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RESUMEN

La condiciéon de vaciado rapido se genera cuando los taludes sumergidos de bordos de proteccion
experimentan un descenso rapido del nivel externo de agua. Los métodos de célculo clasicos para
determinar la distribucion de la presion de poro debido al vaciado rapido consideran hipotesis que a
menudo se alejan de la realidad y llevan a soluciones erroneas que afectan de manera importante los
analisis de estabilidad. En este trabajo se estudia la seguridad de los bordos de proteccion bajo
dichas condiciones, modelando numéricamente este fendémeno como un problema acoplado de flujo
transitorio-deformaciéon en un medio saturado/no saturado. Los andlisis se realizan con base en el
método del elemento finito usando el programa PLAXFLOW para los andlisis de flujo transitorio y
PLAXIS para los analisis de deformacion, consolidacion y estabilidad. Se presentan los detalles de
la metodologia propuesta. Asimismo se proporcionan recomendaciones para definir el tipo de
material (drenado o no drenado), tipo de modelo constitutivo (Hardening Soil Model y Mohr
Coulomb), condiciones de frontera y generacion de la malla de elementos finitos. En la parte
principal del articulo, se evalian con un modelo 2D de esfuerzo-deformacién los efectos de
multiples parametros, como la localizacion de la superficie fredtica, la tasa y velocidad de vaciado,
y la conductividad hidraulica. Se da un énfasis especial al estudio de la variaciéon con el tiempo de
los factores de seguridad obtenidos al evaluar la estabilidad de estas estructuras térreas. Finalmente,
se estudia el comportamiento de los bordos de proteccion marginales en suelos con caracteristicas
tipicas de la zona lacustre de la Ciudad de Villahermosa, Tabasco, durante las inundaciones de
octubre-noviembre de 2007, mediante la metodologia de andlisis propuesta. A partir de los
resultados obtenidos de la modelacion numérica se proponen soluciones para incrementar la
estabilidad de los bordos que interactiian con el fenémeno del vaciado répido.

ABSTRACT: The rapid drawdown condition arises when submerged slopes of protection levees
experience a rapid decrease of the external water level. Classical methods of calculation to predict
the distribution of pore pressure due to rapid drawdown consider assumptions that are often away
from reality and lead to erroneous solutions that significantly affect the stability analyses. In this
paper the safety of a protection levee under rapid drawdown conditions is studied by numerically
modeling this phenomenon as a coupled problem of transient seepage-deformation in a
saturated/unsaturated medium. Analyses are performed based on finite element method by using the
PLAXFLOW program for transient seepage analysis and the PLAXIS program for deformation,
consolidation and stability analyses. The details of the proposed methodology are presented in this
work. Also, recommendations for definition of material type (drained or undrained), constitutive
soil model type (Hardening Soil Model and Mohr Coulomb), boundary conditions and mesh
generation of finite elements are provided. In the main part of the paper, the effects of multiple
parameters such as location of phreatic surface, water drawdown ratio and drawdown rate, and the
hydraulic conductivity are evaluated by a 2D model of stress-strain. Special emphasis is given to the
study of the variation as a function of time of the safety factors obtained when assessing the
stability of these earth structures. Finally, a practical case of failure of a protective levee in the city
of Villahermosa, Tabasco, during the floods in october-november 2007, is studied by meanings of
the proposal methodology. From the results of the numerical modeling solutions are proposed in
order to increase the stability of the levees which interact with the phenomenon of rapid drawdown
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INTRODUCCION

El talud sumergido de bordos localizados en las margenes de los rios, lagos y lagunas, los cuales
ayudan a proteger las zonas urbanas de posibles inundaciones, estd frecuentemente sometido a
abatimientos repentinos del nivel de agua que modifican las condiciones de equilibrio dentro y fuera
de la masa térrea, afectando su estabilidad.

En la literatura internacional se ha reportado que el 30% de los deslizamientos ocurridos en las
estructuras de tierra localizadas en los Estados Unidos son resultado de un descenso rapido del nivel
de agua, ya sea por una causa natural o artificial (Jones et al., 1961). Un estudio més reciente hecho
por la ICOLD (1980) indica que de 33 casos de fallas en presas, un tercio se debe al fenémeno del
vaciado rapido. En Peru, se han observado fallas similares en un gran nimero de bordos a lo largo
del rio Mantaro (Duncan, Wright & Wong, 1990). Nakamura (1990) reportd que el 60% de los
deslizamientos alrededor de las reservas en Japon ocurren bajo condiciones de vaciado rapido. En
México, los dafios y deslizamientos observados en las margenes del Rio Grijalva y del rio Carrizal
localizadas en la ciudad de Villahermosa, Tabasco, durante las inundaciones de 1999, 2007, 2009 y
2010 son en gran parte atribuidas a dicho fenomeno (Auvinet et al., 2008).

Los casos anteriores son algunas de las evidencias que demuestran la importancia de estudiar y
entender la estabilidad de aquellos taludes expuestos a cambios bruscos en el nivel de agua exterior,
con el fin de asegurar el bienestar de las personas e infraestructuras cercanas a ellos.

Por tanto, el objetivo general de este trabajo es desarrollar una metodologia para el analisis y disefio
de bordos de proteccién sometidos al fendémeno del vaciado rapido, mediante analisis numéricos
acoplados de flujo transitorio-deformacion y estabilidad, desarrollando modelos basados en el MEF
en dos dimensiones.

El cuerpo de este estudio se divide en 6 partes principales. La primera trata de los antecedentes
generales de analisis, en los que se presentan las ecuaciones fundamentales de flujo de agua asi
como los tipos analisis de estabilidad empleados comunmente en la mecanica de suelos. Asimismo
se presentan los criterios para la seleccion de los analisis en condiciones drenadas y no-drenadas en
los problemas practicos.

En la segunda parte se presentan las caracteristicas generales de los bordos de proteccion.
Particularmente se estudian los diferentes tipos de bordos, los distintos mecanismos de fallas y los
criterios de disefio. Como parte de este estudio se revisaron las actuales normas de disefio de bordos
del U.S Army Corps of Engineers (USACE, 2000), U.S. Federal Emergency Managment Agency
(FEMA, 2005) y el Manual para el control de Inundaciones de CONAGUA (2011), asi como las
recomendaciones de disefio encontradas en diversas publicaciones (Briaud, 2006, 2011 Briaud et
al., 2001, Briaud ef al., 2006 y Auvinet et al., 2008).

En la tercera parte se presenta una revision bibliografica exhaustiva de los estudios efectuados a
nivel mundial relacionados al fendomeno del vaciado rapido. Se presentan antecedentes generales del
estudio de dicho fendémeno asi como los métodos cldsicos de andlisis para predecir las presiones de
poro después de un abatimiento repentino del nivel de agua.



Introduccién

En el capitulo cuatro se presenta el desarrollo de la metodologia del andlisis propuesta para la
modelacion numérica. Asimismo se proporcionan recomendaciones para definir el tipo de material
(drenado o no-drenado), tipo de modelo constitutivo (Hardening Soil Model y Mohr Coulomb),
condiciones de frontera y generacion de la malla de elementos finitos. En la parte principal del
capitulo, se evaluan los efectos de multiples parametros, tales como la localizacion de la superficie
fredtica, la tasa y velocidad de vaciado, y la conductividad hidraulica. Se da un énfasis especial al
estudio de la variacion con el tiempo de los factores de seguridad obtenidos al evaluar la estabilidad
de estas estructuras térreas.

En la quinta parte de este trabajo, se estudia el uso de filtros horizontales como medida de
mitigacion contra los problemas hidraulicos y mecanicos ocasionados por el fendémeno del vaciado
rapido. Asimismo se establecen criterios de disefio de los filtros horizontales contra el vaciado
rapido y se realiza una revision bibliografica de los criterios de disefio de filtros existentes contra la
erosion y tubificacion.

En el sexto y ultimo capitulo se estudia el comportamiento de los bordos de proteccion marginales
en suelos con caracteristicas tipicas de la zona lacustre de la Ciudad de Villahermosa, Tabasco,
durante las inundaciones de octubre-noviembre de 2007. A partir de los resultados obtenidos de la
modelacion numérica se proponen soluciones para incrementar la estabilidad de los bordos que
interactian con el fenémeno del vaciado rapido.

Este trabajo pretende asi, por una parte, mejorar el entendimiento del fendmeno del vaciado rapido
y, por otra, contribuir a mejorar la practica del analisis y disefio de bordos de proteccion.



CAPITULO 1

ANTECEDENTES TEORICOS GENERALES

1.1. ANALISIS DE FLUJO DE AGUA

1.1.1. Ecuacion de la continuidad para flujo estacionario

El concepto de flujo estacionario implica que el agua que entra en un medio poroso sea igual a la
que va a salir del mismo sin que varie el agua almacenada en dicho espacio y que, por tanto, no
existan variaciones del nivel piezométrico. Es decir, el nivel es independiente del tiempo y el agua
que entra es igual al agua que sale. Considérese un elemento diferencial de suelo como el mostrado
en la Figura 1.1, el cual corresponde a una region de flujo que tiene como dimensiones dy, dy, d,.
En cada cara entrard un gasto ¢ que dara lugar a un gasto por unidad de area. Se considera que si
por una cara entra un flujo unitario v por la puesta saldra v + dv.

ov,
AV, T—2dz
© oz

i v
V/ 4 ‘ "v/—ﬂ’dy

Figura 1.1 Elemento de una region sujeta a flujo tridimensional.

Por lo tanto, el gasto de entrada en las caras del elemento es igual a:

qg = Vedyd, + Vydyd, + V,dyd,y Ec. 1.1
y el gasto de salida es igual a:
Ovy ov v,
as = (Vi + %) dyd, + (Vy + a—yy) dyd, + (V, + ai) dyd, Ec. 1.2

Si se asume que el agua y el suelo son incompresibles, que el flujo es constante y no hay pérdidas, y
que el suelo tiene densidad constante y esta totalmente saturado, entonces se puede establecer de
forma matematica la ecuacion de la continuidad (conservacion de la masa) que expresa que en un
régimen de flujo estacionario o permanente, el agua que entra en un elemento de suelo por unidad
de tiempo es igual al agua que sale (siempre que no existan fuentes de recarga o descargas en el
interior de dicho elemento ), por lo tanto, al igualar las ecuaciones 1.1 y 1.2 la expresion resultante
es:
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1.1.2. Ecuacioén de Laplace

La ecuacion de Laplace es la primera de las ecuaciones diferenciales en derivadas parciales que
gobiernan el flujo en medios porosos. Se refiere al flujo en condiciones de régimen estacionario y
en ausencia de recarga o descargas dadas por una eventual fuente. Esta ecuacion, como todas las
ecuaciones del flujo en medios porosos, se obtiene aplicando conjuntamente la ecuacion de la
continuidad y la ley de Darcy. Asi se tiene que la velocidad en cada una de las direcciones (X, Y, Z),
se expresa como:

v, = —k, 2 Ec. 1.4

, donde

ky, ky, k, son las direcciones principales de las permeabilidades;

- (?) ,— (g—h> ,— (%) son los gradientes hidraulicos segln los tres ejes seleccionados. El signo (-)
x y z

indica que la carga / disminuye en direccion del flujo.

Sustituyendo los términos anteriores en la ecuacion de la continuidad tenemos:

n n 2n) _
(1 22) + (ks 6y2) + (k. 52) =0 Ec. 1.5

Si se considera el medio homogéneo (la permeabilidad es la misma en cualquier punto del espacio)
e isotropo (la permeabilidad es la misma en cualquier direccion del espacio), se tiene que
kyx = kyy =k, = k. Si el flujo es bidimensional, es decir, solo ocurre en la direccion paralela XY,
obtenemos la ecuacion que rige al flujo de agua establecido:

ﬁ) (ﬁ>_
(axz +(5s)=0 Ec. 1.6

que es la ecuacion de Laplace, la cual es valida para régimen estacionario, medio homogéneo e
isétropo y en ausencia de descargas o recargas dadas por una eventual fuente, Q.

Entre los métodos de solucion para problemas de flujo estacionario se encuentran los siguientes:

*  Solucidn analitica

*  Solucidn grafica (redes de flujo)

* Modelos de laboratorio

* Modelos analdgicos

* Mz¢étodo de los fragmentos

*  M¢étodo de los paseos casuales

* M¢étodo de elementos finitos

* M¢étodos de relajaciones (diferencias finitas)

* Mz¢étodos de elemento de frontera (ecuaciones integrales)
* Transformaciéon o mapeo conforme
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1.1.3. Ecuacion de Poisson
Laplace no integra en sus planteamientos la existencia de fuentes ¢ sumideros dentro de un medio
poroso, sin embargo, y aun en problemas de régimen estacionario, es preciso incluir descargas o

recargas de agua (bombeo 6 inyeccion) asociados a problemas reales.

La ecuacién de Poisson de flujo en medios porosos en régimen permanente, y con posibilidad de
integrar bombeos y recargas, puede desarrollarse con la ayuda del esquema de la Figura 1.2

S 7

Figura 1.2 Esquema para la deduccion de la ecuacion de Poisson (Modificado de Gonzalez de Vallejo et al., ,
2004)

Se considera una descarga R(x,y) por unidad de drea y unidad de tiempo. Aplicando condiciones de
flujo estacionario:

2% dxdyb +5* dxdyb = R(x,y)dxdy = Q Ec. 1.7
x y

Aplicando Darcy con hipotesis de homogeneidad e isotropia y siendo T = kb, se obtiene la
ecuacion de Poisson.

9%p %n) _ ROy _
( >+(a >_ LEa2By Ec. 1.8

0,2 2

, donde b es la potencia del acuifero y T la transmisividad.
En esta ecuacion se tiene que:

Si Q es cero, coincide con la ecuacion de Laplace
Si @ es positivo, se tiene una recarga de agua.
Si Q es negativo, se tiene un bombeo de agua.

Todo lo dicho para la solucion de la ecuacion de Laplace es valido para la ecuacion de Poisson. Sin
embargo, ésta ultima es mas realista y completa y se ajusta mejor a la mayoria de los problemas que
suelen presentarse. Establece de modo simplista que la suma de entradas y salidas de agua en un
medio poroso debe ser igual al bombeo o recarga que incida sobre dicho medio, siempre en
condiciones de régimen permanente (no hay variacion de los niveles piezométricos en el espacio
poroso) y de medio homogéneo e isétropo en cuanto a la permeabilidad.



Capitulo 1. Antecedentes Teoricos Generales

1.1.4. Ecuacion del flujo en régimen transitorio

En el régimen establecido se obtienen soluciones de equilibrio para un fenémeno concreto. No se
trata de como ni cuando se alcanza ese equilibrio, unicamente se calcula la solucién de equilibrio.
Este tipo de soluciones no son aplicables en suelos blandos, pues debido a su bajo valor de
permeabilidad las cargas varian en el tiempo de acuerdo con la capacidad que tenga el suelo para
almacenar y/o liberar agua

Si un sistema esta en equilibrio, para cambiar esta situacion se requieren ciertas acciones sobre el
sistema, tales como bombeos, recargas o filtraciones debidas a los fenémenos de llenado y vaciado
rapido. El sistema evoluciona hasta alcanzar de nuevo la situacidon de equilibrio correspondiente;
mientras estas nuevas condiciones son alcanzadas, suceden un conjunto de situaciones a lo largo del
tiempo, que es lo que se denomina flujo en régimen transitorio. Los niveles van variando y en
consecuencia se va almacenando o liberando agua en el medio. En este caso, la ecuacién de la
continuidad se aplica segun:

Volumen de agua saliente = Volumen de agua entrante — Volumen de agua liberado (en un intervalo
de tiempo At)

Considerando el esquema de la Figura 1.3, tenemos que en un intervalo de tiempo At, el nivel del
agua varia AA, por lo tanto, el volumen del suelo vaciado vendra dado por Ax.Ay.Ah, y el volumen
de agua almacenado en este volumen de suelo vendréd dado por S.Ax.Ay. Ah.

- Ax >

| e
I ks

Figura 1.3 Esquema para la deduccion de la ecuacién del flujo transitorio (Modificado de Gonzalez de Vallejo
etal., 2004)

. . , AR . , .
El volumen de agua liberado en el tiempo Az serd S.Ax. Ay. e Introduciendo éste término en la
ecuacion de la continuidad en presencia de descargas o recargas, aplicando la ley de Darcy
generalizado, asumiendo una vez més condiciones de homogeneidad e isotropia, y asumiendo una
discretizacion cuadrada (Ax = Ay) , se obtiene:

azh> (62h> S dh R(xy,t)
— )+ |-z =——"= Ec. 1.9
(axz 042 T ot T
, donde

0% 0%h

) tl5)es la suma de los caudales entrantes por las caras laterales

x2 y2
Sdh ah . . .
79; = €5 ©8 el volumen de agua liberado en la unidad de tiempo
R(xy.t)

es el bombeo o recarga en la unidad de tiempo.
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c es la capacidad especifica o coeficiente de almacenamiento y se define como el volumen de agua
extraido por unidad de volumen del acuifero y por unidad de variacion de la carga hidraulica,

=M<1+ m”l) Ec. 1.10
Ew Tl+a

, donde

n es la porosidad del suelo,
m,, es el mdédulo de compresibilidad volumétrica del suelo y
E,, el mddulo de elasticidad del agua, del cual, un valor considerable es 2100 MPa (Walton, 1970).

Por lo tanto, la ecuacién 1.9 se puede reescribir como:

G D T N
(52>+(6y2> o= C Ec. .11

X

Como se puede observar:

Si ¢ = 0, coincide con la ecuacion de Poisson
Sic=0yQ = 0, coincide con la ecuacion de Laplace.

Entre los métodos mas comunes de solucion a los problemas de flujo transitorio se encuentran:

* Solucidn analitica de ecuaciones diferenciales parciales (Alberro et al., 2001).
*  M¢étodo grafico aproximado de “redes de flujo transitorias” (Cedergren, 1989).
*  Modelacion numérica con el método de elementos finitos y con diferencias finitas

La ecuacion general del flujo transitorio y su solucidén para cada caso concreto con sus adecuadas
condiciones de frontera también es de uso general en los problemas de hidrogeologia e ingenieria
geologica.

1.2. ANALISIS DE ESTABILIDAD DE TALUDES

1.2.1. Introduccion

Los métodos de anélisis de estabilidad se basan en un planteamiento fisico-matematico en el que
intervienen las fuerzas estabilizadoras y desestabilizadoras que actian sobre el talud y que
determinan su comportamiento y condiciones de seguridad. Se pueden agrupar en: i) métodos
deterministicos y ii) métodos probabilisticos. Los primeros consisten en seleccionar los valores
adecuados de los parametros fisicos y resistentes que controlan el comportamiento del material para
que a partir de ellos y de las leyes de comportamiento adecuadas, se pueda definir el factor de
seguridad del talud. Existen dos grupos de métodos deterministicos: i) métodos convencionales de
equilibrio limite y ii) métodos numéricos del elemento finito. Los métodos probabilisticos
consideran la probabilidad de rotura de un talud bajo ciertas condiciones determinadas; es necesario
conocer las funciones de distribucion de los diferentes valores considerados como variables
aleatorias en los anélisis (lo que representa mayor dificultad por la gran cantidad de datos
necesarios, dadas las incertidumbres sobre las propiedades de los materiales), realizdndose a partir
de ellas los célculos del indice de confiabilidad, margen de seguridad o factor de estabilidad,
mediante procesos iterativos. En la literatura se han implementado diversos métodos de célculo
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tales como i) el método del primer orden segundo momento (FOSM), ii) método de la estimacion
puntual (PEM), iii) la simulacion de Monte Carlo y iv) el método del elemento finito aleatorio
(RFEM).

Para fines de estudio de la presente tesis se mencionardn Unicamente, de manera breve, los métodos
deterministicos.

1.2.2. M¢étodos convencionales de equilibrio limite

Son los métodos mas utilizados para el analisis de estabilidad de taludes y su solucion involucra
resolver el equilibrio entre fuerzas y/o momentos actuantes y resistentes. A través de los afios se han
desarrollado muchos métodos de equilibrio limite, incluyendo el método de dovelas ordinario
(Fellenius, 1936), método de Bishop modificado (Bishop, 1955), método de equilibrio de fuerzas (p.
ej. Lowe & Karafiath, 1960), método generalizado de las dovelas (Janbu, 1968), método de
Morgenstern y Price (1965) y el método de Spencer (1967), entre muchos otros. También se han
desarrollado cartas de estabilidad (p. ej. Taylor, 1937, 1948; Bishop & Morgenstern, 1960; Spencer,
1967; Janbu 1968; Hunter & Schuster, 1971; Cousin, 1978), las cuales son ttiles para estimaciones
rapidas y preliminares de la estabilidad del talud, siempre y cuando se tomen en cuenta las
limitantes dadas por las hipétesis consideradas para su elaboracion.

La seguridad del talud puede ser evaluada utilizando analisis de esfuerzos totales o efectivos. En los
analisis en términos de esfuerzos totales no se consideran las presiones de poro y la resistencia al
esfuerzo cortante estd descrita con pardmetros de resistencia no drenados, S, (a veces referido al
analisis ® = 0). En los analisis en términos de esfuerzos efectivos, la resistencia del suelo esta
descrita por el criterio de falla de Mohr Coulomb, tal y como se presenta a continuacion:

s=c + (o —u)tan®’ Ec. 1.12

, donde ¢’ es la cohesion efectiva del suelo, o es el esfuerzo normal total, u es la presion de poro y
@’es el angulo de friccion del suelo.

La ecuacién 1.12 es aplicable tinicamente para suelos saturados. Para suelos parcialmente saturados
o no saturados, el criterio de falla de Mohr Coulumb puede ser extendida a la siguiente expresion
(Fredlund et al., 1978):

s=c + (6 —uytan® + (u, — u)tan@® Ec. 1.13

, donde u, es la presion de aire, @” es el angulo de friccion del suelo con respecto al cambio en
(ug — u), cuando (0 — u,) se mantiene constante. El término (u, — u) es usualmente conocido
como succién matrica y es considerado como un incremento en la cohesion aparente (Fredlund y
Rahardjo, 1993).

La estabilidad del talud se mide con el factor de seguridad (FoS, por sus siglas en inglés), el cual se
define como la relacion entre la resistencia al cortante del suelo y los esfuerzos cortantes requeridos
para el equilibrio (Duncan, 1996). Para el andlisis se tiene que asumir una superficic de
deslizamiento, la cual puede ser plana, circular o no circular, antes del analisis de equilibrio y el
factor de seguridad encontrado se asume constante para toda la superficie de falla. Los analisis
involucran un proceso iterativo hasta que se encuentre la superficie de deslizamiento critica, la cual
es la superficie con menor FoS.
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Los analisis de equilibrio limite requieren un minimo de datos de entrada para sus calculos, tales
como peso especifico del material, pardmetros de resistencia al corte, presiones de poro, y las
dimensiones del talud (incluyendo el dngulo de inclinacidn). La popularidad de dicho método es su
simplicidad y la experiencia que el ingeniero geotecnista ha adquirido a través de los afios para
interpretar los resultados. Los factores de seguridad obtenidos con los andlisis de equilibrio limite
garantizan que las deformaciones estén dentro del rango permisible y ayudan al ingeniero a
protegerse de las incertidumbres tales como la ignorancia de la fiabilidad de los pardmetros de
entrada y las cargas actuantes, asi como la posibilidad de que el mecanismo de falla difiera del
comportamiento real. A pesar de los beneficios antes sefialados, los métodos de equilibrio limite
tienen algunas deficiencias importantes. La técnica deja de lado el comportamiento esfuerzo-
deformacion de los suelos y rocas. También hace suposiciones arbitrarias (principalmente en
relacion de las fuerzas internas actuando en las dovelas) que aseguran la determinacion estatica. Son
métodos poco practicos para analizar problemas de estabilidad donde la falla involucra la
deformacion de cuiias, tales como muros de retencion y tablaestacas.

1.2.3. M¢étodo del elemento finito (MEF)

El método del elemento finito (MEF) es una técnica relativamente nueva pero poderosa para el
analisis de estabilidad de taludes. A pesar de que el MEF ha sido ampliamente utilizado para
analisis de deformacién de terraplenes y otros problemas geotécnicos, sigue siendo poco comun
para analisis de estabilidad de taludes en comparaciéon de los métodos convencionales de equilibrio
limite (Duncan, 1996; Griffiths & Lane, 1999). Lo anterior se debe a que estos ultimos son
tedricamente mas sencillos y los programas actuales de computadora proporcionan estimaciones
precisas y rapidas del FoS. En contraste, el método del elemento finito involucra dominar teorias
mas complejas y usualmente requiere de mas tiempo para desarrollar los pardmetros del modelo,
realizar los andlisis de computadora e interpretar los resultados (Duncan, 1996). A pesar de lo
mencionado, el uso del MEF para analisis de estabilidad de taludes presenta muchas ventajas sobre
los analisis convencionales de equilibrio limite, tales como los establecidos por Griffiths y Lane
(1999), entre otras:

1. No se necesita definir a priori el tipo, la forma y la localizacion de la superficie critica
deslizante. La falla ocurre de manera “natural” en zonas donde la resistencia al esfuerzo
cortante es menor a los esfuerzos cortantes aplicados.

2. No se necesita hacer suposiciones acerca de las fuerzas internas en las dovelas, tales como
la inclinacién y localizacion de las mismas, lo cual parece ser una de las mayores fuentes de
incertidumbre en los andlisis de equilibrio limite. E1 MEF mantiene un equilibrio global
hasta que se presenta la falla.

3. El método permite monitorear el desarrollo de las zonas de falla, lo cual es particularmente
importante en los analisis de taludes altos tales como los encontrados en minas abiertas y en
el impacto de la excavacién sobre estructuras cercanas.

4. Debido a las habilidades del elemento finito para cuantificar y predecir esfuerzos y
deformaciones, se puede utilizar para disefiar elementos de soporte (pilotes, inclusiones,
geotextiles, anclas, etc) y modelar las etapas de construccion, lo cual es particularmente
importante en terraplenes y excavaciones.

5. El método puede ser aplicado de una manera més eficiente a analisis de tres dimensiones.
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A mediados de los 1970’s, las técnicas para aplicar el elemento finito a los analisis de estabilidad de
taludes comenzaron a aparecer en las literaturas. Uno de los estudios mas recientes fue realizado por
Smith y Hobbs (1974). Basado en modelos elasto-plasticos, los autores reportaron resultados afines
a las cartas de Taylor (1937) para taludes @,, = 0, mientras que Zienkiewicz et al. (1975) y Griffiths
(1980) analizaron los taludes phi-c y reportaron que los FoS calculados con el MEF estan en buen
acuerdo con los obtenidos por los métodos de equilibrio limite. Desde entonces han sido reportado
muchos estudios adoptando la técnica del elemento finito (p. ej. Potts et al., 1990; Matsui & Sun,
1992; Griffiths & Lane, 1999; Jeremic, 2000; Lane & Grffiths, 2000; Lechman & Griffiths, 2000;
Sainak, 2004; Zheng et al., 2006, Griffihts & Marquez, 2007; Li, 2007).

Actualmente es comun referir al analisis de estabilidad mediante el MEF como el método de
reduccion de resistencia (phi-c). El método fue propuesto por Zienkiewicz et al. (1975). Es un
analisis de deformacion no lineal basado en el modelo constitutivo de Mohr-Coulumb, en donde se
suponen parametros de resistencia al esfuerzo cortante elasto-plasticos para los materiales del talud,
los cuales son reducidos gradualmente por un factor de reduccion, F.

T=cr+o'tan®d’y Ec. 1.14

, donde
, c , tang’ . . . .
CR=%Y @' = arctan —, ) son los parametros de resistencia reducidos.

Al momento de la falla, el factor de seguridad es igual al factor de reduccion (FoS=F) y se define
como el factor por el cual la fuerza cortante del suelo debe reducirse para llevar al talud al borde de
la falla (Duncan, 1996).

1.3. ANALISIS EN CONDICIONES DRENADAS Y NO-DRENADAS
1.3.1. Condiciones iniciales drenadas y no-drenadas

Los conceptos de drenado y no-drenado utilizados en mecénica de suelos estan relacionados a la
velocidad con la que el agua se mueve dentro o fuera de la masa de suelo en comparacion del
tiempo en que se somete al suelo a un cambio de carga. El problema radica en si los cambios de
carga causan excesos negativos o positivos en las presiones de poro:

En condiciones drenadas los cambios en las cargas del suelo no generan cambios en las presiones
de poro ya que el agua es capaz de fluir libremente dentro y fuera de la masa del suelo conforme se
incrementa o disminuye el volumen de vacios en respuesta al cambio en los esfuerzos totales. Esta
condicion se da en situaciones de i) drenaje completo debido a una elevada permeabilidad, ii) una
velocidad de carga lo suficientemente lenta como para que el agua alcance a movilizarse o iii) la
carga ha permanecido en el lugar el tiempo suficiente como para que se disipen los excesos de
presion de poro.

En condiciones no-drenadas los cambios en la carga si generan cambios en las presiones de poro
debido a que el agua no es capaz de entrar o salir rdpidamente de la masa del suelo. Esta condicién
se puede dar cuando la conductividad hidraulica del suelo es muy baja y la carga se aplica mas
rapido de lo que el agua alcanza a fluir.

10
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De lo anterior se puede observar que la diferencia entre ambos conceptos es el tiempo. El suelo
tiene ciertas caracteristicas que te ayudan a determinar cuanto se requiere para que se de la
transicion entre una condicion y otra. Una medida practica para determinar esta cantidad es el tgg
(Duncan & Wright, 2005), el cual es el tiempo necesario para alcanzar el 99% del drenaje y esta
dado por la siguiente expresion:

DZ
t99=4C_ ECllS
, donde D es la distancia de recorrido del agua y C, es el coeficiente de consolidacion.

Los valores tipicos de C, para los suelos son de 1 a 100 cm?/h para la arcilla, 100 veces el valor de
la arcilla para los limos y 100 veces el valor de los limos para las arenas (Figura 1.4). La distancia
de recorrido del agua esta relacionado con el espesor del estrato; es igual a la mitad del espesor para
capaz que se encuentran entre dos estratos permeables e igual al espesor para capaz que se
encuentran limitados por un estrato permeable y uno impermeable.
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Figura 1.4 Tiempo requerido para el drenaje en depositos de suelos (Modificado de Duncan & Wright, 2005)

1

1.3.2. Parametros de resistencia drenados y no-drenados

La resistencia al corte es el valor maximo de esfuerzo cortante que el suelo puede soportar y estéd
controlado por los esfuerzos efectivos, ya sea que la falla ocurra en condiciones drenadas o no-
drenadas.

La resistencia drenada del suelo es aquella que se obtiene en el laboratorio al aplicar una carga lo
suficientemente lento como para evitar que se generen excesos de presion de poro, mientras que la
resistencia no-drenada es la que se obtiene al cargar una muestra de suelo hasta alcanzar su falla,
sin permitir el drenaje, ya sea aplicando la carga tan rapido que el agua no alcance a fluir 6 sellando
el espécimen con una membrana impermeable. Es preferible controlar el drenaje a través de la
membrana impermeable asi como realizar pruebas triaxiales en lugar de pruebas de corte directo
con el fin de evitar valores altos de resistencia, debidos a los efectos de las altas velocidades de
deformacién, que pueden no ser representativos del campo.

11
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La Figura 1.5 muestra la trayectoria de esfuerzos y las resistencia drenada y no drenada tipica de
una arcilla normalmente consolidada, obtenidos con una prueba de corte directo. La trayectoria de
esfuerzo drenado es vertical; los incrementos en los esfuerzos cortantes no generan excesos de
presion de poro, por lo que el esfuerzo efectivo inicial se mantiene constante. La trayectoria de
esfuerzos no-drenado forma una curva hacia la izquierda del esfuerzo inicial; conforme el esfuerzo
cortante aumenta los esfuerzos efectivos disminuyen debido a un incremento en la presion de poro.

La resistencia no-drenada es menor que la resistencia drenada (en arcillas normalmente
consolidadas), no asi, en arcillas fuertemente sobreconsolidadas, donde las presiones de poro
disminuyen y los esfuerzos efectivos aumentan conforme se aplica el esfuerzo cortante. Si se carga
una muestra de arena muy compacta o una arcilla fuertemente sobreconsolidada, éstas tenderan a
dilatarse bajo la carga, por lo que podemos introducir presiones de poro negativas.

Envolvente de esfuerzos efectivos
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Figura 1.5 Representacion Trayectorias de esfuerzo y resistencia drenada y no drenada de una arcilla
(Modificado de Duncan & Wrigth, 2005)

Las envolventes de resistencia (totales o efectivas) son representados con el diagrama de Mohr-
Coulomb (Figura 1.6) y expresados con la ecuacion 1.12, presentada anteriormente.

La envolvente de resistencia en términos de esfuerzos efectivos representa el comportamiento
fundamental de la arcilla, porqué la resistencia es controlada por los esfuerzos efectivos. Los
valores de los parametros mecanicos (¢’ y @") dependen de si la arcilla se encuentra normalmente
consolidada o sobreconsolidada. En el primer caso ¢’ es cero y @” es constante. En el segundo caso
¢’ es mayor que cero y @” es menor al de una arcilla normalmente consolidada. Debido a que los
parametros mecanicos del suelo dependen de la magnitud de los esfuerzos en relacion con el
esfuerzo de preconsolidacion, es importante que el rango de esfuerzos utilizados en las pruebas de
laboratorio correspondan al problema real analizado y a las condiciones del sitio.

La envolvente de resistencia de los esfuerzos totales refleja la presion de poro desarrollada durante
el corte no-drenado. En suelos saturados dicha envolvente es horizontal, constante e independiente
de la magnitud de los esfuerzos totales utilizados para la prueba. El comportamiento estéd
caracterizado por c = S, y @, = 0; donde c es la cohesion no drenada Su la resistencia al corte no
drenada y @, el angulo de friccion no drenado. La resistencia al corte es la misma para todos los
valores de esfuerzos totales debido a que la arcilla est4 saturada y en condiciones no drenadas. Al
incrementar o disminuir los esfuerzos totales habra un cambio en las presiones de poro que son
iguales en magnitud pero opuestos en signo al cambio en los esfuerzos normales, por lo tanto, los
esfuerzos efectivos serdn constantes, y por consecuencia, la resistencia sera constante (debido a que
esta controlada por los esfuerzos efectivos).

12



Capitulo 1. Antecedentes Teodricos Generales

Cuando la arcilla estd parcialmente saturada, la envolvente de resistencia no drenada no es
horizontal, sino inclinada; conforme los esfuerzos totales normales incrementan, la resistencia
incrementara, debido a que los cambios en los esfuerzos totales no seran igual a los cambios en la
presion de poro. Lo anterior se debe a que cuando hay aire y agua en los espacios porosos, el agua
no es incompresible, por lo que soportara solo parte de la carga aplicada (el esqueleto del suelo
soportara la diferencia), lo que resulta en un incremento en los esfuerzos efectivos.

Esfuerzo cortante-t

$F Esfuerzos totales (No drenado)
S.=c; ¢.=0
o
T Esfuerzos efectivos o totales-c’o o

Figura 1.6 Envolventes de resistencias drenadas y no drenadas para una arcilla saturada sobreconsolidada
(Modificado de Duncan & Wrigth, 2005)

A pesar de que la resistencia al corte es controlado por los esfuerzos efectivos, para algunos casos
es mas conveniente utilizar la envolvente de resistencia total con sus parametros correspondientes
no drenados. El uso y seleccion de los pardmetros drenados o no drenados se discutiran
posteriormente en el presente capitulo.

1.3.3. Analisis de estabilidad con esfuerzos totales o efectivos

Cuando se desea verificar la estabilidad de un terraplén en una condicidon en que hay presiones de
poro transitorias inducidas por las cargas actuantes (es decir presiones de poro que no corresponden
a un estado de flujo establecido), hay la opcion de realizar el analisis en términos de esfuerzos
efectivos o de esfuerzos totales.

Para establecer a fondo ambos métodos conviene sefialar algunos hechos fundamentales de la
resistencia al corte de los suelos.

La resistencia de un suelo depende tanto de las caracteristicas que definen el estado inicial del
material (relacion de vacios, grado de saturacion y estructura) como del modo de aplicacion de los
esfuerzos exteriores (trayectoria de esfuerzos, velocidad de carga y condiciones de drenaje). Por lo
tanto, la correcta mecanica de suelos al andlisis de estabilidad de un talud, exige la determinacién de
la resistencia de los materiales en muestras para las cuales las variables enunciadas sean tan
semejantes a las del campo como resulte posible.

13
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Se ha visto que en muchos casos los efectos de todas estas variables en la resistencia de un suelo
pueden expresarse, aproximadamente, en términos de solo tres factores: i) el esfuerzo efectivo en el
plano de falla durante la misma, ii) la trayectoria de esfuerzos efectivos y iii) la velocidad de
deformacion, siendo el primero de ellos el factor dominante (Marsal & Reséndiz, 1975).

La utilidad directa del principio de los esfuerzos efectivos en el analisis de estabilidad de taludes,
depende, de la posibilidad de predecir dichos esfuerzos en el momento de la falla. Pero salvo casos
en que las fuerzas actuantes permanezcan constantes o cambian tan lentamente que las presiones de
poro inducida por ellas es nula, la estimacion de las presiones de poro, y por tanto de los esfuerzos
efectivos en la falla, es un asunto dificil.

Sin embargo, ocurre que en todo proceso de carga a contenido de agua constante, la presién de poro
inducida en el momento de la falla depende, esencialmente, del estado inicial del suelo (Marsal &
Reséndiz, 1975), esto es de la historia de esfuerzos efectivos anterior al momento de iniciacion del
proceso de deformaciéon a volumen constante (Bishop & Edin, 1950). Este hecho y el principio de
los esfuerzos efectivos permiten concluir que la resistencia de un suelo deformado a volumen
constante depende principalmente de las siguientes tres variables: i) historia de carga antes del
proceso de falla, ii) trayectoria de esfuerzos durante el proceso de falla y iii) velocidad de
deformacion, siendo la primera, con mucho, la mas importante. Alguna vez se ha propuesto llamar a
este enunciado “principio de la resistencia no drenada” (Whitman, 1960) y es el fundamento
explicito del analisis de estabilidad en términos de esfuerzos totales. En la base de tal suposicion
hay una falacia, pues, si se aplican con conocimiento, ambos métodos son igual de confiables.

Ya sea que el andlisis de estabilidad de taludes se realice en condiciones drenadas o no drenadas, el
requerimiento basico es que el equilibrio se satisfaga en términos de esfuerzos totales, es decir,
todas las fuerzas actuantes (peso propio del terraplén, sobrecargas, presiones del agua actuando en
el paramento del talud) deben ser incluidas en el analisis. Como resultado se obtendra i) el esfuerzo
normal total actuante en la superficie de falla y ii) el esfuerzo cortante requerido para el equilibrio.
El cociente entre ambos esfuerzos es el factor de seguridad (Duncan, 1996).

Para realizar un andlisis en términos de esfuerzos efectivos es preciso conocer las presiones de poro
existentes en cada punto de la superficie de falla de la estructura de tierra en estudio, con el fin de
poder restarlo de la presion total (que si se conoce) y asi llegar al valor del esfuerzo efectivo, a
partir del cual se puede obtener la resistencia con base a la envolvente de esfuerzos efectivos.
Dichas presiones de poro pueden ser facilmente evaluadas y con buena precision, en condiciones
drenadas, donde los valores son determinados por las condiciones de frontera hidroestaticas de flujo
establecido. Para condiciones no-drenadas las presiones de poro pueden ser determinadas por la
respuesta del suelo ante cargas externas.

Algunas Instituciones dedicadas a la construccion de presas de tierra disefian sus obras de acuerdo
con el método de esfuerzos efectivos, colocando piezémetros para medir la presiones de poro
conforme la construcciéon avanza con el fin de determinar si sus andlisis y predicciones van
resultando correctas o si han de hacerse modificaciones al disefio a la luz de las mediciones
efectuadas.

Para trabajar con los andlisis en términos de esfuerzos totales no es necesario restar la presion de
poro a las presiones totales, ya que la resistencia al cortante estd relacionada con los esfuerzos
totales, por lo tanto, este modo de trabajar es aplicable unicamente a condiciones no-drenadas. La
premisa basica del analisis es que las presiones de poro generadas por el cambio en la carga se
determinan por la respuesta del suelo (no por andlisis de flujo). Para un valor dado de esfuerzo total
en el plano de falla potencial, existe un unico valor de presion de poro y un tnico valor de esfuerzo
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efectivo. Por tanto, a pesar de que la resistencia al cortante estd controlada por los esfuerzos
efectivos, es posible relacionar dicha resistencia al esfuerzo total normal, ya que los esfuerzos
totales y efectivos estan relacionados por las condiciones no-drenadas. Esta claro que este
razonamiento no aplica para condiciones drenadas, donde las presiones de poro son controladas por
las condiciones de frontera hidraulicas, en lugar de las respuestas del suelo ante cargas externas.
Muchos programas de computadora restan automaticamente las presiones de poro (cuando son
especificadas), lo que puede llevar a resultados erréoneos cuando se le considera al suelo no-drenado,
por lo tanto, cuando se realiza un analisis en términos de esfuerzos totales las presiones de poro
deben ser consideradas como cero, a pesar de que en realidad, no lo son. En el caso particular de los
suelos totalmente saturados (@, = 0), no habra error en los resultados si no se realiza dicha
especificacion, debido a que la resistencias no drenadas son independientes de los esfuerzos
normales (Figura 1.6), y por tanto, mal evaluar estos no afectan los resultados.

En consecuencia, puede concluirse que:

a) Por el “principio de la resistencia no-drenada”, para un analisis en términos de esfuerzos
totales se requieren determinaciones muy cuidadosas de la resistencia en muestras
representativas con historia de carga igual a la de los elementos correspondientes del
prototipo, ensayadas con trayectorias de esfuerzos y velocidad de deformacion semejante a
los del campo. Por su parte, la determinacion de la resistencia consolidada-drenada (tipo
CD) para un analisis en términos de esfuerzos efectivos es menos problematica, pues sus
resultados son poco sensibles a las condiciones de ensayo (Marsa & Reséndiz, 1975).

b) En condiciones iniciales no-drenadas, un analisis en esfuerzos efectivos exige, la prediccion
de la presion de poro inducida por las cargas, y para ello tienen que usarse los resultados de
mediciones de presioén de poro en pruebas de laboratorio del mismo tipo que las usadas en
el método de esfuerzos totales. Asi pues, si la medicion de la presion de poro en el
laboratorio fuese absolutamente precisa, los resultados de ambos métodos de andlisis serian
idénticos, pues tanto la prediccion de las presiones de poro del prototipo (para el método de
los esfuerzos efectivos) como la estimacion de la resistencia no-drenada (para el método de
esfuerzos totales) dependerian de una misma condicidon basica: la reproduccion de las
presiones de poro del prototipo en pruebas de laboratorio no-drenadas.

c) La diferencia entre el método de los esfuerzos efectivos y el de los esfuerzos totales radica,
exclusivamente, en el hecho de que en el primero el componente transitorio (o inducido) de
la presion de poro se toma en cuenta explicitamente, en tanto que en el segundo no se hace
estimacion alguna de dicho componente porque se encuentra implicito en el valor de la
resistencia no-drenado que se utiliza.

d) El método de los esfuerzos totales tiene la ventaja de ser mas directo por cuanto no requiere
medir la presiéon de poro inducida, y por tanto, elimina los errores instrumentales asociados
a dicha medicion.

e) El método de esfuerzos efectivos es mas 1til para fines de control, pues permite verificar la
estabilidad en cualquier etapa de la construccion de la presa mediante mediciones de

presion de poro del prototipo.

f) Ambos métodos pueden considerarse igualmente validos y la eleccion entre uno y otro solo
puede basarse en la sencillez de aplicacion de cada caso.
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1.3.4. Criterio para la seleccion de los andlisis en los problemas practicos

La variaciéon con el tiempo de las cargas actuantes y de la resistencia cortante del suelo da como
resultado una variacion en los factores de seguridad del talud. Por consecuencia, para disefiar una
estructura es a menudo necesario realizar uno o varios andlisis de estabilidad correspondientes a las
diferentes condiciones criticas de su vida.

Si la estructura que se desea construir es un terraplén cimentado en un suelo arcilloso, el peso del
terraplén inducird excesos de presion de poro positivas y por tanto un incremento en las presiones
de poro totales de la arcilla, que con el tiempo, tenderan a disiparse hasta alcanzar sus condiciones
de equilibrio (consolidacién), lo que inducira un aumento en los esfuerzos efectivos, un incremento
en la resistencia al esfuerzo cortante y un incremento en el factor de seguridad del terraplén. En la
Figura 1.7a se aprecia que si la altura del terraplén se mantiene constante y no se aplica carga
externa, la condicién mads critica ocurre al final de la construccion, y que los pardmetros de
resistencia a considerar son los no-drenados (correspondientes a una prueba tipo UU). En la Figura
1.7b se muestra el caso de una excavacion en la misma arcilla. Ahora se ha efectuado una descarga
del suelo que dard lugar a presiones de poro negativas, por tanto las presiones de poro totales
disminuirdn como respuesta al material excavado. Con el tiempo los excesos de presion de poro
negativas se disiparan (consolidacion) lo que dara lugar a un incremento en el FoS. En este caso, la
condicion a largo plazo es mas la mas critica y los parametros de resistencia a considerar son los
drenados (correspondientes a una prueba tipo CD).
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Nivel inicial Zg .22« ¥

piezométrico LN NAF final
Nivel final —>
piezométric P.P al final de la excavacion
A=l
<&— P.P al final de la excavacion
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I
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|
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1 i !
i : !
— > n ' >
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Figura 1.7 Variacion con el tiempo de la presion de poro y el factor de seguridad para a) un terraplén
construido sobre una arcilla saturada y b) excavacion sobre un suelo arcilloso (Modificado de Bishop y
Bjerrum, 1960)

Construccion rapida
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Si se trata de excavaciones provisionales, de vida corta, tales como las que se hacen a veces en
relacidon con cimentaciones, cabe realizar un analisis considerando el momento al fin de la
excavacion como el critico, efectuando el calculo de estabilidad con los pardmetros provenientes de
una prueba tipo UU y con base en esfuerzos totales (¢ # 0; @ = 0).

En el caso de presas de tierra o bordos de proteccion, existen muchos factores que pueden alterar la
estabilidad de la construccion. Durante la construccion del terraplén de arcilla, se pueden
desarrollar excesos de presion de poro positivas, especialmente si es compactado del lado humedo
ya que se disminuye la conductividad hidraulica del material y por tanto la facilidad de drenaje.
Para taludes parcialmente sumergidos el nivel de agua menor usualmente produce la condicién mas
critica. Con el tiempo, el nivel de la reserva puede aumentar y consigo, las cargas totales sobre el
paramento del talud, ademéas de que se desarrollan filtraciones dentro del cuerpo del terraplén que
elevan a las presiones de poro hasta alcanzar un equilibrio con la condiciéon de flujo establecido.
Adicionalmente, un vaciado rdpido del nivel de la reserva puede crear condiciones criticas de
inestabilidad en el talud aguas arriba de la estructura.

1.3.4.1. Estabilidad a corto plazo

La estabilidad del talud durante y al finalizar la construccion puede ser analizada con los parametros
de resistencia drenadas o no-drenadas, dependiendo de la conductividad hidraulica del suelo. Por
ejemplo, la construccion de un terraplén de arena sobre un suelo arcilloso (Figura 1.8) tarda dos
meses. Es razonable suponer que por ser el suelo de cimentacion un material impermeable, no se
disiparan en tan poco tiempo los excesos de presion de poro generados por el peso del terraplén,
mientras que éste, por ser de un material granular con mayor conductividad hidraulica que la arcilla,
se comportara totalmente drenado.

Dada las condiciones iniciales del terraplén de arena es logico realizar un andlisis drenado en el que
se consideran parametros de resistencia drenados (@") y se realiza en términos de esfuerzos
efectivos. Para el suelo arcilloso de cimentacion se debe realizar un andlisis no-drenado, donde se
consideran parametros de resistencia no-drenados (¢ = S, con @,, = 0 para suelos saturados) y se
realiza en términos de esfuerzos totales suponiendo una disipacion nula de presiéon de poro (esto es,
tomando la resistencia de pruebas tipo UU de especimenes con esfuerzos confinantes y con
caracteristicas semejantes de compactacion), o bien en términos de esfuerzos efectivos con las
presiones de poro resultantes de mediciones y tomando la resistencia consolidada-drenada (prueba
tipo CD). Si el terraplén es construido por etapas, y entre ellas existe una proceso de consolidacion,
se debe analizar cada etapa de la misma.

En caso de que exista un nivel de agua por encima del suelo de cimentacion o se genere flujo a
través del terraplén, se deben de considerar las presiones de poro Unicamente para el terraplén de
arena, no asi para el suelo de cimentacidn, ya que la resistencia cortante de la arcilla utilizada en el
analisis corresponde a la obtenida con los esfuerzos totales. Se debe de especificar en ambos
materiales las presiones de agua externas actuando sobre el paramento del talud y la superficie de la
cimentacion, ya que dicho peso es componente de los esfuerzos totales, y como se menciond
anteriormente, el equilibrio debe satisfacerse en términos de esfuerzos totales.

1.3.4.2. Estabilidad a largo plazo
Si se deseara cuantificar la condicion final del terraplén deberia considerarse el aumento de la
resistencia al corte por consolidacion. Siguiendo el mismo ejemplo del terraplén de arena (Figura

1.8), después de un periodo largo de tiempo, se disiparan los excesos de presion de poro generados
en el suelo de cimentacidn, por lo que para evaluar la estabilidad se requiere de un andlisis drenado
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para ambos materiales, es decir, parametros de resistencia drenadas y analisis en términos de
esfuerzos efectivos, asi como especificar las presiones de poro determinadas.

Como segundo ejemplo considérese que se desea hacer en el mismo suelo arcilloso una excavacion,
por ejemplo, para alojar un camino, un canal o para la construcciéon de la cimentacion de una
estructura. En ese caso se inducirdn expansiones en la masa del suelo por la descarga efectuada y,
por ello, la resistencia al esfuerzo cortante tenderd a disminuir con el tiempo. Ahora la condicion
critica del suelo estara en los momentos finales del proceso de expansion, que corresponderdn a
etapas avanzadas de la vida de la obra. Nuevamente, para evaluar la estabilidad se requiere de un
andlisis drenado, donde la prueba tipo CD seria obviamente la recomendable para la representacion
de esta situacion, sujetando al espécimen a los esfuerzos que tendra el suelo tras la excavacion,
permitiéndose asi su expansion en el laboratorio.

\\J,_.SC
-~

TERRAPLEN
ARENOSC

CIMENTACION
ARCILLOSA

Figura 1.8 Terraplén de arena construido sobre un material arcilloso

1.3.4.3. A largo plazo y con presa llena

Considérese la construccion de una presa de material poco permeable (Figura 1.9). Al llenarse el
embalse, los esfuerzos actuantes en la cortina aumentan y el desarrollo del flujo de agua hace
incrementar paulatinamente las presiones de poro en zonas proximas a la base de la cortina hasta
hacerlas méaximas cuando se alcanza la condicién de flujo establecido. Por tanto, el factor de
seguridad llega a un minimo en la condicion de trabajo a largo plazo con presa llena. Lo mas
conveniente en este caso es hacer el andlisis de estabilidad en términos de esfuerzos efectivos a
partir de la resistencia consolidada-drenada (prueba tipo CD) de especimenes representativos.

Terraplén TS N
arcilloso e\

CIMENTACION
ARCILLOSA

Figura 1.9 Terraplén de arcilla construido sobre un material arcilloso
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1.3.4.4. Vaciado rapido

En la construccion y disefio de bordos de proteccion y presas de tierra, los problemas mas
importantes de flujo transitorio son: i) la evolucidn, en las porciones compresibles poco permeables
del terraplén y la cimentacion, de los excesos de presion de poro debidos a la construccion del
propio terraplén; ii) las presiones de poro hidrodindmicas en la zona proxima al talud aguas arriba
del terraplén cuando el nivel del embalse desciende con cierta rapidez (vaciado rapido).

Después de cierto tiempo de operacion de una estructura de contencion, el cuerpo del terraplén ha
sido infiltrado y ha alcanzado condiciones de flujo establecido hacia aguas abajo. Si en esas
condiciones ocurre un descenso rapido del nivel del embalse, el talud de aguas arriba sera sometido
a un aumento de las fuerzas que tienden a producir inestabilidad. Esto se debe principalmente a que,
dependiendo de la permeabilidad del material, las presiones de poro dentro del terraplén pueden
mantenerse elevadas mientras desaparece el empuje del agua en una porcion del paramento mojado,
a la vez que el cambio en las cargas genera incrementos (negativos o positivos) de la presion de
poro.

Analicemos el caso general de un bordo de proteccién cuyo terraplén estd constituido por un
material homogéneo e isotropo. El aumento de fuerzas actuantes se presenta mediante uno de los
tres siguientes mecanismos (Marsal & Reséndiz, 1975; Berilgen, 2007; De la Fuente ef al., 2012,
entre otros):

a) Si el terraplén es de un material poco permeable y la velocidad de vaciado es rapida, el
suelo se considera completamente no drenado, la superficie fredtica se mantiene en el nivel
inicial de la reserva durante cada instante del abatimiento y el flujo de agua es despreciable
debida a la rapida velocidad de vaciado respecto a la permeabilidad del material.

b) Si la cubierta es relativamente permeable y la velocidad de vaciado es relativamente rapida,
al bajar repentinamente el embalse se genera una superficie fredtica curvilinea dentro de la
estructura de tierra y se establece un flujo descendente cuyas fuerzas de filtracion se suman
a las fuerzas gravitacionales actuantes; ademas, estas ultimas también aumentan al pasar al
pasar el peso volumétrico del terraplén de sumergido a saturado.

c) Siel cuerpo del bordo es muy permeable y la velocidad de vaciado es lenta, el agua sale de
sus poros, practicamente con la misma rapidez que la del vaciado del embalse y las fuerzas
actuantes aumentan al cambiar el peso volumétrico de la cubierta de sumergido a seco.

Cuando el nivel de agua disminuye a una velocidad mas rapida de lo que el agua dentro del cuerpo
del terraplén alcanza a drenar (casos a y b) es razonable considerar condiciones iniciales no-
drenadas para su evaluacion y puede ser resuelto por el método de los esfuerzos efectivos y totales.
Cuando el nivel de agua del embalse disminuye a la par que el nivel de la superficie freatica dentro
del cuerpo del terraplén (caso c) es razonable considerar condiciones iniciales drenadas para su
evaluacion y por tanto un analisis de esfuerzos efectivos.

Mas detalles de la metodologia para analizar el fendmeno de vaciado rapido asi como los métodos
para predecir las presiones de poro se discutirdn posteriormente en los capitulos 3y 4 .
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CAPITULO 2

CRITERIOS GENERALES PARA EL DISENO DE LOS BORDOS DE
PROTECCION

2.1. ANTECEDENTES

A través de su historia, México se ha visto azotado por la inclemencia de los fendmenos
meteorologicos, de manera que ya nuestros antepasados sufrian de repentinos aumentos en el nivel
de sus rios y lagos, y la consecuente inundacion de las areas productivas. Con el fin de prevenir los
desbordamientos provocadas por las crecidas, nuestros antepasados construyeron estructuras de
control para retener el flujo de las aguas de lagos y rios. La construccion del bordo mas antiguo en
nuestro pais data méas o menos en el afio 1200 a.c., donde los olmecas levantaron una enorme
plataforma de tierra que se utilizo para poner a salvo las plazas ceremoniales y viviendas de la clase
alta de las crecidas del rio Coatzacoalcos (COLMEX, 2012). Muchos afios después, con la
fundacién del antiguo México-Tenochtitlan, en 1325 d.c., se construyeron calzadas y diques para
moderar las crecientes de sus lagos. Una de las obras mas notables de esta época, fue el Albarradon
de Nezahualcoyotl (Figura 2.1), denominado asi porque su edificacion, en 1449 d.c., se asocia a este
gobernante azteca durante el reinado de Moctezuma Ilhuicamina. Su principal funcion era evitar
que los lagos de México (Chalco y Xochimilco) se mezclaran con las aguas saladas del de Texcoco
(COLMEX, 2012). En algunos textos y planos histéricos, asi como en los ensayos contemporaneos,
se le describe con una longitud de mas de 16 kilometros, casi 7 metros de ancho y un trazo de que
iba desde el cerro de la estrella en Itztapalapan hasta al pie de la sierra de Guadalupe en Atzacoalco
(Palerm, 1973). Otra obra hidraulica de importancia fue el Albarradén de Ahuizotl. Su construccién
se cita a consecuencia de una violenta inundacion ocurrida alrededor de 1499 d.c., cifiendo la "Isla
de México" por el oriente. Su funcién primaria fue proteger el asentamiento contra el embate del
lago, ademas de servir para la "contencion de los suelos" (Sahagiin,1979).
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Figura 2.1 Vista panoramica de Tenochtitlan en 1519 (Modificado de Filsinger, 2005)
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En la actualidad, los bordos de proteccion estan localizados a través de todo el pais. Se tiene un
registro incompleto de cuantos bordos existen en México, sin embargo, si partimos de la 16gica de
que los grandes rios suelen tener muchos kilometros de bordos, y que ademas de rios, la red
hidrologica esta conformada por sistemas lagunares temporales y permanentes de las cuales también
hay que protegerse contra la elevacion del nivel de agua, puede llegar a haber mas de 600,000 km'
(Figura 2.2).
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Figura 2.2 Cuencas hidrograficas de México (CONAGUA et al., 2010)

Por ejemplo, existen bordos de proteccion en casi toda la margen de la parte baja del rio Grijalva, el
cual alcanza 608 km de longitud (CONABIO, 1998). Sélo en la ciudad de Villahermosa, Tabasco,
hasta el 2005 se tenia registro de 300 km de bordos (Gracia & Fuentes, 2005), y durante el periodo
2009-2010, se construyeron mas de 130 km de bordos longitudinales a lo largo de las margenes
izquierda y derecha de los rios Carrizal y Grijalva (CONAGUA, 2011), y mas de 30 km de bordos
perimetrales sobre la guarnicion derecha de la carretera federal Villahermosa-Francisco Escércega y
al oriente de los rios Grijalva y La Sierra. (Auvinet et al., 2008).

Por otro lado, la necesidad de almacenar volimenes importantes de agua o de otros liquidos para
fines de desarrollo urbano, industriales y agricolas, obliga al hombre a construir cada vez con mayor
frecuencia lagunas artificiales de grandes dimensiones, las cuales se logran mediante la
construccion de bordos de proteccion. Algunas lagunas artificiales construidas en México para
diversos fines son el Estanque de Enfriamiento de la Planta Termoeléctrica de Rio Escondido,
Coahuila., Laguna de Concentraciéon y Vasos de Cristalizacion de Cerro Prieto, B.C.N. y el lago
Nabor Carrillo, Texcoco (Auvinet et al., 1986). En julio de 2009, CONAGUA tenia registrados
1,085 bordos de almacenamiento (Arreguin, 2009).

! Meéxico cuenta con una red hidrografica de 633,000 kilometros de longitud, donde destacan 50 rios principales por los
que fluye el 87% del escurrimiento superficial y cuyas cuencas cubren el 65% de la superficie nacional (CONAGUA et
al., 2010).
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Es claro asi que nuestra historia y la historia de la humanidad, estd estrechamente ligada al agua,
pues no so6lo existimos gracias a ella, sino que los grupos humanos siempre se han establecido en las
margenes de los rios y lagos o cerca del mar. La mayoria de los bordos de proteccién fueron
construidos originalmente para proteger las tierras agricolas contra inundaciones (ASCE et al.,
2009), sin embargo, conforme al crecimiento urbano y asentamientos humanos mal planeados, se ha
tenido que disefar y construir dichas estructuras de control para proteger las ciudades. El problema
es que las consecuencias econdmicas y sociales de que las casas se inunden son mucho mayores a
las que se obtienen cuando un campo se inunda.

En los ultimos 50 afios, el registro estadistico de las inundaciones se ha multiplicado por factores de
cinco y diez; hoy se observan inundaciones 10 veces mas que hace 50 afios y 5 veces mas que hace
solo 10 afios (CONAGUA 2011). Acontecimientos como el del huracan Gilberto en Cancun (1988),
el huracan Pauline en Acapulco (1997), los derivados de las lluvias intensas en Tijuana (1993 y
inundaciones y deslaves ocurridos en octubre de 1999 en Veracruz, Puebla e Hidalgo, o las diversas
inundaciones que ha sufrido Tabasco (1999, 2007, 2008) constituyen ejemplos que ponen de
manifiesto la gravedad de las consecuencias de esta clase de fendmenos.

Si usted vive cerca de un rio importante o de otro tipo de cuerpo de agua, hay una buena
probabilidad de que un bordo de proteccidn esté cerca, y con ello la probabilidad de correr el riesgo
de ser inundado. Para establecer el nivel de proteccion de un bordo se deben de considerar las
posibles pérdidas econdémicas y humanas como consecuencia de una inundaciéon (pérdidas de su
propiedad, de su medio de vida, de la vida de los seres queridos e inclusive su propia vida). Si al
momento de disefar y construir éstas estructuras de control no se le da la importancia debida, los
costos de la reparacion no haran sino aumentar los dafios, los recursos y los esfuerzos para salvar
vidas. Actuar con criterio ahora va a costar menos que actuar mas tarde.

2.2.ASPECTOS GENERALES

2.2.1. Definicion

El U.S. Federal Emergency Managment Agency (FEMA) define a un bordo de protecciéon como
“una estructura hecha por el hombre, usualmente un terraplén de tierra o suelo compacto,
diseriada para contener, controlar o desviar el flujo de agua a fin de proporcionar proteccion
frente a inundaciones temporales”. El terraplén es compactado para hacer que el bordo sea lo mas
resistente y estable posible. Para protegerse contra la erosion, los bordos deben ser cubiertos con
materiales que van desde la vegetacion tipica de la region, hasta materiales mas resistentes tales
como enrocamiento, colcacreto, bolsacreto, geotexiles, etc. (citado por ASCE et al., 2009)

La Comision Nacional del Agua define a los bordos de proteccion como “estructuras de gran
longitud, colocadas dentro del cauce, construidas normalmente con materiales arcillosos, de arena
o materiales pétreos, cuya seccion transversal es trapecial y el talud en contacto con la corriente
del rio es formado de manera similar a los recubrimientos marginales”. Se utilizan cuando se
quiere formar una nueva orilla que permita encauzar al flujo en forma mas adecuada o cuando se
desea reducir el ancho del rio (CONAGUA, 2011).

En la literatura los bordos de proteccion son algunas veces referidos como diques o albarradon
(ASCE, 2009; CONAGUA, 2011). Conforme a sus dimensiones, la CONAGUA aplica el siguiente
criterio para diferenciar entre las presas y los bordos de proteccion, desarrollado a partir del criterio
de la ICOLD (Arreguin, 2009)
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Tabla 2.1 Clasificacion de Presas y Bordos (ICOLD, citado por Arreguin, 2009)

Tamaiio Altura de la Cortina Almacenamiento
Grande h>15m >3 hm’

Pequeiia Sm< h < 15m Entre 0.5 hm’ y 3 hm®
Bordo h<3m < 0.5 hm’

2.2.2. Componentes de un bordo de proteccion
Los componentes de un bordo pueden generalizarse en los siguientes (Figura 2.3):

- Terraplén: Estructura de tierra disefiado para retener o desviar el agua.

- Corona: Superficie en la parte superior del bordo, la cual es mas estrecho que la base.

- Pie del bordo: Lugar donde el talud del bordo se encuentra con el terreno natural.

- Talud exterior: Superficie plana con inclinaciéon que limita al cuerpo del bordo, localizada del
lado del cuerpo de agua a contener.

- Talud interior: Superficie plana con inclinacién que limita al cuerpo del bordo, localizada del
lado contrario al cuerpo de agua (lado del terreno).

- Bordo libre: Espacio de agua entre la corona y el nivel de agua para controlar un nivel
particular.

Bordo libre

—
Lado del agua
Figura 2.3 Componentes de un bordo de proteccion (Modificado de ASCE, 2009)

Talud  Pie del

bordo

Terraplén Lado del terreno

2.2.3. Tipos de bordos de proteccion

Entre estas obras que comunmente se construyen para reducir inundaciones causadas por los
desbordamientos de los rios se distinguen dos tipos: i) bordos longitudinales a lo largo de una o
ambas margenes de un rio y ii) bordos perimetrales a poblaciones pequefias o construcciones de
importancia (zonas cuyo interés por protegerlas es grande).

2.2.3.1. Bordos longitudinales
Los bordos longitudinales 6 marginales se construyen a lo largo del rio o paralelo a la margen del
cauce, y al confinar el agua entre ellos, sirven para proteger simultineamente varias ciudades y

pueblos, asi como grandes extensiones de terreno con alta produccion agricola y ganadera. Ademas,
trasladan las avenidas hacia aguas abajo al no permitir desbordamientos sobre la planicie
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Dependiendo del desarrollo regional, este tipo de bordos se pueden construir en una o ambas
margenes, ademas conviene que estén suficientemente separados de las orillas del rio, para disponer
de un area hidraulica adicional y lograr asi que la altura de los bordos sea menor. Por otra parte, si
el rio desarrolla meandros (curvas descritas por la sinuosidad de un rio), los bordos no deben seguir
el alineamiento del eje del rio sino que se deben colocar dos bordos paralelos que sigan la direccion
general del rio o de la pendiente de la planicie, de tal forma que todos los meandros queden entre
ellos (Figura 2.4).

Figura 2.4 Localizacion en planta de los bordos longitudinales

Sin embargo, en muchas ocasiones, las invasiones a zonas inundables, en las que se construyen
viviendas en areas de riesgo, obligan que la construccion de los bordos longitudinales sigan el
lineamiento de los rios, inclusive si éste desarrolla meandros. En estos casos los efectos aguas arriba
de este tipo de bordos son mayores ya que se cuenta con un cuerpo de agua permanente durante
todo el afio. Para protegerse contra la erosion, los bordos deben ser cubiertos con materiales
resistentes tales como enrocamiento, colcacreto, bolsacreto, geotexiles, entre otros (Figura 2.5).

Agua permanente

Proteccion marginal

Figura 2.5 Esquema del bordo longitudinal (Auvinet & Lopez-Acosta, 2009)

La opcién de construir bordos marginales es muy popular entre las medidas estructurales contra
inundaciones. En México, usualmente los bordos se construyen de materiales térreos locales y por
lo mismo resultan relativamente de baja inversion, sin embargo, debe tenerse en cuenta que durante
las avenidas, los bordos longitudinales modifican completamente los escurrimientos, tanto en los
tramos en que hay bordos, como en las zonas de aguas arriba y aguas abajo de la proteccion
(CONAGUA, 2011).

Los bordos de proteccion marginales, al igual que los espigones pueden iniciarse y estar unidos a la
margen mientras que toda la obra estd dentro del cauce. La principal diferencia entre ellos y los
espigones consiste en que éstos ultimos interfieren con las lineas de flujo mientras que los bordos se
colocan y disefian para lograr que las lineas de corriente sean paralelas a esas obras (CONAGUA,
2011).
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Los bordos marginales también se pueden formar con paredes verticales, normalmente de acero o
de concreto, por ejemplo tablaestacas o muros de contencion (Figura 2.6). Consisten en una frontera
practicamente vertical colocada en sustitucion de un tramo de bordo. Se utilizan, cuando los taludes
de estos ultimos son muy tendidos y por tanto, el volumen de obra resulta ser demasiado grande o
cuando no hay espacio disponible para construir un bordo. Algunas veces, se construyen sobre la
corona de un bordo para aumentar la altura del mismo.

Muro contra

imyacién

Lado del agua Lado del terreno

Figura 2.6 Esquema de muros marginales contra inundacion (Modificado de ASCE, 2009)
2.2.3.2. Bordos perimetrales

Los bordos perimetrales son aquellos que en lugar de seguir la margen del rio, siguen el perimetro
de la poblacion (Figura 2.7). Esto puede producir bordos de mucho menor longitud y al mismo
tiempo es una medida que tiende a limitar el area protegida de la poblaciéon promoviendo que, de
extenderse ésta, no lo haga a lo largo de las margenes del rio fuera de los bordos perimetrales, sino
alejado de las mismas con una cota suficiente para evitar inundaciones hasta para periodos de
retorno aceptablemente altos (CONAGUA, 2011).

Figura 2.7 Localizacion en planta de los bordos perimetrales (CONAGUA, 2011)

Los bordos perimetrales son comunmente utilizados para rodear parcial o completamente centros
importantes de la poblacion (aeropuertos, escuelas, hospitales, etc.) establecidos cerca de los rios 6
cuando existen zonas en las que la poblacidon a proteger es relativamente pequefia y se desea
protegerlos contra inundaciones periddicas.

Generalmente el alineamiento de este tipo de bordos se hace siguiendo la configuracion de la zona
por proteger dejando un amplio cauce de inundacién, de manera que no se lleguen a tener
elevaciones del agua apreciables; sin embargo, eso no siempre es posible ya que en ocasiones
obligaria a desplantar el bordo en lugares inadecuados, donde cimentarlos seria dificil o muy
costoso. Bajo condiciones topograficas usuales en los valles de rios, los bordos de este tipo ni
siquiera requieren ser verdaderamente perimetrales, sino solamente anclar sus extremos a una cota
suficientemente alta lejos de la margen del rio.
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Como el bordo perimetral es una frontera entre el rio y el poblado, evitara el flujo de la
precipitacion en el interior de la poblacion hacia el rio, por lo que para desalojar el agua es
necesario instalar sistemas de drenaje especiales, tales como una tuberia que pase por debajo del
bordo y descargue el agua en un nivel mas bajo 6 cuando la topografia del lugar no favorece las
condiciones del terreno, una solucion puede ser mediante bombeo.

Estos bordos presentan la ventaja sobre los bordos marginales de ser una solucion mas econémica,
ya que, ademas de contar con una longitud menor, usualmente se protegen contra la erosion
unicamente con pasto de la region 6 grava limpia, lo cual es por mucho, menos costoso que
protecciones mas rigidas tales como colchacreto, bolsacreto, geotextiles, etc.; ademads, dejan libre la
mayor parte de las zonas de la “llanura de inundacion® aguas arriba y aguas abajo de la poblacion
protegida y no alteran los niveles de los escurrimientos, ya que su efecto sobre ellos es nulo o muy
reducido (CONAGUA, 2011). Otra diferencia importante es que los efectos aguas arriba de este
tipo de bordos es usualmente menor que los de tipo marginal, ya que inicamente hay agua sobre el
paramento del talud exterior en época de lluvias o inundaciones (Figura 2.8).

En la literatura también se hace referencia a estos tipos de bordos como bordos de defensa en zonas
urbanas (Auvinet & Lopez-Acosta, 2009)

[Agua solo en época de lluvias|

Lado del agua Corona

%

Lado del
terreno

Figura 2.8 Esquema del bordo perimetral (Auvinet & Lépez-Acosta, 2009)
2.3.MECANISMOS DE FALLAS

Debe entenderse como falla al colapso del bordo o estructura térrea equivalente, asi como a también
a todo suceso que impida el cumplimiento de los objetivos para los que fue disefiada la obra
(Mendoza, 1998). Existen numerosos mecanismos de fallas que dan lugar a la ruptura de los bordos
de proteccion y la consecuente inundacion de las areas protegidas. Estos mecanismos pueden
ocurrir como un modo Unico o varios tipos diferentes actuando al unisono. En este capitulo se
presenta una vision general de los mecanismos de falla observados comtinmente, sin embargo, estos
no estan destinados a ser una lista exhaustiva, mas bien, son los modos comunes de falla
encontrados en los bordos de proteccion en New Orleans, durante el Huracan Katrina en el 2005
(Briaud, 2011) y en Tabasco, con las inundaciones del 2007 (Auvinet et al., 2008)

2.3.1. Causas estructurales

Esta categoria incluye los mecanismos de falla donde el pardmetro dominante es la resistencia del
suelo. Alguna de las causas estructurales se mencionan a continuacion:

Deslizamiento. Conforme el nivel de la reserva incrementa, el peso del agua genera una fuerza
lateral sobre el bordo de proteccion que puede resultar en un deslizamiento. Para mitigar este
impacto en la medida de lo posible se debe revisar que la friccion entre el terraplén y el suelo de
cimentacion sea la suficiente como para resistir el empuje del agua.

Una llanura de inundacion se define como "una franja de tierra relativamente plana, junto a un rio sujetas a
inundaciones recurrentes durante las crecidas" (Leopold et al., 1964).
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Impacto estructural: Ocurren cuando un objeto fisico choca contra el bordo de proteccion. Por
ejemplo, pueden sobrevenir durante un huracan, cuando los barcos se sueltan de sus amarras y se
impactan contra el bordo de proteccion a gran velocidad debida a las fuerzas del viento, 6
simplemente accidentes debidos a un error del operador del bote (Figura 2.9).

Figura 2.9 Ejemplo de mecanismo de falla por impacto estructural (Briaud, 2011)

Daiios ocasionados por arboles. Los arboles desplantados sobre la corona del bordo 6 cerca de pie
del talud interior pueden ocasionar dafios significantes a la estructura. Bajo condiciones de fuertes
vientos, ocasionados por tormentas o ciclones tropicales, los arboles no solo pueden ser arrancados
del suelo y crear asi un espacio vacio que puede desestabilizar a los bordos, sino que el sistema de
raices crean canales preferentes de tubificacion (Figura 2.10). Para mitigar este impacto en la medida
de lo posible, Briaud (2011) recomienda plantar los arboles lejos del pie del talud interior del bordo
de proteccién a una distancia de por lo menos 15 metros.

Figura 2.10 Ejemplo de mecanismo de falla ocasionado por arboles (Briaud, 2011)

Asentamientos. Es un reordenamiento excesivo del material del bordo provocado por la presencia
de suelos blandos en la base del bordo (Figura 2.11a) o el agrietamiento relacionado con la
saturacion de una formacidn arenosa o limosa parcialmente saturada en regiones aridas (Figura
2.11b).

a) Asentamiento por la b) Asentamiento y agrietamientos
presencia de suelos blandos por saturacion

Figura 2.11 Ejemplo de mecanismo de falla ocasionado por asentamientos (Lezama, 2010)
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Inestabilidad del talud. Es la falla total o parcial del talud. Se presenta debido a la baja resistencia
al esfuerzo cortante del suelo, en relacion con cierta pendiente de los taludes y la altura del bordo
(durante la construccidn, Figura 2.12a), las condiciones anteriores mas las fuerzas de filtracion
(durante su operacion, Figura 2.12b) o, cuando se sujeta a fuerzas de filtracion variantes en el tiempo
(vaciado répido, Figura 2.12c).

a) Durante la construccion b) Durante la operacion
-condicién establecida-

¢) Inestabilidad por vaciado rapido

Figura 2.12 Ejemplo de mecanismo de falla ocasionado por inestabilidad del talud (Lezama, 2010)

Agrietamiento transversal sobre la corona del bordo. Es el resultado de un cambio brusco en la
saturacion o el secado de un material arcilloso (Figura 2.13). Para mitigar este impacto en la medida
de lo posible se deben de utilizar materiales arcillosos de baja plasticidad para la construcciéon del
cuerpo del terraplén del bordo de proteccion (Auvinet et al., 2008).

Figura 2.13 Ejemplo de mecanismo de falla ocasionado por agrietamiento transversal sobre la corona del
bordo (Lezama, 2010)

2.3.2. Causas debidas a fuerzas hidraulicas.

Esta categoria incluye los mecanismos de falla donde el parametro dominante es el flujo y la
presion de poro del agua. Alguna de las causas debidas a fuerzas hidraulicas se mencionan a
continuacion:

Erosion Interna y tubificacion a través del bordo de proteccion. El agua que fluye a través de un
cuerpo poroso ejerce sobre las particulas de este una fuerza por unidad de volumen, en la direccion
del gradiente hidraulico, igual al producto de dicho gradiente por el peso volumétrico del agua. El
suelo resiste esta accidon, por una parte, mediante las fuerzas de cohesion entre particulas y, por otra,
gracias al soporte que a cada particula le brindan las que se encuentran aguas debajo de ella.

Es obvio que, en un dominio de flujo homogéneo, las particulas localizadas sobre la superficie de
salida del flujo se encuentran mas expuestas al arrastre por las fuerzas de filtraciéon. Mas atin, ciertas
irregularidades, como una pequefia cavidad en la cara de salida, crean concentraciones de flujo que
aumentan la tendencia a dicho arrastre. Un proceso de erosion iniciado en el lado de aguas abajo de
una presa (sobre el talud o en la cimentacion) puede progresar de esta manera hacia el embalse en la
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forma de un ducto o tubo (Figura 2.14a). Al avanzar el proceso, se generaran concentraciones de
flujo y gradientes hidraulicos cada vez mayores en el extremo de aguas arriba del ducto, hasta que,
al llegar a las proximidades del embalse, se crea una via continua para el agua y la falla de la presa
es inminente. El fendémeno descrito se denomina tubificacion.

Para bordos construidos con capas de materiales de diferente permeabilidad, la capa mas permeable
serd el principal conducto por el cual el agua atravesard el terraplén. La concentracion de altas
velocidades de flujo resultan en una degradacion mas rapida del material. Para mitigar este impacto
en la medida de lo posible se debe utilizar materiales de baja permeabilidad, tales como las arcillas.
Otra estrategia de mitigacion es el uso de filtros de arena o geotextiles. La eficacia de las estrategias
de mitigacion pueden verse obstaculizadas por la presencia de madrigueras de animales que dividen
intrincadas redes de tineles en los bordos de proteccion ya que la deteccidon efectiva y la correccion
correspondiente de estos canales de erosion inducidas por animales internos es muy dificil, o bien,
por la presencia de raices puede provocar canales preferentes de tubificacion (Figura 2.14b).

Charcos

de agua .

Licuefaccion

b -,

2) Canales de tubificacion ) Erosion

Figura 2.14 Ejemplo de mecanismo de falla ocasionado por erosion interna o tubificacion (Modificado de
ASCE, 2009)

Flujo a través de la cimentacion. Si el suelo de cimentacion corresponde a un material altamente
permeable, el agua puede fluir rapidamente a través del mismo conforme la carga hidraulica del
nivel de la reserva aumenta (Figura 2.15). Este flujo (el cual es muy similar a la tubificacion, con la
excepcion de que el material erosionado corresponde al suelo de cimentacion, no asi del bordo de
proteccion), puede resultar en fallas catastroficas debido a que al irse erosionando el suelo de
cimentacioén se crearan espacios vacios y dejard de funcionar como soporte del terraplén, dando
lugar aun “lavado” del bordo de proteccion.

Figura 2.15 Ejemplo de mecanismo de falla ocasionado por flujo a través de la cimentacion (Modificado de
ASCE, 2009)

Subpresion debido al flujo a través de la cimentacion. Tiene lugar cuando la presion del agua
sobre el suelo de cimentacion excede la presion producida por peso el total del bordo de proteccion,
lo que puede resultar en una completa falla de la estructura de control.
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2.3.3. Causas que involucran la degradacion de la superficie

Esta categoria incluyen todos los mecanismos de fallas que erosionan la superficie del bordo de
proteccion debido al flujo de agua contra el paramento del mismo.

Desbordamiento del bordo causado por la sedimentacién. Es un efecto indeseable que se da a
largo plazo. Bajo condiciones 100% naturales, el agua fluird por las zonas localmente mas bajas en
la direccién de la maxima pendiente. De hecho los cauces son las zonas localmente mas bajas
(CONAGUA, 2011). Esta condiciéon se da tanto en condiciones normales como en condiciones
extraordinarias (Figura 2.16).

Llanura de inundacion

Llanura de inundacion
- - - -«

- [0

Figura 2.16 Condicion natural (sin bordos) de un cauce con niveles de dos caudales distintos (CONAGUA,
2011)
Al construir los bordos permitimos, inicialmente, que la superficie del agua en condiciones
extraordinarias quede por arriba del nivel en el que habita la poblacion alrededor del cauce (Figura
2.17). Ya bajo estas condiciones, un desbordamiento del rio puede estar latente.

marginal % marginal

Figura 2.17 Condicion con bordos de un cauce con niveles de dos caudales distintos (CONAGUA, 2011)

A largo plazo, el problema puede complicarse. Conforme el rio se va sedimentando, puede llegar a
ocurrir que el fondo mismo del cauce quede por arriba del nivel de habitacion de la poblacion
alrededor del rio (Figura 2.18), lo que llega a facilitar el desbordamiento del bordo ante una
creciente. Con los bordos, no so6lo restringimos el movimiento lateral del agua, sino inclusive el de
los sedimentos.

Figura 2.18 Condicion con bordos de un cauce con niveles de dos caudales distintos (CONAGUA, 2011).
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Desbordamiento y abertura (brechas) del bordo causado por inundaciones. Si el tirante de agua
rebasa la corona de un bordo, empieza a fluir lateralmente (perpendicular al eje del cauce) en forma
similar a como lo haria en un vertedor de cresta ancha, a muy alta velocidad, con muy alto poder
erosivo (Figura 2.19a). Al principio, la inundaciéon a la zona protegida puede ser moderada, pero
conforme se va erosionando el talud parte del bordo cede el paso del agua creando brechas (Figura
2.19b), por lo que la inundacidn a la zona protegida tendera a ser mucho mas violenta que en el caso
de haber permitido que el rio desbordara hacia su llanura de inundacion. Mas violenta significa mas
rapido incremento del tirante y mayores velocidades de flujo, ambos efectos resultando muy
peligrosos para la poblacion (CONAGUA, 2011).

Desbordamiento Brecha o abertura

a)
Figura 2.19 Ejemplo de mecanismo de falla ocasionado por desbordamiento y aberturas (Modificado de
ASCE, 2009)

Los bordos de proteccidon no suelen estar disefiados contra el desbordamiento y, en consecuencia, si
esto ocurre seran altamente susceptibles a una falla catastréfica. Para mitigar este impacto en la
medida de lo posible se deben utilizar materiales altamente resistentes a la erosion para la
construccion del terraplén. Otra estrategia de mitigacion para evitar desbordamientos, es colocar
costales de arena en la corona con el fin de aumentar su altura. Sin embargo, esta no siempre tiene
éxito, por lo tanto, deben ser vistas como medidas de Gltimo minuto en lugar de una primera linea
de defensa. Adicionalmente, se deben considerar en el disefio la sobrecarga provocada por estas
medidas de mitigacion, ya que de lo contrario pueden llegar a ocasionar fallas por inestabilidad del
talud.

2.4.CRITERIOS DE DISENO

Como parte de este estudio se revisaron las actuales normas de disefio de bordos de proteccion del
U.S Army Corps of Engineers (USACE, 2000), U.S. Federal Emergency Managment Agency
(FEMA, 2005) y el Manual para el control de Inundaciones de CONAGUA (2011), asi como las
recomendaciones de disefio encontradas en diversas publicaciones (Briaud, 2006, 2011; Briaud et
al.,2001; Briaud et al., 2006 y Auvinet et al., 2008)

2.4.1. Procedimientos preliminares de disefio
El procedimiento de disefio y los requisitos para el disefio del bordo se establecen por la norma EM

1110-2-1913 (USACE, 2000). El procedimiento descrito proporciona una guia de la evaluacion
inicial previa requerida para llegar a un disefio final. Estos requisitos se resumen en la Tabla 2.2
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Tabla 2.2 Procedimientos de disefio preliminares (Norma EM 1110-2-1913, USACE 2000)

Paso Procedimiento
1 Realizar un estudio geoldgico sobre la base de una revision exhaustiva de los datos disponibles,
incluido el andlisis de fotografias aéreas. Iniciar exploraciones preliminares del subsuelo.
2 Analizar los datos de la exploracion preliminar para establecer perfiles estratigraficos, asi como
analizar los posibles bancos de material para la construccidn del terraplén.
3 Iniciar exploraciones finales para proveer:
a) Informacién adicional de los perfiles estratigraficos
b) Muestras inalteradas para obtener pardmetros mecéanicos e hidraulicos del suelo de
cimentacion
c) Muestras inalteradas para obtener parametros mecanicos e hidraulicos del terraplén
4 De los datos obtenidos en el paso 3:
a) Determinar los pardmetros tanto del suelo de cimentacion como del terraplén y definir los
posibles problemas a enfrentar.
b) Calcular las cantidades adecuadas del material adecuado.
5 Dividir el bordo completo en tramos con condiciones del suelo de cimentacion similares, alturas del
terraplén y material de relleno y asignar una seccion de prueba tipica de cada tramo
6 Analizar cada seccion de prueba propuesta en funcion de los siguientes analisis:
a) Analisis de estabilidad durante y al final de la construccién
b) Analisis de estabilidad en Condiciones de flujo establecidas
c) Analisis de Filtraciones a través del bordo y debajo del mismo
d) Andlisis de Asentamientos
e) Analisis de estabilidad en condiciones de vaciado rapido
* Se debe considerar en los analisis las sobrecargas tales como materiales de protecciéon marginal,
posibles sobreelevacion a futuro del bordo 6 colocacion de costales de arena
7 Disefiar tratamientos especiales o modificar la geometria del terraplén para evitar cualquier
problema determinado en el paso 6. Determinar la superficie de rodamiento de la corona en base a
usos futuros
8 Basado en los resultados del paso 7 establecer las secciones tipicas para cada tramo.
9 Calcular las cantidades finales del material adecuado para el relleno.
10 Disefar la proteccion del talud del terraplén.

La lista de verificacion de los pasos de disefio identificadas en la Tabla 2.2 proporciona un resumen
de los parametros de disefio de un bordo de proteccion. La norma EM 1110-2-1913 (USACE, 2000)
establece los factores de seguridad requeridos para la estabilidad de los bordos a nivel de disefio

nuevos

y existentes, para condiciones a corto plazo, condiciones establecidas y condiciones de

vaciado rapido. Estos factores de seguridad varian de 1.2 a 1.4. (Tabla 2.3).

Tabla 2.3 Factores de seguridad minimos aceptables para los anélisis de estabilidad (Modificado de

la Norma EM 1110-2-1913, USACE 2000)

Tipo de Bordo Analisis al final de  Analisis a largo plazo Analisis en condicién de
la construccion (Flujo establecido) vaciado rapido
Bordos nuevos 1.3 1.4 1.2
Bordos existentes --- 1.4 1.2

A continuacion se mencionaran las especificaciones de la geometria del terraplén, materiales
constitutivos y procedimientos de construccion, asi como algunas recomendaciones finales de

disefio.

32



Capitulo 2. Criterios Generales para el Disefo de los Bordos de Proteccion

2.4.2. Geometria del terraplén

Los bordos de proteccion reducen el riesgo que implica una inundacion, no asi, la probabilidad de
que la inundacidon ocurra. Las inundaciones son un evento natural y recurrente para un rio.
Estadisticamente, los rios igualardn o excederdn la inundacién media anual, cada 2.33 afios
(Leopold et al., 1984), por tanto, todos los rios, arroyos y lagos se inundaran eventualmente. No hay
excepciones. Dado el tiempo suficiente, cualquier bordo de proteccion sera rebasado o dafiado por
una inundacion que supere la capacidad de ésta estructura de control. No importa que tan bien fue
construido, los bordos no siempre funcionan como se pretende, inclusive aun cuando la inundacién
es pequefia.

Partiendo de esta premisa, los bordos de proteccidon deben estar disefiados con un tamafio y forma
particular adecuado para que sean capaces de soportar el nivel de inundacioén correspondiente a un
determinado lugar y tiempo. Una practica comun para describir el tamafio de una inundacion es por
la probabilidad de ocurrencia en un determinado tiempo. Los expertos estiman esa frecuencia
estadistica con datos de inundaciones ocurridas en el pasado, con el fin de clasificar los distintos
tamafios de inundaciones y estimar asi la probabilidad de que las aguas alcancen o superen un cierto
nivel en ese lugar.

Por ejemplo, las inundaciones menores se producen con mds frecuencia que las inundaciones con
mayores cantidades de agua. Por lo tanto, las inundaciones pequeias tienen una probabilidad mayor
de alcanzar o superar un nivel de agua en un tiempo determinado. Una inundaciéon que tiene una
probabilidad de 1 a 10 de ocurrencia también se conoce como un 10% de probabilidad de
inundacion, como una “inundacion en 10 afios” o como una “llanura de inundacion en 10 afios”.
Una inundaciéon que tiene una probabilidad de 1% se refiere a veces como una inundacién que
tendra lugar en 100 afios, por lo que es probable que suceda con menos frecuencia, pero de suceder,
alcanzard un nivel de agua mayor que la “inundacion de 1 afio” (ASCE et al., 2009). Este concepto
no significa que una inundacién ocurrird s6lo una vez cada 100 afios; si es que ocurre o no en un
determinado afio, no cambia el hecho de que siempre hay una probabilidad del 1% de que ocurra
algo similar al afio siguiente.

Por lo tanto, el nivel de proteccion ofrecido por un bordo se debe describir en términos del tamafio o
nivel de agua de una inundacion, que el bordo es capaz de contener. Por ejemplo un bordo de
proteccion disefiado para controlar un 1% de probabilidad anual de inundacién se refiere a menudo
como un “bordo de 100 afios”.

2.4.2.1. Criterio para seleccionar las dimensiones del bordo

La altura de los bordos se fija partiendo de los niveles maximos que se hayan registrado con
anterioridad, a partir de las huellas dejadas por el agua. Si hay alguna estacion de aforo cercana, se
trabajara con los datos que de ella se obtengan. La altura final del bordo es igual a la i) altura del
tirante del agua (que corresponde a la avenida de disefio, subcapitulo 2.4.2.2), més ii) la altura del
oleaje (si lo hubiera), mas iii) un bordo libre. También debe tomarse en cuenta una iv) altura
correspondiente al valor del asentamiento que alcance a sufrir la estructura, segun lo determinado
por la norma EM 1110-2-1904 (USACE, 1990).

En cuanto la altura del bordo libre, la norma 1110-2-1913 (USACE, 2000) especifica una distancia
basado en andlisis de riesgo, donde se representa directamente las incertidumbres en los analisis
hidraulicos. Por su parte, la FEMA (2005) especifica que los bordos construidos junto a los rios
deben tener una distancia minima de 0.91m (3ft) por encima del nivel de agua de la inundacién
base. En las zonas donde se construye el bordo adyacente a estructuras hidraulicas tales como
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puentes, debe agregarse 30cm (1ft) adicionales de elevacioén por una distancia de 30m a cada lado
de la estructura. Los bordos construidos en la costa deben tener un bordo libre minimo de 30cm
(1ft) por encima de la altura mayor que alcance la ola.

Las pendientes del talud exterior deben ser minimo de 1V:2H (USACE, 2000). Estos bordos deben
ser construidos a partir de materiales de alta calidad y compactados cerca del contenido 6ptimo de
humedad, con el equipo de compactaciéon adecuado. Para bordos construidos con materiales no
adecuados, tales como arenas, arcillas muy blandas o turbas, estan obligados a tener pendientes mas
pronunciadas (del orden de 1V:5H) para evitar dafios ocasionados por la filtracion y la accion del
oleaje (USACE, 2000, Auvinet ef al., 2008).

El ancho de la corona de los bordos no debe tener un ancho menor que el requerido para que el
equipo de compactacion pueda trabajar en buenas condiciones (generalmente 3 m). El ancho util no
incluye los sobre-espesores de material sin compactar que suelen agregarse a la seccion de proyecto
ni la proteccion contra la erosion (USACE, 2000). Conviene ser generoso en la seleccion del ancho
para evitar accidentes durante y después de la construccion (Auvinet et al., 1986)

2.4.2.2. Determinacion de la avenida de diserio para proyectos de obras hidraulicas

El gasto que conduce una corriente es variable pues depende de la magnitud de la precipitacién que
ocurre sobre la cuenca de aportacion y de su distribucion tanto en el tiempo como en el espacio. Al
presentarse grandes avenidas la capacidad del cauce puede verse rebasada, con lo que se provocan
inundaciones en la zona aledana a la corriente.

El disefio de las obras hidraulicas relacionados con el control de inundaciones debe contemplar el
caracter aleatorio de las avenidas. Para ello, la practica tradicional ha sido establecer
recomendaciones sobre el periodo de retorno de la avenida de disefio en funcidén de conceptos muy
generales relacionados con el tipo de obra y con la importancia de la zona que se pretende proteger.
Sin embargo, también puede plantearse que la magnitud mas conveniente de la obra de control es
funcion de la relacion entre la reduccion de los riesgos, entendida como el valor esperado de los
dafios evitados, y las inversiones correspondientes, y que existen procedimientos que permiten
encontrar el periodo de retorno que hace maxima la relacién beneficio (en este caso dafio evitado)
contra costo.

La eleccion de la avenida de disefio para una obra de proteccion se ve influenciada por el costo de la
obra y el beneficio esperado por la construccién de ésta. Se requiere por una parte un analisis
hidrolégico que lo fundamente y con base en éste hacer el analisis econdmico del problema. Si se
desea tener una proteccion casi total contra las inundaciones, para evitar daios a las propiedades,
localizadas cerca del cauce por donde escurre la avenida, se necesitan obras muy costosas ya que al
evitar que la creciente exceda la capacidad de la estructura implica construir obras grandes. Los
pasos para definir la avenida de disefio que son los siguientes (CONAGUA, 2011):

1. Se calcula la duracion de la tormenta de disefio.
Al considerar las caracteristicas de la zona por proteger y con el tipo de obra se selecciona
un periodo de retorno (2 a 50 afios para bordos de proteccion).

3. Se calcula la lluvia de disefio en funcion de la duracion y periodo de retorno (curvas
intensidad-duracion-periodo de retorno).

4. Se calcula la lluvia en exceso, si es posible también su distribucién en el tiempo.

Se selecciona un hidrograma unitario sintético.

6. Se obtiene el hidrograma de escurrimiento directo, usando relaciones de lluvia-
escurrimiento.

9]
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Como recomendacion fundamental, en algunas obras debe aceptarse un cierto riesgo de que se
presente una avenida maxima que provoque algin dafio, cuya magnitud debe estar basada en
consideraciones cuidadosas de las caracteristicas de la misma, como son: peligro de pérdida de
vidas humanas y materiales, tipo de area que se desee proteger (de cultivo y/o urbana), limitaciones
de tipo econdémico, entre otras (CONAGUA, 2011).

2.4.3. Materiales constitutivos
2.4.3.1. Cuerpo del terraplén

Los suelos aceptables para la construccion del terraplén se definen por la norma EM-1110-2-1913
(USACE, 2000) como “cualquier tipo de suelo excepto los muy humedos, suelos de granos finos de
alta plasticidad, suelos muy erosionables o suelos altamente organicos”.

La eleccion del tipo de material es en general una funcion de la accesibilidad y la proximidad de la
zona del proyecto. Los estudios deben determinar el contenido de humedad in situ del banco de
materiales. Se debe tener presente que el costo del secado del material en banco puede ser muy alto,
en muchos casos superiores a los costos de acarreo de distancias mas largas para obtener el material
con un contenido de humedad éptimo.

Briaud (2006) encontré que el tamafio de las particulas de suelo controla la erosiéon en suelos de
grano grueso y que la plasticidad influye significativamente en la erosion de granos finos. En base a
experimentos de laboratorio realizados sobre distintos suelos, hizo una clasificacion del grado de
erosionabilidad (Tabla 2.4), segun la resistencia al cortante del suelo y la velocidad de flujo del
agua (Figura 2.20a y b).

Tabla 2.4 Clasificacion del suelo en funcion del grado de erosionabilidad (Briaud, 2006)

Clasificacion G'rado 'd'e Material
erosionabilidad

a) Arenas finas

I Muy alta b) Limos no plasticos

a) Arenas de grano medio
1 Alta b) Limos de baja plasticidad

a) Gravas finas
b) Arenas gruesas
I Media ¢) Limos de alta plasticidad
d) Arcillas de baja plasticidad
e) Rocas con juntas (espaciamiento <30 mm)

a) Qravas gruesas
b) Arcilla de alta plasticidad

v Baja ¢) Adoquines
d) Rocas con juntas (espaciamiento entre 30 y 150 mm)
v Muy baja a) Rocas con juntas (espaciamiento entre 150 y 1500 mm)

b) Rip-Rap
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Figura 2.20 Grado de erosionabilidad (Briaud, 2006)

Normalmente, la mayor parte del cuerpo de los bordos son constituidos por materiales arcillosos,
por lo que basandonos en la clasificacion de la Tabla 2.4, el material “idoneo” es una arcilla de alta
plasticidad, sin embargo, es importante tener en cuenta que dichas arcillas sufren de cambios
volumétricos debidos al proceso de secado y humedecimiento producidos por las épocas de estiaje y
lluvia, respectivamente, lo que puede resultar en agrietamientos transversales y la consecuente falla
total del talud. Por lo tanto, Auvinet et al., (2008) recomiendan que para la construccién del
terraplén se utilicen arcillas de baja plasticidad.

2.4.3.2. Protecciones marginales

Para proteger al talud del bordo contra los ataques erosivos del agua es necesario la colocacion de
protecciones marginales tales como el enrocamiento, bolsacreto, colchacreto, tapete flexible,
espigones, etc. (Figura 2.21).

La seleccion del tipo de proteccion marginal depende de diversos factores tales como la estratigrafia
del sitio, velocidad del agua del rio, espacio disponible para la proteccion, socavacion de la zona,
etc. (CONAGUA, 2011). Ninguna proteccion es mejor que otra, todas tienen sus ventajas y
desventajas. Por ejemplo, el enrocamiento, el tapete flexible y el colchacreto presentan el
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inconveniente de transmitir una presion adicional significativo al suelo de cimentacién, mientras
que los espigones, si no se disefian correctamente, pueden llegar a erosionar la margen contraria a
aquélla en donde fueron colocados.

a) Enrocamiento b) Tapete flexible

¢) Colchacreto d) Espigon
Figura 2.21 Tipos de protecciones marginales.

Adicionalmente, se debe de colocar un geotextil entre la protecciéon marginal y el talud del terraplén
(Figura 2.22) para garantizar la migracion de finos y su consecuente erosion local. En el caso
particular donde se construyen bordos sobre suelos muy blandos. Se deben de colocar geotextiles de
alta resistencia sobre el suelo de cimentaciéon con la finalidad de disminuir los hundimientos
diferenciales.

Enrocamiento

Figura 2.22 Colocacion del geotextil entre la proteccion marginal y el talud del terraplén

Finalmente, se recomienda la revegetacion tanto de los taludes interiores del bordo de proteccion
como de la corona (en caso de no ser utilizado como superficie de rodamiento), con el objetivo de
prevenir la erosion debida a escurrimientos superficiales provocados por las lluvias. La
revegetacion se puede llevar a cabo con tapetes de pasto, con plantas nativas de la region cuyas
raices no lleguen a crear canales preferentes de tubificacion, o inclusive con productos disefiados
especialmente para ello, tales como los geotextiles. En la practica se ha observado que la
revegetacion no funciona muy bien con taludes 1V:2H, por este motivo, cuando se vaya a emplear
esta solucion, los bordos deben tener taludes con mayor pendiente que la anterior (Briaud, 2011).
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2.4.4. Procesos constructivos

2.4.4.1. Preparacion y tratamiento del suelo de cimentacion

La preparacion minima que se le debe dar al suelo de cimentaciéon antes de comenzar la
construccion del bordo se define por la norma EM-1110-2-1913 (USACE, 2000) y consiste en: 1)
limpieza del terreno, ii) remocioén de material existente, iii) extraccion de la tierra vegetal orgédnica
iv) eliminacion de los desechos obtenidos de los pasos anteriores, iv) mejoramiento de suelos (en
caso de ser necesario) y v) construccion de un dentellon (en caso de ser necesario).

Limpieza del terreno. Consiste en limpiar el area entera por debajo del bordo antes de su
construccion, eliminando completamente toda la materia que se encuentre por encima de la
superficie del suelo y que obstruya en la construccion del terraplén. Esto incluye todos los arboles,
troncos caidos, maleza, vegetacion, piedras sueltas, estructuras abandonadas, cercas y otros
desechos similares.

Remocion del material existente. Consiste en arrancar, dentro de la zona de la cimentacion, todos
los troncos enterrados, raices, viejos pilotes, pavimento, desagiies, etc. Las raices u otras intrusiones
de mas de 38.Imm de didmetro deben ser removidos a una profundidad de 0.91 m por debajo de la
superficie del terreno natural. Los huecos causados por las operaciones de arranque deben ser
compactados antes y después de rellenarse. El relleno se debe colocar en capas y se debe de
compactar a una densidad igual al material adyacente no perturbado. Esto evitard “puntos blandos”
en el bordo y proporcionara continuidad a la manta natural.

Extraccién de la tierra vegetal organica. El propdsito es eliminar la vegetacion que crece con el
tiempo sobre el suelo organico. La profundidad de extraccion estd determinada por las condiciones
locales y normalmente varia de 15 a 30 cm. Todo el material extraido adecuado debe ser
almacenado para su uso posterior en las laderas, bermas y corona del terraplén.

Eliminacion de los desechos obtenidos. Los restos de los materiales de desecho se pueden
eliminar mediante la quema en las zonas donde esté permitido, de lo contrario, tienen que ser
eliminados de una manera ambientalmente aprobada por las autoridades locales.

Mejoramiento de suelos. Si en la etapa de exploracion se detecta que en el suelo de cimentacién a
lo largo del trazo del bordo existen materiales finos muy compresibles y de baja resistencia, es
necesario seleccionar algin método de mejoramiento del suelo, tales como la precarga o inclusiones
(Auvinet et al., 2008).

Precargar el suelo fino tiene dos objetivos (Auvinet et al., 2002):

1) Acelerar el desarrollo de la consolidacion del suelo. Entonces es posible cimentar sobre el
mismo sin peligro de asentamientos totales o diferenciales importantes a mediano o largo
plazo.

2) Aumentar la resistencia al corte no drenada del suelo y por tanto la capacidad de carga del
terreno.

Para verificar la eficiencia de la precarga, es necesario medir la evolucion de los asentamientos en
diferentes puntos y a diferentes profundidades mediante bancos de nivel y placas de asentamientos,
verificar la disipacion de las presiones de poro dentro del subsuelo durante el proceso y medir el
aumento de la resistencia al corte no drenada del suelo al terminar el tratamiento.
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Las inclusiones son elementos de forma cilindrica, no conectados con la estructura, que pueden
incluirse en los estratos del suelo que mas contribuyen a los asentamientos, con el objetivo de
reducir su compresibilidad y asi controlar los hundimientos que se presenten en suelos blandos por
efecto de las construcciones y de los abatimientos piezométricos. Una funcion secundaria, y en
ocasiones primaria, puede ser también mejorar la capacidad de carga del suelo (Rodriguez, J] &
Auvinet, G, 2002). Para su elaboracion puede recurrirse a diferentes técnicas tales como el hincado
de elementos de concreto prefabricados o de tubos de acero, inyeccion a baja presion, el jet grouting
y perforacidn previa con relleno de materiales granulares (columnas balastadas) o de una mezcla de
suelo con un material estabilizante formado de cal y cemento (columnas de cal-cemento).

Construccion de un dentellén. Para evitar las filtraciones al nivel de desplante, no solo se
recomienda ser generoso con el despalme, sino también la construccion de un dentellon.

2.4.4.2. Control de calidad durante la construccion

Para verificar el comportamiento de los bordos construidos en el pasado, o de aquellos bordos que
estén por construirse, se recomienda i) revisar la calidad de la compactacion, ii) determinar la
permeabilidad e iii) instrumentar los bordos (Auvinet ez al., 2008).

Calidad de la compactacién. Se sugiere el empleo del Penetrometro Dinamico Ultraligero
“PANDA” (Pénétromeétre Autonome Numérique Dynamique Assisté). El PANDA es un
penetrometro manual que permite realizar ensayes de cono dinamico en suelos con resistencias de
hasta 20 6 30 MPa y profundidad de exploracion de hasta 7m. El PANDA funciona hincando en el
terreno en estudio una punta conica conectada a un tren de barras por medio de impactos en la
cabeza de las mismas con la ayuda de un martillo de masa estandar (2 kg). La cabeza tiene un
sistema automatico que permite registrar la velocidad del golpe del martillo y la penetracion de la
punta. Estos datos se almacenan y procesan automaticamente en una computadora, para obtener en
tiempo real la resistencia de punta, q, en funcién de la profundidad. Para determinar la calidad de
la compactacion de un bordo por medio de este penetrometro, se debe alimentar el software
especializado del PANDA con datos del material empleado en la construccion del bordo (densidad
de solidos, granulometria, humedad, etc.). A partir de la informacién anterior, se genera una carta
donde aparecen tres zonas de referencia en funcion de la profundidad (Figura 2.23). Mediante la
comparacion de esta carta y el registro de resistencia de punta, g, obtenido con el PANDA,
visualmente se observa si la compactacion es buena, no es buena pero es tolerable, o simplemente
es inaceptable.

suelo B3

; esistancia de pusta (MPa)
qualidad : Q3 A = A

0s

pof

Figura 2.23 Zonas de aceptacion o rechazo de la compactacion (Auvinet et al., 2008)
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El control del contenido de agua de compactaciéon es importante en la prevencion de dafios por
tubificacién, principalmente a causa de su influencia en la permeabilidad de los suelos
compactados. Un terraplén construido sin control adecuado del contenido de agua resultara
heterogéneo y ofrecerd condiciones favorables para el desarrollo de concentraciones de flujo.
Ademas si se compacta uniformemente pero con muy bajo contenido de agua, resultard con
permeabilidad inicialmente relativamente alta y las particulas tendran tendencia a la dispersion, lo
que aumenta el riesgo de erosion interna. Por otra parte, a mejor compactacion corresponde, en
igualdad de circunstancias, mayor resistencia a la tubificacion.

Determinar la permeabilidad de los bordos después de su construccion. Resulta importante
conocer la permeabilidad de los bordos una vez que fueron construidos. El objetivo es identificar si
a través del mismo pudieran presentarse filtraciones significativas. La prueba recomendada es la
conocida como el método del permedmetro de pozo: USBR E-19 (USBR, 1974), la cual consiste en
determinar el gasto de agua que se infiltra bajo condiciones de flujo establecidas en un pozo sin
ademe dentro del cual se mantiene la superficie del agua a elevacidon constante.

Instrumentar los bordos. La instrumentacion de campo tiene como objetivo observar el
comportamiento de un bordo, asi como verificar los resultados de los andlisis de estabilidad
realizados. Se recomienda que toda campafia de instrumentacion para bordos construidos sobre
suelos blandos incluya:

Medicion de asentamientos y levantamientos: El control de los asentamientos producidos en la parte
superior de un terraplén, asi como los levantamientos observados al pie del talud pueden ser
medidos por métodos topograficos normales, fijando referencias confiables (clavos, dados de
concreto) en la superficie y realizando mediciones periddicamente.

Medicion de movimientos horizontales (desplazamientos y deformaciones): Es importante medir
este tipo de movimientos debido a que una parte de los asentamientos se debe a los desplazamientos
laterales de los estratos compresibles. Ademas, las fallas de los terraplenes sobre suelos blandos van
precedidas de deslizamientos laterales del terreno de cimentacion. De esta manera, la magnitud de
los movimientos horizontales permite conocer, cualitativamente, lo lejos que se estd de una posible
falla. La medicién de estos movimientos puede llevarse a cabo mediante nivelaciones topograficas,
inclindmetros, deformimetros, extensémetros, tubos testigos en sondeos, etc.

Medicion de presiones de poro bajo el terraplén: El conocimiento de la evolucidon de la presion en
el agua del subsuelo en exceso de la hidrostatica tiene como objetivos principales, determinar las
condiciones hidraulicas en el interior de los estratos que constituyen el subsuelo, el grado de
consolidacion en cada momento de la vida del terraplén y la resistencia del terreno de cimentacion
bajo el terraplén, para establecer los cambios en el factor de seguridad. Los instrumentos que
permiten medir la presion del agua en el subsuelo son los piezometros. Como complementos de
estos dispositivos se deben instalar tubos de observacion del nivel de aguas freaticas.

2.4.5. Comentarios finales

Puesto que los bordos longitudinales en México raramente son verticales (concreto armado o
tablaestacas), el periodo de retorno seleccionado, aunque si nos da el caudal de diseiio, no nos da el
tirante o nivel de la superficie libre maximo de disefio (CONAGUA, 2011). La geometria del bordo
también influye en el tirante. Observe que no se trata de un calculo estatico, en el que escogemos
hasta que cota queremos proteger de inundaciones el terreno aledafio al cauce usual y luego
colocamos bordos que tengan su corona a dicha altura (més un pequefio bordo libre, més la
calculada por asentamientos). Se trata de un calculo hidrdulico dinamico (CONAGUA, 2011), en el
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que tenemos que asegurar que el caudal de disefio podra ser conducido sin que el tirante rebase las
coronas de los bordos. Entre mas se restrinja el ancho del rio, mas altos tendran que ser estos
bordos. Entre mas plano sea el terreno, la pendiente longitudinal del rio menor sera la velocidad de
flujo posible y mas altos requeriran ser los bordos. En el limite, para una pendiente nula, no puede
conducirse agua en régimen de flujo uniforme y permanente sino con bordos infinitamente altos.
Dado esto, el disefio se convierte en uno iterativo, en el que se establece una inclinacion del talud
del bordo del lado del rio, se calcula la altura que requiere para conducir el gasto de disefio y se
verifica la estabilidad del propio talud para diversas condiciones de flujo en el rio, desde completa-
mente seco, hasta alcanzando el tirante de disefo.

También se estima la amplitud total del bordo y se verifica que las zonas que se desean proteger de
inundacién no hayan sido invadidas por el mismo. De no resultar estable o invadir la zona que se
desea proteger, se reduce la inclinacion del talud y se vuelve a iterar. Por supuesto, también se
puede jugar con la separacion que el pie del talud tenga de la linea que se considera la margen
normal del rio. Evidentemente, entre mas de la llanura de inundacién se deje al rio, mas pequefios
tendran que ser los bordos, pero més area en planta sera ocupada por el rio.

La principal desventaja de los bordos marginales es que no resultan un diseiio robusto’, es decir, no
se comportan adecuadamente cuando el gasto en el rio rebasa al de disefio, esto para las técnicas de
construccion usuales en México, por ejemplo en Japdn existen numerosos ejemplos de soluciones
de bordos o equivalentes de concreto armado que si resultan mucho mas robustas (como sus
barreras costeras contra tsunamis).

En la Figura 2.24 y Figura 2.25 se proporcionan de manera ilustrativa las principales
recomendaciones para lograr un disefio robusto a nivel de bordos nuevos longitudinales y

perimetrales, respectivamente (Auvinet, et al., 2008).

—Enrocamiento

—Protecciéon con Evitar sobrecarga
bloques, bolsacreto, | Recubrimiento excesiva Taludes > 2 : 1
tapete flexible, etc. marginal rd (hasta5: 1 en arcillas
—Espigones / muy blandas y turbas)
- —Tablestacado :

Geotextil tejido de
altaresistencia (en
suelos muy blandos)

SR

Material arcilloso
impermeable bien
compactado (sin
estratificaciones)

Rio

Mejoramiento del suelo *[Cimeso
(ej. con inclusiones) *Prastico
sArcillaexpansiva

Figura 2.24 Disefio robusto de bordos de proteccion longitudinales (Auvinet ef al., 2008)

3 Un disefio orientado a maximizar la confiabilidad, debe buscar que el disefio quede tan alejado como sea posible de los
estados limites de falla y de servicio, para cubrir las incertidumbres existentes. Si se logra lo anterior, el diseflo se
considera como “robusto” (Auvinet et al., 2008).
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Taludes>2 : 1
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<« NAF (original)

Filtro para control Dentellon Filtro para control
de vaciado rapido de erosion interna

Mejoramiento del suelo
(ej. coninclusiones) — >

Figura 2.25 Disefio robusto de bordos de proteccion perimetrales (Auvinet et al., 2008)

El proceso de seleccion de la mejor solucion de rectificacion de cauces, requiere de la participacion
de especialistas experimentados en diferentes areas como la ingenieria hidrdulica, civil, geografia,
urbanismo y ecologia, entre otros.

La combinacién de bordos de proteccion con otras medidas no es solamente conveniente, sino
realmente indispensable. Los bordos en efecto pueden hacer crecer el peligro en el que vive una
poblacion una generacion después de aquella que (con buena intencidén) los construyd, mientras
hace creer a la misma en su porcidn aledafia al rio que su seguridad esta garantizada.

Es importante sefialar que conforme se incrementa la magnitud de la obra, se incrementa también la
proteccidon deseada, pero también su costo; por tanto, debe existir un tamafio 6ptimo para el que la
suma de los dafios por inundacion mas el costo de la proteccion sea minima. Por lo que este andlisis
debe considerar la estimacion de los dafios esperados en la situacion actual con la relacion entre el
gasto maximo de las avenidas para poder seleccionar el tamafio 6ptimo de la obra con la mejor
reduccion de los dafios esperados (CONAGUA, 2011). Una vez escogida la solucion optima, en
cuanto a tipo y tamafio de la obra, para la rectificacién del cauce, se procede a plantear algunas
alternativas de anteproyecto.
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CAPITULO 3

ESTUDIO DEL FENOMENO DEL VACIADO RAPIDO

3.1. ANTECEDENTES

Tanto el talud exterior de los bordos longitudinales localizados en las margenes de los rios, lagos y
mares, como los espaldones de presas de tierra y enrocamiento, estan frecuentemente sometidos a
abatimientos repentinos del nivel de agua que modifican las condiciones de equilibrio dentro y fuera
de la masa térrea, afectando su estabilidad.

La condicién del vaciado rapido se puede presentar cuando i) el nivel del rio baja después de una
etapa de inundacion, ii) el nivel de la reserva desciende repentinamente debido a una abertura
(brecha) en el terraplén del bordo, iii) se vacia una presa para su mantenimiento o cuando ésta ha
llegado a su nivel maximo de capacidad de almacenamiento, iv) existe un aumento del nivel del
mar, etc.

A través de la historia, se han reportado numerosas fallas de taludes sumergidos asociados a las
fluctuaciones del nivel de la reserva. Jones et al. (1961) investigaron los deslizamientos de tierra
que se produjeron en las inmediaciones del lago Roosevelt, en los Estados Unidos, desde 1941 hasta
1953, y encontraron que aproximadamente el 30% de los deslizamientos son resultado de un
descenso rapido del nivel de agua. Un estudio mas reciente hecho por la ICOLD (1980) indica que
de 33 casos de fallas en presas, un tercio se debe al fendmeno del vaciado rapido. Nakamura (1990)
reportd que cerca del 60% de los deslizamientos de tierra alrededor de los embalses en Japon se
produjeron bajo esta condicién. En Perti, se han observado fallas similares en un gran nimero de
bordos a lo largo del rio Mantaro (Duncan, Wright & Wong, 1990).

Estos deslizamientos de tierra también han resultado en muertes y grandes pérdidas econdmicas.
Por ejemplo, en China, ocurrié un deslizamiento masivo a lo largo del rio Yangtze, cerca de la
reserva “Tres Gargantas” ubicada en Qianjiangping, que implic6 un movimiento de masas de
2.4x10'm’® (Liao et al., 2005). En México, los dafios y deslizamientos observados en las méargenes
del rio Grijalva y Carrizal localizadas en la ciudad de Villahermosa, Tabasco, durante las
inundaciones de 1999, 2007 y 2008 son en gran parte atribuidas a dicho fenomeno (Auvinet et al.,
2008).

El fendmeno del vaciado rapido es un problema complejo que depende de la geometria del talud, las
propiedades de los materiales que lo constituyen (conductividad hidréaulica, rigidez y capacidad de
almacenamiento, etc.) y de la tasa y velocidad de vaciado. Para que esta condicidon tenga lugar, no
es preciso que ocurra un descenso total del nivel de embalse en un lapso de minutos, ni ain de horas
o dias; en realidad basta que el agua descienda mas aprisa que lo que se disipan los excesos de
presion neutral en el cuerpo del terraplén originados precisamente por dicho abatimiento (De la
Fuente et al., 2012). Sherard et al. (1963) reportaron que en la mayoria de las fallas en presas, el
agua unicamente llegd a la mitad de la altura total. Por ejemplo, la Presa Pilarcitos, donde el nivel
de agua bajo 10m en mas de un mes (Oct. 7 a Nov. 19, 1962) y la presa Walter Bouldin, la cual
fallé por un vaciado de 27m en 5.5 horas, en febrero de 1975 (Duncan, 1990). Uno de los casos mas
recientes de falla en presas presentada a causa de un descenso repentino del nivel de agua es el caso
de la presa San Luis, en California, la cual estuvo en operacion durante 14 afios y en 1981 falld
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debido al vaciado rapido, donde el nivel del agua bajo de 100 a 50m con una velocidad de vaciado
de 0.3m/dia (Lawrence Von Thun, 1985).

Con el tiempo, el comportamiento de los taludes sometidos a fluctuaciones del nivel del agua se
convirtié en un tema de la atencion cientifica y la investigacion. La presa Glen Shira Lower Dam
(1961), en el norte de Escocia, es probablemente uno de los casos de mayor controversia y mejor
documentado en la historia. La presa fue sometida a un vaciado rapido controlado durante el cual se
tomaron medidas de presion de poro (Paton & Semple, 1961). Desai (1971, 1972 y 1977) publicod
articulos donde describe experimental y tedricamente estudios realizados en el Waterways
Experiment Station para investigar la inestabilidad de los bordos de protecciéon del rio Mississippi
bajo el fenomeno de vaciado rapido. Jia et al. (2009), presentaron un modelo de prueba a grande
escala que simuld el comportamiento de un talud arcilloso cimentado sobre un suelo arenoso
sometido al aumento y descenso del nivel de agua. Los datos obtenidos bajo condiciones
controladas de laboratorio fueron futiles para verificar los métodos de modelizacién analitica y
numérica.

Lo anterior demuestra la importancia de estudiar y entender la estabilidad de aquellos taludes
expuestos a cambios bruscos en el nivel de agua exterior, con el fin de asegurar el bienestar de las
personas e infraestructuras cercanas a ellos. En este capitulo se presentan algunos conceptos
fundamentales del fenomeno del vaciado rapido, asi como los métodos de analisis existentes.

3.2. CONCEPTOS FUNDAMENTALES

3.2.1. Condicidn del vaciado rapido

El vaciado rapido consiste en asumir que inicialmente, el agua se encuentra a cierto nivel de
elevaciéon y que ha permanecido a dicho nivel por un tiempo tan largo que se han generado
condiciones de flujo establecidas dentro del terraplén. Si de repente, por alguna causa natural o
artificial, el nivel de la reserva inicial desciende a un nivel menor més rapido de lo que el agua
dentro del cuerpo del bordo puede fluir, se genera una condicién de vaciado répido.

Un descenso en el nivel de agua tiene cuatro efectos: i) una reduccion en la presion hidrostatica
exterior, ii) una variacion en la presion de poro en el interior del talud, iii) aumento en la fuerza del
peso y iv) concentraciones de flujo y gradientes hidraulicos en el extremo de aguas arriba del talud.

Para ayudar a entender mejor estos efectos se considera al fendmeno de vaciado en una geometria
sencilla (Figura 3.1). La posicion del nivel del agua MO (altura H) define las condiciones de
contorno iniciales (hidraulicas y de esfuerzo) en el talud CBO (Figura 3.1a). La presion de poro (p,,)
es positiva por debajo de la linea de corriente superior (LCS). Por encima de ésta linea, las
presiones de poro es negativa y la succion es definida como s=-p,. Un vaciado de intensidad L
implicard un nuevo nivel de agua M'N'O’ en un tiempo #pp. Esta variacion de las condicion de
contorno implicara: a) un cambio en las condiciones de contorno hidraulicas y b) un cambio en los
esfuerzos totales.

Cambio en las condiciones de contorno hidraulicas (Figura 3.1a). El descenso del nivel de agua
define una nueva presion hidroestatica en el contorno del talud; las presiones del agua sobre el
paramento del talud OAB, cambiaran a una distribucion hidroestatica O’4 B en la parte inclinada
del bordo y a una presiéon del agua uniforme p,=(H-L)y,, en la parte horizontal al pie del talud
(M’'N’). Dentro del cuerpo del terraplén se establecera una nueva linea p,,=0 (superficie freatica)
cuya posicion dependerd de las propiedades mecanicas del material (permeabilidad, porosidad,
capacidad de almacenamiento y rigidez) y de la velocidad y tasa de vaciado.
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En efecto, bajo determinadas condiciones las presiones de poro en la zona afectada pueden
mantenerse elevadas después del vaciado (total o parcial) a la vez que desaparece el efecto del peso
del agua sobre el paramento del talud. Al mantenerse elevadas las presiones de poro, el aumento de
resistencia por aumento de presiones efectivas ocurre mas lento. Adicionalmente, al descender el
agua una masa del suelo que por lo menos en gran parte estaba en condicidon sumergida, pasa a estar
en condicion saturada o cercana, con lo que el peso especifico toscamente se duplica, lo que se
refleja correspondientemente en el momento motor asociado a cualquier circulo de falla que se
estudie.

Cambio en los esfuerzos totales (Figura 3.1b). El cambio de las presiones hidroestaticas en contra
de la superficie del talud inducird un cambio en los esfuerzos totales dentro del terraplén, el talud
OB experimentara un alivio de esfuerzo de intensidad Ao=Ly, en la parte inferior (BO") y una
reduccion lineal en la parte superior (O 'O). La base horizontal CB experimentara una reduccion de
esfuerzos de valor Ly,. La distribuciéon de esfuerzos totales en el interior del talud variara segun la
condicion de contorno. Este cambio inducird excesos en la presion de poro, y por tanto cambios en
las presiones efectivas del suelo. El signo y la intensidad del exceso de presion de poro dependera
del comportamiento constitutivo (esfuerzo-deformacion) del esqueleto sélido.

R ——
M’ L . AN\ — LCS.
H N o[l b--"0 /0" Superficie (p,,=0)
K freatica (p,,=0)
. (Después del w0
- vaciado)
Cc B
a)
M l = $=-p,,
M L ,,,,,,,,,,,,, A Superficie freatica
_ o’ =0
H Ao=Ly, P,>0 (p,=0)
b
C B )

Figura 3.1 Vaciado de altura L. a) Variacion de los esfuerzos hidroestaticos actuando sobre el talud; b)
variacion de los esfuerzos totales aplicados (De la Fuente et al., 2012).

Las presiones de poro resultantes no estaran en equilibrio con las nuevas condiciones de frontera
por lo que se desarrollard un régimen transitorio. La velocidad de disipaciéon de las presiones
dependerd principalmente de la permeabilidad del material o materiales que constituyan al talud y
de la velocidad de vaciado. Si el suelo es altamente permeable y la velocidad de vaciado es
relativamente lenta, las presiones de poro se disiparan rapidamente, inclusive, al mismo tiempo que
ocurren los cambios en las condiciones de contorno. Esta situacion provocaria una condicion
drenada del talud. En la practica la velocidad de vaciado varia aleatoriamente por lo que la
permeabilidad se convierte en el parametro dominante para definir el comportamiento del material y
las condiciones de analisis (drenado o no-drenado).

En cuanto al cuarto efecto, desde el inicio del vaciado se establecera un flujo descendente de agua
hacia el exterior del terraplén con el fin de alcanzar las condiciones estacionarias, lo que provocara
un cambio de direccion en las velocidades de flujo cuya magnitud dependera de la permeabilidad
del material. Al avanzar el proceso del vaciado, se generaran concentraciones de flujo y gradientes
hidraulicos cada vez mayores en el extremo de aguas arriba (las particulas localizadas sobre la
superficie de salida del flujo se encuentran mas expuestas al arrastre por las fuerzas de filtracion) lo
que facilitara la erosion interna del material del talud y al llegar a las proximidades del embalse, se
creara una via continua para el agua (tubificacion).
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3.2.2. Modos de vaciado

El fenomeno del vaciado esta divido en tres modos (Desai, 1972, 1977; Griffiths & Lane, 1999;
Duncan ef al.1990; Lane & Griffiths, 2000; Berilgen, 2007; Huang & Jia, 2009; Luan et al. 2010,
De la Fuente et al., 2012): i) vaciado completamente lento, i1) vaciado completamente rapido y iii)
vaciado transitorio.

En la condicion de vaciado completamente lento (Figura 3.2a) el suelo se considera completamente
drenado; el nivel de agua en el interior del bordo (superficie freatica) iguala al nivel de agua en el
exterior (nivel de la reserva o embalse) en cada instante del vaciado, generando condiciones de flujo
establecido, por lo que las presiones de poro dentro del cuerpo son hidroestaticas. Asimismo las
fuerzas actuantes aumentan al cambiar el peso volumétrico de la cubierta de sumergido a seco

En el modo de vaciado completamente rapido (Figura 3.2c), el suelo se considera completamente no
drenado, la superficie freatica se mantiene en el nivel inicial de la reserva durante cada instante del
abatimiento por lo que de igual manera, las presiones de poro en el interior del cuerpo son
consideradas hidroestaticas. Ello corresponde a un analisis no drenado en el que el flujo de agua es
despreciable debida a la rapida velocidad de vaciado respecto a la permeabilidad del material. Para
estos casos extremos (vaciado completamente lento y rapido) la superficie fredtica se asume que es
horizontal.

En el modo de vaciado transitorio (Figura 3.2b), se genera una superficie freatica curvilinea dentro
de la estructura de tierra cuya posicion depende de la velocidad de vaciado y de las propiedades del
material (conductividad hidraulica, porosidad, capacidad de almacenamiento), por lo que las
presiones de poro remanentes en el interior del cuerpo son transitorias, es decir, varian en funcion
del tiempo y de la capacidad del suelo para retener agua. Adicionalmente se establece un flujo
descendente cuyas fuerzas de filtracion se suman a las fuerzas gravitacionales actuantes; ademas,
estas ultimas también aumentan al pasar al pasar el peso volumétrico del terraplén de sumergido a
saturado.

Nivel de agua inicial

ff¢

a)

Figura 3.2 Modos de vaciado: a) Vaciado completamente lento, b) Vaciado transitorio y ¢) Vaciado
completamente rapido (Modificado de Berilgen, 2007).

En el capitulo 4 se demostrara que en la mayoria de los casos, analizar la estabilidad de los taludes
sumergidos con los modos de vaciado completamente rapido o completamente lento, se subestiman
o sobrestiman, respectivamente, los factores de seguridad conforme el nivel de la reserva desciende,
por lo tanto, para analizar la estabilidad de los bordos de proteccion bajo el efecto de dicho
fendémeno es necesario realizar un andlisis de flujo transitorio.
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3.3. METODOS CLASICOS DE ANALISIS

Terzaghi & Peck (1967) resumieron de problema en estimar las presiones de poro durante el
vaciado rapido con las siguientes palabras:

“Para poder determinar las presiones de poro después del vaciado rdpido, es necesario conocer
los siguientes factores: las fronteras entre los materiales con diferentes propiedades; la
permeabilidad y los coeficientes de consolidacion de cada uno de esos materiales y anticipar la
tasa maxima de vaciado. Adicionalmente, las presiones de poro inducidas por los cambios en los
esfuerzos totales....se necesitan tomar en consideracion”

La condicién de vaciado ha sido analizada desde diferentes enfoques en funcion de los avances en
el campo de la ingenieria geotécnica. Los métodos cldsicos de calculo para determinar la
distribuciéon de presiones de poro posterior a dicho fendémeno pueden clasificarse en dos grupos
(Duncan & Wright, 2005; Alonso & Pinyol, 2008): i) métodos de flujo, adecuados para materiales
muy permeables y ii) métodos de andlisis no drenado, aplicable a materiales de muy baja
permeabilidad.

Los métodos incluidos en el primer grupo resuelven el problema de flujo de un talud sometido a un
cambio en las condiciones de contorno hidraulicas. Con esta metodologia se acepta implicitamente
que el esqueleto s6lido de los materiales involucrados en el vaciado es rigido y los cambios en los
esfuerzos totales no tienen ningun efecto. Los trabajos presentados por Reinius (1954) y Cedergren
(1967), basados en el andlisis de flujo (redes de flujo transitorias), Browsin (1961) Brahma & Harr
(1962), Newlin & Rossier (1967) y Sthepenson (1978), basados en hipotesis ad-hoc, Desai (1972,
1977), Desai & Sherman (1971), Cividini & Gioda (1984), Fredlund ef al. (2011), mediante analisis
de elementos finitos en medio saturado, Neumann (1973), Hromadka & Guymon (1980), Pauls et
al. (1999) y Auvinet ef al. (2010), mediante elementos finitos en medio saturado/no saturado y
finalmente, Alberro et al. (2001) basados en métodos analiticos, pertenecen a este primer grupo.
Habitualmente las recomendaciones para materiales relativamente permeables parten de
procedimientos numéricos, analiticos o graficos basados en andlisis de flujo. Sin embargo, un
analisis de flujo no considera la deformabilidad del suelo que en el caso de materiales blandos juega
un importante papel en la velocidad de disipacion de las presiones de poro. La rigidez del suelo
controla la capacidad de retencion del agua del medio poroso. Al igual que la permeabilidad, una
mayor rigidez permite mayor velocidad de disipacion, por lo tanto, un andlisis de puro flujo
(desacoplado) resulta demasiado conservador.

El segundo enfoque considera unicamente el cambio de presion de poro debido a la descarga de
esfuerzos (problemas mecanicos) asociada al descenso del nivel del agua. Ello corresponde a un
analisis no drenado en el que el flujo de agua es despreciable debida a la rapida velocidad de
vaciado respecto a la permeabilidad del material. Se incluyen en este tipo de analisis los trabajos de
Skempton (1954), Morgenstern (1963), Corps of Engineers (1970, 2003), Lowe & Karafiaht
(1960), Svano & Nordal (1987), Wright & Duncan (1987) y més recientemente, Duncan, Wright &
Wong (1990), Baker et al. (1993) y Lane & Griffihts (2000).

3.3.1. Me¢étodos de flujo

Los métodos de flujo probablemente comenzaron con la contribucién de Casagrande (1937), quien
desarroll6é un procedimiento para encontrar el tiempo requerido para alcanzar una cierta “proporcion
de drenaje” del talud aguas arriba en presas que tienen un corazén impermeable; asumiendo una
linea recta de saturacion, logré desarrollar expresiones analiticas.
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Posteriormente, Cedergren (1941), desarrolld el método de redes de flujo transitorias. El método
considera que el vaciado répido genera en el medio una red de flujo transitoria con una linea
superior llamada de abatimiento, de desaturacion (Auvinet & Lopez-Acosta, 2010) 6 mas
comunmente superficie freatica, cuya posicion cambia con el tiempo. Cedergren propone un método
aproximado para determinar el gradiente hidraulico en diferentes puntos de esta superficie fredtica
movil en funcion del tiempo, con el cual, siempre que se conozca la permeabilidad y porosidad de
un suelo, sera posible conocer en forma aproximada el tiempo requerido para pasar de un estado
saturado a uno parcialmente saturado por vaciado répido.

El método requiere del trazo de una red de flujo para cierto nimero razonable de posiciones
intermedias de la linea movil. Cada posicidn sucesiva de la linea superior de abatimiento se obtiene
desplazando varios puntos de la misma en distancias que son proporcionales al gradiente hidraulico
en cada punto. Las redes de flujo intermedias y las formas desarrolladas de las lineas médviles en
varias posiciones proporcionan una imagen visual que ayudan a entender la manera en la que el
abatimiento se desarrolla en una masa de suelo. En esencia, el método consiste en que para cada
instante del vaciado se puede resolver el problema de manera aproximada, tratando cada etapa
como en un caso de flujo establecido.

La validez de la técnica de las redes de flujo transitorias ha sido verificada por varios autores a
través de modelos de laboratorio con fluidos viscosos (Casagrande & Shannon, 1952), y modelos
tipo Hele-Shaw (Cedergren, 1948; Todd, 1959). En general, los resultados de los experimentos han
demostrado una aproximacion adecuada entre la solucidén tedrica y el comportamiento de los
modelos (Figura 3.3d y Figura 3.3e) La primera figura, muestra la comparacién de las lineas de
abatimiento tedricas con las observadas en el experimento para distintos tiempos; la segunda, ilustra
los caminos de flujo tipicos obtenidos en el modelo en comparaciéon con los tedricos. En la misma
figura también se pueden apreciar redes de flujo transitorias tipicas para diferentes etapas del
drenaje (Figura 3.3a, by c).

Superior

Posicion 2
Posicién 2
Posicion 3 Posicion 3
Inferior

(a)

Red de flujo
===Modelo

(¢)

Figura 3.3. Estudio del drenaje en un terraplén o presa homogénea después del vaciado rapido mediante
redes de flujo y modelo de fluido viscoso (a) Primera red de flujo; (b) Segunda red de flujo; (c) Tercera red de
flujo; (d) Forma de la linea de abatimiento durante el drenaje; (¢) Caminos de flujo durante el drenaje
(Cedergren, 1989).
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Reinus (1954) también demostr6 el uso de las redes de flujo para resolver problemas de vaciado
completamente lento. El autor describe la idea principal del método como sigue:

“La configuracion de la red de flujo después de un vaciado completamente lento se determina
dividiendo el tiempo en intervalos y asumiendo que el nivel de la reserva es estacionario e igual al
valor promedio durante cada intervalo”.

Asi mismo, Reinus (1954) calcul6 factores de seguridad durante el vaciado basados en el método
Sueco del circulo de friccion y grafico los resultados en términos de un coeficiente (k/nv), el cual
integraba la permeabilidad del suelo (k), la porosidad (n) y la velocidad de vaciado (v). El autor
también explico, en los términos siguientes, la generacidon de excesos de presion de poros debido al
vaciado rapido:

“"Cuando el nivel de la reserva desciende a un nivel menor bruscamente los esfuerzos totales
disminuyen. Si el suelo no contiene burbujas de aire y el contenido de humedad no cambia, los
esfuerzos efectivos en el suelo tampoco cambiaran (siempre que se desprecie la compresibilidad del
agua), por lo tanto, para que se mantenga el equilibrio, las presiones de poro deben disminuir.”

Un explicacion similar se puede encontrar en Terzaghi & Peck (1948). Ejemplos de la construccion
de las redes de flujo para condiciones de vaciado se pueden encontrar en el libro de Cedergren
(1989).

A partir de los afios 60’s y 70’s se comenzd a analizar el vaciado rapido mediante las técnicas de
diferencias finitas y elementos finitos. El mayor problema en ese entonces era predecir la posicién
de la superficie fredtica durante el vaciado, por lo que Brahma & Harr (1962) y Sthepenson (1978)
se basaron en las hipdtesis de Dupuit para su localizacion y lo implementaron en los analisis. Por su
parte, Desai (1972, 1977) resolvié la ecuacion de Laplace mediante analisis numéricos de elementos
finitos para localizar la superficie freatica y analiz6 la estabilidad de un talud a diferentes
velocidades de vaciado considerando las fuerzas de filtracion. En sus andlisis reportd la existencia
de un caso de filtracion intermedio (vaciado transitorio), y estim6 que la reduccion del factor de
seguridad después de un abatimiento repentino varia entre el 2 y el 8%. El factor de seguridad se
calculd mediante el método de equilibrio limite. Un ejemplo adicional de como determinar la
superficie freatica esta dado por Cividini & Gioda (1984).

En paralelo, la ecuacion de flujo de agua en un medio no saturado fue resuelta mediante los
métodos de las diferencias finitas y elemento finito (Rubin, 1968; Richards & Chan, 1969; Freeze,
1971; Cooley, 1971; Neumann, 1973; Akai ef al., 1979; Hromadka & Guymon, 1980; entre otros).
Estas contribuciones hicieron que los métodos numéricos para determinar la superficie freatica a
través de la ecuacion de flujo de agua en un medio saturado se volvieran obsoletas.

Alberro et al. (2001) propusieron una solucion analitica del problema de flujo transitorio inducido
por vaciado rapido. Esta solucion admite la existencia de una “superficie libre de escurrimiento” o
“linea superior de flujo transitoria” cuya expresion analitica obtuvo por integracion de la ecuacion
diferencial basica no lineal que rige la forma de esta superficie para un flujo transitorio en el plano
vertical (x, z) establecida por Polubarinova-Kochina (1962). La ecuacién fue resuelta para una
superficie libre inicial horizontal y parabdlica. La solucion proporciona la ordenada de Ia
“superficie libre de escurrimiento” para diferentes tiempos ¢ aplicables al caso de un vaciado rapido.
La investigaciéon de Alberro et al. (2001) se extiende al estudio del factor de seguridad contra
deslizamiento de un talud mojado durante un vaciado rapido mediante andlisis limite.

49



Capitulo 3. Estudio del Fenémeno del Vaciado Rapido

La USACE (2003), en su norma EM 110-2-2300, recomienda un analisis de disefio para suelos de
alta permeabilidad basado en términos de esfuerzos efectivos, donde el nivel de agua inicial y final,
y sus consecuentes presiones de poro, respectivamente, son determinados con dos analisis separados
de flujo estacionario.

Auvinet & Lopez Acosta (2010) demostraron que las redes de flujo transitorias y la solucion
analitica de Alberro son aplicables solamente al caso de suelos homogéneos e isétropos. Los autores
propusieron una metodologia basada en analisis de elementos finitos para calcular las presiones de
poro debidas al vaciado rapido y andlisis de equilibrio limite para encontrar el factor de seguridad
del talud sumergido, ya sea en términos de esfuerzos efectivos o totales (Marsal & Reséndiz, 1975;
Noriega, 2005).

En general, los métodos incluidos en este grupo resuelven el problema de flujo de un talud sometido
a un cambio en las condiciones de contorno hidraulicas. Con esta metodologia se acepta
implicitamente que el esqueleto solido de los materiales involucrados en el vaciado es rigido y los
cambios en los esfuerzos totales no tienen ningun efecto, lo cual nos lleva a resultados alejados de
la realidad ya que la deformabilidad del suelo en el caso de materiales blandos juega un importante
papel en la velocidad de disipacion de las presiones de poro.

3.3.2. Métodos no drenados

El objetivo principal de los métodos no drenados es determinar las presiones de poro en los
materiales impermeables inmediatamente después del vaciado.

Skempton (1954) derivé una expresion para predecir las presiones de poro desarrolladas bajo
condiciones no-drenadas antes de que existieran las ecuaciones modernas constitutivas, conocida
como la teoria de los coeficientes 4 y B de presion neutral. Esta teoria tiene por finalidad la
determinacion de la presion neutral desarrollada en una muestra de arcilla cuando varian los
esfuerzos principales totales 0,y 03y es particularmente util para conocer la resistencia al esuferzo
cortante de los suelos en pruebas no consolidadas-no drenadas. Skempton propuso la siguiente
férmula como medio para la evaluacion de la presion de poro:

Au = B[Ao; + A(Ao;, — Adj)] Ec. 3.1

En las palabras de Skempton: “el coeficiente B es un parametro util, especialmente en los calculos
de estabilidad que involucran vaciado rapido, y puede ser medido directamente del laboratorio, ya
que se requiere unicamente el cambio en el esfuerzo principal mayor.”

Au 1
B = A_a'?, = Tnc—f Ec.3.2
Ce

c. representa la compresibilidad de la estructura del suelo, es decir, la deformaciéon volumétrica
unitaria por unidad de presion actuante, cf es la compresibilidad del conjunto fluido (agua+taire),
que ocupa los vacios del suelo y n es la porosidad de ¢este. En suelos totalmente saturados ¢y es
mucho menor que c,, pues el agua es practicamente incompresible, por lo que B debe resultar igual
a 1. De hecho, la compresibilidad de los minerales que constituyen las particulas de suelo es
aproximadamente unas 30 veces inferior a la compresibilidad del agua, por lo cual esta hipdtesis
esta justificada (Lambe & Whitman, 2010). En un suelo totalmente seco cf es mucho mayor que c,,
pues el aire es mucho mas compresible que la estructura del suelo, por lo que B debe resultar muy
cercano a cero. En suelos parcialmente saturados, B varia entre cero y uno, dependiendo del grado
de saturacion.
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Bishop (1954, citado por Baker et al., 1993) sigui6 las recomendaciones de Skempton y asumié que
el esfuerzo principal mayor en cualquier punto del talud es el esfuerzo vertical y sugiri6 B = 1
como un valor apropiado en la practica. Sin embargo, éstas aproximaciones han sido criticadas
porque pueden llevar a valores inaceptables de la presion de poro negativa bajo el terraplén (Baker
etal., 1993)

Henkel (1960) propone otra expresion para estimar la presion de poro desarrollada en una masa de
arcilla al variar el estado de esfuerzos a que se encuentra sometida. Esta expresion tiene la ventaja
sobre la de Skempton de que toma en cuenta el valor del esfuerzo principal intermedio (Juarez &
Rico, 1963).

Por su parte, Juarez Badillo propuso una teoria que también permite estimar la presiéon de poro
desarrollada dentro de un espécimen en una camara triaxial (Judrez & Rico, 1963). Esta teoria hace
uso de sus dos parametros que ¢l denomina oy f. La teoria ha sido desarrollada en funcién de los
esfuerzos normal y octaédricos y de un pardmetro adicional v, denominado factor de distribucion de
esfuerzos cortantes, que permite definir el estado de esfuerzos en un punto de la masa del suelo.

Morgenstern (1963) publico cartas de estabilidad para después de un vaciado rapido en funcion de
relaciones de vaciado (H/L) para diferentes valores de cohesion efectiva (¢ ), peso volumétrico (y) y
altura del talud (H). Las cartas proveen factores de seguridad basados en mediciones reales de
presion de poro en dos presas sujetas a una condicion de vaciado (Alcova & Glen Shira) y
siguiendo las recomendaciones de Bishop (1954 citado por Baker et al., 1993). También asume que
inicialmente, el talud se encuentra completamente sumergido, sin embargo, un talud parcialmente
sumergido puede tener un factor de seguridad inicial menor, por lo que puede haber mayor riesgo
de falla conforme al vaciado (las cartas de Morgenstern no proporcionan un método directo para
analizar estos casos). Otra limitante es que la geometria de la estructura de tierra es sencilla: una
presa triangular sobre un suelo de cimentacion impermeable.

Lowe & Karafiath (1959) realizaron analisis no-drenados para calcular los factores de seguridad de
un talud en condiciones de vaciado rapido. Los andlisis son aplicables a materiales relativamente
impermeables por lo que no se necesita determinar las presiones de poro después del abatimiento
(lo cual es requerimiento para un analisis drenado del tipo realizado por Morgenstern). La idea
principal de estos analisis es determinar las resistencias consolidadas no-drenadas (tipo CU) para un
estado de esfuerzos en particular justo antes del vaciado. El método desarrollado por los autores
sirvié como base de disefio de presas y terraplenes durante muchos aios (Marsal & Reséndiz, 1975;
USACE, 2003).

Marsal & Reséndiz (1975), establecieron un procedimiento para tomar en cuenta las condiciones de
flujo transitorio originadas por el vaciado rapido, basados en los andlisis propuestos por Lowe &
Karafiath (1959). Los autores hacen distincion entre dos tipos de materiales para el analisis: a)
materiales finos (limos o arcillosos), en que los cambios de esfuerzos cortantes producidos por el
vaciado inducen presiones de poro (positivos o negativos) y b) materiales granulares gruesos
(arenas, gravas o enrocamientos), cuya permeabilidad relativamente alta impide que los cambios de
esfuerzo cortante induzcan presiones de poro transitorias. A su vez, discuten por separado casos
correspondientes a tres grados de permeabilidad de la cubierta granular exterior: i) material granular
limpio de permeabilidad relativamente baja (k<10 cm/s), ii) cubierta de material relativamente
permeable (10" <k<10 cm/s) y cubierta de material muy permeable (A>10" cm/s). Cada caso
particular puede ser resuelto en términos de esfuerzos totales o efectivos (Marsal & Reséndiz, 1975,
Noriega, 2005).
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En caso de que el andlisis de estabilidad ante vaciado rapido se hiciera en términos de esfuerzos
efectivos, la presion de poro en la base de una dovela contenida en un suelo fino, en cualquiera de
los tres grados de permeabilidad anteriormente mencionados, se determinard mediante la expresion:

u =uy + B(Ao) Ec.3.3

en que u, es la presion de poro en la base de la dovela antes del vaciado rapido, B es el coeficiente
de presion de poro de Skempton, y Ao es el incremento de esfuerzo vertical total en la base de la
dovela.

Lane & Griffiths (2000) resolvieron un caso similar al de Morgenstern (1963), en términos de
geometria, pero el analisis de estabilidad fue calculado por el método de reduccion de resistencia
(phi-c) construido en un programa de elemento finito. Los autores no resuelven ninguna ecuacién
de flujo de agua en su programa y tampoco es claro como determinan las presiones de poro
inducidas por la descarga en los esfuerzos totales. Sin embargo, los resultados obtenidos
practicamente coinciden con los que se presentan en las cartas de estabilidad de Morgenstern.

En el manual de disefio de la USACE (2003), en su norma EM 110-2-1902, se presentan dos
métodos diferentes para calcular la estabilidad de un talud poco permeable bajo condiciones de
vaciado rapido:

El primer método fue presentado en una versiéon antigua del manual (USACE, 1970), referido como
el “Corps of Engineer’s 1970 procedure.” Este procedimiento involucra dos etapas de céalculo de
estabilidad para cada superficie de falla supuesta:

i. La primera etapa se realiza antes del vaciado répido con el proposito de obtener los
esfuerzos efectivos actuantes en la base de cada dovela a lo largo de la superficie de falla
critica, para que en base a estos esfuerzos de consolidacion se obtengan los pardmetros de
resistencia consolidados no-drenados (tipo CU)que existiran durante el vaciado.

ii.  Con estos parametros de resistencia (tipo CU) se realizara la segunda etapa de célculos. Los
factores de seguridad obtenidos de esta ultima es el factor de seguridad para la condicion de
vaciado rapido.

El segundo método fue desarrollado por Lowe & Karafiath (1959), modificado por Wright &
Duncan (1987) y Duncan, Wright & Wong (1990) y es comunmente referido como “3-stage
Duncan total stress analysis”. Este procedimiento utiliza una combinacion de resultados con
resistencias drenadas (CD) y consolidadas no-drenadas (CU) para estimar el peor escenario que el
fendomeno pueda representar, con el fin de obtener un disefio conservador. Involucra de 2 a 3
calculos separados de estabilidad para cada superficie de falla supuesta:

i.  La primera etapa de célculo es la misma que en el “Corps of Engineer 1970 procedure.”

ii. En la segunda etapa también se obtienen las resistencias no-drenadas en base a los
esfuerzos efectivos calculados de la primera etapa, pero con un procedimiento diferente al
primer método.

iii.  Posteriormente se evalua la resistencia drenada para cada dovela dentro de la superficie de
falla critica. Si esta es menor a la resistencia no-drenada en alguna de las dovelas, se realiza
la tercera etapa de calculo, utilizando la resistencia mas desfavorable correspondiente a
cada dovela.
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El “Corps of Engineer 1970 procedure” es inherentemente conservador, ya que subestima las
resistencias no-drenadas. El procedimiento renovado por Duncan, Wright & Wong (1990)
proporciona factores de seguridad del orden del 8 al 10% mayores (USACE, 2003), sin embargo
esta sujeta a las siguientes limitaciones (Kerkes et al., 2003; Fredlund et al., 2011):

* No se toma en cuenta en el procedimiento el tiempo durante el cual se produce el vaciado
rapido.

* El método supone que una prueba de laboratorio consolidada no-drenada representa la
condicion limitante a lo largo de la toda superficie de deslizamiento critica. Sin embargo,
Kerkes et al., (2003) encontraron que un valor unico de resistencia al corte no-drenada es
inadecuado para evaluar dicha superficie de deslizamiento.

* La determinacion de un valor apropiado para la resistencia al esfuerzo cortante no-drenada
puede ser complicado.

* La localizacion de la superficie de deslizamiento critica se supone profunda y que no
cambia durante el proceso del vaciado rapido

Finalmente, Fredlund et a/., (2011) hicieron una comparacion entre la metodologia de los esfuerzos
totales de Duncan, Wright & Wong (1990) con un analisis de esfuerzos efectivos acoplado de flujo
transitorio en medio saturado/no saturado y de estabilidad utilizando métodos tradicionales de
equilibrio limite. El objetivo principal de su investigacion fue comparar la soluciéon de los
problemas en términos de esfuerzos efectivos y totales. Los autores llegaron a las siguientes
conclusiones:

* La principal diferencia entre ambos métodos es la consideracion de las presiones
transitorias en los analisis de estabilidad del talud.

* En el caso de un terraplén con diferentes capas de permeabilidad el impacto de un vaciado
rapido puede variar significativamente en base a la conductividad hidraulica de cada
material. Un andlisis de esfuerzos efectivos acoplado puede brindar més informacién sobre
el comportamiento y rendimiento de esta estructura de tierra.

* El método de Duncan, Wright & Wong (1990) es conservador en comparacion a los analisis
acoplados en términos de esfuerzos efectivos

1.3.2.1. Discusion sobre el método de esfuerzos totales y efectivos en los andlisis de estabilidad de
taludes bajo condiciones de vaciado rapido

Existe una idea erronea de que el analisis en términos de esfuerzos efectivos es unicamente
apropiado para condiciones a largo plazo, y dado que la condicién del vaciado rapido es a corto
plazo, debe ser analizada con parametros de resistencia no-drenados. De hecho, el método de
esfuerzos efectivos se puede aplicar en ambas condiciones. La dificultad estd en determinar las
presiones de poro que toman lugar durante el abatimiento. A menudo se asume que esta dificultad
puede evitarse mediante el uso de los parametros de resistencia al corte no-drenados y aplicando el
método de los esfuerzos totales, sin embargo, este enfoque no es tan sencillo como se plantea.

Con el fin de obtener el parametro de resistencia no-drenada para la condicion del vaciado rapido,

primero se debe dejar que la muestra de suelo alcance el estado de equilibrio que existe en el talud
antes del abatimiento (esfuerzos de consolidacion). Durante el vaciado, el estado de esfuerzos del
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suelo va a cambiar a lo largo del talud en respuesta a la descarga que se producird como resultado
del descenso del nivel del agua, por lo que la prueba de laboratorio debe reproducir en la muestra el
mismo cambio en los esfuerzos. Si estas condiciones de carga se aplican correctamente en el
laboratorio, de acuerdo con el principio de la resistencia no-drenada (Bishop & Edin, 1950;
Whitman, 1960), se producirad el mismo cambio en las presiones de poro que se obtendrian en el
campo y todo esto se verd reflejado en la resistencia al esfuerzo cortante no-drenado. Por desgracia,
un factor que complica el anélisis es que en el campo, antes y durante el vaciado rapido, tanto el
estado de esfuerzos inicial como la presion de poro, varian a lo largo del talud. En consecuencia, no
es apropiado obtener un unico valor de la resistencia al esfuerzo cortante no-drenado para todo el
talud (Kerkes, et al., 2003)

Otro error muy frecuente en este tipo de analisis es utilizar un valor incorrecto de la resistencia no-
drenada. Por ejemplo, las arcillas sobreconsolidadas o las arenas muy compactas a menudo
presentan valores muy altos de resistencia al corte no-drenada en comparacion con la resistencia
drenada del material, debido a que tienden a aumentar su volumen como resultado de la fuerza
cortante aplicada durante la carga y en consecuencia habra una reduccion en las presiones de poro
que resultan en un aumento de los esfuerzos efectivos. Estos pardmetros dan una falsa sensacion de
confianza en la fortaleza de la estructura a largo plazo que a menudo terminan en fallas catastroficas
(Kerkes et al., 2003).

Es claro asi que la determinacion de un valor apropiado de la resistencia al corte no-drenada
requerido en un andlisis en términos de esfuerzos totales para condiciones de vaciado rapido no es
una tarea fécil, inclusive puede llegar a ser mas complicado que realizar un analisis con el método
de los esfuerzos efectivos.

Una de las ventajas del método de los esfuerzos efectivos es que las componentes claves del andlisis
se pueden considerar individualmente. Sin embargo, al igual que en un andlisis con el método de los
esfuerzos totales, la seleccion de los pardmetros de resistencia drenados adecuados es fundamental.
Por ejemplo, existe evidencia que indican que repetidas ocurrencias del vaciado répido constituyen
una condicion de carga ciclica que puede reducir potencialmente la resistencia al esfuerzo cortante
del suelo a largo plazo (Kerkes et al., 2003). Similares observaciones fueron hechas por Stark &
Duncan (1991) y Lawrence Von Thun (1985), en su revision de un deslizamiento que se produjo en
el talud aguas arriba de la presa de San Luis, en California. Los autores llegaron a la conclusion que
la falla se debid a la reduccion de la resistencia al corte que se produjo cuando primero, el terraplén
arcilloso de alta plasticidad se suavizo al mojarse, después, se someti6 a cargas ciclicas asociadas a
fluctuaciones del nivel de la reserva durante un periodo de 14 afos. En consecuencia, se desarrolld
una condicidn residual sobre el talud aguas arriba que ocasion¢ la falla total de la presa.

La principal razén por la cual el método de los esfuerzos totales es atractivo para la mayoria de los
disenadores es la idea de evitar el tema de la distribucion de la presion de poros asociados con el
vaciado rapido, independientemente de los excesos de presion de poros que pudieran surgir como
consecuencia de los cambios en los esfuerzos totales. Sin embargo, con la llegada de los métodos
numéricos computarizados, este problema no necesita ser tan intimidante como solia ser.
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METODOLOGIA PROPUESTA: ANALISIS ACOPLADOS DE FLUJO
TRANSITORIO-DEFORMACION Y ESTABILIDAD

4.1 ANTECEDENTES

En la practica, las hipotesis de partida de los métodos clésicos de analisis para determinar las
presiones de poro después de un vaciado rapido (método de flujo y no drenado) se alejan de la
realidad y pueden llevar a soluciones erroneas que afecten significativamente los calculos de
estabilidad. El abatimiento del nivel del agua implica que el suelo evolucione progresivamente de
un estado sumergido a saturado y posteriormente a un estado parcialmente saturado. La distribucion
de las presiones de poro en el interior del bordo dependerd de las propiedades de los suelos
parcialmente saturados, y en particular de la capacidad de retener agua del suelo, por lo que al
realizar un andlisis de esfuerzos efectivos acoplando los andlisis de flujo transitorio-deformacion
(incluyendo consolidacion) en medio saturado/no saturado es posible conocer la variacién de las
presiones de poro transitorias durante el vaciado y los cambios en los excesos de presion de poro
debido al cambio en los esfuerzos totales que toman lugar con la deformacion y las condiciones de
contorno. Se incluyen en este tipo de analisis los trabajos hechos por Berilgen (2007), Alonso et al.
(2008), Bergholz et al., (2009), Luan et al. (2010) y Galavi (2010). En la Tabla 4.1 se presenta una
comparacion entre los métodos de analisis clasicos y acoplados.

Tabla 4.1 Comparacién entre los métodos de andlisis (Modificado de De la Fuente et al., 2012)

Presiones de poro

Método Comportamiento Tipo de analisis consideradas en los 1 2 3 4
calculos
De flujo Drenado Esfuerzos Pri i X — — X
) efectivos filtraciones
No Esfuerzos
drenados No drenado efectivos y totales Pexceso - X - o
Esfuerzos
Acoplados  Drenado/No drenado efectivos Prittraciones T Pexceso X X X X

L=

Problemas de flujo

Problemas de deformacion (mecénicos)

Disipacion de la presion de poro generada paralelas a su generacion (analisis de consolidacion)
Interaccion suelo saturado/no saturado (no todos los métodos de flujo consideran este caso).

4.2 DESARROLLO DE LA METODOLOGIA DE ANALISIS PROPUESTA

El andlisis de estabilidad de un bordo de proteccion sujeto a una condicion de vaciado rapido
requiere la consideracion de dos efectos:

1) Cambios en los esfuerzos totales debido a cargas externas, como la presion hidrostatica o
las sobrecargas (p. ej. protecciones marginales, costales de arena, sobre-elevacion del
bordo, etc.)

2) Fuerzas de filtracion debidas al flujo transitorio de agua.
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De acuerdo con el principio de Terzaghi (1943), el incremento de esfuerzos totales en un suelo
saturado es igual a la suma del esfuerzo efectivo mas la presion de poro:

Ao = Ac’ + Ap,, Ec. 4.1

, donde Ao es el cambio en los esfuerzos totales, Ao’ es el cambio en los esfuerzos efectivos y Ap,,
es el cambio en las presiones de poro activas, el cual a su vez estd compuesto por las presiones
hidroestaticas, presiones de filtraciéon debido al flujo del agua y los excesos de presion de poro
debidos a los cambios en los esfuerzos totales. Por ejemplo, el cambio en la presion de poro debido
a un vaciado rapido en el punto A de la Figura 4.1 es:

pr = Apfiltraciones + Apexceso Ec. 4.2

, donde Apfiitraciones> que son los cambios de presion debidos a las filtraciones en el dominio del

flujo ¥ ApPexceso, que son los excesos de presion de poro debido a los cambios en los esfuerzos
totales.

Superficie
freatica

Zona parcialmente saturada
Nivel de la reserva

II|| q

Zona saturada hw

Figura 4.1 Dominio de flujo y superficie freatica en un talud (Modificado de Berilgen, 2007)

La presion de poro debida a las filtraciones se determina con un andlisis de filtracion o flujo de
agua. Si el dominio de flujo contiene una superficie freatica que cambia en funcion del tiempo, el
problema se convierte en uno de flujo transitorio. El exceso de la presion de poro debido a los
cambios en los esfuerzos totales se calcula con un andlisis de esfuerzo-deformacion. Dicha presion
no es estacionaria y también cambia con el tiempo (disminuye o se incrementa); por lo tanto,
igualmente es un problema que requiere evaluarse en funcién del tiempo. Adicionalmente, durante
el vaciado la disipacion de la presion de poro remanente (consolidacion) puede ocurrir dependiendo
de las propiedades del material, de la velocidad y tasa de vaciado. Consecuentemente, para evaluar
la estabilidad de cualquier estructura de tierra sometida al fendémeno de vaciado répido se requiere
el acoplamiento de los siguientes analisis:

1) Analisis transitorio de filtracion.
i1)  Analisis de deformacion.

iii)  Analisis de consolidacion.

iv)  Analisis de estabilidad.

En la actualidad, los métodos de solucion mayormente empleados son los métodos numéricos,
especialmente el método de elementos finitos (MEF), ya que permiten acoplar los andlisis previos
mediante un proceso iterativo y calcular la seguridad del talud para cada instante deseado del
abatimiento (At=0—o0). La metodologia anterior, es la que se aplica en los analisis efectuados en
este estudio, con un modelo de deformacion 2D y utilizando los programas de elementos finitos
PLAXFLOW (Delft University of Technology, 2008) para los andlisis de infiltracion y PLAXIS
(Delft University of Technology, 2008) para los analisis de deformacién, consolidacion y
estabilidad, como se explica a continuacion.

56



Capitulo 4. Metodologia Propuesta: Analisis Acoplados de Flujo Transitorio-
Deformacioén y Estabilidad

4.2.1 Anélisis de filtracion

El estado estacionario se define como un andlisis en el que la carga hidraulica y el coeficiente de
permeabilidad en cualquier punto de la masa del suelo permanecen constantes con respecto al
tiempo (situaciéon de flujo de agua cuando el tiempo tiende a infinito). En contraste, en los analisis
transitorios la carga hidraulica (y posiblemente el coeficiente de permeabilidad) si cambia con
respecto al tiempo. Dichos cambios son, por lo general, con respecto a un cambio en las
condiciones de contorno. Por tanto, el primer paso para simular el comportamiento del talud de un
bordo de proteccion sujeto a condiciones de vaciado rapido, es realizar un anélisis transitorio de
flujo de agua que permita conocer la variacion con el tiempo de la superficie freatica dentro del
terraplén y por tanto la presion de poro inducida por la filtracion durante el vaciado.

La ecuacion diferencial que gobierna el flujo transitorio de agua estd dada por la siguiente
expresion:

04y

ke 2+ &y ay+c%=Q Ec. 4.3

, donde

Q es el gasto proporcionado por una eventual fuente, ¢ es la capacidad especifica (también conocida
como capacidad de almacenamiento o de retencion de agua) y @ es la carga hidraulica.

La parte transitoria de la Ec. 4.3 relaciona el cambio en la carga de presion con el cambio en el
contenido de agua volumétrico mediante la capacidad especifica. Contrario a un flujo saturado, la
capacidad y la permeabilidad especifica del suelo dependen del contenido de agua y de la presion
matricial (kPa) o carga de presion (m), cuya relacion se conoce como curva caracteristica (también
llamada curva de retencion de agua).

La capacidad especifica estd en funcidén de la capacidad especifica saturada cg,;, la porosidad del
suelo n, y la carga de presion efectiva S(¢,):

as(op)

20, Ec. 44

C=Cgqt tn

La permeabilidad especifica es funcion de la permeabilidad relativa y la permeabilidad saturada:
k =kpoi(Sksar Ec. 4.5

La carga de presion efectiva S ((Z)p) se obtiene con el modelo matematico de Van Genuchten (1980):

1-gn

In\ gn
S(Q)p) = Sres + (Ssar — Sres)(l + (ga|(25p|) ) g Ec. 4.6
, donde
Sres €s el grado de saturacion residual, el cual describe la parte del fluido remanente en los poros
del suelo atin a valores de succion altos

Ssar €s el grado de saturacion inicial del suelo
Ja V gn son parametros de ajuste de la curva caracteristica
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Como alternativa al modelo de Van Genuchten (1980), PLAXFLOW presenta la opcion de un
modelo aproximado. De acuerdo con este modelo, la saturacion se relaciona con la carga de presion

de la siguiente manera:
1 si 0, =0
) .
S@,) =1+ W)_p| si Pps <@, <0 Ec. 4.7
ps
0 Si Q)p S Q)pg

, donde @, es la carga de presién que especifica la extension de la zona no saturada bajo
condiciones hidrostaticas. Debajo de este valor, la carga de presion especifica se asume igual a cero.

4.2.1.1 Formulacion del elemento finito

Las ecuaciones utilizadas en el MEF para realizar un analisis transitorio de filtracién se obtienen a
partir de un analisis variacional de la Ec. 4.3. A nivel global, las contribuciones de todos los
elementos se suman y las condiciones de frontera se establecen. El resultado es un sistema de n
ecuaciones con n incognitas:

o{g}

? Ec. 4.8

{0} = [K]{9} + [C]

, donde
[K] es la matriz global de flujo establecido, {@} es el vector de la carga hidraulica para cada
elemento y [C] es la matriz global del flujo transitorio y {Q} es el vector de las descargas prescritas
dadas por las condiciones de frontera.
Los componentes de la matrices globales se obtienen de las siguientes ecuaciones:

[K] = [ kyet [BIT[RI[BlAV 'y [C] = [IN]"c[N]dV Ec. 4.9
, donde
{N} es el vector de funciones de interpolacion; [B] es la matriz que contiene las derivadas

espaciales de las funciones de interpolacion y representa al gradiente hidraulico; [R] es el vector de
las permeabilidades.

o{N}
ox ky O

[Bl=om| v [Rl=|{ ky| Ec. 4.10
ay

4.2.2 Anélisis de deformacion

La version del PLAXIS (2008) hace distincion entre la presion de poro debida a las filtraciones y el
exceso de presion de poro generado por las deformaciones (Ec. 4.2). Las presiones de poro debida a
las filtraciones se consideran como datos de entrada, es decir, generados a partir de los niveles
fredticos calculados en el andlisis de filtracion, mientras que el exceso de presion de poro se genera
debido a la deformaciéon volumétrica que ocurren durante los calculos de esfuerzo-deformacion o
durante un andlisis de consolidacion. Esto permite la determinacién de esfuerzos efectivos en
condiciones no-drenadas con parametros de entrada efectivos (Ver Anexo 2).
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Las ecuaciones basicas que gobiernan la deformacion estatica de un cuerpo de suelo se formulan en
el marco de la mecénica de medios continuos. Las ecuaciones de equilibrio para un medio poroso
saturado son:

90’y | Opw | OTxy | 0Ty, _
ox ox + ay + 0z tX=0
do”’ i) at at
9y | Opw | Wy | Wyr Ec. 4.11
ay ay ox 0z
do’, Ipw 6TyZ + 0Ty, +7=0

oz az dy ax
, donde

0'x, 0y, 0", son los esfuerzos efectivos normales, p,,es la presion de poro activa, Ty, Txz, Tyz SON
los esfuerzos cortantes, X, Y, Z son las fuerzas externas por unidad de volumen y x, y, z son las
direcciones de los ejes.

Por otro lado, las ecuaciones que gobiernan la relacion cinemadtica (deformacion-desplazamiento)
son:

g L B v
X ax Yay = dy  0dx
v dv  ow
=— =—4+— Ec.4.12
€y ay Vyz 0z ay ¢
g, =2 v Ou
Z7 3z Vzx = ox 0z
La ecuacion 4.12 puede ser reescrita en su forma mas simple, como:
{e} = [L{u} Ec.4.13
. : .9 8 3
, donde [L]es la matriz del operador diferencial —,—, —
ox 0y’ 0z

Para relacionar los esfuerzos efectivos elasticos con las deformaciones elésticas, se utiliza la ley de
Hooke en su forma simplificada:

[o'] = [M][e] Ec. 4.14

, donde [M] es la matriz del mddulo de rigidez. La ley de Hooke se puede reescribir de la siguiente
manera:

o -y v W 0 0 0 Eu

o), A ERVA 0 0 0 £,

ol £ v/ v 1=V 0 0 0 &

o, |T =) i+v) 0o 0 0 (1-2v)/2 0 0 e

o 0 0 0 0 (1-2v")/2 0 e

o o 0 0 0 0 (1-2v')/2 I o
Ee.4.15

, donde E es el modulo de Young y v’ es la relacion de Poisson.

59



Capitulo 4. Metodologia Propuesta: Analisis Acoplados de Flujo Transitorio-
Deformacion y Estabilidad

Si se considera que el agua no es incompresible y, por tanto, se acepta cierto cambio de volumen,
entonces el incremento de la deformacion volumétrica del suelo Ag, puede estimarse a partir de la
porosidad del mismo n y del médulo de rigidez volumétrica del agua K,,,, como:

Ag, = %Apmm Ec. 4.16

Por tanto, el exceso de presion de poro Apyceso puede estimarse en funcidén de las deformaciones
elasticas, como:

Ky Ky
APexceso = n (Sﬁx + S;y + Szez) =7, & Ec. 4.17
, donde
Ky _ _80uv) g 300 @495V g o 30 Ec. 4.18
n (1-2vy)(1+v) (1+v)

, donde K’ es el moédulo de rigidez del suelo y esta dado por la siguiente ecuacion:

— E’
T 3(1-2v)

K’ Ec.4.19
Para calcular la presion de poro inducida por los esfuerzos y deformaciones lo mas realista posible,
se recomienda utilizar un modelo avanzado elasto-plastico no lineal ya que dividen a las

deformaciones totales en deformaciones elasticas y plasticas (Ver Anexo 1), por lo que la Ec. 4.14
se puede reformular de la siguiente manera:

{0} = [M]{e — &P} Ec. 4.20

La combinacion de las Ecs. 4.11, 4.13 y 4.14 da una ecuacién diferencial parcial de 2° orden en
términos de los desplazamientos. PLAXIS (2008) reformula dicha ecuacion con el teorema de
Garlekin y aplica el teorema de Green para la integracion parcial de la misma, obteniendo como
resultado:

[6[el"[0];dV = [ S[ul"{p};dV + [ S[u]lt;dS — [ §[e]T[0");—1dV Ec.4.21
, donde

{e}7 es la matriz transpuesta de las componentes de la deformacion

{0'}; es la matriz del estado actual, desconocido, de los esfuerzos efectivos

{u}T es la matriz transpuesta de la variacion cinematicamente admisible de los desplazamientos
{p}i, es el vector de los tres componentes de las fuerzas externas

t; es el vector de los tres componentes de la traccion limite

{o"}i_1 es la matriz del estado previo, conocido, de los esfuerzos efectivos

dV y dS es la integracion con respecto al volumen y superficie del elemento, respectivamente.
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4.2.2.1 Formulacion del elemento finito

De acuerdo con el método de elementos finitos (MEF) un medio continuo se discretiza en una malla
con cierto numero de elementos triangulares. Cada elemento se compone de un ntimero de nodos
(Figura 4.2a) y es en ellos donde se calculan los desplazamientos. Asimismo dentro del elemento
existen puntos de esfuerzos (puntos de Gauss) que son independientes de los nodos y es donde se
calculan los esfuerzos (Figura 4.1b).

+
¢ +
L + + *+
* o + + 4+ +
a) Nodos b) Puntos de esfuerzo

Figura 4.2 Elemento de suelo con 15 nodos: a) posicion de los nodos y b) posicion de los puntos de esfuerzo
(Modificado de PLAXIS, 2008).

Cada nodo tiene un nimero de grados de libertad que corresponden a los valores discretos de las
incdgnitas en el problema de contorno que hay que resolver. En cada elemento el vector de
desplazamientos {u} se obtiene de los valores de la discretizacion nodal en un vector {v} utilizando
funciones de interpolacion ensambladas en la matriz [N].
{u} = [Nl{v} Ec.4.22
Sustituyendo la Ec. 4.22 en la Ec. 4.13 obtenemos:
{e} = [LIINKv} = [B]{v} Ec. 4.23
, donde [B]es la matriz de interpolacion de deformaciones.
En base a lo anterior, la Ec. 4.21 puede ser ahora reformulada en forma discretizada como sigue:
[[B1TA{c};dV = [[N]TA{f};dV + [[N]TA{t};dS + {ro} Ec. 4.24
, donde A{c}; es el incremento de los esfuerzos totales con respecto al tiempo A{c}; = [ o dt
La Ec. 4.24 es la condicioén de equilibrio en forma discretizada. Los dos primeros términos de la
derecha representan a el vector de fuerzas externas, y el ultimo término representa la reaccion

interna (vector) del paso anterior.

Al sustituir la Ec. 4.21 en la Ec. 4.24 se obtiene la matriz de rigidez de cada elemento en su forma
mas simple (respuesta elastico-lineal):

(K] = [[BI"[M][B]dV Ec. 4.25

La matriz de rigideces, de todo el arreglo, se obtiene con la simple superposicioén de los coeficientes
de rigidez de los elementos individuales.
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4.2.3 Anélisis de consolidacion

Durante el vaciado, la disipacion de la presion de poro inducida por el cambio en los esfuerzos
(consolidacion) ocurrird simultaneamente a su generacion. Para tomar en cuenta la deformacién del
suelo con respecto al tiempo, es necesario acoplar las ecuaciones que gobiernan la deformacién del
suelo (ecuaciones de equilibrio) con las ecuaciones que gobiernan el flujo de agua a través de un
medio poroso debido a una carga (ecuacion de la continuidad). Para ello, se requiere la solucion de
la ecuacion de consolidacion acoplada de la teoria de Biot (1956), la cual parte del siguiente
planteamiento:

La cantidad de agua dentro de un volumen de suelo es igual a ¥, nS,. De acuerdo con el principio
de conservacion de masa, la cantidad de agua que fluye fuera del volumen del suelo es igual al
cambio en la concentracion de la masa del suelo (deformacion volumétrica). Dicho flujo a través de
un medio poroso puede ser descrito por la ley de Darcy, por tanto, la expresion de continuidad para
un suelo saturado que toma en cuenta la deformacioén del suelo esta dada por la siguiente expresion:

oM | (9ax , 94y _
- +(ax + ay)_o Ec. 4.26

De la expresion anterior se puede concluir lo siguiente: el cambio en la deformacion volumétrica
depende de los cambios en los esfuerzos efectivos, que a su vez, dependen de los cambios en la
presion de poro. Por lo tanto, los problemas de flujo y mecénicos interactian y tienen que ser
resueltos simultineamente.

4.2.3.1 Formulacion del elemento finito.
Para aplicar la aproximacion del elemento finito se utiliza la siguiente notacion estandar:
{u} =INl{v}  {p}=[Nl{pn} {e} = [Bl{v} Ec. 4.27
, donde
{v} es el vector nodal de desplazamientos
{pn} el vector de las presiones de poro en exceso
{u} es el vector de desplazamiento continuo dentro de un elemento

{p} es el exceso de presion de poro

La matriz [N] contiene las funciones de interpolacién y [B] es la matriz de interpolacion de las
deformaciones.

Aplicando las aproximaciones del elemento finito antes mencionadas a la ecuacion de equilibrio
obtenemos nuevamente:

[[B1TA{c};dV = [[N]TA{f};dV + [[N]TA{t};dS + {ry} Ec. 4.28
, donde
{f} representa a las cargas externas debidas al peso propio del suelo y a las sobrecargas,

{t} representa las superficies de traccion
{ro} es un vector de fuerzas residual.
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Al dividir los esfuerzos totales en presiones de poro y esfuerzos efectivos e introduciendo la
relacion constitutiva se obtiene la ecuacion de equilibrio nodal:

[K]A{U} + [Q]A{pn} = A{f}n Ec. 4.29
, donde
[K] es la matriz de rigidez,
[Q] es la matriz de acoplamiento

A{f},, es el vector de incrementos de carga

Por otro lado, para formular el flujo del agua, la ecuacion de la continuidad adopta la siguiente
forma:

vT [R]Vp Tas n 6_p _
o + {m} T 0 Ec. 4.30
T a 9 9 ) .. .
, donde V' = (H o E)’ [R] es la matriz de las conductividades hidraulicas, p es el exceso de

presion de poro y {m}T = {111000}. Esta ecuaciéon considera que las presiones de poro son
positivas para tension.

La discretizacion del elemento finito para la Ec. 4.30 se realiza en base al procedimiento de
Garlekin (PLAXIS, 2008) e incorporando las condiciones de frontera correspondientes, de manera
que:

—[H1{pa} + [Q17 2~ 1722 = (g} Ec.431

, donde

[H] es la matriz de flujo,

[Q] es la matriz de acoplamiento,

[S] es la matriz de la compresibilidad del agua y
{q} es el vector debido al flujo prescrito.

Finalmente, las ecuaciones de equilibrio y las ecuaciones de continuidad se comprimen en un
bloque de matriz , obteniendo un sistema global de ecuaciones de la siguiente forma:

Atv) M
[K { } )
0 H OS] e

Las matrices de acoplamiento describen la interaccion entre el flujo y las deformaciones dentro de
los elementos del suelo. La matriz Q en la ecuacion de la deformacion es multiplicada por las
presiones de poro para incorporar estas presiones en los calculos de deformacion. Por otro lado, la
matriz Q" en la ecuacion de flujo es multiplicada por las deformaciones, por tanto incorporan los
desplazamientos en los elementos del suelo.
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4.2.4 Andlisis de estabilidad

En el andlisis de estabilidad se utilizan los esfuerzos calculados como resultado del andlisis de
deformacion y consolidacion, mediante el método de reduccion de resistencia al corte (reduccion
Phi-c), el cual, es un analisis de deformacién no lineal fundamentado en el modelo constitutivo de
Mohr-Coulomb, en el que se suponen esfuerzos cortantes elasto-plasticos para los materiales del
talud. Dichos esfuerzos cortantes se reducen gradualmente por un factor de reduccion F, hasta que
se presenta la falla:

¥ Msf = tan Ginicial _ _Cinicial Ec. 433

tan @reducido Creducido

, donde

Y. Msf es el maximo valor para llegar a un equilibrio y es el equivalente al factor de seguridad
minimo calculado.

Dinicial Y Cinicial SON los pardmetros de resistencia al cortante iniciales

Dreducido Y Creducido SON los parametros de resistencia reducidos.

Al momento de la falla el factor de seguridad es igual al factor de reduccién, y se define como el
factor por el cual la fuerza cortante del suelo debe reducirse para llevar el talud al borde de la falla
(Duncan, 1996). Conforme al vaciado, se van presentando condiciones no saturadas por encima del
nivel de la superficie freatica. Las propiedades de resistencia al cortante de este estado del suelo
tendran el efecto de aumentar el factor de seguridad calculado (Galavin, 2010), sin embargo, no
seran consideradas en estos analisis.

4.2.5 Tipos de calculos utilizados en el PLAXIS

La version del PLAXIS 2D (2008) utiliza el modo clasico de anélisis el cual esta basado en el
principio de los esfuerzos efectivos de Terzagui. En este modo, las presiones de poro se dividen en
1) las presiones de poro debido al estado estacionario o a las filtraciones y ii) el exceso de presion de
poro. El peso del suelo se calcula de acuerdo con su posicion en comparacion con el nivel freatico:
el peso saturado del suelo y,: se utiliza en caso de que el suelo esté por debajo de la superficie
fredtica y el peso no saturado ¥, ,sq: S€ Utiliza en caso de que el suelo esté por encima de dicho
nivel.

Adicionalmente, PLAXIS permite un calculo dependiente del tiempo de presiéon de poros en
condiciones saturadas y no saturadas debido al cambio en las condiciones de contorno hidraulicas.
Esta opcion requiere la presencia del médulo PLAXFLOW que esta disponible como una extension
de PLAXIS 2D.

Luego entonces, algunos de los tipos de céalculos que se pueden realizar en la version del PLAXIS
2D (2008) y que sirven para la evaluacion de bordos de proteccion son:

* (Caélculo de los esfuerzos iniciales

* (Célculos plasticos (equivalente a los analisis de deformacion)

* (Célculos de consolidacion (basada en la presion de poro en exceso EPP)
e (Célculo de seguridad (equivalente al analisis de estabilidad)

e (Caélculo de flujo estacionario

e (Célculo de flujo transitorio.
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4.2.5.1. Calculo de los esfuerzos iniciales

En PLAXIS, los esfuerzos iniciales se pueden generar mediante el procedimiento Ky o mediante el
uso de la carga de gravedad (Gravity Loading).

El procedimiento K, es un método de calculo especial que sirve para definir los esfuerzos iniciales
para el modelo considerado, tomando en cuenta la historia de carga del suelo. En la practica, el
valor de K se asume estar relacionado con el angulo de friccion del suelo mediante la expresion
empirica de Jaky (1944):

Ky=1—-sin® Ec.4.34

En un suelo sobreconsolidado K, se espera que sea mayor que el valor dado por la expresion
anterior. Para el modelo Mohr-Coulomb, el valor predeterinado K, se basa en la formula de Jaky.
Para modelos avanzados, el valor predeterminado se basa en el parametro K" el cual se ve
influenciado por la relacidon de preconsolidacion (OCR) y la presion de sobrecarga (POP).

En la carga por gravedad, los esfuerzos inicales son cero y se obtienen aplicando el peso propio del
suelo en la primera fase del céalculo (Initial phase). En este caso, cuando se utiliza un modelo de
suelo elastico perfectamente plastico, tal como el modelo MC, el valor final de K;; depende en gran
medida de los valores supuestos de la relacion de Poisson, tal y como se muestra en la siguiente
ecuacion:

Ko

V= Ec. 4.35
1+K,

Si se requiere un valor de Ky = 0.5, por ejemplo, entonces se debe especificar una relacion de
Poisson igual a 0.333.

Por regla general, sélo se debe utilizar el procediento K en los casos en el que modelo geométrico
del subsuelo en estudio tenga una superficie horizontal y con las capas de suelo y lineas freaticas
paralelas a la superficie. En los demaés casos, se debe usar la carga por gravedad (Gravity Loading)

4.2.5.2. Cdlculos plasticos

Es utilizado para llevar a cabo un analisis de deformacion elasto-plastica de acuerdo con la teoria de
las pequefias deformaciones. La matriz de rigidez en un célculo plastico se basa en la geometria
original no deformada, sin embargo, también es posible cambiar la configuracion de la geometria
(para cada fase del célculo), con el fin de redefinir las condiciones de contorno de agua y volver a
calcular las presiones de poro, es decir, en este analisis se permite emigrar al PLAXFLOW para
hacer célculos de flujo transitorio, para su posterior analisis de deformacion.

4.2.5.3. Calculos de consolidacion

Se lleva a cabo cuando es necesario analizar la disipacion del exceso de presiones de poro en
funcion del tiempo. En general, el analisis de consolidacién sin carga adicional se realiza después
de un calculo plastico, sin embargo, también es posible aplicar o modificar las cargas durante un
analisis de consolidacion, es decir, al igual que en los calculos plasticos, en este analisis se permite
emigrar al PLAXFLOW para hacer célculos de flujo transitorio, para su posterior analisis del
desarrollo y la disipacion de los excesos de presion de poro generados por los cambios en las
condiciones de frontera.
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4.2.5.4. Calculos de seguridad

Es la opcion disponible de PLAXIS para calcular los factores globales de seguridad. En este
enfoque, tanto los pardmetros de resistencia al cortante como las fuerzas entre las interfases se
reducen sucesivamente hasta que se produce el fallo de la estructura. El angulo de dilatancia 1 no
se ve afectado por el método de reduccion phi-c. Sin embargo, debido a que este nunca puede ser
mayor que el angulo de friccion, cuando phi se reduce tanto que iguala el valor de ¥, cualquier
reduccion adicional da lugar a una reduccion del angulo de dilatancia.

4.2.5.5. Calculos de flujo establecido

Es un anélisis en el que la presion de poros en cualquier punto de la geometria permanece constante
con el tiempo. Se puede utilizar para evaluar las condiciones de equilibrio para la situacion donde el
tiempo tiende a ir a infinito.

La generacion de las presiones de poro mediante un célculo de flujo estacionario se llevan a cabo en
el programa de célculo (PLAXIS), antes del analisis de deformacion.

4.2.5.6. Cdlculos de flujo transitorio

Esta opcion se habilita al introducir un valor para el intervalo de tiempo en el programa de calculo.
Los resultados del flujo transitorio, es decir, la distribucién dependiente del tiempo de las presiones
de poro, se pueden utilizar como datos de entrada para un andlisis de deformacion. Esta opcion
requiere la presencia del modulo de PLAXFLOW, el cual estd disponible como una extension de
PLAXIS 2D. La definicién de una distribucién dependiente del tiempo de las presiones de poro s6lo
se pueden hacer durante la definicion de etapas del calculo. No estd disponible durante la definicion
de las condiciones iniciales.

La generacion de las presiones de poro por flujo de agua se lleva a cabo en el programa de calculo.
Segun el tipo de este y las cargas activas, el andlisis de flujo de agua se realiza paralelo a, o antes de
que el analisis de la deformacién. Si la fuerza de equilibrio de la fase actual es sé6lo debido al
cambio en la presion de poro y el tipo de flujo de agua es transitorio, entonces el calculo de flujo de
agua y de deformacion se puede hacer en paralelo, de lo contrario, el analisis de flujo de agua se
hace antes de la deformacion.

4.2.6 Tipos de analisis mediante el MEF utilizados en el PLAXIS

Dependiendo del problema que se analice y del modelo constitutivo que se emplee, los analisis
empleados en la version del PLAXIS (2008) pueden ser de los siguientes tipos:

a) Analisis en términos de los esfuerzos totales con pardmetros no-drenados

b) Analisis en términos de los esfuerzos efectivos con parametros drenados

¢) Andlisis en términos de los esfuerzos efectivos con pardmetros drenados y condiciones
iniciales no-drenadas

En la Tabla 4.2 se presenta un resumen de los tipos de analisis que pueden efectuarse mediante el
MEF en funcioén de: los parametros que intervienen, de la condicion inicial considerada, del modelo
constitutivo que debe emplearse y de su aplicacion. En el Anexo 2 de este trabajo se describen de
manera detallada los distintos tipos de analisis mencionados.
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Tabla 4.2 Resumen de los tipos de analisis (Modificado de Rodriguez, 2010)

Tlp,o. d.e Parametros Condicion inicial Mo.d el(? Aplicacion
analisis constitutivo
No-drenados Capacidad de
Esfuerzos | " | MC cargay
totales ( Eu, v,y C, ) desplazamientos
inmediatos
Drenada, sin generacion MCy Desplazamientos
de incremento de presion modelos Ic)ii feridos
de poro inicial avanzados
Drenados
Esfuerzos
efectivos No-drenada, con MCy Probl
generacion de modelos roblemas
incremento de presion de | 2vanzados relacionados con
o . 1 pr
poro inicial (pardmetros cce)ns OEZE::?(,)?IG
., estimados a partir de los iado rapi dy
Drenados (£ yVv') drenados) vaciado rapido
MC
No-drenados (¢, )

El tipo de andlisis a utilizar en el caso particular de la evaluacion de bordos de proteccion bajo
condiciones de vaciado rapido dependera de los resultados internos que se requieren conocer para
una mejor evaluacioén e interpretacion del problema y principalmente de las caracteristicas del
material o materiales constitutivos del cuerpo del terraplén. Por ejemplo cuando es requisito
conocer el estado de esfuerzos, deformaciones y desplazamientos; antes, durante y al término de un
proceso de consolidacion y de vaciado que actiia en contra de un material arcilloso, se recomienda
realizar un andlisis en términos de esfuerzos efectivos, con parametros drenados, considerando
condiciones iniciales no-drenadas y evaluando el exceso de presion de poro durante dicho proceso
para el calculo de la seguridad de estas estructuras de tierra.

4.2.7 Diagrama de flujo
A continuacién se presenta un diagrama de flujo donde se muestra la secuencia de la metodologia

de analisis propuesta para evaluar de la seguridad de los bordos de proteccion bajo condiciones de
vaciado rapido, mediante el acoplamiento de los analisis previamente descritos.
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-Tipo de material (drenado o no-drenado)
-Propiedades indice

-Pardmetros mecénicos, hidraulicos y de rigidez
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Generar malla de elemento finitos
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-Condiciones de esfuerzos iniciales

h 4

Etapa de construccion del bordo

\ 4

Establecer el nivel inicial de la reserva

h 4

Analisis de flujo establecido (condicion a largo plazo): Se obtienen las presiones de
poro establecidas (Pestaniecidas)-

v

Andlisis de deformacion: Se obtienen los excesos de presion de poro (Pexceso)

v

Analisis de consolidacion
-Disipacion total de los excesos de
presion de poro (Pexceso = 0.1 kPa)
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v

Realizar un anélisis de consolidacion,
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4.3 ESTUDIO PARAMETRICO DEL VACIADO RAPIDO

4.3.1 Planteamiento del problema

El objetivo de los analisis paramétricos que a continuacioén se realizan, es estudiar la variacion con
el tiempo de los factores de seguridad obtenidos al evaluar la estabilidad de bordos de proteccion
sometidos al fendmeno del vaciado répido, asi como comparar los diferentes modos de vaciado y
tipos de analisis para predecir las presiones de poro después de un abatimiento repentino del nivel
del agua. Para ello, se realizan analisis para los tres diferentes modos de vaciado considerados en la
Figura 3.2 del capitulo 3. Para el modo de vaciado completamente lento se considera al suelo
drenado y Gnicamente se realizan andlisis de flujo de agua (desacoplado). Para el modo de vaciado
completamente rapido se considera al suelo no drenado, y unicamente se realizan andlisis no
drenados (desacoplado). Para el tercer caso (vaciado transitorio), se realiza un andlisis acoplado de
flujo transitorio-deformacion y estabilidad.

Asimismo se evaluan los efectos de multiples parametros, tales como la localizacién de la superficie
fredtica, la tasa y velocidad de vaciado y la conductividad hidraulica. Durante la modelacién
numérica se proporcionan recomendaciones para establecer las dimensiones del dominio en estudio,
el tipo de andlisis requerido, las condiciones de frontera y el tipo de modelo constitutivo.
Particularmente se realizardn analisis comparativos entre los modelos Hardening Soil (HS) y Mohr
Coulomb (MC). Finalmente, se presentaran comentarios concluyentes sobre los resultados de los
analisis.

4.3.2 Creacion del modelo geométrico

Para investigar la influencia del vaciado rapido se considera un bordo homogéneo e isotropo de
altura H=6 m y un talud 2:/ (Figura 4.3). Asimismo, se asume que inicialmente el nivel de la reserva
se localiza a la cota maxima de 2/ m. Para asegurar que las dimensiones del subsuelo del modelo
son suficientemente amplias como para que las condiciones de frontera no tengan influencia sobre
el proceso de consolidacion, deformacion y estabilidad, se recomienda que tanto la longitud como la
profundidad del dominio tengan por lo menos de /.5 a 2 veces el ancho del terraplén a partir del pie
del talud (Gens, 2012).
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Figura 4.3. Geometria del bordo de proteccion

Las propiedades mecanicas, hidraulicas y de rigidez, tanto del bordo como del suelo de cimentacion
asumidas en los calculos se proporcionan en la Tabla 4.3. Debido a que tanto el bordo de proteccion
como el suelo de cimentacion estan conformados por un material arcilloso, y se requiere conocer el
estado de esfuerzos, deformaciones y desplazamientos; antes, durante y al término de un proceso
del vaciado, el analisis se realiza en términos de esfuerzos efectivos, considerando condiciones
iniciales no-drenadas y evaluando el exceso de presion de poro durante dicho proceso.
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Para calcular la presion de poro inducida por los esfuerzos y deformaciones de una forma lo més
realista posible, se utilizd6 el modelo Hardening Soil (HS) para los analisis de deformacion y
consolidacion, el cual es un modelo elastoplastico con endurecimiento. Las caracteristicas
particulares del modelo se presentan en el Anexo 1 de este trabajo.

En los analisis se consideraron dos diferentes conductividades hidraulicas (k=1x10" y 1x10° cm/s)
y dos velocidades de vaciado distintas (R=0.1 m/d y 1.0 m/d). La capacidad del suelo para retener
agua se defini6 mediante el modelo aproximado de Van Genuchten (1980).

Para discretizar el medio se gener6 una malla medianamente refinada, utilizando elementos
triangulares con 15 nodos. Se aplicaron condiciones de frontera estandar (fixed bottom: patines a
los lados). El estado de esfuerzos iniciales se generd usando el procedimiento K,. Todas las
fronteras del modelo se consideraron impermeables, exceptuando la superficie del suelo de
cimentacion, el talud y la corona del bordo.

Tabla 4.3 Propiedades de los materiales del bordo y el suelo de cimentacién

Parametro Simbolo Parametro Unidades

Modelo del material Modelo HS i

Comportamiento Tipo No drenado -

Peso no saturado Yunsat 20.0 KkN/m’

Peso saturado Vsat 20.0 KkN/m’

Permeabilidad ky, ky 1x10*y 110 cm/s
Eref

Modulo de rigidez al cortante 50 1000 KN/m?
Eref

Moédulo de rigidez edométrico oed 1000 kN/m*
Eref

Modulo de rigidez en la rama de carga-descarga ur 3000 KN/m?

Esfuerzo de referencia pref 100 kN/m*

Modulo exponencial dependiente de los esfuerzos m 0.7 -

Relacion de Poisson v’ 0.2 -

Cohesion c’ 10 kN/m*

Angulo de friccién @’ 20 °

Angulo de dilatancia P 0 ©

Relacion de vacios Cinicial 0.5 -

. Standard (very
Datos en el programa de flujo fine) -
., kg (o
Presion lateral Automatico -
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4.3.3 Etapas del modelado numérico

Para el modelado numérico se asume en primer lugar, que las condiciones de flujo dentro del
terraplén corresponden a una situacién estacionaria (L/H=0; At=0), por lo que se efectiia un analisis
de flujo establecido, seguido de un andlisis de deformacién y de consolidacion. Este ultimo se
realiza hasta alcanzar la minima presion de poro dentro del terraplén (peyceso = 0.1 kPa), ya que se
parte de la suposicidon de que ha transcurrido un tiempo suficientemente largo para que los excesos
de presion de poro generados por el llenado del embalse se disipen.

A la relacion L/H se le denomina tasa de vaciado, donde L representa la posicion final del nivel de
la reserva con respecto a la cresta del bordo (intensidad del vaciado), y H es la altura del bordo.

Posteriormente, se simula el vaciado en 5 etapas (L/H=0.2, 0.4, 0.6, 0.8 y 1), iniciando desde la cota
L=1.2 hasta la cota L=6 (vaciado total). Cada etapa representa un instante de abatimiento (At=1.2,
2.4,3.6,4.8 y 6 dias para R=1.0 m/d y At=12, 24, 36, 48 y 60 dias para R=0.1 m/d), para los cuales
se realiza un analisis iterativo en el que se modela:

* Primero, la variacion del nivel de agua con un analisis transitorio y se calculan las presiones
de poro inducidas por las filtraciones utilizando el programa PLAXFLOW. Para ello, es
necesario especificar como condicion de frontera una variacion lineal de la carga hidraulica
respecto al tiempo.

* Después, los resultados obtenidos en el analisis de filtracién se llevan al PLAXIS y se
realiza un analisis de deformacion para calcular los excesos de presion de poro inducidos
por los cambios en los esfuerzos totales (analisis de deformacion).

* Posteriormente, se calcula la disipacion de los excesos de presion de poro ocurrida durante
el vaciado (andlisis de consolidacion).

* Una vez completadas las etapas del vaciado, se realiza un andlisis de estabilidad para cada
una de ellas (incluyendo la condicion establecida), utilizando los resultados obtenidos de
los analisis anteriores.

4.3.4 Resultados del estudio paramétrico

Para comprender mejor el fendémeno de vaciado se analiza primero el efecto que éste tiene sobre la
presion de poro remanente en el interior del bordo. Para tales fines, se considera al material del
bordo y del subsuelo con una conductividad hidraulica de k=1x70° cm/s y una velocidad de
vaciado de R=0./ m/d.

La Figura 4.4 muestra la evolucion con el tiempo de la presion de poro calculada en el punto P, de la
Figura 4.3 considerando los tres modos de vaciado. De la figura anterior se obtienen las siguientes
conclusiones:

En los anélisis se observa que en el modo de vaciado completamente lento, las presiones de poro

disminuyen a medida que se va produciendo el abatimiento del nivel del agua de la reserva (Figura
4.5a).
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En el modo de vaciado completamente rapido las presiones de poro se mantienen constantes e
iguales a las presiones de poro iniciales (establecidas), debido a que se hace la hipotesis de que la
superficie freatica se mantiene en el nivel inicial de la reserva durante cada instante del abatimiento
(Figura 4.5c¢).

En el vaciado transitorio, las presiones de poro no disminuyen a la misma velocidad del vaciado,
pero tampoco se mantienen tan elevadas como en el caso extremo del vaciado completamente
rapido (Figura 4.5b). En esta situacion, las presiones de poro resultantes no estdn en equilibrio con
las nuevas condiciones de frontera, por lo que se desarrolla un régimen transitorio. Esto se debe a
que el flujo remanente en el cuerpo del terraplén evita momentdneamente la disipacion de las
presiones de poro conforme al vaciado (De la Fuente ef al., 2012).
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Figura 4.4 Variacion con el tiempo de la presion de poro considerando los tres modos de vaciado en un bordo
de altura H=6m, k=1 x10"° em/s y velocidad de vaciado de R=0.1 m/d.
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Figura 4.5 Comparacion de los modos de vaciado (Berilgen 2007) con la distribucion de presiones obtenidos
en los analisis numéricos (PLAXIS D) para el instante del vaciado At=6 dias: a) vaciado completamente lento,
b) vaciado transitorio y ¢) vaciado completamente rapido
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Posteriormente, se analiza el efecto de variar la conductividad hidraulica y la velocidad de vaciado
sobre la estabilidad del talud. En la Figura 4.6 se muestra la variacion del factor de seguridad (FoS)
para cada tasa de vaciado (H/L) y para las diferentes combinaciones de k£ y R consideradas en los
analisis.
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1.6
1.4
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0 0.2 0.4 0.6 0.8 1
L/H (Tasa de vaciado)
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Vaciado completamente lento
== == Vaciado completamente Rapido
B k=1.00E-04 cm/s R=0.1 m/d
X k=1.00E-04 cm/s R=1.0 m/d
*  k=1.00E-06 cm/s R=0.1 m/d
A k=]1.00E-06 cm/s R=1.0 m/d

Figura 4.6 Variacion del factor de seguridad para un bordo de altura H=6m a diferentes conductividades
hidraulicas y velocidades de vaciado

De la figura anterior se obtienen las siguientes conclusiones:

En los suelos con bajas permeabilidades (k=110 ¢cm/s) sometidos a una velocidad de vaciado
relativamente rapida (R=1.0 m/d), el agua dentro de la estructura térrea no fluye al exterior del
mismo rapidamente, por lo que la superficie freatica practicamente permanece cerca de la cresta del
talud (Figura 4.7), por tanto, en esta situacion se puede asumir una condiciéon de vaciado
completamente rapido y se puede aplicar un método de calculo no drenado, es decir, los anélisis de
filtracion pueden ser omitidos.

Figura 4.7 Velocidades de flujo y ubicacion de la superficie freatica al instante del vaciado At= 6 dias, para un
bordo de permeabilidad k=1 x10"° cm/s sometido a un vaciado de velocidad R=1.0m/d.
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Para suelos con altas permeabilidades (k=1 %10 ¢cm/s) y a una velocidad de vaciado relativamente
lenta (R=0.1m/d), el agua fluye rapidamente a través del terraplén, por lo que la superficie freatica
practicamente desciende al mismo tiempo que el nivel de la reserva (Figura 4.8), por tanto, en esta
situacion se puede asumir una condicion de vaciado completamente lento, y realizar inicamente
analisis de flujo (desacoplado), ya que los excesos de presion de poro generados por los cambios en
los esfuerzos totales se disipan a la misma velocidad que disminuye el nivel de agua de la reserva.

Superficie freatica

Figura 4.8 Velocidades de flujo y ubicacion de la superficie freatica al instante del vaciado At= 6 dias, para un
bordo de permeabilidad para un bordo de permeabilidad k=1 %10 cm/s sometido a un vaciado de velocidad
R=0.1m/d

Para condiciones intermedias en cuanto a permeabilidad y velocidad de vaciado (Figura 4.9), los
célculos no pueden ser aproximados a estos dos casos extremos, ya que los factores de seguridad
obtenidos difieren de la realidad. Para tales casos es necesario aplicar andlisis acoplados de flujo
transitorio-deformacion.

Superficie freatica Superficie fredtica

Figura 4.9 Velocidades de flujo y ubicacion de la superficie freatica al instante del vaciado At= 6 dias para a)
un bordo de permeabilidad k=1 x 10" cm/s sometido a un vaciado de velocidad R=0./m/d y b) un bordo de
permeabilidad k=1 x 10" cm/s sometido a un vaciado de velocidad R=1.0 m/d

De la Figura 4.7 también se observa que la combinacion entre permeabilidad y velocidad de vaciado
indica el tipo de analisis requerido para evaluar la seguridad del bordo de proteccion, sin embargo la
velocidad de vaciado es un parametro variable dificil de predecir, por lo que realizar un analisis
tomando en cuenta la distribucion de las presiones de poro remanentes obtenidas con los modos de
vaciado completamente rapido o completamente lento, normalmente se puede llegar a subestimar o
sobrestimar, respectivamente, los factores de seguridad del talud conforme el nivel de agua exterior
cambie; por lo tanto, para analizar la estabilidad de los bordos de proteccion bajo el efecto de dicho
fendmeno es necesario aplicar un analisis de flujo transitorio (De la Fuente ef al., 2012).

Finalmente, se estudia la influencia de variar el modelo constitutivo y sus pardmetros en la
prediccion de los desplazamientos horizontales (Figura 4.10) y los factores de seguridad (Figura
4.11). Para tales fines, se consideraron dos modelos constitutivos: Mohr Coulomb (MC) y
Hardening Soil (HS). Ver Anexo 1.
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Figura 4.10 Desplazamientos horizontales maximos al pie del talud obtenidos con los modelos constitutivos
MC y HS (k=1x10° cm/s y R=1.0 m/d).
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Figura 4.11 Factores de seguridad obtenidos con los modelos constitutivos MC y HS (k=1 %10 cm/s y
R=1.0m/d).

De las figuras anteriores se puede concluir lo siguiente:

Durante la etapa de consolidacion, el modelo MC presenta deformaciones horizontales poco
realistas y mucho menores a las que presenta el modelo HS, debido a que 1) este ultimo se comporta
plasticamente a niveles de esfuerzos menores que el MC (Gens, 2012), ii) a que los esfuerzos
horizontales en el HS son més grandes en el proceso de carga y descarga que en el modelo MC, y
iii) a que el modelo HS presenta valores picos mayores en los excesos de presion de poro generados
durante las cargas o descargas.

Sin embargo, cuando se utiliza el método de reduccidon phi-c en combinaciéon con modelos
avanzados, estos modelos se comportan como el modelo Mohr-Coulomb, ya que los esfuerzos
dependientes de la rigidez y el comportamiento obtenido debido a los efectos de endurecimiento
estan excluidos del andlisis. En este caso, la rigidez se calcula en el comienzo de la fase de calculo y
se mantiene constante hasta que la fase de calculo se ha completado. La pequefia discrepancia entre
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los factores de seguridad obtenidos se debe a los valores picos mayores en los excesos de presion de
poro generados durante las cargas o descargas en el modelo HS.

4.3.5 Conclusiones

Al realizar un analisis tomando en cuenta la distribucidon de las presiones de poro remanentes
obtenidas con los modos de vaciado completamente rapido o completamente lento, normalmente se
puede llegar a subestimar o sobrestimar, respectivamente, los factores de seguridad del talud
conforme el nivel de agua exterior cambie; por lo tanto, para analizar la estabilidad de los bordos de
proteccidon bajo el efecto de dicho fendmeno es necesario aplicar un anélisis de flujo transitorio
(Berilgen 2007; De la Fuente et al., 2012).

A pesar de que los modos de vaciado y métodos de calculo comunes en la practica (de flujo y no
drenados) proveen soluciones para dos situaciones extremas (vaciado completamente lento y
vaciado completamente rdapido), en la mayoria de los casos no reflejan las condiciones reales del
suelo, donde las diferentes combinaciones entre las conductividades hidraulicas y la velocidad de
vaciado manifiestan condiciones intermedias (vaciado tramsitorio). Los métodos numéricos
modernos en conjuncién con los modelos constitutivos avanzados permiten acoplar anélisis de flujo
transitorio, deformacion, consolidacion y estabilidad, los cuales proveen herramientas para un
diseflo mas realista y econémico.

Mediante un andlisis de filtracion es posible determinar la superficie freatica dentro de un bordo de
proteccidn en cualquier instante At de un vaciado de agua, y con ello las presiones de poro debidas a
las filtraciones. Con los andlisis de deformacion se obtienen los excesos de presion de poro
generados por los cambios en los esfuerzos totales. Con los andlisis de consolidacion se estima la
disipacion de la presion de poro que pudiera llegar a ocurrir durante el vaciado. Por tanto, al acoplar
los resultados de los analisis anteriores es posible evaluar de una forma razonable la estabilidad de
un talud durante cada instante de un vaciado.

Como se demostrd en este capitulo, la estabilidad de un talud sumergido bajo condiciones de
vaciado rapido (parcial o total) se ve influenciada por las propiedades de los materiales que lo
constituyen y la velocidad y tasa de vaciado. Por ejemplo, la combinacién entre permeabilidad y
velocidad de vaciado constituyen un papel importante en la estabilidad del talud, sin embargo la
velocidad de vaciado es un parametro variable por lo que el factor dominante para el disefio de
bordos es, entre otras, la permeabilidad del material que lo constituye. Por otro lado, el factor de
seguridad tiende a disminuir conforme aumenta la relacion L/H (tasa de vaciado).

De los resultados de los analisis paramétricos se observé también que, para que la condicion de
vaciado rapido tenga lugar, no es preciso que ocurra un descenso total del nivel del agua en un lapso
determinado de tiempo (minutos, horas o dias); en realidad basta con que el agua descienda més a
prisa de lo que se disipan las presiones de poro remanentes en el cuerpo del talud originadas
precisamente por dicho abatimiento.

Finalmente para calcular deformaciones y excesos de presion de poro lo més realistas posible, se
recomienda utilizar modelos constitutivos elasto-plasticos avanzados, aun cuando en los anélisis se
observo que al utilizar el método de reduccion phi-c en combinacion con modelos avanzados, estos
modelos se comportan como el modelo Mohr-Coulomb. Esto ultimo se debe a que los esfuerzos
dependientes de la rigidez y el comportamiento obtenido debido a los efectos de endurecimiento
estan excluidos del analisis.
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CAPITULO 5

IMPLEMENTACION DE UN SISTEMA DE FILTROS
HORIZONTALES-GEOTEXTIL COMO MEDIDA PARA
INCREMENTAR LA SEGURIDAD DE LOS BORDOS DE

PROTECCION

5.1 INTRODUCCION

5.1.1 Antecedentes

Mallet & Pacquant (1951) realizaron investigaciones sobre las causas de fallas en 82 estructuras de
tierra en todo el mundo y establecieron que los principales factores que alteran la seguridad de un
terraplén se relacionan casi siempre a problemas hidraulicos, o en otras palabras, que las cargas
debidas al agua son preponderantes para la verificacion de la estructura de contencion. Por su parte,
la ICOLD (1994) y Wan et al. (2002) reportaron que después del desbordamiento del vaso, la causa
mas frecuente de las fallas observadas en las presas de tierra y enrocamiento de México y del
mundo es la erosion interna. Para la USACE, la tubificacion y la fuga de agua constituyen el 84%
de los problemas que tienen que atender anualmente (Schaefer y Schaaf, 2006). Por otro lado, Nuth
(2009) reporta que gran parte de las fallas en los taludes de terraplenes de tierra se debe a una
reduccion en la resistencia al cortante generado por el incremento en las presiones de poro (P. ej.
Presa San Salvador y Mirgenbach).

Es claro asi que las causas principales de las fallas en estructuras de tierra reportadas en la literatura
son: 1) la erosion interna y ii) la inestabilidad del talud (resistencia al cortante).

i) El proceso de la erosion interna, descrito por Charles et al. (1995), es una consecuencia del
flujo de agua a través de un medio poroso. Esta eliminacion de las particulas del suelo se
crean en puntos débiles en la estructura, y puede conllevar fracturas y deformacion de la
masa. La erosion es mas probable que empiece en los puntos de salida de la filtracién, a
partir de la cual se desarrolla una alteracion hacia atras en el suelo. Este fendmeno, llamado
tubificacion retrégrada, puede llegar a permitir un avance repentino de agua dentro del
conducto generado, acelerando la erosion interna y con ello la falla total del talud.

ii) Los deslizamientos de tierra en los taludes de un terraplén ocurren subitamente debido a una
reduccion de la resistencia al cortante del suelo, un aumento en los esfuerzos actuantes
sobre la estructura de tierra o ambos.

La combinacién de estas dos causas de falla puede llegar a ocurrir cuando un talud sumergido es
sometido al fendmeno del vaciado rapido. Para mitigar estos efectos en la medida de lo posible, se
recomienda el uso de filtros horizontales en el talud aguas arriba de los bordos de proteccion (Fell et
al., 2005; Lezama, 2010; Zomorodian & Abodollahzadeh, 2010), envueltos con un geotextil de alta
resistencia (De la Fuente et al., 2012).
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Particularmente, el sistema filtro-geotextil presenta los siguientes efectos (De la Fuente et al.,
2012):

* Disminuye las fuerzas de filtracion.

* Canalizan el flujo interno.

* Reducen los gradientes hidraulicos, y con ello, la posibilidad de tubificacion.

* Influyen de manera importante en la estabilidad del talud aguas arriba durante una
condicion de vaciado rapido.

* Ayudan a disipar el exceso de presion de poro generados durante la construccion del bordo
o terraplén (Marsal & Reséndiz, 1975).

5.1.2 Planteamiento

El objetivo del estudio paramétrico que a continuacion se realiza, es demostrar la efectividad de los
filtros horizontales colocados en el talud aguas arriba de un bordo de proteccion, como medida de
mitigacion contra los problemas hidraulicos y mecanicos (erosion interna y vaciado rapido),
mediante andlisis acoplados de flujo transitorio-deformacion y andlisis de estabilidad.
Particularmente se analiza los problemas relacionados con el abatimiento repentino del nivel del
agua, por lo que se realizan analisis paramétricos en los que se hacen variar la posicion, la longitud,
el espesor y el nimero de filtros horizontales colocados con el fin de establecer un criterio de disefio
contra el vaciado répido. Los resultados se presentan como graficas de factores de seguridad en
funcion de la tasa de vaciado para cada uno de los parametros anteriores.

Asi mismo, se mencionaran algunos de los criterios de disefio de filtros contra el fenomeno de la
erosion interna y tubificacién que se encuentran en la literatura de la mecanica de suelos, sin
embargo, la comparacidn entre los diferentes criterios escapa del alcance de la presente tesis por lo
que no seran estudiados. Finalmente, se presentan conclusiones de los andlisis efectuados y se dan
recomendaciones generales para el empleo de filtros en bordos de proteccion.

52 ESTUDIO PARAMETRICO DE LOS EFECTOS DE LOS FILTROS
HORIZONTALES

5.2.1 Creacion del modelo geométrico
Los analisis se llevan a cabo en el dominio geométrico simplificado que se ilustra en la Figura 5.1. El
dominio de estudio incluye ademas del cuerpo del bordo, el suclo de cimentacidon, mismos que se

asumen como un material homogéneo e isétropo, cuyas propiedades mecanicas e hidraulicas se
proporcionan en la Tabla 5.1.
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Figura 5.1 Geometria simplificada del bordo analizado
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En la figura anterior se aprecia que el bordo tiene una altura H=6 m y un talud 2:1. Asimismo, se
asume que inicialmente el nivel del almacenamiento se localiza a una cota maxima de 21 m y que
posteriormente comienza a descender a una velocidad de vaciado de 1.0 m/d.

Para calcular la presion de poro inducida por los esfuerzos y deformaciones de una forma lo mas
realista posible, se utiliz6 el modelo Hardening Soil (HS) para los analisis de deformacion y
consolidacion, el cual es un modelo elastoplastico con endurecimiento (Anexo 1).

Debido a que tanto el bordo de proteccién como el suelo de cimentacion estdn conformados por un
material arcilloso, y se requiere conocer el estado de esfuerzos, deformaciones y desplazamientos;
antes, durante y al término de un proceso del vaciado, el analisis se realiza en términos de esfuerzos
efectivos, considerando condiciones iniciales no-drenadas y evaluando el exceso de presion de poro
durante dicho proceso. Para el caso del filtro se consideraron condiciones iniciales drenadas por
tratarse de un material relativamente permeable donde no se generan excesos de presion de poro.

Para discretizar el medio se gener6 una malla medianamente refinada, utilizando elementos
triangulares con 15 nodos. El estado de esfuerzos iniciales se generd usando el procedimiento K.
Todas las fronteras del modelo se consideraron impermeables, exceptuando la superficie del suelo
de cimentacion, el talud y la corona del bordo.

Tabla 5.1 Propiedades del cuerpo del bordo, suelo de cimentacién y filtro de arena

Parametro Simbolo Bordo y Filtro Unidades
subsuelo
Modelo del material Modelo HS HS )
Comportamiento Tipo No drenado Drenado -
Peso no saturado Vunsat 16.0 20.0 kN/m’
Peso saturado Vsat 16.0 20.0 kN/m’
Permeabilidad ky ky 1x10° 1x10* cm/s
ref
Modulo de rigidez al cortante Eso 1000 1000 kN/m?
Eref
Modulo de rigidez edométrico oed 1000 1000 kN/m*
. f ol _ ref
Moédulo de rigidez en la rama de carga E,, 3000 3000 KN/m?
descarga
Esfuerzo de referencia p S 100 100 kN/m’
Modulo exponencial dependiente de los m 0.7 0.7 )
esfuerzos
Relacion de Poisson v 0.2 0.35 -
Cohesion c 10 0.2 kN/m”
Angulo de friccién QP 20 35 °
Angulo de dilatancia P 0 0 °
Relacion de vacios Cinicial 0.5 0.5 -
. Standard Standard
Datos en el programa de flujo (very fine) (Medium) -
Presion lateral ko Automatico Automatico -
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Para evitar proporcionar mayor estabilidad al talud y evitar la remocién del material filtrante con la
fluctuacién del nivel del agua en el almacenamiento, se considerd un geotextil en el perimetro del
mismo, cuyas propiedades se proporcionan en la Tabla 5.2.

Tabla 5.2 Propiedades del geotextil (Geomembrana tipo Typar)

Propiedad Valor Unidad
Peso (masa especifica) 134 g/m2
Espesor (b) 0.40 mm
Resistencia a la tension 6.3 kN/m
Abertura equivalente 70 a 100 Malla
Conductividad hidraulica 2.0x10™ cm/s

5.2.2 Etapas de la modelacion numérica

Para el modelado numérico se asume en primer lugar, que las condiciones de flujo dentro del
terraplén corresponden a una situacién estacionaria (L/H=0; At=0), por lo que se efectiia un analisis
de flujo establecido, seguido de un andlisis de deformaciéon y de consolidacién. Este ultimo se
realiza hasta alcanzar la minima presion de poro dentro del terraplén (peyceso = 0.1 kPa), ya que se
parte de la suposicidon de que ha transcurrido un tiempo suficientemente largo para que los excesos
de presiéon de poro generados por el llenado del embalse se disipen. A la relacion L/H se le
denomina tasa de vaciado, donde L representa la posicion final del nivel de la reserva con respecto a
la cresta del bordo (intensidad del vaciado), y H es la altura del bordo.

Posteriormente, se simula el vaciado en 5 etapas (L/H=0.2, 0.4, 0.6, 0.8 y 1), iniciando desde la cota
L=1.2 hasta la cota L=6 (vaciado total). Cada etapa representa un instante de abatimiento (At=1.2,
2.4,3.6, 4.8y 6 dias) para los cuales se realiza un analisis iterativo en el que se modela:

* Primero, la variacion del nivel de agua con un analisis transitorio y se calculan las presiones
de poro inducidas por las filtraciones utilizando el programa PLAXFLOW. Para ello, es
necesario especificar como condicién de frontera una variacion lineal de la carga hidraulica
respecto al tiempo.

* Después, los resultados obtenidos en el analisis de filtracién se llevan al PLAXIS y se
realiza un analisis de deformacion para calcular los excesos de presion de poro inducidos
por los cambios en los esfuerzos totales (analisis de deformacion).

* Posteriormente, se calcula la disipacion de los excesos de presion de poro ocurrida durante
el vaciado (andlisis de consolidacion).

* Una vez completadas las etapas del vaciado, se realiza un andlisis de estabilidad para cada
una de ellas (incluyendo la condicion establecida), utilizando los resultados obtenidos de
los analisis anteriores.

Esta secuencia de analisis se repite para todas las siguientes condiciones:

* Bordo de proteccion sin filtro horizontal.

* Bordo de proteccion con dos diferentes longitudes del filtro horizontal (menor y mayor a la
superficie de falla critica de un bordo sin filtro), colocado al cercano pie del talud.

* Bordo de proteccion con dos diferentes espesores del filtro horizontal (1 y 1.5m), colocado
cercano al pie del talud.

* Bordo de proteccion con tres filtros horizontales (cercano al pie del talud, en el centro y
cercano a la corona).
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5.2.3 Resultados del estudio paramétrico

De los andlisis efectuados se observa que, desde el inicio del vaciado se establece un flujo
transitorio de agua hacia el exterior (Figura 5.2a), con el fin de alcanzar las condicién estacionarias
impuestas por el nuevo nivel del embalse. El flujo remanente en el cuerpo del terraplén evita
momentaneamente la disipacion de las presiones de poro conforme ocurre el vaciado, mientras que
el alivio de esfuerzos induce un exceso en la presién de poro. La colocacion de un filtro horizontal
en el talud de aguas arriba del terraplén ayuda a canalizar el flujo interno y a drenar el agua
rapidamente, como se aprecia en la Figura 5.1b.

Figura 5.2 Velocidades de flujo presentadas en el instante de vaciado At=6 dias (H/L=1). a) Bordo sin filtro
(velocidad maxima 935.10E™ m/d) y b) Bordo con filtro (velocidad méxima 29.95E~ m/d)

Este aumento en las velocidades de flujo tendrd por consecuencia dos beneficios: i) una reduccion
de las fuerzas de filtracion; lo cual tendra un efecto significante en la estabilidad del talud (Figura
5.3) y ii) una disminucién en los gradientes hidraulicos de salida (Figura 5.4), ademas de la ventaja
de poder anticipar por donde se puede presentar la posible tubificacion del material.

a) b)
Figura 5.3 Factor de seguridad obtenido en el instante de vaciado At=6 dias (H/L=1). a) Bordo sin filtro) y b)
Bordo con filtro

a) b)
Figura 5.4 Gradiente hidraulico maximo obtenido en el instante de vaciado At=6 dias (H/L=1). a) Bordo sin
filtro) y b) Bordo con filtro
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5.3 PROPUESTAS DE DISENO DEL FILTRO HORIZONTAL CONTRA EL VACIADO
RAPIDO

5.3.1 Ubicacidén optima del filtro

Partiendo de la premisa de que el objetivo principal de los filtros es drenar rapidamente el agua
remanente en el cuerpo del bordo durante cada instante del vaciado, se acepta como criterio de
disefio que la posicion optima del filtro es aquélla donde éste sea capaz de captar y filtrar toda el
agua dentro de la estructura en cada etapa del abatimiento (De la Fuente et al., 2012). En la Figura
5.5 se presentan los resultados de variar la posicion del filtro dentro del bordo, y se observa que se
obtiene un mayor incremento en el factor de seguridad al colocar el filtro cerca del pie del talud;
mientras que, entre mas cercano se encuentre de la corona, el filtro va perdiendo eficiencia, ya que
unicamente alcanza a captar el agua durante los primeros instantes del vaciado, donde el efecto
estabilizador del peso del agua en el paramento exterior aun es importante y el fendmeno no
representa ningun peligro de inestabilidad.

FoS

0 0.2 0.4 0.6 0.8 1

L/H (Tasa de vaciado)

Filtro cercano al pie del talud

— - —Filtro cercano al centro del talud
= - - - Filtro cercano a la corona del talud
A Sin filtro

Figura 5.5 Variacion del factor de seguridad con la posicion del filtro horizontal dentro del bordo de
proteccion

5.3.2 Dimensiones Optimas del filtro

El segundo criterio de disefio a definir es la longitud minima del filtro; asi de los resultados
obtenidos en la Figura 5.3, se puede observar que al utilizar un material de filtro envuelto en un
geotextil con una alta resistencia a la tension, se aumenta la superficie de falla y con ello el factor de
seguridad del talud; esto es, el filtro envuelto en un geotextil funciona como una estructura de
anclaje, por lo que al igual que éstas, se acepta que la longitud minima del filtro debe ser mayor que
la superficie de falla. En la Figura 5.6 se presentan los resultados de variar dicha longitud, y se
observa que al colocar un filtro con longitud menor que la superficie de falla inicial, el bordo se
comporta similar al caso de un bordo sin filtro.
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0 0.2 0.4 0.6 0.8 1

L/H (Tasa de vaciado)
**ee** Sin filtro
— -+ — Longitud menor a superficie de falla

Longitud mayor a superficie de falla

Figura 5.6 Variacion del factor de seguridad con longitud del filtro horizontal dentro del bordo de proteccion

Para establecer el criterio de disefio en cuanto al espesor del filtro, se tomaron en cuenta las
recomendaciones dadas por Marsal y Reséndiz (1975), las cuales sefialan que el espesor minimo del
filtro debe ser Im, a fin de que su construccién se facilite y se reduzcan los efectos de
contaminacion; sin embargo, éste debe calcularse para que tenga la capacidad de desalojo del gasto
maximo esperado que pueda salir a través de él. Para esto, los autores proporcionan unas ecuaciones
de disefio basadas en el gasto y la conductividad hidraulica del material filtrante (Ec 5.1). En la
Figura 5.7 se presentan los resultados de variar los espesores del filtro, y se observa que el
incremento en la estabilidad al aumentar el espesor del filtro es minimo en comparacion con el
costo que implicaria su construccion.

FoS

0 0.2 0.4 0.6 0.8 1
L/H (Tasa de vaciado)

eee*** Sin filtro

Filtro de 1 m de espesor

— -+ —Filtro de 1.5 m de espesor

Figura 5.7 Variacion del factor de seguridad con el espesor del filtro horizontal dentro del bordo de proteccion
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Como se mencion6 anteriormente, la capacidad hidraulica es otro aspecto que debe analizarse al
dimensionar los filtros de una estructura de tierra, por tanto, el espesor minimo que debe tener un
filtro horizontal esta dado por la siguiente expresion (Marsal & Reséndiz, 1975):

d = /‘L;L Ec. 5.1

donde d es el espesor del filtro, q el gasto por unidad de longitud de bordo o presa que puede pasar
a través del filtro horizontal y k es la conductividad hidraulica del mismo.

5.3.3 Numero de filtros 6ptimos

En la Figura 5.8 se presentan los resultados de colocar un mayor nimero de filtros; en la misma, se
observa que al igual que en el criterio del espesor del filtro, un incremento en el nimero no
representa un aumento significativo para mejorar la estabilidad del bordo ante condiciones de
vaciado rapido. Sin embargo, desde el punto de vista de erosion y tubificacion, Lezama (2010)
encontré que el uso de dos filtros horizontales (uno al pie y otro al centro del talud), presenta la
mejor solucion para disminuir los gradientes hidraulicos y evitar el arrastre del material.

FoS

0 0.2 0.4 0.6 0.8 1
L/H (Tasa de vaciado)

****** Sin filtro
— 1 filtro cercano al pie

- - - -3 filtros

Figura 5.8 Variacién del factor de seguridad con el nimero de filtros horizontal dentro del bordo de
proteccion

&5



Capitulo 5. Implementacion de un Sistema de Filtros Horizontales-Geotextil como Medida
para Incrementar la Estabilidad de los Bordos de Proteccion

54REVISION DE LOS CRITERIOS DE DISENO ACTUALES 'DEL FILTRO
HORIZONTAL CONTRA LA EROSION INTERNA Y TUBIFICACION

5.4.1 Antecedentes

La historia de investigacion del disefio de filtros se remonta 100 afios atrds. Los primeros
parametros de disefio de filtros fueron publicados en 1910 (Hsu, 1981). Sin embargo, la base de
todos los criterios se le atribuyen al trabajo hecho por Terzagui (1922) y Casagrande en los afios de
1930 (Aralanandan & Perry, 1983: Hsu, 1981), los cuales establecieron el criterio del tamafio de las
particulas para materiales granulares utilizados como filtros.

En particular, los sistemas de filtros naturales deben guardar una adecuada correlaciéon con el
material base al cual deben proteger. Los criterios aceptados en la actualidad para el disefio de
filtros se basan en las dimensiones de los granos del material filtrante:

* Los granos deben ser suficientemente grandes para que su permeabilidad permita una
canalizaciéon y evacuacion rapida del flujo, y disipe los excesos de presion de poro
generados; es decir, debe servir como dren (condicion hidraulica). Es aceptable un filtro
con permeabilidad minima 50 veces mayor que la del suelo base (Marsal, 1975)

* Los granos deben ser suficientemente pequefios para retener el suelo base que se pretende
proteger. Esta condicion se conoce también como condicion geométrica.

* Las particulas del filtro mismo no deben emigrar y, por tanto, su estructura debe mantenerse
siempre estable. Esta condicion se puede cumplir haciendo que el material del filtro sea
relativamente uniforme, por ejemplo, estableciendo limites al coeficiente de uniformidad
1.5<C,<10 (Bear, 1972; citado por Flores Berrones, 2000)

* Por lo menos 2.5% del material del filtro debe pasar la malla No. 200 para lograr una buena
retencion de particulas mas pequeias (Sherard et al., 1984b).

* Un filtro no debe sufrir agrietamiento: para esto, el criterio mas utilizado indica que no mas
del 5% del material debe ser menor a la malla #200, y que los finos remanentes no deben
ser plasticos. Sin embargo, no esta claro que este criterio sea suficiente (Park, 2003).

* Arenas uniformes finas a medias son efectivas para disefiar filtros, no asi arenas uniformes
gruesas debido a su permeabilidad y porosidad. Tanto las particulas angulares como las
sub-redondeadas sirven como material de filtro (Sherard et al., 1984b)

La USACE (1993) utiliza la siguiente notacion:

* dgs donde la letra minuscula representa al tamafio de la particula del suelo base y 85 indica
el porcentaje que pasa

* D5 donde la letra mayuscula representa al tamafio de la particula del filtro y 15 indica el
porcentaje que pasa

La USBR (1994) utiliza la siguiente notacion:

* Dy5F Donde 15 es el porcentaje que pasa y F indica filtro
* D;5B Laletra B indica base
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Para evitar confusion, en el presente trabajo se utilizara la siguiente notacion:

* Dy5r Diametro caracteristico del filtro, correspondiente al 15% de la curva granulométrica
* Dgsp Didmetro caracteristico del material base correspondiente al 85% de la curva
granulométrica

5.4.2 Criterio de Terzagui (1920)

Las reglas de diseiio mas aceptadas son las de Terzagui (1922) que consisten esencialmente en dos
condiciones:

i) Condicion de retencion 6 condicidon geométrica (relacion de tubificacion): Disp < 4Dgsp
ii) Condicion de permeabilidad (condicion hidraulica): Dysp = 4Dq5p

La aplicacion del criterio de seleccion del material de un filtro de Terzagui puede ser explicado
usando la Figura 5.9, en la cual la curva a es la curva de distribucion del tamafio de particulas del
material base. Para la condicién geométrica 6 de retencion, Disp < 4Dgsp, la abscisa del punto 4
es Dgsp, entonces la magnitud de 4Dgsp puede ser calculada; y el punto B, cuya abscisa es 4Dgsp,
puede ser trazado. Similarmente para la condicion hidraulica, Di5r = 4D45p de los puntos C y D
son Disr v 4D;5p, respectivamente. Las curvas b y ¢ son trazadas, las cuales son geométricamente
similares a la curva a (material base) y estan limitadas con los puntos B y D. En general, un suelo
cuya curva de distribucion de tamafio de particulas caiga dentro de las curvas b y ¢ es un buen
material para filtros.

100 - 4Dy, . Dyss
8 . .
= 80 '—~‘ ?“ !\4
g Material _\—¥ 1\ \ Curvaa
S 60F  del filtro \( : \ _Curvab (Material base)
; - | \ ‘\\
g 40 - Curvac : \\ !
& ' \\4 158 \ 01‘5.‘;
~ 20} DN \ \
I p——— . b _ _\.\_ R N
15 B '\\‘ . D (,
0

Tamaiio del grano, D

Figura 5.9 Banda de las curvas granulométricas donde debe ubicarse el filtro protector, segtin el criterio
original de Terzagui

5.4.3 Ciriterio de Bertram (1940)

Bertram (1940) efectué numerosas investigaciones, bajo la direccion de Terzagui y Casagrande, con
lo que encontrd que las recomendaciones de Terzagui eran muy conservadoras, estableciendo asi la
siguiente expresion para fines de disefio:

D D
15F < 5 < 15F Ec.5.2
Dgsp Dqsp

Una variante de la expresion de Bertram (1940) es citada por Hsu (1981):
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D D
15F < 6; 15F < 9 Ec. 53
Dgsp DisB

En realidad, la interpenetracién del material base y del filtro se presentan cuando Dq5r = 10Dgsp,
por tanto, la ecuacion de Bertram incluye un factor de seguridad del orden de 2 (Auvinet, 1986).

5.4.4 Criterio de Sherard & Dunnigan (1989)

Durante la década de los afios ochenta, Sherard & Dunnigan (1989) llevaron a cabo pruebas de
laboratorio denominadas “filtro sin erosiéon” (NEF, no erosion filter), en suelos de diversas
caracteristicas granulométricas cominmente utilizados como material base para la construccion de
corazones impermeables. En base a estas, los investigadores determinaron el tamafio de particulas
del filtro frontera D, para cada grupo de suelo, a partir del cual, el material base que se analiza no
experimentard erosion alguna debido al flujo de agua (Tabla 5.3). El equipo utilizado por Sherard y
Dunnigan se muestra en la Figura 5.10.

Las conclusiones principales del trabajo de estos autores son las siguientes:

* La prueba NEF da resultados realistas y se puede llevar a cabo para todo el rango de
materiales impermeables que se utilizan en la construccion de terraplenes

* El filtro frontera que separa los filtros que cumplen de los que no cumplen la prueba NEF,
es unico para un material impermeable dado, dicho filtro es independiente de las
dimensiones del aparato de prueba usado en el laboratorio.

Tabla 5.3 Determinacion de los limites de filtros para diferentes contenidos de finos, segtin los
cuatro grupos de suelo base, acorde con la prueba NEF de Sherard & Dunnigan (1989)

Grupo Contenido de finos (%) en la Limite del filtro ( D5r) determinado por la prueba
malla #200 NEF
1 85-100 D15F:7D853-]2D853 (P}”Ong D85B)
2 40-85 D15F:0. 7albmm
3 0-15 D;5p=7Dgsp-10Dgsp
Intermedio entre los grupos 2 y 3, dependiendo del

4 15-40 .

contenido de finos

Suministro de agua_ o~ Madudor o peasn
(con presion alta) @ Agujero preconstruido
¢n ¢l material base (1 mmd
_de @ para suclo finoy de 5
a 10 mm para suclo grueso)

Gravas llenando
¢l espacio
Espécimen compactado
P~ (250 mm de espesor para
| suclo fino y 100 mm
AN . para suclo grueso
Material lateral (arena
mas fina que ¢l filtro)

Cilindro de pléstico——a| [
(100 mm de @ para
suclos fino y 280 mm
para suclos gruesos

77

Cilindro graduado para

|| ’ // " medir ¢l gasto

AT,
Figura 5.10 Figura del aparato para realizar la prueba no erosionable (NEF) (Modificado de Sherard y
Dunnigan (1989).
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5.4.5 Criterio del USBR (1994)

El Bureu of Reclamation de los Estados Unidos (USBR, 1994), establece los siguientes requisitos
que deben satisfacer los filtros de las presas reguladas por esta institucion (Tabla 5.4)

Tabla 5.4 Criterios para disefio de filtros (USBR, 1994)

Descripcion del suelo base y

((;giguzl;)a porcentaje mas fino que la malla Criterio del filtro®
#200
1 Arcillas y limos finos, con més del Dp <9 DSSBG)

85% mas finos que la malla 200

Arenas, limos, arcillas y arenas
2 arcillosas y/6 limosas; 40 al 85% Disp < 0.7mm
mas finos que la malla 200

Arenas limosas y arcillosas, y (40-A)(4D o 7mmeays
_ 85B— Y.

3 gravas: 15 al 39% mas finos que la Disp < 0.7mm + e
malla 200
4 Arenas y gravas: menos del 15 mas Dicp < 4Dgep®

finos que la malla 200

Notas:
(1) La designacion de la categoria en suelos con particulas mayores de 4.75Smm, se hace a partir de la curva

granulométrica del suelo base donde se considera 100% el material que pasa la malla No. 4 (4.75mm).

(2) Los filtros deberan tener tamafos de particulas no mayores de 2” (50mm) y un maximo de 5% pasando la malla
No. 200 (0.075mm), con indices de plasticidad de los finos iguales a cero. E1 IP se determina en el material que
pasa por la malla No. 40 (0.425mm), de acuerdo con la especificacion ASTM-D-4318 ¢ el Earth Manual, USBR
5360. Para asegurar suficiente permeabilidad, los filtros deberan tener un D,5r igual o mayor a 5D;5p5 pero no
menor a 0.1 mm

(3) Cuando 9D, g es menor a 0.2 mm, usar 0.2 mm

(4) A= porcentaje que pasa la malla No. 200, después de cualquier regraduacion

(5) Cuando 4D,55 < 0.7mm, usar 0.7mm

(6) En la categoria 4, el Dgsp puede determinarse a partir de la curva granulométrica original del suelo base, sin
haberse hecho ajustes para las particulas mayores a 4.75mm.

5.4.6 Criterio del USSCS (1994)

Uno de los criterios mas utilizados actualmente en los Estados Unidos y en otros paises
desarrollados es el del United States Soil Conservation Service (USSCS, 1994), el cual trata de
satisfacer los dos requisitos sefalados anteriormente por Terzagui. La determinacion del rango en el
cual debe estar la graduacién de un filtro segin este criterio, se hace mediante once pasos, los
cuales se detallan a continuacion:

Paso 1. Dibujar la curva granulométrica del material base, a fin de poder disefiar el D;5r maximo y
minimo del filtro para satisfacer los requisitos de Terzagui.

Paso 2. Ir al paso cuatro si el suelo no contiene material de grava (tamafios de particulas mayores a
la malla #4)

Paso 3. Ajustar las curvas granulométricas de los suelos que tienen tamafios mayores de la malla
#4, de manera que el porcentaje que se determine pasando la malla #200 se haga tomando en cuenta
dicho ajuste. Este ajuste se hace multiplicando los porcentajes pasando cada malla, por un factor
igual a 100 divido entre el porcentaje que pasa por la malla #4; dicho factor es siempre mayor o
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igual a la unidad. El ajuste que se hace en este paso proporciona una mayor seguridad del disefio y
es necesario cuando los materiales base son suelos bien graduados, que contienen una amplia gama
de tamafos de particulas.

Paso 4. Clasificar el suelo base en funcion del porcentaje que pasa la malla #200, a partir de la
curva granulométrica (Tabla 5.5).

Tabla 5.5 Clasificacion del suelo base (USSCS, 1994)

Categoria del suelo base % finos en el suelo base Descripcion del suelo base
1 >85 Arcillas y limos
5 40-85 Arenas, limos, arci’llas y arenas arcillosas y
limosas
3 15-30 Arenas arcillosas y limosas, y gravas
4 <15 Arenas y gravas

Paso 5. Para satisfacer el requisito de filtracion, determinar el valor maximo permisible D;5p del
filtro, de acuerdo con la Tabla 5.6.

Tabla 5.6 Criterios de filtracion Dy5pmax (USSCS, 1994)

Categoria del suelo base Criterios de filtracion
1 <9Djgsp pero no menor que 0.2 mm
2 < 0.7mm
40— A
3 < (m) [4Dgsp — 0.7mm] + 0.7 mm
A= % que pasa la malla #200 (si 4pgsp <0.7mm, usar 0.7 mm
4 < 4Dg.p del suelo base, después de revisar la graduacion

Paso 6. Cuando se requiera satisfacer el requisito de la permeabilidad, determinar el D;5r minimo
permisible de acuerdo con la Tabla 5.7.

Tabla 5.7 Criterio de permeabilidad (USSCS, 1994)

Categoria del suelo base Minimo D 5r

Todas las categorias >44D, 55 del suelo base, pero no menor que 0.1mm

Paso 7. El ancho de la banda del filtro debe ser los suficientemente estrecho como para prevenir el
uso de filtros con distribucién granulométrica discontinua, la cual indica ausencia de algunos
tamafos de particulas ajustar los valores maximos y minimo de D;5r determinados en los pasos 5y
6, de manera que su relacion Dispmax/DisFmin < 5 en cualquier porcentaje que pasa de 70 6
menor. Este criterio se resume en la Tabla 5.8

Paso 8. A fin de evitar filtros con discontinuidades en su graduacion, la banda de graduacion del
filtro que se disefia no debe tener tamafios de granos con valores extremos altos. Ajustar los limites
de dicha banda de manera que los lados gruesos y finos de la misma tengan un coeficiente de
uniformidad ¢, <6. Este criterio se resume en la Tabla 5.8
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Tabla 5.8 Otros criterios para el disefio de filtros (USSCS, 1994)

Elementos de diseiio Criterios

El ancho de la banda del filtro debe ser tal que la
proporcion entre el maximo y el minimo didmetro de
cualquier porcentaje <60% es <5

Para evitar filtros con discontinuidades en la curva
granulométrica

Los limites finos y gruesos de la banda del filtro

Limite de la banda del filtro deben tener un coeficiente de uniformidad <6

Paso 9. Determinar el valor minimo de D45 y el maximo de D;gofr acorde a la Tabla 5.9.

Tabla 5.9 Méaximo y minimo didmetro de las particulas (USSCS, 1994)

Categoria del suelo base Maximo de Dygor Minimo de D5

Todas las categorias <75 mm 0.075 mm (malla #200)

Paso 10. Para determinar la segregacion durante la construccion debe calcularse la relacion del
Dgor maximo y el Dior minimo del filtro. El Di5r minimo preliminar se obtiene dividiendo
Dispmin €ntre 1.2: este factor considera que la linea que conecta Di5r y D1gr corresponde a un
¢, = 6. La determinacion del Dqggr maximo se hace utilizando la Tabla 5.10.

Tabla 5.10 Limites para prevenir la segregacion (USSCS, 1994)

D4or minimo (mm) D gor maximo (mm) D90F/
Dor

<0.5 20 40

0.5-1 25 25

1-2 30 15

2-5 40 8

5-10 50 5

10-50 60 2

Paso 11. Conectar los puntos determinados en los pasos anteriores para definir las fronteras de los
lados finos y grueso de la banda preliminar del filtro. Completar el disefio extrapolando las curvas
granulométricas del lado fino y grueso de la banda del filtro para obtener el 100% del material que
pasa en cada caso. Para elaborar las especificaciones, seleccionar las mallas y los porcentajes mas
finos que mejor reconstruyan la banda de disefio y tabular estos valores.

5.4.7 Criterio de Foster & Fell (2001)

Foster & Fell (2001) analizaron los resultados experimentales obtenidos de observar el
comportamiento que habian tenido los filtros de varias presas existentes, y los compararon con los
resultados que ofrecia la aplicacion de la prueba NEF de Sherard y Dunningan (1989). Esta
comparacién mostrd que el criterio NEF era conservador y, por tanto, en ¢l se involucraba un factor
de seguridad al aplicarlo en el disefio de nuevas presas. Sin embargo, para la evaluacion de la
seguridad de presas existentes, los investigadores propusieron un nuevo criterio basados en los
resultados de varias pruebas de laboratorio que estos autores efectuaron en la UNSW (University of
Ney South Wales), y utilizando equipos de filtros de erosion continua (CEF), el cual parte de que en
el comportamiento de un filtro, definido a través del D;5F, existen las fronteras que a continuacién
se indican (Figura 5.11):
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* Frontera sin erosion: debajo de la cual practicamente el filtro no permite erosion alguna (el
peso de las particulas del suelo base que se remueve en la prueba es menor a 10 g del peso
de la muestra original)

* Frontera con excesiva erosion: el filtro se llega a sellar después de haber dejado pasar una
cierta cantidad de material base (del orden de 100g)

* Frontera de erosion continua: a partir de esta frontera, el filtro permite que en forma mas o
menos continua exista erosion del material base a través de él.

Asi mismo, realizaron la siguiente clasificacion del comportamiento de filtros:

*  Filtro que sella sin erosion: en el cual se produce un sellado rdpido después de existir una
fuga concentrada de agua, sin ningtn potencial de dafio.

* Filtro que sella con algo de erosion: el sellado se produce después de haber producido un
cierto dafio y donde la fuga del agua se increment6 en forma moderada

* Filtro con sellado parcial o sin sellado, con erosion grande debido a la presencia de una
fuga de agua con potencial de grandes pérdidas por erosidén y grandes incrementos en la
fuga del agua, asi como desarrollo de colapsos de material en la corona y tuneles a través
del corazon impermeable.

Frontera de
Erosion continu® =7 crosion continua
osion €O
. sion excesiV Frontera de
|2 crosion excesiva
D | e
poca grost® - Frontera
'''''''' sin crosion
""""" Nada de eroS1O"

D'\:_{B
Figura 5.11 Desarrollo conceptual de los limites de erosion para una prueba de filtro (Modificado de
Foster y Fell, 2001)

Finalmente, de los resultados de sus investigaciones, Foster & Fell (2001) recomiendan el uso de la
Tabla 5.11 para definir los valores que debe tener el Di5p en las fronteras de erosion excesiva y
erosion continua, en funcidn de las caracteristicas granulométricas del suelo base.
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Tabla 5.11 Criterios para la identificacion de erosion excesiva o continua (Foster & Fell, 2001)

Criterio

an Ny ropuesto para
Criterio propuesto para frontera de erosién prop P

Suelo base . frontera de
excesiva .
erosion
continua
Suelos con Dys<0.3mm
0.3mm<D95B<2mm
D;5p>9Dysp

Dysp>2mm y contenido de
finos <15%

Dy5p>2.5D 5p Para todos los

suelos:
(4Dgsp — 0.7) + 0.7 D 5r>9Dysp

Dysp>2mm y contenido de
finos entre el 15%-35% 35 — %Finos

Disr = —35—75

Promedio de D;sF>D,sr para el cual se obtiene
Dysp>2mm y contenido de una erosion de 0.25 gr/cm2 en el ensayo CEF 6
finos >35% limite grueso con D5 > D;sp para el cual la

erosion es inferior a 1 gr/cm” en el ensayo CEF

5.4.8 Recomendaciones adicionales

Para que se cumplan simultaneamente los dos criterios dados por Terzagui (1922), la ICOLD
(1994) establece las siguientes recomendaciones:

* Evitar la segregacion del material del filtro durante el proceso, manejo, colocacion, tendido
y compactacion del mismo.

* Evitar el cambio en la granulometria (rompimiento de granos o degradacion) durante el
proceso, manejo, colocacion, tendido y compactacion; o evitar la degradacion con el tiempo
debido a ciclos de helada y deshielo o flujo de agua. Las particulas del material del filtro
deben ser resistentes al desgaste.

* No debe haber cohesion real o aparente, o la posibilidad de cementacion como
consecuencia de acciones fisico-quimicas o bioldgicas. El filtro debe permanecer sin
cohesidon de manera que no exista la posibilidad del agrietamiento.

* Debe ser internamente estable, es decir, la fraccion gruesa del filtro con respecto a la
fraccion fina debe cumplir con el criterio de tubificacion.

* Tener suficiente capacidad de descarga de manera que el agua que entra al sistema del filtro
sea desalojada rapidamente y con seguridad, con poca pérdida de carga.

Por su parte, Poucell (1982) establece las siguientes recomendaciones para el disefio de filtros:

* FEl tamafio méximo del material para filtro debe ser menor a 3” (7.5cm), a fin de que la
segregacion sea minima y evitar el arqueo entre particulas grandes durante la colocacion.

* El filtro no debe contener mas del 5% de material que pasa la malla #200

* Las curvas de distribucion granulométricas del material del filtro y del material base deben
ser paralelas
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* Cuando el material base contiene un porcentaje grande de grava, el filtro debe disefiarse
utilizando la porcién de la curva de distribucion granulométrica que es menor que la malla
#1 (2.52cm)

* La compactacion del filtro debe ser tal que alcance una densidad relativa no menor al 90%,
o bien igual al especificado en la construccion de las zonas vecinas. Dicha compactacion
debe efectuarse con rodillo vibratorio en capas de espesor no mayor a 30 cm

* Durante la construccion, es indispensable que se lleve un riguroso control de las
caracteristicas y especificaciones de los materiales de filtro, asi como de su colocacion y
grado de compactacion o densidad relativa, que deben cumplirse para garantizar el correcto
funcionamiento del filtro.

Finalmente, de las recomendaciones dadas por la USACE (1994) y Poucell (1982) se concluye que
existen tres problemas relacionados al mal funcionamiento de un filtro:

i) El disefio es inadecuado

ii) El material de filtro no cumple con las especificaciones (la granulometria no satisface los
requerimientos especificados, hay excesos de finos, etc.)

iii) La colocacion del material de filtro es inadecuada (problemas de segregacion, insuficiente
compactacion, etcétera)
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CAPITULO 6

CASO PRACTICO: EVALUACION DE LA ESTABILIDAD DE LOS
BORDOS DE PROTECCION DE VILLAHERMOSA, TABASCO.

6.1 INTRODUCCION

Las inundaciones de la cuenca del rio Grijalva que se presentaron en 1999 y en 2007 mostraron la
vulnerabilidad de las obras que protegen las zonas urbanas contra inundaciones. En el 2008, la
Comision Nacional del Agua (CONAGUA) manifesté la prioridad y urgencia de una serie de
acciones que se encuentran en proceso de construccidn, ejecucidon o que estan inclusive por
terminarse. Entre ellas destacan (Auvinet et al., 2008):

* Lareparacién y rehabilitacion de los bordos marginales, principalmente de los rios Carrizal,
Grijalva y de La Sierra, en sitios donde se identificaron 51 caidos, de los cuales 15 tuvieron
el caracter de urgente.

* La rehabilitacion de los bordos perimetrales de Villahermosa, principalmente los
denominados bordo “Gaviotas” y bordo “Aeropuerto”, asi como, la conclusion de la
construccion de los mismos en los tramos faltantes.

* La construccion de la estructura de control en el rio Carrizal.

Como parte del Plan de Accion Urgente (PAU"), se considerd necesario que los analisis y disefios
para las obras geotécnicas de reparacion y de proteccion fueran realizados con la asesoria de la
Coordinacion de Geotecnia del Instituto de Ingenieria de la UNAM; especificamente, el trabajo se
realizo bajo la asesoria del Dr. Gabriel Auvinet, la Dra. Norma Patricia Lopez y la M.I. Alma Rosa
Pineda. Los investigadores llegaron a la conclusion, de que en muchos casos, los problemas que se
presentaron son de tipo geotécnico, y en particular, estan relacionados con los fendémenos de erosion
interna y del vaciado rapido (Auvinet & Lopez Acosta, 2009; Rascon, 2011).

Con la finalidad de ayudar en la solucion de las necesidades urgentes planteadas por la CONAGUA,
en el presente capitulo se pretende estudiar el comportamiento y la seguridad de los bordos de
proteccién mediante un andlisis acoplado de flujo transitorio-deformacién y estabilidad. El analisis
estara enfocado particularmente a los bordos marginales localizados en el sitio Puente Grijalva II,
colonia Gaviotas Sur.

6.2 PROBLEMATICA DEL SITIO EN ESTUDIO

6.2.1 Planteamiento

Villahermosa es una ciudad vulnerable a las crecidas de sus dos principales rios que la circundan:
Grijalva y Carrizal (Figura 6.1c). Si se observa con mas detenimiento y se estudia el desarrollo
histérico e hidrolégico de la ciudad, lograremos comprender que las Gltimas inundaciones que han
vivido los habitantes de Villahermosa no son “tan naturales” como ciertos sectores de la sociedad

! Forma parte del Proyecto Hidrico Integral de Tabasco (PHIT) y tiene como objetivo principal la rehabilitacion de la
infraestructura dafiada por las lluvias atipicas del 2007
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nacional han querido explicar. De que se ha incrementado el peligro a las inundaciones es un hecho
evidente, que bien se puede entender a partir de la influencia de determinados sucesos histéricos
sobre el espacio natural de Tabasco, y de la implementacion de politicas de desarrollo mal
planeadas y ejecutadas.

Para comprender por qué una ciudad como Villahermosa, empapada en su historia por las crecidas,
fue escena de una inundaciéon que rebaso la percepcion que se tenia de éstas y que dejo a su
poblacion desconcertada en octubre de 2007, se pretende exponer en este capitulo, aquellos
elementos historicos, hidrologicos y geograficos que contribuyeron a incrementar el riesgo de
inundacion en la ciudad y que influyeron de manera importante en el proceso del riesgo-desastre.

{ P ,:,_‘_' ] -
W Wy -
{ N

Tabasco @ Vo ) -
) b)

©72012 Google

P ' © 2012 INEGI
E o ~ Image © 2012 GeoEye
‘A-Rio Viejo 1a Seccy
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Figura 6.1 Localizacion de a) Tabasco en México, b) la ciudad de Villahermosa en Tabasco y ¢) los rios que
atraviesan la ciudad de Villahermosa.

6.2.2 Asentamientos urbanos mal planeados

Desde principios de la década de los setenta comenzaron a aparecer algunos asentamientos, aun
dispersos, en las margenes de la ciudad de Villahermosa, pero fue entre 1983 y 1993, que
comienzan a proliferar ya fuera del area del anillo periférico que circunda la ciudad (Tudela, 1992).
El periférico, llamado Carlos Pellicer Camara, es la via principal y més grande que rodea a
Villahermosa. En la actualidad, fuera del poligono que forma esta via, se ubican los sectores que
forman el 4rea conocida como Gaviotas, situada en la margen derecha del rio Grijalva y del lado
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contrario al casco historico de la ciudad. Esta zona fue regulada por la Comisién para la Regulacion
de la Tenencia de la Tierra (CORETT), hacia fines de los ochenta y principios de los noventa y esté
considerada como suelo apto para el desarrollo urbano aunque dentro de su poligono existen
asentamientos considerados irregulares. Esta colonia, junto con otras como Casa Blanca, Tierra
Colorada, La Manga, son las que habitualmente suelen inundarse en temporadas de lluvias.

Cortes historicos

B 1861
1884
1927
Sector . 1946
San Jos¢ 1966
. M 1978
aviotas
o B 1983
Rio Grijalva / Sector B 1993

\ Armenia

Figura 6.2 Crecimiento de la mancha urbana de la ciudad de Villahermosa, Tabasco, 1861-1993 (INEGI,
2000)

Es de interés comparar el tamafio de la poblacién de Villahermosa en 1974, en la Figura 6.3, (100
mil habitantes) asi como la zona inundada en ese entonces, con la imagen del Cenapred del dia 8 de
noviembre del 2007 (400 mil habitantes). En estas figuras se aprecia la semejanza de las zonas
inundadas y se observa como creci6 Villahermosa hacia las zonas inundables en la margen derecha
del rio La Sierra y hacia el norte. El area de la ciudad (mostrada con el perimetro en naranja) en
1974 cubria unos 16 km2 y la de 2007 (con perimetro rojo) de 50 kilémetros cuadrados (IMTA et
al., 2008).

De alguna manera, los problemas de planeacion urbana de la ciudad de Villahermosa han generado
la busqueda de otros territorios alternativos al crecimiento poblacional de la ciudad, situacidon que se
ha acompanado de otros problemas que también afectan a la poblacion, como lo son la mala calidad
de las diversas construcciones hechas alrededor de los rios Carrizal y Grijalva, el relleno de las
areas de inundaciénz, la deforestacidn, entre otros, los cuales han incrementado los efectos de las
inundaciones en la ciudad (Hernandez, 2011).

? De acuerdo con Rodriguez (1999) ejemplo de este problema son las lagunas El Espejo, del las Ilusiones y Loma de
Caballo, problema que asegura Rodriguez no ha sido estudiado y por lo tanto se carece de informacion histdrica.
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6.2.3 Casos historicos de crecidas e inundaciones

El agua en Tabasco ha sido y es uno de los mayores cinceles que moldean la vida en su territorio.
Aseguran algunos autores que si observamos el conjunto de la red fluvial de la regién, entendemos
el por qué la ciudad de Villahermosa es susceptible a las inundaciones. Para los conquistadores, esta
aseveracion estaba fuera de su pensar. Ellos, explica Tudela (1992), eran portadores de una cultura
agrondmica propia de las zonas templadas, en contraste se encontraron con un medio tropical y
acuatico caracteristico de las tierras bajas de Tabasco. Las inundaciones de estas tierras las
concibieron como cataclismos a erradicar a toda costa y no como la renovacion y fertilizacién de
suelos. La idea de eliminar las inundaciones repercutiria negativamente en la regién. Por un lado,
generd un mal manejo del area de la llanura de inundacion, con la introduccion de la actividad
agropecuaria y la deforestacion de sus selvas, y, por otro lado, contribuy¢ a la pérdida paulatina de
la cultura acudtica que la poblaciéon local habia heredado del mundo prehispédnico, ya que se
introdujeron técnicas diferentes a la del medio original y se impulso su desecacion.

Es necesario entender que algunos hechos histéricos realizados durante la intervenciéon de los
conquistadores — y aun posteriormente a esta época — en el area de las tierras bajas de Tabasco
afectaron significativamente al medio natural. Cuando tuvieron que desplazarse hacia el interior de
la planicie para evitar los saqueos de los corsarios desviaron el curso del rio Grijalva hacia el Este;
esto es, dirigieron las aguas en direccion de la ciudad capital, que en esos momentos se llamaba
Villa de San Juan Bautista. Este hecho provocd constantes inundaciones en las tierras bajas del
Este, debido a que los terrenos no tenian mucha pendiente (Arrieta, 1994).

Algunas de las inundaciones mas significativas que se sucedieron en la regién de Tabasco fueron en
los afios 1879, 1918, 1926, 1927, 1929, 1932, 1944, 1952, 1955 y 1959 (Figura 6.4); en el Programa
de Desarrollo Urbano Municipal de Centro (2000) se mencionan otros afios: 1912, 1957, 1963,
1969, 1973 y 1980, ofreciéndonos una idea de la frecuencia con la que la ciudad se inundaba. La
inundacién de 1999, es el antecedente mas cercano ¢ importante que precedié a la que vivieron los
tabasquefios en octubre de 2007.

Figura 6.4 a) Inundacion de 1927, tomada del ayuntamiento principal del centro; b) Inundacion de 1929, calle
Madero y Reforma (Bulnes, 1981)

Igualmente se sabe de inundaciones (tal vez mayores que la de 2007, debido a que no existia la
infraestructura hidraulica actual en las partes altas de las cuencas) que afectaron a la antigua capital
del estado, en tiempos todavia més remotos. Por ejemplo, se cuenta que una especie de diluvio
universal, el “Diluvio de Santa Rosa”, inundo6 la regioén en 1785 (Campos & Gonzalez, 1982).
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6.2.4 Red hidrografica de la Cuenca Grijalva-Usumacinta.

6.2.4.1 Antecedentes

La enorme planicie del estado de Tabasco que se ha formado a lo largo de miles de afios debido a la
aportacion de grandes cantidades de sedimentos y volumenes de agua que dieron lugar a una
intrincada red de cauces, lagunas y zonas inundables, han hecho de la cuenca Grijalva-Usumacinta,
la mas importante y compleja del pais.

Al presentarse periodicamente grandes avenidas que cubrian grandes extensiones de esta planicie y
al descender los niveles de agua después de cada inundacion, dejaban capas de sedimentos ricos en
nutrientes que favorecian a la agricultura y levantaban paulatinamente los terrenos. Esto permitid
que las antiguas culturas como la olmeca y la maya, lograran desarrollar una estrecha vinculacion
con su medio ambiente, vinculando la cuenca hidrolégica con los sistemas costeros y marinos, lo
que les permiti6 establecer pueblos a las orillas de los rios y construir importantes poblaciones que
se asentaron en la cuenca del Grijalva-Usumacinta, creando verdaderas sociedades hidraulicas como
lo atestiguan las numerosas obras hidraulicas que construyeron (IMTA et al., 2008).

A lo largo de la historia de Tabasco, la planicie ha sufrido drésticas transformaciones que han
modificado la libre circulacion del agua en los cauces de los rios, presentandose en las condiciones
actuales lo que podriamos llamar una red hidrolégica de “rios encadenados”, ya que se ha
modificado radicalmente el comportamiento de los rios de Tabasco.

En el Anexo 3, se describen algunas de estas modificaciones que ha tenido la red fluvial y que es
necesario tenerlos en cuenta, en el disefio y control de las obras hidraulicas que se proyecten, ya que
los rios tienen memoria y tienden a reconocer sus antiguos cauces.

6.2.4.2 La cuenca del rio Grijalva

La cuenca del rio Grijalva se localiza en el sureste de México. Es una cuenca transfronteriza de
60,256 km* (CONAGUA, 2011) que se extiende hasta la Sierra de Cuchumatanes en Guatemala,
expandiéndose en México a lo largo de la Depresion Central de Chiapas, una extensa zona
semiplana con orientaciéon SE-NW flanqueada por la Sierra Madre, Los Altos y las Montafas del
Norte de Chiapas (Figura 6.5).

Aguas abajo, el rio Grijalva conduce los escurrimientos de las sierras de Chiapas hacia la parte baja
de la cuenca, localizada en la Llanura Costera del Golfo, a su vez formada por grandes cantidades
de aluvién acarreado por los rios més caudalosos de México, entre ellos el Grijalva y Usumacinta,
los cuales atraviesan esta provincia fisiografica para desembocar en la parte sur del Golfo de
Meéxico. El estado de Tabasco se ubica en la confluencia y delta de estos dos rios, los cuales juntos,
suman aproximadamente el 30% del total del escurrimiento de México y son considerados los dos
principales rios del pais (CONAGUA, 2010).

Las condiciones del clima varian radicalmente conforme el Grijalva avanza rio abajo. Las cuencas
alta (CA) y media (CM) del Grijalva (Figura 6.5) tienen una precipitacion media que oscila entre los
1200 y 1700 mm anuales. En la parte alta de la cuenca baja se ubica una de las zonas de mayor
precipitacion en México, con poco mas de 4000 mm anuales. Las lluvias se presentan todo el afio
por influencia de sistemas tropicales y de invierno. Estos ultimos pueden generar cada afio
precipitaciones de 300 mm en 24 horas, produciendo grandes escurrimientos debido principalmente
a la intensidad de las precipitaciones inducidas por efectos de ascenso orografico. En la planicie de
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la cuenca baja (CB) del Grijalva la precipitacion anual oscila entre los 1700 y 2300 mm. La
influencia de sistemas atmosféricos es similar que en la parte alta de la cuenca baja, pero la
precipitacion disminuye porque no existen las aportaciones del ascenso orografico (Rubio & Triana,
2006).

Figura 6.5 Cuenca y subcuencas del rio Grijalva, presa natural emplazada entre presas Pefiitas y Malpaso. (P
= Presa Peiiitas, M = Presa Malpaso, A = Presa La Angostura, C = Presa Chicoasén, VH = Villahermosa, TG
= Tuxtla Gutiérrez, SM = Sierra Madre de Chiapas, AC = Los Altos de Chiapas, SC = Sierra Cuchumatanes,
MN = Montafias Norte de Chiapas, LCP = Llanura Costera del Pacifico, LCG = Llanura Costera del Golfo,
rs = rios de la Sierra, ru = rio Usumacinta, rv = rio de la Venta, z = rio Zincatan, CA, CM, CB = Cuencas
Alta, Media y Baja, respectivamente. (Modificado de Hinojosa et al., 2011).

El volumen medio anual que escurre hacia la desembocadura del rio Grijalva se encuentra alrededor
de los 36,500 millones de metros cubicos (Mm?®) anuales. Si a este volumen afiadimos el volumen
medio anual del rio Usumacinta, la cantidad de agua dulce que desemboca al Golfo de México por
el aporte de estas dos cuencas es de alrededor de 100,000 Mm® anuales (Rubio & Triana, 2006).

El flujo del rio Grijalva esta parcialmente controlado. En la parte alta de la cuenca, en la Depresion
Central de Chiapas, sus aportaciones son primero retenidas en la presa La Angostura; aguas abajo,
el rio bordea la ciudad de Tuxtla Gutiérrez, capital del estado de Chiapas, para continuar hacia la
presa Chicoasén, donde confluye el caudal del rio Zincatdn (Figura 6.5). Posteriormente el rio
Grijalva llega a la presa Malpaso, también conocida como Nezahualcoyotl, donde convergen las
aportaciones del rio La Venta. Después de la cortina de Malpaso, se localiza la presa Peiiitas. Aguas
abajo de la presa Peiiitas, el rio Grijalva contintia su cauce hacia la Llanura Costera del Golfo,
donde se encuentra la ciudad de Villahermosa, capital del estado de Tabasco, donde convergen otras
corrientes importantes como los rios de la Sierra. Las comunidades en estas zonas planas de la
llanura, son las mas vulnerables a las inundaciones por el desbordamiento de una compleja red de
cauces que drenan hacia el Golfo de México las cuencas de los rios Grijalva y Usumacinta.

Para generalizar y complementar la descripcion introductoria de la cuenca del Grijalva, la
subdivision por presas se puede agrupar. Las subcuencas de las presas Pefiitas, Malpaso y
Chicoasén las podriamos aglutinar en la cuenca media y a partir de la cortina de la presa Angostura
seria la cuenca alta. Esta generalizacion estd plasmada en la Figura 6.5 (Hinojosa et al., 2011).
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Por su parte, Gracia & Fuentes (2005), en su trabajo “La Problemdtica del Agua en Tabasco.
Inundaciones su control” describen la red fluvial de este estado de la siguiente manera (Figura 6.6):

Esta formada por el rio Grijalva que nace en el estado de Chiapas y fluye en direccion sureste-
noroeste hasta la presa Malpaso y continia en direccidon sur-norte hasta el embalse Peiiitas, en
donde ingresa a la planicie tabasquefia. El rio Grijalva continlia en la misma direccion con el
nombre de Mezcalapa hasta una bifurcacion en donde una de sus ramas, el rio Carrizal fluye de
oeste a este hasta llegar a Villahermosa, la otra rama es el rio Samaria.

En el tramo Pefiitas-Samaria recibe la aportacion de los rios Camoapa y Platanar, después de la
confluencia del rio Carrizal con el de la Sierra se vuelve a tomar el nombre de Grijalva. En el tramo
comprendido entre el entronque con el Carrizal y el sitio en donde la direccion cambia para ser
suroeste-noroeste, el Grijalva recibe las aportaciones del rio de la Sierra que a su vez incorpora a los
Pichucalco, Tacotalpa y Teapa; este ultimo recibe las aguas del rio Puyacatengo. Antes de la
descarga al mar del rio Grijalva, recibe al Chilapa y al Usumacinta.

El rio Carrizal tiene como afluente al Medellin, que va de sur a norte, al cual se incorpora el
Samaria y mas adelante desemboca en una zona baja, con pantanos, cerca de la costa del Golfo de
México. Como la ciudad de Villahermosa se encuentra en una zona casi horizontal, queda
circundada por rios o planicies de inundacion.

Golfo de México

Platanar
Tlacotalpa
P. Chicoasén Grijalva

P. Angostura
Figura 6.6 Sistema fluvial principal de Chiapas y Tabasco (Modificado de Gracia & Fuentes, 2005)

Asi, de acuerdo con la Figura 6.6, si el Usumacinta, que es uno de los rios mas caudalosos del pais,
al conducir una aportaciéon intensa, puede producir un incremento de los niveles del agua en el
tramo final del Grijalva y, en menor escala, en el Chilapa y llega a tener influencia en las descargas
de los rios Carrizal y de la Sierra. En particular, el rio de la Sierra puede transportar un
escurrimiento importante proveniente de los rios Tacotalpa y Pichucalco, que son rios sin control
con un area extensa de aportacion, lo cual puede contribuir a un mayor remanso en la proximidad de
Villahermosa. Asi mismo, de la Figura anterior se observa que el rio Usumacinta y el sistema de
rios de la Sierra no tienen presas de control de crecientes, por lo que su caudal no se puede regular

El rio Mezcalapa tiene un cauce mas amplio que el rio Samaria, con algunas islas, bancos de arena y
zonas con erosion. En algunos puntos, la erosion de las margenes pone en peligro las carreteras
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cercanas a su cauce. La Comision Nacional del Agua (CNA) ha construido en determinados tramos
de este rio, diferentes obras de proteccion de taludes (espigones, recubrimientos, etc.). En algunos
tramos del rio Carrizal se observa fuerte erosion de sus margenes, esto se debe, entre otras razones,
a las altas velocidades que alcanza en algunos sitios, especialmente en las curvas.

Conviene hacer notar que en la descripcion realizada, se ha usado a la ciudad de Villahermosa como
el punto principal para explicar los problemas del flujo de agua de la red de drenaje de los rios, pero
debe ser claro que estos problemas no s6lo se concentran en esa ciudad. Durante la época de lluvias
existen otros sitios en el estado con inundaciones, y por lo tanto con la consecuente pérdida de
bienes materiales y en especial de cultivos. Lo anterior conlleva a la ruptura de bordos, los cuales
muchas veces son caminos o carreteras. Con esto, ademas de la pérdidas por la inundacién, hay que
afadir los costos de reparacion de las obras civiles, la interrupcion de ciertas actividades
economicas y las afectaciones que esto ocasiona durante su etapa de construccion, asi como la
incomunicacion terrestre por varios dias.

Un problema particular especialmente importante, se ubica en el funcionamiento de la bifurcaciéon
del Mezcalapa. En este sitio se ha observado un problema de depésito de sedimento que ha
provocado la disminucion de gastos en el rio Samaria y el incremento hacia el rio Carrizal, con el
consecuente aumento del peligro de inundacion para la ciudad de Villahermosa.

Por otro lado, la cuenca proveniente del sistema de las presas Angostura, Chicoasén, Malpaso y
Peiiitas, la que, a pesar de estar controlada con esa infraestructura, genera escurrimientos
importantes. El vertedor de excedencias de la presa Penitas por ejemplo, esta disefiado para
descargar caudales de tal magnitud que, en las condiciones actuales, no pueden conducirse por los
rios Samaria y Carrizal provocando desbordamientos (IMTA ef al., 2008).

6.2.5 Caracteristicas geoldgicas y geotécnicas

6.2.5.1 Fisiografia

El Estado de Tabasco esta comprendido por dos provincias fisiograficas: Llanura Costera del Golfo
Sur, que cubre la mayor parte del area norte del estado y la Sierra de Chiapas y Guatemala, que se
distribuye en la porcion sur tocando los municipios de Huimanguillo, Teapa, Tacotalpa, Macus-
pana y Tenosique (Figura 6.7). El limite entre ambas provincias estd claramente marcado por un
cambio de relieve local, manifiesto por un grueso paquete de calizas competentes, plegadas y
fracturadas intensamente.

D

Llanura costera del golfo Sierras de Chiapas y Guatemala
Llanuras y pantanos B Sicrras del norte de Chiapas

J

tabasquefios Sierras bajas del Petén

Figura 6.7 Fisiografia de Tabasco
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La Lianura Costera del Golfo bordea la zona norte del estado de Tabasco y bordea la costa sur del
Golfo de México de donde toma su nombre. Abarca la mayor proporciéon de superficie en el estado
(70%) y esta salpicada en algunas areas pequefias con pequefias ondulaciones o lomerios suaves con
alturas no mayores a 50 msnm con direccion este-oeste (Galindo, 2006). Es de composicion
sedimentaria y se ha formado en su mayor parte por los depositos minerales de las zonas
montafiosas de Chiapas y Guatemala en combinacién con un fendmeno de regresion marina que
presenta el océano Atlantico iniciado en el terciario inferior (Galindo, 2006). Los principales
lomerios se han formado por depdsitos fluviales que forman cordones a lo largo de las margenes de
los principales rios como efecto de las inundaciones periddicas.

A su vez, comprende a la Sub-Provincia Llanura y Pantanos (Figura 6.7) que incluye parte de los
municipios de Macuspana, Huimanguillo y Tenosique asi como la totalidad de los municipios de
Balancén, Emiliano Zapata y Jonuta por parte de la cuenca del Usumacinta y los municipios de
Huimanguillo, Cardenas, Comalcalco, Cunducén, Jalpa, Nacajuca y Paraiso por parte del Rio
Grijalva. Finalmente los municipios de Jalapa y Centro por parte del Rio la Sierra. En la llanura
costera los rios presentan cursos inestables y erraticos por la falta de pendiente y la gran
acumulacion de material aluvial en sus margenes.

La provincia Sierra de Chiapas y Guatemala transcurre desde la parte norte del estado de Chiapas
hacia la porcién sur de la Republica de Guatemala, alcanzando alturas de més de 2000 msnm. Sin
embargo en lo que comprende al estado de Tabasco esta se sitia en la porcidon sur de los municipios
de Huimanguillo, Teapa, Tacotalpa y Tenosique, alcanzando su més alto pico en la region de
Huimanguillo con alturas de 800 msnm.

En Tabasco esta constituida por la sub-provincia Sierras del Norte de Chiapas (sur de
Huimanguillo, Tacotalpa, Teapa y sur de Macuspana) y la sub-provincia Sierras Bajas del Petén
(parte sur de Tenosique) (Figura 6.7):

En la sub-provincia Sierras del Norte se encuentra componentes sedimentarios como calizas y
secuencias de lutitas-areniscas, conglomerados y material aluvial. Sin embargo, para Teapa que
colinda con Pichucalco, Chiapas, afloran algunas rocas volcénicas de composicion intermedia y
cuerpos intrusitos asociados al volcan Chichonal (Abril, 1982).

En la su-provincia Sierras Bajas del Petén, la topografia caracteristica son plegamientos con
orientacion noroeste-sureste que dan origen a un sistema de topoformas denominado sierra plegada,
en el cual se originan algunas dolinas por el material carstico presente. De la misma forma se
encuentran algunos valles intermontanos y lomerios suaves. Sin embargo, una de las formas que
mayor importancia tienen en la region por su belleza escénica son los cafiones y en Tenosique se
forman algunos con alturas superiores a los 600 m y en algunos tramos y con un ancho de no mas
de 40m.

Las principales formas en el territorio tabasquefio son las sierras y las llanuras, dando origen a
zonas de valles, cafiones y laderas para el drea montafiosa, seguida de una interfase configurada por
lomerios suaves para terminar en la llanura. Esta a su vez asume caracteristicas propias de su
ubicacion, siendo gran parte de ella inundable.
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6.2.5.2 Geologia regional

El proceso de evoluciéon de esta region del pais en términos generales es reciente y con pocas
variaciones, que se han descubierto por el intenso trabajo de exploracion que ha desarrollado
Petroleos Mexicanos en la zona. Estas observaciones han permitido correlacionar las estructuras
geologicas subterraneas de la gran planicie con la geologia superficial de la Sierra de Chiapas y
Guatemala. A partir de esto se puede decir que la planicie se encuentra sobre un grupo de calizas
plegadas y falladas que descansan sobre un basamento cristalino que aflora en la parte sur en la
zona del Soconusco (Galindo, 2006).

A inicios del cretacico se formo6 un gran banco calcareo debido a la transgresion marina, dando
como resultado la sedimentacion y deposito de carbonatos en la peninsula de Yucatan, en el estado
de Tabasco y el estado de Chiapas, asi como el desarrollo de depositos de talud en una franja que
bordea el bloque calcareo (Viniegra, 1981, citado por Galindo, 2006). Durante el terciario se inicia
en Tabasco la sedimentacion terrigena marina producto del levantamiento de la porcion occidental
de México y el plegamiento de la Sierra Madre Oriental.

En el estado de Tabasco no existe una gran diversidad litologica (Tabla 6.1), en la llanura costera
predominan los suelos cuaternarios de tipo aluvial, lacustre, palustre y litoral, asi como lomerios de
areniscas y calizas de edad terciaria (Oligoceno), estas ultimas correspondientes a la plataforma
yucateca. Las rocas mas antiguas son también de origen sedimentario y fueron depositadas en
ambientes marinos, lagunares y deltaicos, donde se formaron calizas, evaporiticas y conglomerados
respectivamente; de estas las mas antiguas son de la edad Cretacica (Figura 6.8).

Tabla 6.1 Litologia de Tabasco

Clave Era Periodo Roca o suelo % dela
Clave Nombre Clave Nombre superficie
. (S) Sedimentaria 2.71
Q Cuaternario (Su) Suelo 66.86
c Cenozoico Ignea
T Terciario (Ie) extrusiva 0.29
S Sedimentaria 28.22
M Mesozoico K Cretécico S Sedimentaria 1.34
(0) Otro 0.58

Fuente: INEGI. Continuo Nacional del Conjunto de Datos Geograficos de la Carta Geolodgica, 1:250 000,
serie I.
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Figura 6.8 Geologia de Tabasco
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Al periodo del Mesozoico corresponden rocas sedimentarias representadas por calizas de grano fino
compactas que van en espesores medianos a gruesos en colores gris claro gris oscuro y crema.
Presentan diferentes grados de fracturamiento con huellas de disoluciéon y algunos horizontes
intercalados de caliza dolomitica y arcillosa que contienen fosiles como: fragmentos de ostracodos,
gasteropodos y pelecipodos, espiculas de equinodermos y algunos miliolidos entre otros que indican
facies de plataforma de aguas relativamente profundas y lagunares. Su contacto inferior es
transicional con caliza del Cretacico Inferior, subyace con caliza del Paleoceno y se correlaciona
con la parte superior de la formacién Caliza Sierra Madre.

La secuencia predominante de la etapa del Terciario son las rocas sedimentarias e inicia con una
depositacion de una secuencia terrigena de lutita y arenisca tipo flysch que consta de una
alternancia de arenisca calcarea y lutita. La secuencia presenta coloraciones verdosas y gris
metalico, ademas de encontrarse profundamente intemperizada. Sobreyace concordantemente a
caliza del Cretacico Superior con las que se correlaciona y subyace discordantemente a sedimentos
continentales del Eoceno.

Para la secuencia del Cuaternario se tiene la presencia de depdsitos recientes, ampliamente
distribuidos en todo el estado. El espesor se incrementa en un gradiente sur-norte desde los pies de
montes hacia la zona litoral y deltaica. Los suelos se encuentran ampliamente distribuidos en todo el
estado, el espesor y la abundancia se incrementa de sur a norte.

Debido a las constantes inundaciones que se presentan en zonas pertenecientes a la llanura Costera
del Golfo Sur se han depositado arcillas, limos y arenas con abundante materia organica. Estas estan
distribuidas al noroeste de la laguna el Rosario, parte de la franja costera, en la zona centro del
estado, asi como algunas porciones de la zona oriental en el estado.

Sedimentos formados por limos, arcillas y cuerpos lenticulares de arena y grava de origen fluvial,
que se interdigitan con suelos de origen lacustre y palustre, se han formado en la planicie de
inundacién de los rios Usumacinta, Mezcalapa, Santana, Candelaria y algunas porciones del
Grijalva constituyendo las partes mas bajas y planas del estado.

Los suelos litorales se han formado en zonas de playa y barras costeras por acumulaciones de arena
retrabajada por el oleaje y se distribuyen en el extremo norte del estado.

Los depositos edlicos estan fuertemente afectados por factores como los vientos del norte y del sur,
asi como por las corrientes litorales del Golfo de México. Estan constituidos por cuarzo y
fragmentos de roca que presentan estratificacion cruzada y han formado barjanes y dunas
transversales a la linea de la costa y sobre el delta del Rio Grijalva.

Los mas importantes por su extension son los depdsitos lacustres formados por arcillas, limos,
arenas y gravas, ricos en materia organica y de color oscuro. Generalmente el grueso del material se
distribuye en un gradiente que va de las orillas de los cuerpos pluviales a las zonas de deposito, es
decir de material grueso a fino, segun sea el caso (Galindo, 2006).
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6.2.5.3 Zonificacion geotécnica

En 1976, Leopoldo Espinoza hizo una zonificacion preliminar de la ciudad de Villahermosa en base
a exploraciones de 10 sitios cuya ubicaciéon se muestra en la Figura 6.9. Casi todos los sitios
estudiados se encuentran en la zona de depdsitos clasticos continentales. Los sondeos se realizaron
mediante pozos a cielo abierto y pruebas de penetracioén estandar hasta una profundiad que varia
entre 4 y 28 m. La méaxima profundidad de exploracion es de 35 m y corresponde al estudio 10,
ubicado al norte de la ciudad.

Asi, en la zonificacion propuesta por Espinoza (1976) se encuentran dos formaciones (Figura 6.9):

* Depositos clasticos del Terciario (7c¢), formando lomerios.
* Dep6sitos fluvio-lacustres del Cuaternario (Qal).

® Localizacion de los sondeos consultados
1 Edificio de oficinas CFE

2 Subestacion cléctrica CFE

3 Conjunto habitacional Indeco
4 Acropuerto (Ya no existe)

S Hospital SSA

6 Hospital IMSS

7 Ciudad industrial

s E==] Qal (arcillas

4 y Limos
2 (7 7/ arenosos)
o .Q 7 Te (arcillas y
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8 Central telefénica
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Figura 6.9 Caracterizacion geologica-geotécnica de la ciudad de Villahermosa (Modificado de Espinosa,
1976)

Los depositos clasticos del Terciario (7¢) son de color café rojizo y café amarillento. Son arcillosos
superficialmente y arenosos con gravas redondeadas de 2 a 3 cm de didmetro y ocasionalmente
boleos de 10 a 15cm, a mayor profundidad. Sin embargo, dada la gran erraticidad de los depdsitos
no se puede descartar la posibilidad de la existencia de lentes de turbas y de arcillas muy
compresibles dentro de la formaciéon Tc. Esta situacion es mas probable en zonas cercanas a la
frontera entre las dos formaciones mencionadas anteriormente. Estos depodsitos se utilizan como
material de construccion de terraplenes.

Los depositos fluvio-lacustres (Qal) se sedimentaron en el Cuaternario como consecuencia de las

inundaciones del rio Grijalva. Forman terrenos planos e inundables. En estos depdsitos el nivel
fredtico es superficial con variaciones anuales. Estos materiales son de color oscuro, constituidos
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por capas alternadas de limos arenosos y arcillas que presentan a menudo un alto contenido de
materia organica.

En todos los estudios predominan las arcillas areno-limosas de consistencia media a dura y las
arenas arcillosas de compacidad muy variable. Ocasionalmente se encuentran bolsas o lentes de
turba, como en los sitios de los estudios 7, 9 y 10. En algunos sitios, como los estudios 5, 8 y 9, los
sondeos alcanzaron una capa de arcilla de consistencia durisima a mas de 13m de profundidad. En
el estudio 4 se encontr6 un estrato de arena muy compacta de 4 a 8 m bajo la supeficie del terreno y
de més de 15 m de espesor (Figura 6.9).

En los sedimentos observados en la zona no se manifiestan sefiales de movimientos tectonicos.
Estas formaciones cubren las rocas cretaceas profundas que seguramente fueron afectadas por los
movimientos orogenéticos que se sabe se verificaron en el Terciario. Es posible, por tanto, que
existan estructuras profundas.

De la figura anterior también se puede observar que el nimero de sitios explorados es reducido y la
estratigrafia erratica, por tanto, se recomienda realizar mas sondeos exploratorios a fin de lograr un
mejor conocimiento de la estratigrafia del subsuelo de la ciudad de Villahermosa.

6.2.5.4 Topografia

En particular, la ciudad de Villahermosa es altamente susceptible a las inundaciones debido a la
altitud media de su zona urbana. En la Figura 6.10 se puede observar un plano de la ciudad con
curvas de nivel. Claramente se puede apreciar que si bien existen cotas arriba de los 20 msnm
(metros sobre el nivel del mar), gran parte de la ciudad se encuentra por debajo de la cota 10. Esta
situacion se hace mas evidente en la periferia de la zona urbana, cerca de los rios La Sierra y
Carrizal, en donde existen zonas habitadas que se encuentran por debajo de la cota 8 msnm. En los
asentamientos establecidos sobre la cota 5 los tirantes de la inundacidon del 2007 alcanzaron tres
metros. La INEGI (citado por IMTA et al., 2008) indica que hay unas 180 localidades ubicadas
debajo de la cota 5, de las cuales 83 tienen poblaciones mayores de 100 habitantes.
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Figura 6.10 Zona urbana de Villahermosa con curvas de nivel IMTA et al., 2008) Conclusiones
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6.2.6 Conclusiones

A través de todo este subcapitulo pudimos conocer aquellos factores que se fueron conjugando a lo
largo del tiempo y que influyen, de alguna manera, en las continuas inundaciones que sufre la
ciudad de Villahermosa. Entre los factores mas relevantes tenemos:

* Red hidroldgica de “rios encadenados”, donde se encuentran los dos rios més importantes
de México (Grijalva y Usumacinta) que aportan el 30% del total del escurrimiento del pais
(CONAGUA, 2010).

* Laubicacion de la ciudad de Villahermosa en una colina entre dos rios: Carrizal y Grijalva.

e Altitud media en su zona urbana que varia de 20 a 5 msnm, favoreciendo la acumulacion de
grandes cantidades de agua y dificultando el drenaje.

* Ubicacion geografica que facilita que la ciudad sea frecuentemente atacada por fendmenos
meteorologicos.

* La precipitacion anual que ocurre en la region se encuentra entre las mas altas del mundo
(2,750 mm en la zona costera y hasta 4,000 mm en las estribaciones de las sierras), siendo
en consecuencia la mas alta en la Republica Mexicana (IMTA et al., 2008).

* FErraticidad en sus suelos aluviales, lo cual dificulta el disefio y construccion de sus
estructuras de contencion y facilita el colapso de los bordos de proteccion.

* Planes de “modernizacién” del tropico tabasquefio, que introdujeron politicas de
“desarrollo” opuestas al medio fisico de la regidon y que se fueron implementando en cada
periodo de gobierno, tanto estatal como federal.

* La conurbacion de la ciudad con asentamientos humanos en su periferia

* Construccion de centros comerciales y de servicios en zonas igualmente de riesgo y el
relleno paulatino de algunas lagunas.

* Lainsuficiencia de infraestructura hidraulica para el control de avenidas

6.3 UN CASO EXCEPCIONAL: LA INUNDACION DEL 2007

6.3.1 Antecedentes

Del 28 al 30 de octubre ocurrieron precipitaciones extraordinarias en la cuenca baja del rio Grijalva
generando escurrimientos en los rios Grijalva, Mezcalapa, Carrizal, Samaria, de la Sierra y
Usumacinta en la planicie tabasquefia, que ocasionaron inundaciones en una superficie del 80% del
territorio del estado de Tabasco con tirantes del agua de hasta cuatro metros en algunos sitios
(IMTA et al., 2008). Segun informacion divulgada por el gobierno de Tabasco y la Secretaria de
Gobernaciéon (SG, 2007), alrededor de 1,200,000 personas fueron afectadas, y se tuvieron dafios
materiales y econémicos (Figura 6.11).

Figura 6.11 Fotografias de las inundaciones de 2007 ocurridas en Villahermosa
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En primer término, no existe una causa Unica determinante de la magnitud de las inundaciones
registradas durante 2007. Estas causas pueden identificarse como inmediatas, es decir, las que
ocasionaron las crecientes en si mismas, y mediatas, originadas en la gestion de largo plazo de la
region del delta de los rios de Tabasco, y que ocasionaron una mayor vulnerabilidad de la zona ante
grandes precipitaciones y escurrimientos, favoreciendo que éstos se conviertan en inundaciones
destructivas de consideracion (IMTA et al., 2008).

6.3.1.1 Causas inmediatas

Durante el evento que dio origen a las referidas inundaciones de octubre-noviembre de 2007
confluyeron diversos efectos desfavorables. Entre los que se han mencionado se encuentran:

Precipitaciones antecedentes debidas a la presencia del frente frio nimero cuatro, que generaron que
los caudales y niveles en los rios de La Sierra se elevaran considerablemente, ademds de que
mantuvieron muy himedos los suelos de la cuenca, reduciendo la capacidad de infiltracion. Es
decir, antes de ocurrir las lluvias extraordinarias del 27, 28 y 29 de octubre, los rios de La Sierra se
encontraban muy cerca o por encima de sus cotas criticas, tal y como se observa en la Figura 6.12.

Dichas precipitaciones, y en particular del dia 23 de octubre y subsecuentes, produjeron una
sucesion de crecientes, una detrds de otra con muy cortos intervalos de tiempo entre ellas. En este
caso, con datos proporcionados por la CFE (IMTA ef al., 2008), a la presa Pefiitas ingres6 una
creciente el dia 11 y 12 de octubre con un caudal superior a los 5,000 m3/s (semejante al que se
presentd nuevamente el dia 29 de octubre). Esta creciente, siguiendo los procedimientos
convencionales de operacion, fue desalojada sin problemas. No obstante, los dias 23 a 26 de octubre
se presentd una segunda creciente, con un gasto pico de mas de 3,500 m3/s, que estaba siendo
desalojada por la presa Peiiitas, cuando se presentd una creciente aun mayor, el 29 de octubre, de
alrededor de 5,000 m3/s. Esta situacion obligé a la operacion de la obra de excedencias para evitar
que, ante otra posible creciente, se alcanzara una situacion critica que pusiera en peligro la
integridad de la cortina de la presa.
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Figura 6.12 Evolucién de los niveles en algunos cauces de la planicie tabasquefia. Los datos fueron
registrados por las estaciones hidrométricas de la region. (Anexo 5)

109



Capitulo 6. Caso Practico: Evaluacion de la Seguridad de los Bordos de Proteccion de
Villahermosa, Tabasco.

Asi mismo, influyeron las precipitaciones y escurrimientos elevados y simultdneos en los otros rios
del sistema del delta de los rios de Tabasco. Las lluvias ocurridas en la region fueron especialmente
intensas durante los dias 28 de octubre a 1 de noviembre (Tabla 6.2). Como puede verse, los valores
puntuales fueron extraordinarios durante varios dias en las cuencas de la presa Peiiitas, Mezcalapa y
los rios de la Sierra.

Tabla 6.2 Precipitaciones maximas, en mm, registradas en las cuencas de la region durante el
fendmeno en estudio. Se reporta el dato registrado en la estacién con mayor precipitacion de cada
cuenca. Se resaltan las maximas por dia. (IMTA et al., 2008)

Octubre Noviembre

Cuenca 28 29 30 31 1 2 3 4
Angostura 5.6 9.1 10.8 0.2 0.2 3 0 0
Chicoasén 38.2 3.8 3.5 4 2 0 0 0
Malpaso 153 81.8 | 1187 | 21.4 | 104.5 3.6 4.5 2.2
Peiiitas 403.4 | 308.9 | 250.5 | 100.3 | 100.6 | 13.6 12.3 6.2
Riosdela 1 317 | 54009 | 152 | 325 | 53 | 11 | 79 | 33
Sierra
Mezcalapa 263.9 | 1204 | 57.6 | 105.1 | 27.1 0.3 10 9.5
Usumacinta 47.1 40.9 59 1.3 10.1 49 5.8 0.8

Finalmente, los vientos generados por la presencia del frente frio nimero cuatro ocasionaron una
marea de tormenta, es decir una sobre-elevacion del nivel del mar, lo cual contribuyé a disminuir la
capacidad de descarga del rio Grijalva en su desembocadura. El dia 30 de octubre, mientras la
mayor creciente transitaba por el rio Grijalva, la marea de tormenta sumada a la astrondomica
alcanzd casi un metro sobre el nivel cero. La presencia de un nivel elevado del mar en la
desembocadura tiene un efecto de remanso del flujo aguas arriba, que para vencer la resistencia del
mar debe elevar su nivel, hasta tener la suficiente energia para descargar su caudal en el océano.
(IMTA et al., 2008).

6.3.1.2 Causas mediatas

Las causas mediatas fueron especialmente perniciosas debido a una serie de factores y carencias,
entre estas, destacan cinco, a saber (IMTA et al., 2008):

1) Presencia de asentamientos humanos en zonas de alto riesgo que ademas han disminuido la
capacidad de los cauces.

2) Falta de infraestructura hidraulica de control en los rios de la Sierra y Usumacinta, incluido el
Programa Integral de Control de Inundaciones (PICI) que en el momento de la ocurrencia del
evento extraordinario las obras no habian sido completadas, incluida la estructura de control
sobre el rio Carrizal.

3) Deficiencia en las estructuras hidraulicas de control, ya concluidas, en los rios Grijalva y
Carrizal, particularmente en los bordos de proteccion (Auvinet et al., 2008)

4) La carencia de un mejor sistema de prondstico y de alertamiento temprano para emitir
prondsticos precisos sobre la situacion esperada las condiciones hidrometeoroldgicas
imperantes en el golfo de México y zona montafiosa de Chiapas, a tiempo real.
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5) La falta de un plan integral de manejo de crecientes, que se manifiesta en particular en la
alteracion a las condiciones naturales de la cuenca, debido principalmente a la apertura de areas
forestales a la agricultura y pastizales sin incorporar medidas de control de suelos y
escurrimientos (practicas conservacionistas).

En lo que sigue, se hace énfasis en las estructuras que protegen las areas propensas a inundaciones
cercanas a la ciudad de Villahermosa, especialmente los bordos de proteccion marginales
localizados cerca de los rios y cuerpos de agua que se vieron afectadas por la inundacién ocurrida
en 2007, como parte de la solucidon para mitigar los problemas ocasionados por las crecientes.

6.3.2 Localizacion de algunos sitios de dafios

A lo largo de las margenes de los rios Carrizal, Grijalva y de La Sierra, se reportaron (al 10 de junio
de 2008) por la CONAGUA, 51 sitios de dafios ocasionados por las inundaciones de octubre-
noviembre de 2007. La mayoria de ellos se presentan a lo largo del rio Carrizal (28), algunos a lo
largo del rio Grijalva (14) y muy pocos en el rio de La Sierra (2). Se desconoce la ubicacion de los
demas (Auvinet et al., 2008). De ellos, 21 estan agrupados en 10 sitios correspondientes a diferentes
colonias y rancherias del Municipio del Centro en el Estado de Tabasco, mismos que se ilustran en
la Figura 6.13

Tierra Colorada,
Porterias
(Pino Sudrez)

FALLA 37 Y FALLA 38,
sector compuerta
Pino Sudrez

)

El Cedro

(Rancherias)
i @
N o .

A ' INDECO
( N / (Colonia Indeco)

J ol BARRANCA Y GUANAL
TINTILLO (Rancherias)

EMILIANO ZAPATA

{Rancherias) ,. 2 B\
\]\ ’ ’ - z
SAM'S CLUB e )
(colonia Carrizal) ) A.p
- LA MANGA I
/ (Rancherias) o
- " PUENTE GRIJALVA Il
/ * / ) . (Gaviotas sur)
‘ J
/ $ SECTOR ARMENIA
’ . ) (Gaviotas sur)

ANACLETO
CANABAL
(Rancherlas)’

Figura 6.13 Localizacion en planta de los sitios de deslizamiento en las margenes de los rios Grijalva 'y
Carrizal (Auvinet ef al., 2008)
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6.3.3 Causas de inestabilidad observadas en los sitios de dafios

Lo que se ha observado (Auvinet et al., 2008), es que el problema en las margenes de los rios
comienza comunmente con la erosion de las mismas, la cual en algunas partes (dependiendo del
tipo de suelo) se convierte en “tubificacion”, ocasionando a su vez el desprendimiento de bloques
de material (Figura 6.14).

Figura 6.14 Evidencias de inestabilidad en las rﬁéfgens de los rios debida a erosion Auvinet & Loépez-
Acosta, 2009).

Estos tramos erosionados generalmente se protegen con bordos de material arcilloso, ademas de
elementos mas resistentes al ataque erosivo del agua del rio como enrocamiento, bolsacreto, tapetes
flexibles, espigones, tablestacado, etc. Cuando estas soluciones, debido al peso transmitido, exceden
la capacidad de carga del suelo, el bordo falla. Generalmente el mecanismo de falla se presenta en
los estratos del suelo de cimentacidon menos resistentes al corte, como son las arcillas muy
compresibles y las turbas que se encuentran erraticamente en las margenes de los rios de
Villahermosa. Aunado a lo anterior, el fendmeno del vaciado rdpido que se generan cuando las
fuertes lluvias de la region elevan drasticamente los niveles de los rios y lagunas, y posteriormente
¢éstos descienden en cortos periodos de tiempo, influyen enormemente en la falla de los bordos de
proteccion (Figura 6.15).

Figura 6.15 Evidencias de inestabilidad en las margenes de los rios debidas a fallas por cortante favorecidas
por el fenomeno del vaciado rapido (Auvinet & Lopez-Acosta, 2009).
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6.4 MODELADO NUMERICO DEL COMPORTAMIENTO DE LOS BORDOS DE
PROTECCION LOCALIZADOS EN EL SITIO PUENTE GRIJALVA II, COLONIA
GAVIOTA SUR.

6.4.1 Condiciones generales del sitio en estudio

6.4.1.1 Localizacion del sitio

El sitio del proyecto se ubica sobre la margen derecha del rio Grijalva, a la altura de la colonia
Gaviotas Suy, en el ciudad de Villahermosa, Tabasco. Las coordenadas de referencia son latitud
norte 170 58 17.9” y latitud oeste 920 54 36.5”, aproximadamente (Figura 6.16).
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Figura 6.16 Localizacion del sitio en estudio

6.4.1.2 Estratigrafia

Con el proposito de poder considerar condiciones estratigraficas de la zona se utilizé la informacion
de estudios de mecanica de suelos (Anexo 4) proveniente de las diversas empresas contratadas por
el Area de Infraestructura Hidroagricola de la CONAGUA (Direccion Local Tabasco).

Una descripcion resumida de las caracteristicas estratigraficas del subsuelo en estudio se
proporciona a continuacion (Figura 6.17):

* Se presentan a partir de la superficie del terreno y hasta una profundidad que varia entre 2.5m
y 3.5m arcillas limosas de consistencia semidura a dura y arena-grava empacada en una
matriz arcillosa.

* Debajo de los estratos anteriores y hasta una profundidad variable de 7.7m a 17.5m se
encuentran arcillas limosas de alta plasticidad cuya consistencia varia de blanda a semidura.

* Los estratos siguientes estan constituidos por arena fina y arena limosa de compacidad suelta
a media hasta una profundidad variable entre 17.5m y 22.5m.

* Finalmente, hasta el fin del sondeo (25.2m) se encontr6 arena limosa de compacidad media a
compacta y arcilla arenosa de consistencia semidura a dura.

* En el sondeo SM-9 (ver Anexo 4) de 20.7m a 21.3m de profundidad se detectd un estrato
(0.6m de espesor) de limo de alta plasticidad con gran cantidad de materia orgénica y
consistencia blanda, asimismo en el sondeo SM-10 (ver Anexo 4) a la profundidad de 7.7m
se encontraron vetas de materia orgénica de consistencia blanda.
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Figura 6.17 Perfil estratigrafico del sitio Puente Grijalva II (Auvinet et al., 2008). Nota: En el informe
geotécnico no se proporcional la localizacion en planta de los sondeos.

6.4.1.3 Propiedades

En la Tabla 6.3 se presenta un resumen de las propiedades indices y mecanicas de los diferentes
estratos encontrados en el sitio de estudio (Anexo 4). En ella, se puede observar que el promedio de
la cohesion no drenada en las arcillas es de 8.5 kPa, para las arcillas limosas de 22.75 kPa y para las
arenas limosas de 35 kPa. El 4ngulo de friccion no drenado en todas las muestras de suelo varia de 0
a 7° lo que indica que al momento de hacer la prueba en el laboratorio, el espécimen no se
encontraba 100% saturado. Finalmente, en la Figura 6.18, se presenta la carta de plasticidad obtenida
con los datos proporcionados en la tabla anterior, donde se observa una discrepancia en la
clasificacion SUCS hecha por la empresa contratada y los resultados obtenidos de las pruebas de
plasticidad. De acuerdo a la figura anterior, todos los suelos finos son arcillosos, predominando las
arcillas de alta plasticidad.

CH 6 OH

MH 6 OH

0 10 20 30 40 50 60 70 8 9 100 110
Limite liquido

@ Arcillas ¥ Arcillas limosas Limos © Arena limosa

Figura 6.18 Clasificacion de los limos y arcillas encontrados en el sitio de estudio.
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Tabla 6.3 Resumen de las propiedades indices y mecénicas del sitio en estudio (Anexo 4)

Estrato | W% | LL% | LP% | IP% | C. (kPa) P Y
(kn/m3)

74 — — — 8 6° 17.23

385 | 41.75 | 202 | 21.55 ~ - -
Arcillas | 71 | 708 | 23 | 47.8 9 70 12.8
16.58 | 54 19 35 — - 18

55 53 20 33 — - ~

39 | 428 | 191 | 237 — - 13.8

38 | 773 | 248 | 525 ~ ~ -

52 50 | 227 | 273 — - -

. 55 | 452 | 19.75 | 25.45 10 0° 13
ﬁlr:(‘)'sl:: 63 | 661 | 24 | 421 27 3 18
39 | 665 | 2335 43.15 29 30 17.87

2838 | 835 | 24.8 | 587 22 0° 16.67

48.92 | 5038 | 24.45 | 2593 | 215 2° 18.62

49 | 99.75 | 30.84 | 68.91 27 0° 18.14

212 | 239 | s4 | 185 — - ~

Limos | 4272 | 41.75 | 202 | 21.55 — - -
89 89 | 27.45 | 61.55 26 50 11.3

49 | 5038 | 2445 | 2593 | 285 - -

Sf:(‘)‘:a 115 | 92.85 | 23.85 | 69 59 0° 19.36
43 | 5875 | 22.69 | 36.06 18 2° 19.22

Nota: los parametros fueron obtenidos entre octubre de 2003 y septiembre de 2004, por lo que corresponden a las
condiciones del terreno antes de que se presentara la falla (Auvinet et al., 2008).

6.4.2 Creacion del modelo geométrico

Para la creacion de la geometria del bordo y del suelo de cimentacidon se consideraron los planos
topograficos y batimétricos presentados por una de las empresas contratadas por CONAGUA
(Figura 6.19). En la figura anterior se observa un bordo de proteccion de 3.5m de altura, una
pendiente aproximada en el talud de 1.4H:1V, 12m en la base y 8m en la corona. El nivel normal de
la reserva en el talud aguas arriba del bordo es de 5.14 msnm.

El perfil estratigrafico propuesto para el modelado numérico asi como las propiedades del material
del bordo y del suelo de cimentacion consideradas se presentan en la Tabla 6.4. No se cuenta con
informaciodn acerca de los materiales que componen al bordo de proteccidn, por lo que se supone un
suelo homogéneo arcilloso de baja plasticidad.

Con el fin de conocer el estado de esfuerzos, deformaciones y desplazamientos; antes, durante y al
término de un proceso de consolidacion y de vaciado, se realizard un analisis en términos de
esfuerzos efectivos, con parametros mecanicos no drenados y parametro de resistencia drenadas.
Para ello, es necesario utilizar el modelo constitutivo Mohr-Coulomb.
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Nivel de la reserva=5.14msnm

"~

Terreno natural

6058 -36 34 32 -30 48 46 44 47 203836 34 32 30 28 26 2A 2L 2018 16-13-12-10 § 6 & 2
Figura 6.19 Planos topograficos y batimétricos del sitio en estudio (Auvinet et al., 2008)

=

0234

6 ¥ 1012

Tabla 6.4 Perfil estratigrafico del modelo numérico y propiedades del material del bordo y del suelo
de cimentacion

Arcilla . Arcillas
. Arcillas de .
. p Bordo de limosa de limosas de Arena .
Parametro Simbolo ‘s . . alta . Unidades
proteccion | consistencia lasticidad alta limosa
dura P plasticidad
Profundidad - De75a4 De4a0 DeOa-8 Dj ;853 De :;;5 a m
Modelo del |y 1/ 1o MC MC MC MC MC -
material
Comportamiento Tipo No drenado | No drenado No drenado | No drenado | No drenado -
Peso no saturado | !unsat * 14 16.87 12.8 16 19.22 kN/m®
Peso saturado Vsat 153 17.87 12.8 16 19.22 KN/m’
Permeabilidad by, Ky * 0.00086 0.00086 .00009 0.00086 0.009 m/d
Médulo de E* 12000 8000 1600 3600 5600 kN/m?
Young
Relacién de v 0.35 0.33 0.3 0.33 0.35 ;
Poisson
Cohesion cy 20 29 15 22.75 35 kN/m”
An‘gul.o’ de 0, 0 0 0 0 0 o
friccion
Angulo de ” i i i i i o
dilatancia
I?(?t(r):rir; Zle % Standard Standard Standard Standard Standard )
p gﬂujo (Very fine) (Very fine) (Very fine) (Very fine) (Medium)
Presion lateral ko 0.6%* Gra\{uy Grax{lty Gra\flty Gra\{lty -
loading loading loading loading

* Estos pardmetros fueron supuestos en base a informacion tedrica y experimental del comportamiento de los distintos

tipos de suelos, debido a que no se cuenta con la informacion precisa al respecto
** Para el calculo de la presion lateral se considerd un angulo de friccion drenado de 21°

Para discretizar el medio se generd una malla finamente refinada, utilizando elementos triangulares
con 15 nodos. Se aplicaron condiciones de frontera estdndar (fixed bottom. patines a los lados).
Todas las fronteras del modelo se consideraron impermeables, exceptuando la superficie del suelo
de cimentacion, el talud y la corona del bordo.
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i

S
M RSN

Figura 6.20 Geometria del modelado numérico (2106 elementos y 17137 nodos)
6.4.3 Etapas del modelado numérico

Para el modelado numérico se considera la informacion de la estacion hidrométrica Gaviotas (Figura
6.21), correspondiente a un periodo de lluvia intensa del 16 de octubre al 29 de noviembre de 2007,
que se muestra en la Figura 6.22 (Datos proporcionados por la Comision Nacional del Agua, CNA,
2009, Anexo 5).

Figura 6.21 Estaciones hidrométricas cercanas a la ciudad de Villahermosa, Tabasco (Google Earth, 2012)
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Figura 6.22 Informacion de la estacion hidrométrica Gaviotas, correspondiente al periodo del 16 de octubre al

29 de noviembre de 2007 (Fuente: Comision Nacional del Agua, CNA, 2009).

[¢]

Con base en estos datos, las etapas consideradas en los andlisis son:

— Para el llenado: el agua sube de un nivel inicial de 5.14m hasta un nivel maximo de 7.81m,
en un periodo de 17 dias, es decir, a una velocidad aproximada de llenado de 0.16m/d.

— Para el vaciado: el agua desciende del nivel maximo de 7.81m hasta un nivel final de
2.75m, en un periodo de 26 dias, es decir, a una velocidad de vaciado de 0.2m/dia.
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Durante el analisis se evaluara el factor de seguridad con respecto al tiempo, considerando siete
instantes de tiempo At (Figura 6.23), para las cuales se obtuvo:

Primero, la variacion del nivel de agua con un andlisis transitorio y se calculan las presiones

de poro inducidas por las filtraciones.

* Después, un analisis de deformacion para calcular los excesos de presion de poro inducidos
por los cambios en los esfuerzos totales (analisis de deformacion).

* Posteriormente, la disipacion de los excesos de presion de poro ocurrida durante el vaciado

(analisis de consolidacion).

* Finalmente, el factor de seguridad utilizando los resultados obtenidos de los andlisis

anteriores.
— 8 2dorinstante ’/ﬁ\‘ 4 (iins a.nte —
g At=17 df AvaT71 % S Af-p
= PNl LIS BA
w 6 4 1\‘ OO IS LALIIT
£ - er irjstante ARRY At=38 d Ay= -1.1
= 4 \=22 - Av=—h} m
2 ler instante 5tp instante
§ 2 =101d; Ay=1 At=33 d; Ay=-102 =
= 7mgq instante )
=0 At=43 d;|Ay=1-0.6

0 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20 22 24 26 28 30 32 34 36 38 40 42 44
Dias

Figura 6.23 Instantes de tiempo considerados en el analisis
6.4.4 Resultados

6.4.4.1 Causas del desbordamiento del rio Grijalva

De los resultados obtenidos en el modelado numérico se observa que una de las principales causas
del desbordamiento del rio Grijalva sobre la colonia Gaviotas Sur fue que el peso transmitido por la
construccion del terraplén generd un asentamiento de 25cm (probablemente mayor debido a que el
modelo MC subestima las deformaciones), lo que tuvo como consecuencia pérdida del bordo libre
del mismo (Figura 6.24); asi mismo, un segundo factor que influyé en la completa inundacion de
esta colonia fue que el gasto de disefio presentado durante las inundaciones fue mayor al gasto de
disefio considerado en el proyecto, sobrepasando la altura total del bordo de proteccion (Figura 6.22).

[*103 m]
260,00

240,00
220,00

200,00

180,00
160,00
140,00
120,00
100,00

80,00

60,00
40,00

20,00

0,00
Figura 6.24 Desplazamientos totales debidos a la construccion del terraplén (uys=0.246m, elemento 2054)
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6.4.4.2 Causas de inestabilidad de los bordos de proteccion

De los calculos de estabilidad obtenidos en el modelado numérico se observa que inicialmente, se
cuenta con un factor de seguridad (FoS) de 1.43, lo cual es aceptable para la condicion a largo plazo
segun la norma EM 1110-2-1913 (USACE, 2000). Del 16 al 2 de noviembre se tiene un incremento
en la estabilidad del bordo hasta alcanzar un méaximo de 2.08 (Figura 6.25); esto se debe a que
conforme al llenado del nivel de la reserva, el aumento en el tirante del agua ejerce un efecto
estabilizador sobre el paramento del talud, mientras que las condiciones internas del bordo
(presiones de poro) permanecen practicamente sin variacion (Figura 6.26) ya que el agua no alcanza
a filtrarse dentro del mismo, por lo tanto no existe una reduccion significativa de la resistencia al
cortante del terraplén. A partir del 3 de noviembre el FoS comienza a decrecer conforme el nivel de
la reserva disminuye (vaciado rapido), hasta alcanzar un minimo de 1.09, lo que es inaceptable
segin la misma norma antes mencionada, la cual establece que el FoS minimo requerido para la
estabilidad del bordo bajo condiciones de vaciado rapido es de 1.2 (USACE, 2000). En base a la
Figura 6.25 se predice que el colapso del bordo de proteccion probablemente se presentd entre el 20
y 23 de noviembre, es decir, a un mes pasadas las inundaciones extraordinarias del 2007.

2.2
=
2.0 <
1.8 — =
n /
o
216
1.4 o]
12 FoS, ;=112 (Norma EM 1]110:2-1913,USACE, 2000)
. “ﬂ’\\\’
1.0
| Y S S Y S S WS G S S S S S S ST S S S S S S S S S S ST SN S S S
[ = L e e = T e L e L e L = L = L e = = = I — = Ly o iy e
X X X X T T T T X ¥ ¥ ¥ ¥ ¥ X X X X X ™ < < <
S S (e} S (e} () () (e} — — — — — — — — — — — — — — —
— —_— — — — ] — ] — — — — — — — — — — — — — — —
S ¥ S QA FT 8 ®» S = & B R 28BS An SR
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Figura 6.25 Variacion del FoS con el tiempo

Figura 6.26 Variacion de las presiones de poro con el tiempo
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En la Figura 6.27 se observa la variacién de la superficie fredtica conforme al llenado y vaciado
rapido, asi como las superficies de fallas generadas en cada instante de tiempo analizado. De la
figura anterior también se observa que el mecanismo de falla se presenta en los estratos del suelo de
cimentaciéon menos resistentes al corte como lo son las arcillas compresibles encontradas en las
margenes de los rios de Villahermosa.

3

4

" Arcilla compresible

t=0 dias FoS=1.43

Arcilla compresible

FoS=2.08

i, " Arcilla compresible

FoS=1.33

t=38d FoS=1.16 t 43 dias

Figura 6.27 Vanacmn de las superficie freatica conforme al tiempo y superficies de fallas presentadas en los
instantes de tiempo analizados

Finalmente, en la Tabla 6.5 se compara la malla deformada obtenida del modelado numérico con
una fotografia que corresponde al estado del bordo después de las inundaciones. En base a esta es
posible establecer como diagnoéstico de falla que los dafios ocasionados en los taludes de los bordos
marginales del sitio en estudio fueron favorecidos por la condicion de vaciado répido en suelo
blando arcilloso de alta plasticidad y poco resistente al corte.

Tabla 6.5 Diagnostico final del colapso de los bordos en el sitio de estudio

Representacion grafica Representacion malla deformada Fotografia del daiio

e

h N0V1embre de 2007 o

Marzo de 2008 (Auvinet et al.,
2008)

Falla de talud favorecida por la condicién de vaciado rapido en suelo

Diagnéstico de falla: blando arcilloso de alta plasticidad y poco resistente al corte.
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6.4.5 Propuestas de solucion

6.4.5.1 Propuesta de solucion “A”

Tomando en cuenta que la altura final del bordo debe ser igual a la i) altura del tirante del agua (que
corresponde a la avenida de disefio), mas ii) un bordo libre, més iii) una altura correspondiente al
valor del asentamiento que alcance a sufrir la estructura, segin lo determinado por la norma EM
1110-2-1904 (USACE, 1990), se propone la colocacion de un muro de concreto sobre la corona del
terraplén, con una longitud de 1.3m de altura (Figura 6.28) con el fin de evitar el desbordamiento del
rio cuando este alcance una avenida de disefio como la obtenida en las inundaciones de octubre-
noviembre de 2007. La altura de disefio es propuesta en base a los requisitos de disefio del bordo
libre establecidos por la FEMA (2005), el cual especifica que los bordos construidos junto a los rios
deben tener una distancia minima aproximada de 0.9m por encima del nivel de agua de la
inundaciéon base mas 30cm adicionales de elevacion por una distancia de 30m en zonas adyacentes
a estructuras hidraulicas tales como puentes.

Asimismo se recomienda la colocacién de inclusiones de suelo-cemento de 50cm de diametro, una
longitud de 18m y una separacion de centro a centro de 2m (en este trabajo no se realiz6é un estudio
detallado de las caracteristicas optimas de las mismas, por lo que corresponden inicamente a un
disefio preliminar). El resto de las propiedades mecanicas de las inclusiones utilizadas en el modelo
se presentan en la Tabla 6.6.

Para su colocacion, es necesario remover en la medida de lo posible el material producto del
deslizamiento (ya que de lo contrario el bordo rehabilitado podria fallar nuevamente) asi como
colocar un geotextil de alta resistencia a la tension (6.8 kn/m) y de alta permeabilidad sobre la
cabeza de las inclusiones, con el fin de distribuir las cargas a los pilotes de manera uniforme.

Finalmente, para evitar la falla por cortante del bordo se propone un talud 2H:1V y no 1.4H:1V
como se tenia anteriormente, asi como la colocacion de proteccion marginal para evitar la erosion
del mismo (Figura 6.28).

10 Enrocamiento Muro de 1.3m
8 ) WON AP ~.. Geotextil
6 Nivel de la reserva=5.14msnm W Bor
4 o — — —wi T
2
0 ‘ Cabeza de las
5 W, inclusiones
-4 . / - SUERIPT & f 18m
-6 Inclusiones
-8 de suelo-cemento
-10
-12 Terreno natural
-14 M O A R BN R I A
<>
-16 @ 2m
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Figura 6.28 Propuesta de solucion “A”
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6.4.5.2 Propuesta de solucion “B”

En esta propuesta se incluyen las soluciones y recomendaciones dadas anteriormente (propuesta de
solucién “A”) mas la colocacidon de un filtro de arena de 1m de espesor y 17m de longitud (Figura
6.29), cuyas propiedades se presentan en la Tabla 6.6

12
10 . Muro de 1.3m
Enrocamiento

N g

6 Nivel de la reserva=5.14msnm

. =

2 s L
Filtro

0 _ ‘ d

5 Geotextil c

. arena

4 Inclusiones / 18m

= de suelo-cemento
-10
-12 Terreno natural
-14 8 B i e ™ vy
-16 @ 2m

-60 -58 -56 -54 -52 -50 -48 -46 -44 -42 -40-38-36 -34 -32 -30 -28 -26 -24-22-20-18 -16-14-12-10 -8 -6 -4 -2 0 2 4 6 8 1012

Figura 6.29 Propuesta de soluciéon “B”

Tabla 6.6 Propiedades mecanicas e hidraulicas de las inclusiones y el filtro de arena

Parametro Simbolo Inclusion Filtro Unidades
Modelo del Modelo MC MC -
material
Comportamiento Tipo No drenado Drenado -
Peso no saturado Yunsat 20.0 18.0 kN/m?
Peso saturado Vsat 20.0 19.0 kN/m?
Permeabilidad ky ky 0.01° 0.009 m/d
Moédulo de Young E’ 75000 12000 kN/m”
Relacién de v 0.33 0.33 -
Poisson
Cohesién c’ 1200 20 kN/m*
Angulo de , 0
friccion 4 0 30
Angulo de 0
dilatancia k4 0 >
Relacion de
vacios €inicial 0.5 0.5 -
Datos en el Standard (very Standard )
programa de flujo fine) (Coarse)

Presion lateral ko Automatico Automatico -
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6.4.5.3 Resultados

De los resultados obtenidos con el modelado numérico podemos observar que el mejoramiento
masivo del suelo mediante la colocacion de inclusiones de suelo-cemento nos permitird controlar
los hundimientos que se presenten en suelos blandos por efecto de la construccion del bordo (Figura
6.30) y al mismo tiempo mejorar tanto la capacidad de carga del suelo como la estabilidad del talud
(Figura 6.31).
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Figura 6.30 Desplazamientos totales debidos a la construccion del terraplén (uy,s,=0.06345m, elemento 2087)

o A-'— i z : e
: ‘compresible

B . et Arcilla’compresib
. _‘,P‘r o

dias ~ FoS=1.93f R ON=162

Figura 6.31 Superficie de fallas de fallas presentadas en los instantes de tiempo analizados

La comparacién entre las propuestas de solucion planteadas se presentan en la Figura 6.32. En ella se
observa que ambas soluciones ayudarian a incrementar considerablemente el FoS del bordo de
proteccion bajo condiciones de vaciado rapido, obteniendo como resultado al final del abatimiento
un factor de seguridad de 1.3, el cual es aceptable para dichas condiciones segun la norma EM
1110-2-1913 (USACE, 2000).
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Entre las propuestas de solucion “A” y “B” se observa una pequeia discrepancia en los primeros
instantes del vaciado, debido a que la colocacién de un filtro por encima del NAMO facilita la
filtracion del agua en el cuerpo del bordo conforme al llenado, incrementando las presiones de poro
dentro del terraplén (Figura 6.33) y por tanto disminuyendo la resistencia al cortante del mismo. En
estos casos, el filtro de arena no contribuye en la estabilidad del talud y el incremento del mismo se
debe unicamente al refuerzo del suelo mediante las inclusiones y el geotextil de alta resistencia. No
obstante, hay que tener presente que la colocacion de los filtros de arena también ayuda a la
reduccion de los gradientes hidraulicos y asi evitar la erosion y consecuente tubificacion del talud
(Lezama, 2010; De la Fuente ef al., 2012). En la Tabla 6.7 se presentan los gradientes hidraulicos
maximos esperados obtenidos con ambas propuestas de solucién para cada instante de tiempo

analizado.
—4— Disefio original —S—Propuesta de solucion B: Con filtro
—><—Propuesta de solucioén A: Sin filtro
2.40 =
2.20 %
2.00 o
e
*1.60
140‘// * o
. \ = Q ]
FoS,;;=1.2 (Norma EM 1110-2-1913,USACE, 2000) T4 =)
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Figura 6.33 Variacion de las presiones de poro (en direcciones pr1n01pales) con el tlempo para la propuesta de
solucion “B”
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Tabla 6.7 Resultante de los gradientes hidraulicos méaximos esperados en escala de colores.

. Propuesta de solucion “A”: Propuesta de solucion “B”:
Instante de tiempo At Sin filtro Con filtro
10 dias
imax=0.20
s
imax=0.68
imax=0.24
33 dias
38 dias
imax=1.05 imax=0.25
43 dias
imax=1.01 imax=0.17

Nota: Los colores claros representan los gradientes maximos esperados.

Es importante sefialar que los gradientes hidraulicos obtenidos no corresponden a los valores reales
debido a que el PLAXIS no cuenta con esta opcion de calculo. Estos fueron deducidos con base a la
resultante de las velocidades méximas esperadas y la permeabilidad saturada de los materiales, por
lo que unicamente sirven para demostrar el efecto de los filtros horizontales en la reduccioén del

valor del gradiente hidraulico maximo esperado, no asi, como valores de disefio.

Finalmente, en base a lo presentado en la Figura 6.32 y la Tabla 6.7 se concluye que la mejor
propuesta de solucion es la “B”, ya que no solo evita el colapso de la estructura al final del vaciado,
sino que también disminuye los gradientes hidraulicos a la salida y con ello la posibilidad de

tubificacion.
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CONCLUSIONES GENERALES

El principal objetivo de este trabajo fue el desarrollo de una metodologia para el andlisis y disefio
de bordos de proteccion sometidos al fendomeno del vaciado rapido, mediante andlisis numéricos
acoplados de flujo transitorio-deformacion y estabilidad, desarrollando modelos basados en el MEF
en dos dimensiones.

En la primera parte se presentan los antecedentes generales de andlisis de flujo de agua y estabilidad
en condiciones drenadas y no-drenadas. En el segundo capitulo se plantean las caracteristicas
generales de los bordos de proteccion. Como parte de este estudio se revisaron las actuales normas
de disefio de bordos de proteccion del U.S Army Corps of Engineers (USACE, 2000), U.S. Federal
Emergency Managment Agency (FEMA, 2005) y el Manual para el control de Inundaciones de
CONAGUA (2011), asi como las recomendaciones de disefio encontradas en diversas publicaciones
(Briaud, 2006, 2011 Briaud et al., 2001, Briaud et al., 2006 y Auvinet et al., 2008)

En la tercera parte se presenta una revision bibliografica exhaustiva de los estudios efectuados a
nivel mundial relacionados al fendmeno del vaciado rapido. Principalmente se acepta que el
fendémeno estd divido en tres modos: (Desai, 1972, 1977; Griffiths & Lane, 1999; Duncan et
al.1990; Lane & Griffiths, 2000; Berilgen, 2007; Huang & Jia, 2009; Luan et al. 2010, De la Fuente
etal.,2012).

1) Vaciado completamente lento
i1) Vaciado completamente rapido
i) Vaciado transitorio

En cuanto a los efectos que ocasiona un descenso en el nivel de agua sobre el paramento del talud
se encuentran cuatro:

1) Reduccion en la presion hidrostatica exterior

i1) Variacion en la presion de poro en el interior del talud

i) Aumento en la fuerza del peso

iv) Concentraciones de flujo y gradientes hidraulicos en el extremo de aguas arriba del
talud.

Asimismo se observa que desde 1967 a la fecha, se han propuesto varios enfoques para analizar la
condicion del vaciado rapido. Estos se clasifican en dos grupos (Duncan & Wright, 2005; Alonso &
Pinyol, 2008): 1) métodos de flujo, adecuados para materiales muy permeables y ii) métodos de
analisis no drenado, aplicable a materiales de muy baja permeabilidad.

El primer enfoque (anélisis de flujo) no considera la deformabilidad del suelo que en el caso de

materiales blandos juega un importante papel en la velocidad de disipacion de las presiones de poro.
La rigidez del suelo controla la capacidad de retencion del agua del medio poroso. Al igual que la
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permeabilidad, una mayor rigidez permite mayor velocidad de disipacion, por lo tanto, un analisis
de puro flujo (desacoplado) resulta demasiado conservador.

El segundo enfoque considera unicamente el cambio de presiéon de poro debido a la descarga de
esfuerzos (problemas mecanicos) asociada al descenso del nivel del agua. Ello corresponde a un
analisis no drenado en el que el flujo de agua es despreciable debida a la rapida velocidad de
vaciado respecto a la permeabilidad del material.

En el capitulo cuarto se desarrolla la metodologia de andlisis propuesta y se proporcionan
recomendaciones para definir el tipo de material (drenado o no drenado), tipo de modelo
constitutivo (Hardening Soil Model y Mohr Coulomb), condiciones de frontera y generacién de la
malla de elementos finitos. En la parte principal de este capitulo se realizan analisis paramétricos en
los que se hace variar la permeabilidad y la velocidad de vaciado. Se da un énfasis especial al
estudio de la variacion con el tiempo de los factores de seguridad obtenidos al evaluar la estabilidad
de estas estructuras térreas. Las conclusiones obtenidas del modelado numérico son de gran utilidad
para comprender el fenomeno del vaciado rapido:

a) Al realizar un andlisis tomando en cuenta la distribucion de las presiones de poro
remanentes obtenidas con los modos de vaciado completamente rapido o completamente
lento, normalmente se puede llegar a subestimar o sobrestimar, respectivamente, los
factores de seguridad del talud conforme el nivel de agua exterior cambia.

b) En los suelos con bajas permeabilidades (k=1x10" cm/s) sometidos a una velocidad de
vaciado relativamente rapida (R=1.0 m/d), el agua dentro de la estructura térrea no fluye al
exterior del mismo rapidamente, por lo que la superficie freatica practicamente permanece
cerca de la cresta del talud, por tanto, en esta situacion se puede asumir una condicion de
vaciado completamente rapido y se puede aplicar un método de céalculo no drenado, es
decir, los analisis de filtracién pueden ser omitidos.

c) Para suelos mas permeables (k=1x10" c¢m/s) y a una velocidad de vaciado relativamente
lenta (R=0.1m/d), el agua fluye rapidamente a través del terraplén, por lo que la superficie
fredtica practicamente desciende al mismo tiempo que el nivel de la reserva, por lo que en
esta situacion se puede asumir una condicion de vaciado completamente lento, y realizar
unicamente analisis de flujo (desacoplado), ya que los excesos de presion de poro
generados por los cambios en los esfuerzos totales se disipan a la misma velocidad que
disminuye el nivel de agua de la reserva.

d) Para condiciones intermedias en cuanto a permeabilidad y velocidad de vaciado, los
calculos no pueden ser aproximados a estos dos casos extremos, ya que los factores de
seguridad obtenidos difieren de la realidad. Para tales casos es necesario aplicar analisis
acoplados de flujo transitorio-deformacion.

e) Para que la condicion de vaciado rapido tenga lugar, no es preciso que ocurra un descenso
total del nivel del agua en un lapso determinado de tiempo (minutos, horas o dias); en
realidad basta con que el agua descienda més a prisa de lo que se disipan las presiones de
poro remanentes en el cuerpo del talud originadas precisamente por dicho abatimiento.
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En la quinta parte de este trabajo, se demuestra la efectividad del sistema filtros horizontales-
geotextil colocados en el talud aguas arriba de un bordo de proteccion, como medida de mitigacion
contra los problemas hidraulicos y mecénicos ocasionados por el fenomeno del vaciado rapido
(erosion y deslizamiento del talud). Particularmente, se demuestra que dicho sistema presenta los
siguientes efectos (De la Fuente ef al., 2012):

a) Disminuyen las fuerzas de filtracién
b) Canalizan el flujo interno.
¢) Reducen los gradientes hidraulicos, y con ello, la posibilidad de tubificacion.

d) Influyen de manera importante en la estabilidad del talud aguas arriba durante una
condicion de vaciado rapido.

e) Ayudan a disipar el exceso de presion de poro generados durante la construccion del bordo
o terraplén (Marsal & Reséndiz, 1975).

De igual forma, con base a los resultados de los analisis paramétricos se establecen criterios de
disefio del filtro horizontal contra el vaciado rapido:

a) Laubicacion 6ptima del filtro es al pie del talud.
b) La longitud minima del filtro debe ser mayor que la superficie de falla del bordo.

Por otra parte, medidas como incrementar el espesor del filtro asi como la colocacion de un mayor
numero de filtros, no influyen significativamente en el incremento de la estabilidad de un bordo
ante el vaciado rapido.

En cuanto al disefio contra la erosion interna y tubificacion, los sistemas de filtros naturales deben
guardar una adecuada correlacion con el material base al cual deben proteger. Los criterios
aceptados en la actualidad para el disefio de filtros se basan en las dimensiones de los granos del
material filtrante:

a) Los granos deben ser suficientemente grandes para que su permeabilidad permita una
canalizaciéon y evacuaciéon rapida del flujo, y disipe los excesos de presion de poro
generados; es decir, debe servir como dren (condicion hidraulica).

b) Los granos deben ser suficientemente pequefios para retener el suelo base que se pretende
proteger. Esta condicidn se conoce también como condicion geométrica.

c) Las particulas del filtro mismo no deben emigrar y, por tanto, su estructura debe mantenerse
siempre estable. Esta condicion se puede cumplir haciendo que el material del filtro sea
relativamente uniforme, por ejemplo, estableciendo limites al coeficiente de uniformidad
1.5<C,<10 (Bear, 1972; citado por Flores Berrones, 2000)

d) Por lo menos 2.5% del material del filtro debe pasar la malla No. 200 para lograr una buena
retencion de particulas més pequeiias (Sherard et al., 1984b).
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¢)

f)

Un filtro no debe sufrir agrietamiento: para esto, el criterio mas utilizado indica que no mas
del 5% del material debe ser menor a la malla #200, y que los finos remanentes no deben
ser plasticos. Sin embargo, no esta claro que este criterio sea suficiente (Park, 2003).

Arenas uniformes finas a medias son efectivas para disefiar filtros, no asi arenas uniformes
gruesas debido a su permeabilidad y porosidad. Tanto las particulas angulares como las
sub-redondeadas sirven como material de filtro (Sherard ez al., 1984)

En la sexta y ultima parte de este trabajo, se estudian las fallas presentadas en los bordos de
proteccidon marginales localizados en la ciudad de Villahermosa, Tabasco, durante las inundaciones
de octubre-noviembre de 2007. Con base al modelado numérico efectuado se obtuvieron las
siguientes conclusiones:

a)

b)

c)

d)

¢)

Una de las principales causas del desbordamiento del rio Grijalva sobre la colonia Gaviotas
Sur fue que el peso transmitido por la construccion del terraplén gener6 un asentamiento de
25cm (probablemente mayor debido a que el modelo MC subestima las deformaciones), lo
que tuvo como consecuencia pérdida del bordo libre del mismo.

A partir del 3 de noviembre el FoS comenzé a decrecer conforme el nivel de la reserva
disminuy6, hasta alcanzar un minimo de 1.09, lo que es inaceptable para la estabilidad del
bordo bajo condiciones de vaciado rapido segun la norma EM 1110-2-1913 (USACE,
2000)

Se predice que el colapso del bordo de proteccion probablemente se present6 entre el 20 y
23 de noviembre, es decir, a un mes pasadas las inundaciones extraordinarias del 2007.

Se observa que el mecanismo de falla se presenta en los estratos del suelo de cimentacioén
menos resistentes al corte como lo son las arcillas compresibles encontradas en las
margenes de los rios de Villahermosa.

Se establece como diagndstico final de falla que los dafios ocasionados en los taludes de los
bordos marginales del sitio en estudio fueron favorecidos por la condicién de vaciado
rapido en suelo blando arcilloso de alta plasticidad y poco resistente al corte.

Finalmente, se plantea una propuesta de solucién para mejorar la estabilidad de los bordos de
protecciéon marginales, mediante el mejoramiento masivo del suelo con inclusiones de suelo-
cemento, elevacion del bordo libre mediante un muro de concreto y colocacion de un filtro de arena.
Con base a esto se logran las siguientes mejoras:

a)
b)
c)
d)

¢)

Se disminuyen los hundimientos por efecto de la construccion del bordo

Se mejora tanto la capacidad de carga del suelo como la estabilidad del talud.

Se evita el desbordamiento del rio sobre el bordo de proteccion

Se incrementa considerablemente el factor de seguridad al final del vaciado rapido.

Se disminuyen los gradientes hidraulicos y con ello la posibilidad de erosion y tubificacion
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En conclusion, puede decirse que este trabajo contribuye a mejorar el entendimiento de la compleja
interaccién que existe entre la velocidad e intensidad de vaciado del nivel de la reserva y las
propiedades geométricas, mecanicas e hidraulicas de la estructura de control de inundaciones, asi
como a mejorar la practica del analisis y disefio de bordos de proteccion sometidos al fenémeno del
vaciado rapido.

Sin embargo, existe atin una oportunidad para simular de manera méas precisa el comportamiento de
los bordos con respecto a la condicion de vaciado rapido. Durante cada instante del abatimiento, se
generan condiciones del suelo parcialmente saturado por encima de la superficie fredtica. Las
propiedades de resistencia al corte de este estado del suelo tendran el efecto de elevar los factores
calculados de seguridad, por lo que es posible optimizar atin més el disefio de los bordos de
proteccion. Por otro lado, la velocidad de disipacion de las presiones de poro son controladas por la
capacidad de retencion de agua del suelo, las cuales se obtienen de las curvas caracteristicas
(Alonso & Pinyol, 2008). Esto indica que durante los andlisis de deformaciéon y consolidacion es
necesario considerar el grado de saturacion del suelo asi como la capacidad de retencion o
almacenamiento para obtener un resultado més preciso en los andlisis. Por tanto, el presente trabajo
queda abierto para futuras investigaciones que consideren las propiedades del suelo parcialmente
saturado en el comportamiento de los bordos de proteccion sometidos al fenémeno del vaciado
rapido.
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ANEXO 1

BASES TEORICAS DEL MODELADO NUMERICO

Al-1 MODELOS CONSTITUTIVOS EMPLEADOS EN LOS ANALISIS
A1-1.1 Elasto-plasticidad

El comportamiento plastico de los solidos se caracteriza por la relacién no Unica entre esfuerzos y
deformaciones, al contrario del caso de la elasticidad lineal o no-lineal. Una caracteristica de
definicion de plasticidad podria ser la existencia de deformaciones remanentes una vez que cesan de
actuar sobre el cuerpo las fuerzas externas (Zienkiewicz y Taylor, 1985).

Si se considera el comportamiento unidimensional de un material, como el que se muestra en la
Figura Al.1, se puede observar que si uno conoce unicamente el proceso de carga es imposible
saber si el material se comporta de manera eldstica no-lineal o plastica, aun conociendo las
relaciones no-lineales. Al descargarlo se aprecia inmediatamente la diferencia entre el material
elastico, que sigue la misma curva, y el plastico, que sigue una curva distinta, dependiendo de la
historia de carga.

S
NS
.0 S
R N
A R
0

€
Figura A1.1 Comportamiento elastico no-lineal y plastico (Rodriguez, 2010)

Muchos materiales presentan un comportamiento plastico perfecto (Figura Al.2) y tienen un
esfuerzo limite o de fluencia, para el cual las deformaciones estan indeterminadas. Para todo
esfuerzo debajo del limite se supone una relacion elastica lineal. Un refinamiento adicional de este
modelo es el material plastico con endurecimiento o ablandamiento (Figura A1.3), en el que el
esfuerzo de fluencia depende del pardmetro de endurecimiento.
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Figura A1.2 Comportamiento elastico lineal y pléstico perfecto (Rodriguez, 2010)
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Figura A1.3 Comportamiento elastico lineal y plastico con endurecimiento (Rodriguez, 2010)
De acuerdo con lo anterior, la deformacion total puede descomponerse en una parte elastica mas
otra plastica:
(A1.1)

e=e’+¢l

, donde:

® = deformacion elastica
= deformacion pléstica

£
gp
Para relacionar los esfuerzos efectivos elasticos con las deformaciones elésticas, se utiliza la ley de

Hooke:
(Al1.2)

fh=le ke

, donde:
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o 1-v' vV 0 0 0 Jles
o, v 1=v Y 0 0 0 £,
o, E v’ v 1-v 0 0 0 £,
N B e A , A23
o | (1-2v)1+v)| 0 0 0 (1-2v)2 0 0 £
o, 0 0 0 0 (1-2v")2 0 €
o | | 0 0 0 0 0 (1-2v)2]| e,

Von Mises (1928) propuso que el comportamiento basico que define los incrementos de
deformacion plastica estd relacionado con la superficie de fluencia. Dicha superficie establece la
frontera entre el comportamiento puramente elastico, en donde unicamente existen las
deformaciones reversibles, y el comportamiento plastico donde estas son irreversibles. La ecuacioén
de dicha superficie se escribe como:

fo)=0 (Al4)

Las condiciones para la funcién de fluencia son las que se indican en la Tabla Al.1. De acuerdo con
lo anterior, se puede decir entonces que:

f(o)=<0 (A1.5)

Tabla A1.1 Condiciones para la funcién de fluencia

Condicion Comportamiento
si f(o)<0 Puramente elastico
si f(O') =0y df(O') <0 Descarga desde un estado plastico

(comportamiento elastico)

2]
_

i f(0)=0y df(0')=0 Plastico

i f(o)>0 Estado de esfuerzos inaceptable

2]
_

Esta condicion trae como consecuencia que la superficie de falla pueda ser considerada como la
superficie de fluencia, como generalmente ocurre. Ademas, si se requiere considerar el fendomeno de
endurecimiento plastico, entonces dicha superficie debe cambiar de tamafio y/o de posicion,
denominado endurecimiento isdtropo y/o cinematico, respectivamente.

Es necesario establecer la relacion entre el estado de esfuerzos y la deformacién plastica, para lo
cual se utiliza el concepto de flujo plastico. Es posible definir un potencial plastico g en cualquier

punto de la superficie de fluencia, de tal manera que la direccion del incremento del flujo pléstico
esta dada por la direccion del gradiente maximo del potencial plastico en el punto donde el estado
de esfuerzos hace contacto con ¢él. Esto quiere decir que la direccion del incremento de la
deformacion plastica serd la perpendicular del potencial plastico en el punto del estado de esfuerzos,
es decir:
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de’ = ;-‘a—g (A1.6)
0o

Sin embargo, dada la dificultad de establecer el valor de la funcién g, es comun asimilarla con la
ecuacion de la superficie de fluencia ya que esta condicion asegura la unicidad y la estabilidad de la
respuesta del modelo. En tal caso se dice que la regla de flujo estd asociada a la superficie de
fluencia ( g=f ) y, por tanto, los incrementos diferenciales de las deformaciones son
proporcionales a las normales hacia fuera de la funcidon de fluencia, Figura A1.4. Esta regla también
puede expresarse diciendo que el incremento de deformaciones plasticas dg” es proporcional al
gradiente de la funcion de fluencia:

de” =& v (A1.7)
06
, donde:
& = factor de proporcionalidad
:3{; = direccion de las deformaciones

Se dice entonces que el material se encuentra en carga cuando la direccion del incremento de
esfuerzos apunta hacia fuera de la superficie de fluencia. Si apunta hacia dentro, se dice que el
material se encuentra en descarga. También se considera que entre ambos estados existe una
condicion intermedia denominada descarga neutra, que establece la condicion de continuidad entre
la carga y la descarga.

0,(g,)

Superficie
de fluencia

deP

Comportamiento
eldastico

oy(g)

Figura A1.4 Superficie de fluencia asociada para la teoria de la plasticidad (Rodriguez, 2010)

La funcién de fluencia de Tresca (Figura A1.5) establece que la plasticidad ocurre cuando el esfuerzo
cortante maximo es igual a la resistencia al corte 7 , es decir:

Xy

2
f(c)=(0'“;aw) +0., -1 =0 (A1.8)
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Figura A 1.5 Superficie de fluencia de Tresca (Rodriguez, 2010)

A1-1.2 Modelo Mohr Coulomb (MC)

Al-1.2.1 Bases teoricas del MC

El modelo Mohr-Coulomb es elastico con plasticidad perfecta, como el que se describe en la Figura
Figura A1.2. La relacion entre esfuerzos y deformaciones estd dada por la ley de Hooke, ec. A1.2,y
las deformaciones totales se estiman de la sumatoria de las deformaciones elasticas y plasticas

obtenidas, ec. Al.1.

La ley de resistencia al corte de los suelos de Coulomb se expresa, como, Figura A1.6:

T,=c -0, tang’ (A1.9)
, 0 bien:
7" =c'cosg -5 sing’ (A1.10)
, donde:
7 =\/i(0;x—0;,y)2+afv - 2(o5-01) (AL11)
>y
s =%(a)’cx +a;y)=%(a§+al’) (A1.12)
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Figura A1.6 Ley de resistencia al corte de los suelos de Coulomb (Rodriguez, 2010)

, sustituyendo las ecs. A1.11 y A1.12 en A1.10, se tiene:
1 2 ' [ 2 1 ! ! . !
5(03—al)sc cos@ —5(a3+al)s1n<p (A1.13)

, por tanto, el criterio de fluencia para el modelo MC consta de seis funciones, que en términos de
los esfuerzos principales se escriben, como:

fi= %(oé _og)+%(o’2 +03)sing' - c'cosp' <0
fo = %(aé —a§)+%(a§ +07)sing’ - c'cosg' <0

f =l(o’é _al’)+l(o§ +0})sing' - c'cosg’ <0
? ? (Al1.14)
=3 (01-0)+ 3o+ sing ~c'cosg' <0

f: =%(al’ —0’2)+%(a{ +07)sing’—c'cosg' <0

fo=3(03-01)+ 2o wof)sing - cosg =0

Graficando estas funciones en el espacio de esfuerzos principales se obtiene una piramide
hexagonal, como la que se muestra en la Figura A1.7.

La existencia de esquinas en las superficies de fluencia ocasiona que los gradientes no tengan una
definicion unica (falta de unicidad de la solucidn), es decir, que se obtenga una solucion fisicamente
imposible a pesar de tener convergencia numérica. Este problema puede evitarse modificando la
forma de la superficie de fluencia para eliminar las esquinas. Una forma sencilla de la superficie de
MC (o Tresca), se consigue escribiendo (Zienkiewicz y Pande, 1977):
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Figura A1.7 Superficie de fluencia de Mohr-Coulomb (Rodriguez, 2010)

1 1
=—(0,-0%)+—(0,+0%)sing' - c'cosgp’ <0
h 2g(0)( 2 3) 2( 2 3) @ @
1 1
=—(03-05)+—(05+0%)sing'—c'cos¢p' =0
Ve 2g(9)( 3 2) 2( 3 2) @ @
fi= @(ag —al’)+%(ag +0})sing’ - c'cosg’' <0
1 1 (A1.15)
=— (o) -0%)+—(0] +0%)sing' - c'cos¢’ <0
Ja 2g(0)(] 3) 2(1 3) @ %
1 1
=— (o0,-0,)+—(0,+0})sing’ - c'cos@p’' <0
/s 28(9)(1 2) 2(1 2) % @
1 1
=— (0,-0])+—(05+0])sing' —c'cos@p’' <0
Je 2g(6)( 2 1) 2( 2 1) @ @
i)
+sing
5(0)= _ . (A1.16)
1427809 [ 3-sing) g s
3+sing 3+sing

La Figura A1.8 muestra como las esquinas de la superficie de MC se transforman en redondeadas.
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Aproximacion
suavizada

: -

~<

Figura A1.8 Seccion de la superficie de fluencia de MC en el espacio de esfuerzos principales con ¢ = 20°,
aproximacion suavizada (Rodriguez, 2010)

Al-1.2.2 Parametros que intervienen en el MC

Para simular el comportamiento de las arcillas tanto a corto como a largo plazo empleando el
modelo MC, es indispensable distinguir entre los denominados parametros drenados y los no
drenados. La dificultad radica en la seleccion del modulo de elasticidad representativo del
comportamiento a largo plazo (drenado), ya que este puede variar considerablemente dependiendo
del estado de esfuerzos inicial y del incremento de esfuerzos que se desarrolle.

a) Parametros drenados

Los pardmetros que influyen en un analisis de este tipo son £', v', ¢ y ¢’ . Una forma de obtener
E’ es a través del médulo odométrico E - De acuerdo con la teorfa de la elasticidad este puede

calcularse, como:

(1+v')(1-2v)

E'=E
odo (I—V’)

(A1.17)

El E_, puede obtenerse a partir de pruebas de consolidacion unidimensional, de dos formas:

1) Modulo secante, Figura A1.9:
Epp=—=—(l+¢)) (A1.18)

, donde:
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!

U ! !
Ae=C,log— para 0,<0'<0,

Oo
o' b
Ae=C.log— para 0,=0,<0 (A1.19)
OO :
G Gl ! !
Ae=C, log—£+C log— para 0y<0,<0
o o,
C. = indice de recompresion en el plano log o'-e
C, = indice de compresion en el plano logo’ —e
U(; = esfuerzo efectivo inicial
0‘; = esfuerzo efectivo de preconsolidacion
8Z
Ao’
:I:AEZ
77777777777777777777777 ) _ Ao’
i odo Aé‘z
Ae, ¥
”””””” Bt |
—— o’
Ao’
Figura A1.9 Mdédulo odométrico secante (Rodriguez, 2010)
2) Modulo tangente, Figura A1.10:
’ m
e
Eodo = Er:;fo ref J (A1.20)
p
, donde:
m =1 para arcillas y 0.5 para arenas
p"? = esfuerzo de referencia
ol 23(1+eo)p™
Esy = moédulo de referencia = - c
.
, es decir que, para p"ef =100kPa, el E , para condiciones de carga, es:
23(1+¢)
Eoio = —c ¢ (A1.21)

c

, y para la descarga y recarga:
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2.3(1+eo)0,

E,, = (A1.22)

odo
C

r

O'
Figura A1.10 Mo6dulo odométrico tangente (Rodriguez, 2010)

Abhora bien, si en la expresion A1.7 se considera que 0.33 es un valor razonable para V', entonces:

E'=ZE o, (A1.23)

, . . , ! . . . .
Los parametros de resistencia ¢ y ¢ pueden determinarse a partir de pruebas triaxiales

consolidadas-drenadas (Tipo CD) o consolidadas-no drenadas con mediciéon de presion de poro
(Tipo CU).

b) Parametros no-drenados

El médulo no drenado £, puede obtenerse de pruebas triaxiales no-consolidadas no-drenadas (Tipo
UU), sin embargo, de acuerdo con la teoria de la elasticidad este se define, como:

E - I+v,
“ (1+v")

—~
~—

E' (A1.24)

Para un valor tipico de la relacion de Poisson no-drenada v, de 0.5, £, tiene un valor de:
E, =1.13F' (A1.25)

En la practica, se observa comtinmente que F es en realidad mucho mayor respecto a £ " debido a
efectos viscosos en la estructura del suelo (Rodriguez, 2010).
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A1-1.3 Modelo Hardening Soil (HS)
Al-1.3.1 Bases teoricas del HS

El modelo HS es elasto-pléstico con endurecimiento, como el que se describe en la Figura A1.3 y la
relacion esfuerzo-deformacion presenta una relacion hiperbolica (Figura Al.11) descrita por la
siguiente ecuacion:

_ 1 q
")

a

(A1.32)

, donde q, es el valor asintdtico de la resistencia al cortante y E5o el modulo secante para la carga
primaria. En condiciones triaxiales estos pardmetros se define como:

f _  2sin@®’

q , . ,
qa—R—f—m(O'g-l-C COt@) (A1.33)

, , m
ref(0'3+C cot® ) (A1.34)

pref+c cot @’
, donde
0’3 es el esfuerzo de confinamiento

R la relacion entre el esfuerzo desviador maximo, gy y el esfuerzo asintotico, gq. Un valor
estandar del mismo es Ry = 0.9 (Waterman, 2012).

E;gf es el modulo de endurecimiento de referencia, correspondiente a la presion de confinamiento
de referencia p™®/, el cual es usualmente igual a la presion atmosférica (100kPa). De igual forma,
puede ser determinado directamente de la curva esfuerzo-deformacioén obtenida de una prueba
triaxial estandar, como el 50% de la rigidez del valor maximo de la resistencia al cortante, qf
(Figura A1.11).

m es un modulo exponencial que indica la cantidad de dependencia de los esfuerzos. Se ha
observado que para arcillas compresibles, m es igual a 1 y en arenas m es 0.5 (Waterman, 2012)

0. -03 A
q Asintota
e s -Linea de falla
b~
5]
s
5
>
5
o]
;
=
w
m
»

Deformaciones €,

Figura A1.11 Relacion hiperboélica entre esfuerzos y deformaciones (Waterman, 2012)
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El modelo HS hace distincion entre dos tipos de endurecimientos (Figura A1.12): i) endurecimiento
por compresién y ii) endurecimiento por cortante. De la Figura anterior se puede observar que el
criterio de falla se fundamenta en el criterio de falla de MC, sin embargo, la plasticidad se presenta
antes.

Para condiciones triaxiales de esfuerzo y deformacion, la superficie de fluencia al cortante estd dada
por la siguiente ecuacion:

fi=do 424 _» (A1.35)
, donde

v es la deformacién tangencial plastica, la cual, para una deformacion volumétrica constante se
define como:

yP=el —el — el =26 — &l =~ 260 (A1.36)

E, es mdédulo de Young para deformacines elésticas de carga y recarga, y se define como:

E, = E (—"'3“'“’”' )m A1.37
ur = Fur \pref 4¢’ cot @’ (A1.37)
, donde
E;if es el modulo de Young de referencia correspondiente a una presion de referencia p™/

La superficie de fluencia por compresion, en el plano p -¢q, se define como:

~2
fo=L+p? - p} (A1.38)

, donde
@ es un parametro del modelo relacionado a K{'°.

p’ son los esfuerzos efectivos octaédricos
g es una medida de los esfuerzos, definida por:

=01+ 1=1o, -6, (A1.39)
, donde
_ 3—sin®’
0= 3 sin®d’ (A1.40)

La posiciéon de la superficie de fluencia de compresion se determina por el esfuerzo isotrépico de
preconsolidacion, pp, €l cual esta dado por:

1

pp = (reb) (AL41)
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El pardmetro  no es utilizado como pardmetro de entrada, en lugar de éste se utiliza el modulo
edométrico E,.4 (Figura A1.13), el cual se define como:

ref ((0'3+c cotd” \™
Eoea = E, .y <—p”3f+c'c0t(b'> (A1.42)

_—— Superficie de a) Respuesta elastica

I fluencia_ f ¢

b) Endurecimiento
por cortante

¢) Falla de acuerdo
con MC

d) Endurecimiento
por compresion

r

P Pc V4
Figura A1.12 Superficies de fluencia del modelo HS (Waterman, 2012)

-01

ret

_81

Figura A1.13 Relacion hiperbolica entre esfuerzos y deformaciones en el plano o, — &; (Waterman, 2012)

El modelo HS utiliza una regla de flujo no asociada para relacionar las deformaciones plasticas (¢!
y 7). Dicha relacion est4 dada por:

&P = siny,, yP (A1.43)

, donde Y, es el angulo de dilatancia movilizado, y se calcula con la siguiente expresion:

Sin@p—sin@,, (Al.44)

sin = - -
Ym 1—sin @,, sin @
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, donde @,, es el angulo de friccion movilizado y @, es el angulo de friccion del estado critico, y
estan dados por las siguientes ecuaciones:

0,1—0,3

Sin O = 0'1+0'3+2c¢ cot@’ (AL43)
. __ sin@—siny
sin@cs = T—sin@siny (Al1.46)

Al-1.3.2 Parametros que intervienen en el HS
El modelo HS es definido por los esfuerzos efectivos, y por tanto, se necesitan pardmetros de

resistencia y de rigidez efectivos. Entre los parametros de entrada utilizados se encuentran los
siguientes:

E ;gf el médulo de referencia en una prueba triaxial consolidada-drenada (CD)

E;if el médulo de referencia de carga y descarga en una prueba consolidada-drenada (CD)

re , . . .,
E .4 el modulo de referencia en una prueba de consolidacion

p"¢/ es la presion de referencia, la cual es usualmente igual a la presion atmosférica (100kPa)

m es un modulo exponencial que indica la cantidad de dependencia de los esfuerzos. Se ha
observado que para arcillas compresibles, m es igual a 1 y en arenas m es 0.5 (Waterman, 2012)

Vur €8 la relacion de Poisson para carga y descarga. Generalmente este valor va de 0.15 a 0.2
(Waterman, 2012)

¢’ es la cohesion drenada
Q" es el angulo de friccion drenado
Y’ es el angulo de dilatancia

A continuacion, se presentan algunas correlaciones para determinar dichos parametros de entrada,
dependiendo de si el suelo en estudio corresponde a una arena o arcilla.

a) Rigidez de la arena

A partir de una prueba triaxial consolidada-drenada (CD) se puede determinar el siguiente
parametro de rigidez (Waterman, 2012):

ref _ /p”"f+ccot®' _ pref
E50 = Eg, m =~ Eoed (A1.47)
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A partir de una prueba edométrica drenada se pueden determinar los siguientes pardmetros de

rigidez (Waterman, 2012):
ref _ ’pref+ccot(b' _ pref
Eoed - Eoed O',y++CCOt¢, ~ ESO (A148)
pref +ccot®’
EZif = 0.9Ey1 oea ;m (A1.49)

, donde Eyy peq €s €l modulo de rigidez de carga y descarga obtenido de una prueba edométrica
drenada.

b) Rigidez de la arcilla
Como se menciond anteriormente, el HS trabaja con parametros de rigidez drenados, sin embargo,

normalmente se realizan pruebas no drenadas del tipo UU en suelos arcillosos, por lo que para
relacionar ambos parametros, se recomienda utilizar la siguiente ecuacion (Waterman, 2012):

_ (1+v) &so
Eso = ( +vu) ES (A1.50)

A partir de una prueba edométrica drenada se puede determinar el siguiente parametro de rigidez
(Waterman, 2012):

ref _ , Eqey
E, = 09ccotd —<5 (A1.51)
(ko)
ref _ 1 .ref _ 50000kPa __ 500kPa
Eoed _EESO - I, - w;—1 (A1.52)

, donde I, es el indice de plasticidad y wy, el limite liquido.
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ANEXO 2

TIPOS DE ANALISIS MEDIANTE EL MEF

A2-1. ANALISIS EN TERMINOS DE ESFUERZOS TOTALES CON PARAMETROS
NO-DRENADOS

Cuando se requiere simular un problema a corto plazo, en el que se supone que la presion de poro
en el suelo no tiene tiempo para disiparse (suelo fino con permeabilidad baja); es posible realizar un
analisis en términos de esfuerzos totales considerando pardmetros no-drenados. Este tipo de analisis
puede utilizarse para estudiar problemas relacionados con capacidad de carga o desplazamientos
inmediatos. El tnico modelo que puede emplearse para este tipo de andlisis es el MC y los

pardametros que influyen son £ , v, y ¢,, ver Anexo 1.

Es importante hacer notar que para este tipo de analisis no es necesario definir la condicién inicial
de presion de poro ya que es en términos de los esfuerzos totales, asimismo, en lugar de emplear K,
la relacion de esfuerzos iniciales estara dada, por:

’
O _ OyyOKO +Uu

xx0

(A2.1)

’
O'yyo UyyO +u

A2-2. ANALISIS EN TERMINOS DE ESFUERZOS EFECTIVOS CON PARAMETROS
DRENADOS Y CONDICIONES INICIALES DRENADAS

Cuando se realiza un analisis en términos de esfuerzos efectivos y se consideran parametros
drenados, se obtendran esfuerzos y deformaciones al final del proceso de consolidacion sin tomar
en cuenta lo que sucede durante este, ya que no se incluye el factor tiempo y no se lleva registro de
la evolucion de las presiones intersticiales (presion de poro). Este tipo de andlisis puede utilizarse
para estudiar problemas relacionados con desplazamientos diferidos (a largo plazo). Es posible
emplear cualquiera de los modelos constitutivos avanzados incluidos en el PLAXIS.

A2-3. ANALISIS EN TERMINOS DE ESFUERZOS EFECTIVOS CON PARAMETROS
DRENADOS Y CONDICIONES INICIALES NO-DRENADAS

Cuando se requiere conocer el estado de esfuerzos, deformaciones y desplazamientos; antes,
durante y al término de un proceso de consolidacion, es posible realizar un analisis en términos de
esfuerzos efectivos con pardmetros drenados, considerando condiciones iniciales no-drenadas y
evaluando el exceso de presion de poro durante dicho proceso.

De acuerdo con la teoria de Terzaghi, los esfuerzos totales se definen, como:
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!
o O +u

XX
!
Oyy Oy +u
!
o, o, +u
= , (A2.2)
Oy Oy
!
oy, oy,
!
OZ)C OZ)C

Por tanto, la ley de Hook en término de los esfuerzos totales y de la presion de poro, puede
escribirse, como:

O —U 1-v' v v/ 0 0 0
Oy, —U v 1=v Y 0 0 0
RS R - ; ; 1_ov 1 20' 2 8 . A23
Oy (1-2v')(1+v) (1-2v)/ 0 ( -)
0 0 0 0 1-2v')/2 0
o (1-2v)/
o o 0 0 0 0 (1-2v')/2
Ahora, si los médulos de rigidez volumétrica K y al cortante G'se definen, como:
E' E'
K'=—— G'=
3(i-2vy 7 Ta(1ev) (A2:4)
, entonces:
! 4 ! ! 2 ! ! 2 ! [ e
O'xx—bt K+§G K—EG K—EG 0 0 0 Eyy
— £y
w7 k26 k+ie k=26 0 0 o || 7
Op—HU _ ; ; i gzez (A2.5)
O,y K'-=G' K'-=G' K'+-G'" 0 0 O e ’
3 3 3 o
2 0 0 0 G 0 0 £
O, 0 0 0 0 G 0 e
0 0 0 0 0 G |L &

Si se considera que el agua no es incompresible y, por tanto, se acepta cierto cambio de volumen,
entonces el incremento de la deformacion volumétrica del suelo Ag, puede estimarse a partir del

modulo de rigidez volumétrica del agua K, y de la porosidad n del mismo, como:
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n 1-n
Ae, =—Au+—=—Au
T K (A2.6)

w w

donde el modulo del agua debe ser considerablemente mayor que el de la estructura del suelo
K, >>nK'. Por tanto, el exceso de presion de poro Au puede estimarse en funcién de las

deformaciones elasticas, como:
K K
_ w e e e _ w
Au= T(exx +Ey +E,)= - £, (A2.7)

, entonces la matriz de rigidez puede escribirse, como:

K’.,.i(;’.,.& K’_%G’+ﬁ K’—%G’+& 0 0 O s,
Oy 3 n 3 n 3 n
PN
Oyy K’—EG'+& K’+iG’+& K’—EG’+& 0O 0 O Y
3 n 3 n 3 n e
o | 5k 5 K A K = (A2.8)
Oy K-2G+=2 K-ZG'+=% K'+-G'+=2 0 0 0 | ¢ '
3 n 3 n 3 n o
Oy, 0 0 0 G 0 0 851
o, 0 0 0 0 G 0 £
- : 0 0 0 0O 0 G “

, ahora si substituimos los modulos no-drenados:

K,-k+% v G -¢ (A2.9)
n

, obtenemos la matriz de rigidez en término de los esfuerzos totales con parametros no-drenados,
como:

Ku+fcu Ku—%Gu Ku—zGu 0 0 0 |[ .
O'yy Ku - %Gu Ku + iGl,{ Ku - z(;Ll 0 0 O gyy
o 3 3 3 g
2 2
o |I= K,-2G, K,-2G, K,+2G, 0 0 0 ; (A2.10)
xy 3 3 3 gxy
o, 0 0 G, 0 0 | g
o, 0 G, 0| .
o 0 G, |F ™

Por tanto, Au puede obtenerse a partir de la ec. A2.7 y de K,,/n en funcién de las relaciones de

Poisson drenada y no-drenada, v y Vv, , respectivamente, como:
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-\ 7) g (A2.11)

K, 3(v, -V ,
no (1-2v,)(1+v)

,y el médulo K . puede obtenerse, como:

K’ (A2.12)

Asimismo, de acuerdo con la teoria de Skempton (1954), el exceso de presion de poro en funcion de
los parametros A y B, se expresa, como:

Au=B[Ac;+A(A0, - Ads)] (A2.13)
, para condiciones de compresion triaxial (Ao;,Ao, =Aoy):

_Ao,+2A0;-3Au K,

Au , (A2.14)
3K n
, entonces:
Au = ! Ao +1(Aa -Aoy)
LS 3T\ 3 (A2.15)
KW
, donde:
1
=—07s vy A==
1+ nkK 3 (A2.16)

Por otra parte, para la condicion inicial, la resistencia al corte no-drenada ¢, puede calcularse a

través de los parametros drenados ¢' y ¢, para lo cual, el incremento del esfuerzo efectivo
isotropico se define, como:

, Ao, +Ao, +Ao, ,
Ap' = = K'A¢ (A2.17)
3 v

, para la condicion no-drenada Ae, =0 y Ap'=0, por tanto, para un estado plano de

deformaciones:
Ae_ = ;I[AUQZ —v’(Aa)’q +Ao), )]= 0 (A2.18)

, por tanto:
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Ao, =v'(Ad), + Aa;y)

, laec. A2.17 puede escribirse, como:

Ap = Ao, +Ao,, +13/’(Ao;x +Ao, ) _ (1+v')- (A?’x +Ao,, ) 0

, e tiene que:

! !
Ao, +Ao, =0

, por tanto, la resistencia ¢, puede evaluarse como, Figura A2.1:

! !
o._+o .
c =7”2 2.sing’ +c-cos¢’

(A3.19)

(A2.20)

(A2.21)

(A2.22)

Figura A2.1 Circulos de Mohr para evaluar la resistencia ¢, en un estado plano de deformaciones, a partir de

parametros drenados (¢’ y ¢')

Ahora, si no se cuenta con el valor de los pardmetros de resistencia drenados (¢” y ¢ ), entonces es

posible, de manera aproximada, realizar un andlisis con parametros de compresibilidad drenados y

de resistencia no-drenados. Si en la ec. A2.22 ¢' = 0, entonces ¢ =c,.

De acuerdo con lo anterior, es posible mencionar que este tipo de andlisis puede efectuarse
considerando, tanto pardmetros de resistencia no-drenados, como drenados. Para el primer caso solo
puede emplearse el modelo MC y para el segundo todos los modelos constitutivos avanzados

includios en el PLAXIS (2006).
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ANEXO 3

EVOLUCION HISTORICA DE LA RED HIDROGRAFICA DE LA
CUENCA GRIJALVA

Una vez realizado el descubrimiento de Tabasco por Juan de Grijalva en junio de 1518, y su
posterior conquista, con el objeto de conocer para la corona espafiola las tierras descubiertas, el 6 de
febrero de 1579 don Guillén de las Casas, gobernador de Yucatan, gir6 al alcalde mayor de Tabasco
las instrucciones del rey concernientes a la preparacion de reportes acerca de la geografia, historia y
recursos de diversas porciones de las Indias. De esta disposicion, se encomend6é a Melchor de
Alfaro Santa Cruz, vecino de la villa y encomendero de la provincia, para hacer un mapa “lo mejor
que pudiese” (IMTA et al., 2008).

Este mapa fechado a 26 de abril de 1579, fue fruto de los viajes que el autor realiz6 a través de la
mayor parte de la provincia y ofrece una vision real de la tierra y que si bien, aunque la
representacion esta distorsionada por su composicion circular, es un valioso documento que muestra
la compleja red hidrografica del estado de Tabasco. Este mapa a color, se conserva en el Archivo
General de Indias, en Sevilla y sus dimensiones son de 57 por 60 cm (Figura A3.1)

LY

Figura A3.1 Mapa de la provincia de Tabasco en 1579. Archivo General de Indias Sevilla (IMTA et al., 2008)

Hasta antes de que se desarrollara la red carretera en el estado de Tabasco, fue la extensa red de vias
fluviales, la que permiti6é el movimiento de mercancias concentrandose estas en Villahermosa, y se
exportaban por el puerto de Frontera, a los mercados nacionales o internacionales; muchas de las
poblaciones se fueron asentando a orillas de los cauces y en la parte externa de los meandros para
tener mayor profundidad en el atraque de las embarcaciones.

Analizando diversos estudios y publicaciones, se presenta a continuacion una resefia de comentarios
sobre los cambios y evoluciones que se han presentado en la parte baja de la cuenca
Grijalva-Usumacinta, hasta antes de la construccion de las grandes presas en la parte alta de la
cuenca, con el objeto de que sirvan de reflexion para el andlisis de los efectos de las inundaciones y
el proyecto de las obras de infraestructura para su control.

Asi, de acuerdo a lo descrito por el Ing. Luis Echegaray Bablot en la revista Ingenieria Hidraulica
en México, 1956, Vol. X, Num. 1, pag. 29 se comenta:
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Primitivamente el rio Mezcalapa después de pasar por Huimanguillo seguia hasta Nueva Zelandia
(Cérdenas), Comalcalco y Paraiso, por el cauce del hoy llamado rio Seco, para desembocar al mar
por la Barra de dos Bocas, cerca de la laguna de Mecoacén (Figura A3.2).
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Figura A3.2 Sistema Fluvial en el siglo XVI (Velazquez, 1994)

En 1675, aprovechando un rompido que empezaba a formarse en la margen derecha, se provocod
artificialmente su desviacion hacia unos bajos situados al oriente y se cambid su curso. Esta
desviacion segun una leyenda tabasquefia, fue debida a los indios que desviaron la corriente del rio
Mezcalapa del rio Seco a la altura del poblado de Nueva Zelandia (Rompido de Nueva Zelanda,
Figura A3.3a), creyendo entonces que de esa manera se pondria un alto a las incursiones de los
piratas por el rio Seco. Como estos bajos no tienen suficiente pendiente, el rio que se formo ha sido
muy divagante. Primero se encauzo por el rio Viejo, se unia al rio de la Sierra, 2 km. al sur de
Villahermosa, y formaban entre ambos el rio Grijalva. Esto ocasioné grandes inundaciones en
Villahermosa que estuvieron a punto de acabar con la ciudad.

En 1881 se formo en la ribera izquierda el Rompido de Manga de Clavo (Figura A3.3b), 16 km al
oriente de Nueva Zelandia, ya fuera del rio Viejo, originando la formacién del rio Carrizal que
pasaba 3 km al norte de Villahermosa, continuando por el rio Medellin para desembocar al mar por
la Barra de Chiltepec. Esto motivo que se cegara el rio Viejo lo que disminuyd la magnitud de las
inundaciones en Villahermosa y haciendo que la mayor parte de la corriente del Mezcalapa pasara
al rio Gonzélez, el cual desemboca en el Golfo sobre la barra de Chiltepec. Asi mismo, esta
desviacion disminuyd considerablemente el gasto del bajo Grijalva, perjudicando la navegacion

fluvial entre Villahermosa y Frontera.
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Aproximadamente en 1886, se inicid la excavacion de un canal para conectar el Carrizal con el
Grijalva. Terminado varios afios mas tarde este canal (La Pigua) fue aparentemente un beneficio
durante cierto tiempo; pero recientemente la Comision del Grijalva inform6 que mas agua se pierde
por el canal hacia el Carrizal de lo que corre hacia el Grijalva. En 1904, debido a un pequefio canal
de navegacién que se construyod, de s6lo 5 m de ancho, se form6 el Rompido de la Pigua (Figura
A3.4) que volvié a pasar las aguas del rio Carrizal al Grijalva 4 km al noreste de Villahermosa,
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agravando nuevamente el problema de las inundaciones
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Figura A3.4 Romp;ido de la Pigua-1904 (Velazquez, 1994)
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El siguiente cambio importante en la hidrografia del Mezcalapa fue ocasionado por una serie de

grietas que tuvieron lugar entre 1932 y 1952. El Rompido del Samaria (Figura A3.5) ocurri6 en 1932

sobre la ribera izquierda del rio Mezcalapa. 10 km al noreste de Nueva Zelandia, que desvid las

aguas del rio Mezcalapa hacia la laguna de Campo Grande y pueblos de Cunduacan, Jalpa,
Nacajuca, etc; cegandose el rio Carrizal y desapareciendo el peligro de inundaciones para
Villahermosa, pero creando graves problemas en los pueblos citados y en la zona agricola de la
Chontalpa. en la que quedaron casi improductivas 20000 Ha que eran el granero de Tabasco. Esta
rotura caus6 una de las peores inundaciones que se han visto en la Chontalpa central. Al principio,
el agua descargaba por medio de varios distribuidores del Mezcalapa, incluyendo el rio
Cunduacan-Nacajuca que conduce a la barra de Chiltepec. Eventualmente un nuevo distribuidor

llamado el rio Samaria se formo.
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Figura A3.5 Rompido del Samaria-1932 (SRH, 1964)

En 1940, se abri6 el Rompido de Caiias (Figura A3.6) la ribera derecha del Samaria, a 8 km al norte,
por lo que se formo el rio Cafas, que vuelve nuevamente parte de las aguas que salen por el
Rompido de Samaria al rio Medellin. Dicho rompimiento causé graves dafos por inundacion, y la
formacion de un gran lago (recientemente azolvado por aluvion) en la parte sur de la Chontalpa.
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En 1952, el Rompido del Veladero (Figura A3.7) en el rio Carrizal, acompafiada de aguaceros
torrencialles huracanados, causaron inundaciones en la Chontalpa central, invadiendo un gran
numero de poblados y acabando con la mayor parte de las cosechas. Finalmente, en 1955, el rio
Carrizal abrié un nuevo Rompido, aguas abajo de Samaria, llamado Boca de Zavala.
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Por otra parte, en el estudio “La modernizacion forzada del tropico: El caso de Tabasco”,
coordinado por Fernando Tudela (1992), menciona que con anterioridad a la inauguracion de la
primera presa sobre el Grijalva, la Secretaria de Recursos Hidraulicos (SRH) puso en marcha en la
cuenca baja un conjunto muy importante de obras hidraulicas, que se resefian a continuacion:

®* Cegamiento del rio Viejo Mezcalapa para reducir drasticamente las inundaciones que
padecia la ciudad de Villahermosa

® Cierre del Veladero, para evitar el avance del Rompido del Veladero, que amenazaba unas
40000 ha agricolas en los municipios de Paraiso, Comalcalco y Cardenas

® Bordo del paralelo 18; libr6 a una gran parte de la Chontalpa del riesgo de desbordamiento
del Mezcalapa sobre la subcuenca costera en el caso de muy fuerte avenida. Este bordo
sirvi6 de base para el trazado de la principal carretera que mas adelante uniria a Tabasco
con Veracruz.

* Reencauzamiento del Mezcalapa por el canal el Macayo; permitié el rescate de zonas
inundadas veinte afios atras por el “rompido” de Samaria y restableci6 la navegabilidad del
Grijalva desde Samaria/Villahermosa hasta Tres Rios, cerca de Frontera

* Bordo de Nueva Zelandia, para prevenciéon de un nuevo “rompido” que en la zona del
ingenio del mismo nombre amenazaba con reactivar el rio Seco. El bordo sirvi6 de soporte
a un camino de unién entre Nueva Zelandia y Samaria.

®* Bordo Samaria-Huimanguillo, para proteger a la poblacion de Huimanguillo, y zonas
agropecuarias aledafias, asi como para evitar que en crecientes extraordinarias se inundara
el sur de la zona que después corresponderia al Plan Chontalpa.

®* Dren Samaria-Mecoacan; drené una parte importante de la Chontalpa, permitiendo el
cultivo de nuevas areas.
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* Dren Habanero-Veladero; deseco la laguna de Veladero y facilitd la construccion de las
terracerias del paralelo 18, abriendo ademas unas 900 ha al cultivo

® Drenes y caminos W-15, W-20, W-25, en la zona de El Limén. Estas obras drenaron unas
40000 ha para promover su uso agricola. La zona se drend para prevenir inundaciones
debidas a la precipitacion local y por considerar conveniente en funcion de la tecnologia
agricola que se pretendia implantar.

* Bordo de Huimanguillo, para proteccion de la cabecera municipal.

® Defensas de Villahermosa

®* Bordo Samaria-Los Monos; defendié la zona baja de la Chontalpa desde Samaria hasta
Villahermosa y sirvidé de comunicacion para el conjunto de rancherias ubicadas en la ribera
del rio Carrizal.

® Dren Chapultepec-Limén; drend un area comprendida entre el Mezcalapa y el bordo del
Mezcalapa y el bordo del paralelo 18, permitiendo una comunicacion fluvial entre el
sistema del Grijalva y del Tonala.

* Dren Mezcalapa-Coatajapa; dren un area extensa cercana a la poblaciéon de Huimanguillo.

® Corte de Tacotalpa; protegié a la poblacion de Tacotalpa atajando la erosidon que ejercia el
rio del mismo nombre.

* Cauce piloto en el km 23 del rio Samaria.

La ejecucion de las obras en la cuenca baja del Grijalva se intensifico a partir de 1955, en la
segunda mitad del periodo de Adolfo Ruiz Cortines. Esta es una breve resefia de algunos
documentos que hacen mencién a la evolucidon y cambios que ha tenido el rio Grijalva en su parte
baja; faltaria considerar al rio Usumacinta y los afluentes de ambos rios, asi como, los cambios que
se han presentado en la desembocadura de los rios, la evolucion de deltas y linea de costa, asi como
los impactos en los sistemas lagunarios y cuerpos de agua por efectos de estas alteraciones, el
cambio en el uso del suelo y los efectos de la contaminaciéon por descargas urbanas, agricolas,
pesqueras e industriales.
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ANEXO 4

CARACTERISTICAS ESTRATIGRAFICAS DEL SITIO EN ESTUDIO

Tabla A4.1. Caracteristicas estratigraficas en el sitio Puente Grijalva II, colonia Gaviotas Sur
(obtenidas con los sondeos efectuados por COMISION FEDERAL DE ELECTRICIDAD en julio

de 2003, citado por Auvinet et al., 2008)
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- Ne° de
- é de finos de agua liquido | plastico friccio
= : Estrato golpes riceton Ym
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-9
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=
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—| 0 =
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2
SR .| Arillade 16
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v« plasticidad y 23.6
N < A . . 17 F=75.60 a 322 16 38 21 15.30
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“- o Limo arenoso
2 « ﬁ de alta 5 --- 89 89 27.45 26 5 11.30
plasticidad (CH)
Arcilla limosa
o o de alta 44.5
2 « 9 plasticidad y 6 --- a 70.8 23 8 7 12.8
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2« plast‘icidad. y 9 N 41;0 - . N N .
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2 = N plasticidad y 13 - a 42.8 19.10 -- -- 13.78
e o~ . .
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[‘:‘. = plasticidad y 6 --- a 45.20 19.75 10 - 13.01
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media (CL)
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o o Al
= o O Pastadacy 6 a 53.90 19.10 18.14
o —| consistencia 16.58
media (CH) '
— .
2|, o Arillade 27.90
S| _  plasticidad y _
Zls ® . . 8 F=41.43 a --- - - - -
S[= 3 consistencia 50.90
5 media (CH) )
3
Al s ay- 7 F=52.47 a
) ~| consistencia 36.6
A media ’
g 22.70
b ~ .
P Limo arenoso 7 F=94.24 a - -—- -—- - -—-
a7 32.30
Arcilla de alta
; R plast‘101dad.y 7 55 53 20 -—- - ---
— — consistencia
media (CH)
e e
¢ =gl Limo arenoso - -- 38 --- --- - --- -
o o Arcillalimosa
o © ¢ debaja - - 52 50 22.7 -—- - -
- plasticidad (CL)
[@) N
¢ < | Arena fina - - 35 --- - --- --- -
« Arcilla limosa
= « X de consistencia 25 - 40 -- - - -- -
dura
- .
= o Limo 34 — 30 — - - — —
— — arenoso fino
o Arcilla @imosa.l
o0 = of de consistencia 31 31 - - -—- - ---
rigida
< .
¥ ; Limo arenoso 15 L 31 N . N N .
— | fino
Arcilla de alta
; < g plaSt‘ICIdad.y 10 . 38 i i i i i
— o consistencia
semidura (CH)

170




Anexo 4. Caracteristicas Estratigraficas del Sitio en Estudio

20.3

20.7

Arena fina
limosa de
compacidad
media (SM)

23

20.7

20.8

Arcilla con
arena gruesa y
consistencia
dura

18

De 20.8

21.2

Arena fina poco
limosa de
compacidad
media (SM)

30

De21.2

21.4

Arcilla con poca
arena fina y
consistencia
dura

27

18

De21.4

223

Arcilla con poca
arena fina y
consistencia
rigida

32

25

De 22.3

253

Arcilla de alta
plasticidad con
poca arena y
consistencia
rigida (CH)

50

25

Tabla A4.2. Caracteristicas estratigraficas en el sitio Puente Grijalva II, colonia Gaviotas Sur

(obtenidas con los sondeos efectuados por COMISION FEDERAL DE ELECTRICIDAD en

agosto, 2004)
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TABLA DE DATOS DE ESTACIONES HIDROMETRICAS

ANEXO 5

CERCANAS A LA CIUDAD DE VILLAHERMOSA DURANTE EL

PERIODO DE OCTUBRE-NOVIEMBRE 2007

Estacion Gaviotas

Estacion Pueblo

Estacion Porvenir

Estacion Muelle

Nuevo
NAMO 542 m NAMO 7.49 m NAMO 4.74 m NAMO 524 m
Fecha Nivel | Precipitacion | Nivel | Precipitacion | Nivel | Precipitaciéon| Nivel |Precipitacion
[m] (mm) [m] (mm) [m] (mm) [m] (mm)
16-oct-07 5.14 - 7.60 - 4.35 - 4.82 -
17-0ct-07 5.24 77.40 7.62 76.20 4.42 85.00 4.89 89.30
18-oct-07 5.36 0.10 8.06 0.00 4.54 0.00 5.01 12.60
19-oct-07 5.36 0.00 7.70 0.00 4.58 0.00 5.01 0.00
20-oct-07 5.34 10.70 7.50 9.70 4.59 27.50 5.02 15.30
21-oct-07 5.45 3.30 7.82 2.00 4.69 31.10 5.12 11.90
22-o0ct-07 5.46 1.70 7.58 8.80 4.70 2.00 5.13 0.80
23-o0ct-07 5.41 4.40 7.60 0.10 4.64 1.40 5.08 0.00
24-o0ct-07 5.69 64.00 8.10 25.50 4.89 67.00 5.36 56.90
25-0ct-07 5.92 9.20 8.18 11.80 5.16 5.50 5.60 4.80
26-oct-07 6.10 0.00 8.16 0.00 5.32 0.00 5.68 0.00
27-0ct-07 6.22 0.00 8.08 0.00 5.41 0.00 5.77 0.00
28-oct-07 6.26 - 7.92 0.00 5.47 0.00 5.92 0.00
29-0ct-07 6.54 108.80 8.18 164.60 5.68 102.00 6.12 123.10
30-oct-07 6.77 73.00 8.31 128.00 6.03 93.00 6.48 90.70
31-oct-07 7.15 110.10 8.34 65.10 6.37 67.50 6.84 132.30
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ANEXO 5. TABLA DE DATOS DE ESTACIONES HIDROMETRICAS CERCANAS A LA
CIUDAD DE VILLAHERMOSA EN EL PERIODO DE OCTUBRE-NOVIEMBRE 2007

Estacion Gaviotas

Estacion Pueblo

Estacion Porvenir

Estacion Muelle

Nuevo
NAMO 542 m NAMO 7.49 m NAMO 4.74 m NAMO 524 m
Fecha Nivel | Precipitacion | Nivel | Precipitacion | Nivel | Precipitacion| Nivel |Precipitacion

[m] (mm) [m] (mm) [m] (mm) [m] (mm)

01-nov-07 | 7.62 10.20 8.36 9.20 6.55 13.20 7.14 12.00
02-nov-07 | 7.81 9.50 8.40 7.30 6.65 11.00 7.23 0.00
03-nov-07 | 7.73 0.00 8.33 0.10 6.65 7.40 7.19 0.00
04-nov-07 | 7.51 16.20 8.22 3.40 6.58 10.60 7.04 0.00
05-nov-07 | 7.19 0.00 8.14 0.00 6.42 0.40 6.76 0.00
06-nov-07 | 6.92 0.00 8.01 0.00 6.28 0.00 6.58 0.00
07-nov-07 | 6.70 - 7.88 0.00 6.05 0.00 6.51 0.00
08-nov-07 | 6.50 0.30 7.74 0.00 5.88 1.60 6.28 0.00
09-nov-07 | 6.34 0.00 7.57 0.00 5.59 0.00 6.12 0.00
10-nov-07 | 6.19 - 7.37 0.00 5.43 0.00 5.94 0.00
11-nov-07 | 6.04 - 7.17 0.00 5.27 0.00 5.76 0.00
12-nov-07 | 5.89 - 6.98 0.00 5.10 0.00 5.58 0.00
13-nov-07 | 5.66 0.00 6.74 0.00 4.87 0.00 5.35 0.00
14-nov-07 | 5.46 41.70 6.55 0.00 4.72 44.00 5.18 0.00
15-nov-07 | 5.23 0.40 6.38 0.00 4.52 0.20 4.96 0.00
16-nov-07 | 5.03 1.10 6.32 0.60 4.26 0.00 4.72 0.00
17-nov-07 | 4.78 0.00 6.04 0.00 4.06 0.00 4.52 0.00
18-nov-07 | 4.46 0.00 5.64 0.00 3.78 0.00 4.27 0.00
19-nov-07 | 4.18 0.00 5.30 0.00 3.51 0.00 3.90 0.00
20-nov-07 | 3.94 - 5.01 4.10 3.26 38.00 3.66 0.00
21-nov-07 | 3.71 1.60 4.80 0.00 3.04 30.00 3.44 0.00
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ANEXO 5. TABLA DE DATOS DE ESTACIONES HIDROMETRICAS CERCANAS A LA
CIUDAD DE VILLAHERMOSA EN EL PERIODO DE OCTUBRE-NOVIEMBRE 2007

Estacion Gaviotas

Estacion Pueblo

Estacion Porvenir

Estacion Muelle

Nuevo
NAMO 542 m NAMO 7.49 m NAMO 4.74 m NAMO 524 m
Nivel | Precipitacion | Nivel | Precipitacion | Nivel | Precipitacion| Nivel |Precipitacion
Fecha

[m] (mm) [m] (mm) [m] (mm) [m] (mm)
22-nov-07 | 3.52 0.00 4.65 0.00 291 0.00 3.28 0.00
23-nov-07 | 3.34 0.00 4.50 1.00 2.75 0.00 3.11 0.00
24-nov-07 | 3.18 9.10 4.43 0.20 2.62 40.80 2.98 0.00
25-nov-07 | 3.11 0.00 443 0.00 2.62 0.00 2.87 0.00
26-nov-07 | 2.98 - 443 0.00 2.62 0.00 2.73 0.00
27-nov-07 | 2.84 0.30 4.04 0.00 2.29 0.00 2.61 0.00
28-nov-07 | 2.75 6.10 4.02 1.90 2.21 4.60 2.54 6.00
29-nov-07 | 3.01 1.60 3.88 3.40 2.52 9.50 2.76 1.50
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