b'.

Lo antes descrito, se cumple para muros con cimen-
taci6n firme, en caso de que el muro descanse en terreno blan
do, su asentamiento puede hacer gue la componente vertical de
empuje, llegue a invertirse, en este caso, se aconseja que los
valores obtenidos se incrementen en un 50%.

Estos muros deber&n tener buenas instalaciones de
drenaje para evitar la presencia de presiones hidrostéticas,
ya que 8stas no se ‘consideran en el mé&todo.



CAPITULO III

ESTABILIDAD DE TALUDES
POR METODOS TRADICIONALES
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3.1 GENERALIDADES

Se describen en el presente capftulo, los métodos
de cdlculo de los que dispone el ingeniero para establecer
si un talud es o no estable, yva sea que el talud esté en

"etapa de proyecto, ya construido o que se trate de un talud
natural.

Estos métodos consisten en general, en establecer
un mecanismo de falla para el talud, verificando con los
criterios de resistencia del material, si hay alguna posi-
bilidad de que se presente el mecanismo de falla estableci-
do.

En estos m&todos, se considera que la falla ocurri
rfa por deslizamiento de la masa de suelo, suponiéndola como
cuerpo rfgido, a lo largo de una superficie de deslizamiento,
gue en algunos casos se supone plana y en ger.'ral cilfndrica
circular, donde se desarrolla la méxima resistencia; usual-
mente, se adopta la ley de resistencia de Mohr-Coulomb, ha-
ciendo el anflisis bidimensional y estableciendo que no exis

te interaccién entre las dovelas consideradas.

3.2 METODO SUECO PARA SUELOS PURAMENTE
COHES IVOS

En este caso, la resistencia al esfuerzo cortante,
es obtenida con los resultados de las pruebas de compresifn
triaxial sin consolidacifn y sin drenaje (érueba répida) uti
lizando esfuerzos totales; en suelos cohesivos, el resultado
de la prueba se expresa por la ley:

s = ¢ (3.1)
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donde:
¢ = cohesién

Esta ley es aplicable en suelos homogéneos finos,

secos © saturados.
El procedimiento de c&lculo es:

Dado un talud, se considerar&, como se observa en
la figura, un arco de circulo de radio "R" con centro en "0O",
el cual por ser arbitrario, podrd pasar por el pie del talud,
o por la base del mismo, siendo la masa del talud por desli-
zar, la limitada por los puntos ABCD.

Fig. 3.1 Método sueco, aplicado al andlisis
de la estabilidad de un talud en
suelo homogé&neo y cohesivo puro

Las fuerzas actuantes ser&n, por lo tanto, el peso
(W) del &rea ABCD por unidad de ancho, mis cualquier sobre-
carga posible en la corona del talud, despreciando los es-
fuerzos tangenciales sobre las caras paralelas del prisma o

cilindro de falla, inducidos por las masas decl suelo vecinas,
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que deslizan junto con el prisma en cuestién.

Tomando momentos con respecto a "0O", de estas fuer
zas, tendremos:

Mm = Wd (3.2)
donde:

Mm

Momento motor.

Las fuerzas resistentes al deslizamiento ser&n, los
efectos de la cohesi6n a lo largo de la superficie de falla,
gue producen un momento con respecto a "0", es decir:

Mr = cLR (3.3)

donde:

Mr

Momento resistente.
Teniéndose que en el momento de falla incipiente:
Mm = Mr (3.4)

Pero, dado que lo anterior no es conveniente, se
adoptari un factor de seguridad FS, donde:

. Mr _ cLR
P = Wm = Wa (3.5)

Este factor de seguridad, segfin la experiencia y la
pr&ctica usual, debe ser como minimo de 1.5 para considerar

que el talud es estable.

Para localizar la superficie critica de falla para
la que el factor de seguridad obtenido, sea el minimo, serd



41

necesario realizar el cllculo para otras superficies de falla,
con distinto radio "R" y distinto centro "O", hasta encontrar
razonablemente la que produzca el minimo factor de seguridad;
a esta superficie se le llamari "cfrculo critico".

3.3 METODO SUECQ PARA SUELOS CON
COHESION ¥ FRICCION

Dentro de este m8todo, se distinguen dos opciones,
a saber: el andlisis con esfuerzos totales y el andlisis con
esfuerzos efectivos. En ambos casos se expondrin los linea-
mientos generales, sin entrar mucho en detalle sobre algunas
deducciones o modos de aplicaciédn.

3.3.1 ANALISIS CON ESFUERZOS TOTALES

En general, este andlisis se hace cuando el talud
est8 situado por arriba del nivel de aquas freiticas, o cuan
do no hay presién de poro.

Se dispone de los par&metros de resistencia obteni
dos a partir de una prueba sin consolidacibn y sin drenaje
{triaxial r&pida), cumpliéndose la ley de resistencia:

s =c+ otan @ (3.6)
El método de célculo gue se emplea frecuentemente,
es el método de Fellenius o de dovelas, que se expone a con

tinuacidn.

Se supone que el problema es bidimensional y se pro
pone una superficie de falla cilindrica circular, como se mues
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tra en la fiqura, dividi&ndose el &rea ABCD (masa deslizante)
en dovelas; cuyo mayor nlmero implica resultados mds confia-
bles.

Fig. 3.2 Método sueco, aplicado al caso de material
cohesivo y friccionante. Procedimiento de
las dovelas.

Representando en una dovela (Fig. 3.3) las fuerzas
actuantes, se plantea la condicifn de equilibrio, al igqual
que el equilibrio del conjunto de la masa deslizante.

Fig. 3.3 Representacién de las fuerzas actuantes en
la dovela iésima.

En el caso de esta dovela, se tendrén las siguien-
tes fuerzas:

Wi es el peso de la dovela de espesor unitario.

Ni Yy Ti’ son las reacciones normal y tangencial a
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lo largo de la superficie de deslizamiento L;.

E,, By 5; v 8,, son las acciones que las dovelas
adyacentes ejercen sobre la dovela en estudio.

Estas (iltimas fuerzas son diffciles de evaluar, por
lo que Fellenius hizo la hipbtesis de que el efecto de las
fuerzas E1 % E2 se contraresta, es decir, estas fuerzas son
colineales, iguales y contrarias; se considera ademfs, que el
momento producido por S ¥ Sz,'que se consideran de igual mag
nitud, es despreciable. Lo anterior implica que cada dovela
se considere actuando independientemente de las demds y que
Ni y Ti equilibran a wi.

Obtendremos el valor del esfuerzo normal total me-
dio, actuante en la base de la dovela ¢ , mediante el cocien
te Ni / L, que sustituido en la ley de resistencia obtenida
con las pruebas de laboratorio, proporciona el valor de la
resistencia al esfuerzo -cortante media §;+ en el arco L;.

Ahora, calculando el momento motor con respecto a
"0", del peso de las dovelas, tendremos que:

Mm = RzTi (3.7)

En caso de sobrecarga, deberi incluirse en el Mm;
las fuerzas Ni no producen momentos, dado gque su lfnea de

accifn pasa por "O".

También calcularemos el momento resistente, que
depende directamente de la resistencia al esfuerzo cortante
S, desarrollada a lo largo de la superficie de falla, por lo

tanto, tendremos que:

Mr=R Z Si Li (3.8)



44

En este caso, teniendo los dos momentos, es conve
niente obtener el llamado factor de seguridad, que resulta-
r4 del siguiente cociente:

peodr _RZT Ty 3.9
Mn Iizsi Li 5. L

Este circulo de falla propuesto, no necesariamente
es el circulo critico, por lo que serd necesario proponer
otras superficies de falla y repetir el mismo procedimiento;
se escogerin superficies de falla que pasen tanto por la base
como por el pie del talud, asi como otras intermedias. En ge
neral, el factor de seguridad del circulo critico, se recomien
da que no sea menor de 1.5.

3.3.2 ANALISIS CON ESFUERZ0S EFECTIVOS

Este analiéis, se hace generalmente para el caso de
taludes situados parcial o totalmente bajo el nivel de aguas
fredticas o sometidos a un flujo a través del suelo.

La prueba triaxial recomendada, segGn las condicio-
nes reales del talud y el tipo del material, és la consolidada
y con drenaje (lenta), la consolidada y sin drenaje (rfpida con
solidada) o la no consolidada no-drenada (rdpida), con medi-
cib6n de presiones de poro en el plano de falla, en el instante
de é&sta.

De estas pruebas, se obtendra la ley de resitencia
representada por:

S=C+ Ttan@=0C+ (e~ U) tan § (3.10)



45

donde:

U = Presi6n de poro actuando en la superficie
de falla.

El método mencionado en el inciso anterior, eés apli
cable en este caso, aungque se tendr&n algunas consideraciones
adicionales sobre las fuerzas que actfian en las dovelas.

A continuacién se detallar& la manera de obtener
cada una de estas fuerzas, basdndonos en la dovela i&sima
(Fig. 3.4.b) de la masa deslizante, mostrada en la figura
3.4.a.

|
|
A i
1
1

S
51'_'4 rﬁt‘"'ﬁz NAE

| -
| . TN
iNAF ; ; )/ . \«I .
d' ] J . ! \UI
— »/\\
(a)
Fig. 3.4 Método sueco, aplicado al caso de material

cohesivo y friccionante, parcial o total-
mente bajo el nivel de aguas fre&ticas

a) Peso total (wi), igual a la suma de las &reas
de la dovela de espesor unitario, multiplicadas
por el peso especifico correspondiente, es de-
cir:

W, = Z:Aj‘y : (3.11)
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b) La fuerza normal Ni' actuando en la dase de
la dovela:

N; = Wcosea, (3.12)
c) El valor de la fuerza tangencial, actuando en
la base de la dovela:

T, = Wi sen &, (3.13)

d) La fuerza de subpresifn Usr igual al valor de
la presién de poro Uy, calculada con la red de
flujo correspondiente, en el punto de la base
de la dovela, donde se descomponen las fuerzas
actuantes, multiplicada por la longitud de la
base de la dovela:

u; = u, L. (3.14)

e) La componente de la resistencia total al cortan
te, debida a la cohesibn C;, igual a la cohesibn
del material en la superficie de falla de la do
vela, multiplicada por la longitud de la base
de la dovela:

C. =c; L, (3.15)

Conocidas las fuerzas anteriores y sustituyendo en
la ecuacibn 3.10, se obtendr& la resistencia total al cortan
te que puede desarrollarse en la base de la dovela iésima, en

el momento de la falla, es decir:

S; =C; + N, ~ Uy ) tan § (3.16)
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A continuacién, calcularemos el momento motor con
respecto al punto "O" del peso de las dovelas, estando cons
cientes de que la componente normal no tiene momento con res
pecto a "O", por pasar su linea de accibn por este punto, es
decir:

Mm =R 2T, (3.17)

Calculando el momento resistente, derivado directa
mente de la resistencia al esfuerzo cortante, tendremos que:

Mr =R ZS; (3.18)
Sustituyendo en el factor de seguridad, definido de
la manera usual, finalmente tendremos que:

~ ) rc, + (Ni - Ui) tan ¢i
Mm R 2 T, nT. W, sen &

i i i

{3.19)

Este factor, como en el caso anterior, no es el
finico, sino que deber&n calcularse otros factores para otras
superficies de falla; estos factores generalmente no deberén
ser menores gue un valor previamente elegido. En la préctica,
las instituciones especializadas, han fijado los valores mini
mos aceptables para el factor de seguridad para cada caso de
carga y condici6n de los materiales.

3.4 SUELOS ESTRATIFICADOS

Este caso se presenta frecuentemente en taludes na
turales en la realidad y puede ser representado por la figu-
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Pig. 3.5 Aplicacién del método sueco a taludes
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en suelos estratificados

En este caso, se podrd realizar una superposicién
de lo antes tratado, considerando la masa del talud, dividi-
da en dovelas, cuya base s6lo caiga en un estrato, facilitan
do de esta manera, los c&lculos.

Deberd ademds, calcularse el peso total de la dove
la, sumando parcialmente el peso de cada porcifn de suelo es
tratificado, perteneciente a la dovela.

Posteriorménte, deberd tratarse cada dovela, de
acuerdo con la ley de resistencia del material que se encuen
tre en su base, ya sea puramente cohesivo, puramente friccio
nante o cohesivo y friccionante.

Con estos datos, es posible calcular tanto el mo-
mento motor, como el momento resistente y por lo tanto, el
factor de sequridad.

Este método no deja de ser por tanteos, hasta encon
trar el cfirculo 6r£tico, el cual no debe tener un factor de
seguridad menor qué‘l.S, o el recomendado por las institucio-~
nes especializadas.
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3.5 SOLUCION GRAFICA DEL METODQO SUECO

Esta solucibn consta de los siguientes pasos, ilus -
trados en la figura sxgulente.i'

=

1. Elfjase un circulo de falla cualquiera. Este
circulo se acercard mds al circulo de falla
crftico, dependiendo de la experiencia que ten
ga el ingeniero.

2. A lo largo del probable cfrculo de falla, eli-
jase un nfimero arbitrario de puntos, escogién-
dose de preferencia, aquellos cuya vertical pa
sa por los puntos de cambio de pendiente en el
talud o aquellos donde cambia el material o don
de se intercepta la linea de satufacidn; ademds
es conveniente elegir el punto por donde pasa '
la lfinea vertical trazada a partir del centro
del cfrculo de falla.
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Partiendo de cada punto elegido, tr&cese una
linea vertical desde el circulo de falla has-
ta la linea AB.

A escala, determinese la altura h del material
comprendido entre el talud y el circulo de fa-
i1la y multiplfquese por el peso volumétrico
para obtener el valor de vYh. Si a lo largo de
la linea vertical trazada, se tienen distintos
materiales, se tendri que:

‘Yht = E‘Yi hi (3.20)
donde:
7i = peso volum&trico del material iésimo
hi = altura del material iésimo, medida

grificamente

Utilizando como guia el radio del circulo, 11&
vese en cada punto, a una escala arbitrariamen
te elegida, el valor de v h correspondiente y

descomp6ngase cada uno de estos vectores en una
componente normal y otra tangencial al circulo.

Unanse los puntos obtenidos. De igual manera y
trazando la red de flujo, puede hacerse un dia-
grama de presiones de poro, calculadas para ca-
da punto, a partir de la linea de saturacién.

Una vez obtenidos los valores de Th cose y de
Yh sena {(a, &ngulo entre la normal y el peso),

represéntense gr&ficamente y a la misma escala,
sobre la linea AB, en la proyeccién del punto -

correspondiente.
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8. Midanse con un planimetro, las 4reas bajo cada
una de las curvas y sé obtendrén asf los valo-
res necesarios para calcular el factor de segu
ridad.

El tener un nmero apreciable de dovelas, por consi
derarse 8stas de un ancho diferencial, hace gque este método
de cdlculo sea bastante exacto; aunque tambié&n debemos decir
que un factor muy importante para lograr esta exactitud, es
la buena calidad de los dibujos.



CAPITULO IV

EL METODO DE LA CURA
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4.1 GENERALIDADES

La falla por traslacifn de una masa de suelo, ocu
rre cuando hay un plano definido de debilidad (baja resisten
cia), paralelo o casi paralelo y cercano a la base de un ta-
lud. Este fenfmeno se presenta con mayor frecuencia en caso
de que el talud y el plano de debilidad, presenten una cier-
ta inclinacién con reépecto a la horizontal.

La localizacitén del plano de debilidad depende prin-
cipalmente de una cuidadosa investigacidn, teniéndose una aten
cibn especial sobre la deteccibn de capas de suelo que son o
pueden ser de material cuya resistencia es baja.

En la figura (4.1), se muestra la naturaleza general

de este deslizamiento y a la cual se liga principalmente el mé
todo de nuestro interés.

-

W
—
7770 i

Fig. 4.1 Superficie de falla correspondiente

—
[~]

~——/Pa

a una falla de traslacibn

El método de la cuiia es usado por casl todos los in
genieros en las circunstancias en que la superficie de falla
se aproxima mejor a una serie de planos y no a una superficie
curva, aunque ho por esto, deja de ser aplicable a los mismos
casos que cubre el m&todo sueco.
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4.2 CASOS DE APLICACION DEL METODO DE LA
CURNA

Este se usa principalmente en cualquiera de los si-
guientes casos:

a) Cuando la cimentacidn consiste en roca sana que
no interviene en la falla y la presa tiene un
corazbn fino e impermeable, con respaldos de ma
terial granular compacto.

b) Cuando existe en la parte superior de la cimen-
tacién un estrato horizontal muy delgado, de ba
ja resistencia.

c) Cuando la falla se puede presentar a lo largo
de discontinuidades, tales como juntas o fallas.

En el primér caso, es probable que la falla ocurra en
una superficie que pasa a través de la presa, es por esto que
en el cdlculo del factor de seguridad, se dividird la masa des
lizante en s6lo dos cufias o bloques.

En los Gltimos casos, se supone que la falla ocurre
como resultado de un movimiento en el estrato débil de la ci-
mentacibn o en las fallas o juntas. En este tipo de falla se
utiliza generalmente el m&todo en que la masa deslizante se di
vide en tres cufias.

En ambos éasos, el andlisis se hace considerando que
existe interaccifn entre las cuiias, tom&ndose en cuenta todas
las fuerzas, tanto actuantes como resistentes.
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4.3 METODO DE ANALISIS PARA EL CASO DE
DOS CURNAS

La masa de deslizamiento como ya se menciond, se di
vide en dos cuflas, Separadas generalmente por una linea’verti
cal AB y cuya superficie total de falla consiste en los planos
AC y AD, en los cuales se observard el movimiento de la masa

deslizante.
W1 L
W2
B
LU T
s /§u1
P Ny
1] _1_—.-T2A
N2 U2
Fig. 4.2 Fuerzas que actfian en la masa deslizante

en el caso de dos cuiias

La cufla superior, limitada por la linea vertical AB
y por el plano inclinado AC, recibe el nombre de cufia activa
o actuante y la cufia inferior, limitada por la linea AB y el
plano inclinado o no AD, recibe el nombre de cufia pasiva o re
sistente.

Las fuerzas que intervienen en los c8lculos son los
pesos wl y w2, las fuerzas de subpresibn Ul Yy U2, las fuerzas
cortantes T; y T,, las fuerzas normales N, y N, la presif6n de
agua UlZ' si existe, actuando normalmente a la l;nea vertical
AB y la fuerza P12’ actuando entre las dos cufias, con una in-
clinacifn & con respecto a la horizontal.
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Se considerard el equilibrio de cada cufia por sepa

rado.

Serd necesario considerar para la aplicacién del
método, que la fuerza P12 correspondiente al empuje que ejer
ce la cufia 1 sobre la cufa 2, es inc6gnita tanto en magnitud
como en direccifn; aungque esta fuerza pueda calcularse con las
teorfas clisicas de empujes de tierras.

Ahora bien, dada la dependencia de T1 Y ’I‘2 con N1 y
N, regspectivamente y de estas (iltimas con Plz' tendremos que
tanto Tl y T2 como Nl Y N2' también serdn inc6gnitas.

Es conveniente mencionar que el factor de seguridad,

asociado a la masa deslizante, es una incégnita més.

En la solucifn del problema, s6lo se tienen dos ecua
ciones de equilibrio por cada cufia, lo que hard que el proble-
ma sea indeterminado, es por esto que se recomianda el uso del
siguiente procedimiento para la obtencién del factor de seguri
dad.

1. Se supone un valor del factor de sequridad (se
recomienda hacerlo igual a uno en el primer tan

teo) .

2. Se asigna un valor a %, que puede ser, ya sea
igual a cero, igual al &ngulo de friccifn inter
na o igual a cualquier valor intermedio; en ca-
so de que se adopte el valor de cero el factor
‘de seguridad obtenido, tendr& un valor subesti-
mado, mientras que si adoptaﬁos el valor del &n
gulo de friccib6n interna, el factor de seguridad
ser8 sobrestimado, es por esto que generalmente
se recomienda que el valor de @ sea:
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tan ¢

a = ang tan F.S

(4.1)

Aunque en algunas ocasiones es recomendable uti-
lizar distintos valores de « para hacer un anfli
sis de la influencia de ésta sobre el factor de
seguridad.

Se descomponen las fuerzas tangenciales siguien-
tes en sus dos componentes, es decir:

3
I

1= 6L / FS. + N, tan g / Fs.

-3
¥

= C,L, / FS. + N, tan ¢ / FS.

2

y podemos llamar a esas componentes T3, T4, T5 Y
Tgr que serln iquales respectivamente a:

Ty = ClLl / FS. (4.2)
T4 = Nl tan @ / FS. (4.3)
Tg = C,L, / FS. (4.4)
T, = N, tan § / FS. (4.5)

Se dibujar& un polfigono de fuerzas para cada una
de las cufias. Llevaremos al poligono correspon-
diente a la cufa 1, cada una de las fuerzas cong
cidas tanto en direccibn como en magnitud y sen-~
tido, y que son wl, Ul' U12 Yy T3. Hecho esto,
quedarén sin llevarse al poligono, los valores
de T4, Nl y PlZ’ que son desconocidos en magni-
tud, pero no en direccién. :
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Ahora bien, para mayor facilidad, se obtendrd la
resultante de T4 y Nl, que llamaremos Rl y cuya
magnitud seguird siendo desconocida, mientras que
su direcci6bn formar& el &ngulo @ (por hip&tesis)
con Nl.

A continuacién, con sus direcciones, las fuerzas
R1 Yy P12' serdn llevadas al polfigono de fuerzas;
cerrindolo se obtendrd la magnitud de ambas fuer
zas, asociada al factor de seguridad supuesto.

Una vez obtenidas estas magnitudes, tendremos

que en la cuila 2 conocemos la direcci6n, la mag-
nitud y el sentido de las fuerzas W, vy P12, que~
dando como inc6gnitas, finicamente, las magnitudes
de '1‘6 Yy NZ‘ Nuevamente para mayor facilidad, ob
tenemos la resultante R2 de estas dos fuerzas,

la cual 86lo ser& desconocida en magnitud, mien-
tras que en direccifn por hip&tes.s, formar8 el
&ngulo @ con N,.

Hecho esto, se trazar& el poligono de fuerzas de
la cufla 2. Si el poligono cierra, el valor del
factor de sequridad supuesto serd el correcto,

si no sucede esto, el procedimiento total se re-
petira, eligiendo un factor de seguridad distin-
to, hasta que el poligono de la cufia 2 cierre, lo
que significar8 que las cufias estfn en equilibrio,
en cuyo caso se obtendrd gr&ficamente la magnitud
de Rl Yy R2.

Es conveniente que todo el procedimiento se repi
ta para distintas superficies de falla, hasta en
contrar el valor minimo del factor de seguridad
para la presa.
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4.4 METODO DE ANALISIS PARA EL CASO DE
TRES CUNAS

En este caso, la masa potencial deslizante, se divi
de en tres cunas, como se muestra en la Figura 4.3., una ‘'cufa
superior llamada activa, una cuifia central llamada neutra o des
lizante y una cufa inferior llamada pasiva. En la figura, ade
mds se muestran las fuerzas que actlan sobre las cufas, los &n
gulos a;, 8, Y 83, pueden tener un valor cualesquiera.

W1

Fig. 4.3 Cufias en que se divide la masa deslizante
y fuerzas que actfian sobre &stas, en el

caso de tres cunas.

4.4.1 PROCEDIMIENTOS GRAFICOS PARA LA OBTENCION
DEL FACTOR DE SEGURIDAD

A continuacién se describir&n los dos procedimientos

que existen.

4.4.1.1 PRIMER PROCEDIMIENTO

1. Se suponen los factores de seguridad de las tres



59

cunas, Fsl, FS2 y FS3 (se recomienda que sean
iguales entre sf e iguales a uno en el primer
tanteo) .

2. Se asignan valores a a,, 8,y n3, estos pueden
ser cualesquiera, sin embargo, se recomienda

que:
tan ﬁl
@ = ang tan —FEI———— (4.6}
tan 02
8, = ang tan s, (4.7)
tan 03
6, = ang tan FSB (4.8)
siendo:

¢l = fngulo de fricci6n interna desarrollado
en la superficie AB.

ﬂz = &ngulo de friccifn interna desarrollado
en la superficie BC.

dngulo de friccifn interna desarrollado

03
en la superficie CD.

~ En caso de que las cufias estén formadas por varios
materiales y estos intercepten la linea de falla,
se recomienda utilizar un promedio de los &dngulos
de fricci6n interna correspondientes, es decir:

- __._:l___l_za' - 4.9
g L (4.9)
1
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donde:

8, = &ngulo de friccifn interna promedio de
sarrollado en la superficie de falla
de la cufia i&sima.

ﬂj = 8ngulo de friccidn interna del material

jotaésimo que intercepta la superficie
de falla de la cufia iésima.

L. = longitud de la intercepcién del pate-
rial jotaésimo con la superficie de fa-
lla de 1la cuiia i&sima.

L; = longitud total de la superficie de fa-
lla de la cuiia i&sima.

Al igual que en el método para dos cufias, se des
componen las fuerzas tangenciales Tl’ T2 Yy T3 en
sus respectivas componentes, que llamaremos T4,

TS’ T6' T7, T8 y T9, y que serdn iguales respec-

tivamente a:

Ty = CyLy / FS, - (4.,10)
Ty = N, tan 8, / Fs) {4.11)
:?6 = C,L, / FS, (4.12)
m, =N, tan 8, / TS, (4.13)
Tg = c3L3 | Fs4 - (4.14)
Ty = Ny tan §, / FS, (4.15)
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donde:

C, = cohesi6n desarrollada en la super-
ficie AB.

C, = cohesifn desarrollada en la super-
ficie BC.

C, = cohesién desarrollada en la super-

ficie CD.

8i sucede que las cuilas est8&n formadas por dis-
tintos materiales, es recomendable considerar
esto en el cllculo de las fuerzas T4, TG y T8’
con un promedio de los distintos valores de la
cohesidn que puedan presentarse.

Se calcula el valor de las fuerzas Wl' T4 Y Ul'
de la cuna 1, W2, 'I'6 Yy UZ' de la cuna 2 y W3,
Ty ¥ Ué, de la cufia 3.

Las resultantes Rl’ R2 y R3 entre Ts y Nl’ T7 y
N,y Tg ¥ Ny respectivamente, serén desconocidas
en magnitud, pero por hip6tesis su direccién for
mard el dngulo a;, @, ¥ e, con sus respectivas
normales Nl, N2 y N3. Las fuerzas P12 Yy P23 son
igualmente desconocidas en magnitud, pero no en
direccifn, ya que por hipStesis, formar&n con la
horizontal, el &ngulo e, ye, respectivémente.

Considerando todas las fuerzas que actGan en la
cuila 1 y con el uso del poligono de fuerzas (tal
como en el caso de 2 cufias), obtendremos el va-

lor de Plz‘

Obtenido el valor de Pia ¥ el de todas las fuer-
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zas que actfan en la cufia 2, se trazari nueva-
mente un polfigono de fuerzas, lo cual nos lle-
vard a determinar el valor de P23.

8. _Llevéndo el valor de P23 al poligono de fuerzas
. correspondientes a la cuifia 3, se checari el equi
librio.

Si &ste no se satisface (si el poligono de fuer-
zas no cierra), se repite todo el procedimiento,
suponiendo un nuevo valor del factor de seguri-
dad, hasta que el equilibrio se verifique.

Es recomendable que como se desconoce la superficie
de falla exacta, se analicen distintas superficies, para deter
minar el valor del minimo factor de sequridad.

4.4.1.2 SEGUNDO PROCEDIMIENTO

En este procedimiento, se supondrdn los valores de
los &ngulos e, Y a,, recomendindose, dada la poca experiencia
obtenida y para que los cllculos proporcionen un factor de se-
guridad més real, que si la frontera vertical entre la cufa
activa y el bloque deslizante, se localiza en el centro del ta
lud de la presa o abajo de é&ste, el valor de e, serd igqual a
cero y si la frontera se encuentra entre el centro del talud y
la parte superior de la presa, se supone un ingulo intermedio.

Para el &ngulo e, Yy por las razones ya expuestas, se
recomienda que éste tenga el valor del &ngulo del talud, si la
frontera vertical entre la cufla pasiva y el blogue deslizante
se localiza cerca del centro del talud, mientras que si esta
frontera se encuentra en el pie del talud o cerca de éste, el
&ngulo e, recomendado, ser&- igual a cero.

La siguiente suposicifn que debe hacerse, se refiere

al valor de los factores de sequridad asociados a cada cuifia,
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sugiriéndose que los valores sean iguales para todos y cada uno
de los bloques, no descarténdose la posibilidad de que cada fac
tor de seguridad tenga un valor propio.

Una vez hechas las suposiciones anteriores, se aplica
el siguiente procedimiento.

1. Calcfilese el valor de P12 y P23 por medio de la
teorfa de Rankine o Coulomb.

2., Se controlan los valores de la cohesidn y fric-
cibn interna que se desarrollan a lo largo de
las superficies de falla de las cuiflas, por medio
del factor de seguridad, de tal manera que:

C

Cy = —F5~ (4.16)

_ tan @
tén ﬂd = =55 (4.17)

donde:
C = cohesién por unidad de superficie.

Cd = cohesibn desarrollada por unidad de
superficie.

# = &ngulo de friccién interna.

ﬁd = &ngulo de friccién interna desarro-
llada.

3. Se calcula el valor del peso W, del blogue des~
lizante y de la fuerza de cohesién en la base
de E&ste. Ei valor de la fuerza normal de reac-
cién Ry, se obtendrd con el diagrama vectorial.
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Con la magnitud y direccién de las fuerzas P12'
Py ¥y Wy, asf como con la direccién de la fuerza
normal de reaccibén Ry, se dibujars el diagrama
vectorial de la cuila 2.

En este polfgono de fuerzas, se observari si existe

o no equilibrio, teniéndose &ste si el polfgono de fuerzas cie

rra, si no se cumple esta condicibn, se supondrd un nuevo va-

lor del factor de seguridad y se repetir§ el procedimiento tan

tas veces como sea necesario para que el poligono cierre.

Para la obtencién de los valores de las resultantes

R, ¥ Ry, se trazardn los poligonos de fuerzas correspondientes

a las cuflas activa y pasiva, obteniéndose estos valores gr&fi-

carenta,

4.4.2 PROCEDIMIENTO ANALITICO PARA CALCULAR

EL FACTQR DE SEGURIDAD

Se supone que la superficie de falla del blogque
central es horizontal.

Se supone que la deformacifn horizontal ocurrida,
es suficiente para que las cuias activa y pasiva
estén en estado de falla incipiente.

Se presume que las fuerzas totales en los planos

verticales (BD y DC), son horizontales.

Obteniéndose el valor de é&stas, ya sea con la
teorfa de Rankine o con la de Coulomb.

Se define el factor e seguridad, bajo estas con
diciones, con referencia a la estabilidad del blo
que central, de las dos siguientes maneras:
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La fuerza actuante que desequilibra el blo
que central es la diferencia entre la fuer
za activa ejercida por la cufia actuante y

' la fuerza pasiva ejercida por la cufia re-

sistente, es decir:

P, =P, - Pp (4.18)

La fuerza disponible para resistir el movi
miento del bloque central es:

p, =C + (W, - UBC) tan # (4.19)

2 BC 2
donde:

Cpe = fuerza de cohesién a lo largo
de la superficie del blogque des
lizante.

W, = peso del blogue deslizante.

Upe = fuerza de subpresifén en el blo

que deslizante.

Obtenemos el factor de seguridad como:

P

2
7 (4.20)

1

FS =

La fuerza actuante que desequilibra el blp
que central serd solamente la fuerza acti-
va ejercida por la cuiia actuante, es decir:

P, =P (4.21)
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b.2) La fuerza disponible para resistir el movi
miento del bloque central es-en este caso:

b.3) ~ El factor dé,segurlié&“gétafé‘definido ﬁag
bién por la écuacién 4.20.

Este procedimiento para la obtencién del factor de
seguridad, es preferible usarlo cuando:

1. El material de la cufia activa y pasiva es bastan
te mis rfgido (tiene menos esfuerzo cortante en
la falla) que el material situado a lo largo del
piano de debilidad en la cimentacién (BC).

2. La resistencia al cortante generada en la super-
ficie BC es una fraccién apreciable del total de
la resistencia que se desarrolla en toda la super
ficie de falla (ABCD}.

A continuacibn se desarrollard un ejemplo, con tres
superficies de falla distintas, aceptando que &stas son escogi
das al azar y que no son todas las que pueden analizarse.

4.5 EJEMPLO DE APLICACION

Calcular los factores de sequridad correspondientes
a la presa dibujada (planc 4.l1), cuyas caracteristicas se ano-

tan a continuacién:



NAME 20000 _o

NAMO 19200 __

TOMA 130.00

15:1

0.5 10 15

Escola grdfica en metros

®

/D/®

0h:t

“0n

W

21

—.. 20250

@ 1150

PLANO 4.1

—x_ 102.50

UNIVERSIDAD NACIONAL AUTONOMA DE MEXICO
FACULTAD DE INGENIERIA

ANALISIS OF €S7AILIOAD DL unA PAESA DL TegARA

) (4e0CAWIZNTG POR €L WETOO DE L4 Colla

TESIS PROFESIONAL
JOSE LUIS CHAVEZ MANUEL




67

(ton / n) , C (ton / m?) @
MATERIAL yh 6 ¥s ysat & v R_RC_R_RC
1 1.84 1.84 7 6 0 6
2 1.90 1.19 - - 38 38
3 2.05 1.29 - - 40 40
4 1.70 1.07 - - 45 45
5 1.90 1.19 - - 35 35

Las condiciones en las que se analizari esta presa,

son:

a) Talud aguas abajo. Condicibn inicial. Vaso va-
cfo. Agua al NAMINO.

b} Talud aguas abajo. Condicibn final. Vaso lleno.
Agua al NAME.

En ambos casos, se analizar&n las masas deslizantes
limitadas por las tres superficies de falla mostradas en el pla
no 4.2,

Las masas deslizantes se dividiran en cufas, tal co-

mo se muestra en los planos 4.3, 4.4 y 4.5.
Obtencifn de los factores de seguridad.

l.a) Dos cufias. Talud aguas abajo. Condicién ini-
cial. Vaso vacfo, NAMINO.

El peso de las cuifias de la masa deslizante, se cal-

culard para cufias de ancho unitario, por lo que:

Wn = Vn Vn = An x 1x Tn = An 7n (4.23)

Para el cdlculo del peso de las cuiias, se dividirén
éstas en secciones, las cuales tendr&n cada una, un mismo peso



ON\Q//®

== - ~SUPERFICIE DE FALLA 1
——== —SUPERFICIE DE FALLA 2
-SUPERFICIE DE FALLA 3

i 1015 25

Escaia grdfica en metros

PLANO 4.2

UNIVERSIDAD NACIONAL AUTONCMA OE MEXICO
FACULTAD DE INGENIR A

AMALIS.S DI LSTABILIDAD OF UNA FREVS 30 NEANA

P ENROCAWENTE POA FL MEYERT 3¢ .4t Ra

TESIS PROFESIONAL
JOSE LUIS CHAVEZ MANUEL




68

volumétrico, por lo que aplicando la ecuacién (4.23), se ten-

drd que:

Wop =Wy + Wy + Wy + W, + Wy + W + Wy (4.24)
donde:

W1 = 44,04 (1.70) = 74.87 ton

W2 = 56,00 (2,05) = 114.80 ton

W, = 74.91 {1.90) = 142.33 ton

W, = 812.96 (1.84)

1,495.84 ton

545.95 ton

W. = 287.34 (1.90)
W, = 946.33 (2.05) = 1,939.98 ton

155.61 (1.70)

1]

264.53 ton

=
t

=

Sustituyendo en (4.24)

wcl = 74,87 + 114.80 + 142.33 + 1,495.84 +
545.95 + 1,939.38 + 264.53

wcl = 4,578.30 ton

Wc2 = Wg + Wy (4.25)

donde:
W8 = 2,094.33 (2.05) = 4,293.38 ton

Wy = 1,806.67 (1.70) = 3,071.34 ton
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sustituyendo en (4.25)

W, =4,293.38 + 3,071.34

c2

Woo = 7,364.72 ton

Las lfneas de accifn, tanto del peso de la cuifia 1,
como de la cufia 2, se muestran en el plano 4.3.

Cabe aclarar que en este caso, dadas las condiciones,
no se presentan las fuerzas U12’ U1 Y Uz' por 1o que se prose-
guir§ con el método.

Una vez calculados los pesos de la cufia 1 y de la cu
fia 2, ser8 necesario gue se suponga un factor de seguridad, por
lo que como primer tanteo, haremos que FS = 1.00.

Hecho esto y con la ecuacibén 4.1, obtenemos &, aunque
en nuestro caso, consideraremos un valor promedio de # para ob
tener a, por lo tanto:

8, L,
¢ =-——i—l— (4.26)
P T
donde:
¢p = dngulo de friccibn interna promedio.
ﬂi = &ngulo de friccibn interna de la superficie
igsima.
L, = longitud de la superficie de falla iésima.
Ly = longitud total de la superficie de falla.

Sustituyendo datos en la ecuacifén 4.25, tenemos:
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09 - (45 {3.67) + 40 (8.33) + 38 {3.67) + 0 (61.00) +
38 (10.00) + 40 (90.67) + 45 (49.33)]) / 226.67

= o
¢p 30.72

Llevando el valor de ¢p y el de FS. a la gcuacién
4.1, tenemos que:

&« = ang tan —EE%T%%LZE—

a= 30.72°

A continuacién, sustituyendo los datos en las ecua-
ciones 4.2 y 4.4., obtendremos los valores de T3 y Ts, es de-
cir:

Ty = 6 (61) / 1.00
Ty = 366 ton

Tg = 0 (0)

T5 = Q ton

Con estas magnitudes y las direcciones obtenidas del
plano 4.3, trazaremos el polfgono de fuerzas para cada cuifia,

como se muestra en la figura 4.4.

Puede observarse que el polfgono de fuerzas de la cu
fa 2, no cerr§, por lo que es necesario otro tanteo. A conti-
nuacién, se har& un resumen de los tanteos necesarios para la
obtencién del factor de seguridad.
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TANTEO  FS. pe a° T, Tg Fig.
1 1,00 30,72 30.72 366.00 0.0 4.4
2 1.70°° . 30.72  19.27 215.28 0.0 -
3 1.80 . 30,72 18,27 203.33 0.0 -
4 1.90  30.72  17.36 192.63 0.0 4.5
‘Obtenemos el valor de Rl, R2 y Plz de la figura 4.5,
siendo:

Rl = 4,350 ton
R2 = 8,165 ton
Pl2 = 1,975 ton

Con un FS = 1.90

2.a) Tres cuflas. Talud aguas abajo. Condicién ini
cial. Vaso vacfo NAMINO.

En este caso, el plano 4.4 representa la masa desli-~

zante que nos interesa.

El cilculo del peso de las cunas se har& aplicando la

ecuacifn 4.23 y de manera semejante al caso anterior, por lo

que:
Wop = W+ Wy + Wy + W, + W {4.27)
donde:
W, = 12.90 (1.84) = 23.73 ton
W, =99.61 (1.90) = 189.25 ton
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Wy = 1,598.52 (2.05) + 19.46 (1.29) = 3,302.07 ton
W, = 284.37 (1.70) = 483.43 ton
We = 4,33 (1.19) = 5.15 ton

Sustituyendo en la ecuacidn 4.27.

W

[}

23.73 + 189.25 + 3,302.07 + 483.43 + 5.15

cl
wcl = 4,003.63 ton
Wop = Wg + W, + Wy (4.28)
We = 1,800.90 {2.05) + 21.12 (1.29) = 3,719.26 ton
W7 =1,607.83 (1.70) = 2,733.31 ton
W, =1,231.51 (1.19) = 1,465.50 ton

Sustituyendo en la ecuacifn 4,28.

ch = 3,719.26 + 2,733.31 + 1,465.50

Wc2 = 7,918.07 ton

Wez =Wy (4.29)
Wc3 = Wg = 56.89 (1.19)

W = 67.70 ton

c3
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Las lineas de accién de los pesos de cada cuiia, se
muestran en el plano 4.4. Nuevamente las fuerzas Ul’ U2 y U3
son nulas.

En este caso, el factor de seguridad se obtendr& por
los tres procedimientos anteriormente descritos.

PRIMER PROCEDIMIENTO
PRIMER TANTEO

Suponemos Fsl = FS2 = Fs3 = 1,00

Aplicando la ecuacién 4.9, tenemos gque:

0 (14.33) + 38 (29.00) + 40 (64.67) + 35 (36.67)

g, = 144.67

g, = 34.37°

g = 35 (117.47)

2 % T 117.47

ﬂz = 35° ,;v
g. - 35 (14.4)

357 14.4

By = 35°

Y sustituyendo estos valores en las ecuaciones 4.6,
4,7 y 4.8, obtenemos que:

_ ' tan 34.37 - o
e, = ang tan ——50 ey 34.37
a = tan 35 = 35°

2 = ang tan —745 %
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- X tan 35
@y = ang tan 1,00 . @y = 35¢

A partir de las ecuaciones 4.10, 4.12 y 4.14, obteng

n0s los valoresicoﬁﬁéééﬁnd;éﬁ@ééia"?i?'Té;y’Tei L
§§ T, =
T, = 85.98 t§5 fT
.TG = 0 ton
Tg = 0 ton

Con estas magnitudes y las direcciones obtenidas del
plano 4.4, trazaremos los poligonos de fuerzas correspondientes
a las cufias, segfin lo indicado en el procedimiento correspon-

diente.

Como puede observarse en la figura 4.6, el poligono
de la cufa tres, no cierra, por lo que habr& que proponer otros
factores de sequridad. Para mayor facilidad, se hari un resu-
men en la siguiente tabla,

TANTEC ii; L L @ Ty Te 'I‘8 Fig.
1.00 34.37 35 35 85.98 0.0 0.0 4.6

2 2.00 18.88 19.73 19.73 42,99 0.0 0.0 -

3 2.20 17.27 17.65 17.65 39,08 0.0 0.0 4.7

Puede observarse en la figura 4.7, que el poligono de
la cufa 3, no cierra, pero es minimo el error, por lo que podrfa
considerarse que el factor de seguridad es FS) = 2.21, F§, =
2.21 y FS3 = 2,21, con este resultado y de la figura 4.7, obte
nemos que:
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Rl = 4,200 ton
R, = 9,150 ton

R3 = 80 ton

P, = 2,895 ton
Pyq = 50 ton

SEGUNDO PROCEDIMIENTO
PRIMER TANTEO

Suponemos los valores de &, ya, siguiendo las re-
comendaciones ya mencionadas, por lo tanto, se supondri un
valor de e, entre cero y el dngulo del talud, es decir:

_ _26.57 + 0 _
15 Ty &, = 13.28°

mientras que el &ngulo a,, por recomendacién seri:

02=0°
Suponemos los valores de los factores de seguridad,

F§, = 1.00, FS, = 1.00 ¥ FS3 = 1.00.

1 2

Se calcula el valor de P12 Yy P23, con la teoria de
Rankine. Para el empuje activo y dadas las caracteristicas
que se tienen, se usar8 el caso de un muro vertical, con un re
lleno horizontal y actuando sobre éste, una carga uniformemente
repartida; se debe estar conciente de que esto no se apega es-
trictamente a la realidad, pero si proporciona un resultado
bastante aproximado; mientras que para el empuje pasivo se usa
r§ el caso en que el muro es vertical y la superficie superior
del relleno es horizontal, por lo tanto, tendremos que:



donde:

donde:
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p,, = ——12 ks + ghKa (4.30)

q= sobrec&fééfuniformemente repartida.

2
b e tnfn X (4.31)
23 5 T3, PP ety
Ka = tan® (45 - By, / 2) | (4.32)
<z = tan® (45 - 9. . / 2) (4.33)
Crd

Para obtener el valor de ﬂBFd Yy ﬂCEd’ se aplicard la

ecuacibn 4.17, donde el valor de gBF y ﬂCE se obtendrén como un
promedio de los valores de # que se tienen a lo largo de las su

perficies BF y CE, por lo tanto:

45 (9.80) + 40 (55.20) + 35 (4.40)

Pop = 69.40
Pop = 40.39°

— -]
B = 35

y finalmente:

B tan 40.39
BFq = @09 tan ——717q;

40.39°

=
i

BFd
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tan 35
Popa = ang tan —T 55—

Popa = 35°

Sustituyendo estos resultados en las ecuaciones 4.32
y 4.33, tenemos que:

Ka = tan2 (45 - 40.39 / 2) Ka = 0.21

tan® (45 + 35 / 2) Kp = 3.69

Kp

Para el cllculo de "g", se tomard el pesc del mate-
rial que estd sobre la superficie horizontal y se dividird en
tre la longitud de esa superficie, es decir:

. _Ws _ _1,146.89
q Ls 31,33

g = 27.75 ton/m

Por lo que éustituyendo los valores obtenidos, en
las ecuaciones 4.30 y 4.31, finalmente tendremos que:

1.29 (6.33)2

+

2
[ 1.70 59.80) +

2.05 (48.87)2
2

12 2
1.90 (4.40)°
+ —:-—5-:—-——] 0.21 + [27.75 (69.40)] 0.21 =
2,573.85 (0.21) + 1,925.85 (0.21) = 4,499.70 (0.21)
P12 = 944.94 ton.
1.19 (10.67)°
P,y = L (3.69) = 67.74 (3.69)
P = 249.97 ton

23
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Se calcula el valor de ﬂl; g, y 9, de la misma ma-
nera que en el procedimiento anterior, por lo que:

ﬂl f,34'37°
8, = 35°
ﬂ3 = 35°

Calculamos los valores del 4ngulo de friccién desa-
rrollado en las superficies de falla, aplicando la ecuacién
4.17, es decir:

tan 34.37

gdl = ang tsn 1760 gdl = 34,37°
= _tan 35 -
Bqp = ang tan —7 55 Paa = 35°
_ tan 35 =
ﬂd3 = ang tan —1.90 Ed3 = 35°
C

Adem&s se calcula Cd T ——

pero C = 0

Con los datos obtenidos, se traza el polfigcno de
fuerzas de la cufia 2, que como puede cbservarse, no cerrd, por
lo que ser8 necesario hacer m&s tanteos, cuyo resumen Se pre-
senta en la siguiente tabla:
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P12

TANTEO FS UBFd  PCEd  Ka  kp
1 1.00 40.39 35.00 0.21 3.69 944.94
2 3,00 15.83 13.14 0.57 1.59 2,570.94

3 2,70 17.49 14.54 0.54 1.67 2,420.04

Pa3 27 Yaz Pa3 1 Fig.
1 249.97 34.37 35.00 35.00 13.28 4.8
2 107.60 12.84 13.14 13.14 13.28 -

3 113.15 14.21 14.54 14.54 13.28 4.9

Bl factor de seguridad obtenido en el tercer tanteo,
serd el adecuado,es decir, Fs1 = Fsz = FS3 = 2.70.

Trazando los poligonos de las cuhas 1 y 3, obtenemos
el valor de las demds incognitas, a saber:

R, = 4,200 ton
R, = 8,800 ton

R3 = 150 ton

PROCEDIMIENTO ANALITICO
Suponemos que %, y 4, son iguales a cero, O sea:
a_ = Qo

a_ = Q°

Se calcula el valor de los empujes con la teorfa de
Rankine, como en el procedimiento anterior, por lo que:

P,, = 944.94 ton

12
P23 = 249 .97 ton
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Fig. 4.8 Polfgono de fuerzas de la cuia 2
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Fig. 4.9 Polfgono de fuerzas de la cufia 2
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F.S=2.70
W P23
3 @
R3 '
Fig. 4.9' Poligono de fuerzas de las cuilas

ly3
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Aplicaremos las dos maneras en que se define el
factor de sequridad para este mé&todo.

PRIMER CASO

Sustituyendo los resultados obtenidos en la ecuacién
4.18, obtenemos que:

Pl = 944.94 - 249.97 Pl = 694.97 ton

Caleulamos la fuerza resistente P, aplicando la ecua
ci6n 4,19, por lo tanto, seglin datos del material, tenemos que:

0d = 35°

Cpc = 0

Uge = 0

P, = wcg tan ¢

P, = 7,918.07 tan 35°
P2 = 5,544.29 ton

Sustituyendo los valores obtenidos en la ecuacifn 4.20,

el resultado sera:

5,544.29
-
Fs 694,57

FS 7.98
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SEGUNDO CASO

Segtn la *}'aci6n 4. 21 ‘tendremos’ que, sustltuyendo

ios resultados,- la fu,rza resxstente ser&

P, = 944;94"

1

Ahora, si aplicamos la ecuacién 4;22; el resultado

ser§:

o
{

= 5,544.,29 + 249,97

P 5,794.26 ton

2

Obtenemos, en este caso, el factor de seguridad
epiizend> la zcvacibn 4.20, es decir:

5,794.26
= el
FS 544.94

FS = 6.13

Resumiendo, los factores de seguridad obtenidos, son

en este caso:

FS; = 2.21
FS;; = 2.70
FS g = 7.98
FS;y = 6.13

Podemos observar que con cada uno de los procedimien
tos aplicados, obtuvimos un valor del factor de seguridad dis-

tinto.
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Esto se debe principalmente a que en cada uno de
ellos, se consideran distintas hip8tesis y ademds, en ellos
se eligen con distinto criterio y arbitrariamente, algunos va
lores que intervienen en el cdlculo del factor de seguridad.

Debido a esto, no debe hacerse una comparacién en-
tre uno y otro .factor de seguridad, pues &sta resultarfa fal-
sa.

El andlisis que es posible hacer y que sf es signi-
ficativo, es aquel en donde se comparan varios factores de se
guridad obtenidos en presas estables, con un mismo procedimien
to, en nuestro caso, no se hari este andlisis, ya que no se
cuenta con otros valores del factor de seguridad.

3.a) Tres cufas. Talud aguas abajo. Condici6n ini
cial. Vaso vacfo, NAMINO.

Este caso lo haremos Gnicamente por 21 primer proce
dimiento. E1 plano 4.5, representa la masa deslizante a ana-

lizar.

Con la ecuacién 4.22, calculamos el peso de las cu-

El peso de la cufia 1 y 3, es el mismo que en el caso

anterior, por lo que:

Wcl = 4,003.63 ton
Wc3 = 67.70 ton
ch = w6 + W7 + W8 (4.34)
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donde:
W, = 1,800.90 (2.05) + 21"}.;1‘2,";(1'?,29) - 3,719.26
W, = 1,607.83 (1.70) =,£2,753;31
Wy = 21.52 (1.19) + 29.51 (1.19) + 1,860.85 (1.19) = 2,275.14

sustituyendo en la ecuacién 4,29:

Weg = 3,719.26 + 2,733.31 + 2,275.14
Woy = 8,727.71 ton
I¢s 1freis de sceidn de los pesos, se muestran en
el plaro 4.%.
Suponemos los factores de seguridad Fsl = FS, = FS5 =
= 1.00.

Hacemos las mismas suposiciones que en el primer pro
cedimiento del caso anterior, por lo que:

¢l = 34.37°

¢2 = 35°

¢3 = 35°¢

T, = 85.98 ton
T6=T8=0t0n

A continuacién se hari una tabla donde tendremos el
resumen de los tanteos efectuados para encontrar el valor del
factor de seguridad. En las figuras mencionadas, se tienen
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los poligonos de fuerzas de las cufas.

W B L S8t f S M % & R

1 1.00 34.37 35 35 34.37 35.00 35.00 85.98 0.00 0.00 4.10
2 2.25 34.37 35 35 16.91 17.29 17.29 38,21 0.00 0.00 =~
3 2,32 34.37 35 35 16.43 16.79 16.79 37.06 0.00 0.00 4.1

Se observa que con F§S, = FS, = FS, = 2.32, los valg
res correspondientes a las demfds incSgnitas son:

R, = 4,300 ton
Ry, = 10,025 ton
R3 = 550 ton-
i
Pl2 = 3,000 ton
P23 = 40 ton

1.b) Dos cuiias. Talud aguas abajo. Condici6n fi-~
nal. Vaso.lleno. NAME,

Utilizando la ecuacién 4.22, tenemos que:

Wy =Wy + Wy + Wy + Wy + Wg + W o+ Wy (4.35)
donde:

wl = 34.20 (1.07) + 9.84 (1.70) = 53.32 ton

W, = 56.00 (X.29) = 72.24 ton’

‘w3 = 2,92 (1.9) + 71.99 (1.19) = 91.22 ton

W, = 812,96 (1.84) = 1,495.84 ton
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287.34 (1.90)

Wy = = 545,95 ton
We = 946.33 (2,05) =1,939,98 ton
W, = 155.61 (1.70) = 264.53 ton

Sustituyendo estos valores en la ecuacién 4.30,

tenemos que:

wcl = 53,32 + 72.24 + 91.22 + 1,495.84 + 545.95 + 1,939.98 +
+ 264.53
wCl = 4,463.08 ton

La zufia 2 no se ve afectada, por lo gue:

: Wc2 = 7,364.08 ton

El plano 4.6, representa la masa deslizante de nues
tro inter&s, mostréindose ademfs, las fuerzas que intervienen
en el cdlculo del factor de seguridad.

El valor de U, se calcula trazando la red de flujo
correspondiente y obteniendo un diagrama que represente las
presiones de agua en los puntos supuestos. El &rea de este
diagrama, serd la subpresién U

Del diagrama del plano 4.6, se tiene que:

A = U, = 426.22 ton

1

Cuyo &ngulo con la horizontal serd g = 44.00°

También serd& necesario calcular el empuje del agua .
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Eh, es decir:

Eh = 5 (4.36)

Sustituyendo en la ecuacifn anterior, tendremos
que:

1.00 (19.00)2
2

Eh =
%

Eh = 180.5 ton
Cuyo &ngulo con la horizontal serd ¢= 21,80°

Como primer tanteo, suponemos que el valor del fac-
tor de seguridad es FS = 1.,00.

Al igual que en el caso de dos cuflas con el vaso va

cfo,

Py = 30.72;
, a = ang tan —EQ%T%%ngi—

e = 30,72°

De las ecuaciones 4.2 y 4.4, obtenemos el valor de
T3 y TS'

Ty =17 {6l) / 1.00

T, = 427.60 ton

Ts =0 (0) .

T5 = 0 ton
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A continuacidén se hace un resumen de los resultados
obtenidos con los distintos tanteos.

a° ‘ T.

TANTEO E P—a— 3.
1 1.00 30.72 30.72 427,00
2 2.00 30.72 16.55 213.50 0.
3 1.80 30.72 18.26 237,22

De la figura 4.13, obtenemos el valor de las demés

incbgnitas, a saber:

= 3,780.00 ton

L=
R, = §,300.00 ton
Py, = 2,155.00 ton

Con un factor de seguridad FS = 1,80

A continuacifn, se har8 un resumen de los resultados

obtenidos.

CASO FS R R Ry P, Py
l.a 1.90 4,35 8,165 - 1,975 o
2.a.ly 2.b.1 2.21 4,200 9,150 80 2,895 50.00
2..2y 2.b.2 2.70 4,200 8,800 150 2,420.04 113.15
2.a3.ly2b31 7.98 - - - 944.94 249,97
2.a.3.2y 2.b.3.2  6.13 - - - 944.94 249,97
3.ay  3.b 2.32 4,300 10,025 550 3,000.00  40.00
1.b 1.8 3,780 8,300 -  2,155.00 -

En el resumen anterior, podemos observar que en nin
gln caso, el factor de seguridad es menor de 1.8, esto por sf
solo, nos dirfa que la presa analizada sf es estable, pero no’

debemos olvidar que para garantizar gue la presa es estable,
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debemos analizar un nlmero razonable de superficies de falla,
hasta encontrar el minimo factor de sequridad critico para
esa presa. E1l ejemplo desarrollado, no cumple esta condicién,
por lo que no es posible decir que los resultados sean repre-
sentativos.

AGn mds, debemos decir que aunque con el método de
la cufa obtuviéramos un factor de seguridad crftico mayor de
1.5, esto no quiere decir que la presa sea estable, pues este
valor de comparacién, estd establecido por las instituciones
especializadas para los métodos tradicionales, mientras que
para el método de la cuiia, estas instituciones no tienen un
valor definido.



CAPITULO V

ANALISIS, DISCUSICN Y CONbLUSIONES
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5.1 ANALISIS

Una presa de tierra y enrocamiento, deber§ permane
cer giempre en su posicifn inicial, por lo que el ingeniero
analizard la estabilidad de la presa, por distintos métodos.

Se observa'en el capitulo tercero, el desarrollo
de uno de estos métodos, llamado método sueco y que se apoya
principalmente en la verificacién, con los criterios de resis
tencia del material, de la posible presentacién de un mecanis
mo de falla previamente establecido.

Dentro de los procedimientos del método sueco, las
principales hip6tesis, son que la masa deslizante es un cuerpo
rigido, bidimensional y &ste se desplaza sobre una superficie
de falla circular; también supone gque no existe interacci6n en
tre las dovelas consideradas (hip6tesis congruente con la su-
posicién de cuerpo rigido).

Este m&todo es aplicable a todas las condiciones que
se presenten en él talud, como son: la distinta estratigrafia,
el flujo de agua, la altura del nivel de aguas freticas, la
forma de la colocacifn del material, etc.. Se recomienda el
uso de este método cuando la experiencia nos indique que la
posible falla sea del tipo rotacional.

En el capftulo cuarto, se desarroll$ otro método pa
ra analizar la estaﬁilidad de la presa, llamaéo en este caso,
método de la cufia, el cual se aplica generalmente a fallas
del tipo traslacional, las que se presentan usualmente cuando
existe un plano de debilidad paralelo o casi paralelo y cer-
cano a la base del talud.

Para poder decir que las posibilidades de que se
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presente en un talud una falla traslacional, son altas, se-
rd necesario gue se realizen sondeos para comprobar la exis-
tencia de un plano de debilidad, ademfs también ser§ importan
te la experiencia con la que cuente el ingeniero.

Cabe mencionar que la falla traslacional, se ‘apro-
xima principalmente a una serie de planos y no a una superfi-

cie curva.

Este método en sus hipftesis, s{ considera la inter
accifn existente entre las cuilas analizadas, por lo que toma
en cuenta todas las fuerzas resistentes y actuantes; pero su-
pone la direccibn en la que actfia el empuje de tierras y el
dngulo que forman las resultantes con las normales. En oca-
siones, supone el valor de los empujes de tierra, que al ser
calculados con la aplicacibén de las diferentes teorfas, pue-
den llegar a tener distintos valores.

5.2 DISCUSION

Aunque el método Sueco se aplica a fallas rotaciona
les y el mé&todo de la cufia a fallas traslacionales, es posible
que ambos sean aplicados a los mismos casos, ya que generalmen
te, pueden presentarse cualquiera de las dos fallas en un ta-
lud, considerindose que aungue el ingeniero posea gran expe-
riencia, nunca podrd aseqgurar que se presente alguna de las
dos fallas.

El método sueco es en la actualidad el més gehérali

zado, porque es mis f&cil de sistematizar.

A través de los afios, se ha observado gue la mayoria
de las fallas son del tipo rotacional, o se acercan a €l; es
también por esto, que el método sueco es el m&s usado.
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El método de la cufia, tiene el inconveniente de
que, por no ser muy usado, no cuenta con los antecedentes ne
cesarios para darnos una idea correcta de sus bondades, ade-
mds de que no ha sido objeto de normas o procedimientos estan
darizados.

El hecho de que el valor de @ sea escogido arbitra
riamente y dado que el factor de seguridad depende de este va
lor, hace casi imposible que los criterios de los distintos
ingenieros coincidan; esto implica que alin teniendo factores
de seguridad de presas estables, sea necesario tener un cuida
do especial con los valores de e asociados a los factores, pa
ra poder hacer un andlisis correcto.

Cuando la masa deslizante se divide en tres cuiias,
es posible decir que ademfs de la eleccifin arbitraria del &n-
gulo a , se tiene para cada procedimiento una serie de hip6te
sis distinta, la que hace que los resultados obtenidos, no

sean comparables entre si.
5.3 CONCLUSIONES

En el mé&todo de la cuiia, el ingeniero deber& tener
mds cuidado en su aplicacién, debido a que las hip6tesis he-
chas, si no se apegan a la realidad, pueden inducir a que el
factor de seguridad obtenido, no sea representativo, ni se
pueda interpretar debidamente.

Para una mejor aplicacién de estos métodos, es fun

damental gque el ingeniero posea cierta experiencia.

Para garantizar convenientemente la estabilidad en
taludes o presas, cuya falla pueda ocasionar grandes catéstro
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fes, o cuya inversifn, sea sumamente importante, se justifi
card que la estabilidad sea analizada por ambos mé&todos.
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