 Paiacio de Mineris

Caile de Tacuba 5
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.V CURSO INTERNACIONAL DE MECANICA DE SUELOS
MODULO I: MECANICA DE SUELOS APLICADA AL DISERO Y

R

o CONSTRUCCION DE PRESAS.
Del 5 al 10 de octubre 1992

—— - -

ot

L HORA

FECHA TEMA
- 'L“. RN B
“‘Luned’ 5 de octubre 17400 -a l8 00 hrs.- Introduccidn Ing.
‘ T ' R fa .Elementos Constitutivos

e e _ 18‘00 21 00 hrs. Cimentacidn Ing. -
Martes 6 de octubfe - . 17: oo a 19:00 hrs. Materiales de Construccidn. Ing.
T 19 00 a 21:00 hra. Disefio Ing.

ilercoles 7 de octubre 17:00 a 21:00 hrs. Diseiio Ing.
' ' _ ‘ Ing.

Jueves 8 de d;fﬁﬁr@ 17:00 a‘él:OO hrs. Construccidn Ing.
SO : PR CrLe e Ing.

- Sy Ing. Amos Fco.

iﬁi;}ne§“9u&ehbé£hbre 17 00 é lB'DQHhrs. Construccidn Ing.
19 00 a 213 00 ﬁrs. Comportamiento de la presa Ing.

SEbado 10 de Bétubf; 9:00 a 14 00 hrs. Visita Técnica Ing.

Evert Herndndez Ldpez

Héctor Lopez Calderdn

Amos Fco. Diaz Barriga
Ricardo Vilaboa Azcanio

Gustavo Perez Sanchez
Francisco Gonzdlez Valencia

Hector Ldpez Calderdn

Jorge Gamboa Flores

Diaz Barriga
Francisco Gonzilez Valenc1ﬂ;'
Guillermo Garcia Malo Flores

Antonio Mozqueda Tinoco.‘”

rao
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FACULTAD DE INGENIERIA . N A.M.
DIVISION DE EDUCACION CONTINUA

CURSOS ABIERTOS

V CURSO INTERNACIONAL DE MECAN!ICA DE SUELOS

MODULO: 1

LA MECANICA DE SUELOS APLICADA AL DISENO Y CONSTRUCCION DE PRESAS

INTRODUCCION

ING. EVERT HERNANDEZ LOPEZ

OCTUBRE, 1992 .
Palacio de Mineria  Calle de Tacuba§  Primer piso  Deleg. Cuauhtémoc 06000  México, D.F.  Tel.: 52140-20  Apda. Postal M-2285



PRESA: Es el conjunto de obras civiles y electromecanicas que
modifican el régimen del escurrimiento natural de una

corriente.

OBJETO DE LAS PRESAS

1) ALMACENAMIENTO

. - Agua potable
Riego
. Generacion de energia eléctrica

Usos industriales
. Otros usos { turisticos, piscicolas,

vias‘de comunicacion )

2) DERIVACION

. Mismos usos que las presas de -
almacenamiento
3) REGULACION.
- _ . Control de avenidas



ELEMENTOS CONSTITUTIVOS DE UNA PRESA:

1}

2)

3)

4)

5)

OBRA DE CONTENCION

Cortina principal

. Dique (s) auxiliar (es)

OBRA DE DESVIO

' }
OBRA DE CONTROL Y DE EXCEDENCIAS .

Descarga libre

Descarga controlada
OBRA DE TOMA

OBRA DE GENERACION

. Conduccion
. Casa de Maquinas

o _ ' . Desfogue



PRESAS MAS ALTAS DE MEXICO

Nombre ) Tipo  Alwra
(m)
1. Chicoasen, Chis. E 250
2. Zimapan, Hgo. A 200
3. Aguamilpa, nay. E 186
&. El Infiernille, Mich. E 149
3. La' Angostura, Chis. T-E 144
6. Netzahualcdyotl, Chis. T-E 138
7. El Noville, Son. A 134
8. El Comedero, Sin. T-E 134
9. El Caracol, Gro. T-E t26
10. Bacurato,_Sin. T-E 115
1. Santa Rosa, Jal. A 114
12. Ei Humaya, Sin. T-E 106
13. Colimitla, Jal. A 105
14, Chilatan, Mich. T-E 163
No. Total de presas construidas (1988) : 2685
. almacenamiento  : 1273
derivadoras ;1412
Hectareas irrigadas 6 mitlones

Generacion hidroeléctrica 18200 Gwh/anual (1987)

1980
En const.
En const,
1963
1974
1964
1965
1932
1987
1982
1965
1964
1951
1933

Afio de terminacidn

(1994)
(1994)

(.4



FALLAS DE PRESAS {Middlebrooks, 1952)

1)

2)

3)

4)

)

6)

7

Insuficiencia del vertedor

Filtraciones

Deslizamientos

Conductos enterrados

Recubrimiento de taludes

Causas varias

Causas desconocidas

30%

25%

15%

13%

5%

7%

5%



CLASIFICACION DE FALLAS (USCOLD/1975)

) FALLAS

. ACCIDENTES

. DANOS DURANTE CONSTRUCCION

. REPARACIONES MAYORES



TIPOS DE CORTINA

1) SECCION HOMOGENEA
2) SECCION MATERIALES GRADUADOS

3) ENROCAMIENTO

. Con nicleo central de arcilla

. Con cara de concreto

4) CONCRETO

. Gravedad

Convencional

C.C.R.

. Arco

. Contrafuertes



A,

B.

C.

FALLA, Tipo | (F1): Falla total de una presa en operacién, que -
condujo al abandono de la misma.

FALLA, Tipo 2 {(F2): Falla de una presa en operacidn, que en su -
momento fue severo pero que por sus caracte
risticas permitid efectuar las reparaciones nece
sarias y operar de nuevo la presa. -

ACCIDENTE, Tipo | (Al): Accidente de una presa en operacidn, que
se previno de convertirse en falla debido a repa-

raciones efectuadas y/é modificando la politica -
de operacion.

ACCIDENTE, Tipo 2 (A2): Accidente de una prega durante su pri- -

mer llenado, ocasionando reparaciones inmedia
tas antes de su operacion normal.

ACCIDENTE, Tipo 3 (A3): Accidente de una presa antes de iniciar
su primer llenado.

ACCIDENTE EN EL ALMACENAMIENTO (AR): Accidentes o pro-
blemas encontrados en el area del almacena-
miento durante la operacion de la presa, pero
que no causaron fallas o accidentes a las es-
tructuras.

'DANOS DURANTE CONSTRUCCION (DDC): Dafios a estructuras -
puarcialmente construidas o a estrucluras tem
porales. :

REPARACIONES MAYORES (MR): Reparaciones extensas o impor-
tantes en una. presa, debidas a deterioros na
turales o a aspectos especificos.



CASOS DE

FALLA

Malpasset,

Francia

Construccion: 1952-1959

Tipo: arco

H=z 60 m

L= 223 m

Falla: diciembre 2, 1959

Causa: colapso del empotramiento izquierdo

Yaiont, Italia

Construccion: 1957-1960

Tipo: arco

H= 276 m

Capacidad: 169 millones de m?’

Falla: octubre 9, 1963

Causa: deslizamiento del talud natural

Dafios: muerte de 1925 gentes y destruccion de 5 poblados

Baldwin Hills, E.U.A.

Construccion: 1947-1951
Tipo: homogeénea

H= 71 m

Falla: diciembre 14, 1963

Causa: tubificacién de la cimentacion

Teton, E.U

.

Construccion: 1972-1975

Tipo: homogénea

H= 123 m )

Falla= junio 5, 1976

Causa: tubificacion del cuerpo de la cortina

Dafios: 14 personas muertas y 400 millones de ddlares en pérdidas

L}
H
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fig. 2-1.

Pre-failure leakage on June 5, 1976.




FALLAS DE PRESAS EN MEXICO

1y

2)

3)

4)

5)

6) -

Desbordamiento

Flujo de agua

Deslizamientos

Fugas en conductos

enterrados

Erosion de taludes

Licuacidn

(Marsal, 1980)

El Conejo y La Lliave, Gto. (1975)

Dique

Dique

Presa

Presa
Presa

Presa

Presa

Presa

Laguna, Pue. (1969)

Pescaditos, Qax. (1953)

Santa Ana, Hgo. (1952)

Abelardo L. Rodriguez, Son.
Marte R. Gémez, Tams.

Union Calera, Gto.

Necaxa, Pue. (1909

Tlalpujahua, Méx. (1940)



ESTUDIOS GEOLOGICOS Y GEOTECNICOS

L = Identificacion

1

Evaluacidn

|

- Prefactibilidad

!

l& ~ Factibilidad

Proceso:

Z O~ O>»mMZ »r O

DISENO - CONSTRUCCION

r—-
|
¥

OPERACION

NINGUN ESTU'DIO
RECOPILACION BIBLIOGRAFICA
ESTUDIOS PRELIMINARES
ESTUDIOS DE DETALLE

ESTUDIOS ESPECIFICOS

®00o 0

SOLO EN CASO DE REQUERIRSE

@0 0 ¢ & O



0 RECOPILACION BIBLIOGRAFICA

Cartas geoldgicas (escala 1:250,000, 1:50,000) INEGI
Informes técnicos existentes en cobertura regional
Literatura técnica

Reconocimiento general de campo

O ESTUDIOS PRELIMINARES

Imagenes de satélite Completar geologia regional

Fotografias aéreas Identificar: morfologia del terreno -
tipo de drenaje
delizamiento de taludes

accidentes geoldgicos -

HETTER R e

mayores

Levantamiento geoldgico de superficie (formaciones, contactos, acci-
dentes geoldgicos mayores) -

Realizacion de trabajos

Conocer espesores de roca decompri
geofisicos:

mida, niveles de agua, zconas de fa-
lla, contactos de unidades litotogicas,
zonas de roca alterada, calidad de -
roca

refraccion sismica

resistividad eléctrica

Localizacion de bancos de materiales para la construccién {impermea-
ble, permeable roca, agregados para concreto)

ESTABLECER EL MARCO
GEOLOGICO REGIONAL



S

ESTUDIOS DE DETALLE

Perforacion de sondeos exploratorios en zonas dé obras:

Cimentacion en roca: barril NX

[

Cimentacion en suelos: cono. estatico, penetracion estandar, barril -

~ Dennison, tubo Shelby

Ejecucidon de pruebas de permeabilidad
LUGEON
LEFRANC '
NASBERG

MATZUO AKAI

en

en
en

en

roca

suelos arriba del N.F.
suelos abajo del N.F.

zanjas

Excavacidon de socavones, trincheras y pozos a cielo abierto

Levantamiento geoiégico de detalle (formaciones, contactos, accidentes

geologicos menores)

Realizacidon de trabajos geofisicos (refraccidn sismica, resistividad eiéc-
trica, up hole, cross hole)

. Estudio preliminar de bancos de materiales para la construccion (imper-
meable, permeable, roca, agregados para con--

creto)

Definir: -propiedades indice de materiales

volumen disponible
Determinacion del potencial sismico del sitio

Inestabilidad de laderas naturales

ESTABLECER EL MARCO
GEOLOGICO DEL SITIO



=

ESTUDIOS ESPECIFICOS

a) Cimentacidn

Resistencia al esfuerzo cortante

IN SITH

Corte directo
Corte por torsion

Veleta

Deformacion

- IN_SITU

Placa rigida y flexible
Gato Goodman
Presiémetro Menard
Dilatometro Rocha
Relajacion de esfuerzos

Gato plano C

Permeabilidad
IN SITU

Lugeon
Lefranc
Nasberg

. Matzuo Akai

Bombeo

LABORATORIO

Compresion simple
Compresion triaxial
Corte directo
Tensocompresidn

Ensayos ciclicos

. LABORATORIO

Consolidacion unidimensional

LABORATORIO

Permeabilidad carga constante
Permeabilidad carga variable

Permeabilidad radial

-

S



=~

ESTUDIOS ESPECIFICOS

b) Materiales para construccion

Resistencia al esfuerzo cortante

TERRAPLEN LABORATORIO
Corte directo . Comprension triaxial
respaldo ‘ material impermeable

material permeable
enrocamiento

Presion pasiva

enrocamiento . Ensayes ciclicos
Deformacion

TERRAPLEN LABORATORIO

Placa rigida y flexible . Consolidémetro

material impermeable-

Permeabilidad

TERRAPLEN ' L ABORATORIO

Permeametro carga constante
Permeametro carga variable
c¢) Pruebas e‘speciales
. Inyectado
Voladura ' o
Densifi;acién
d) Estudios especiales

Definicidn de fallas potencialmente activas y riesgo sismico
Inestabilidad de laderas naturales

Flujo de agua subterranea

DISENAR SEGURA Y ECONOMICAMENTE
LAS OBRAS
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. principally of marine origin, overlym&

Four major dam fa|lures
re-examined

Four classic, catastrophic dam failures, Malpasset, Baldwin Hills. Vaiont and Teton, were re-examined by

international panels of experts at a recent conference *
‘four events to see whether a consensus could be reached on the trigger mechanisms, modes of failure, and

. They were asked to take a retrospective view of the

lessons to be iearnt from these past mistakes. Almost ten years after the failure of Teton, and more than twenty
years after the other three events, many questions femain unanswered.

SHOULD a dam have been built at the site of Baldwin Hills in
19517 What role, if any, did the wet seam later discovered
a1 Teton piay in the destruction of the dam? Which of the
complex foundation conditions at Malpasset was actually
responsible for the failure? Why did the slide a1 Vaiont occur
so rapidly? And what, if anything, in the light of today’s
kmowledge could have been done to prevent the four
catasoophic incidents? These questions, and many others, were
addressed by experts who had been involved with
investigations following the four failures, at the International
Workshop on Dam Failures in Indiana, USA. The conference
was anended by approximately 200 delegates from 34
countries. For each of the four cases re-examined, there were
few points on which complete consensus could be reached:
however, from the lively discussions generated by differing
opinions, many geperal principles were established which
could heip to preveat such incidents occurring in the fumre.
-The principal -organiser of the workshop, Prof. G. A.
Leonards of Purdue University, structured the event by
appointing a lead speaker and four discussers for each of the
four cases 10 be debated. The iead speaker in each case had

--‘been closely involved in the failure investigations at the time,
" and he
cause of the failure (in most cases this also included a resumé”

nted a report outlining his curtent views on the

of previously published reports, and other generaily accepted
views). The four discussers were then invited eitber 10 support
or challenge these views, and finally the entire panel was asked
1o address itself 1o 2 number of specific questions about the
failure, put forward by Leonards. [n each case there was aiso
time for open discussion, with an opportunity for other
panticipants to add their own views or put questions to the

Baidwin Hillg
The lead s r for the session on Baldwin Hills was R. B.
Jansen, a Consulting Civil Engineer from Washington, USA.
After events on the day of the failure (see Box) Jansen
gave detils of the geology of the site. The Baldwin Hills, be
uml;ln:d were an expression of the Newport-Inglewood
of structursl domes and saddles extending for
sbout 4) miles (64 km) and were sedimentary formations,
crysulline schist. The
area had gone severe tectonic deformation during late
Pleistocene time. Near the reservoir, Jansen continued. 270 fi
(82.2 m) of vertical di and 1500 R (457 m) of right-
lateral movement had been measured. The area was seismically
active, he said, although no considered l:rge
enough to cauise damage to the Baldwin Hills project had been
recorded in the period 1950-1963, and there had been no report
of an earthquake on the day of the failure.

The reservoir foundations, Jansen continued, were prone
to densification and erosion.

The reservoir had operated continuously from 1951 to 1963.
except for a period in 1957 when it had been drained for
cleaning. Maintznance had comprised monthly inspections. and
the weekly measurement of flow from drain holes and storm
drains,

Timemanonal Wornanop on Dem Fekaes, PUrdus Unrversty. Latavecte, indana. USA, 68
Augaant 1988

Water Power & Dam Construction November 1985
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other to collect seepage passing through the earth lining and
1o convey it 0 a “easurement chamber. Under the main
embankment, a 1. :n (30 cm) clay tile foundation drain had
been placed, the upper half being covered with lightly
cemented pea gras.i to permit water entry. The wp ixyer of
the composite reseroir lining had been 2 3 m(?Scm)dnct
porous asphaltic pavement, and immediately beiow that had
been the compacted earth iining, designed with a thickness
of 10 ft (3 m) at the bottom. decreasing to 5 ft (1.5 m) oormal
to the slope at the top. Below the earth layer had been a 4 in
(10 cm) lightly cemented pea-gravel drain blanket. This had
been capped with a '« in t6.3 mm) porous sand gunite layer
to prevent infilmaton by soil partdcles. The lowest

of the lining had compnsed an asphaitic membrane about '4 in
thick. placed on either the natural formation or the compacted
fill. A couoa fabnc had been used where necessary as a
reinforcement to the membrane.

Name: Baldwin Hills.

Location: Southwest edge of Los Angeles basin, near Beverty
Hilis and Newport Beach, Calitorria, USA.

Constructsd: 1947.135)1,

ype: Homogeneous sarthfill with upstream lining, 232 H (71 m}
hsqh 650 ft {198 mi long. The main dam formed the north side
of tha reservoK, and campacted sarth dykes formed the others.

Folled: 14 Decomber 1963.

Failure detalls: At about 11.15 am. water from the drains under
the reservoir iining was heard in the spillway pipa. Action was
taken to STArt raducing StOrege, aithough 24 h would have been
necasaary (O aMETty the reservoir. At about 1 pm, muddy leakage
was discoversd downstueam from the sest sbutmaent of the mam
dam. Al 2.20 pm lowering of the water level revesied a 3 ft
{0.9 m) break n the reservoir lining opposite the downstream
discharge. Attempts ware mads to plug this with . At
3.30 pm water broke violentlty through the downstream face
ofmcmmdwrgumﬁnsmprm by S5 pm tw
rOSArvoir was empoty. .
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Fig. 2. Location of the Baldwin Hills reservor and rhe pounaary of

| the ingiewood o field.

The designers had realised. Jansen pointed out. that the
integrity of the reservoir was dependent on the impermeabtlity
of this asphaltic underseal.

Problems during operarion. During first filling in April
1951, Jansen said, discharge from the underdrains had
increased substantially, By May it had reached a rate of
75 gal/min (284 I/min). and the reservoir had then been
dramned 5o that dye tests couid be conducted to trace the
seepage path. It had been found that the asphaltic paving had
buckled along the toe of the east slope: there had a.Iso been
compression ‘cracks on the east side of the tower.

Remedial work had been carried out. and the reservoir ﬁllmg
had resumed in June. During the early vears of operation,
Jansen reported, the underdrains had required a lot of
maintenance. Appreciable volumes of asphalt had been found
10 be flowing through the system from the western underside
of the reservoir.

In October 1951 a crack had appeared in the inspection
gallery in the vicinity of Fault [ beiow the dam: in 1953 a joint
in the parapet at the east abutment of the main dam had opened
% in (6.3 mm) and by 1955 this had increased o % in
(12.7 mmy). In 1957 when the reservoir was emptied for
cleaning, cracking had been observed in the cement coating
on the asphaltic pavement; by 1960, new cracks had been
found in the ins tion chamber. Finally, in the weeks
preceding the failure, Jansen said, an apparent uplift had
developedmthemlelmmel the gate tower, and the part of
the inspection chamber east of Fault I. By the beginning of
March 1963, the total flow of the underdrains had increased
until it was about 13 gal/min at the time of failure.

After the failure. In the post-failure investigations, Jansen
said, Faults I and V had been extensively explored. In the
excavations at both, downward displacement had been noted
on the west side; this had been more pronounced at the pea
gravel drain where offsets of up to 7 in (17.8 cm) were
observed. The drain had been fractured and cavities were
discovered beneath it.

Inglewood oil field. This field. discovered in 1924, is under
the west half of the Baldwin Hills area (see Fig. 2). It covers
more than 1200 acres (486 ha) and in 1963 had had more than
600 producing wells. By the day of the reservoir failure, about
67 x 10° acre-ft (82 x 1’ m") of oil had been extracted.
Jansen said that three oil field repressurisation projects,
involving brine injections, had been started. one in 1954, one
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.been extremely ser-

in 1960 and one in 1962. During the first of these injection
projects. fluid pressures in the pool had been raised by about
170 1b:in- 1 1172 KN me),

Lnitial subsidence measured in the Baldwin Hills area. Jansen
said. had coincided with the first extraction from the oil field.
The narural drive mechanism for most of the fieid had been
dissotved gas. which could have led to a subsiantial fluid
pressure decline. in spite of secondary recovery measures.

The point of maximum cumulative subsidence in 1963 had
been over the most productive part of the [nglewood oil field,
according to studies carried out by T. Leps and quoted by
Jansen. and the centre of the elliptical bowl-shaped area of
subsidence had been about half a mile west of the reservoir.
Subsidence at the reservoir site had aggregated about 3 ft
0.9 m) within the 1917-1963 period. Trangulation survevs
in 1934, 1961, and 1963 had also showed stations in the
Baldwin Hills 1o be moving laterally in the direction of the
subsidence depression.

Jansen then sumnmarised the views of previous investigators.
Hamilton and Meehan had conciuded that tluid injections had
caused shear displacements along Fauit I, and that ruprure
propogating 10 the surface had sheared the earthlining.
Casagrande. Wilson and Schwantes had thought that no
significant fault movement had occurred during the life of the
reservoir; their view had been that cavities under the lining
along Faults [ and V had been croded over a period of many
years. and that failure had been caused by collapse of the
cavities along Fault [. a rapid rise in hydrostatic pressure in
the. fauit, followed by opening of the fault and consequem
formation of sinkholes untl the full reservoir pm&sure had been
applied in the fault down to a great depth.

Leps had concluded that foundation strata under nh: reservoir
had undergone progressive horizontal stretching concentrated
at the weak discontinuities by the faults. His report said: ““the
loosely articulated ~.uture of the fault blocks has represented
a foundation envir. -.ment under the reservior site which has
.sitive and responsive to the localised but
i sub-surface stresses caused by a
injection program begun on a pilot basis
rs in 1954, and intensively pursued from

substantial change-.
subsurface salt war.
by the oil field oper...
1957 to date’™". )
Jansen’s own view was that the reservoir and its immediate
environs had been “‘subjected to many adverse forces,
including: honzontal and vernical displacement caused by
subsidence. local breaking of the weak foundation; some
erosion at the faults: and rebound etfects due to oil field
repressurisation. reservoir [oading and unlvading in 1951 and
1957. and the final inrush of water into the Fauit [ at the time

-of failure’".

He feit that consideration should be given to the possibility
that the reservoir would have tajled even if areal subsidence
had not continued srter 1947,

Jansen felt that. with the benefit of the data provided by the
failure, the foundation problems would now be predictable in
such a setting. He feit that methods of interpretng performance
data were not substantially bertter in 1985, however. remotely
monitored devices vould have signalled alarm. for example
on the previous night. Settlement and seepage patterns
observed would also now indicate a problem. he added.

With the benefit of hindsight. he put forward several
improvements which could be made 10 the dcslgn in such a
case; these were:"

* avoid rigid drams 50 close 10 the water face and the
unstable and erodible foundation:

* use soil with higher plasticity for the paved carth lining;
* use a synthetic fabric membrane on well graded subsoil for
the underseal:
* protect the area at the faults from cracking, for example by
over-excavation and backfilling with compacted clay.

Prof. R. P. Scott of USA. who-had undertaken a study of
the incident at the time on behalf of the oil company, said *I

»
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deplore the extent to which Litigation influences conclusions™.
He added that this was not oniy bad for the profession. bur
also for the subsequent understanding of events. He felt it was
particularly unfortunate for claims 1o be sertled out of court,
because less information was then availabie in writing,

From the legal point of view, Scout continued. the Baldwin
Hills case had not been clear—cut as there was more than one
possible cause of the failure; there had been subsidence prior
to the construction of the reservoir. and it had been known
that faults ran through the reservoir area. There had therefore
been a “'clear understanding of problems at the site™”, and Scont
suggested that design therefore should have been against the
use of the site. This view was supported. he added. by the
report by Casagrande. Wilson and Schwantes. which had
shown that subsidence had continued when the reservoir was
empty. 50 that it was not reservoir-induced: there had also been
1 ft (30 cm) of differential sertlement across the faylt since
the failure. He conctuded that reservoir loading had caused
at least some compaction. and that the repressurisation project
had also possibly had some effect. but was unlikely to be the
principal cause of the failure.

S. D. Wilson of the USA.. who spoke next. had represented
the Standard Oil Company at the time. but said he could not

. be “"more objective’’. He said he felt it could not be generaily

agreed that vertical offsetting along the fault crossing the
reservoir floor had been responsible for destroving the integriry
of the underdrain system. permitting water to enter the
foundation soils. He noted that the problem at the reservoir
had developed during first filling. and continued until the
failure. He added that the areal subsidence had clearly been
a direct resuit of the oil company’s work.

Wilson concluded that it was unlikely thar a definitive and
quantitative evaluation wouid ever be reached, or even
complete agreement on the failure mechanism. He agreed with
Leps that there had been verucal movenrent just before the
failure, and that sharp differential movements of Fauits [ and
II had initiated piping and perforated the reservoir lining.
However, he couldn’t accept that fault movement had been
the main cause.

Turning to the question of whether modern methods could
have indicated the impending failure. Wilson said that three
conditions should have been causes for concern. aithough they
wq;ld not necessarily have indicated actual failure; these. he
said, were:

¢ the horizontal and vertical movements measured in the
inspection chamber;

‘® the overall trend in the rate of increase of crack openings

in the inspection chamber. although these signs had been
obscured by the effects of temperature changes at the time
causing erratic instrument readings: and.

* the excessive -leakage of up o 75 galimin (284 1'min)
measured during reservoir liliing.

On the latter point. he added that although measurements

" indicated that this leakage from the drains had eased off, in

fact by then the asphailtic lining had been damaged. so that
water was actually bypassing the drains und flowing straight
into the foundations: contrary to readings. the rate had
probably been increasing. .

Wilson concluded that the most important lesson to be leamnt
was that water should never be allowed to enter foundations,
and that instrumentation in such a case should be used to check
for sharp differential movements across a fault. [n the case
of Baldwin Hills, he said, the instruments had worked. but
had not measured the parameters directly affecting the failure.

W. W. Hoye of the Los Angeles Department of Water
Power. owners of the project. said that in his opinion the
decisive cause had been fault movement caused by fluid
injection by the cil producing company. He added that a
number of lessons could be leamnt from the incident. First.
was the importance of surveilance, and he added in this
context that there was “"no substitute for people’”. His
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department now had a continuous programme of training for
operational and surveillance personnel. Second. was the
desirabulity ot using outside consultants to support in-house
design staff. panticularly on more complex projects. Third,
was the advantage of using modem equipment; the Departimen;
now had a computer-aided system for the processing and
recording of surveilfance dara.

During the subsequent general discussion. T. Leps said that
the greatest weakness at Baldwin Hills had been the ngidity
of the underdratn svstemn. Brittle ules had resteid ©on 4 concrete
sill on the foundations; any differential movement was bound
to cause a crack which would then rear the ssphalt seal.

H. Willis of the USA commented that an ordinary civil
engineer might reasonably not have recognised the extent of
the problem of Baldwin Hills. *'There are may benefits in
engaging geotechnical consults.” he said.

Hove replied that at the time three boards of consultants had
been recommended 1o review the project. the first of which
had included Terzaghi. The group eventually chosen had not
been the first. second or even third choice.

Leps added at this point that, half way through the
construction of Baldwin Hills, the designer had invited
Terzagh to the site 1o look at the dam, the under-drain svstem,
instrumentation, and so on. When asked for his optnion,
Terzaghi had said: **No comment’’.

Summing up the session, Leonards concluded that leakage
from the east toe and drains. reaching 75 gal: min (284 I/min)
during first rilling, had indicated that at least the clay liner
had been damaged as a direct result of filling. Seepage into
the erodible foundations near the gate tower werse likely also
to have begun duting filling. and to have continued from that
time. The pressure injections. he felt, had accelerated the
demise of the reservoir. but had not initiated tie failure.

The faral flaw in the design. Leonards concluded. had not
been the brittle unicrdrains, but the fact that there had been
no way of ascertu. ..\ng whether or not the membrane was
intact, when it way . —ar that if it were tomn, the reservoir would
fail. **A dam shou’.! not be designed to be dependant on one
feature which can- 1 be properly monitored. ™ he said.

Taton

The lead speaker for the session dealing with the Teton dam
failure (see Box) wus J.-M. Duncan of USA. who presented
a paper by H. B S¢ed and himself. Duncan posnted out that
the breaching of Teton had been a significant event for
geotechnical engineers concermned with the Jesign and
construction of eanth Jams, as ne dam of such 3 height had
previously failed.

Nams: Teton

Location: Teton ri.-- igdang USA

Constructed: 1972 975,

Type: Earthfill embariment, 300 11 (91.5 mi hign, ~1Th a wide
impervious core of aeatian siit,

Felled: 5 June 1976 during first hiling.

Failure detslls: On 3 June. smail springs, flowng at about
100 gai/mmn, wars seen at riverped fovel about 1504 R 1457 m}
downstream from the embankmant. On 4 Juna additional
springs. of sbout 20 gat/min had developed 400 ft | 722 m} from
the downstream toe. An inspection of the dam scpes that
evening showed no unusuat condition. On 5 June at 7 am, water
wias soen flowing from the downstraam face of the uﬂoankmqft
abaut 1;0 ft {40 m} below tha crest. Flow of apout 2 k™'s
{0.05 m-/3) was coming from a point near the juncucn of the
dam and sbutmaent at about Sta. 14 « 00 on the ngiTe sbutment.
Dirty water flowing at about 25 fri/s (0.7 m¥/sl was #iso seen
1o be flowing fram the talus near tha toe. in the mext 3 h t;\e
flow "i. from the nigher slevation increased to abeut 15 ft's
(0.4 m?/g) and at about 10.30 am g witnasa regornts 8 loud
burst. By 11.2Q am a large hole had besn eroded wn the dam,
and at about 1! 55 am the dam crest was Dresched and
complete falure occurrad.
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The main features of the site. according to the paper by Seed

and Duncan. were: an extensive joint system in rhylite-rurf,
making it extremely permeable. and an abundance of wind-
blown silt. subsiantial quantities of which had been used as
materials for the dam. Extensive site exploration had taken

' place prior 10 construction: it had been shown that the rock

was capable of transmitting volumes of water of more than
100 gal/min (379 /min). An extensive pilot grouting
programme had been conducted on the left abutment. There

- had been significant grout takes in several of the 23 holes,

and the amount injected into rwo holes had exceeded the
amount estimated for the whole programme. There were
exceptionally high takes at depths of less than 70 ft 121 m)
and one persistent teak had Aot been uble w be filled to
refusal. It had been concluded that it would be more

ecomonical 1o remove the top 70 it (21 my of rock in the

abutment rather than anempx to grout this zone. and this led
10 the incorporation of 70 11 (21 my-deep kev trenches
prevent seepage,

No wansiton zone had been provided between the core and
the sand and gravel, or berween the impervious core and the
riverbed alluvium, or berween the key trench fill and the rock
wails on the downstream side of the kev trench,

A grout curain had been instailed along the tuil length of
the dam. however. it was not required that either the upsiream
or downstream rows of holes should form tight cunains.

Possible failure mechanisms. [t had been thought at the time.
Duncan said. that it would never be possibie to resolve the
problem of identifying the failure mechanism. as the tailed
section had been completely washed away in the disaster,

Following the failure. he continued. rwo investigation groups
had been formed, an independent review panel and a panel
of engineers and geologists from Government agencies (Teton
having been built by Burec. itself a Government agency). The

larter had been known as the [nterior Review Group (IRG). -
The two hypotheses put forward by the independent parel.. ..
* unsuccessful atte:

Duncan said, were thai

* seepage under the grout cap. near Sta. 14+00 in unsealed
rock joints, could have led to erosion along the base of the
key trench. and thereby to a piping failure through the key
rench 1ill; or,

* a piping failure could have been caused by secpage through
cracks in the key trench fill caused by hydrautic fracturing
or differential settlement.

An interim report issued by the [RG, Duncan said, had
expressed the view that the dam had failed as a result of
inadequate protection of the zone 1 imperviouscore material,
from internal erosion. This erosion could have been initiated
cither by cracking of zone | matenal, or by piping at the
contact of zone | and the rock surface.

Wet seam. Studies had continued. Duncan said. and in the

* summer of 1977, during excavations of the embankment on

the left abuunent, a thin zone of soil with a very high water
content had been discovered near the base of the key trench.

Water had been found to be secping from the exposed face

of this zone a few hours afer it was discovered. The zone
had been termed a wet seam. During further excavations, more
wet seams had been found. most being less than & in (10 cm)
thick, but others had been multiple seams. One major one
discovered had been about 5 in thick. The discovery of tns
larger seam had led to speculation that a similar one ‘might
have been present on the right abutment. and could theretore
have been responsible for the failure.

The IRG had discovered, Duncan said. that the main wet
seam was essentially parallel to, and just above. the 1974-75
winter shut-down surface: this seemed to climinate the
possibility that there had been frost action in the soil placed
in 1974. The soil where the main wet seam had been
discovered had been placed between April and May 1975,

Pkt imbm e L
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Teton gam oteaching.

during which time there had been two extended shut-down
periods because of wet weather, snow or rain had also occurred
acrually during construction on four days (see Fig. 3).

The [RG had concluded that the wet seams could not be
anributed to: wet fill having been brought from the botrow
area: horizental infiltration from the reservoif: or, importation
of frozen soil from the borrow area. Duncan contnued that
“possible explanatio~ for the wet seams put forward by the
- IRG had been: '

~15 to mix dry fill with wet soil on the
4 wel ZONEs (0 remain and create the
-ity zones with dry layers); or,

wourk contrel practices in spring 1975,

fill surface (perm::
potenual for low d. -
¢ deticiencies in earin

Duncan said that he felt it was highly uniikely that similar
wet seams had been present near the right abutment, where
the falure had actuat courred. The level of the e abutment
wet seam was S-30 1t 512 m) lower than the fill level in
the nght abutment ket rench dunng the 1974-75 winter shut-
down. Virtually no it had been placed 1n the right abutment
kev trench at the same tume 45 the sotl conllining wet seams
was being placed on the left wide, In addition. there had begn
no evidence of any wet seam on the expused surface after the
fatlure. The mean dr density of the soil placed in June 1975
near the nght abutment had been 98 Ib/ft' 11521 kg/m%,
compared with 92 4 b i’ tor that placed near the left
abutment where the wet seam had been located.

However. Duncan aoted that as the direct evidence had been
washed awayv. the ""remote possibility ™ that a wet seam had
existed on the right side could not be eliminated.

He then moved on 10 describe the theory which had been
put forward by Leonards and Davidson in 1984, that the wet
seam material had been compacted well on the dry side of
Proctor optimum moisture content. Their hypothesis was that
the initially dry seams had collapsed when wetted. then
cracking or hvdraulic fracrure had formed through the key
trench, and erosion and piping had followed.

Summarising and concluding, Duncan said that the possibie
trigger mechanisms leading to the failure were:

* flow through the grout curtain leading to soil erosion at the
base of the key trench;
* hydraulic fracturing or differential settlement in the key
trench fill:

iCuntinued on p 4].)
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Fig. 3. Zone of the main wer seam at Taton R
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. hydrauhc separation between the key (rtnch fill-and the

base of the trench;

* secpage through the key wench fiil from an open joint
— at the time of failure the hydraulic gradient along

such a flow path was probably in the order of 7-10;

seepage through the soil near the base of the key trench -

facthmed by sloughing of weued fill into open joints;

* collapse. on wening, of a’dry seam: or,

* (very unlikely) the existence of a wet seam on the right
abuiment.

Lessons learned. Of the main lessons from the failure

been only partially understood and described at the time; its
"use in early investigations for Teton had been relatively
pioneering. and had therefore been crude and inconclusive.

Considering. in retrospect, whether the key trench at Teton
should have been omirted. Leps said that in his opinion there
should have been a key trench. but of a more conservative
design: the side slope should have been no steeper than 1:1,
and it need not have been constructed o such a depeh. Further,
it should have been paved with a concrete slab, and
consolidation grouting should have been carried out.

Leps’s view on the origin of the wet seam was that it had

- probably been caused by sub-standard carthwork piacemem

investigations at Teton, Duncan stressed the imponance of the -

following:

- ® sealing joints in foundauons and abutrncnu and proudmg

a filter;

® adopting the principle of multiple lines of defense,. to
account for unknown circumstances which can arise during
construction;
* providing instrumentation (although at Teton this mﬁy oot
have prevented the failure);
* stow reservoir filling (to allow more ume for detection of
a problem);
* incorporating a means to lower the reservoir leve! ra.p:d.ly.
should this become

necessary;
- * thorough quality control of carthworks;

* the use of independent Is to review design: and,
® liaison between the design and construction forces.

E. M. Fucik of USA, who had been involved in investigative
excavation work at Teton a'fter the failure, said that had the

least a3 much inside the dam at the
water transfer from upstream

this
would oot have ing. :
Fwiknidmmmemlymdemﬁndmwam
: he feit that the seam had been fofmed either
duﬁngorimmedmelynﬁerthelﬂms shutdown, but that
dndmgerofphcingﬁmmﬂuemdtohnebeen
taken into account by the contractors.

T. Leps addressed the question of whether the current state-
art of analysis and/or instrumentation was adequate (0
l mm;mcedum . eloped
He said that basic snal res had been dev
which were more relisble and straightforward. Instrumertation

i

improved.
Hemddmdnephmoﬂrydmﬂnﬁmﬁnghd

-pressures, for ev.:

after the winter shutdown; fill had been placed up 10 3.7 per
cent dry of optimum, from excessively dry borrow sources,
he continued. Burec's own laboratory research had shown that

even 2 per cent dry of optimum was not acceptable.

Leps called for a control of moisture cootent in fili materials,

‘and for appropri.’. filter materials to be incorporated in a
design. .
A.D.M. Penmu: . the UK commented that one of the main

lessons that coulc e learnt from the Teton disaster was that
engineering judy: ment tended to be affected by cutside
nple. bureaucracy, politcs and environ-
meatal lobbies. He telt that engineers should learn to cope
better with these pressures, so that their judgement would not
be swayed. -

**How was such an unsuitable site (for Teton) chosen?"
asked Penman. and he suggested that this had been the result
of pressure from tarmers, who had been strongly in favour
of the project bevsuse it would provide imgation water and
ﬂood conuni *The <ite was suitable for a raervou . Penman

**but nor tor 4 dam’". . -
He reflected that the trial groul programme had ‘demon-

- strated that the left abutment required such a large amount of

", . was now available, he added, wh:chwa.sﬁxllycompetem and

“'ﬁllnytomcrpmdanhld -'lhn hemggcstedm:ymuhavewghmpmu 7

treaiment that the upper 21 m of the grout curtain had had
10 be replaced with 4 cut-off wrench. Two bad decisions had
been taken at this point, Penman saud: to make the trench as
narrow- a8 possible. and. to fill it with erodible siity core
material :

He noted that dunng excavation work for the cut-off trench,

.large fissures had been exposed on the abutment, to the right

of the spillway. Site staff had injected grout into the wider
cracks and fissures. bw this work had stopped at el. 5180,
the point more or less where the failure had originated. The
reason for this appéared to have been a question of cost.

Peaman then underiined the importance of the contact zone
berween the core and the abutment, and noted that the design
for Teton had made no special reference to this.

Another problem Pearnan drew artention to was the infre-
gmyol‘vmutothemeby Burec design engineers from

agency’s Denver beadquarters.

“Inaddmonmemhadbeennommmthednm

Peaman did not feel that these could have stopped
lotabmnﬂndxmmuhequemiy

. ’,r'.
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773, L. Sherard of the USA also referred to bureaucratic

%-__,,h_;’-' -
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mm&mmﬁawmome‘smmdon.

. 'The organisation had been suffering from '‘in-breeding ", he

said, in that training had taken place within the agency. Travel
to sites fiad been considered mmnecessary, or even undesirable,
0 that dams had been designed almost totally **on paper™.

. Qutside consultants had rarely been used, he added, and no

mmwmmmmwemvm
igns. In addition, there had not been good co-operation

between design and construction staff.

**No technical lessons can be learned from the failure which
would require a change in current practice’’, Sherard said,
*“The degégn would not have been accepted by most

engineers’”, )

Before the wet seam had been discovered, Sherard
continued, there had been two theories about the origin of the
mitial leak; he considered chat it was irrelevam to locate the
exact poing of initial leakage. Even without the concentrated

lesk, feit that Teton would probably have failed within

a few years, cither as a result of piping or on second filling.
Turning to the question of the wet seam. Sherard said that

__water could not have been injected during consuruction, if it
were still able to run free more than a year later (as had been
the case); by this time it'would have been sucked up by

capillary action. The onfy possibility, he felt, was the formation
of an ice lens; without that it would have been necessary for
a concentrated stream of water (o have entered the dam when

" thee walter level was rising in the reservoir. His hypothesis was

of the dry, hard fill material placed in 1975, and
‘of the 1974 fill by dissipation of pore pressures.
o becar e ore feasbl 1§ were accepeed

even more feasible if it were accepted -

s in
;M_-'ﬁ:mummofdulmﬁuhadoecuned

on 3. parti over the 30'm depth of fill below the
rﬁmw"mciﬂevelhadﬁm.henid. e, water
mmﬂhexmdedmw pressure ailowing' water '

just above the 1974/75 surface. The tendency for the
1914 and 1973 i separate would have been countered

"ty collspee of the 1975 fill mto the water, producing a samursted

loose layer which had spread prior to the right abutmem
fuilure. The breach of the dam had it the arch, he suggested,
aﬂwin;ﬁe'weighofﬁel??iﬁuwmcmmiﬂm.wa
seam, building up a positive pore pressure. Compression forces
ﬁ?ednnchwkﬁ:;prevmdrspmdofdnmm
10 the sbutments, buat subsequent exposure by the large excava-
tion on the left side had allowed the water to flow out as the
pore pressures were siowly relieved. He felt however, that
aithough the arigin of the wet seam was of considerable interest
to the ion, it was unlikely to have had anything to do
actual failare of the dam. s

g: ]

~1,Filf of the USA." ing to criticisms of Teton's

ddigs. & 5k agree widh he theory g forward by the

Burec inspectors. : -
- 3. A, Leonards, summing up the session, said that several
obecrved ing the Teton failure, bat oot all of them. It
wils possible, therefore, that there could have been more than
o type: of wet seam in the dam, or wet seams resulting from

‘had occurred by hydraulic fracturing. caused by

“were to be designed uxhy.'l‘hc—‘m' m
at 90 days, measured Juring construction, had been g :
on average, and Londe pointed out that many arch

been built successfuily with higher stresses. He added that s
was not the case. as had been said in the past, that Malpesses

for the session on the Malpasset failure (see
..Londe of France. He began by pointing out that

Name: Maipasset
Location: Nesr Frejus, in the Cepartment of Var, southern France.
Constructed: 1982-1959. %

Type: Double curvature concrete wrch dam, 80 m high. An
sbutment biock was provided on the isft bank. snd a gravity
wing wall. Tha arch angle at the crest was 133°, with a crest
tength of 223 m. "he thickness of the dam varied from 1.5 m
at the top to 6.78 m at the base.

Felled: 2 December 1959,

Fallure detalls: A few weeks before failure, cracks hed been seen
in the concrote apron at the toe of the dam, Byt it was not
established when they sppeered. On the sftsenoon of the teilure
nothing abnarmal was noticed by engineers visiting the dam.
Bocmofhuwrmmmmw.gmhmnm

valley, and subsequently as & wall from the gorge. N
Then electric power was cut off. Anost whols dem was
destroyed. - T

the case of Malpasset was the first and only failure of an arch
dam. Court irials followmgthedn?wﬂndmhdedh

o e b e
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the subsequent ten months. during which time the water level
rose to i, 700, the rock movements had still remained almost
insignificant, with rates of less than 0.| cmvday. In late 1962
there had been heavy rains, and the highest average rates of
displacement had occurred, of about | .2 ¢cm/day. Soon after
this, the second drawdown had been initiated, and the watér

level had been brought down from el. 650: this procedure had

been carried out very slowly to prevent acceleration of the
rock masses from hydrostatic thrust acting on the joints, but
in December 1962, when the water table had been lowered
by about 6 m, Miiller said. displacement rates had continued
to increase in some places. 10 1.4 cnvday. Meanwhile the
w;étem part of the slide mass had moved forward another
130 cm.

Miller's hypothesis in 1960 had been that the slide should
have been allowed gradually to close the canvon. which would
have happened as locally failing rock masses dropped into it.
This was even more likely 10 occur. he said, as the
displacements of the rock masses near the reservoir had been
developing faster than those within the slide mass. The rock

"mass had been intersected by numerous major vertical joints

stnking parallel to the canyon. With increased displacements
the slide mass would have continued to shed local rock masses
at its face. The rock masses would have piled up 10 an elevarion
much higher than the sliding surface, which would have meant

that with time a supporting torce would have developed at the
.toe of the sliding mass. He felt that. in retrospect, it seemed

that rockfalls had already begun to have this effect. providing
partial toe support; this could expiain why at each new
impounding phase the slide acceleration rate increased at a
much higher reservoir levei than had been expected based on
cach previous one. :

Experiences during the second impoundment, Miiller
continued, had demonstrated that it shouid have been possible
to control the displacement rate of the slide by the effect of
the water on its stability. In general the displacement rates had
only increased significantly when a new rock strarum had been
submerged for the first time: the rate had remained quite low
when the same area was submerged for the second time: it
was possible therefore that step-by-step impounding could have
slowed the slide, possibly belping it to reach a certain
equilibrium. .

indicated that a translation, combined with an upward thrust,
had taken place at the face of the mass.

[n Milller’s view. from the moment the existence of the slide
had been discovered. it had been moving; it had not reqv”
stability analysis 10 prove that the natural siope had «

" unstable. However. all the calculations to date had not fully'

explained all the factors governing the slide. He noted that

*‘remarkably few " authors had regarded the Vaiont slide as .

a progressive ;wlure; this concept had not been readily
accepted by geotechnical engineers at the time. He suggested
they had been thinking too much in terms of static conditions,
while progressive fajure was in fact already a dynamic
process. )

Milier emphasised again the roie of human intervention,
and the parnt played by decisions either taken or not taken at
the time. and he considered data which were known, inowable
or unknown. -

The first suspicion of the failure. he noted, had been 4%
years before the event; the first evidence of a major slide, 2%
years before. It had been known that the mass was moving,
and that 0o counter measures were possible, The existence
of a prehistoric slide had also been known, aithough . in
Miiller’s opinion this had been pary ignored. The sliding path
of the slide had also been known. or at least assessed with
a high probability. It had not been known, however. that a
progressive failure could be involved. Not known, or in fact
knowsble, he continued, were the shear and friction resistance,

. or the maximum velocity of the slide to be expected.

Key decisions which had affected events, he said, had
included:

* the decision to impound to a level 13 m below the crest of
the dam:

* the decision to rely on a ““hypothesis of consolidation’” in
estimates of the slude potential, which had been mspired by
soil mechanics (r..:her than rock mechanics) reasoning.("
hypothesis. Miiil:r-feit. had helped to allow enginee
misinterpret the ..rprising circumstance that, at each)|
impounding, the -1 e masses did not accelerate when the

During third impounding, there had been a small increase -

in the displacement rates. of berween 0.3 and .5 cm/day, and
there had been a subsequent increase some three months later,
again after heavy rainfall.

A drawdown for the third time had been initiated and carried
out slowiy in September 1963: by the end of the month the

" displacement rates had increased 1o 2-3 cm/day. By the first

few days of October, the peak rates of movermnent had increased
progressively, reaching 20 cmvday by 9 October; the
displacement rate on final day had indicated a creep
movement of approximately 25 cm/s. Mailer said.

Failure surface. Milller noted that it was remarkable that
the entire western mass and lower part of the eastern mass
seemed to have been displaced unexpectadly, en bloc, laterally,
while the upper portion had been thrust over thé lower part.
The northern part of the sliding mass had apparently jumped
the Vaiont gorge at a height of at least 50-100 m above the
ﬂulweg,w_idmdmpgi;‘gkimoilasmdcipued. Wheao the mass
had hit the opposite some 400 m away, it had moved

up the slope by up to 140 m.

Authors of some papers following the slide had postulated
much deeper failure planes, Miiller said: they had been induced
by soil mechanics analogies to assume curved sliding surfaces.
However, Miiller pointed out that a circular failure geometry
couid only accur.in rock of relatively low strength. In strong
rock the anisotropy of the shear strength of the rock mass
would govern the shape of the acaml failure surface. Al Vaiont,
precise kinematic observations and a comparison of the planar
structure of the slide mass before and after the failure had

Wno‘r Power & Dam Constructon  November 1985
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although this b had not held; and,
* the de to follow the advice of three experts.

L. Belloni of Italy remarked that the various ways in which
the data following the Vaiont had been imterpreted
waried according to the stand taken Iy the person studying the
problem. Some had placed emphasis on the presence of clay
along the shear surface, others, after conducting detailed
geological investigarions had said that there had been some
clay but not all the way across the sliding plane.

No adequate calculations had been undertaken at Vaiont to
assess the significance of pore pressures, Belloni said, and no
goomechanicai or geotechnical measurements had been taken.

If studying such a slide today, Belioni said, there would be

magic method o calculate the safety factor, or the velocity
of the shide’". However, he added that new technology and
curremt knowledge would lead engineers to use’ different
methodologies, ot just based on geology but also on
gromechanics. More site investigations would be conducted
and more instrumentarion would be used. He concluded that

- it would not be possible today to predict the slide as it had

occarred, but it would be possible to control it better.
A. J. Hendron and F. D. Paston gave details of a report they
MptgpamdouszuommdemfonanSAmyCorps

: the report was published in June dus year®. -

Hendron first referred to inconsistencies in
technical literature. He noted that previous znalyscs
not accounted for:

® the obvious three-dimensional shape of the slide surface;
I.abomoryshursuengmmultsonsamplcsmkcnfmnm

* the reasonable piczometric levels ram.nmut
rainfall levels. -

He added that there had been conflicting  views expresscd
about the presence or absence of clay on the sliding surface
and the effect this couid have had.

Patton expiained that the aims of their analysis had been to:

develop a more compiete and quantitative understanding of - .

factors to the slide: and. establish a quantitative means
of varying the betaviour of the slide. .

Hendron and Patton gave details of the salient points which
had emerged from their study. Their anaiysis had confirmed
that Vaiont siide was a reactivation of an old slide. The slide
had moved on one or more clay layers which were continuous
over large areas of the sliding s . The angle of shearing
resistance of the ciay layers had n determined to be about
12°, The fluid distributions used had been consistent
with the only piezometric data available before the slide, and
with an interprewtion of the local groundwater flow system
including the presence of karstic terrain above the dide.

mlr;adx_x_ctioninmefacmrofsafetycausdbyMemervior
filling alone, ing to their . had been ximately
12 pegr cent, whl.lemg:ensruhm rcpoﬂw by ramdall ngrmsmwmn
had ranged from 10 to 13 per cent,

Correlations made between cumulative precipitation,

" reservoir levels and slide movement records, the report says,

a well defined failure envejope. These results explait’
why the slide was unstable a1 2 given reservoir level, and later
stable at the same level, -

General conclusions, Patton noted during his presentatida,
were that the slide probably could have been stabilised by

" drainage tunnels; he added that ® was difficult to predict the

velocity of suck a large slide. He also observed that & was
iMportant to maimain static stability considerations for

o sodmsafaywunmdepmﬂemoudupmdmonofduslﬂe

- velocity. Large nat:ral slopes, he sxid, were often at low
,enoughfactorsofn‘wfmalOpereemcInngecausedby

a reservoir to be a  -ry significant change.

AsSessung the failure probabuhty
of gravity dams

By K. V. Bury and M. Kreuzer

Professor of Mechanical Enginsenng * and Consulnnt' *

The benefits. both social and financial, of building a dam can be calculated with accuracy. but the costs of failure,
and therefore the costs of minimising its probability. are mora difficuit to quantify. The author examines the problam
in this article, and shows that by imposing somae straightforward limitations to the pragability analysns itcan be
graatly simplifiad without sacrificing its realistic approach.

THE PRINCIPAL purpose of a safety analysis for an existing dam,
or 2 dam at the design stage. is to lead o a sensibie decision from
& number of possible choices. For an existing dam, the set of
possible decisions may include: several modification proposals;
0o change at ail; lowering the maximum operating level of the
TESErvoir; or, even abandoning the dam. At the design stage, the
setof decisions may include several dam configurations
oc structural details and their dimensions.
The basis of choice is a cost/(risk-reducing )benefit com-
of the various optons. The cost of each choice can
usually be determined with reasonable accuracy. However, the
are pever certain, since they depend on the occurrence
of mre events, such as extreme floods or carthquakes, and oa the
daen s ability to resist the loads. Thus the bene fit
of various actions must be expressed in terms of risk-reduction,

*Univarsity of Sl Cobumbia, Vencouves, Canede. snd. * * Conauitant, North ¥ ancauves.

“ T

risk being the probabic level of consequences resulting from
uncertain future events More specificaily, risk is defined as the
product of thefprobabnhry of dam failure and the (monetary)
ailure. The estimate of the failure probability
Pis therefore an essential input 1o a rarional decision-making
process, requiring a probabilistic failure analysis. This articie
deals with such ap analysis for a particular dam type; a
subsequent articie will consider a risk analysis. °
One criticism of the probabilistic approach to failure analysis
is that it tends 10 become complicated evean for a modest leved of
modet realism. Another criticism is that the analysis operates
mﬁhmmoflwmmmmmm
s.m these tails. [n this article » simplified spproach
raakes the analysis easily accessible, and the
mﬂuoimumemmty analysis on P itself are presented,
indicating just how reliabie the P-valye is.

A practical requxremcm of failure analysis, w!mim'/_1

Watei Pawer & Dam Consuction November 1886
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CURRENT TRENDS IN DESIGN AND CONSTRUCTION
OF EMBANKMENT DAMS

by

Seattle, Washington, USA
and

Raul J, Marsal, Institute of Engineering,
National University of Mexico

1. INTRODUCTICN

In 1976 the Committee on International Relations of the International
Commission on Large Dams (ICOLD) requested the authors to prepare a
publication on the state of the art in geotechnical engineering applied 1o the
planning, design, instrumentation, supervision and operation of rock and earthfill
dams. This paper is actually an updating of the State-of-the-art Report of the
design and construction of earth and rockfill dams which was presented at the VI{
International Conference on Soil Mechanies and Foundation Engineering (Wilson
end Squier, 1969). It is intended to reflect improvements and changes in design
and construction practice which have evolved since then.

This paper was inltially approved for publication by ICOLD; but later the
Board of Directors decided not to publish it, primarily because of financial
restrictions, The U.S. Committee on Large Dams (USCOLD) then requested the
ASCE to publish it as a separate volume, which was done after review and
approved by the Executive Committee of the Geotechnical Division,

As with the original paper, this report is eoncerned primarily with the
embankment itsell although foundation and abutment treatment are considered
essential elements of the embankment. After a brief chapter on failures and
incidents of the past decade, chapters follow on field explorations, laboratory
testing, embankment design, construction, field performance and instrumen-
tation. A final chapter is included on special problems.

Although both authors are from North America, they have relied heavily
upon their own personal experiences on projects throughout the world, In
addition, they have utilized personal contacts with other consulting engineers and
Qesign firms as well as published literature.

With respect to the design of earth and rockfill dams, the "current state-
of-the-ert" is not so well established by the profession that it can be used as a
reliable basis for designing a dam, and there is no assurance that the resulting
design would lead to a safe structure. Simple "precedents” cannot be used blindly
for sites with similar geologic conditions, because in contrast to man-made



[

DESIGN AND CONSTRUCTION

construction materials, the enormous variety of materials which nature has
created, including the "minor geologic details" (using Terzaghi's well known
expression) may be vital from the standpoint of the safely of a dam and yet ean
easily be overlooked. The effect of each of these details must be considered and
appropriste defensive measures incorporated into the design. Furthermore, there
i5 no such thing &s a "best"” design and many alternate design details may serve
equally well to assure the safety of the dam. If one were to engage several
leading earth dam consultants to individually examine a particular problem, one
might get a variety of different recommendations with widely divergent
extremes, .

2. FAILURES AND INCIDENTS OF PAST DECADE
2.1  Causes of Failures

The most important lunction of a dam is to impound water in & reservoir
for flood eontrot, recreation, or for controlled relesse for power generation or

irrigation. The uncontrolled release of this stored water, which results when the .

embankment is breached, can jnflict catastrophic damage on downstream
property. The failure of Teton Dam in ldeho, USA, on June 5, 1976, resulted in
downstream property damage on the order of 10 times the original project cost.

The most common causes of dams being breéched sppear to be
(ASCE/USCOLD, 1975):

1. Internal erosion of fine-grained soils from either the embankment
itself, its foundation or the abutments, and stability problems
resulting from too high pore pressures and hydravlie gradients,
particularly under the downstream part of the dam.

2. Overtopping of the dam or spillway resulting from unusual storms,
improper operation of the spiliway gates or inadequate spillway
design.

A less common cause, bul one of extreme concern, is the development of
high pore pressures and possible liquefaction of saturated layers of loose granular
materials, either in the [oundaticn or in the embankment, during earthquakes.

' The result can be excessive seltlement or deformation of the embankment. In
eddition, ground movement along active faulls is a potential hazard.

2.1.1 Examples of Failures by Piping or Internal Erosion

Teton Dam was a 90-m high embankment dam with a wide central core of
compacted wind-blown silt, ptaced al 0.5-1.5% dry of optimum. On the two
abutments, a 21-m deep cul of{ trench was excavated, having a bottom width of
10 m, and subsequently backlilled with eore meterial. A grout cap was centered
in the bottom of the cut off trench, and the hydraulic gradient acrnss the cap at
the section where [ailure occurred was approximately 25, assuming that reservoir
waler pressure could reach its upstream edge through the rock fissures. The
lailure of the dam was attributed by an independent panel {Chadwick, et al, 1976)
to internal erosion of brittle and highly erodible soils in the immediate vicinity of
the grout cap and across the enlire width of the contact, The panel's report
concluded that: "

«®
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"The fundamental cause of failure may be regarded as a ecombination
of geological factors and design decisions that, taken together, permitted
the failure to ‘develop, The principal geologic factors were (1) the
nimerous open joints in the abutment rocks, and {2) the scarcity of more
suitable materials for the impervious zone of the dem than the highly
erodible and brittle windblown soils. The design decisions included among
others (1) complete dependence for seepage control on a combination of
deep key trenches filled with windblown soils end a grout curtain; (2)
selection of a geometrical conliguration for the key trench that encouraged
erching, cracking and hydraulic fracturing in the brittle and erodible
backfill; (3) reliance on special compaction of the impervious materials as
the only protection egainst piping and erosion of the material elong and
into the open joints, except some of the widest joints on the face of the
abutments downstream of the key trench where concrete infilling was used;
-and (4) inadequate provisions for collection and safe discharge of seepage
or leakage which inevitably would oceur through the foundation rock and
cutofl systems.” -

Irrespective of the actual mechanism of failure, the panel further stated
that ".....measures should have been developed to render harmless whatever
water did pass.”

Fontenelle Dam, a 50-m high zoned earthfill dam in Wyoming, developed
seepage at the right abutment as the reservoir reached eapacity. The earea was
grouted and carefully observed, Several months later, the seepage had developed
into a leak of 10-12 miltion gallons per day and washed out a hole in the
downstream face of the dam that was 80 feet across, 150 feet high and 60 leet.
deep.- The reservoir was drawn down rapidly by releases through both the
spillwey and ireigation canals so that the dam was not breached (Engineering
News-Record, 1985},

On June 8, 1972, La Escondida Dam, San Luis Potosi, Mexico, an
embankment of homogeneous type 10 m high, underwent destruction upon the
first filling, due to severe internal erosion (piping) (Benassini and Casales, 1972).
In sbout 12 hours, several sections were breached and sbout 50 large pipes
through the section developed. No serious damege or loss of life wers reported.
Studies to determine the cause of this failure are not conclusive, although they
point to a case of dispersive clays.

2.1.2 Example of Failure by Overtopping

On the Pardo River, San Paulo, Brazil, two earth dams {Euclides da Cunha
and Armando Salles de Oliveira) were overtoppe9 and destroyed on January 19,
1977 (Water Power, 1977). An area of 250 km* downstream of the dams was
inundated with considerable loss of property. It is reported that the 10,000 year
flood developed in the basin,

Buf'lalo Creek Dam In West Virginia failed on February 26, 1972 by
overtopping resulting from insdequate spillway capacity, and 118 people were
killed, The dam was built from mine wastes,

2.1.3 Example of Near Failure by Seismic Acfivity

On February 8, 1971 a strong earthquake (6.6 Richter} occurred with an
epicenter about 8 miles northeast of Lower San Pernando Dam, California, The
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embankment, with a height of 142 feat was originally constructed in 1921 as a
semi-hydraulie fill. The earthquake caused the development, towards the end of
the earthquake shaking, of very high pore pressures in an extensive zone of
hydraulie fill near the base of the embankment and upstream of the clay sore 50
thal much of this soil was in a liquefied or very low strength condition, A
comprehensive dynamic analysis of the failure has been described by Seed, et al
(1975). Fortunately, the reservoir storage at the time of the event was only
slightly more than half full so that no water overtopped the dam and no leaks
developed. Hsd the reservoir been f{illed only several feet higher, a meajor
catastrophe might have resulted in the densely populated downstream com-
munities,

2.2  Inspection of Dams

A series of failures and near-failures of a number of dams in 1972 focused
public concern on hazaerds posed by water storage dams, As a result, the
Congress of the United States epacted on August B, 1972 Public Lew 92-367
authorizing the Chief of Engineers to undertake a national program of inspection
of dams for the purpose of protecting human life and property. A National Dam
Inventory eompiled under the authority of this act contains data on approxi-
mately 49,000 dams in the United States {Willis, 1976), howaver the inspection
provisions of the Act have not yet been fully implemented due to restricted
funding. .

The United States Commitlee on Large Dams (USCOLD) published in 1870
a "Model Law for State Supervision of Safety of Dams and Reservoirs". It is
considered to be an excellent example of adequate legislation providing for state
authority over dams and reservoirs. This USCOLD Model Law provides for the
safety supervision of dams and reservoirs in all stages of design, construction,
operation, maintenance, enlargement, modification, removal or abandonment,

The tailure of Buffalo Creek Dam in 1972 is often cited as an example of a
failure that quite probably could have been avoided had there been a detailed
inspection and the faults In the dem corrected or else the use of the dam
abandoned.

Following the [ailure of Teton Dam, the National Research Council's
Assembly of Engineering eppointed a Committee on the Salety of Dams, to
review the U.S. Bureau of Reclamation's dam safety program (Safety of Dams,
1977). Their specific recommendations appear to be applicable to most agencies
engaged in dam design, construction and surveillance, and are summarized below:

1. Establish responsibility for dam safety programs within a single
office. .

2. Provide ample funds for dam safety activities, especlally_landsllde
surveillance, examination of dams in high-risk locations, emergency
preparedness, and geologie, seismologic and hydraulic data-
gathering.

3. Install instruments to monitor the behavior of all major dams.

4. Make use of independent consultants.

|
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3. FIELD EXPLORATIONS AND IN-SITU TESTING
3.1 General

For the design of earth and rockfill dams, extensive field investigations,
laboratory studies and office studies are required. These are at first general in
nature but then besome more detailed as specilic questions arise during the
course of the studies,

During the ‘preliminary design phase, data are accumulated for an
evaluation of project feasibility at one or several sites and for an estimate of
project costs. Once this phase is completed and the type and locations of the
dam and appurtenant works selected, further and more detailed studies are
necessary to complete design. These studies are designed to [ill specific gaps in
the infermation available on subsurface conditions and to define 10 & greater
extent the engineering properties of the proposed embankment materials,

1.2 Geological and Foundation Investigations

As an initia) step in this phase, all the available information concerning the
proposed site or siles is obtained sueh ss geologie, soil and topographic maps.,
These data are usually supplemented by aerial photographs from which more
detailed topographic information e¢an be obtained. Aerial photographs,
particularly stero-pairs, provide broad coverage of land forms, including
landslides, surface drainage, rock and soil outcrops and major structural features
such as folds or faults. Experience has shown that many of these features can be
more readily identified from aerial photographs than [rom the ground, Increasing
use is being msade of side-scan sonar photos, and of landsat imagery, as well as of
color photography and of special techniques such as infra-red and other filters.

From studies of the available information, programs of [field work are
planned which broaden or add to the existing knowledge of site conditions. Such
field programs consist of a comprehensive field reconnaissance by engineers and

"engineering geologists and a scheme of subsurface explorations usually consisting

of a series of drill holes. The drill holes are located for the most part within the
limits of the embankment and In the areas of the spillways, powerhouse and other
major works. However, other locations are often selected to provide specifie
information on such features as groundwater conditions, feult zones, buried
channels and other leatures of & similar nature, Cone penetration \ests (either
static or dynamic) can give, depending on the nature of the soil, uselw
information and they are cheep end quickly performed.

At times, various devices, such as optical, photographic or television probes
are inserted in the drill holes to examine the in-situ characteristics of the
foundation rock, such as the orientation of fracture patterns and seams, soft
zones, rock contacts and voids. An interesting example of the use of borehole
and television devices at the Manicouagan 5 project in Caneda was deseribed by
Baribeau (1967). These devices were used to examine the extent and the
characteristics of numerous sand seams and widespread glacial rebound fractures
in the rock underneath the mein dam. Lundgren, et a! (1968) summarizes the
state-of-the-art of borehole cameras and television devices.

As design progresses, shafts, tunnels and trenches may also be excavated to
permit more detailed examination of subsurface features. At El Infiernillo Dam
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in Mexico, exploratory tunnels under the river were used subsequently for
grouting and finally for drainage. Abutment adits were later converted to
drainage galleries. Large-diameter calyx drill holes permit visual inspection of
subsurface materials.

Geophysical surveys may be used to broaden the information obtained in
the drill holes, tunnels, and shafts. These surveys help delineate the depth of
overburden, zones of weathered rock and, in some cases, the qualily of the rock,
i.e., the inlensity of jointing, fracturing and bedding. Geophysical programs may
include refraction surveys as well as resistivity, interhole, uphole and sonic-
logger surveys. Both P and 5-weve velocity determinations are often made. The
geophysical measurements of rock properties in-silu have been described by
Wantland (1963).

Two procedures for obtaining the shear modulus of in-situ soils at large
strains have been developed (Wilson, et al, 1977). One method is an impulse test
which determines with closely spaced wave-form -measurements the change in
sheur wave velocity both as a funetion of depth and strain, The other method is
@ back-calculation procedure which corrects assumed model properties until
agreement is reached beiween the calculated and [ield-measured response.
Shear reversal and signal enhancing technigues are used with conventional uphole
geophysical surveys to enable more positive identification of first arrival times.

At Mossyrock Dam in Washington, geophysicel soundings were made in a
series of holes prior 1o excavation, after excavation, end several times during
concreting and reservoir filling. The holes were located beneath the dam and
were extended through the concrete to the foundation gallery.

Probably the most interesting aspect of the geophysical program at
Mossyrock was Lhe change of the amplitude of the micro-seismogram signel from
one reading period to another. An incresse in the amplitude of the wave
indicates a elosing of joints and fraectures in the rock. By visually comparing
changes in the amplitude, it was possible to qualitatively determine the e(lects
of excavation, the dead load of the dam, and reservoir loading. As expecied, the
interpretation showed that, in general, joints and fraetures cpened during
excavation and closed during subsequent loading. Indicated delormations,
however, were not uniform bul varied with rock type. In some instances, the
observed amplitude changes indicated the opposite of the anticipated result.
Much of the data collected during reservoir filling has not been evaluated as yet
and none of the results have been published (Pucik, 1969).

The most important end result of all the geological investigatiens is the
preparation of a geologic map that shows the character and distribution of the
exposed surface materials in the project area, including roek outerops and soil
overburden, and the various structural features of the rock such as faults, folds
and stratigraphy. The locations of springs and mershy areas ere also carefully
noted along with other significant items such as areas of existing or potential
instability in the reservoir rim and the spillway gnd powerhouse areas. On the
geologic sections, the depth to bedrock is outlined as well as the pertinent
characteristics of the overburden and the rock.

3.3 Earthqueke Hezards Investigations

The slide in the Lower San Fernando Dam during the earthquake of
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February 9, 1971 focused atlention on the problems of the safety of dams with
respect to ground motion during earthquakes. These problems can be divided into
two categories: 1) ground movement along a fault which crosses the axis of the
dam; and 2) response of the dam and its foundation to ground motion resulting
from an earthquake.

The essential elements of the field investigatlons necessary for an
evaluation of the earthqusake hazards are outlined in the following paragraphs;

3.3.1 Evaluation of Regional Geology

The needed regional geology studies have already been described in
paragraph 3.2.

3.3.2 Location and Evaluation of Feults

Faults are located by literature review, reconnaissance and remote sensing
snalysis. In most parts of the world air photos, landsat images and Skylab photos
are usually available, These are supplemented by side-scen sonar photos and
a?rial reconnsissance. Road cuts and rock outcrops often provide visual evidence
of faults,

On the basis of all available information, field mepping is performed to
locate all identifieble and suspect lineaments, with priority being given to faulls
that potentially might affect the damsite itself. To confirm the existence of
[auits, their characteristics and the emount of recent displacement, if any,
requires trenching. Age dating may be performed using special techniques in
specialized laboratories.

3.3.3 Evaluation of Seismicity

The cataloging and plotting of historic seismic events mey be based on
locally available date as well as data on recent earthquakes from the U.S.
National Geographic and Solar-Terrestrial Data Center in Boulder, Colorado.

Procedures for estimating the possibility of reservoir induced earthquakes
are discussed in Section 8.5. This evaluation may require the assistance of a
special consultant.

3.3.4 Monitoring Program

It may be desirable te install end put into effect a monitoring program to
detect ongoing crustal deformetion and/or seismic activity within the profect
area. Installation of & micro—seismie network in an area of unknown micro-
seismicity requires a coordinated and planned effort which takes into account
network operational bases, instrument selection and logistical support. In some
instances, one or two instruments only may be installed at specifie locations for
say three-month intervals, then shilted to new loeations.

Geodetie monitoring with special emphasis on vertical measurements can
only be considered as part of a long term monitoring program. This will require a
first order triangulation grid around the dam site and reservoir area,
supplemented by localized strain meters across active faults and numerous tilt
meters.
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3.4 Reservoir Studies

The Vaiont catastrophe in Italy (Kierseh, 1964) and other failures such as
the Baldwin Hills failure in California (Jessup, 1964 and Casagrande, Wilson and
Schwantes, 1972) have drawn increased attention Lo the hazards inherent in the
instability of reservoir slopes and bottoms. It is presently recognized that
geologic investigations plus geotechnical studies must be devoted to an
assessment of the geologic lealures observed in Lhe reservoir rim and how they
muy reacl of otherwise change as a result of filling the reservoir.

Since the Vaiont landslide, other Instances have occurred wherein reservoir
filling has triggered mass movement In the reservoir slopes. Both Breth (1967)
and Lauffer, et a) (1967) describe the movements of a large mess of material into
the reservoir of Gepatsch dam during the firs!s and subsequent periods of
reservoir [illing. Involved was about 20 mitlion m~ of material over a length of

about 1000m, composed of moraine and talus materials. As noted by Lauf(ler, et

al, extensive explorations were conducted, including drill holes, seismie surveys
and the cxcavation of tunnels. Analytical and model studies were conducted, the
latter 1o evaluate the effect of repid failure on the generation of flood waves in
the reservoir. The studies reveated that the movements were triggered by uplift
hydrostatic pressures, but that catastrophic movements were unlikely because
the movements toward the reservoir tended to restore equilibrium.

Mizukoshi, et al (1967) discusses the extensive geologic studies conducted
on some reservoir banks in Japan. They attribute much of the existing instability
te the extensive cracking and consequent loosening of the bedrock in the
reservair from prior leelonic movements and the formation of deeply eroded
valleys &t the toes of the slopes. All these leatures combined with heavy
rainfalls, earthquakes and submergence tended to result in slope movements.

Pre-existing landslides are likely to be reactivated by reservoir filling and
drawdown. Numerous such examples oceurred along the reservoir rim upsiream
from Sante Rosa Dam in Mexico on relativély gentle slopes of volcanic tuffs and
rhyolites, Installation of precise horizontal extensometers across the upper searp
permitted continuous monitoring of -the rate of movement. Movements gradually
diminished with repeated filling of the reservoir (Marsal, 1989) and no corrective
treatment is presently contemplated. .

Various governmental agencies in the United States have taken positive
steps to prevent a catastrophe similar to that at Vaiont. The Celifornia law in
1965 was strengthened to require that special attention be paid to the margins of
reservoirs (Jansen, 1967}, The Bureau of Reclamation has adopted a program
aimed at decreasing the possibility of destructive landslides in reservoirs. At

existing reservoirs, the program calls for field officials at dams to examine -

reservoir rims in potential slide areas when they have been subjected to abhormal
conditions, such as unusually heavy rains or an exceptionally long rainy seeson,
heavy spring runoff, rapid drawdown or long continued wave aclion. At new
reservoirs, and as reservoir filling commences, periodic examinations are made,
which are continued through et least the first several seasons of [illing and
drawdown until at teast the maximum water level and the eritical drawdown have
been experienced (Dominy, 1967).

At Libby Dam in Montana, a rock wedfe slide developed on the left
ubutment above the dam during construction (Hamel, 1976) and concern was
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expressed over the stability of several similar rock ridges immediately upstream
and above the reservoir. Model tests indicated that if the rock masses failed, the
resulting waves would overtop the dam. Accordingly e rocklill buttress was
placed against the lower portion of the hillside, and & comprehensive set of
instrumentetion installed to detect any downhill creep or slippage along bedding
planes. No slippage was detected either during first filling or subsequently for
the next four years.

Another problem associated with reservoirs is the effect of the first filling,
and also subsequent operation, on the stability of the foundations for and the
embankments of newly relocated highways and railroads. ' This has been an
especially severe problem in connection with relocations around the-reservoirs of
the Columbia River dams in Washington, USA, where there are thick deposits of
talus and wind-blown silts and sands that are loose and have never been
saturated. Around the John Day Dam, where approximately 175 miles of
relocations were required, particular attention was paid by the Corps of
Engineers to excavation of loose foundation materials and to compaction control
of embankments. The resulting performance has been excellent with only modest
settlements (of the order of several inches) and ne major landslides.

3.5 Groundwater Investigations

The natuce of the groundwater, l.e., whether it is normal, perched or
artesian and the variation of one form to another in the reservoir, foundations
and abutments is important in design. For example, whether the groundwaler
observed in the abutments is perched or normal-is significant with respect to the
characteristics of seepage in and around the abutments. The rise in groundwater
lable away from the river is significant with respect to potential leakage from
the future reservoir. In addition, the stability of abutment slopes and potential
settlements of (oundations upon lirst filling are directly retated to the position
and nature of the existing groundwater table. Changes as a result of first filling
are also important to consider, such as the effects of an upward readjustment of
the regional groundwater table on the stability of reservoir slopes.

Groundwater observations are made during the drilling operations as well as
afterwargds. The degree of permeability of bedrock formations and other deposits
is often obtained in & qualitative sense from pumping tests or from hail-oul tests
wherein the drill hole is bailed out and the rate at which the water level returns
to a static condition observed. In addition, observations of the groundwater tevel
in a number of piezometers placed correctly in drill holes are usually made over
a period of time to record fluctuations with the seasons or to observe
relationships with the rise and fall of river levels,

Contours of the groundwater levels may be drawn which reveal the
characteristics of flow toward the valley. At times such contours may revesl
subsurface anomalies caused, for example, by faults or by intrusive bodies. In
other instances, the characteristics of groundwater seepage can be investigated
by the use of electrolytes or radioactive isolopes. In some cases sensitive
velocity meters are lowered down the hole to detect zones and directions of
inflow and outflow.

3.6 Borrow Explorations

Investigations in borrow areas are undertaken to determine the quality and
. e ?
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quantity of the available materials. Routine procedures of investigation usually-

include: 1) trenches excavated by bulldozers, 2) pils opened by pick and shovel,
backhoe or dragline, and 3) drill holes, sometimes of large diameter bored with
bucket dugers or even dug by hand, suppiemented by geophysical surveys. From
these explorations, samples are obtained for laboratory and/or lield testing.

Field identification' of the materials obtained or expeosed is systematically
performed and the depth and thickness of strata measured, in order to know the
type of soils and their distribution in the borrow areas. Upon this information
and the geometrical characteristics of the embankment, the most suitable
borrow areas are selected. Furthermore, based on index properties of the soils
(Atterberg limits for fine-grained and gradations for coarse-grained), decisions
are made about the most convenient way to exploit the borrow area (by layers or
by cutls) and representalive samples are secured for testing. These samples
should be carefully chosen so as to obtain tanges of the mechaniea) properties of
the materials in question. For fine-gralned soils, determinations of the natural
walter content for comparison with the optimum water content for compaction, is
of great importance. In wel climates, the difficulties connected with drying out
borrow materials that are too wet can increase costs snd time appreciably. For
the coarse-grained materials, either alluvial deposits or rocklills obtained with
explosives, the gradation and the soundness of particles are the significant
characteristics to be considered. O'Nei)l and Nutting (1963) describe the
extensive borrow invesligstions that were undertaken for Oroville Dam,
California, USA,

3.7 Field Tests s
3.7.1 General

Field tests provide a8 means of obtaining more reliable information then ean
be obtained from laboratory tests, either because of the size or mass of the
sample to be tested or because, from a technical standpoint, field 1ests afford
the only satisfactory means of obtaining the required data. Examples of the
latter are pumping lests in sliuvium, grouting tests, quarry blasting, and large
scale shear tests on bedded materials (sueh as clay shales or bedrock with weak
layers of shale, lignite or mylonite). Of equal importance, field tests provide
contractors with usefu] pre-bid information.

3.7.2 Tests on Embankment Materinls

In some instances, direct shear tests are conducted on shell materials in the
field when the materials ere composed of pieces which are too large from a
practical standpoint to test in the laboratory. At Muddy Run Dam, the shear
strength parameters of the varipus shell materials were determined in a shear
box with plan dimensions of 7.5 x 7.5 feet and a height of 2.8 feet. The test
materials were composed of fragments of mica schist, weathered to different
degrees and consisting of various shapes snd gradations. With the application of
the normal loads, measurements were also made of percent compression for an
evaluation of material compressibility (Wilson and Marano, (1968). A similar
type of lest was conducted at Lewis Smith Dam on compacted broken sandstone,
aithough in this instance, the dimensions of the shear box were 8 x 8 x 3 feet
(Sowers and Gore, 1961). An interesting method of determining the angle of
shearing resistance of rock(ill composed of very large pieces of rock (40 to 60
cm) was reported by Kany and Becker {1967). In this approach the rockfill to be
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tested was placed in a circular-shaped embankment with a diameter in the order
of 25m and a height of 3.5m. In the center of the fill, a cylindrical enclosure was
constructed using four concrete wall segments, each 3m in height. In performing
the test, the four segments were forced apart, developing passive pressures in
the fill. On the basis of a passive pressure relationship derived from a laboratory
model the angle of shearing resistance of the fill materials was calculated.

In some instances the permeability of the embankment materials is also
determined in large scale field tests (Sowers and Gore, 1961).

For high embankment dams the in-site determination of the modulus of
compeessibility of the materials comprising the various zones is of importance in
predicting the total settlement and the differential movement between
interfaces., Moreno (1978) describes a confined plate loadigg test in which an
outer rigid plate 2.4m in diameter is first loaded to 1 kg/em®, following !.rhich a
central 0.Bm diameter plate is loaded in increments up to 4.0 kg/em®. The
results are in good agreement with field measurements of compressibility
determined by telescoping inclinometer casings.

3.7.3 Tests on Materials In-Situ

The in-situ shear strength of foundation materials is often obtained from
field tests, particularly when the material exhibits preferred planes or zones of
weakness, such as interbedded rock with layers or seams of shale, lignite or
mylonite or, similarly, on bedded materials such as clay shales. To name & few,
direet shear tests on rock with lignite seams (Schultze, 1957) and with shale
seams (Pigot and Mackenzie, 1964) have been described in the literature, On
overconsolidated ¢lays, free from slickensides and/or fractures, raliable
laboratory (triaxial) tests can be performed. The inadequacy of laboratory tests
in propetly revealing the shear strength characteristics of cley shales and
overconsolidated clays with slickensides have been frequently noted in the
literature by enginecrs of the PFRA, Canads (Peterson, 1968) and (Ringheim,
1964}, although in this instance, greater reliance is placed on the shear strength
computed from existing slopes, cuts and slides rather than on field shear tests
per se.
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Fig. 2 Bigh-Strength Vane Shear Device

Torsion vane shear tests are also useful in the determination of in-situ
shear strength properties of soils and week rocks. Wilson and Marano (1968)
describe a torsion shear device (12-in dia.) used to obtain the angle of shearing
resistance of a mica schist fermation underlying the Muddy Run embankment. A
much larger device (6 [t. dia.) has been developed in Mexico by the CFE, (Marsal,
et al, 1965} to measure the shear strength of bentonitic and layered clay
deposits, Fig. 1. Where sampling disturbance may adversely affect the results of
lsboratory strength tests on clay, field vane shear tesis have proved. useful,
Marsal (1969) describes a high-strength vane shear device developed by the CFE
to investigate the in-situ shear strength of voleanic tuffs and stifl bentonitic
cluys (Fig. 2). This device has beerb used successfully in such materials having
shear strengths of up to 10 kg per em”.

_are unusual in that an area 3 m x V.5 m (epproximately 45 [t
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Vane shear devices may also be valuable as a means for conslrucl'gOn
control. Esmiol {1967) describes the use of vane shear equipment in controlling
the rate of construction of the 35 foot high Willard earthfill dam in Utah.

Horizontal jack tests may be used to evaluate bearing capacity and stress-
deformation characteristics of glacial tills ‘and slightly cemented sands and
gravels. Such tests provide useful information at minimum expense.

Determination of the foundation modulus of elasticity is not customarily
made in eonnection with the design of earth or rockfill dams. Newer techniques.
when required, include the use of the Goodman Borehole Jack (Goodman, et at,
1968), the Menard Pressure Meter {Gibson and Anderson, 1961), the borehole
dilatometer developed by Roche of Portugal, pressure chamber tests (Monahan
and Sibley, 1965}, stress-retief tests using over-coring technigues, and flat-jack
tests. The Nat-jack modulus tests conducted &t Reza Shah é{nhir Project in [ran

) is tested. The slot
was cut by means of a conventional diamond rock-cutting disk, 1 meter in
diameter. The disk is mounted on a guide thal follows a previously drilled hole.
In this way, depths in excess of the disk diameter may be cut., Cuts are made
adjacent to each other to the tota! width desired (Fucik, 1969).

The determination of the sheer modulus of the foundation materials
underlying a dam may be required in connection with the response analysis for
seismic loads. Wilson, et a! (1978}, describe an in-situ impulse test for the
determination of the shear modulus with depth at various strain levels,

3.7.4 Field Permeability Tests

Field permeability tests are conducted al many sites, particulatly if the
dam is underlain by pervious, coarse-grained alluvium, composed of a wide range
of patticle sizes, In these deposits, a representative sample for laboratory
testing cannot be obtained by any practical means, but just as important,
sampling invariably alters the natural structure and porosily of the deposit,
thereby masking the true value of the permeability. Pumping tests are most
often used to determine the in-situ permesbility characteristics of deep,
pervious, valley [ills. Lang (1966) deseribed various pumping test methods for
determining the permeebility characteristics of aquifers. In a companion paper,
the field determination of permeability by the infiltration tests (pump-in test}
was discussed by Schmid {1966).

Newly developed electrical -piezometers are now available which permit
continuous, precise measurement of drawdown data during pumping tests
(Bumala, 1977). They were used to advantage by the U.S, Bureau of Reclamation
during post-failure hydraulic fracture tests on Teton Dam,

Data from these tests are used to estimate losses and to design seepage
control measures, such as grout curtains, drain holes and various others. To
provide data for the same purposes, pressure testing of dritl-toles in bedrock is
often done. In this test, & rod and packer assembly is lowered into a'drill hole to
a predetermined depth  Water is pumped in until the desired pressure is
Indicated on the pressure gage. After the desired pressure is reached, pumping is
continued for a given time, usually about 15 minutes. At the end of this time,
the quantity of water pumped into the hole is recorded from a flow meter.
Successive tests st different depths permit a graphical plot to be developed



14 DESIGN AND CONSTRUCTION

which shows water loss in gallons per minute or in Lugeon Units at diflerent
levels in the drill hole.

In accordance with the U.S. Corps of Engineers practice, the gage pressure
at any depth should not exceed one pound per foot of depth ol the packer and in
no case should the pressure exceed a maximum of 100 1bs. per sq. in. (Corps of
Engineers, 1966}, in order o prevent the opening of existing fractures or creating
new ones by the iest. :

Other lield tests may be programmed 10 arrive at the selection or adequacy
of proposed design or construction procedures: these may include such fleld tests
as grouting, quarry blastings, rock rippebility tests, methods of densification,
i.e., vibrofllotation or blasting, and test fills and test embankinents.

3.7.5 Test Filis

Test fills of embankment materials are increasingly being used as en
important phase of the design studies. They reveal the best procedures for the
placemert and compaction of the materials as well as the resultant
choracteristies of the completed [ill for the various procedures that are used.
Fig- 3 shows the layout of one of the test fills constructed at Carters Dam in

SECTION B-8

Fig. 3 Plan and 8ection of Rock{il} Test Section, Carters Dam, U.8.A,
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Georgia and the thickness of the layers compacted with a 5-ton anu (0-ton
vibratory roller. The settlement of the various lifts was determined by taking
level readings before and after compaction on numercus points on the surface of
the fill, identified by spray paint. The resulting data (Fig. 4) shows the
effectiveness of the two rollers for varying lift thicknesses and number of passes
of the eompactors. In addition, the trenches that were excavated in the test fills
provided valuable information on the character of the compacted materials
(Robeson and Crisp, 1966).
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Hammer and Torrey (1873) summarize the U.S. Army Corps of Engineers
experiences with test fills for rockfill dams.

Recently, test fills have teen constructed to determine the mechanical
properties of materials as placed in the embankment, that means, accarding to
the specifications for compacting the materials and the equipment to be uged
during construction. For instance, for Chicoasen Dam, Mexico (Marsal, 19717),
test fills made of clay-gravel mixtures for the core and quarry-run material for
the shells are being used to perform horizontal permeability and plate-Dearing

" tests. These trial embankments are also instrumented to measure stresses and

strains developed during the compaction.
3.7.8 Test Embankments

In some instances, test embankments mey be constructed to provide
information on the behavior of both the embankments and the foundation as a
tesult of the imposed loads. At the site of Shelimounth Dam, a test embankment
was constructed to provide a means of checking the design assumptions for the
main embankment: it was about 250 x 850 feet in plan with a height of about 50
feet. The embankment was underlain by a deposit of medium plastic clay some
50 leet in thickness. Instrumentation consisted of horizontal movement Rages,
slope indicators, settlement markers and piezometers (Rivard and Kohuska,
1985).

o o
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An underwater embenkment at Plover Cove Dam, Hong Kong {(Guilford end
Chan, 1969) provided valusble information on the underwater performance of an
impervious core of decomposed granite,

4. LABORATORY TESTING
4.1 " General -

The art of laboratory testing is well described in the literature and, hence,
no attempt will be made in this paper to describe test procedures or the effects
of test procedures, sample preparation and the like on the physical properties or
behaviot of the tested materials. The discussion will review present practice of
testing materials for use in embankments, ineluding use of new apparatus but
excluding discussion of such tests as Atterberg limits, mechanical analyses an
others which are often of a routine nature. :

Leboratory tests provide specific, information on the properties of
materials in order lo evaluate their behavior under the loeding and seepage
aonditions oceurring during the life of the project. As noted by the Joint ASCE-
USCOLD Committee on Current United States Practice in the Design and

Construction of Arch Dams, Embankment Dams, and Concrete Gravity Dams.

(1967} the determination of the strepgth of embankment and foundation
materials, snd their variation with time is a vital, vet often difficult, aspect of
embankment dam design. For cohesive soils particularly, the rate of deformation
can be of significant influence on the shear strength parameters, especially for
long term stebilily. At the present time, the shear strength ol materials is
usually determined by triaxia! tests made under three different modes of load
application and sample drainage. These are: {a) the consolidated-undrained (R}
test; (b) the unconsolidated-undrained (Q) test; and (¢} the drained (S) test. The
latter test can also be conducted in the direct shesr apparatus. The drained
shear strength parameters of & sampie can also be interpreted from a triaxial R
test, wherein the pore pressures developed during an R test are measured.
Normally, in both the S test and the R test on compacted soils, & backspressure ls
applied to the porewater at some time in the consolidation phase of the test in
order to achieve saturation of the sample prior to the application of the stress
difference, 6,-0,. Lowe (1960} describes the application of anisoptropically
consolidated triaxial test data to the design of embankment slopes.

4.2 Cohesive Soils

Within the last decade extensive studies have been made of the factors
whieh influence the shear strength characteristics of compacted cohesive solls,
The effects of molding water content, methed of compaction, density and
structure on shear strength and, in addition, pore pressures were investigated and
discussed by Seed, et al, (1960), Further comprehensive studies on the stress-
deformation and strength characteristics of compacted clays were undertaken at
Harvard University (1960-1964) in a research project sponsored by the U.S,
Waterways Experiment Station. The studies, besides including the effects on
shear strength of the factors mentioned, also considered the effects of time of
loading. The studies were made under the direction of A. Casagrande by
associates, R. C. Hirschfeld and S. J. Poulos and reported In Harvard Soil
Mechanies Series 61, 65, T0 and 74, N

As a result of the Harvard studies the following tentalive conclusions were
derived concerning strength testing for practical applications in the design of

EMBANKMENT DAMS 17

embankments. [t may be noted that the use of the various types of strength
parameters, discussed below, are in general agreement with current practice in
the United States as reported by the Joint ASCE-USCOLD Committee on
Current Practice (1967).

4.2.1 Strength of Compacted Clay for End of Construction Condition

Por stability analysis on the basis of total stress the results from Q tests
should be used provided certain requirements of testing are met. The
reguirements basicatlly include checking on the influence of time of loading on
shear strength, paying special altention to the control of leskage in long-term
tests, performance of tests at. constant temperature, and protection against
vibrations. At the end of the test, the water content of the middle two-thirds
portion of the specimen should be determined and correlated with the measured
strength,

For stability analysis on the basis of measured pore pressures in the Till,
usually the use of an S strength envelope will be slightly on the conservative side.
Either triaxia) or direct shear S tests may be used,

4.2.2 Strength of Compacted Clay for Long-Term Steady Seepage Condition

For an effective stress analysis the results of § tests should be employed,
Although either triaxial or direet shear 5 tests may be used, the stress-controlled
consolidated cell-test is often preferred because the results are often more
reliable, In either case certain requirements must be met as follow:

If it is desired to correlate accurately the strength with the void ratio it is
necessary to effect 100 percent saturation by mesns of a back pressure. In
addition, the water content at the end of the test should be determined as
mentjoned above and correlated with the measured strength. If direct shenr S
tests are used, one should use thin large-diameter specimens, and in tien of a
conlining perimeter wall, one should use a thin rubber membrane which is

. stretched over the sides of the dises, bridging across the edge of the specimen.

The vertical dial readings should be accurately observed in such tests, preferably
with more than one vertical dial so that any tilting will be noticed. In all long-
term tests, care should be taken that melal parts of the apparatus are not in
contact with the specimens,

4.2.3 Strength of Compacted Clay lor Rapid Drawdown Condition

Por stability analysis the R or R envelope should be used together with a
total or effective stress- analysis, respectively, from R or R tests. Test
requirements are similar to those outlined in Section 4.2.1 and in addition, a
sufficient back pressure should be used to effect 100 percent saturation. During
the consolidation phase of the test, ample time should be allowed for the
completion of primary consolidation. Of additional importance, the pore
pressure measuring system should consist of thin porous discs and of tubing of
minimum diameter.

. -
In addition to these recommendations, a cornprehe:isive discussion was
made in the verious series noted above, ol sreas requiring additional research.



14 DESIGN AND CONSTRUCTION

4.2.4 Special Tests

For predicting the states of stress and steain within the embankment during
the first filling end during subsequent water load conditions, the stress-path
mecthed of performing triaxial tests (Lambe, 1967) may be reguired In order to
oblain the parameters needed for the numerical analyses (e.g., FEM). Although
promising, this way of duplicating aclual stress conditions in the earth structure
will demand further leboratory research guided by ohservations of embankment
performance,

4.3 Granulaf Materials

The study of the strength and deformation characteristies of gravel snd.

rockfill materials under high confining pressures has progressed substentially in
the past decade. In the United States research on these characteristics has been
accomplished by both the Bureau of Reclamation {Holtz and Gibbs, 1356), the
U.8. Corps of Engineers (Leslie, 1883; South Pacific Division, 1975), and other
governmental agencies, such as the Department of Water Resources, State of
California, which has sponsored the research done more recently by the
University of California under the guidance of Professor Harry B. Seed. The
resulis of this experimental work that comprised the determination of strength
and deformation charaecteristics of several rockfills and the scale effects on
these properties, were reported by Marachi, et al (1969) and Becker, et al (1972).
Outside the United Stales, extensive research on the behavior of granular
materials has been accomplished, among others, by the Federal Commission of
Electricity and the Institute of Engineering, UNAM, under the direction of
Professor Raul J. Marsal (1965, 1973 and 1977). In both the Universities of
Mexico end California, and recently in the University of Tokyo (1974), rockfill
{acilities have been developed to test large specimens of granular materials
under triaxial compression and extension, plane strain and one-dimensional
compression, The experimental results available as well as the relationships
found between mechanical properties and gradetion, void ratio and grain
breakage, among the significant parameters, substantiate the classification of
granular materiels and the presentation of their approximate values of shear
strength and compressibility as given herein. This information Is only applicable
to rockfill and gravels that do not contain plastic fines. Recently a research on
the mechanical characteristics of rocklill-soil mixtures has been undertaken at
the lnstitute of Engineering, UNAM (Marsa} and Fuentes, 1978).

4.3.1 Gradatjon

One of the most conspicuous variables of granular media is undoubtedly
their gradation. The range of materials tested as well as some of the gradation
- curves are shown In Fig. 5; of these materials, twelve are quarry products with
fragments smaller than 20 cm and two are samples of alluvial deposits; the
granitic gneiss, from Mier, gredation Y, is a uniform rockfill and the
conglomerate (rom Malpaso developed into a widely graded material upon
quarrying, hauling and placement.

4.3.2 Compaction
Minimum and maximum w’:ld rations (e&nand e,n.“rupectlvely) were

determined, placing the materials in layers 25 ¢m-thick Thside a steel cylinder
113 cm-diameter and 80 em-high. For the densest state, each layer was
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subjected to the action of a 150 kg vibratory plate thet generates 1 ton impacts
at a rate of 50 eps, during 10 min. The loose state was attained by pouring the
material with a shovel, PFig., 8 presents the results of thc’e determinatlons in
terms of the corresponding coefficient of uniformity, C. Both e, and e, values
define approximate curves which tend to e,=0.28 and e, =0.45 for C>25. “‘he void
ratlos e , and e, inerease notably for 1<C <25, reaching maximum values of 0.70
and o.sg, resp€etively. Discrepancies alld scattering of the results reveal the
influence of other variables, such as grain shape and deviations in the
granulometric composition not taken into account by the coefficient Cu.
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4.1.3 Soundness Tests

Testing of rockfill samples disclosed that grain breakage has a significant
effect on the behavior of coerse granular medla. It was shown that this
fragmentation process was associated with 1) the gradation, 2} the leve] and
state of stresses, and 3) the mechanical characteristies of the grains, To
evaluate the soundness of the grains, tests normally applied to concrete
aggregates were used, namely: water absorption, Los Angeles abrasion and
chemical weathering (ASTM, C-88). The results obtained with different
materials are presented In Pig. 7. Although this Information was not very
conclusive, it indicates that water absorption and Los Angeles abrasion can be
used for classification purposes, whereas the chemical weathering data is not of

. much help.
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4.3.4 Crushing Strength of Grains

To provide a more reliable means of evaluating the soundness of
grains, & very simple device was developed in order to detei.nine the load P, that
causes grain breakage under stress conditions similar to those prevailinf in a
rockfill mass. To take into account the influence of particle size upon breaking,
rock fragments or gravels with nominal diameters ranging (rom 2 to 10 ¢m were
tested in the dry state or submerged in water. The data shown in Fig. 8, drawn
upon logarithmic paper, are the mean values obtained after 10 tests in each case,
the standard deviation varying from 0.15 te 0.50. The average crushing load (F )
in terms of the mean diameter (d_) veries according at a parabolie function (
=n mé where X ranges from 1.2 [ 2.2 and n is & coefficient in the intervel 20
150). "In general, the dry specimens show s higher ecrushing strength than the
submerged samples, :
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4.3.5Grain Breakage

A parameter designated B_ based on the initial and final gradations of
granular mass that was sub}ecle@ to & given state and level of stresses, wes
adopted to measure the grain breakage undergone upon testing. Fig. 9 illustrates
the procedure used to compute parameter B_, sum of the positive differences
(AW, ) between Initial (W )} and final (W, ) rekained welghts. This approximate
comgutation of the perce#lages by weiglh of the grains which undergo breakage
during testing has shown a significant bearing oh the shear strength and,
particularly, on the compressibility of coarse granular media.

4.3.6 Classification of Rock[ills

The anelysis of the resulls of soundness tests together with those of shear
strength and compressibility of a number of rockfill materials was used to

develop Table I, By reference to the water absorption, Los Angeles abrasion and-
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crushing strength vajues, the component grains are elassilied hard, semi-hard or
soft; the inlervals suggested in Table 1 enable one to classify three types of
rockfitl (1, 2 and 3). Another basic parameter is the coefficient of uniformity
(C ), adopted to define 1wo typieal inlervals: 1<C <5 and C >15. The first in-
cilfdes uniform rockfills (U) and the second well-graded thaterisls (W). The
region 5<C_<15 remains unclassified and belongs to rockfills with properties
intermediate between U and W. Teble | was designed as a guide to the
classification of coarse granular materials, making use of the correlations
established further.

4.1.7 Grain Breskage vs. Stress Level

In Fig. 10 the values of parameter B_ and the eflective octahedral stress @

of uniform and well-graded rockfills pla&ed with a degree of compaction of o\

percent or greater, are represented; these B_ ando__ values were derived from
triaxial and one-dimensional compression” tests.” Taking into account the
soundness of the grains (Table 1), curves I1W, 2W and IW (Fig. 10, upper) and for
1U, 27U and 30U (Fig. 10, lower) were drawn. The materials tested are listed on
the right side of the figure.
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Fig. 10 Grain Breakage vs. Stress Level in Triaxial Compression and One-
Dimensional Compression ’
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“This experimental correlation gives the value for grain breskage (B ), to be
estimated after 1) an evaluation of the stress level to which the roekfilF will be
subjected and 2) its classification based on the results of water sbsorption, Los
Angeles abrasion and erushing strength tests.

4.3.8 Shear Strength

A cortelation exists between the grain breskage (BE) and the effective
prineipal stress ratio at failure (0, /os),, as the two groups ®f curves in Fig. 11
show. Symbols for different rocklills Are those used in Fig. 10. The points (0, /7))
vs. B_ define two houndaries and a mean curve, so that it is possible 10 work with
inlersals of strength and the most likely value in computations. It should be
noted that dispersion of points is high for both tvpes U and W, when B_ is lower
than 10 percent, reflecting either low stress levels or, alternatively, materials
composed of hard grains (Table ). However, in both uniform {U) and wellgraded
(W) recklills, the ratio (o, fE,)r tends to approach values of 1 for B_ preater than
20 percent; according to Fig. 10, this condition onlv occurs in maferials of type
IW ford_ >30 kg/em™, and in those comprised between 2U and 3U curves fora_ >
5 kg/cm?cl‘hus, the angle 4, to the origin* of well-graded meterials and th8fe

% a_=angle of the tangent to the Mohr's circle at failure that concurs to the
orig?n. Hence, sin ¢, = 01/6y -1

dios *+1
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clussified as 1U, have $ _-values greater than 37 degrees, and in the case of low
stress levels, angles ¢ 'as high as 30 degrees have been measured, Fig. 12
presents the Mohr's eRvelopes of the rockfills having a gredation shown in Flg.rﬁ;
the curvature of the envelopes is noticeable near the origin (0 < 5 Jkgiem”),
except for the granilic gneiss from Mica which has an almost constafit angle of
friction of 34 degrees.

4.3.9 Deformation Moduli lMocl

The variation of the coefficient of compressibility (a_) with applied axial
pressure [ ) was determined by means of one-dimensional compression tests,
Moduli M | were calculated using the expression M, = (1+e/}a , in which e, is
the initisPFoid ratio. oc v
_ Given the practical nature of this presentation, instead of drawing M__ vs,
0 _ lor each maLfrial, the mean value of a_ was computed over the stress in al
2%8 40 kg/em” and , by applying tfe above mentioned expression, the

35
L '4
. -
30 ’.f
~ //
] R
(]
-~
o
=
£ 20
c
o
c
o
-
« 10
o
2
I /-' C
00 10 20 30 40 50

Normal siress, In kg/cm?

1 Gronllic gneiss from Mica ,grod Y 4 Sand ond gravel from Pinzandaron
2 Siicifled conglomarate from Ef Inflernitio © 5 Son Froncisco basolt, grad 2

3 Malpaso conglomerate 6 Phyllite from Chivor, grod A

Fig. 12 Mohr's Envelopes

EMBANKMENT DAMS 27

2000 L] 1

. lt+e
deformation » ———
Oym

" nilial void sotio

Oym ® Meon volue of the coetliciend
of comprenssibility loe
25 0 < 40 hg/emt

Moc,m . in kg /em?

il

# "oc,m « Averoge rnodulug of
\

|

1

i

1

J &, * Apolied elfective presiue

|
1000 —:\\ - I

\ g - Grain breokoge

s "t~ Upper boundary

3 l

Meon curve
00
® \ v

[+] 10 20 b 14) 40 0
Ginin beeahoge, By, in per cent

Pig. 13 Deformation Modulus vs. Grain Breakage, One-Dimensional Compression
Tests

average modulus M has been estimated, Fig. 13 shows the values of M

in terms of the grn?ﬁ'm-eakage B_; symbols coincide with those used In ﬁg‘?“tﬂ!
The polnts M vs. B_ lie betfreen the upper and lower boundaries drawn in
Fig. 13, and ﬂ@majorltf are close to the mean curve. The dispersion of points
M fs' highly significant for B_ in the interval 0-10 percent, but reduces
apmiably for B >20 percent. ccording to Figs. 10 and 13, the mean
deformation modbli for well-graded rocklills (types li'v to 3W) and for uniform,
hard grain n?ckfiu: (1U).veryfrom T00 to 2,000 kg/cm” over the interval Gea .

< 40 Ealcm , whereas for the less egmpelent rocklills {20 and 3U), the M -
values fall from 500 to 200 kg/cm”~ as paremeter B_ increeses from 20 150
percent. This reveals the signilicant influence of “grain breakage upon the
compressibility of a granular mass.

4.)3.10 Seale Effects

Dye to the dimensions of the specimens tested at the laboratory, the
maximum grain size was limited to 20 cm, at the most. Excepting some special
cases (sand and gravel), the rocklill used in dam construction has fragments with
a maximum dimension ranging from 30 to 60 cm; thus the material tested is (ar
from representative of the rockfill employed in embankments. For this reason,
studies of scale elffects have been undertaken. Marachi, et al {1969), at the
Rockf{ill Facility of the University of Cslifornia, found out that geometrical
similarity in gradation is a necessary condition for modeling rockfills, a concept
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introduced by John Lowe (1964) 1o test materials for the Shihmen Dam.
Research on this topic by testing in triaxial compression speclmens 36, 12 and 2.8
inches in diameter that preserved the geometrical similn‘:ity (Marachi, et al,
1969), revealed that the engle of friction (¢) decreases as the maximum size of
grains (d ) increases, the ratio between d and the specimen diameter (d_)
being eqtﬂ'ﬁn all series of tests (d_/d =B n general, one should expecta
decrease in ¢ of 3 lo 5 degrees wheh ¢ increases from 0.5 to € inchgs (1.2 te
15 em}, for conflining pressures in the iR¥%val 30-650 psi {2 to 45 kg/em™); in Fig.
14, ¢-values in terms of the maximum particle size for three rockfills reported
by Marachi, et al (1989) are presented. ‘I'he tendency of the experimental curves
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suggest that the reduction in the angle ¢ lor d >8 in. ()5 c¢cm) 15 rather
modest; therefore, when using the laboratory"}'gults discussed earlier, this tact
should be taken into account.

4.3.11 Wetting

Laboratory tests {Marsal, 19¥77) and [ield measurements (SRH, CFE and
UNAM, 1976} have clearly shown that dry rocktills subjected 1o a given state of
stress and after reaching equilibrium, undergo additional deformation upon
wetling. The amount of water that is required to minimize this etfect ol wetting
depends on the type of roek and ranges from 150 to 300 liters per cubic meter of
compacted material. In recent projects in Mexico, the addition of water to the
rockfill during placement has been incorporated into the construction specifica-
tions, This is by no means standard practice throughout the world, however.

4.3.12 Comment

The information of this Section 4 is presented with '+ e purpose of helping
designers of earth-rockrili dams in the selection of the most suitable granular
meterial among the available ones at a given site. Specific testing will be
required to solve the stahility and detformation problems of each particular case;
further research is needed to improve our knowledge in areas of this lield where
doubts or conflicting date exist,

5. EMBANKMENT DESIGN

5.1 Selection of Basie Dam Section

After the various preliminary studies such as the field investigations,
laboratory tests, end engineering analyses are completed, a decision 1s made as
to a site and to the basje type of dam to be constructed. Many factors govern
the selection of the type of structure, but assuming adequate and comparable
factors of safety the overriding consideration is economy. In recent years these
factors have tended to favor the adoption of an embankment-type dam. The
reasons for this are first. that dams are being located where the foundations are
not adequate for other types, and second that modern earth and rock-moving
equipment utilizing locally aveilable material often make such dams more
economical even where foundation and abutment conditions are excellent.
Often, however, the selection of type of dam is based upon the personal
preference or past experience of the designing engineer.

The term "embankment” in this paper includes all earth or earth-rockfill
structures, ranging from simple homogeneous sections to multiple-zoned dams,
Emphasis, however, is placed on the latter type wherein the dam is composed of
an esrthen impervious core, bounded by transitions and shells of sand, gravel and
rocklill or 'combinations of these materials,

Fig. 15 shows some generalized sections of embankment dams showing
typical zoning for different types and quantities of till material and various
methods for controlling seepage (Corps of Engineers, 19T1). One advantage of an
earth dam is that it can be adapted to a weak toundation by slope tlattening,
whereas free-draining, well-compacted rockfill can be placed with steep slopes if
the dam is on & roek foundation,
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In reality, in order to take full advantage of local materials, most dams are
multli-zoned,
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As cobserved by the Ceneral Paper Committee of USCOLD (1964}, a
signiticant change has occurred in recent years in lhe location of the earth cores
within the rockfill embankment section. The usual choice in the past was cither
a vertical core or a sloping core, with the former in the central portion of the
dam and ‘the latter laid on a dumped rockfill siope in the order of 1.35H1:1V.
Recently, however, manv of the cores have been localed in an intermediate
position, such that they can be calied "moderately sloping". The terms
"moderately sloping” can be applied to a core position when the downstream (ace
of the core is on about a 0.511:1,0V slope (Cooke, 1964). A moderately sloping
core is often adopted alter considering {1) the ettect on the ense of construction,
(2) the effect on stability and total volume, (3} the site topography, and 14} the
possible development of tension.cracks near the abutments,

5.2 Basic Design Requirements

The following criteria are set forth by the U.5. Corps of Engineers as basic
design requirements that must he met in order to insure a satisfactory structure
(Manual, U.S. Corps of Engineers, 1971).

(1) The embankment, foundation, and sbutments must be stable under
atl conditions of construction end reservoir operation,

{2) Seepage through the embankment, foundation, And abutments must
be controlled to prevent excessive uplift pressures, piping, sloughing, removal of
material by solution, or erosion of material by loss into eracks, joints, and
cavities. In addition, the purpose of the projeet may impose & limitation on rate
of seepage.

) Freeboard must be sufficient to prevent overtopping by waves and
include an allowance for settlement of the foundation and embankment.

4) Spillway and outlet capacity must be suflieicnt to prevent over-
topping of the embankment.

The design should consider seepage control measures such as foundation
cutoffs, adequate snd nonbrittie impervious zones, transition zones, drainage
biankets, upstream impervious blankets, and reliel wells. In addition, close
construction control is required to ensure proper distribution of till materials,
adequate compaction and water content control, and proper installation of
drainage facilities and/or cutolfs.

Special attention should be given to possible development of pore pressures
in foundations, particularly in stratified compressible materials including varved
clays, High pore pressures may be induced in the [oundation beyond the toes of
the embankment, where the weight of the dam produces little or no vertical
loading. Thus, the strengths of foundation soils outside of the embankment may
drop below their original in situ shear strengths.

5.3 Stability Analyses~—
5.3.1 deneral

Stability analyses provide & means of evaluating the margin of safety of
different embankment sections under various loading and seepage conditions. In
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PRESA LAS TORTOLAS, DGO.

Rebautizada con el nombre de Francisco Zarco.
Periodo de construccidn: 1965 - 1968

Presa para controlar las avenidas del Rio Nazas y aumentar el

riego en la regidn Lagunera.
Tiene una altura mdxima de 33 m y una longitud de 480 m.

Ubicada en el caiidn de Fernidndez, formado por calizas cirsticas

del Cretdsico Superior.

El cauce se formd por la erosién de un anticlinal y posteriormente
fue cubierto por un depdsito de aluvidén, con un espesor maximo de

140 m.

A. Moreno F.



GEOLOGIA DE LA BOQUILLA

Se presentan en ambas midrgenes intercalaciones de caliza y

lutitas.
Relleno aluvidén en el cauce, identificandose dos mantos:

- Superficial : . Arenas y gravas bien graduadas,

K = 102 cm/seg.

- Inferior : Gravas y arenas ligeramente cementadas
con finos,

K =103 cm/seg.

Existen en ambas midrgenes depdsitos de talud, consistentes
en fragmentos angulosos de roca, hasta de 0.5 m3, empacados en

arena y grava, poco compactos

A. Moreno F.




DETERMINACION DE LA PERMEABILIDAD DE LA CIMENTACION DE LA PRESA

ALUVION

Prueba de bombeo:

Se hizo una prueba de bombeo consistente en un pozo de
50 m de profundidad, ademando los primeros 30 metros con
un tubo ranurado de 18" y el resto con un tubo ranurado

de 14",

Se localizaron 12 estaciones piezométricas sobre ejes

perpendiculares al pozo,. separadas 5, 15 y 30 m.

Cada estacidn piezométrica consistidé en un pozo de 45 m
de profundidad, con didmetro = 10", ‘colocando piezdémetros

a -15, -30 y -45 m.

Los gastos de bombeo utilizados: 33, 47 y 86 lt/seg.'
La permeabilidad encontrada fue del orden de,

K =2 x 1072 cm/seg.
Pruebas de permeabilidad tipo Lefranc:

Se ejecutaron alrededor de 150 pruebas a lo largo de
toda la boquilla, identificindose gran heterogeneidad

en las permeabilidades, sin embargo, se logré definir

1072 cm/seg,
-3

dos estratos, uno superior ( 0 - 20 m), con K

y un estrato inferior - (20-130 m), con K 10 cm/seg.

A. Moreno F.



DETERMINACION DE LA PERMEABILIDAD DE LA CIMENTACION DE LA PRESA

ROCA ‘

Las pruebas de permeabilidad en. las rocas fueron ejecutadas
por el método Lugeon, obteniéndose las unidades Lugeon,
(Cantidad de 1t/min/mt. de perforacidn, absorbidos a una

presidén de inyectado de 10 kg/cmz).

Estas unidades y la forma de la curva presién-gasto,

proporcionan datos para disefiar las inyecciones

agua-cemento-bentonita y para seleccionar las presiones de
3

inyectado correspondientes.

A. Morenc F.



CARACTERISTICAS DE LA CORTINA

Altura Mixima
Ancho de corona
Longitud de la corona

Cortina de materiales graduados

Taludes aguas arriba
Taludes aguas abajo -
Material impermeable
Material permeable
Enrocamiento

Volumen de almacenamiento

‘Area. de riego

33 m

10 m
480 m

Cofazén de arcilla,
respaldos de enrocamiento,
filtros y transiciones
3:1 y 2:1

2 ¢ 1

250,000 m°

3
475,000 m

118,000 m>

438'000,000 m°

90,000 Ha.

A, Moreno F.



ALTERNATIVAS DE TRATAMIENTO DE LA CIMENTACION

Es necesario garantizar la ausencia de erosidn en el depéﬁito de

aluvién y en los depdsitos de talud y disminuir el caudal de las

filtraciones a través de la cimentacién de la presa.
ALTERNATIVAS

- Delantal arcilloso. Desechada porque la arcilla es un
material escaso en la zona, alcanzando Gnicamente para la
construccidn del corazén impermeable.

- Pantalla de inyecciones. Requiere de varias lineas de
barrenos de inyeccién, empleo de mezclas de prodﬁctos qui-
micos, altas presiones y problemas de barrenacidn por la
presehcia de boleos. Costos altos y requerimiento de
tecnologia y mano de obra extranjera.

- Pantalla de concreto, tipo ICOS. Se tenia la experiencia
de la presa La Villita, con una profundidad de 60 m. Sin
embargo, la presencia de boleos con dimensiones mayores
al ancho de la pantalla (60 cm) y los altos costos presu-
puestados obligaron a desechar esta alternativa.

- Pilotes secantes. La presencia de boleos y las incégnitas
de compatibilidad entre las deformaciones de la pantalla
rigida, el corazdén impermeable y el cuerpo de la cortina,
ademis de la necesidad de tecnologia, equipo y mano de
obra extranjera, hicieron que también esta alternativa se
desechara. | |

SOLUCION ADOPTADA

Pantalla flexible de 3.00 m de ancho y 20.00 m de profundidad,

relleno de materiales graduados (grava, arena, limo y bentonita).

Con tratamiento a base de inyecciones de agua, cemento, bentoni£a

de los depdsitos de talud.
A. Moreno F.



‘ METODO DE LA EXCAVACION DE LA PANTALLA FLEXIBLE
EXCAVACION
1. Construccidén de plataforma con grava-arena del cauce

1.0 m arriba del nivel freitico.

2. Excavacidén de una zanja de 3.00 m de ancho y 20.00 m de
profundidad, utilizando draga de arrastre de 6 1/2 yd3;
ademando con lodo bentonitico y manteniendo el nivel

del lodo siempre arriba del N.F.

Caracteristicas del lodo:

Bentonitica sdédica

- Densidad : 1.06 - 1,50

Viscosidad cono Marsh > 40 seg.
3

- Pérdida de agua por filtrado < 20 c¢m” en 30 min,.

3. Se usari un barretdn de 9 ton para romper los boleos que
no pueda atacar el bote de la draga.

4. La excavacidn se hace por etapas, empezando de 1la ladera

hacia el centro del cauce y manejando el rioc de acuerdo

a las demandas de riego.

[

5. Usar un air-1lift para limpiar el fondo de la excavacién

A. Moreno F.



METODO DE LA EXCAVACION DE LA PANTALLA FLEXIBLE .
RELLENO

El relleno debe estar bien graduado y no debe ser susceptible

de tubificarse, ademéds de cumplir con los siguientes requisitos:

No. de Malla Porciento que pasa
(U.S. Std.) en peso
3" - 80 - 100
3/4" 40 - 100
4 4 30 - 70
# 30 20 - S0
#200 : . 10 - 25

Procedimiento constructivo:

1. Almacenar en una plataforma grava-arena e intercalar
limo.
2. Resolver con un tractor D-7 o similar y sacar muestras

para verificar que se cumple con la graduacidén especi -

ficada.

3. Regar con bentonita y hacer una mezcla con consistencia
de concreto fresco con un revestimiento entre 2-10 cm.

No deberédn presentarse bolsas de limo o arena.

A. Moreno F.



METODO DE LA EXCAVACION DE LA PANTALLA FLEXIBLE

‘ Procedimiento constructive (Cont.)

4, La colocacién tiene dos fases:
a) Hay que iniciar colocando el relleno del centro hacia
la ladera con un cuchardn de gajos de narénja, de manera
que el relleno colocado no sufra disgregacién. Continuar

de este modo hasta que el relleno salga a la superficie.
N

BALSA PARA CUCHARON DE
SONDEAR Y MEDIR ' CAJOS DE NARANJA "

b) A continuacién el relleno puede hacerse utilizando el
tractor, empujando hacia la zanja (donde previamente habra

aflorado el relleno), y produciendo fallas de talud.

K— A. Moreno F.
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METODO DE LA EXCAVACION DE LA PANTALLA FLEXIBLE

Procedimiento constructivo (Cont.)

La construccidn de la pantalla flexible de la presa
Las Tortolas se hizo en cuatro etapas, debido a las
restricciones de transito de vehiculos y el manejo

del rio. -

Rendimientos obtenidos:

Area total de pantalla ' 6171.6 m2

Area de traslapes 1292.5 m2

Volumen de pantalla 18514.8 n®

Bentonita 1714.0 Ton.
Rendimiento ' ‘ 3.60 m% de pantalla

10.80 m3 de pantalla/ton
Duracién de la excavacidn _ 107 dias
Dias trabajados 91 dias

Horas efectivas trabajads c/ el bote 732 hs. 35 min.

Horas efectivas promedio por dia 8

Horas efectivas usando barretédn 230

Horas efectivas de la draga 962 hs. 35 min.

Longitud excavada 421 m ,
Rendimiento dia trabajado 421 _ 4 62 m de pantalla/

A. Moreno F.
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Rebosadero }' Dispositivo de gasto constante
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2-Valvula de tres vigs

Recipiente de medicion del

Sondo eféctrico — N del gasto
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DISPOSICION DEL EQUIPO PARA LA PRUEBA LEFRANC '
DE INYECCION CON CARGA CONSTANTE
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EQUIPO, RECOMENDADO PARA LA CONSTRUCCION DE LA ' .

PANTALLA FLEXIBLE DE LA PRESA "LAS TORTOLAS".

Grua de orugas Manitowoc # 4500 con pluma de 45 my Cu-
charén sin perforar de 4 metros cObicos (2.3 m de ancho
con cortadores laterales para dar el ancho total de 3 m
Grua de orugas con.cucharédn de almeja de 0 75 metros -
cubicos (La grua deberd tener capacidad para manejar un
peso de 10 ton, o mds y un malacate con capacidad para
35 m, de cable), .
Bulldozer D-7 o.mayores.

Compresor de aire de 600 p.c.m. con 60 m, de manguera.

Bomba centrifuga de 6" de didmetro, para lodos. y basun
con manguera de succién, S

Bombas centrifugas de 4" de diametro, autocebantes n
manguera de suc01on.

Unidad mezcladora de bentonita.
Tuberia de 4" g con cqnéxioneq.
Cargador frontal para los Iimos.
Camién de volteo para acarreo de matéria} limosq -

Equipo de soldadura y herramientas mecénicas.

~ Camionetas Pick Up.
- Camién pipa para combustible..

" Camibn con equipo de lubricacién.

Barretbn de acero de 10 ton., en forma de cincel.

ht
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EQUIPO,RECOMENDADO PARA LA CONSTRUCCION DE LA

PANTALLA FLEXIBLE DE LA PRESA "LAS TORTOLAS",

. "-.,'
e

Grua de orugas Manltowoc # 4500 con pluma de 45 my cu-
charé4n sin perforar de 4 metros clbicos (2.3 m de ancho
con cortadores laterales para dar el ancho total de 3 m
Grua de orugas con cucharén de almeja de 0 75 metros -
cibicos (La grua deberd tener capacidad para manejar un

peso de 10 ton, © mas y un malacate con capacidad para.
35 m. de cable), R

Bulldozer D-7 o mayores,

Compresor de aire de 600 p.c.m. con 60 m, de manguera.

Bomba centrifuga de 6" de diametro, para lodos. y basura

con manguera de succidn, g

Bombas centrifugas de 4" de diémétron autocebantes;.con
manguera de succiédn., .

ﬁnidad mezcladora de bentonité.

Tuberia de 4" & con conexiones.

Cargador frontal para. los limos.

Cami6én de volteo para acarreo de material limosq
Equipo de soldadura y herram;entas mecénicas,

Camionetas Pick Up.

Camién pipa para cbmbustible.' . ' - 1jﬁﬁ£~~§g

" Camibn con equipo de lubricaciédn.

Barretén de acero de 10 ton, en forma de cincel.. ¥
: Coe DLW
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1. INTRODUCCION

Lds suelos y rocas son materiales complejos, cuyo- comporta-
miento esta influenciade por muy diversos y numerosos facto-
res, incluyendo su origen y formacidén hasta los efectos de
tiempe. Por esta razdn, en todos los trabajos de ingenieria
geotécnica existe una discrepancia entre la prediccidén ob-
tenida del calculo y el comportamiento real de las estruc-
turas, en consecuencia los disenos tienden a ser conservado-
res y los costos elevados. Por otro lado, la falla signifi-
ca pérdida total de la obra, de instalaciones éguas abajo
Yy, en ocasiones, pérdida de vidas humanas. Entonces, un
buen proyecto de ingenieria serid el mas econdmico sin menos-
cabo de la seguridad, por lo cual se requiere de métodos
y soluciones adecuadas durante el diseno y la posibilidad
de cambio y mejora de esa solucidn conforme avanza la cons-
truccidn.

La instrumentacidn geotécnica es la técnica que permite ade-
cuar y balancear los diserios de manera racional por lo gque

se le reconoce una gran utilidad.

' v

Asi, los principales objetivos de una instrumentacion son:

1) Obtener informacidn que permita mejorar el "estado del
arte" en disefio y construccion de estructuras térreas

y cimentaciones.

2) . Detectar oportunamente problemas o deficiencias en el
comportamiento de estructuras térreas y cimentaciones

durante la construccidén para corregirlas oportunamente.

3) Conocer el comportamiento de las obras a largo plazo,
tanto bajo condiciones normales de carga comc ante la
ocurrencia de eventos extraordinarios (como los sismos),

con el fin de evaluar su seguridad.
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El uso de la instrumentacidn en geotecnia no es simplemente
la seleccion de instrumentos, sino un proceso de ingenieria
complejo y por etapas que se inicila al definir la necesidad
real de instrumentar, especificando los objetivos que se
persiguen y terminando con el analisis e interpretacion de

la informacidn.

Las personas no familiarizadas con instrumentacidén pueden
creer gque, para obtener la informacidén requerida, sblo se
necesita tomar un instrumento del almacén, instalarlo y to-
mar lecturas; sin embargo, el éxito de una instrumentacidn
depende de un considerable trabajo de ingenieria y planea-
cién y la participacidn de personal capacitado en todos los

niveles.
Asi, puede darse la siguiente definicion:

"La instrumentacién es una combinacidn de filoso-
fia, conocimientos y actividades préacticas, que re-
gquiere de perspicacia, experiencia, aparatos y téc-
nicas de medicidén, para obtener informacidén cuali-
tativa o cuantitativa necesaria para evaluar y re-

solver un problema geotécnico".

La instrumentacidn es toda una especialidad dentro de la
geotecnia y seria necesario un curso completo para cubrirlo

todo con detalle, por lo que a continuacidén sOlo se presen-
tara el tema de manera general y el interesado podra recu-

rrir a la extensa bibliografia existente.



2. PROCEDIMIENTO GENERAL DE INSTRUMENTACION
2.1 Objetivos

Antes de instalar cualquier instrumento es indispensable
formular un "Programa de Instrumentacidn" y nombrar a un
ingeniero responsable del mismo.

El Programa de Instrumentacidén es un documento importante
que orientara la toma de decisiones, normara criterios
asignando responsabilidades y regulara las actividades de
todos los grupos involucrados. Este documento debe conte-
ner, en primer lugar, los objetivos que se pretenden alcan-
zar con la instrumentacidén, definiendo muy claramente 1lo
gue se Quiere conocer o controlar con las medificaciones.
También debe contener un calendario de actividades y todos
los detalles relativos para cada una de las sigquientes eta-

pas:
a.. Planeacidn
b. Fabricacidn y/o adquisicidon de aparatos
c. Instalacion
d. Medicidn
e. Proceso de datos
f. Analisis de resultados
Los aspectos a especificar con detalle son: 1los recursos

humanos, de equipo y financieros que se requieren, la preci-
sién y frecuencia de las mediciones, quién serd el respon-
sable de cada etapa, qQuiénes haridn las mediciones, a quién

se reportara, quién hard la interpretacidn, etc.




2.2 Seleccidn de aparatos

Se seleccionaran los instrumentos de acuerdo con los objeti-
vos, para utilizar los aparatos iddneos en cuanto a rango
de medicidn, precisiodn, repetibilidad y robustez. Se deberi
tomar en cuenta que un diseno sencillo es prefefible a uno
complicado, al igual que se preferiri utilizar transductores
dpticos, mecdnicos, hidriulicos, o eléctricos, en este or-
den. También deberd tenerse en cuenta el conocimiento Y
experiencia previa de comportamiento de los aparatos selec-

cionados y la posibilidad de disefiar otros nuevos.

El ingeniero responsable del programa seri quién seleccione
. los aparatos y, en su caso, coordine su fabricagién y la
realizacidn defensayes de funcionamiento y aceptacién, apo-
vandose en especialistas mecdnicos, electricistas y electrd-

nicos.
2.3 Implementacidn

Para disenar la implementacién se debera contar don una me-
moria descriptiva detallada de la localizacidn de las es-
tructuras y sitios gue seran instrumentados, incluyendo to-
da la informacién geoldgica disponible y el programa de

construccidn de la obra.

Se procederd a ubicar la posicidén de los instrumentos en
planos generales y se revisard con los responsables del
proyecto, para tomarlo en cuenta en el programa de construc-
cidn de la obra tratando de conciliar las posibles interfe-
rencias que existen entre el proceso constructivo y las ne-
cesidades de medicidon, efectuando las modificaciones que

se requieran. Se elaboraridn los planos generales definiti-
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vos y los planos de detalle para llevar a cabo la ir-*ala-
cidn, tratando de detectar y resolver anticipadamente pro-
blemas que puedan surgir durante esta etapa.

Al mismo tiempo se elaborara un documento que contenga to-
das las especificacicones y procedimientos de iﬁstalacién,

asl como las necesidades en recursos humanos y equipo.
2.4 Instalacion

Para efectuar la instalacidn, se organizara una oficina de
campo, encabezada por un residente de instrumentacidn, vy
contard con el personal necesario para llevar a cabo el pro-

grama de instalacidn.

El residente de instrumentacion sera una persona con expe-
riencia en esta actividad y deberid capacitar con suficiente
anticipacidén al personal bajo su cargo, asignando tareas
especificas y responsabilidades de cada uno. También debe-
ra tener con suficiente anticipacién los instrumentos vy
equipos de instalacion, y realizar las verificaciones fi-

nales necesarias previas a la instalacion.

Se prepararan los sitios y se instalaran los aparatos de
acuerdo con los planos de detalle y con los procedimientos
correspondientes debiendo documentar también con detalle
todo el proceso, con el fin de integrar una '"Memoria de
Instrumentacidn” que facilite el trabajo posterior de anali-

sis e interpretacidén de resultados de las mediciones.
2.5 Medicidn

Las mediciones también se realizarin conforme al programa

corrrespondiente, disefiado en la etapa de planeacion y de
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acuerdo con los procedimientos especificos para cada apara-
to. El programa original podrid modificarse segin las néce-
sidades o anomalias gque surjan durante la construccidn, a
juic;o del ingenieroc responsable.

En todo momento deber3d tenerse en cuenta que los requisitos
indispensables de toda medicidn son que los resultados tie-

nen gue ser confiables y oportunos.

Para garantizar la confiabilidad, deberi contarse con proce-
dimientos especificos de toma de lecturas para cada apara-
to y se pondrd especial cuidado en proporcionar la capaci-
tacion necesaria al personal de las brigadas de mediciones,
programando cursos tedrico-practicos. Ademis, es necesario
llevar a cabo una adecuada vy :continua supervision en la

obra.

La brigada de medicidn realizara su trabajo con la frecuen-
cia establecida en el programa de mediciones y proporciona-
ra diariamente los datos obtenidos a la oficina de campo,
qgquien integraria un informe con una frecuencia que dependera
de la etapa en que se encuentre la obra (semanal, catorce-
nal, mensual o trimestral), el cual sera enviado .con toda
oportunidad y por los medios iddneos, a la oficina encarga-
da del procesamiento de datos.

El informe de mediciones deberd incluir toda la informacidn
previstaren el documento "Contenido del Informe de Medicio-
nes", el cual serid elaborado por el ingeniero responsablé
del programa. En caso de que no se cuente con algun dato
porgque no pudo realizarse 1la hedicién, se debera elaborar
una nota sefalando las causas, para programar las acciones
que permitan corregir las anomalias y también para facili-

tar el analisis posterior.



7.

Ademias, la brigada de mediciones deberd incluir en su in-
forme un repérte del estado de los instrumentos y estacio-
nes de medicidn, sefialando las necesidades de mantenimiento
o reparacidn actuales o futuras, debiendo integrar un pro-
grama de mantenimiento preventivoe y correctivo, esto con
objeto de contar en tode momento con instrumentos confia-
bles.

2.6 Proceso de datos

El proceso de la informacion de campo consistird en reali-
zar todos los calculos numéricos que se requieran para ob-
tener el valor de las variables gue se controlan, elaborar
graficas que presenten con claridad esos valores, de acuer-
do con los pfocedimientos especificos elaborados para este

fin, y emitir un informe para su andlisis y consulta,

La oficina.encargada del proceso de datos recibira el infor-
me de mediciones, revisara que la informacidn esté comple-
ta y libre de errores u omisiones y la distribuird entre

su personal para Su proceso.

Con objeto de preservar y facilitar la consulta del enor-
me y valioso volumen de datos de medicidn, se integrard un
banco de datos gue sera organizado preferentemente en equi-

pos de computo debidamente disefiados y respaldédos.

El informe gque emita la oficina encargada del procesamiento
de datos deberi incluir, ademids de las graficas con los re-
sultados de las mediciones, toda la informacidén adicional
que facilite el trabajo de analisis, obtenida de los infor-

mes de la brigada de mediciones.



2.7 Analisis

El trabajo de analisis de los resultados de las mediciones
es muy importante y tiene por objeto conocer el comporta-
miento de las estructuras instrumentadas y evaluar su segu-
ridad.

Para realizar este trabajo se requiere contar con los si-
guientes documentos:

a. Memoria Técnica de la Obra

b. Memoria de Instalacidn de la Instrumentacidn
c. Informes de Andlisis Previos

d. Informes con los Resultados de las Mediciones

e, Informes de las Visitas de Inspeccidn

La Memoria Técnica de la Obra es un documento que integra
la informacidn topografica y geométrica del proyecto; asi
como también el avance de construccidén real y toda la infor-
macidon relevante, incidentes y problemas ocurridos durante
la construccidén, ya gue el comportamiento posterior puede
tener su origen en esta etapa.

La Memoria de Instalacidn de la Instrumentacidn, es el do-
cumento que contiene todos los detalles de la ‘instrumenta-
cidn, tipos de aparato, origen, precisién, calibralciones,
dimensiones y posicién relativa, fotografias y croquis de
los trabajos de instalacidn, los incidentes ocurridos en
esta etapa, quiénes formaron el personal, etc. En general,
debe contener toda la informacion posible con objeto de fa-
cilitar la interpretacion de los resultados de las medicio-
nes posteriores y para descartar la posibilidad de funcio-

namiento defectuoso o no confiable de algin aparato.
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Los Informes de Comportamiento previos permiten conocer en
muy poco tiempo el comportamiento que ha tenido la obra en
toda su vida util, ademas de: identificar, ratificar o des-
cartar tendencias de comportamiento, hacer el seguimiento
de las anomalias detectadas y ponderar su importancia, nor-

mar criterios y también facilitar la toma de decisiones.

Los Informes con los Resultados de las Mediciones constitu-
yen la actualizacidon de la informacidn y permiten conocer
el comportamiento de las estructuras y sus apoyos en el pa-
sado reciente, De su oportunidad dependera- la efectividad
en la toma de decisiones‘para la adecuada atencidn de po-
sibles anomalias o desviaciones que se detecten, permitiendo
eiercer un adecuado control en beneficio de la seguridad

de las obras.

Los Informes de las Visitas de Inspeccidn también son impor-
tantes y complementan la informacién obtenida con las me-
diciones, permitiendo al ingeniero tener una visidén de con-
junto de la obra, situarse en el contexto real de los pro-
blemas, ponderar y validar los resultados de las mediciones,
detectar anomalias no registradas con la instrumentacidn
o no percibidas por el personal de las brigadas de medicion,
etc. Las visitas a las obras constituyen un elemento muy.
valioso e indispensable para proponer acciones preventivas
inmediatas, en caso de ser necesario, determinar la necesi-
dad de instalar instrumentacion adicional o de efectuar nue-
vas mediciones, modificar los programas de medicidn y, en
general, contar con m3s elementos  de juicio para poder eva-
luar la seguridad de la obra utilizando la experiencia y

el sentido com(n del ingeniero.
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Por estas razones, €S necesario que los ingenieros gque rea-
licen el trabajo de analisis hagan visitas periddicas a
las obras para inspeccionar tanto las estructuras como la
instrumentacidn, con la frecuencia determinada tanto por
el ingeniero responsable del programa c¢omo por las circuns-
tancias que marque el propio comportamiento de la obra.

Como resultado del analisis, se elaborara un informe en don-
de se presente el resultado de la evaluacion de la seguridad
de 'la obra, se describa su comportamiento general,'se resal-
ten las anomalias o tendencias desfavorables encontradas
y las recomendaciones gque permitan corregirlas, incluyendo
las opiniones de los especialitas en geotecnia y consulto-
res gue hayan participado multidisciplinariamente en el pro-

ceso de evaluacidn.
3. EVOLUCION DEL DISENO DE LA INSTRUMENTACION

Al principio de la década de los sesentas, la Comisidn Fede-
ral de Electricidad de México (CFE), inicid la construccidn
de grandes plantas hidroeléctricas, instrumentando las pre-
sas’ de tierra y -enrocamiento con aparatos proyectados vy
desarrollados en la misma instalacidn y con aquellos que,
sin dejar de ser simples y resistentes, constitulan la van-
guardia tecnolbdgica en su época, como son el inclindmetro
{Slope Indicator Co.) y el deformometro (US Bureau of
Reclamation "Cross Arm").

El avance de las mediciones en presas de tierra y enroca-
miento al inicio de los afios sesentas era limitado; se rea-
lizaban registros de asentamientos y desplazamientos hori-
zontales en varios puntos de la presa, asi como determina-

ciones de presidén de poro en el nlGcleo. La instrumenta-
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cién de la presa El Infiernillo, construida en esa época,
fue orientada hacia la determinacidén de la magnitud y dis-
tribucidén de las deformaciones y desplazamientos, asi como
la medicidén de la presidén de poro en elgunos puntos de la
estructura. ‘Se iniciaba asi un programa, aun vigente, para
analizar el comportamiento de presas basado en los resulta-

dos de observacidn instrumental.

Posteriormente, en la presa La Villita, y con el fin de ob-
tener informacion mas completa sobre el comportamiento de
los materiales durante su construccion y evaluar los esfuer-
zos dentro de la estructura, se utilizaron por primera vez
celdas de presion disefiadas para registrar esfuerzos tota-
"les y se instalaron niveles hidraulicos para medir asenta-

mientos.

Las presas El Infiernillo y La Villita, que fueron las pri-
meras que se instrumentaron por la CFE han rendido en 1los
veintiseis afios de observacidén datos valiosos, sobre todo
en lo que se refiere a la accion de sismos intensos.

Al evolucionar las teorias y métodos de analisis del compor-
tamiento de presas, fue necesario aumentar el alcance de
las mediciones para conocer el estado de esfuerzos y defor-
maciones en el cuerpo de las mismas, por lo cual en la pre-
sa La Angostura se agruparon instfumentos en distintas zonas
de la seccidn maxima, para medir la interaccidn niGcleo-res-
paldos y en general la distribucidn de esfuerzos y deforma-

ciones en el resto de la estructura y la cimentacion.

Un paso mas fue dado al utilizar el llamado "enfoque obser-
vacional” para modificar el disefioc con base en las tenden-
cias observadas mediante instrumentacidon durante la cons-

trucciodn.
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Son ejemplos de este enfoque, las presas Chicoasén, La An-
gostura, El Caracol y Penitas; la primera por la geometria
y geologia del sitio y por sus dimensiones {altura, 260 m):
la segqunda, principalmente en razdn de las propiedades me-
cidnicas de los materiales disponibles para su construccidn;
la tercera, debido a la condicidn geoldgica de la ladera
izguierda y la circunstancia de gue 1la estrﬁctﬁra quedd em-
plazada sobre una falla supuestamente inactiva; y la ulti-
ma, aungue de altura modesta (70 m), porque debid construir-
se sobre un lecho de arena de unos 50 m de espesor maximo,
cortado con una pantalla de concreto plastico bajo el ni-
cleo impermeable.

4. APARATOS DE MEDICION

El tipo, nimero y distribucion de los instrumentos por ins-
talar dependen de las caracteristicas de cada proyecto, la
localizacidn de las obras, la topografia del sitio, las con-
diciones geolégicas,'el tipo, materiales y geometria de: la
presa, incertidumbres en el disefio, problemas surgidos du-
rante la construccidén de la propia estructura, etc, por 1lo
cual no es posible estandarizar la instrumentacion; sin em-
bargo, para las presas de tierra y enrocamiento, el sistema
de instrumentacidn normalmente incluye los siguientes tipos

de aparatos:

- dispositivos de control topografico y geodésico (pun-
tos fijos, monumentos de referencia superficiales,
etc.)

- Dispositivos para la medicidn de desplazamientos
horizontales y verticales (inclindmetros, deformdme-

tros, niveles hidrlulicos de asentamiento, etc.)
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- instrumentos para medicidn de esfuerzos y deformacio-
nes dentro del cuerpo de la presa (celdas de presidn,
extensdmetros, etc.)

- indicadores de presién de poro (piezdmetros)

- indicadores de nivel del agua (pozos de observacidn,

piezdmetros abiertos, etc.)

- Dispositivos para las mediciones de agua de filtra-

ciones

- instrumentacién sismica - (acelerdgrafos y sismdgra-

fos)

El diseflo de un sistema de instrumentacidn dependeri de los
objetivos que se establezcan, lo gque conduce necesariamente
a definir los parametros que seran medidos, por ejemplo:
presion de poro, deformaciones, niveles de agua, etc. Defi-
nidas las variables, se deben anticipar las magnitudes maxi-
mas y minimas del cambio, lo que define el rango y la preci-
sidn regueridas, en gqué direccidn ocurriria el cambio, lo
que permitira orientarlo adecuadamente y también deberan
.fijarse los valores de advertencia para considerar la exis-
tencia de una anomalia. Una vez que se cuenta con esta in-

formacidon, se procede a la seleccidén de los instrumentos.

Para la seleccidon de instrumentos debe considerarse que la
caracteristica principal que debe tener un instrumento so-
bre cualgquier otra es la CONFIABILIDAD, es decir, dque se
deben utilizar instrumentos confiables. Inherentes a 1la
confiabilidad estéan:
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- maxima simplicidad
- repetibilidad y autoverificacion
- durabilidad

Cualquier instrumento por simple o complejo que sea esta
integrado por tres componentes bisicos conectados en serie:
Sensor, Conductor de la sefial y Registrador.

El Sensor capta el cambio de la variable medida y a través
de un transductor se genera una sefial que es conducida has-
ta un dispositivo que permite registrarla ¢ leerla. El or-
den decreciente en simplicidad y confiabilidad, de los
transductores es el siguiente: Opticos, mecanicos, hidrau-

licos, neumaticos y eléctricos.

Otras caracteristicas que debe cubrir un buen instrumento

son las siguientes:

- Precisidén y estabilidad en las lecturas

- Resolucion y facilidad de lectura

- Robustez para el manejo en obra

- Resistencia al medio ambiente hostil

- Minima interferencia con el sitio

- Facilidad para calibrar y verificar el fun-
cionamiento

- Facilidad de instalacidn

- Poco sensible a cambios en el medio ambiente

El minimo costo de un instrumento nunca deberia determinar
su seleccidn, y el aparato mis barato puede resultar que
no minimice el costo total del proyecto. Para estimar cudl
es la alternativa mas econdmica, se deben tener en cuenta
los costos de suministro, calibracidén, instalacidn, manteni-

miento, toma de lecturas y proceso de datos.



15-

Una estadistica sobre el comportamiento de aparatos insta-
lados en las presas construidas por CFE, asi como las obser-
vaciones sobre la instalacidén y mantenimiento de los instru-
mentos, revela que existe un buen nimero de problemas aun

no resueltos satisfactoriamente,.

Inclindémetros que ‘por deformacidn no permiten el paso del
sensor (obturacidn), o que por inclinacidn de ciertos tra-
mos de la tuberia registran lecturas errdneas {(péndulo ope-
rando fuera de su plano). Extensometros eléctricos que de-
jan de funcionar por filtracidn a través de empagues, O
bien, por haber agotado su carrera en desplazamiento. Ro-
tura de tuberias que accionan el sensor de celdas de presidn
total o piezdmetros neumdticos, debido a deformacidén pro-
nunciada en la interfase de la presa y laderas; por la mis-
ma razdn, la falla o funcionamiento erratico de medidores
hidraulicos de asentamientos. Celdas o piezdOmetros neuma-
ticos que registran esfuerzos totales y presiones neutra-

les poco consistentes.

Peroc no todos los defectos antes mencionados son atribuibles
-al aparato o dispositivos de medicidn en si. La colocacidn
de instrumentos en las diferentes zonas de .una presa de tie-
rra y enrocamiento constituye en la practica un reto; de-
manda personal entrenado y cuidadoso, técnicas de instala-
cion especiales gque deben desarrollarse a gran escala en
laboratorio, y proteccidn sistemitica contra dafio durante

la construccidn.
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5. PROCESO Y ANALISIS DE DATOS
5.1 Proceso

El éxito de la observacion de las presas depende de la con-
fiabilidad del proceso de datos y de su evaluacidn. La in-
formacion que proporcionen los instrumentos de una presa
seran de utilidad solamente si el ingeniero tiene la sufi-
ciente habilidad para interpretarlos y tener una respuesta
adecuada. La voluminosa informacidén que resulta de un pro-
grama de control frecuente abruma al responsabie de su pro-
cesamiento, por lo gue la correcta planeacion de las acti-
vidades y la capacitacidon del personal involucrado, son
esenciales para el éxito del programa de mediciones. El
volumen de informacidn a procesar se va incrementando gra-
dualmente conforme avanza la construccidn de la presa y la
instalacidon de la instrumentacidn, al igual gue la frecuen-
cia de las lecturas durante la etapa critica del primer lle-
nado.

Es probable que estas dificultades no puedan superarse
con tan sdlo incrementar al grupo responsable de interpre-
tar los datos de las mediciones, puesto que distribuir el
trabajo entre un mayor numero de personas puede resultar
en una pérdida de la comprension global del fendmeno involu-
crado ¥ una dilucidén de la responsabilidad. Por el contra-
rio, seria deseable que la interpretacion se llevara a cabo
bajo la direccidén de un grupo pequefio, inclusive de un so-
lo individuo con profundo conocimiento. de los materiales
involucrados, de las hipdtesis de disefio del proyecto y de

la filosofia general de la instrumentacion.
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Por lo anterior, resulta inevitable contar en gran medida
con el empleo de computadoras para el proceso, registro y
concentracidn de los datos y también para la elaboracidn
de graficas, con objeto de descargar al personal de la mayor
pérte del trabajo rutinario y de esta forma puedan dedicar
mas tiempe a la evaluacidn. Esto permitira que el personal
mantenga la comprensidn necesaria de la importancia de las
mediciones, pueda detectar mediciones falsas Y corregirlas,
asi como descubrir oportunamente tendencias criticas y ac-

tuar de inmediato.

Es bien conocido gque los listados de datos de computadora
son poco manejables y que no son comprensibles claramente
para propdsitos de evaluacién. Por lo tanto, sbdlo resultan
de verdadera utilidad los sistemas que disponen de grafica-
dores de datos y hacen uso extensivo de ellos. Los progra-
mas de computadora deben ser escritos de manera flexible
para permitir la evaluacion de los datos en varias formas,
con objeto de poder obtener correlaciones entre los valores
obtenidos y las variables del comportamiento de una presa,
tales como etapas relevantes de construccidn, llenado del
embalse o eventos meteoroldgicos.

Una vez concluido el llenado inicial, debera resumirse toda
la informacidn disponible, para hacer con ella una evalua-
cidn final que servira para decidir ‘si la presa, sus empo-
tramientos y los taludes del embalse, bajo las condiciones
de carga, se comportan de tal modo que quede garantizada

la operacion normal vy ségura del proyecto.

En la etapa de operacion de la obra, deberi continuarse la

medicion y proceso de datos de la presa, para conocer su
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comportamiento a largo plazo bajo condicicones normales o
después de un evento extraordinario, para detectar en una

etapa incipiente el desarrollo de alguna falla.

Durante este periodo se reduce la frecuencia de las medicio-
nes, adaptando el programa de observacidn adecuado con los
requerimientos particulares de cada presa, reduciendo tam-
bién el volumen de datos a procesar, pero nunca debe redu-
cirse la importancia del informe con los resultados del pro-

ceso.
5.2 Analisis

Aunque todas las presas representan un riesgo, como cual-
guier otra estructura hecha por el hombre, la mayoria de
las fallas desastrosas de presas pudieron haberse evitado
si se hubiera observado sistemdticamente su comportamiento
y evaluado de inmediato los resultados de dicha observacidn
para poder tomar medidas preventivas de acuerdo con una es-
trategia preparada de antemano para el caso de ocurrir pro-
blemas.

En la mayoria de los casos, los incidentes en presas de tie-
rra y enrocamiento han ocurrido después de una falla previa.
Tales fallas son generalmente procesos complejos gque se
desarrollan en funcidn del tiempo, emitiendo por adelantado
sefiales de advertencia que pueden detectarse mediante la
observacién de la presa. En consecuencia la medicion fre-
cuente de los instrumentos instalados en la presa y la inme-
diata evaluacidn de sus registros para poder detectar dichas
.advertencias previas a una falla, se ha aceptado en la ac-
tualidad como parte integral del proceso constructivo de

una presa, en lo concerniente a seguridad de la misma.
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La evaluacidn de datos de las mediciones en la instrumenta-
cidon de presas se basa en:

- La comparacidn entre los valores medidos del comportamien-
to de la presa (esfuerzos, deformacicones, filtraciones,
etc.) contra los valores esperados con base en los calcu-
los de diseno, Valores similares indican un comportamien-
to normal, no critico de la pesa. Desviaciones significa-
tivas entre los valores medidos y los calculados, indican
consideraciones errdneas de disefio o comportamiento criti-

co de la presa, que puede resultar en una falla de la misma.

- La variacidén de los valores medidos en funcidn del tiempo.
Valores constantes o valores linealmente variables en re-
lacidn con el incremento de cargas causado por la cons-
truccion o el llenado del embalse, indican un comporta-
miento normal de la presa. Valores variables en una for-
ma no lineal y gque no puede ser explicados por la ocurren-
cia de eventos especificos, normalmente tienen que ser
considerados come criticos y que requieren tomar medidas
correctivas. Para la evaluacdén de algunos valores varia-
bles en funcion del tiempo, un incremento nominal del va-

lor, frecuentemente no es de importancia.

A continuacidén se presenta como ejemplo el anilisis de com-
portamiento de la presa La Villita, haciendo énfasis en el

efecto de los sismos en la estructura.
6. CONCLUSIONES

La instrumentacidn ha permitido evaluar la interaccidn entre
materiales componentes de la presa y la de ésta con las la-
deras, siendo notables los efectos registrados en El Infier-
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nillo y La Angostura, y en el caso particular de La Villita,
la influencia de la pantalla de concreto colada a través
del depdsito aluvial en la deformaidén del nicleo impermea-
ble. Otro fendmeno poco conocido y consecuencia de la in-
teraccidn entre materiales, es la falla del filtro  aguas
arriba de la presa La Angostura, a unos 100 metros bajo la
corona, detectada durante el primer llenado del embalse vy
causa de asentamientos no previstos en el enrocamiento mo-
jado; son similares las observaciones de la presa Chicoasén
relativas también a los efectos del 1llenado inicial. A la
colocacion de franjaé de arcilla compactada del lado hamedo
.en contacto con las laderas y en el tercio superior del nu-
cleo de esta Ultima presa, se atribuye el comportamiento

satisfactorio registrado hasta el presente.

Resultan de gran interés las series de mediciones en El In-
fiernillo y La Villita durante mas de cuatro lustros, en
que fueron sometidas las presas a la accidon de un buen nime-
ro de sismos intensos provocando deformaciones significati-

vas en la estructura.

No obstante algunas limitaciones y deficiencias en la ins-
trumentacidn . instalada en las presas de la CFE,‘se cuenta
con unc de los mejores bancos de datos en su tipo en el mun-
do. Las mediciones efectuadas han permitido advertir a
tiempo desviaciones no previstas en los estudios tedrico-
experimentales realizados a nivel de diseno y se considera
que los resultados de las actividades de instrumentacidn
han contribuido tanto a mejorar el conocimiento del compor-
tamiento de las estructuras, como a introducir medidas pre-

ventivas y correctivas en su construccidn.

Son numerosos los problemas aln no resueltos cabalmente:

confiabilidad de los instrumentos de medicion, procedimien-
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tos de colocacidén de los medidores, leyes constitutivas de
los materiales compactados, efecto de los procesos construc-
tivos en las propiedades mecanicas de los materiales cons-
titutivos de la estructura, nGcleo-filtro y presa-laderas,
licuacidn de los depdsitos aluviales de cimentacidn en zonas

sismicas, plastificacién del nlcleo, etc. '

Las investigaciones por desarrollar tanto en el campo expe-
rimental como tedrico son innumerables, y el analisis del
comportamiento de las presas ya construidas o en construc-
cidn ha sido y sSeguird siendo fuente de inspiracidn para
sugerir campos de investigacidn, impulsar disefios mas segu-

ros, y resolver deficiencias pasadas.
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INSTRUMENTACION GEOTECNICA

Objetivo :  Conocer el comportamiento de las estructuras para evaluar .
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detectar oportunamente anomalias ponderando su importancia. -

Metodologia - PLANEACION
Objetivos especiticos
Disero o] — —
Programao |

- Qrganizacion I

Especiticaciones ' !

i
1
|
]

Y

i

FABRICACION y/o ADQUISICION - -

DE INSTRUMENTOQS
Programa de fabricacion
Programg de adquisicion

Contrgl de calidad

3
d

INSTALACION )
Programa ( gvance de la obro ) i
Implementacion Pt —
Documentacign l

f
|
.‘
MEDICION g
Progroma

Formacidn de brigadas ‘ S
Capacitacidn y supervision
Mantenimiento y reparacion de equipos e~
Reportes |'
}
i
|
|
]
I
|
|
]

!
|

i

1 |
|

I

-}

PROCESO DE DATOS
Prograrma
Revision de reportes de compo
Cdlculo
Elaboracidn de concentrados y grdficas
Emisign de informes
Retroalimentacion g _medicidn

'

ANALISIS

Inspeccidn de estrucluras
Inspeccion de instrumentacidn

Acopio y actualizocion de informacion
Revisign de informes

Anglisis de comportomisnto
Deteccion de onomalias

Evaluncion de lo sequridad
Retroglimentacion

T T T T T T T T T T T T T T T T T T T T e T T T T T T s T T e e e — —

I
1
|




538
5289 1.

A2
) : :
4 a py
0
R o
-84 1-B13 187 185 I-AB 1-B16 I-Bi8
s H l H
¢ — = 538
- 2528




Left Bonk
S S il
\
1
i
' |
! f
| 1
| !
| :
1 :
[}
| Cx !
! |
900m ! ~—
|
¥ ’)
]
! L+~ A, Limit of
| r’ . excovation
| []
! I
' I
Evas2 1 Y
1 |
' 1
i |
! ! *X
‘ I
ﬂ P Jd
' 400 m R
Right Bank
[Pressure] Extenso]  DIRECTOR cosines
CELL METER {j a 8 >
cx £X 1 0 0
cy EY 0 1 0
cz £2 o o 1
cxas52 lexasz b/ 7 0 /2
Cvas? | Evasz 0 /2 | 172
CXY EXY VT2 o




VARIABLES QUE SE PUEDEN MEDIR CON
INSTRUMENTACION GEOTECNICA

PRESION DE PORO.O DE AGUA EN FISURAS
ESFUERZO TOTAL EN LA MASA DE SUELO O DE ROCA
DEFORMACIONES EN SUELOS O ROCAS
DESPLAZAMIENTOS HORIZONTALES
DESPLAZAMIENTOS VERTICALES

GIROS

NIVELES DE AGUA

TEMPERATURAS

ACELERACIONES

VIBRACIONES

CAUDAL DE FILTRACIONES

DESPLOMES

APERTURA Y CIERRE DE GRIETAS O JUNTAS
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Inductancia
Eléctrico Resistividad
Mecdnico Cuerda vibrante
Sensor { Neumdtico
Hidrdulico Aceite
Optico Agua
Cable
Equipo de Elementos Manguera
medicidn: k* de conduc Barra o alambre .
Componentes! [{ci6n de Ta Luz, ojo humano, rayos laser
bdsicos sefial Sonido
Sefial de radio
Lector humano iMecénico (es
Registra- cala, flota-
Udor de la dgr) _
sefial Dis]pOS'lt'iVO _:;3:‘2:};20’ Medidor de
] Sefial acustica
[E]éctrico SeRal digital

Componentes bisicos de los equipos de medicidn

@@ e

valor medio
El centro represen Hoy repetibilidad
ta el volor real pero sin precision

No hoy repetibilidad Hay precision y re-
pero en promedio petibidod
hoy precision

Ejemplo ilustrativo de 12 diferencia entre precision
y repetibilidad



CARACTERISTICAS DE UN BUEN INSTRUMENTO

CONFIABILIDAD

SIMPLICIDAD ' | DURABIL 1DAD
REPETIBILIDAD '

Y.
AUTOVERIFICACION

- PRECISION Y ESTABILIDAD .EN LAS LECTURAS
- RESOLUCION Y FACIL LECTURA

- ROBUSTEZ

- RESISTENCIA AL MEDIO AMBIENTE HOSTIL

- MINIMA INTERFERENCIA CON EL SITIO

- FACILIDAD PARA CALIBRAR Y VERIFICAR EL
FUNCIONAMIENTO

- FACILIDAD DE INSTALACION

- POCO SENSIBLE A CAMBIOS EN EL MEDIO
AMBIENTE
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Fig. 59.
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9 cEneraLiDaDES

La cuenca fisiogréfica del rio Balsas estd ubicada
al surpeste de la Repiblica Mexicana y tiene una su-
perficie aproximada de V13 000 km', La topografia
es muy accidentada y el rio fluye a través de canones
estrechos y paredes escarpadas con altura hasta de
400 m. A la fecha se han construido tres presas so-
bre el rio Balsas: E} Infiernillo, José Maria Morelos
(La Villita) y Carlos Ramirez Ullea (El Caracol),
terminadas en 1964, 1967 y 1985 respectivamente (fig
1.1).

Desde el inicio de la construccidn de las presas se
ha observado -su comportamiento medirante instrumenta-
cidn instalada ex profess y los resultados de las
mediciones han sido presentados con detalle en diver-
sos foros y publicaciones (refs 7, 8, 15, 16, 17,
21 y 24).

En esta ocasidn resulta interesante presentar la res-
puesta de las presas ante la carga dinimica impuesta
por fuertes sismos y en particular por los sismos de
septiembre de 198%.

20° - 1 i
R Mor eiio
A :
\‘ Pot.xcm-o -

N i

} Clanium

192

8] -

17°

16°

0r°

l-l_'l Presa La Villita
() Presa Eb Intiermiio
@3 Presa EI Carocot
{4) Rio Balses

(5) Ciudad de Merico

{& e Principales poblaciones

—F— Fallas principtles
s Limite de estados
———— Limile de Io Cuenca

,;’....2: Trinchera Mesoomaericana

A Epicentro 19.sept|emble, 198% {18 108" N, 102 TOT°wW )

@ Epcentro 21"septiembre, 1985 (17 618°N, 101 B15°W )
* Simos Techados de GCuerdo con 10 hGra det manidiang de Greenwich Luhi ()

Fig 1.1 Localizocion de los 40505 y epicenlios de los sismus Je sepliembre de 1985
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La cuenca del rio Balsas es una regidn de alta sismi-
cidad asociada al fenomeng de subduccidn de la Placa
de Cocos, que penelra bajo la Placa de MNorteamérica
a lo largo de la costa mexicana del Pacifico y afecta
los estados costeros desde Jalisco hasta Chiapas.

E} Bajo Balsas se localiza en yna de las areas de ma-
yor sismicidad dentro de la zona de subduccidn y
existe un largo historial de actividad sismica (refs
Wy 22); asumiendo un drea cuadroda de 4° por lado al-
rededor de la presa La Villita, el promedio de wcu-

Tabla 2.1 Nimero de sismos registrado en la
vecindad® de la presa La Villita,
entre 1975 y 1985Y

rrencia de sismos con magnitud m 2 7 es de poco mas
de 13 afos, mientras que para temblores con magnitud
mi 5 es de sdlo nueve meses (ref 7). En las tablas
2.1 y 2.2 se presenta el nimero de eventos registrado
a yna distancia menor o gual a 100 km de las presas
La Vilhita vy 1 Infiermiilo, respectivamente. pudien-
do obuervarse la variacion de la actividad sismica
en la vecindad de dichas presas a partir de 1975; es
notoria el incremento de esa actividad en los afos
de 1979, 1981 y 1985,

Tabla 2.2 Nimerg de sismos registrddo en la
vecindad® de la presa E1 Infierni-
ilo, entre 1975 y 1985°

- Magnitud Richter . Magnitud Richter
Afo Ndmero de Ao Nimero de
M<3|3sM<4]|d&M<5|Mz25|eventos anvales M_<313:M <4 14:M <5 | M :5¢ eventaos anuales
s 5 s S s b1 5 s
1875 1 1 4 3 9 1975 1 i 4 3 9
1976 0 6 26 5 37 1976 0 6 19 k] 28
1977 0 10 28 9 47 1977 0 8 20 7 35
1978 3 8 21 ] 41 1978 0 6 15 9 30
1979 Q 14 . 13 104 1979 0 10 561 9 75
1980 1 ¢ 2l 2 52 1580 2 23 18 k] a5
1981 21 84 38 3 144 1981 20 55 18 4 97
1982 2 55 9 0 66 1982 2 36 6 0 43
1983 0 2l 5 1 27 1983 0 16 1 1 18
1984 1 25 s 0 28 1984 1l 19 2 0 22
1985 19 291 28 4 402 1585 54 210 21 4 289
TOTAL 108 543 257 19 957 TOTAL 80 390 180 43 693

a Entre latitudes 17*N y 1%"M y longltudes T0L*H y 103*W.
b Fucute: Boletln “Iniormacidén Slamica Preliminar®™, [ Je [, iNAA,

" " La actividad sfsmica en )a regidn de E1 Caracol ha

sido poco estudiada por falta de estaciones sismola-
gicas cercanas y es apenas a partir de 1980 que co-
menzd a instalarse una red local, por lo que para
conccer el nivael de sismicidad en periodos anteriores
a 1980, se revisaron los eventos reportados en el
boletin PDES editado por el HEIS*#* de los Eslados
Unidos de llorteamérica, resultando que para el perig-
do 1962 a 1978 séio se localizaron dos eventos some-
ros {my = 3.0 y 4.4) a yna distancia de 3} km de la
ohre y 14 (V.8 . m, 5.9) duntro de o rwlio de

* Preliminary Getermination of Epicenters.

*? Nationel Earthguake Toformation Service.

a Entce latitudes 17.3°W y 19,3°N y longitudes 1Gi*W y 103°W,
b Fuente: Boletin "Intormacién Siemice Preliminac™, [ de [, UHan,

100 km con profundidades mayores o iguales .a 50 km
(ref 6). En la tabla 2.3 se presentan los sismos Jo-
calizados en la vecindad de la presa a partir de
1680, pudiéndose notar la pequeia magnitud de la wa-
yoria de los eventos asi come los incrementos en la
actividad sfsmica durante 1981 y 1985; ademis, la
magnitud del evenio mds intenso en este (ltimo perio-
do fue de 5.5,

Los sismos que afectan al sitio de la presa E1 (ara
col pucden correlacionarse tanto con la zona Jde sub-
duccidn como con movimientos de fallas geoldgicas
regionales y/o locales. Aunque se desconoce la gao-
metria de la zona de subduccidn., se han realrzado
algunos estudios en los que se observa que el plano




de falla tiene una inclinacidn cercana a 15° (ref
25); si esto se cumple para el sitio de El Caracol,
se deben correlacionar sismos con profundidades entre
40 y 65 km con dicha zona y los eventos someros con
fallas geoldgicas; sin embargo. la actividad sismica
regtonal) registrada hasta la fecha es mas bien somera,
por lo que ain no se han podido efectuar dichas
correlacicnes {fig 2.1).

43

Los parametros de los sismos mas notables ocurridos
desde 1964 en la regidn de subduccién proxima a las
presas del} rio Balsas,. E1 Infiernille, José Ma. More-
los (La Villita) y Carlos Ramirez Ulloa (E1 Caracol).
se resumen en la tablas 2.4 y el efecto en cacds una
se enalizard en los capitulos siguientes.

Tabla 2.3 Nimero de sismos registrado en la
vecindad® de la presa E1 Caracol
entre 1980 y 1985°

Ato Magnitud Richter
T y N Nimero de
Ms'3 3.Hs<4 4.Hs<5 MS.S eventos anuales

1980 5 26 7 1 39
1981 56 18 17 0 151
1982 9 60 - 0 15
1983 9 35 4 0 48
1984 17 61 [ 1 85
1985 94 56 2 0 152
TOTAL 190 316 42 2- 550

a4 Entre latitudes 17°N y 19°N y longitudes ¥9°W y 101°W.

b Sc¢ reqgistrd cn la red local un gran mimnro de microsismos
atribyidos a explosiones y actividades de construccidn,
$in haper podido discrisinarse.

¢ Compllados vel boletin "Informacidn Sismica Preliminar®,

I de 1, UHAM.

Tabla 2.4 Parimetros de los sismos mds significativos

Siemo Fecha Loc. del epicentro’ Magnitud“ Profundidad listancia del epicentroa las presas, enkm
Latitud | Longitug | Richter | focal, en km [\, viyriea | €1 Infiernillo | E) Caracnl
s1 Oct, 11, 1975 |17.580°N | 102, 280°W 4.9 33 52 79 254
52 Nov. 15, 1975 [18.110°N| 102.230"% 5.9 1 10 23 244
53 Mar. 14, 1979 117.310°N | 101,350°W 7.6 60 21 134 167
54 Oct. 25, 1981 [17.888°N | 102.416"W 7.3 13 1 31 : 54 265
55 Sep. 19, 1985 [18.108°N | 102.707°W 8.1 0 58 68 296
s6° | Sep. 2t, 1985 (17.618°K ) 101.815°W 7.5 13 61 5 T 204

a Fuente: Boletln "Informacidn Slseica Frellminat™, 1 de 1, UNAM,

b Fuente: BoletIn "PDE™, publicaciSn del Mational Earthquare Intormztlon Service INEIS) de los EE.UU.

¢ Considerado comd la réplica mayar del zlsmoe 55,
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3 EFECTOS EN LA PRESA JOSE Mo. MORELOS (LA VILLITA ), MICH.

Fronciseo Gonzdiez Velncid
Comuuon Federal a¢ Ewcircidod

3.1 Introduccidn

Sobre el rio Balsas. a 13 km de su desembocadura y
a 55 km aguas aba)o de la presa E1 Infiernille, la
entonces Secretaria de Recursos Hidrdulicos construyd
entre 1965 y 1968 la presa La Villita, para aprove-
chamiento miltiple de las agues del ris: generacifdn

QY

() Presa
(Z) Obra de tomo

{3} Vertedor
{4) Cosa de mdquinas

de energia eléctrica (304 MW), riego (18 000 ha) y
control de avenidas.

E1l  volumen de almacenamiento del vaso es de
710 x 10% m* y ls capacidad de descarga del vertedor

de 13 900 m*/s. La distribucidn general de las obras
se muestra cn la fig 3,1.

{3) Obra de toma para riego
Elevaciones y curvas de mivel enin

Fig 3.1 Visto en planta de la presa La Villita

En el sitio de la cortina, el subsuelo estd consti-
tuide por capas interestratificadas de andesitas y
brechas andesiticas con rumbo NE-SH y fuerte echado
hacra el SE.  Eeotus masas rocosas estan afectadas por
un fracturamienlo intenso HE-SW y buzamienlo hacig
el N4, En el lecho del ric los depdsitos aluviales
alcanzan espesores de 70 m y estidn formados por bo-
leos, gravas, arenas y limos (fi,; 3.2). E) espesor

de roca ntemperizada es mayor en la margen riquierdas
y 13 zona hs estado sujeta a fuertes esfuerzos tectd-
nicos.

La cortina us del tipo de materiales graduados, con
eje ligeramente curvo, taludes exteriores 2.5:1 y al-
turs widxima de 60 m. €1 ndcleo se construyd con ma-
terial arciilose de alta plasticidad (w = 56%;



wp = 241, en promedio) y se colocd en capas de 15 cm
de espesor, compactadas con ocho pasadas de rodillo
pata de cabra, alcanzando un grado de compactacidn

arenas aluviales y
de bancos cercanos al
la presa se muestra en la fig 3.3; en las refs B8 y

los enrocamientos se obtuvieron
sitio. La seccidn midaima de

las propiedades de Jos

de 96% respecto a la prueba Proctor estandar. Para 24 se presentan con detalle
los fi1ltros y transiciones se utilizaron gravas y materiyales utyiizades.
ol T T T

Margen derecha

T

-8d -
- nn

G000

1393, Brechas andesiticas con pseudo- pr
M estratificacion delgada

Aluvidn \\ Falla

(3) Pertit original dei terrenc
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Fig 3.3 Seccion mduima de la presa La Villite



3,2 Caracteristicas de los sismos en el
presa

sitio de la

Como se puede apreciar en la tabla 2.4, la presa la
Villita ha side la mas sclicitada por cargas sitmicas
y, dentro de éstas, el temblor mis fuerte en la his-

tori1a de la presa ha sido el 35 (19 de septiembre de
1985},

Los acelercgramas registrados en la corona de presa

v

de la cortina, se muestran en las figs 3.4 y 3.5; los
espectros de respuesta para amortiguamientos de 0,
2. 5, 10 y 20 por ciento de las tres componentes del
acelerograma de la corona, en la fig 3.6; y la inte-
gracion de la componente transversal (en el sentido
del rio) de los acelerogramas de ia carona, en la
fig 3.7. ©Estos resultados serdn de gran utilidad
para continuar los andlisis de respuesta dindmica de
la estructura. cuando se conozcan las freCuencms de

vibracidn de la misma,
y en una estacidn de margen derecha ubicada 3 150 m .

800 NOO E (Longitudinal) Omda2-305.39 gols
4004 :
. 01——--MfW¥Mv~MMWhM--
g —400 —_——— T T T T — —T T |
3 800, VERTICAL O md2>-297.10 gais
Y
-]
) 4
. °'-—'*“¥#‘P‘MWM“\“‘F—* t
3 -400 T T T T T T T T I T T T =
g
§ 800 - NS@ W ( Transversal ) 0 mds 269617 gals
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sitio de la presa instaladas socbre roca competente,
© registraron aceleraciones entre 120 y 150 gals (ref

2), mientras que en la estacidon lacatula, localizada
3 km aguas abajo de la presa en una formacidn de ar-
cilla limosa compacta de origen aluvial, se midid una
aceleracion mi<wma de 217 gals {ref 18).

Otro aspecto interesante es la duracién del sismo,
"ya que le estocidn de la margen derecha registrd
B4 seg.. la estacian Zacatula 90 seg. y la estacidn
de Va corona de la presa 76 seg., poniendo de mani-
fresto que la estructura y tanbien alyunas formecio-
nes genldgicas countindan vibrando después de termina-
da 1a excitacion original y que la duracion adicional
depende del pariodo de vibracion de las mismas y de
las frecucncias predominantes del si1-.mo.
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Fig 3.7 Aceleracion, velocidad y desplozomientos vs. tiempo de lg componente
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el sismo del 19 de septiembre de 1985
Uurante ol siswo 55, cinno estaciones cercanay 4al NesaforLunadamente no todos los aculerdyrafos insla-

lados en la presa funcignaron, wmpidiendo cunocer los
efectos de la geolougia local en los fendmenos de
amortiguamiento y/o amplificacidn de las aceleracio-
nes en la estructura; sin embargo, es claro que la
presa estuvo sujetad a un complejo patrén de carga
dinamica por las caracteristicas geoldgicas del sitiv
y la geometria y zomificacion de los materiales de
la misma,

En la tabla 3.) se presentan las aceleraciones méxi-
mas registradas en la presa por efecto de los sismos
descritus en la.tabla 2.4,

3.3 Efectos de los sismos

La instrumentacidn instalada en la presa desde su



construccidn (31967) consistidé en 188 aparatos y va- secciones transversales; parte de ellos se

rias 1%neas de mojoneras, colocados en diferentes en 1a fig 3,8,

Tabla 3.1 Aceleraciones maximas registradas en la presa ta Villita
durante la ocurrencia de los sitmos mas significativus

Aceleraciones maximas
Sismo Fecha "F‘a?:r;!‘tiurd D:r:a:(:gr" registradas, en als
Corona | Se5e | Margen
51 Oct, 11, 1975 5.9 14.1 | 343 B2 |._ 7
52 Nov. 15, 1975 5.9 19.5 209 as 39
33 Mar. 14, 1979 1.6 31.3 371 133 17
54 Oct. 25, 1981 7.3 7.6 423 a a
s5 | Sep. 19, 1985 8.1 /| 76.1 696 v 120
58 Sep. 21, 1985 7.5 . 63.9 212¢ b 41

4 N0 se presentan datos por falta de requstros confianles.
b Instruzento removido.

c Datos prelisinares lefdos directamente de los registros.
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Medicicnes periddicas tomadas en los instrumentos han
permitido conocer la magnitud y orientacidn de los
desplazamientos permanentes ocurridos en la presa y
en particular los 1nducidos por sismos, que represen-
tan el mayor porcentaje de tales movimientos.

3.3.1 Aseatumientos. Los asentamientos medidos en
cuatro lineas de referencias superficiales antes y
duspués de 1oy siumes ©ds nolubivs (ver Labla 5000,
se presentan en las figs 3.9 y 3,10, donde puede ob-
servarse que el maximo valor registrado en el talud
de aguas arriba es de 71.5 cm {linea B), de los cua-
Tes el 44%7 (31.8 cm) corresponde al efecto de los
sismes de septiembre de 1985; en el talud de aguas
abajo, el wvalor mayor es de 42.5 cm medido en la
linea C, de los cuales el 512 (21.8 ecm) se debe a
estos mismos sismos. La diferencia de asentamientos
entre el respaldo de aguas arriba y ¢) de aguas cbajo
se debe al efecto de sumergencia de los matersales
granulares de aguas arriba y a la diferente distribu-
¢16n de materiales en los respaldos de la presa
(fig 3.3).
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También es posible notar la disminucidn de la magni-
tud de los asentamientos medidos conforme disminuye
1a altura del terraplén, alcanzando valores maximos
de 18 y 12 cm en las lineas D y t. respectivamente
(fig 3.10). La distribucién de los asentamientos
medidos en las lineas de mojoneras B y C es ligera-
mente asimétrica hacis la margen derecha, alcanzando
los valores maximes en la estac1dn 0+322 {monumentos
b-18 y ¢-14), lo que coincide aprusimadamente con la
junts enlre las dos etapas de construccidn de la pre-
sa, formada por una franja de arcilla altamente plas-
tica y con un contenido de agua superior al optimo
(ref 8)., La distribucion en las lineas D y E también
es asimétrica pero en este <¢aso es mis pronunciada
y se presenta hacia la margen izquierda, registrando
valores maximos en la estacién 0+206 (monumentos
d-8 y e-8), lo que se atribuye a que en esta zona la
presa fue cimentada sobre un depdsito de material co-
locado a volteo y bajo agua, que sustituyd al aluvidn
natural erosionado por la avenida extraordinaria de
enero de 1967 (ref 24).
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Fig 3.9 Asentomientos medidos en los lineas de mojoneras cerconas o la
corong de la presa Lo Vilita
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Las mediciones de asentamientos efectuades en tubos
de inclindmetros, indican valores muy similares a los
obtenidos en las mojoneras, registrando valores mixi-
mos de 74, 53 y 52 cin en el extremo superior de los
inclinémetros [-12, 1-13 e 1-14, respectivamente, Qque
corresponden al respaldo de aguas arribas, al nicleo
y al respaldo de aguas abajo en la estacidn (+270 m
(figs 3.11 y 3.12). Los asentamientos tienen una
distribucién muy regular, presentindose el miximo en
el extremo superior y disminuyendo rdpidamente a me-
dida que se reduce la altura del terraplén hasta la
elevacion que corresponde al contacto con el aluvign
o con la pantalla €05, En la fig 3,13 se muestra
la distribucidén de los asentamientos del nicleo a lo
largo del eje de la presa, medidos en tubes de incli-
nduetros para dos eluvaciones, pudiéndose nolar que
los valores mdximos se presentan en la corona de la
presa y el miximo registrade a partir de febrero de
1968 es de 61,6 cm, correspondiendo a la estacién
0+220, que coincide aproximadamente con la iona de
miximos asentamientos medides en los respaldos. Su
distribucidn es sesgada hacia la margen izquierda ob-
servindose 'a influencia del” aluvidn mas compresible
de la cimentacién en ese zona. El efecto de Tos sis-
mos en el asentamiento del nicleo es menor que en los
respaldes; en la corona el mayor valor registrado por

efecto del sismo S5 representa sdlo el 19 por ciento .

del total (12 cm).

3.3,2 desplucomicnfey,  Los desplazamientos horizon-
tales estan asocirados a los asentamientos y son de
menor magnitud que estos Gltimos. Tambrén en este
caso los mayores valores han sido medidos en la coro-
na de la presa y decrecen en magnitud al reducirse
13 elevacién del terraplén,

-Los valores registrados en dos lineas de mojoneras
‘antes y después de la ocurrencia de los sismos de la
tabla 3.1. se muestran en las figs 3.i4 y 3,15, en
donde se puede apreciar claramente el efecto de los
sismos y la magnitud de los desplazamientos maximos,
que no exceden de 20 cm en ninguno de los dos respal-
dos. £s notoria la asimetria y orientacidn de estos
desplazamientos en la ilinea B de mojoneras, en donde
se presenta un punto de inflex1én alrededor de la
estacidn 0+270 que corresponde aproximadamente a la
mitad de la longitud de la presas, observindose un
comportamiento diferente en el lado i:quierdo con
respecto al lado derecho de dicha estacidn, en el
respaldo de aguas arriba; sim embargo, sV se observa
ta grafica (a) de la fig 3.14, se notard que el des-
plazamiente inicial del respaldo de aguas arriba fue
hacia aguas abajo, poesiblemente por una combinacnén
del empuje del agua durante el primer llenado y el
atentamiento por rotura y reaccmodo de particulas del
propio respaldo. Posteriormente. los desplazamientos
del respaldo de aguas arriba han sido hacia aguas
arriba, resultado similar al obtenido en mediciones
con inclinémetros {refs 8 y 24). En la fig 3,16 se
muestran los desplazamientos horizontales medidos en
los inclinémetros i-14 e 1-15 ubicados en la estacibn
04270, donde se observa que los valores maximos son
del mismo orden de magnitud que los medides en mojo-
nergs y diswinuyen 1dprdamente con la altura del te-
rraplén,

En general, el respaldo de aguas arriba se desplaza
hacia aguas arriba y el de aguas abajo hacia aguas
sbajo. En el capitulo siguiente se analizardn estos
y otros aspectos de los efectos de los sismos en la
presa, desde el punto de vista de su seguridad,



3,4 Andlisis de riesgos

La evalyacidon de la sequridad estructural de una pre-
sa cambia con el tiempo no sélo debido a factores am-
bientates y a la varracidn de laspropredades de los
materiales y qeometria del terraplén, sino también
como resultado de la evolucidn propia de criterios
y métodos de andlisys gue som utilizados. En el caso
de la presa La Villita, se cuenta con mediciones ins-
trumentales desde su construccidn que permiten cono-
cer la respuesta de la estructura ante cargas sismi-
cas y efectuar un andlisis sobre la posibilidad de
una falla de la estructura.

S

14

Para efectuar el analisis de riesgo de falla por
efecto de sismos es necesar1o establecer la magnitud
de la mdxima carga dindmica que deberd soportar la
estructura,  lo que ymplica efectuar una evaluacién
de la actividad sismica en la zona y establecer ¢on
criterro y sentrdo comun el Maximo Sismo Creible
{MSC) que puede ocurrir en el sitto,

£1 Méximo Sismo Creible se define como el temblor mas
intenso, independiente del tiemps, gque puede ser ra-
zonablemente considerado que ocurra con base en la
evidencia sismica o geoldgica existente en yn sitio.
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A partir del patrdn de fallas geologicas activas sus-
ceptibles de generar sismos en la proximidad de 1la
obra, puede establecerse el MSC como el sismo genera-

ita

do al ocurrir el rompimiento A2l contacto en la falla

geclogica mls desfavorable para la obra, a lo largo
de la mitad de su longitud total (ref 4).

Como se seiiald en el capitulo 2. la zona del Bajo
Balsas es de alta sismicidad asociada a) fendmeno de
=ubduccidn entre dos placas de la corteza terrestre.
Si se considera que la Jlongitud del contacto entre
estas placas es de aproximadamente 1300 km (ref 3}
y que los anadlisis efectuados con los registros de
las réplicas del sismo del 19 de septiembre de 1985
(55; ver tablas 2.4 y 3.1), indican un rompimiento del
contacto en una longitud aproximads de 200 km (ref
2) liberando suficrente eneryia para generar un sis-
me e magnitud 8.1 en la escola de Richier, ¢l rompi-
miento de 650 km de contacto qenerarfa un sismo cuan-
do menos tres veces mis intenso (M = 8.6), pero esto
tiene pocas probabiiidades de ocurrir, ya que cons-
tantemente se libera energfa por la frecuente ocu-

rrencia de sismos en esta zona {ref 12 ): sin embargo,
evisten zonas de quietud sismica {'gaps") frente a
las costas de Michoacin y de Guerrero con longitud
menor de los 200 km, en donde se dcumula energie de-
deformacidon suficiente para provocar un sismo inten-
so. Este fue el caso del sismo S55.

Ante este pangrama y teniendo en cuenta tanto la mag-
nitud de los temblores registrados en este siglo como
las caracteristicas del sismo 53, se considera que
e] caso mas desfavorable se daria con el rompimiento
de dos gaps adyacentes, con longitud aproximada de
400 km, lo Que generarfa un sismo de magnitud 8.4,
e! cual puede considararse el Miaxzimo Sismo Creible.

Los principales riesgos para uns presa sujeta a carga
sfsmica son:

- Falla de talud.

- Desbordamiento.

~ Fracturamientc del nicleo,
- Falla de la cimentacién.
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3.4, Fully de€ tubud. Durante el disefio de la pre-
sa se analizd la estabilidad de la seccidn transver-
sal midxima con el método sueco de circulos de fa-
11a, obteniendo un factor de segurided minimo de
1.66 para el talud de aguas arrtba conmsiderando e)
caso de vaciadoe ridpido, y de 1.07 para el talud de
aguas abajo saponiendo una Fuerza horizontal inducida
por una aceleracidn de 150 gals utilizando el método
pseudo-estdtico y con el embalse lleno (ref 213).
Este método era el procedimiento estindar durante los
sfius sewentas., Ahura  we utiliza ol método de
elumentos tinitos para awdeler la respuesta dind-
mica de presas., pero si se toman en cuenta las incer-
tidumbres involucradas en la asignacién de las pro-
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piedades dindmicas de los materiales y su variacidn
no s&io con el tiempo sino también por la accidn de
s1smos, el uso de métodos complicados de andlisis no
conduce necesariamente a una mejor estimacion del
comportamiento de la presa. Ante este hecho se han
decarrollado métodos simplificades de anadlisis basa-
dos en los conceptas sugeridos por Mewmark {ref 19)
en los que se supone que la deformacidn del talud se
presenta como resuyltado de desplazamientos a lo largo
de plancs de deslizamiento tipo cufia, bien definidos,
pero esle eCanismo rara veZ se encoenlra en la rea-
Vidad yo que Yas deformacivnes permanentes en ung
presa o terraplén estdn mads bien asociadas a la com-
presibilidad de los materiales por rotura y/o acomo-
damiento de granos, particularmente en los enroca-
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mientos, y & un efecto de "desparramamiento” que
reduce ligeramente la pendiente del talud. Por estas
razones es necesario continuar con los trabajos de
tnvestigacion que permitan desarrocllar métodos sim-
ples que tomen en cuenta la cimentacrén y comporta-
miento rea)l de las estructuras. Para el caso de la
presa La Villita, e! hecho de que no se haya presen-
tado una falla de talud permite afirmar que la es-
tructura es euwtuble cuando es somelida o fuerzas tan
1ntensas como las impuestas por el sismo S5.

3,4.2 Desbesdiumeente. Esta ha sido considerada la
causa principal de falla de presas de trerra y en-
rocamiento en las reuniones de [COLD* y puede ocurrir
por deformacidgn excesiva del terraplén o por oleaje
en el wvaso, originade tanto por deslizamientos de
talud dentro del drea del embalse como por movimien-
tes del terreno. '

En 1980, Romo et al. (ref 7), efectuaron un andlisis
de deformacidn para las presas La Vilthita y El In-
fiernillo bajo la carga sismica impuesta por el sismo

—_— . N , .
* Intermational Cammission on Large Dams (Comision Internacional
de Granoes Presas).
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del 14 de marzo de 1979 (S13), utilizando los métodos
simplificados de Newmark (ref 19), Makdisi-Seed (ref
11) y Reséndyz-Romo. Con el primer métode se obtu-
vieron pérdidas de bordo libre de 0.04, 2.04 y 5.5 cm
para aceleraciones de 330, 500 y 700 gals, respecti=
vamente. Con el método de Makdisi-Seed se calcularon
deformaciones pricticamente nulas para aceleracicnes
de 370 gals., itilizando el método propuesto por
Reséndiz-Rumo las pérdidas de bordo libre fueron de
26. 33 y 38 cm para aceleraciones de 200, 300 y
350 gals, respectivamente. Si se considera que la
aceleracidn en 1a corona de la presa durante el sismo
S3 alcanzd un méximo de 37) gals y que los asenta-
mientes medidos fueron de 2 cm en el nicleo y de
5 ¢m en el respaldo de aguas arriba, los resultados
obtenidos con Tos dos primeros métodos caen del lado
de la inseguridad y los del tercero son demasiado
conservaderes. La determinacién de las propiedades
" dindmicas de los materiales y la geometria y zanifi-
cacidn de la estructura son fundamentales para la
obtencion de resultados congruentes con la realidad
y es necesario efectuar trabajos de investigacidn y
mediciones de las propiedades in situ para efectuar
analisis mas realistas,

Como puede observarse en la tabla L1y en las figs
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3.9, 3.11 y 3.12, las deformaciones permanentes Que
sufre la estructura son directamente proporcionales
a Va aceleracidon y duracidn de los 51smos. 1o que era
16g1co suponer, Basados en esta evidencia y utili-
zando Jos valores registrados despuds de los sismos
S1 a SB, se construyeron las grafices de la fig 3.17,
en las que es posible estimar las deformactiones maxi-
mas esperadas durante un sismo de menor o igual mag-
nitud gue el S5. %1 se toma en cuenta que la geunie-
tria y propiedades de los materiales sufren cambios
después de cada sismo, es de esperar que los resulta-
dos obtenidos con este tipo de representaciones gréa-
ficas no sean suficientemente precisos, pero propor-
cionan el orden de magnitud del fendmeno. £n el fu-
turo serd posible evaluar y mejorar estas graficas
con el resultado de mediciones tanto de las acelera-
ciones come de las deformaciones que se registren.en
Vs presa durante la gcurrencia de nuevos sismos,

Ei borde tibre original de
de 2.5 m, considerando las elevaciones del nicleo y

la presa Lla Villita era’

37
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del HAME*, y de 10.0 m considerando el nivel miximg
de operacion {HAMD). Como ya se indichd en el inciso
3.3.1, los dsentamientos maximos medidos en el ndcleo
hasta la fecha han .si1do de 62 cm incluide el efacto
del sismo 55, lo que se traduce en una pérdida equi-
valente de bordo libre,

Por otro lado, no se han detectado zonas
n1 se han registrado deslizamientos en ja zona del
embalse desde la construccidn, Ourante la ocurrencia
del sismo S5 persoral de medicidm observaron la for-
mac1én de olas con amplitud mixima aproximada de
50 cm y para esa fecha el bordo 1ibre real ers carca-
ng a los ocho metros y medro, ya que el embalse esta-
ba a la elevacidn 50.2 m; ademas, desde la construc-
c16n nunca se ha rebasado la cota 51.0 m, por lo que
12 prubabilidad de que ocurra un sismo tan severo
como el S5 cuando el embalse se encuentrea en al NAME
es pequena,

inestables

* Nivel oe Aguas Miximo Extraordinario.

60
(a) 3 d_ _.I! n IO_ LR R] T4 5 & 3  § 1 os = us
NS .
: — 20-MAR-GA
= \ S8 20 (O
“\\ o
- 1-14 \\ -
-20
- 35 -30 -2% N ] -5 - -8 -] -5
Ledturo . ®
1 10.0CT-68 7 N WN-78 gy 5o
2 9 -SEP.69 8 15.0CT- 7%
3 20-SEP .70 9 9-MAR . 77 4 53
4 20 0CT .. 10 18-3uN B e
5 T.NOV -T2 1 19 NOV - 81 -
6 5-Jun -73 12 17-ENE - B4 ss
13 11.0CT .85
Leclurag
: a0 ! 26 FEB-E9
(o) 1 DS +t—sUS 2 ' 9-35EP-69
3 22-SER-TO
g —] 4 22-5EP-T1
D s T - NOV-72
20-MAR-68 & 7 -SEP. T3
— _.(:) H T -JuN-T4
8 1 -JUN-T3 51,52
o 2 9 MM:-T: - 53
1 1T - MaY-B <4
N i N 18 -NOv.8l
12 3 - AGO-83
20 13 VT OENE -84 58
(:) ] 3] 2] 14 -GCT -8%
® Elevacma , en m - 5. Sismo:
@ Duspluzumeenty  Nyjoental , en ¢m us Aguos ornba
E:3 Efecto de los sismos Cs Aguas obajo
Fig 316 Desplazomientos horizontales medidos en e respaldo de gquos

abajo en inclinometros de lo estocion 0r270 ( La Vilnta )




Qe

‘OOOF T T T ’_,' T -4 w P
- - - ] -
g - ”” ‘4—’ ’-‘"-' [=d ,/
- - — .
& 70 ,4r14:) c ’/’///Ar j
. o 1
[+]
500 | - ) 5 - --
g /
I o :
1 ° T
ot -
e 3007~ E -
e o
& -
s T 1
8 5
u Y.
bed <
< 0 | | ] ! 100 i t £
0 5 0 5 20 F) 30 15 40 ) 3 0 15 20 2%

Asentamientos, en c¢m

Desplazomientos horizontales, en cm

Mediciones en.
0O Respaido de ogugs arndg
& Nicleo
s Respuido de oguas acao

Fig 317 Asentamientos y desplazamientos mdaimos por gccion sismica en lo presa Lo Villilo

Del andlisis anterior se puede concluir que el riesgo
de desbordamientc debido a deformacién excesive del
terraplén o a la formacidn de cleaje en el embalse,
es bajo y puede mantenerse asi $i se restituye la
elevacién original de la corona.

3.4.3 Trrcturnmmicate dol miclea, Adicionalmente a
los desplazamientos horizontales y verticales descri-
tos anteriormente, el sismo S5 ocasiond la formacidn
de grietas longitudinales hasta de 100 m de longitud
sigurendo una distribucidn paralela al eje de 1la
presa y cercands a los parapetos tanto de aguas
arriba como de aguas abajo; la ubicacién de las grie-
tas coincide aproximadamente con el contacto entre
el nicleo y los respaldos de material granular. Tam-
bién se registrd la taida de nueve paneles de! para-
peto de aguas sbajo entre las estaciones 04270 y
04310 (fig 3.18). La apertura de las grietas varid
entre 0.5 y 10 cm; ademds, se midieron asentamientos
diferenciales de 1 a 20 cm a los lados de las
grietas. De la excavacidn de pozos de observacidn
se pudo determinar gue la profundidad de las grie-
tas era igual al espesar de la base del camino cons-
truido en la corona de la presa (del orden de
sesenta centimetros) y que desaperecian a} llegar
3l material de! filtro.

El patran de distribucidn y Jocalizacidn de las grie-
tas es symilar al observado después del sismo 53 {ref
1) y es resuyltado del mayor asentamiento de los res-
paldos (materiales granulares) con respecto al ndcleo.

Cansiderando que no existe evidencia de formacidn de
grictas transversales gue pudieran doar logar al fend-
meno de tubificecién; que -ne existen filtraciones en
el talud da aguas abajo: y que la sonificacién de
materiales mostrada en Ta fig 3.3 proporciona un ade-
cuado "mecanismo preventivo' para evitar los efectos

negativos de la apertura de grietas transversales
como fue alguna vez sugerido por el Dr. Karl
Terzaghi, se puede concluir que el riesgo de fractu-
ramiento del niclec abajo del nivel de aqua de opera-
cidn y sus efectos n .tives, también es bajo.

3.4.4 Fuffu de fu cimentucivine E1 principal riesgo
impuesto por la cimentacidn consiste en el desarrollo
de fallas superficiales bajo la presa y en las defor-
maciones del terreno de cimentacidn asociadas a des-
plazamientos horizontales o verticales a lo largo de
fallas existentes, que a su vez causen fracturamien-
tos o falla por cortante en el terraplén.

Durante la exploracidn geoldgica no se encontrd evi-
dencia de fracturamientos importantes bajo la presa
(ref 24) y actualmente no hay indicios de la formacibn
de nuevos fracturamientos bajo la presa como resulta-
do de la actividad sismica en la regién, hecho que
puede ser corroborado por la pequefia magnitud de las
deformaciones medidas cerca de la base del terraplén,

Debido al gran espesor y granulometria de los depdsi-
tos aluviales bajo la presa, durante la etapa de di-
sefo se temid la posibilidad de ocurrencia de una
licuacién parcial del depésito durante un sismo, por
1o cual se realizd en el sitio una prueba a gran es-
calas utilizando cargas explosivas. Ce los resultados
de esa prucba se desechd la posibilidad de licuacidn
(ref *1); sin embargo, se decidid tratar con inyec-
ciones de cemento el aluvidn proximo a la pantalla
ICOS y bajo el nicleo de la presa, para mejorar su
comportamiento, reducir la posibilidad de filtracio-
nes por fracturamiento de la pantalla 1CQS y propor-
cionar un apoyo mis firme al nicleo.

ODuado que la roca de cimentacidn es competenie y uug
el comporlemiento de) aluvidn ha sido satisfactorio,
es razonable suponer que el riesgo de falla de la
cimentacidn es bajo,
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3.5 Conclusiones

La respuesta de la presa La Villita a las severas
cargas dindmicas a que ha sido sometida, es satisfac-
toria a pesar de §a magnitud de las deformaciones
registradas y es de esperar que la respuesta futurs
ante sismos como les rogistrados hasta la fecha sea
igualmente buena.

bdurque el riesge de falla de una presa no puede ser
consideradec nulo a pesar de los margenes de sequri-
dad, controles y previsiones que se tomen en cuenta
desde un punto de vists de ingenieria, el andlisis
aqui presentado permite concluir que el riesgo de
falla de la presa La Villita e&s relativamente bajo
ante la ocurrencia de sismos tan intensos como el
sismo de) 19 de septiembre de 1985 ($5}).

65
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Las mediciones efectuadas con la instrumentacidn ins-
talads en la presa desde su construccidn, han permi-
tido conocer los efectos de los sismos en la estruc-
tura térrea y constttuyen una valiosa 1nformacidn
para la evalvacion y desarrollo de métodos de andli-
sis, 1ndispensables para estudrar el comportamiento
de otras presas existentes o en proyecto; para ello,
es necesario complementar estos resultados con la
correcta determinacién de las propiedades dimamicas
de los materiales constitutivos y de sus cambios tan-
to por el paso del tiempo como por la ocurrencia de

sismos, lo que permitirfa tomar en cuenta otrog

aspectos importantes de la carga sismica, como son
el contenido de frecuencias del sismo y su semejanza
o diferencia con las frecuencias de vibracion de la
estructura. Esto implica la necesidad de continuar
con un intense trabajo de investigacidn.
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MONITORING OF EMBANKMENT DAM BEHAVIOR *
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This paper examines the role of the instrumemation in detecting a
structural condition of the dam unloreséen at the design stage, which inay
reguire aclion to preveni a major msaifunction of the siyuciure. It also dis-
cusses the possibility of introducing changes in the design during consiruc-
tion based on the carly tendencies of the monitoved behmior of the
embanknient, as well as the improvement of design criteria through the
comparison of field measurements and theoretica! conmipuiations. Al infor-
maltion heréin presented refers to dams built with earih and rock it mate-
rials and reflects mainly the experience gained in Mexico on this geotechni-
cal field.

HISTORICAL DEVELOPMENT

Betore 1940 the design o!f embaankment-dams built in Mexico was
essentizlly emgirical; the height of *his type of structures ranged from a few
metres 10 50 and, with some exceptions, most cf the dams were located in
rather wide valleys huving good foundation conditions. The behavior of
these structures was evaluated upon visual observations of cracks, defor-
mations and watsr flows through the foundation and the ainbankment,
and seitlenmients of the dam-crest were systematically measured afier
coustruction.

During the period 1940-1960 scveral earth and rockGil doms with
heights varying between 50 and 90 m were hiilt and the first attempts 1a

") Contrdle du comportement des barruges en remhia,

.
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measurc internal movements of the mass (USBR crnssarms) and poce pro..
sures (open piezometers) were undertaken with little success: most of 1
projects were for irrigation and flood conirol purposes,

A rcal effort to monitor the embankment performance was made in
1960 upon the construction of the El Infiernillo and Malpasoe dams, both
having a heigh! of about 140 m; inclinometers, crossarms and exienso-
ineters were installed along planes parallel and normal to the river direc-
tion, to measure deformaltions inside these dams from the early stages of

_construction. For the first time (1965), pressure cells were placed in diffe-
rent locations of La Villita Dam, which is 60-m high and is founded on a
thick (up to B0 m) alluvial deposit composed of sands and gravels. Concur-
rently, analyses of stresses and strains for the construction stage of these
embankments were carried on making use of the finite element method and
mechanical properties of the materials. Hence, a comparison between mea-
sured and computed values of deforimations and pressures became availa-
ble, which brought about a good gualitative picture of the complex pheno-
mena involved during the construction of an earth and rockfill dam. A fur-
ther siep was taken in the design of recent projects built across the Grijatva
River (I.a Angostura and Chicoasen dams, 145- and 264-m high respecti-
vely), which amounts to the application of what is usually known as the
observartional approach. The latter dams were designed with conventional
methods of analyses (limii equilibrium and FEM), but changes in design
were anticipated. It was agreed that these changes should be implemented
with basis on the behavioral tendencies shown by field measurements
during construction. This is the current procedure followed in earth and
rockfill structures associated to important hydroelectric projects of
Mexica, which will be illustrated further with some exaniples and which
was thoroughly discussed in a contribution presented o the X1I ICOLD
held in Mexico City (Ref, 1),

Before describing typical observations related (o the performance of
some embankment-dams and their safety under operation, a brief review
of the present state of the art on both the instrumentation and the stress-
strain numerical analyses will be presented,

INSTRUMENTATION

The type, number and distribution of instruments to be installed
depend on the kind of problems associated wo (he construction of a dam,
both in the earth structure itsell and in the foundation. For instance, if a
high earth and rockfill dam is 10 be built in a narrow canyon like in the Chi-
coasen Project (Ref. 2) where the foundation is a rock mass of low com-
pressibility and high shear strength, the emphasis of the instrumentation is
placed on monitoring displacements and pressures inside the embankment
10 observe cautiously zones of plastification and of tensile stresses, which
can be anticipated by means of numerical analyses of the structure. On the
other hand, if the case calls for an embankment founded on a compres-
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sible, heterogeneous formation (¢.g. Requena and Guanlypc dams, tef. J
and 4) or a very pervious alluvial deposit (c.g. La Villita and Torlo_!as
dams, Ref. § and 6), the attention is mainly concentr2ted on measunng
deforinations or piezometric levels in the foundation 1o leok for _problcms
that may affect the overall stability of the earth structure being cons-
tructed. Note that the foundation of a dam notwithstanding a competent

- mass as in the first case mentioned above, will require a careful observation

of the water seepage development upon the first filling of the reservoir and
its evolution during subsequsnt operation.

From the above remarks one may conclude that in impo!'tant hydr.alf—
lic works or in cases where difficult foundation problems are involved, it is
advisable 10:

1} Perform detailed analyses of siresses and strains in the embank-
ment and the foundation as well as of the flow of water through the abut-
meats, using the models most suited to each case.

2) Select and locate the monitoring equipment based on the theoreti-
cal results of the preliminary siudiss meationed before.

1) Set up the frequency and priority of the measurements, in order to
resolve during construction on the required design changes suggesied by
the assessment of the monitored and predicted data.

4} Detect the most representative set of measurements 19 be followed
through the life of the project, and establish their frequency and evaluation
sequence, taking into account field obscrvations performed during first fil-
ling and early stages of operation.

Location of instrumerits. As a general rule, it has been found conve-

" nient to locate the instruments preferable in two main planes: one parallel
to the river direction and (he other along the axis of the embankment; this

arrangement greatly facilitates the comparison of measured and computed
values, Recently, clusters of pressure cells and extensometers at certain
points of the structure were installed with the purpose of correlating results
derived from measurements with predicted stress-strain states within dif fe-
rent zones of an earth and rockfill dam (Ref, 1 and 7). Although both field
measurzments and theoretical predictions are affecied by errors and limita-
tions commented upon below, they have contributed to improve our know-
ledge on the behavior of zoned embankmenis as well as the complex situa-
tions created by heterogeneous, soft foundations.

Type of instruments. In Mexico there has been a tendency to use
rather simple and rugged monitoring devices, like the crossarnis and piezo-
meters used by the US Bureau of Reclamation {Ref. 8), the inclinomaster
developed by Slope Indicator Co (Ref. 9}, the clectrical extensometers,
pressure cells and hydraulic leveling marks designed by the Comisién Fede-
ral de Electricidad (CFE) (Ref. 10}, the open type piczometer (Ref. 11),
strong motion accelerometers of different deésigns, and benchmarks with
provisions for measuring settlemenis &3 well as horizontal and longitudinal
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displacements on the surface of the embankment. The sensore o7 ~
these insiruments are of the mechanical,-pneumatic or elecirizal =
types; the vibrating wire and the sclf-inductance gadgets have seldorm #oon
applied in Mexico, although in other countries, particularly in furope,
they are considered the most dependable and accurate means of detecting
deformation (Ref. 12). Among the performance failures of instrumenis
employed in Mexican dams, the following should be mentioned (Kef. 7):

1) Difficulties in introducing the electric probe inside an open-type
piczometer when the depth exceeds 50 m, duc (0 {riction against the walls
of the standpipe; this raiser should be protected from skin friction by
means of a telescoping tube to avoid buckling or collapse.

2) Malfunction of the pneumatic sensing device of cells and piczome-
ters due to imperfections in the diaphragm or the check valve,

3} Loss of waterproofing with time, for external pressures in excess of
10 kg/cm2 acting upon the electrical extensometers.

4) Obstructions due to deformaltions of the casing and couplings of
inclinometers. .

5) Collapse of the tubing of pneumaric piezometers, pressure cells,
hydraulic leveling marks and electric conductors, due to differential setile-
ment, in installations that ave carried to galleries in the abutments.

Installation of instruments. The measuring devices mentioned in the
previous paragraph are placed in trenches, pits or borings during construc-
tion, at selected locations of the embankment. Backfilling of these instru-
ment excavations is made with the same material compacied with pneuma-
tic tampers, so as to reproduce placement conditions in the given zone of
the dam. In practice this is a difficult task; inevitable differences in com-
pressibility between the material compacted with the regular equipment
and the instrument backfill are created, thus measurements may not cor-
recily reflect the deformations of the surrounding mass; this is particutarly
important in the case of vertical and inclined pressure cells and extensome-
ters placed in trenches. -

To improve the design of instruments and the techniques for their ins-
tallation within the embankment, the Comision Federal de Electricidad has
built a new 1esting facility consisting of a steel ¢cylinder 3.0 m in diumeter
and 3.2 m high, resting on the base of a loading frame with a capacity of
1 200 tons; the vertical load is transmitted (o the compacted soil mass by
means of (wo rubber bags placed at the top and bottom plaiens; they can
operate under a maximum pressure of 10 kg/cm? (Ref, 7). With four pres-
sure cells welded to the mid section of the cylinder and four electric exten-
someters, the lateral stress acting and the axial sirain of the soil subjected
10 uniaxial compression, are measured. The instrunients to be tested are
mounted within the material, varying both placement procedures and type
of soil. This testing facility is a1 present in jts process of development and
calibration.
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NUMERICAL ANALYSIS

As mentioned at the beginning of this note, field measurements were
compared with deformations and pressures computed with the nonlinear
elastic, finite element method. Numerical programs for two and three
dimensional analyses were applied. The assumed stress-strain characteris-
tics of the materials used in the embankment-dams are derived from
triaxial-compression or plane-strain tesis, performed at diffcrent stress
levels on specimens prepared with the specified placement conditions.
Since these stress-strain characteristics are plain approximations to the
constitutive laws of the materials involved, difference between measured
and predicted values of deformation and pressure should be expecied. In
addition, field measurements are affected by factors related to the perfor-
mance of the instruments and 1the placement techniques, as indicated in a
previous paragraph, Therefore, the results of both the numerical analyses
and the monitoring equipment are essentially of a qualitative value.

Notwithstanding the above limitations, the effort 10 measure and eva-
luate deformations and pressures in embankment-dams has served 1he pur-
pose of: 1) advancing our knowledge on the mechanisms which govern the
behavior of earth and rockfill structures, and 2} detecting conditions at the
foundation and/er the dam, unforeseen at the design stage. Bouwn ceatnibu-
tions have helped to improve the sarety of embankment-dams. To subsian-
tiate the above statements, typical examples will be briefly discussed in the
following section,

EXAMPLES OF STRUCTURAL BEHAVIOR

Incipient failure of an embankment foundation (Ref. 3). Requena
Dam (State of Mexico), built in 1919, showed signs of distress (embank-
ment movements and seepage through the left abutment and foundation)
from the first filling of the reservoir. Upon recognition of an incipient slide
in the left abutment, it was rehabilitated and instrumented in 1966. The fol-
lowing comments are based on early observations and those registered by
the monitoring equipment. Fig. | shows the geologic profile across the
Tepeji Valley and the maximum cross-section of the dam, a siructure com-
posed of an upstream soil mass butiressed by a rockfill section having ori-
ginally an outer slope of 1.25:1; a cellular masonry wail at the middle of the
cross-section separales the soil and rockfill masses. The foundation of the
embankment comprises several tuffs an< clayey soil feposite. Kighly aver-
consolidated by a thick layer of lava thai was subsequently croded’, it is
estimated that the superimposed pressure was about 13 kg/em?.

In 1926 a number of benchmarks were installed along the crest of the
dam to obscrve displacements and settlements, in view of craks and a par-
tial failure detected in the left abutmen:, downstream. Fig. 2 shows the
shape of the dam axis at different dates and the variation of maximum
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horizontal displacement (A,) compared with pool levels, for the gbsery uia.
nal period of 1933-1975, "

Geotechnical investigations were undertaken in 1964 (Ref. ). Based
on vane tests performed in the foundation materials, it was found (hai
below the base of the embankment, on the teft bank, the maximum shear
strength was clase to the residual value, thus suggesting the existence of a
zone that had undergone substantial slip movement ; this was confirmed by
visual observation in one of several test pits excavated downstream of the

dam.
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(I.B) Left bank.
(RB) Right bank.
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(E} Réservoir vide.
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Horizontal displacements of the crest of Requena Dam

Déplacemenis horizontaux de 'n .rite du barrage de Requena
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Upon the above lindings as well as data on seepage of warer i ket
abu'imcm, corrective measures and instgumeniation were imp‘.cnlu".‘“
basicaly guided by FEM numerical computations and the resuits ol tets
performed on physical models of the foundation and embankmeni
(Ref. 3); in these tests, deformations caused by pool level fluctuations
were obserw.:d. Fig. 3 illustrates the changes introduced to improve the sta-

RB

rvllu 0
AR

Fig. 3

Plan view and longitudinal cross-section of the rehabilitaied Requena Dam
and location of monitoring equipment
Vue en plan el coupe longitudinale du harrage restauré de Requena réhabilité et emplacement
des appareils d‘euscaltaiion

“

(-0 Inclinomelers. (-0 Inclinomérres,

(Ey)  Transverse extensometers. (Epy Extensoméires iransversaux,
(Eiev) clevation,.in i (Elev) Cote, en m.

{LB) Lol bank. (LB) Rive gauche.

(RB} Right bank. {(RB)Y HRive droite. -

(P} Bench marks, ) (P}  Repéres altiméiriques.

(1) Intake conduit. [{3] Conduite de prise.

¥ Drain. [P4) Druin.

(L)) Drainage gallery. . n Galerie de druinage.

) Axis of 1he dam. (0 Axe du barrage.

(1) Spiliway. [5)) Diiversoir. .

t6) Bouom of cellular wall. {8) . Partie inférieure du mur célfulnire.
() Bottom of masanry cut off wall. Pariie inférieure du pargfouilie en

. magonnerie.

j .
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bility of the embankment, namcly: 1) a subsiantial increase of the rockfill
zone and a granular bermy in the lelt bank, and 2) a drainage galiery to con-
trol seepage in the Yefi bank; also Fig. 3 presents the instrumentation adop-
ted to monitor further movements in both the foundation and the dam.
Field measurements afier renconstruction of this irrigation project have
shown thai displacements are within the accuracy of the monitoring
devices.

Hydraulic fracturing (Ref. 4). The Guadalupe Dam (State of Mexico)
was originally designed as a rockfill embankment with a concrete facing at
the upstream slope. During the first filling (1947), excessive seepage
{4 md/s) developed through the facing. The reservoir was emptied and the
embankment reconstructed by converting it into a sioping core, earth and
rockfill dam. When put into operation (1952}, again substantial water
losses were detected (about 0.5 mY/s), and the decision was taken to inves-
tigate carefully the mechanical characteristics of the foundation; this com-
prises heterogencous and lenticular, alluvial deposits of silty and sandy

. materiats covering hard volcanic wuffs, A general picture of the foundation

at the damsite is shown in Fig. 4, which includes the profile of the dam as
repaired in 1952.

Field investigations (Ref. 4) undertaken upon the second failure, dis-
closed that important cracks devetoped at the base of the sloping core, con-
neciing the pool with the downstream granular mass (Fig. 5); rock fines
placed behind the upstream riprap, although filling the cracks, were incf-
fective in providing a safe control of the water scepage. Stress-sirain analy-
ses by means of the finite element method (nonlincar ¢lastic) indicated that

Erev F300 8

Cray IT93 4

Clav 1208.7 i-(l-- 2290 T

Eles 228G.T

L] 23 80 » El Etevation in m
e reeed Y Elevgrion, enm
Begwn il rEEy Black i - Sand Tutt

M N
£ #nan morron BN ¢ iman aowe 2] Sable Tut?

Fig. 4
Geological profile parallel io the river, Guadalupe Dam

Profil géologique paralittemens au fleuve. Barrage de Guodalupe
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strain conditions at the core base were prone to the development of tendile
cracks. Note in Fig. 5 that the conerete lining and the cwiotl wall of the ori-
ginal design were lelt im place, and that the downstream filter did not cover
the entire core-rocklill interface. With basis on the above theoretica! com-
putations, changes 1o the design were introduced with particular emphasis
on the selection of materials and their placement specifications (Fig. 6);
also, a redundant instrumentation on two planes normal to the dam axis
was provided, consisting of pressure cells, pneumatic piczometers, electri-
cal extensometers and inclinometers. It was agreed that the first filling
“would be controlled by field measurements, particularly by those monito-
red at the lower portion of the sloping core and blanket. All instrumental
obscrvations registered in this example are of great geotechnical interest
and should be consulted in Ref. 4; herein, only some of the information
disclosed by pressure cells and piezometers will be commented in connec-
tion with the predicted possibility of hydraulic fracturing.

In Fig, 7a the observations made with pressure cells and piezometers
located in the upstream, lower portion of the core are presenied; this data
covers the period 1968-1974 and are complemented in Fig. 7b with the flug-
tuations of the pool level and corresponding changes in the effective princi-
pal stresses derived from the above mentioned pressure measurements.

—Eiew 23072

B

T

Fig. 3
Location of longitudinal crack and cavern; cross-section of the dam as repaired in 1952

Emplacement de la fissure longitudingle et de Iz coverne;
coupe transversale du barrage réparéd en 1952

(Elev) Elevalion, in m. (Elev) Cote, en m.

() Concrete slab. . N Dalle de bétan.

(2)  Filer. {2)  Filre.

[§}] Rock fill. ‘ N Enrochement.

(4) Impervious core. , () Noyau imperméable.

() Berm produced by rockfill subsi- (5)  Berme produite por les tassements de
dence, . Penrochemens.

(6)  Cave and crack discovered in April, () Caverne o1 fissure découveries en
1953, . avril 19353,

(1)  Cuu off wall. (N ! Parafouille.

(8}  Concrete lining. (N Revltement de béion.
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These records reveal that ichaiie {1085 are gencmmq: at 1hz base of the
corc when the pool level is tow (June 1971 and June 1972), nnq that a com-
plete state of compression develops upon retilling the reservoir. The inter-
pretation of the above facts follows. For Ipw pool levels, pore pressures
induced by the previous, maximum hydraulic load are not significantly dis-
sipated, although total stresses diminish during water drawdown. At a cer-
1ain plane and time, the pore pressure overcomes the lqlal normal stress
and a crack is produced (hydraulic fracturing). Data monitored by extenso-
meters confirmed conclusively this statement (Ref. 4).

Based on data furnished by pressure cel[s. piezometers angl extensome-
ters, pool levels were restricted ; full reservoir was aua.u_lcd .wnh SUCCESS in
1975, seven ycars-after completion of the second rehabilitation of the Gua-

dalupe Dam,

Movemenis induced by the first filling (Ref. 14). Upon _lhe inicial
operation of the reservoir at El Infiernillo Dam (Siate of Michoacan),
movements of the upstrezm slope and crest were rcm_arkab!e. J}!lhough
this process was at that time (1964) reported in the luerg:ure. it caused
some concern because of the magnitude and distribution with depth of the
movements monitored by inclinometers, crossarms and topographical

Fig. 6 '

Maximum cross section of the Cuadalupe Dam, as rehabilitated in 1967

Coupe transversale principale du barrage de Guadatupe, aprés réparation m 1967

{Elev) Elevation, in m. (Etev) Cote, en m.

18] Rockfill; th Enrochi.ne.:.

{))  Impervious core. 2y Noyou imperméable.

{3 Selected muck Iransition. &) pe_blau sélectionnds pour ls trum-

sition.

[L}] Sand and gravel filter, (N Filtre de sobie et grovier.

(8)  Clean fine sand. (N Sable fin et propre. -

{6)  Highly plasiic clay, lightly com- (6)  Argile de hauie plasticité, Mpérement
pacied, compaciée.

M Cout ofl wall. (N Pargfouille imperméabie.
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measurements. _Fig. 8 shows the cross-section of the dam, the lacation of
instruments oi intcrest for this discussion, and the variation of pn‘oi T-\ X

during the first filling. This 145-in high embankment has a thin *c:urwi
core prplemcd by filters and supported by two massive rockfill shom'n:.lcn'?l
was built in a narrow canyon, the ratjo crest length-height being 2.4, fhc
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Fig. 7
Observed information from pressure ceils and piezometers, Guadalupe Dam

Enregisirement des mesures des capsules de pression
of des pidzométres, au borrage de Guodalupe

{Elev) elevation, in m (Elev) Cote, en
. . . , en m.
(X, Y, Z, 45} Pressure cells. (X, Y. Z, 43*)Capsules de pression.

(PN-i) Pneumatic picrometers. (PN-§} Pidzoméires i
[E)) Effective principal stress, in Contrainte ﬂ::ﬂ:fgj’m-
kg/cm’, (o) tive, en kg/cm,

(o)) Major principal siress. {0} Contrainte principale maxi-

( . L male.

oy} Minor principal stress. {e}) Conirainte principale mini-
i . male.

(T Tension. . {N Traction.

(] Compression. (%] Compression.

(B) ?oc_l 1=v:.l. inm. (BY Niveau du réservoir, en m

{S1) Station, in m. (80 Siation, en m. ’ )

Pressures registered by cells and piczometers were plotied in terma of elevations in Flg. 7a

Lei pressions isirdes par les capsules et les pié dres figurent en 7o, e termes de cotes.
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first filling of the reservair uy: w ahont Jlev 160 way accomplished in lecs
aph attached to Fig. B,

than three months, as illusteicd by the ¢r

The horizontal displacements registered by inclinoneters 1-1 and
3 located in the core and downstream shell, respectively, are presented in
Fig. 9; in the corresponding graphs it is indicated both the dates of measu-
rement and pool levels. Note that upon raising the water to elev 80, hori-
zontal displacements (&) in the river direction started 10 increase towards
upstream, and - when the pool level reached elev 140 (see curve for
24/V1/64, Fig. 9) the inclinometer 1-1 detected A,-values of 14 cm at the

Crar WG

Fig. 8

Maximum cross-section of El Infiernillo Dam and Jocation of instruments at 5: 0 + 133

Coupe transversaie principale du barrage d *El Infiernillo
et emplacement des insirumenis de mesure, Starion & + 135

{a}  Cut off wall (secant piles). () Parafouille (ni=ux séeantet.
(o)  Grout blanket. * Tepis d'injection.

(A) Upsiream cofferdam. (A)  Butardeau amont.

<) Gallery G4 {c} Galerie G-4.

Wy Grout holes. (& .Trous d'injection.

(8) Downstream cofferdam. . (B)  Batardeau aval.

() Trows de droinage.
{Elev) Cote, ¢en m.
n Niveau du réservoir, en m,

(e} Drainage holes.
(Elev) Elevation, in m.
(1)  Pool levels, in m.
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dam-crest; displacements A, decreased with depth, being practically n."
frpm clev 90 down 10 the embankienm bese. Concurrently, the hmm-n':g
© displacements monitored in inclinometer 1-3 (downstream rock!illy m q}le
slope surface (elev 120), were of about 4 cm and directed 1owards downs-
tream. As shown by inclinometer I-1 (Fig. 9), while the pool level raised
from elev 140 to 150 displacements A, at the middle of the core reversed
di(cgiion. and by the end of 1964, the crest of the dam almost recovered its
original position; the core showed an appreciable bending at a deplh of
80 m, with a maximum X\, = 17 cm. Displacements ), in inclinometer 1-3
were consistently directed downsiream and values of h, were smaller than
6 cm at elev 120. Note that in both instruments I-1 and 3, the horizontal
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Fig. 9
Horizontal displacemenis during first filling of 1he reservoir of Ei Infiernillo

Déplacemenis horitoniaux lors du premier remplissage du réservoir d'El Infiernlilo

{1-)  Inclinomeier. (- Inclinoméire,

(Elev) elevation, in m. (Elev) Cote, en m.

{AA,) Horizontal displacements, in cm. (N, Déplacements horizontaux, en cm,
{x-x) Direction paraliel (o the river axis. (x-x) Direction parailéle d {'axe du fleuve,
(y-y) Direction paralicl to the axis of dam.  (y) Direction paraliéle d I'axe du barroge,
{DS) Downsircam. " (D8 Aval.

(REB) Right bank. . {RB) Rive droite.

(LB) Left bank. o (LB) Rive gauche.
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components (A} normal 1o thie #iver direclion were 1n the range of 1 to

3 em. towards the valley.

The settlements (A,) measured in-crossarm -1 and inclinometers [-1
and 3 during the process of filling the reservoir for the first limc.. are shown
in Fig. 10. It is worthwhile noting that the seat of compression extends
from clev 80 1o elev 120 in D-1 (upstream rockfill), whereas it is mainly
concentrated between elevs 110 and 140 in inclinometer I-1 (core); settle-
ments in 1-3 (downstream shell} are evenly distributed.

Finally, in Fig. 11 the distribution of horizontal displacements (&)
and scutlements (A,) measurcd along the dam-crest arc presented. Curves

o-1 ' -1

-
-

)
i
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Fig. 10
Distribution of seilements with depth during first fiking oi 2l aer a0 Dam

. .Distribution des tassemenis en fonction de la profondeur
lors du premier resaplissage du réservoir d°El Infierniflo

{D-i) Crossarm. (D) Tube « crossarm ».
{l-i) Inciinometer. * {I-0) Inclinoméire,
{Elev) Elevation, in m. . (Elev) Cote, en m.

(\)  Sectiiement, in cm. LY Tassement, en cm.
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for ), have a smooth paltern and show maximum settlements at the middle
section of the cmbankment, Displacements A, however, disclose sharp dis-
conlinuities near buth abutmenis. While the portions adjacent 1o lh_c banks
tend to move upstream, the central part of the dam gradually displaces

.towards downstrcam from its initial deflection induced by the first filling.

Also in Fig. 11, the variation of longitudinal displgcemcnls N qlong lI]c
crest of the dam are plotted, which reveals the existence of tensile stran
zones near the abutments.

As a result of the movements reported above, transversa! cracks at the
top of the dam developed, which were repaired by means of slurry groul;
ting. These deformations were not anticipated at the design stage, but bot
the research on rockfill properties (Ref. 13) and the FEM stress-strain
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Rive gauche.

(LB} Lefi bank. (M) Rive gauc

(RB) Right bank. (RB) Rive droite.

(US) Ulpsiream. U5 Amont. ] . "

(nj MHorizontal disptacement, in cm. ) {Miplacement h?n:anm. en cm.

(A} Sertement, in cm. [t W) T.r_sseman{. encm. -

() Longitudinal strain &t crest in per- te,)  I¥formation longitudinale d ia créte,
cont. en pour cenl.

{+) Comptes-ion. {+) Compression.

i -) Extension.
{—) Eutension. {-) ‘
(S1)  Swation, in m. (51} Siation, en m.
(Elev) Elevarion, in m, (Elev) Cnie en m.
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acalyses (Rel. 14) gave valnahle infermation to assess the caases and con-
sequences of the phenomena observed aL El [nfiernillo Dam, b has 1o be
mentioned that in [a Angostura and Chicoasen dams built on the Grijalva
River (State of Chiapas), similar movemenis were monitored upon the first
filling of the reservoir, although the mechanisms underlying these even(s
were somewhat different (Ref. 15, 16 and 17).

Arching against banks (Ref. 2). The preliminary design of the Chicoasen
Dam (Siate of Chiapas) was based on limit siabiiity analyses of the maxi-
mum cross-section (iwo-dimensional case). Since the heighi-to-width ratio
inside the canyon was about unity, it could be assumed that arching bet-
ween abutments would be very significant; in addition, a sirong interaciion
between the clay core and the pervious shells was anticipated. By means of
the finite element method {three-dimensional analysis, Ref. 2} the pro-
pusad cross-section of the embanknieni was modified and soft strips 4-m
wicle were specified for the clay core adjacent to the abuuments (Fig 12a).
These stiips were formed by the sume tvpe of soil used for the rest of the
core, but compacied 3 (o 4 per cent wet of optituum; this optiisum condi-
tior was specified for the central portion of the core, Two strins ~f eriferm
rockfill (#U-material) at the outer boundary of the wansition zones
(Fig 12b) were also vecommended, Pursuing a similar goal and starting at
elev 310, wet suips were provided at the coze-filrer inter{ace. Note thai the
soft strips placed against the rovk banks were extended upwir ds 10 the crest
as shown in Fig. 12a. The efliciency of the corrective measures can be
appreciated in Fig. 13, which depicts total settlements monitored at the end
of construction. From measurements made with hydraulic leveling marks
and inclinomelters, the maximum seitlement recorded at midheight of the
dam was 2.2. m and it developed within a thickness of about 2 m. This
accomplishment, although qualitatively predicted by the numerical analy-
ses, required precise verification to evaluate other phenomena being obser-
ved in this rather complex example of earth and rockfi)! dam.

Embuankment behavior upon seismic action (Rel. 18). Long-term
cbscrvations such as those obtained irom surlace reference puiris placed
aiong the crest and on the slopes and from piccometers and strong motion
recorders, arc as relevant as measurements registered during construcltion
and early stages of operation (sec for instance the case of Requena Dam
discussed in a previous paragraph). To discuss'dara of this type compiled in
the cases of El Infzernillo Dam and La Villita Dam butlt on 1hs Balegs Rjver
aad located in a nighly seismic 1egion uf Mexico, Figs 14 and 15 present
settlemeats and displacements monitored from the initial filling up to 1979,

On March 14, 1979, an carthquake of magni:ude 7.6. (Richter) origi-
nated in the Pacific coast at a distance from both sites of about 100 km and
focal depth of 57 km., The maximum accelerations recorded at the central
part of thz crest were of 355 cm/s? at El Inliernillo and of 371 cm/s? at La
Viliita {Ref. 18). Note in Fig. 14a and 15a, that the two embankments had
been subjected Lo several earthquakes belore the strongest of March 1979,
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Tejeria material (a1 optimem).
“Marerivie Tegeria (i ¢'optinsany.

La Costifla matenal (0.8 *c diy ol
optimun).

Matériau La Cosiitla (0.8 %a inférieur o
'optimump.

La Costitla materisl (3 10 4 % wet of

Cw optimum).

)
Matdriau La Costilla (3 d 4 % au-dessus
de l'optimum).

Left bank. Right bank.
L Rive gauche. ® Rive droite.

Fig 12.

Longitudinal and maximum cross sections of the Chicoasen Dam

Coupes principé!c:, transversale el longitudinale, du barrage de Chicoasen

{A) Upsiream cof{erdam,

(1) Llmpervious core.

(2) Fiiter,

(3} ‘Transition zone.

(4) Compacted rockfill (well graded).

(4U) Uniform rockill.

¢5) Dumped rockfill.

{6} Setected rockfill.

(7 Alluvium.

{8} Limesione (U-3).

(%) Scale, inm.

{B) Downsiream cofferdam.

(IT) Tejeria matesial. .

{IW) La Cosilla material, wet of oplimum.

{(NAME) Maximum extréordinary waier
fevel,

(C) Concrele,

(IC) La Costilla material.
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(A)Y Barurdeau amont.

(1) Noyau éranche.

(2) Filire.

(7)) Zone de transition.

) Enrochement compacté {bonne gronu-
lométrie). .

(4L Enrochement uniforme.

(9 Enrochemen! déversé.

(6) Enrochemens sélectionné,

(N Affuvion. .

(§ Calcaire (U-3).

() Echelle, en m.

(8) Butardeau aval.

(T} Matériau Tejeria.

(/W) Marébrian La Castitla, (W > 'W(_uzf).

(NAME} Niveau maximum extraordingire
du résereoir.

(Q) HBeéron,

(C) Marérigu La Costilla,

Q. 51R W

Eareny.on

Al [+3-]

4 2 of

i} osl
Corpression
Cormpresyion

h \\-‘\ Fa'ens-an

o,
Selriements 0%
Tassementy, o

15

Seitiaments 03,
Tassements 10

1.3
70
z.

-]
Sertlemenls 0.5
Fousamends 4 o

T.Q

Soft strp
Borde gorgiie bumide

Limastone _/

Colcgire

Fig. 13
Settlemnents along the impervious core axis of Chicoasen Dam
Tassemenis le long de 'axe du noyau imperméatle du barrage de Chicoasen
(A) Settlements, in m.
Elevations, in m.

(LB) Left Bank,
(RB) Right bank,

) Tassemenis, en m.
Cotes, en m.

(LE) Rive gauche.

(REY Rive droite.

The effects of the above seismic event at El Inficrnillo are illustrated in
Fig. 14a, b and c; the upper graph shows the settlements observed from the
end of construction to 1979 at benchmark M-10 on the crest; the dates of
carthquakes registered at the site are included. Most of these events did not
cause significant settlement increase, while the earthquake of March 14,
1979 had a noticeable impact. Graphs drawn in part b of Fig. 14 reveal the
effects of this dynamic action on the distribution of horizontal displace-
ments parallel to the river and seiliements measured alung the Jdam-crest,
denoted by the shaded area between curves that comprise the earthquake in
question. The maximum settlement and horizontal displacement were of
13 and 5 cm, respectively. Cracks near the abutments open up again at the
sarme location commented upon above (see Movements induced by the first
Jilling), as well as new ones developed longitudinally on the crest with a
varying width of 1 to 35 mm (Fig. 14c). There were also movements in the
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Operation of the reservoir (B), horizonal displacements parallel o river direction (0.}
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Setilements (0) and horizontal displacements (3,) along the dam.crest
Tassements (\J et déplacemients hurizontuix {n) fe long de la créte du barrage

{M-i) Bench marks at cresi.
(RB) Right bank.

{LB) Left bank.

{US) Upsitream direction.
{DS) Downsiream direction.

(A\J Horizonta} displacement of the crest

{river direction), in cm.
(\)  Settlement, in ¢m.

(1, 1, 3} Sequence of readings. .

(Elev) Elevation, in m,
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{(A1-0) Repéres allimétriques en crite.
{RB) Rive droite. .

(LE) Rive gauche.

{US) Vers l'amont, -

{DS) Vers I'aval.

(\) Déplacement horizonial de lg crite

{paralltle au fleuve}, en cm.

() Tassement, en cm.
{1, 2. 1 Suite de lectures.
(Eiev} Core, en m.

'SECTION A-A’
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SECTION A-A"
Fig 14
Location of cracks induced by 1he carthquake ‘
Emplacement des fixsures induites par ie tremblement de terre

SECTION A-A°

{not 10 scale) thors d’dchelle)

{Elev) elevation, in m. (Elev) Cate, en m.
(51) Station, in m. (5t) Station, en m.

(Mi}  Bench marks, (M} Repéres altimétriques.
(E)] Opening, in mm, (@)  Ouveriure, en mm,

Fig. 14

Dais on the damage caused by the carthquake of March 14, 1979 a1 EL Infieritlo Dam
Swate of Michoacdn '

Donndes sur les dommages causés par le séisme du 14 mars 1979 au barrage d°E! Infiernitio,
Michoarin '
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downstream shetl reported as a *‘crack’ rupning from the central upper
part of the embankment down 10 the lelt abutment, as shown in Fig. 14¢;
this *‘crack’* might be the result of adjustment of the upper coarse layer of
the rockfill. No increment of water secpage through the rock abutments
was detected, and the few piezometers still in operation did not show water
level variation. ' . .

The information gathered at La Villita Dam is presented in Fig. 15a, b
and ¢. Disturbances caused by the earthquake were similar 10 those recor-
ded at El Infiernillo Dam, although less intense; maximum settlement was
of 4.5. cm and corresponding horizontal displacement of 0.8. cm It has 1o
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Fig. 152

Operation of the resetvoir (B}, horizontal displacements paiallel 10 river direction ()
and setlements (1)

Exploitation du réservoir (B), déplacements horizontaux paraiities 4 la direction du fleuve (\J
et lassements (A}

(us) Upsisearn direction. US) Vers l'amont,
(DS) Downsiream direction. (ns) Vers {"aval.
) Horizomal displacement of
the crest (river direction), in i
cm. ) déplucemeni horizontal dr la
créte (porailéie au fleuve), en
cnt.
[N Setllement, in cm. ) T:_mem{rr. encm.
(RB) Right bank. (RE) Rive droite.
(LB} Left bank, 7 S Rive gauche.
(1) Earthquake. (] Séisme grandeur.
(1, 2,3 ... 12) Sequence of readings. (L 2, 3... 12) suite de lectures.
{Elev) Elevation, in m. {Elev) Cote, en m.
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be mentioned that: 1) the crest at La Villiia Dam is curved, whereas that of
El Inficenillo is straight; 2) the maximum height measured from the
bedrovk is similar in both cases (140 to 150 m), and 3) La Villia Dam was
previously subjected to (wo severe seismic events (V1/[X/75 and 18/1V/77)
wich induced maximum accelerations at the crest of the order of
300 cm/s2-

The above data on the scismic behavior of E! Infiernillo and La Villita
dams complemented by other measurements with inclinometers, cros-
sarms, extensometers, pressure cells, piezometers and accelerometers,
appear to support conclusions reached upon theoretical analyses (Ref. 18).

FINAL COMMENT

The examples presented in the previous section of this note show the
potentiality of the instrumentation in monitoring the behavior of
embankment-dams during construction, first filling and subsequent opera-
tion of the reservoir. Measurements, although siill affected by instrumental
imperfections and impraper installatiun, have broaden our insight of phe-
nomena occuring in the structure through its life and have improved our
tools to design such a type of eartn works. More coafidence has been
gained on the nonlinear clastic models to compute stresses and sirains; the-
refore it is feasible 1o anticipate problems and locate properly ine nionito-
ring devices in order ta trace any malfunction of the embankment. No rules
can be established regarding the type, number and distribution of instru-
ments nor on the frequency of measurement. The characteristics of the
monitoring equipment and its operation arc dictated by the particular pro-
blem under considaration. -
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Fig 15b

Seitlement (A} and horizontal displacements (1) along the dam-crest

Tassements [\,) el déplacemenis horizoniaux (hJ le long de la créte du barrage
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SECTION A-A" (nol to scale) SECTION A-A’ thors d'échelle)

{L-B. L-C} Rows of surface reference points.  (L-8, L-é Lignes de références Vropbgm-

phiques.
n Crack length, in m. 1] Longueur de la fissure, en m,
(M-i) Bench marks. (M-i) Repéres altimétriques.
(a) Crack opening, in mm. (@) Ouveriure de la fissure, en mm.

{Elev) Elevation in m. (Elev) Coie, en-m.

Fig. t5¢
Location of cracks induced by the carthquake of March 14, 1979
Emplacement des fissures induites par le séisme du 14 mary 1979
Fig. 15
Information recorded al La Villita Dam relalive to the earthquake of March 14, 1973

Iriformation enregistrée au barmgc de La Villita relative au séisme du 14 mars 1979
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SUMMARY .

This paper examines the role of the instrumentation in detecting a
structural condition of the dam unforescen at the design stage, which may
require action 10 prevent a major malfunction of the siructure. 1t is also
discussed the possibility of introducing changes in the design during cons-
truction based on the early tendencies of the monitored behavior of the
embankment, as well as the improvement of design criteria through the
comparison of field measuremenis and theoretical computations.

The main comment is that mcasurements, although still affected by
instrummental imperfections and improper installation, have broaden our
insight of phenomena occurring in the structure through its life and have
improved our tools to design such a type of earth works. More confidence
has been gained on the nonlinear elastic mgdels to compute stresses and
strains; therefore it is feasible to anticipate problems and locate properly
the monitoring devices in order to trace any malfunction of the embank-
ment. No rules can be established regarding the type, number and distribu-
tion of instruments nor on the frequency of measurement, The characteris-
tics of the monitoring equipment and its operation are dictated by the par-
ticular problem under consideration,

RESUME

Ce rapport examine le rdle des appareils d’auscultation pour détecier
dans un barrage des éiats non prévus au stade du projet et qui peuvent
nécessiter une intervention pour éviter un incident important dans
I'cuvrage. On discute aussi 1a possibilité d’introduire pendant 1a consiruc-
tion des modifications au projet basées sur les plus récents enseignemants
Jdonnés par le compaoriement contrdlé du remblai en cours de construction :
on discute aussi des améliorations 4 apporter aux hypothéses de caleuls en
comparant les mesures sur place aux calcuis théoriques.

La principale conclusicn est que les mesures, bitn qu’affectées par
Pimperfection des instruments ou une installation inadéquate ont élaigi
notre vue sur le comporiement des barrages en remblai et amélioré

nos outils pour projeter de tels ouvrages, On a d’avantage confiance aux
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modeéles &lastiques non. Nnézire: prur calerler les contraintes er les défor-
mations ; il est done possible d’anticiper les problémes et Jde placer conve-
nablemeni les appareils d'auscultalion pour détecter out incident. Aucune
régle ne peut &ire élablie en ce qui concerne le type, le nombre 2t "emplace-
ment des appareils d’ausculiation et la fréquence des mesures. Les caracté-
ristiques d’un systeme d’auscultation et son exploitation soni déterminées
par les problémes propres & chaque ouvrage,
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" GENERALIDADES.

La actividad previz & la colocacién de los materiales que formardn una es-
tructura hidrdulica, ya sca €sta de concveto o de materiales graduados, la
constituye el tratamiento de la cimentacidn sohra la que se apoyard la es-

tructura,

La cimehtacién podrd cstar Tormada por suelo o rocé y en cada uno de estos
casos el tratamiento de 1a misma. podrd ser diferente: aunque ¢l objetivo -
que se per:igug serd gsencialmante el mismo; Bsto es, proporcionar una su-
pdrficie adecuane paré el desplante de la supcrestructura y mejorar, en <ca

$0 de ser necesario,-las propiedades mecénicas de la cimentacién.

Los tralwjes superficiales tales comd la limpia de matcrial orgénico, suel:

to 0 alterada hasta alcanzat leos niveles doude los suelos o roca sean ade
cuados pera el desplante y & rectificecidn de las laderas son aclivida-
des que se reatizan sistomdticomente, indapendicenicmente de que sean veque

ridos trabajos edicicnales.
Objetivos del Tratamientoe.

~La varietad de suclos y rocas que se encuentran en las cimenta-
ciones es muy orande; adn dentro de una misma clasificacién y -

origen do ruca se presentar problemas diferentes debido a su --

-



grado de alteracién y fracturamiento. Lo anterior, aunado a las
alteraciones que sufren los matcrialcs expuestos a diversas con’
dxciones fismcas y wecénicas, hacen que el problema de trata --

miento de una cmnentacién requmera de andlisis y consideracio -

nes particulares para cada caso en espec1a1.

Debe tomarse cn cuenta que toda presa que se construye descansa
en formaciones geoldgicas estables antes de la construccién; pe
ro que al realizar las excavaciones para alojar las estructuras
y/o al fniciar el almacenamiento del agua en el vaso, la cimen-
tacidn estard sujeta a un cambio en su estado original de es --

fuerzbs y a los efectés de safuracién. Estos factores podrén «-
- originar problemas en la estabilidad o comportamiento de la es-
tructura, por lo que serd nécesério tomar las medidas necesa -~
rias para-que, con un adecuado tretamiento de la cimentacidn; -
dicha estructura sea segura a} £ambiar las condiciénes origina~’

. les del suelo o roca.

De acuerdo con lo anterio} y‘teniéndo en cuenta las caracterfs-
ticas topogr&ficés vy geoligicas del sitio, asf como las caracte
risticas fisicas y mecénicas del material sobre el que se des -
plantard 1a estructura, se définen los objetivos para e® trata-

miento de la cimentacidn, que en general son:.

* Disminuir o centrolar filtraciones.

* Consolidar los suelos o r10cas fracturadas



’ Oy

* Rellenar cavernas o cavidades. .
* Aumentar la resistencia y disminyif 1a deformabilidad de los

suelos.

La ejecuci6n de los trabajos en el tratamiento, puede consistir
' simplemente en la eliminacidn de la capa vegetal, la roca alte-
rada por intemperismo, €l material de derrumbe y 105 suelos - -
blandos no aptos para el desplante. En otros casos. serd necesa '
‘rio descubrir la roca, rcmover los b1oques sueltos. 1imp1ar - -
grietas y_re11enar1as con mertero o inyectar la parte superior

'de la formacion.

L/:s . PO re%xﬁ"ﬂﬂi&ﬁ B

En e} caso de sue1os blandos podrd ser necesario mejorar sus --
propicdades meclnicas, mediante algunode los procedimientos --
que se discutenen el Capftulo 2, y en suelos aluviales, cuando
el gasto a través de ellos excede al permisible o0 su espesor -
tiene una magnitud tal que econdmicamente no es conveniente su

remocidn, se forma uma pantalla que reduzca a limites acepta --

bles el flujo do agua @ través de ellos.

Con el fin de disminuir 1a posibilidad de que ocurran asenta --
rientos diferenciales en 12 cortina, c¢iertas hcquillas requie -
rcn‘ia modificaci@n de las pendienics en sus Iaderas;.si Estas

presentaran divcrgéncias hacia-aquas abajc se ejecutardn excave
ciones en cllas, con el fin de evitar cendiciones adversas en -

el contacto Jel ndcleo impermeable.



La definicibn precisa de 155 trabajos y cantidades de obra por.
ejecutar es, sin duda, diffcil en estos casos, yi que es rég\a
casi s]n excepcién_'que s610 a1 realizar la 1impfa superficial
del sitio se Eonozca la extensidn de tos trabajos; siéndo fre -
~cuente la fntrodﬁccién de cambios sighificativos para el progra

ma de construccidn y la ecconomia de 14 obra.

Limpia Superficial.

- .‘

La Eemccién de,1a vegetacién, suelo oréanico y.depésitos de ta-
lud que sobreyacen.a una superficie apta para el desplante de -
las estructuras, es indispensable en todo sitio de la ﬁresa. Si
¢l desplante se recalizara sobre roca; serd necesario remover 1a
que se encuentre muy fracturada, asf como aquelia que tenga un

aito grado de intemperizazidn o é]teracién quimica, para que, -
de esta manera, se zsegure que el material iﬁpermeable quede en

contacto directo con roca sana.

" La Yimpia gruesa se realizard con iractor o excavadoras y se ==
comp1ementaré;.en las zonas del corazén y filtros, con un traba
jo de detalle hecho con pico o martillo neumdtico; posteriormen
te, debard limpiarse ia supzrficie expuesta, medjante el uso-de

aguq'y aire a presidn, l¢ que permitir§ 1qca]i;ar con.hayor_fa-
cilidad las fisuvras, grictos y juntas de menor impoftanciq para

su debido (ratamiento,



———

. tituyen su relleno, con objeto de sustituirlo con concreto sim-

brirlzs con mortare © con una losa de concreto hidrdulico.

.
.

Al terminar 195 trabajos dé 1impia y tener descubierta la rbca”
s¢ procederd al tratamiento de las grietas u oguedades importan
tes y a la remocidn de éque1163 materiales débiles, fnestables
0 bcrmeah1cs - ta1e§ como a%c111as, arenas y gravas - que coﬁs-,

-

pie . En caso .necesario, en cada una -de -~

las grictas u oqucdades'debera efectuarse un inyectado de mez -

clas de agua-cenento-bentonita-arena en el contacto entre el .--

concreto y 1a roza de cimentaciodn.

En los casos de sistemas de fracturas de menor importancia, se

debe intentar sellarlas mediante el uso de un morterc de cemen-
to y arena. La-relacidn agua-sélides de estas mezclas podré.va--

riar de acuerdo con la abertuva de las fracturas por tratar.

En caso de encontrar superficies muy agrietadas o roca con alta

susceplibilidad & 1a intemperizacidn, podrd ser necesario recu-

—

{ ‘. &1 obielivo de este tratamiénto. es evitar
c0ncuntr¢c}unes Jo Tiujo de agua a través de las grietas y por
la superficie de contacto entre la roca y el material impermea-
ble, v, a5t como dé evitar 1a altcracifn progresiva

L]

de la roca de desplante.

Trabajos de Regularizacién.



Esta fase del tratamiento superficial de la cimentacién tiene -
por objeto corregiv la divergencia de las laderas hacia aguas -
abajo y el perfil transversal de la roca, eliminando desplomes

y escalones.

Estas correcciones se realizan en el drea de desp]ante-aef cora
z26n impermeable y filtros; generalmente se hacen en la 11mp1a.-
gruesa, climinando bloques de roca inestables que puedan consti
tuir un peligro durante 1a construccidn y retirando aquelles --
“que pudiceran prqducir concentraéién de esfuerzos y asentamien -
tos diferenciales. |
.
— Divergencia de Laderas.
Cuando ios empotramientos en el s{tio de una presa s2 -
aﬁren hacia aguas abajo y la boquilXa'esté ubfcada en -
- un caﬁﬁn éStrecho, las condiciones de apoyo del cqrazén
| impermesdle son desfavorables porque un desplazamiento
. en la H{reccién del rio tiende & despegar la estructura
de las laderas. En estos casos es recomendable:
a) Buscar una localizacidn mis apropiada del eje.

b) Cambiar 1a orientacién del cje, cuando ello conduce

a und mejor posicidn de la traza del nicleo en el em

patramiento.
¢) Realizar excavaciones en las laderas para evitar la

condicitn incialaente anotada. .

&



En general, una combinacién de las alternativas anterigﬂ
res da Yos resultados m&sicpnvcnientcs. La revisidn en
el diseilo se deberd eféctuar una vez terminada la lim -
pia de'Ta cimentacion y obtenida Ya topografia real del

sitio.

Correccion del Perfil Transversal.

#

Es frecuente que al témmine de la limpia superficial se
encucntren secciones transvcrsilcs con cambios bruscas
de pendiente o desplomes en 1a boquilla, “__“T
En .ambos casos, si no se hace ningﬁn trata
.miente, es posible que se prﬁduzcan grietas por asenta-’

mientos diferenciales .en el corazén impermeable.

Las suluciones mds econéﬁicés a este brob]ema consisten
en exc§vnciohes, rellenos de concreto o rebosicién de -
la roca por concreto para obtener una suparficie de apo
yo hﬁs reguiar en el corazén-impermeabIe. A fin de mini
zar ¢) tiempo y costo de estos trabajos.1a topografia.-
de las firdes que vayan a ser afectadas por la regulari-
zacidn deben ser cuidadosamente ejecutadas. .

. .
Lscalones y Cepresiones,
La presencia_dc cahios bruscos de pendienté, aunque --

scan locales, pueden ser 1a causa de agrietamiento del -



nicleo impeymeable. Se aceptan escalones menores de --

2.0 m de a1tu1a ¥y 1 0 m de huella y, en tales casos, se "

especifica que el materfal adyacente al contacto nicleo-

roca sea un suelo plastico compactado con pisones neumd -

tlLOS. Por otra parte, el angulo méx1mo permisible entre

'los taludes de excavacifn y un p1ano horizontal es de --— ‘

?Oﬂ.' e— “._.:. 4 —



INYECCIONES \

INTRODUCCION. -

Las operaciones de inyeccién en una cbra de ingenieria consis
ten en rellenar grietas, fisuras, cavidades o huecos en general, introdu --
ciendo un producto 1iquido a presién a través de perforaciones, con el fin-
de rellenar esos vacios con un material impermeable y con cierto grado de -
resistencia. E1 liquido inyectado se conoce con el nombre de mezcla o rorte
ro de inyeccidn. '

Los morteros de inyeccidn y los métodos utilizados son dife—-
rentes segin sea la forma de los huecos a rellenar.

MEDIOS INYECTABLES.-
'CLASTFICACION GENERAL.

a) FISURAS ’
b) GRIETAS Y CAVERNAS
c) SUELOS GRANULARES O SUELTOS

ROCAS TISURADAS. -

Estin caracterizadas por tal abundancia de fisuras. que una --
pe.r-fopac:.on ejecutada en cualquier punto es susceptible de absorber una can
tn.dad de la mezcla inyectada mas 0. menos importante.

- Independ:.entemente del nwre.ro y de la magnitud de la abertura
de las fisuras, hay que tener en consideracién la calidad de la roca propia
mente dicha, para elegir el m_atodo de myecc:.c_:n a emplear,

las rocas porosas fisuradas, tales como ccnglomerado, brech+_as

cAr %

sedimentarias y areniscas de grano medio o grueso cementadas con c'ébé’nggos,
no son tratadas de la misma forma que las rocas impermeables © que lcs sue-

los sueltos constituidos por arenas y gravas.

Mientras que una fisure puede considerarse de abertura sensi-
blemente constante, los huecos de suelos sueltcs son muy desiguales y suce-

sivamente grandes y pequefios.



 ROCAS KARSTICAS.- (1)

Som en general, rocas calizas en las que aguas subterrineas-
han creado camo resultado de la disolucién de zonas importantes sumideros y
cavernas miy proximos entre si. Su nambre proviene de la regién de Karst —
(Yugoeslavia), |
‘ los sumideros y las cavermas indican la destruccidn de un gran
volumen de rocas carbonatadas.

la caliza (carbonato de calcio), la roca dolomitica (carbona- '
to de calcio y magnecio) y el mirml (una roca metamSrfica relacionada con-
las anteriores) conétituyen un grupo de rocas carbonatadas que ocupan millo
nes de kildmetros cuadrados bajo la superficie de la tierra. Estas rocas —
son particularmente susceptibleé al ataque del agua subte.r'rénea.

Una gran cavidad abierta en cualqu:.er' clase de roca cubierta-
oon un techo constituye una CAVERNA. L2\ :

) ‘En cpntraste ¢on una caverna, una dolina o SUMIDERO es ura --
gran cavidad "a cielo abierto". Algunas dolmas sSon cavernas cuyos techos -
se han desplomado. & :

En la penlnsula de Yucatan, existen muchas dﬂ estas dol:.nas—-
que se designan con el nombre local de "cemotes".

-

Se define sencillamente como el agua que se encuentra bajo 1a
saperficie soln.da de la tierra,

Muchos conocimientos acerca del agua Subterrdnea se han adqui
rido lentamente mediante la experiencia de numercsas generaciones que han-
perforado millaones de pozos.

Esta experiencia (Fig.4) nos ensefia que una perforacién del-
" terreno generalmente atraviesa primero por una zona de aereacidn, que es la
zona en la cual los espacios abiertos en la regolita o en la roca firme, se
_encuentran llenos principalmente de aire,

+



A continuacidn 51gue la zona de aatur\ac:.on que es aquella en-
la cual todas las aberturas estin llenas de agua. la superficie mpemcr' de
la zona de saturacién es el nivel freatlco, tamblen llamado nivel piezomé—
trico.  {5) ' '

Generalmente el nivel freatlco se encuentra a unos cuantos me
tros de la superficie, pero puede estar a mayor o menor profundidad.

las velocidades de los rios son lo bastante altas como para -
expresarse en metros por segurio o en kildmetros por hara; en cambio, el --
agua subterrdnea no fluye como un rio, no es turbulenta. Se mueve tan lenta
-mente que sus velocidades se expresan en cent_inetms por dia y en algahos -
casos en metros por afio. Para entender la causa de la lentitud del movimien
to debemos estudiar la porosidad y permeabilidad de las rocas.

POROSIDAD

la cantidad de agua que puede contener una roca depende de la

porosidad de la misma; esto es, la proporcidn de espacios abiertos o poros
L7 -

con respecto al volumen total, generalmente los poros se conectan entre si.

la porosidad de algunas rocas igneas es mencr del uno por -
ciento, en tanto que la de algunas arenas y gravas es del 25 al 45 por cien
to si no estin muy compactas. |

Cuando un sedimento 'se transforma en roca por el depdsito de
material cementante entre sus granos, su porosidad puede reducirse a menos-
de’ la mitad.

" PERMEABILIDAD

la permeabilidad de un sedimento o roca,puede definirse como-
su capacidad de transmisién de fluidos . Cuando se perfora un pozo, esta -
propiedad es rfuy importante porque requiere horadar una roca ciue transmita-
el fluido deseado (agua, aceite o gas) dentro del pozo. ‘ ‘
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Una roca con alto grado de porosidad no es necesariamente -

permeable; como causa de la permeabilidad desempefia un papel importante -
la atraccién molecular entre las superficies de la roca y las partfculas -

de agua.

la atraccidn molecular hace que una delgada pelicula de agua
se adhiera a la superficie de la roca a pesar de la atnacc:.on de la grave-
dad; com sucede con la pelicu]a que queda scbre un guijarro Qe ha sido -

sumergido en agua,

Ahora bién, si una roca estd constituida por partfculas o --
granos extremadamente pequefios, el espacio entre dos granos serd tan peque
fio que las peliculas de agua adheridas a dichos granos quedardn en contac-
to; en otras palabras,la fuerza de atnaécién molecular se extender\i justa-
mente a través de las aberturas. (&) S

Por 1o tanto, en una roca de grano fino, a la presidn ordina
ria el agua se mantiene firmemente en su lugar y la roca resulta impermea-
bie. ' -

Esto es precisamente lo que sucede en las arcillas y los lu-
titas cuyos granos compcnentes. tienen menos de 0.005 mm de difmetro.

For el contrario, en una roca cuyos granos sean como los de-
_arena, de 0.06 a 2.0 mm 0 maycres, los espacios. abiertos son mis anchos qe
las peliculas de agua adheridas a los granos, com la fuerza de atraccidn-
mlecular-m se extiende a través de ellos de manera efectiva, el agua que
ocupa los centros de las aberturas se nueve libremente por efecto de grave
dad y de otras fuerzas (Fig.2) . For 1o tanto, la roca es permeable.

la permesbilidad aumenta a medida que el difmetro de las aber

twras es mayor. la grava, cuyas aberturas son miy grandes, e€s mas permea--
ble que la arema y permite el paso de un gran volumen de agua en los pozos

" ACUTFERO. -

Se llama acuifero a un cuerpo de roca o de sedimento permea--
ble a través del cual se mueve el agua subterrdnea. Los cuerpos de grava y-
arena son generalmente buenos acuiferos.
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PRUEBAS DE PERMEABILIDAD, -

ENSAYOS DE AGUA.-

n metodo mas aceptable es el que se reallza con perforacio—
" nes mtatomas y en progresicnes descendentes, pero se debe evitar la rea
lizacidn de los ensayes de agua sobre tramos muy largos, si se quiere me—
“dir la permeabilidad real del terreno. la longitud naxma conveniente para -
estos tramos puede ser de 5.0 m. con la condicidn de que se tomen siempre-
hasta el fondo de la perfcmac::.on. '

Se e.rrtplean dos tipos de ensayos, segun la nattmaleza del te- .
rreno y el metodo de perfox:‘ac:l.on adop'tado

-1) los e.nsayt;'s" LEFRANC, en ferrenos pulvirulentos en los que
las perforaciones siempre se entuban ya que no se debe em
plear lodo.

2) los ensayos LUGEON en las rocas duras.

4 § principio de estos ensayos es idéntico.

Consisten en inyectar agua en el terreno a *txaves de una por-
c:.on conoc:.da de la perfomc;m 1lamado. tramo o bolsa

- \

CDNSIDERACIONES "TEORICAS

El anilisis matemitico demestra que, si en una cavidad si--
tuada en un medio indefinido bafiado por un manto acuifero, se crea una so
bre presién o una depresidn H respecto al nivel estdtico del manto,el cau
dal Q que fluye a esta cavidad estd ligado con H por la relacidn:




Q=CKH R |

K es el coeficiente de permeabilidad del terreno y C otro -
coeficiente que depende de la forma de ' la cavidad. |

8i la cavidad tiene forma cilindrica con una base de radio r
y una altura m, igual a la potencia de la capa permeable se tiene:

S2ITH
-1n§
r

C

————2

Siendo 1a R una constante .
Sustituyendo .el valor de C de la ecuacién 2 en la ecuacién -
1 y despejando K tenemos: '

R
CH 2T m, ., 2Im H
' in R
r -
K -'2.3''Qlog v
23T m H
) R = tramo de prueba = 5 m = 500 cm
. .. ‘ ) . .;.g;.7.
r = radio de la pecoforacién = -cm
i 2 2
’ = 3.8 cm.
Para flujo laminar
... .. 'R
K2 2:3Qdog T DARCY

21ImH

Basta que el escurrimiento (flujo) sea turbulento y en el que
seguramente no es aplicable la fdrmula de DARCY.

la transicidn de uno a otro limite es paulatina y por lo tan-
to va siendo también paulatina la posibilidad de ampliar el uso de la fSrmu
la de DARCY.
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Para poder hacer comparables los datos que se obtengan en —
las pruebas de permeabilidad se llega a un equivalente del valdr de K de -
la férmila’de Darcy al valar del Lugedn, es decir para que queden expresa-
das las permeabilidades en lugeones y también ocon sus valores equivalentesi
en coeficientes K de permeabilidad. . '

o 500 500 cm  _ :
K o 2:3Qlog 38 18 38 — ° 8 1357 = 2.12

¢uym H

Q§1 Lt/min = 0.0000167 m3 / seg = 1.67 X 10"5 ma /seg.

SeadniteeamvalcrdeRelde500cmyeldércam3.8cm

m=1m *

H1+32-Hf=1oxg(cm2=1oum

6.28 X 1 X 100 m -S cm S
: 2 = 1.3 Y\D /seg: iu,L.
10 : |
_Q (1t / min) 1 Q= gasto de absorcién (1t/min)
U.L. = X o /mz :
.long. tramo (m) 10 m b= long.del tramo ensayado (m)
=9 x—-—--.10 | S - .Kg/c:m2
b P ' '
Ejemplos:

Para un gasto de absorcidn de 15 Lt/min en prueba con tramo-
de S metros y presidn de 6 Iv:g/c:m2 se tendrdn:

15 10 SU.L. X=6.5 X 107" m/s
s 6

Para un gasto de absorcifn de 30 litros/min en tramo de -
frueba de 15.0 m con presién de 10 kg/cm® se tendrd:

30 10 2U.L K=2.6 X 1077 /s
15 10



Para un gasto de absorc:.on de 60 litros/min. en prueba de un-
tnamodeSOmmpmsﬁndelZKg/cm.

80 .10 _ 10 y.L. K =1.3x 107 /s

5 12

la unidad. Lugeén ( U.L.) es el gasto de un litro por minuto-
enl.0mnm de longitud en el tramo de prueba bajo la presién de 10 kilSgra-
- mos por centimetro cmadnado(kg/cm ), con una duracidn del ensayo de 10 min

- Se gdmite que la perforacidn en el tramo de prueba no tiene -
ademe y que es de 7.6 am(3") de difmetro aprax. Los tramos de prueba con—-
viene que sean de 5.0 m y se deben hacer las pruebas conforme avanza la --
perforacidn (descendentes), para que el fondo de ella constituya el limite
inferior de ese tramo, quedando como limite superior el empaque u obtura--
dor del tipo mis conveniente.




TRATAMIENTO DE CIMENTACIONES

los trabajos de inyectado que generalmente se requiexe.n. pa;'
ra la construccién de una presa de almacenamiento son:

I) PANTALLA IMPERMEABLE
II) TAPETE DE CONSOLIDACION

I) Se realiza cam pmlqn;gaciﬁn del elemento impermeable de -
- 1a cortina, formando un barrera impenetrable que impida el paso del agua.

II) Se forma con un conjunto de inyecciones. para reforzar ,-
dar mayor solidéz y capacidad de soporte a cierta area en la parte supe- -
rior de la roca de cmentac:.c_m, al rellenar y sellar los huecos y grietas-

superficiales.

PR -

Para disefiar adecuadamente el tratamiento necesario en una -
cinmtaci§n, se requieren los siguientes datos: '

'ESTUDIO GEOLOGICO

EXTRACCION DE NUCLEOS DE LAS DIFERENTES FORMACIONES GEOLOGI-
CAS.

CARACTERISTICAS DE LOS MANTOS FREATTCOS
. PRUEBAS DE PERMEABTLIDAD A DIFERENTES PROFUNDIDADES.

'DIAME‘I‘RO Y PROEUNDIDAD DE LAS" PERIDRACIONES

n cualquier programa de inyectado se deben considerar dos -

aspectos impartantes:

a) EFICIENCIA DEL mmmm @ Obra funcional, resis-
tente y durable.

b) ECONGMIA bajo costo.
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, Comw la finalidad del inyectado es rellenar grietas, huecos—-
y fisuras de desconocida magnitud, es 18gico suponer que mientras menor sea
el espaciamiento de los pozos, mayar serd la probabilidad de que se haga —
eficazrente ese relleno, independientemente del difmetro de la perfaracién.
la cantidad de lechada que se puede inyectar, depende mis de las estructu--
ras de 1la roca que cruza , que del difretro del barreno, par eso es prefe-
rible seleccionar el diimetro que permita hacer la perforacién lo mis econd
micamente posible, siempre que deje introducir la lechada sin taparse.

la profundidad a que deben llevarse las perforacicnes varia -
segin las caracteristicas de la cimentacién y con la carga hidrostitica a -
que va a estar sujeta. (7) ‘

" "Enuma cimentacidn de roca sana y compacta con pocas grietas,-
la profundidad de la pantalla puede varizr entre el 30 y el 40 por ciento-
de la carga hidrostitica, .- -

En una cimentacidn de pobre calidad, la 'profundidad te.ndra’. que
ser mayor, pudiendo llegar hasta el 70% de la carga hidrostatica.

Las exploracicnes geoldgicas de la boqullla pueden sefialar al-
guna zona permeable a gran profundidad, por lo que la pantalla debe prolan-
garse para interceptar dicha zona.

La profundidad de los barrenos para una cansolidacidn no puede
ser determinada de antemano. No existen reglas precisas para determinar la-
dimensién del volumen a consolidar, esti en funcidn de la naturaleza del te
Trreno., Generalmente se evita emplazar una obra en terrencs insuficientemente

resistentes (8)
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FROCEIDIMIENTOS DE INYECCION

Los métodos de inyeccidn mas usuales son:

a) Progresiones descendentes
b) Progresiones ascendentes.

a).- Como su nombre lo indica, la inyecci§n se realiza de arriba abajo, -
después de la perforacién de cada tramo o progresifn. Una vez terminada -
1a J.nyeoc:.on, se reperfora el tramo inyectado y se pe.rfcna el tramo de la

siguiente progresmn y se procede a myectar.

Este néi:odo se utiliza principalmente en rocas my fractura-
dasen las que no sea posible efectuar la perforacién total del barrenoc.
Tiene la ventaja de que las primeras inyecciones sirven de ™techo" en el-
que se apoyan las inyecciones siguientes para poder ejecutarlas a presio-
nes mas elevadas, disminuyendo el:riesgo de dislocar la formacién.

\ .

b).- La inyeccifn por progr*e.siones ascendentes se emplea cuando las condi
siones del terreno permiten efectuar la perforac:.on del barreno en toda -
~ su longitud. Este proced:.m:.e.nto presenta una gran ventaja ecommlca,per'—
. mite realizar el barreno con el n@cum rendimiento y desp,lgs dasplazar la
' miquina de perforacidn a otro emplazamiento durante la inyeccidn. Con és-
te método se separan los trabajos de perforacién e inyeccidn reduciendo -
al minimo el tiempo muerto. Pdemis » se evita la reperforacidn.

/

. En los dos casos antes mencionados, la inyeccién se realiza-
generalmente en tramos de 5 metros de longitud. Cada tramo’ esti limitado
en su parte superior por un obturador o empaque y en su parte inferior --
por el fondo de 1a perforacién, que puede ser el terreno natural o el mor
tero de inyeccidn endurecido, segin el sistema de inyeccidn adoptado.

- PROCEDIMIENTO DE" INYECTADO FOR' PROGRESTONES™ DESCEMDENTES. -

1).- Perforar el pozo hasta la profundidad de la 1la. progresién y proce-
der al lavado de la misma para remover las esquirlas y materiales finos -
producto de la perforacién.



2).- Colocar el empague en el extremo superior de la progresifn y efec- -
tuar la prueba de presibn, inyectando agua para definir la permeabilidad-
'del tramo y seleccionar el tipo de mezcla con la cual deba iniciarse el -
tratamiento.

3).- Proceder al inyectado de la progresién con la mezcla definida a par-
tir de la prueba de presidn con agua. la mezcla podrd variarse conforme -
progrese el inyectado de acuerdo a la velocidad de toma y el volumen in—
yectado, hasta-alcanzar la presién definida para la progresifn que se es- -
ta tratando. :

4).- Remover el empaque y efectuar un lavado cuidadoso del pozo para ex—
traer 1a lechada que haya quedado dentro del mismo. Es posible que haya-
necesidad de reperforar total o parcialmente el tramo inyectado, a conti-
muacidn se perforard hasta la profundidad correspondiente a la siguiente
progresidn. _

5).~ Colocar el empaque de inyecciSn en el extremo supebior de la 2a. pro
gresién y continuar con las operaciones descritas en los puntos 2, 3 y 4=
hasta terminar con la inyéccién de la Gltima progresién. ‘Finalmente, se -
procederd a rellenar el barreno con una mezcla espesa. ‘

- "PROCEDIMIENTO DE  INYECTADO POR PROGRESIONES ' ASCENDENTES

1).- Perforar la longitud total del barreno. Terminada ésta operacién , -
se procede.r'a al lavado del pozo con la finalidad de remover 1as esqmrla.s
pmducto de la perforac:.on

2). -ColocarelempaqueenelextfezmSuperiordelaprogmsiénmésproﬁm
da, inyectando agua a presmn para definir la pem'eabllldad del tremo, A -
cont:.nuac.l.on se procede a inyectar.

3).- levantar el empaque hasta el extremo superior de la siguiente progre-
sifn, efectuar la prueba de presidn y proceder con la inyeccidn. Continuar
con el criterio senalado hasta concluir con el inyectado de la ultma pro-
gresién. ' r

4).~ Sellar el barreno con una mezcla espesa.
' )
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- FACTORES ' DE PRESION

- h o -

- PRESION

Uno de los problemas mis importantes y dificiles que se pre
sentan en una operacién de inyectado, es el establecer un criterio para -
definir la presidn ocon que debe inyectarse la lechada,

Si se pore muy alta puede dislocarse Jaroca y si se. usa muy-
baja resultard un inyectado deficiente.

Para seleccionar la presién méx:ma admisible se deben consi-
derar los siguientes fatores:

a) PESO DE LA ROCA ARRTBA DEL PLANO QUE SE INYECTA

b) CARACTERISTICAS FISICAS Y GEOLOGICAS DE LA ROCA

¢) RELACION AGUA-CEMENTO DE LA LECHADA

d) INYECTADOS ANTERIORES HECHOS EN LA ZONA DE INFLUENCIA.

) Una'iégla ‘elemental ampliamente aceptada para fijar en for—

ma aproximada la presidn mixima de inyectado que debe usarse, es que di--
cha p_rresién en libras por pulgada cuadrada ( P.S.I.) no deberé ser mayor-

que tres veces la profuncidad en metros del punto mas alto del tramo -que-

por pimera vez se inyecta. Es decir, que si se va a inyectar una tercera-
progresidn de 15 a 20 metros la presion mixima admisible es de 45 P.S.I.

Por supuesto , lo anterior no es aplicable al inyectado del-~
primer tramo de perforacidn porque resultaria una presidn nula. Para este
tramo, se aplicardn presiones muy reducidas, 10 a 15 P.S.I.

( 1 Ib/pulg? = 0.070454686 kg/cm? )

. a) PESQO DE LA ROCA.-

Donde se supone que la roca pesa 2.3 Tcn/m3 se podrd aplicar

la regla anterior, es decir que sefa admisible una presién mixima de - =

3 P.S.I. por cada metro de profundidad contada desde la boca del pozo has

ta el empaque. Donde se tiene una roca con un peso vol.umétrioo mayar, po-

dré usarse una presidn un poco mas alta.

TN



b} TIPO DE ROCA.-
\

En una formacién estratificada horizontalmente se puede - -
usar'el criterio anterior, pero debe tenerse en cuenta que &ste tipo de-
formacifn, cuando la presidn actlia sobre un drea considerable, se puede-
provocar una dislocacién si se da una alta presiSn. Con una estratifica-
cifn inclinada o en una formacidn de bloques, el peligro de dislocacidn-
es menor porque se presentan las fugas superficiales que alivian la pre-:
si6n aplicada antes de que se produzca algun dafio.

las présioms que son peligrosas en una roca estratificada-
horizontalmente o laminada, serén’fly consevadoras en una formacidn masi
va camo el grani;to donde pueden usarse seguramente 6 o mas P.S.I. por -
cada metro de profundidad.

c¢) RELACION AGUA-CEMENIC.-

Las lechadas ‘delgadas o de una relacién A/C alta tienen me-
jor paxeu'aci§n que una mezcla espesa, O sea que las primeras actdan en-
una drea mis extensa y pueden llegar mas lejos de lo que realmente se-
necesita en cada perfaracién y por lo tanto presentan mayor peligro de -
causar dafio a la cimentacién. Como ejemplo podemos citar que en una for-
macidn dada se puede inyectar seguramente con una presidn de 100 P.S.I -
una lechada con relacidn A/C de 0.8 , en tanto que con la misma presidn-
se provocaria una dislocacién si se inyecta lechada con relacién A/C de-
2.0. For e_’sta razén pueden causar trastornos las inyecciones que llegan-
al manto fredtico o que se aplican a grietas llenas de agua.

d) INYECTADO ANTERIOR.=-

El procedimiento ideal del inyectado de la roca es llenar -
toda grieta, fiswa o pla.no de .estnatificacic_in con una lechada que tenien
do 1la mis baja relacidn agua cemento, puede forzéréele a penetrar en los
vacios con una presidn permisible. Esto se consigue mejor con un trata- -
miento gradual de la formacién, lo cual constituye el criterio bisico del
inyectado por etapas y por progresiones. '

*5



FACTORES DE PRESION

Como una ayuda para seleccionar la presiSn mixima admisible -
en la lechada que se inyecta, se dan los fatores siguientes:

"POR LA ROCA ' -

Roca estratificada horizontalmente , 3 P.S.I., por metro de-
profundidad. ' o
Roca firme sana y c&upacta, 6 P.S.I., por metro de profundi-

&d. . - ) -

FOR RELACION AGUA-CEMENTO

Para lechada aguada mitipl.iquese por 1.0 el factor roca’.

Para lechada”espesa multipliquese por 1.5 el factor roca.

'POR ETAPA
Para la primera etapa, miltipliquese por 1.0 el factor roca
. Para la segunda etapé, miltipliquese por 1.5 el factor roca

Para la tercera etapa, multipliquese por 2.0 el factor roca
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TIPOS DE MEZCLAS

Mezclas Estables, son aquellas que presentan un volumen fina.
de sblidos sedimentados superior al 90% y Mezclas Inestables, las que tie
nen voluren de sélidos finales menor a dicha cantidad. Estas Gltimas se -
sedirentan rdpidamente dejando bastante agua libre.

. -MATERTALES DE’ INYECCION

En los trabajos de inyeccidn convencionales, se utiliza prin
cipalmente lechadas a base de agua y cemento, con adicicnes de bentonita-
como agente estabilizador para obtener un mayor volumen de s§15.dos finales

Para el tratamiento de rocas fisuradas, tanto para formacidn
de pantalla impermeables como para tapetes de consolidacién, se puede de-
cir que con mezclas A-C-B con proporcionamientos que tengan Relacicnes —-
A/C de 0.8 a 4 y adiciones.de bentonita de 1 a 4% segin larelacidn a/C -~
que se este empleando, se puede cubrir la mayoria de los tratamientos de-
inyectado mis comunes en las presas de almacenamiento. . . .

Para tratamientos especiales, como el myectado de empaque-
en tineles revestidos de concreto, o para el relleno de grietas o fractu-
ras amplias,cavernas o cualquier otro tipo de oquedad importante se utili
zan morteros agua~cemento-bentonita-arena & mezclas agua-cemento-arcilla
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PROPTEDADES FISICAS Y CONTROL DE CAMPO
VISCOSIDAD. -

Se define camo la resistencia, que opone un'liquido a fluir.
la determinacidén se realiza con viscosimetros de rotacién y se mide en -

centipoises.

En forma prictica se puede determinar de una manera simple y
aproximada utilizando los conos de fluidez, MARSH, MECASOL Y PREPAKT.
DENSIDAD, - . .

Se define como el peso por unidad de volumen y se determina-
con una balanza‘ de lodos que consiste en una barra horizontal con un reci
piente para la mezcla en un extremo y en el otro un contrapeso. la barra-
esta graduada en unidades de peso volumétrico .(lb/piea, 1b/gal).

MEDIDA DE' SEDIMENTACION (O DE LA DECANTACION O AGUA LIBRE)

Se designa por "decantacién" a la.ascensi@ de agua que se --
produce en la superficie de una lechada o mezcla, después de la sedimenta
cién de sus particulas s6lidas. ’ - :

El ensayc se efectﬁa en probetas graduadas por ejemplo de —-
1.0 litro y se anota la cantidad de agua libre en un tiempo determinado.

Se toman lecturas cada 15 min. y la medicidn se suspende - -

cuando tres lecturas sucesivas son sensiblemente iguales.

Se determina el tiempo que tarde la mezcla en estabilizarse,
el % de S8lidos Finales y el % de Agua Libre,
RESISTENCIA AL EXPRIMIDO ' :

El conocimiento de las propiedades de filtracién o exprimido
de una mezcla permite estimar la habilidad de la misma para formar la cos
tra y e$ espesor que puede alcanzar, La determinacidn de esta propiedad-
se hace con un filtro prensa. ’



" CALIDAD DE LA ROCA

RQD (%) CALTDAD _ . ' .
0-25 MUY MALA ' '
25-50 MAIA -

50-75 BUENA (rcgulau-)

75-90 CTITT MUY BUENA

90200  EXCELENTE. o .

- FISURACTON D514 70GA

flemas . - Fisuracién
Z 5 MUY PROXTMA
5-30 " PROXIMA
30-100 - MODERADAMENTE PROXIMAS
200 -300 SEPARADAS
> 300 MUY SEPARADAS.

long miestra recuperada < 100
~ Tong. de muestrec o perforacion

Rec($) =5~ 100

suma de las longitudes de los tranns de
RQD =718 100 = muestras mayores de 10 cm. - " 100
: long. de muestrec & perforacion

= L.I.O Longitud acumulada de los
tramos de 10 a mis cm.

BARRILES MUESTREADORES.- Bw  NW

Se identifican segln su didmetro como EX,AX,BX.y X y las -
muestras que se recuperan varian de 22 mm a 54 mm de @ . En la exploracidn
Geotécnica se deben cbtener muestras NX de 54 rm de @ , ya que a mayor @ -
se mcre.menta la calidad del muestreo, particularmente en rocas fractura--
das.



CRYITERIO DEERE

CONSUMO DE CEMENTO
(Kgoenento/nemperfemyectado)

0"' 12.5
12.5- 25.0

25 - 50
50 -100
100 -200
200 -400
MAS DE 400

CLASIFICACION

MUY BAJO

BATO
MODERADAMENTE BAJO
MODERADO
MODERADAMENTE, ALTO
ALTO

MUY, ALTO



QOEFICIENTE DE IORMA *
Relacibn Forma de Permeabilidad Qaeficienté
Lo......... ... lacavidad .. . ........ dlocal.. . .. .......... C
0 disco vertical ¢2D
o % 1 esfera promedio cGz;I1 D % + %-
1 F » * elipsoide herizontal = 2oL
. 2 3
: L L
4 cilindro c=21L
L 1 2L
L= M cu laee, parcy o

...................................................................

la mlaeic:’:n L/D define la forma aproximada de la cavidad en.
que se genera el flujo y con ello el valor del coeficiente C, también define -
sl la permeabilidad calculada corresponde a la vertical, horizontal o pmn'%.
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LA UNIDAD LUGEON Y LA PERMEABILIDAD

La unidad Lugedén es una medida de la permeabilidad obtenida de prue-
bas de agua inygctada. La defini;ién bdsica es: una unidad Lugedn es
la toma de agua de 1 litro por metro de barreno por minuto a una pre
sién de aproximadamente 10 Kg/cm2 (10 bar).

Sin embargo, esta presidn de 10 Kg/cmz, 6 bien de 150.psi, general--
mente es demasiado elevada para el trabajo de inyectado de rutina y
por lo tanto se emplean presiones mucho mds bajas. Se hace una co---
rreccidn para relacionar lés presiones menores con la de la defini--
cidn y se aplica como sigue: '

10 Kg/cm2 = Valor en
Consumc de agua (litro/metro/min.) x

presidn Lugeones

real Kg/cm
6 en las unidades usuales.

150 p.s.1i. Valer en
Lugeones

Consumo de agua (ft°/ft/min.) x 0.0107
presidn
real p.s.1i.

Para tener un sentido de proporcidn de la unidad Lugedn puede hacer-
se notar que:

5

1 Lugedn = 1.3 x 10~ cm/seq.
6 bien 10 ft/afio en forma aproximada.
Una unidad Lugedn es el grado de permeabilidad encontrado en ----
agquellas formaciones imbermeables que casi no reguieren

ningdn inyectado.

10 Lugeones justifican el inyectado para la mayoria de los ti--

pos de cortina.
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100 Lugeones se encuentran en sitios muy fracturados con juntas rela

tivamente abiertas. También se encuentran en cimentaciones poco frag
turadas pero en donde las juntas se encuentran muy abiertas.

La escala Lugedn disminuye en sensibilidad conforme aumentan los
valores. La mayor sensibilidad e importancla se tiene en valores, --
1-5. Cuando se alcanzan valores tales como 50, se justifica una pre-
cisidn de aproximadamente ¥ 10 unidades, y cuando se alcanzan 100 --
unidades un rango de % 30 unidades es la mejor precisidn que se re--
quiere. Aunque la escala no tiene ningin limite superior, los valo--
res superiores a 100 unidades no tienen sentido y para fines del tra
bajo de inyectado pueden designarse como "mayores de 100 Lugeones" -
sin 6inguna otra explicacidn mayor.

Los Lugeones se registran con el ndmero entero mds cercano cuan-
do se trata de valores mencres de 30 Lugeones (el empleo de decima--
les implica una precisidn 1lusoria que no tiene relacidn con la rea-
lidad). Arriba de este valor es suficiente registrar las unidades a
los 5 Lugeones mds cercanos. .
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~). METODOS pE ANALISIS.

3.1 Estabilidad de Taludes.

Las estructuras térreas se construyen con varios
propbsitos: terraplenes para caminos y ferroca-
" rriles, presas, digues marinos, terraplenes como
soporte de lineas de conduccibn de agua, canales
e inclusive taludes naturales formados por cor--
tes.

"En Eodo caso, ¢] proyectista debe verificar que
la estructura, tenga un factor de seguridad que

permita evitar fallas por estabilidad; las cualcs‘

ocurren cuando una porcibn exterior de la estruc-
tura térrea, se desliza hacia abajo y hacia afue
ra con respecto a la porcibn restante, hasta que
se alcanzh una nueva posicidn de equilibrio, lo

que generalmente ocurre a lo largo de una deter-
minada superficie de deslizamiento.

La primera sefial del inminente deslizamiento de
un talud, suele Ber en términos generales, un --

abombamiento en las proximidades del pie del mig‘

mo y el desarrollo de grietas en su parte alta,
o coronacibn.

" Se ha observado que en el mayor niimero de los ca

‘@

508, la forma de 1la superficic de deslizamiento
ey mAs 0 menos circular; aunguc en alqunos casos,
la posicifn de la superficie de deslizamicnto y
la forma de la masa deslizante, ostfin influencia

das por la presencia de estratos hlandos donde -
8e apcoya la estructuxa.

En el desarrollo de los siguicntes incisos, sc -
explican detalladamente, métodos practicos para -

un estudio de dos formas comunes de deslizamien-~
to: .

= Un deslizamiento segfin una superficie circu--

lar.

- Una masa deslizante en forma de cupa.

La aplicacibn de estos m&todos, en la mayoria de
los casos, ser& suficiente para la evaluacidn de
la seguridad de las estructuras terrecas contra -
deslizamiento.

Se har8 considerando a las presas o estructuras

terreas que sirvan para yetener agua, ya que es-
tag estructuras estdn sujetas a un amplio rango

de condiciones de carga; aungue también, podrén

scr aplicados a las cstructuras mencionadas en -
un principio, para las condiciones de carga gue

se desarrcllcn en c¢llas.
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N
3.1.1 Diferentes Condiciones de An&lisis en Presas. P comtiumn. COWONA~J1 -
‘\ 32 eFArA ///4
Como se mencionb anteriormente, solo se comenta- %0 1T T SRR APpU VG, R W
rén en este capitulo las condiciones de carga de 80 \k AR - ’////
las presas, ya que estas estfn sujetas a un am-- \\ . L o 22 HTAPA
plio rango de solicitaciones, que son extensivas 80 IZEfARA Ly
a otras estructuras térreas en condiciones simi- ~ _ \\ - ‘;":-
lares. . N e
: . \S* ¢ k
Las condiciones criticas de estabilidad que se - o \H\\\L_ \; : /
pueden presentar en una presa son: -condiciones “\n_-Lﬁi__'d : ]
" _iniciales; durante la construccibn, al término - 40 - h“\l,\b(/’
de ella y en el primer llenado. . -condiciones fi T ]
nales; de flujo establecido en presa llena y va- 30
ciado répido. 20
A estas pueden involucrérseles ademés, el efectc o -
provocadd por sismos. _ 0+160 01200 0300 04400 0+500 D600 oHeo 01800
: ' ) ESTACIONES EN KILOMETROS
3.1.1.1 burante la Construccibn y al Término de
Ella. : '
PERFIL _POR EL EJE OE LA PRESA
La experiencia ha demostrado, que duran- ‘ 1
te el perfodo de construccibn, la proba:
bilidad de falla es menor que con la prf ' ' q
sa construfda totalmente. '
ETAPAS DE CONSTRUCCION DE UMA PRESA !
Como es frecuente la construccibn de uni |
presa por etapas Fig. v.3.1.1.1-1 es - - F1G. v - 3.I.I.I~l!

necesaria la revisibn de 1a estabilidad

del talud formado en la primera etapa. : .
"3 b
|

L —— ——————
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En este caso, considerando éue se trata -
de un talud temporal, podri ser aceptado
un factor de seguridad menor que el acep-
table para la cstructura definitiva.

Al terminar la construccibén de una presa,
los materiales que la integran se encuen~
tran sujetos a compresi®dn después de ha--
ber sido colocados con una determinada re
lacibn de vacios y un grado de saturacidn
inferior al 100%. Sin embargoc, en el caso
del corazfn impermeable, puede suceder, -
para el material colocado en la parte més
baja de la présa. que debido al peso de -
las capas superiores, el volumen que ocu-
pa el aire se reduzca a un punto tal, gue
el grado de saturacibn por este efecto, -
aumente a valores cercanos al 100%. Si -
se desea analizar el conportamiento del -
material impermeable ante una falla, esas
condiciones de esfuerzos ce reproducen, -
aproximadamente, en el laboratorio, reali
zando pruebas triaxiales tipo "no consoli
dada no drenada" en especimenes prepara--
dos con el peso especifico y contenido éde
agua correspondientes a los valores deter
minados mediante la prueba de compacta- -
¢ibn proctor S5.A.R.HE. o satur&ndolos, si
se estima que Esto pueda ocurrir por la -
razbn mencionada anteriornente,

v-3-G

El andlisis de estabilided pucde hacerse
empleando la expresibdn de resistencia al
egsfuerzo cortante, en los téiminoz de =-
los esfuerzos totales; de esta mancra, -~
los efectos de la prcsién de poro, =~diff
ciles de estimar-, que se desarrollan -
durante la compactacibn y la falla, son
incorporados automfiticaments en cl and--
lisis.

En los materiales pormecables, las presio
nes de poro son nulas, tanto durante la
etapa de construccibn como al término de
ella; ya que la saturacibn de estos mate
riales, ocurre en forma rdpida al té&rmi-
no de la construccibn por el llenado de
la presa, debjido a su alta permeabilidad,
debe conslderarse, que las condicioncs de
trabajo de ertos materiales pucden repro-
ducirse en el laboratorio, mediante una -
prueba triaxial tipo "consnlidada, drcna-
da", en especimenes 100% saturados, cuya
compacidad relativa corresponda al 100t -
de la determinada mediante la prucba del

mismo nommbre.

Ya que el llenado de la presa oculxe una -

: I
vez que se ha terminade esta, deberd con-

sliderarse la condicidn du carga dentro de
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ljos anflisis de estabilidad en las llama--
das "condiciones iniciales".

Aunque es diffcil suponer gque poco tiempo
después de haberse construidoc y llenado -
la presa, =-antes de que se haya estable-~
cido flujo a través del corazbn impermea-

ble-, suceda un vaciado r$pido del embal

'se, deberS analizarse la estabilidad para

esta condicibn.

Flujo establecido para Presa Llena.

A través del tiempo, el grado de satura--
citn de los materiales del) talud de aguas
arriba, as{ como el del corazbn impermea-
ble, alcanzan valores del 100%; al mismo
tiempo, éste Gltimoc se va consolidando -
bajo la
tos por el peso del material y por las -~

hasta quedar to-

accibn de los esfuerzos impues--

fuerzas de filtracibn,
talmente consolidado y saturado bajo es-
tas nuevas condiciones de esfuerzos. -
puede considerarse entonces, que estas -
condiciones de trabajo pueden reproducir
se en el laboratorio por medio de una --
prueba triaxial tipo "consolidada, no --
drenada®, en especimenes saturados, con

el peso especifico correspondiente al --

(

5

)

3.1.1.3
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determinado mediante la prucha de compac-
tacibn prodctor S.A.R.0H.

. ~
Para los materiales permeables, cl crite-

rio adoptuqo para las condiciones inicia-
les, prevalecao. -

Es importantc comentar cl caso de los mo~-
teriales con permeabilidad intermcdin, ya
que resulta diffcil evaluar su comporta---
miento, -por cjemplo el de una grava arc-
cillosa-; esimismo, se requierc estudiar
cuidadosamente qué tipo de -prueba reprodu
cir8 sus condiciones de trabajo, ya que -
dependiendo de &sto, podri definirse qué
resistencia tendrd en determinada condi--
cibn.

No hay antecedentes de fallas prrasentadas
en el talud de aguas arriba de una presa
llena, por lo que, los andlisis de csta--
bilidad en esta condicidn, deberén apli;—

carse de manera especial al talud de agquas

abajo,

Con flujo establecido para Vaciado Ripido.

En €poca de sequia, generalmente lasA - -
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extracciones de agua cn una presa, son -
mayores‘que las'entrndés, produciéndosc
un descenso del nivel del cmbalse; al --
descender este nivel, las zonas imper--
meables gue tcnian un flujo establecido,
quedan saturadas y se inicia, dentro de
ellas, un flujo descendente del agua, ==
lo que origina nuevas condicioncs de -
esfuerzos que dcben también ser ~analiza
das.

Es preciso entender que el vaciado rlpi-
do no necesariamente ocurre ¢p uUnos Inihy
tor; el estado de esfucrzos correspondicn
te a csta condicibn, puedec presentarse ei
el nivel del embalse baja considerablemen
te en el términc de unas semanaf o POCOE
meses; en realidad, para tcener una condi-~
cibén de vaciado rdpido, pastard que ¢l ni

vel del embalse descicnda mis aprisa a ==

gue OCurra una disipacifn de los excesos

de presibn ncutral en 1ps materiales re--

lativamente impermeables..

El criterio cmpleado en 1a determinacidn
de los paxfmetros de resistencia para el
andlisis de estabilidad, cs el pLSMO (que
para el caso de presa l1lcna con flujo es

tablecido.

V-2-10

Para un andlisis do ostabilidad en esta
condicidn, debezfin tomarse en cuenta 10s
siguientes hechos. Ref. (V-3-17.

1) Exceptuando los deslizamientos ocurri
dos en el perido dec construccién, to-
dos los deslizamientos que e han rec-
gistrado en el talud dc aguas arriba
de una presa de tierra, han ocurride
despuéis de un vaciado rapido.

2) La mayoria de los deslizamicntos ocu-
reieron en los primeros afos dc opera
cién de la presa, y todos parecen co-
rreséonder a vaciados sin precedente,
o bien en velocidad o en magnitud, --
del abatimiento del nivel dcol embalse,

3) La mayoria dc los deslizamicntos ocu-
rrieron en presas mal compactadas y -
constitufidas con suelos muy finos, al
tamente permeables.

4) Los deslizamientos de mayor imﬁortan-
cia, ocurrieron con vaciados que abay
caron desde ¢l m&ximo nivel de agua,
hasta una altura del orden de la mitad
de la presa y que tuvieron velocidades
de descenso del agua del orden de 20 6

-

1) E. Judrez Badillo.- A. Rico Rodrfquez.- Mesdnica de Suelos, Tomo §I
€dit. Limusa, pp. 487, 1975, México, O.f, ’
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3.1.2 Método Sueco.
Se conoce como nétodo sueco aguel en gque las su--
30 cms. por afa, _ ' perficics de falla supucstas son cilindricas; auﬁ'

que existen varios procedimientos de cste método,

5) Los deslizamjentos aqui se tratar8 el de Dovelas, ya que es el que -

del talugd de z
arriba, Aguas

durante ¢} vaciado rfpido, ~--

hunca han causado ¢)
colapso .
una presa, P total de Estandar, Diferenciales, el que considera la In--

con mayor frecuencia se emplea; de estc método so
describirfn con amplio detalle los procedimicntos:

teraccibn entre Dovclas, y el Tridimensional,

L3
.

Bajo estas circunstangias,
Es conveniente anrlarar que aungue el método fud -

; ned los andlisis’
¢ cstabilidad en cs¥d ‘condicisn, dope--
rén aplicarse con mayor &nfasis

lud de aguas arriba,

] realizado para analizar superxficlies de falla ciry-
1s en c} Fﬂ culares, también es posible (Ref, V-3-21 emplear
superficies combinadas, usando exactamcnte los -~
nismos prbcedimientos de cilculo y los resultados

tendrfn la miema validez.

La mayorfia de los procedimicntos expucstos a con-
R tinuacidn son de aplicacidn rutinaria en la Scere
I tarfa de Agricultura y Recursos Hidréulicos, por
lo cual sc han desarrollado programas para compu-
tadora para facilitar su empleo y reducir el tiem
po horas-homwbre en cstos anflisis,

pPor ejemplo, en la aplicacibtnm "manual" de.un pro-
cedimiento, cs comfin el emplco de 2 Hrs. para el -
anélisis de un circulo en condiciones muy elabora
das, y con la computadora sc analizan dei orden -
de 15,000 circulos en 1 hora en lags mismas condi-
ciones. '

Ref.(v-3-2) farth and Earth-Rock Dams
Téit, John Wiley-and Sons, Inc. pp. 345
(7)) : 1963, New Yord, £.U.A.
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Convienc aclarar que se ticne establecido el com- . ,/ ‘h"\_u
probar siempre, en forma manual, los circulos cri- I‘ “ ¢ 3
ticos que cl andlisis con la computadora reporte. ! - ~ . 2
/ & \ g
I ; W -
3.1.2.1 Procedimiento Estandar, / e O 2% 0
Y - 3 <
! g w2 gﬁ w
Consiste en dividir Ja superficic de fa- i §'_‘ L.;'f % : 1
. !
1la elegida, en boveclas o rebanadas voerti ! e okl (]
cales, no necesariamente del mismo espe-- I' E =
sor Flg. v=-3,1.2.1-1 y analizar para cada i E' ) 7] f
una de cllas su equilibrio. Las fuerzas \ é y, ﬁ
_tipicas en ums dovela se mucstran en Ja - ‘\‘ ,:_H n“ - |
Fig, v-3_:i_;}'I'."1-2.' \ a| ! o
. \ z . (93]
_ \ e C)_ F
Como puede observarse en dicha figura, en - 3 3 ,:IJ
\ a !
este método e considera que las fuorzas voT . B (&
\ e E preal |
de interaccifn que se producen cntre las 1\ 5 3 I I
dovelas, no modifican la resistencia al - \ s g lf:; :
. \ ' i .
- esfuerzo cortante que se desarrolla en la ! 2 g a 15! l
. - ] o P -
base de cada una de cllas, como se nencio \”’,,/ 3 J & ; Q
- . [ o - [
na en la (Ref, Vv-3-3H., "Esta simplifica- oL o 4 u 5 E w ﬁ__ 1
i . . A TR SR TR ¢
cibn fuc propuesta por Krey e introducida ':r} 2z @h8q al
. a = o
en la literatura tfcnica inglesa en 1929 1| " e 3°5¢ § Ty !
- . g [T w W w5 !
por Terzaghi”. " o e <
. v wl. P < R
¥ W o SR Bag° e
Para las condicioncs sin flujo que se mucs 21 > g é 5 ¥ é o ;g
— q E ' A -.
tran en las Fig. Vv-3,1.2,1-1 y 2, las fuer ; d 2339854 _.
s
zas del agna que se wmucstran son hidrosta- S B I I B I O
ticas; en el cdlculo del peso W de la do- a@5ow - (.2 1
vela, es comfin considerar del nivel osta- ) - &3
tico del agua bhacia abajo, la condicidn de )

sumergencia y tomar cn cuenta, de esta na

i : | £I6. v=3 12, |_-_|_I|

r.(v-3-3} e nd [arth-Rock Mams ‘ _
Edit. John cand Sons, Inc. pp.34S )
1933, Hew Yors. £.U.A. « 8 ' I
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V=-3-1312
nera, lag fucrzag drostiticas U debi- -
:; das al agua.
s . '
Bajo estas circunatancian, g5e calcula ¢l
. pPeso de cada dovela, el ¢ual es igual al
- - ’ &rea, considerando un ¢Epesor unitario,
3 ror el peso especifico del material en la
>
2 0 condiciébn encontrada (scco, himede, satu-
) ! P <§ rado o sumergidol; este beso se considera
-~ 533 ~ gf actuando en el punto medio de la base do
[- 2 -]
:3 5 4« 5186 la dovela, y en este punto se descompone
" - a ”~
I . g n o en dos fuerzas, en una norma) al circulo
o -
. ¥ P 2o 5 ¥ en otra tangencial al mismo, N y 7 reg
ol - R ..
° d § § ; =< len pectivamente, como se muestra on la 'ig,
[ L -] ~ .
o B o :g V-3.1.2.1-3; si llamamos o a) dngulo for
3 r & 1 8 * o0 -
- I n e | = mado entre la vertical y la linca do ac-—
o 2 v o ) 0.
, 3 4 014 %™ : - €16n de la fuerza hormal, siendo pusitivo
L]
- o d585 : (7 8i es medido en el sentido de los mancci-
T R
.S w .‘.g-}f_'ﬁ': ﬁ llas del reloj, los valores de N y T valen:
1 4
RN AL
S L "
7y R P Ve conac
. um :ii;x“n’g W T = W 5€n oc
=\ - '
afy oud ooz Si la dovela analizada ¢s la (ad de 1a fi
8' {'232&‘4 -
aly EEEEERE gura v-3,1.2.1-2, C=0 Yo ¢ 0, entonces -
2t | - O0®m® c e ’ - el ]
g'ﬁ A 2090 a 0 la fuerza normal N, proporciona una resis
.J) .
(" -
>
z

tencia al esfuerzo cortante,
estd generando en la
decir,

la cual se -
base de 1a dovela; es
Se supone quc la presidn on la ba-
8e de la dovela es uniformemcnte di
buida ¢ igual a;

FI6. V- 34 2

. ™
L

SLri~=

0= f%}j“ N= O0ixLx1
C9) -



b

2 V- 3-14F

.
i\
RN
i
W.P
|
~
ef g ——.

V-3-15

»

STANGENCIA

Donde:

Gn - Esfuerzo o presibn normal genera
W da en la base de la dovela.
F
C ]
! I.'2
N - Fuerza normal, componente del pe
so. CLF1. '
- Area de la base de 1la dovela don
de act@ia 1a fuerzs normal; se --
considera un espesor unitario.

1.

_B_
CcOE ox

T
(1]

ARAFICA DE DI3UI0

TN WETROY

Q1234312
eScaLd

Lx1

L=

ponde :
L -
B - Ancho de la dovela tL)

Longitud de la base de la dovela [L]

W o3tH o

¥:=¥ 205 o<

Este valor (n, sustitufdo en la ley de --
resistencia al esfuerzo cortante S = C +

Gtan ¥, y dado que en esta dovela C = O,
na la fuerza tangente resistente

proporcio
en 1a base de la dovela.

FALLA

=
=

si la dovela snalizada es la {b) de la Fig.

v-3.1.2.1-2, C vy 0 ; gy o, aﬁtonces la --

fuerza tangente resistente desarrollada en

1a base de la dovela es la producida por -
el esfuerzo normal Yy la debida a la pohe--
sifn, la cual simplemente se calcula como
la multipliacién de la cohesibn por la -
longitud de la base de 1a dovela. Resumien
4o. la fuerza total tangente resist-~te,

ACTION DE LA FUTRZIA

LA DOVELA

A TANGEMNCIAL

-

UERS
T
DESCOMPOSICION DEL PESO EN FUERZA NCRMAL Y TANGENCIAL

CLAVE D& SIMBOLCS

fLRADID 0SL CIRCULD POTENCIAL D

UERZA NORMAL.

NIVEL DEL AGUA -Jl

Y LA LINEA ©

NCORMAL,

=-ANCULO FRRMADD POR LA VENTICAL

T-7F
W.PESO D
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comparan estos valorés, se obtendrf un va

lor, al 1 -
desarrollada en la base de la dovela (b) ' cual se le denomina factor de se

uridad -Fs=- @ d ir:
de la Fig. V-3.1.2.1-2 es: 9 . ~F5- de la dovela, es decir
Sp =C + 0Tan @ _ M resistenteg = FpT
F. = (c * dn Tan § ) L x 1
. _ .

. M actuwantes = F.r

L x1xN F A
Fp = CL + ey Tan s
F, =CL + N Tan § . Donde: -F.8, _ Fpr

= R

F = CL + W coso< Tan ¢

R r - radio del cfrculo en estudio (L]

Donde: El factor de scguridad de toda la masa -~
S5z = Resistencia al esfuerzo cortante [—Fi-"] deslizeante se pucde escribir entonces
_ . . : 2
) ‘ F
Fg = Fuerza de resistencia al cortante [ F ] F.s. i=1 R -
Por otra parte, la fuerza tangencial T, 7 % .
genera un esfuerzo actuante que tender§ a : jeyg A
gue la masa de suelo en estudic deslice.
T Donde:

M - T x1 T=0G xL x1 '

. - ro de 4 1 -
GT - Esfuerzo tangencial generado en la n ) nimero de dovelas en que ce di

base de la dovela C F vide la masa daslizantef
—5 ]

L
Gr - Fuerza tangencial, componente del -
peso. [F)

Ya gque las fuerzas resistentes y actuan-
"tes estdn expresadas por

Fr = CL + WcosocTan § y Fa= Wsenoc
Si se toman momentos alrededor del punto -

"o", centro del circulo, de las fuerzas
! ! El !acttor de seguridad quedar& expresado

como

resistentes y actuantes en la dovela y se

F.A. = E£(WL cor ©S. TAN@+ CLil
2 Wi sen o<

11O
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F.S. =€£'Ni Tang+ cLi»
£T1

Conviene aclarar que en esta expresibn --
no se ha inclufido el efecto de la presibn
hidrostética que actfia sobre el corazdn -
impermeable,

La forma de cflculo es similar al de las

fuerzas N y T, segln puede observarse en

la Fig. v-3.1.2.1-4; 1la présibp hidrog-

t&tica P, se traslada a la superficie de

falla y se descompone en dos fuerzas, una
normal PHN y otra tangencial PHT’ esta -

Gltima tiene momento respecto al centro -

del circulo, y ya que su efecto en este -

caso, ceontribuye a provocar el deslizamieg
- to, su valor modifica el factor de sequri-
dad de la siguiente manera:

F.5. < €(N{ TAN @ + cCLii
£T1 + P

HT
En el cazsoc en que 1a presibn hidrost&tica
tangencial.PHT actGe en sentido contra- -
rio al deslizamiento, el factor de seguri
dad, gquedar$ definido por:

F.5. =~%(i 7T™an # + CLir
€T - P

8 LA FUERZA RESULTANTE

CNCALA sRnAMCA DE OO

th SETROL

3

[

E.
giI 3
S | E §
olt H

-3
f‘saa
HEHAE
MEHE
aGHH

[ Y
SHHT
HFA
: HIR 4 ! i
tHE Y|

il sls

o L
=

V-3-I8F

CONSIDERACION DE LA PRESION HIDROSTATICA

FIGg. V-3 12.1-4
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Loa efectos provocados por un sismo, ~ =
pueden considerarse cn los andlisis, su-~
poniendo que el sentido on el que actta
el sismo es favorable para producir el -
deslizamiento de la superficie de falla
considerada,, Los cllculos pueden hacer-
se en una._forna relativamente simple, ha
ciendo intervenir en el equilibrio de ca
da dovela, una fuerza horizontal actuan-
do en el contro de gravedad de la misma
'y cuya magnitud es

a3
H

Cs - Coeficiente sismico correspondien-
te a la zona en gue se encuentre -
localizada la estructura en cstu--
dio,

w - Peso de la dovelh. | F ]

La introduccidn del efecto sismico modji--
fica los valores de las fucrzas N y T en
la Pig. v-3,1.2.1-5 sc muestra la forma -
de cfilculo de &stas, considerando la ac--
¢ibn: sismica, dando por resultado:

Ns e W (cosoc - Ca sen o< il

DE SINBOLOS

V- T-I9F

CLAVE

LA v )- .
A s < o
: : e 3
P £ 2 =
2 p TlE q =
tH a AT =
iy :‘.'4" ma—’
g i el o
gLl PPl £ ¢
z 3 a 0,)I---
X 2lsla Q
< o]’ |2 <L 1
b g L H K e la.
< 4 s «[r(?
g ,.‘.!!1. 219]« o -t
MREIEIHEIEIREE el 1Y)
«|l 3 6l wlal3]l3ls
4l | w FRES M. (no
wf 51 B[ 2[2 (212215 «
a alu alu]=z ) _J_D
:,E‘.'.'-,?';'qug:.' <
ol el zf“t{Z{Y{El&]ls]s {
nlwulé Wt I tielal. w
"a:dzfidﬁezﬁx o %
=
HHY T o 2
xlzl2] [={"] jelels O v
=
— ,_JQ
¥ 5l g% ;5 0
-] R =
w8 s < o
of fo
3| ol %3 O Z
! 4 o = W
¥ ¥ &8 Q9
of E 3:s 3 4
O [T7]
O ﬂ:E; [ I o
o B ,g
t’ u’ ‘5':_‘
of o E3s
= A ozt
*

FIG. V-31.2.1-5
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| ;1
n
a H
. <
Ts = W (ﬁen o C'. CoG o< ) s g ;;
b |
t
Donde: 'E P g
o
Ns —- fuerza normal compohente del peso E—"""_"' g
Yy del sismo [F) >
w
Ts - fuerza tangencial componente del =

peso y del sismo [T )

,©< ~ Angulo formado por la vertical y
la normal; es pasitivo si se mide
en el sentido de las manccillas
del reloj.

Conviene téner presente, quc un sismo ac
tfia tanto sobre la fagse s6lida como sobre
la liquida de un sBuelo, por lo que en los
andlisis deberd tenersc presentc esta con
sideracifn, y gque en las ecuaciones ante-
riores W expresa el peso de la dovela, --
por lo que sbBlo tendrén validéz cuando W

SISMICA DE LA REPUBLICA

sea obtenido a partir de un peso espccffi ES
co seco, himedo o saturado. 5
- ]

En la Fig.~- V-3.1.2.1-6 puede obscrvarse- ' o " N I I B S ;é

una carta de regionalizacién sf{smica de - T ow . A il o
i , " ; g ° P B I i R - 5

la Repfiblica Mexicana, cn la que ne indi- - 0

can los valores del coeficicente sfismico,- 5 E g b I [P I S Bl B * A

Cs, determinados con base en los tiempos- S 3 § PO

de reccurrencia de temblores en la Repfibli . g 3 . % _ ML

ca; los coeficicntes sfsmicos aquf anota- o : 2 g E

dos son los gue comunmente s¢ emplean en- § § ¥ é ﬂ' o e Tl et

los ci' o8 de estabilidad. SR E R

R FIG V-3 1.2 1-/K
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v-3-21 Donde:
Es importante mencionar que la aplicacidn ' . 3 - PFucrza de filtracién [1)
de la fuerza Cg W en la basc de la dovcla, ' ' Al - Pérdida de carga o de potenciali
para efectos de calculeo, induce un c¢rror, ‘ ;BN = ﬁga (Ll
ya que como se menciond, un sismo actbGa - xw-, peso especifico absoluto del agua
cn el centro de gravedad de un cuerpo. Ya F
que este error no modifica on forma signi [‘::T J
ficativa loa célculos, por facilidad se -
admitirf, pero se comentari con algGn de- ‘ ' n - Carga total d? agua  [L]
talle en el método de las dovelas difereﬁ NIC. - Nmero de cafdas de potencial en
ciales. - las gquc se divida a la regibn de
' flujo.

. Las fuerzas producidas por ayua en movi-- Sin embargo, (Ref. V= 3-5) una expresién -

) miento dentro de un talud, modifican la - adecuada de una fuerza, calculada como --
estabilidad del mismo. El agua en movi-- . fuerza por unidad de volumen del suelo, =
niento ejerce una fuerza hidrodinimica so en la forma: _
bre la fase sblida del suelo. (Ref.Vv-3-41, 5 = _g; J - TFuerza da filtracif6n [F3

’ . Vs vs -~ Volumen del suclo (L)
El rozamicnto entre el agua y el suelo '
. ofigina una pérdida de carga a lo largo - j = Qﬂ;ﬁ xw ‘ j -~ Fuerza de filtracibn
de una linea de corriente; a las fucrzas LA por unidad de volumen
producidas por este efecto - se les conoce r _Ei 1
como fuerzas de filtracifn y su presencia ) ' L
implico diferencias de carga o potencial, . _
y en wm ruclo isdtropo, actfian en la di-- ' ja _éﬂ,__xw;JQﬁ_ = 1 Gradiente hidr§ulico
reccibn del movimicnto del agua. ' LE I ‘
- ' j = 4 fw
La fuerza de filtracifbn J que actla sobre
una firea A, a lo largo de una longitud L, Si{ se deseara conocer la magnitud de la -
cn la gue se produce una r¥irdida de carcga fuerza de filtracibn de un tubo o afin de
AH, vale: un cuadro, de una red de flujo, resulta -
J = AR .A.. B‘” _ :
: Rel. {V-3-5) T. William Lombe y Rober! V. Whitman .
. (¥-3-4) Gregory P. Tschehotarioff . ¢ 15 ) Mecdnice de Suelos i
Hecdnics del Suclo : Edil. Limusa pp, 277
Edit. Aquilar pp. RO

1968, N.—\drid. Lapaida, 1976, Menico, D. F. ) R -



simple, tal y come sc menciona en la (Ref.
V-3-6Il "con la red de flujo ya trazada, cs
fécil calcular cuadro a cuadre las comnpo--

_nentes de la fuerza de filtrocibn Lotal de

la zona abarcada por el cfrculo de falla,

pues considerandoc que la fuerza por unidad
de volumen es igual al peso volumétrico --
del agua mu!t#plicado por- el gradicnte, que
el volumen de un cuadro ec igual al cuadro
del lado promedio y gue el gradiente es -~
igqual a la cafda de potencial entre el mis
mo lado promedio, resulta que la fuerza de

filtraci6n de un cuadro, expresada aen tone

ladas, es igual al producto do la caida de
potencial, AH, en retros, nultiplicada por -
el lado promedio tambi&n expresado en me--
tros. Para fracciones de cuadro, basta en
timar a ojo, la proporcibn da drea puroial
respecto al cuadro completo”.

Para. introducir el efecto del flujo en --
un suelo existen dos caminos que dan idén
ticos-resultados, como se demuestra en la
(Ref. v-3-71I. ‘

L Emplear las fuerzas de filtracidn y -
el peso sumergido del suelo, o

21l Emplear las presiones periféricas o -
de contorno provocadas por el aqgua-y
el poso total del suclo. Como su nom-

of, (V-3-6) Jehovd Guerrero
Revista de In
'Fuer!ls de Fi
Abri ~Mayo-Junio 19G0.

%f, (¥-3.7)

|

y Torres 1.C,
enierfa Hidrénlica en Ménico
tracidn en Presas de Ticrra

México, O.F

William Lambe y Robert V., Whitman

Heclnlca de Suelos

Edit. Limusa pp, 277

1976,

Héxico, D.F,

5
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-

bre lo indica,
agua actGan en la periferia del elemento

estas presiones de - -

de suelo que se est8 analizando.

La diferencia entre las presiones peri--
téricas y las de omnuje ascencional (Ar-
quimidesll, o8 la presifin de filtracidn;
esta presidn multiplicada por el Area de
1a seccifn transversal dorde actfia, nos -
da la fuerza de filtracibn.

En ¢l caso que nos ocupa, evaluaremos el
factor de sequridad tomando en cuenta el
primer camino; postericrmente sc¢ hari una
descripcibn breve para calcularlo pcr el

segundo camino mencionado.

En la figura V-3.1.2.1-7 se muestran las
redes de flujo para las condiciores de -
presa llena y de vaciado répido total.

Como se observa,
zas de cada tubo de la red de flujo; pos-

se_han trazado las fuer-

teriormente, y para simplificar el proble
ma, se suman vectorialmente éatns, consti
tuyéndose un poligono de fuerzas llamado
poligono funicular, el cual servir8 para
conocer la fuerza resultante y su punto
{Ref. V=-3-01¢.
miento para trazarlo puede verse er la -

de aplicacibn. El procedi

Fig.v-3.1.2.1-8, la cual corresponde para

(. hef, (v-3-8) Rudoiph Saliger
Edit. Labor, S.A.

Estética splicada

pp. 14-16

1932, Wadrid, Espaha.
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la condicifn de presa llena.

Las fuerzas de filtracidn FFl, FF,, etc.

trazgdaa..son las actuantes en el cfrculo
de falla en estudio; la figura v-3.1.2.1~-
8, muestra el chlculo gréfico de la resul
tante, colocando simplemente una fuerza a
continuacifn de otras uniendo el punto --
inicial de la primera con el extremo de -
la Gltima, quedar4 definida la resultante

Rep -

Para calcular un punto de la 1fnea de ac-
€ifn, punto p, de la resultante, se elige
arbitrariamente, en el polfgono de fuer--
Zas un polo O, y se trazan los rayos L1,
L2, etc. como se muestra en la Fig. V;3.
1.2.1-8.

A continuacifn y sobre la red de flujo se
_traza el rayo L'l, paralelo al rayo Ll' -
hasta cortar a la fuerza rrl en cualquier
punto de su linea de accién, definiendo -
a8f el punto A; a partir de este punto se

traza el rayo L'2, paralelo al rayo L2, -

hasta cortar la lfnea de accién de la - -

fuerza FF,, definiendo de esta manera el-
punto B; se procede en forma anfloga para
obtener el punto C; paralelo al rayo L4 y
cortando el L'] se traza el L'4; por €lti
mo, se prolongan los rayos L'l y L'4, por
cuya interseccifn, punto P, pasar§ 1la 11-

nea de accifn de la resultante RFF'

o

V-3-26

Hasta este momento, se ha considerado a -
la fuerza de filtracibn como tal, ein em-
bargo, para gque se produzca de acuerdo con
lo descrito, deben existir diferencias de’
carga o de potencial, y tomando en cuenta
la definicién de la fuerza de filtracibn,
se deberk afectar, a la fuerza calculada
hasta el momento, por la pérdida de car-
gs AH. Es decir, se multiplica la magni
tud calculada por AH.

Una vez calculada la magnitud y el punto
de aplicacibn de la fuerza, se traslada -
al circulo de falla y se descompone en --
una fuerza normal y en otra tangente al -
mismo, tal como se observa en la Fig. V-

3.1.2.1-8.

La fuerza normal no tiene momento ;éspec-
to al centro del circulo; sin embargo, 1la
fuerza tangencial s{ 1o tiene y su efecto
en este caso contribuye a provocar el desg
lizamientos su valor modifica la expre---
s8i6n del factor de seguridad de la siguien
te manera.

. E(Ni_ TAN @ + CLid
£TL + FFqp

F. 8.

En el caso de gque la fuerza de filtracibn
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tangencial FFe, actfic en sentida opuesto
al deslizamiento, cl factor dc seguridad
guedard expresado comot

p.g. = EINL TAN 8 + cLiy

——

= T’- - !"lr

Es importante reafirmar que, ya que sc o
tdn empleando las fuerzas de filtracién y

el peso sumcrgido del suelo, no se debend

considerar en estas condicioncs dé carga,
la presibn hidrostética.

El otro camino para introduciy el cfecto
del flujo en un andlisis, es cmplear las
prasiones periféricas con ¢l peso total

del suelo {suelo y aguali; a continuaciOn
se hace una breve descripcibn del método:

El aﬁ&lisié_realizado hasta ¢l momento, -
para cuando existe un flujo a través dcl
talud, ha considerado a lés fucrzas resis
tentes como una funcibdn de los esfucrzos '
totales. Sin embargo, es frecuente calcu
lar las fuerzas resistentes en funcibdn de
los esfucrzos normales efectivos o inter--
granulares, Se puedc establecccr la si- -
guientc ccuacién de resistencia con una -
precisifn suficiente para propésitos préc
ticos:

S=C .+ ( A -uvl TAND ( 19)

v-3-28

Ponde:
_OEL Esfuerzo normal total

E

L J
n?

u - Presibtn de poro .  F

oo C~-, J

L*

De acuerdo a ello sé'puedc decir que para
las condiciones en que exista flujo a trva
vés del talud, o cuvando ‘se apliquen incre
mentos de carga que ganercon preslopcs cn
los fluidos de los porxos, el factur de ue
guridad seré:

' _ %[ NE - Uil TAN P + Cnil
FTS' E'___"_-_ETi- ’

El valor Uilpara céda.dovela, ga obticne

trazando la red de flujo correspondicnte

. y calculando con ella el valor de la prec

ai6n de poro u, en el punto da su base;
8i se toma este valor como el valor medio
de la presidn que actfa en la basc de la
dovela, la fuerza tdtal de sqbpresién Ui
vale: » '

i = UiLi

Donde: |

_ Li- ~ Longitud de la base de la do-
) vela. - [L)
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. La Figura vV=3.1.2.1-9 corrosponde a una
red de flujo para prosa llons. _ El -~
punto A, que ests en el fondo dec una dove
‘la, tendr§ una presibn de agua, u .cquiva-
lente al ﬁivéllpiaiométrico do la chjpo-
tencial a la qgue pertenace.

Por @ltimo, conviene aclarar qﬁc, ya gque

8e est& usando el método de anSiisis de

esfuerzos efectivos en el célculo dc]'pg

8o W, en la condicidn de flujo estableci

‘do' deberf tomarse en cugnta ¢l peso del

suelo més el agua y no considerarsc ¢l -
~ peso sumergido, como en el m&todo dec cs-

s . fuerzos totales,

3.1.2.2
Un procedimlento gr&fico para estimar los

valores de las tuerzas normalas y tangon-
‘clales puede ser aplicado, Ref. (V-3-9).

Procedimients de lhs.DoGulnu Diferonciales,

- ) : - V-3-X9-F/

N
NIIDH

AN

NN

o

NN
)

.
AN
N
D.

NN
L

e

.
/]

_ PRESION DE PORO U ENEL PUNTO.A
. usH' ‘

[

_ En este método so eligen dovelas de' ancho -

difarencial, como se 1lustra en la Figura
o V-3.1.2,.2-1.

"Considerando una dovela de ancho dx, cu-

yo peso es dw, al descomponer &ste en una |

normal 'y otra tangencial a la superficié
de falla, se obtienen las fuerzas dN y d7,
las cuales son las fuerzas agtuantcs nor-

fv-3-9) Ing. Enrique ldmcz Gonzdlez. Revista de Ingenlerfs Hidréullca en México, ,
Prine” Generales de Disefo y Construccién de Presas de lerra. plgs. 57 y 58
Méx ‘., 1965,

'CALCULO DE LA PRESION DE PORO U

®

FI6.V.3.12 (-9
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mal y tangencial respectivamente, en lo -
bags de la dovola; el factor de seguridad
de ssta dovala puede expresarsc”;

p.g, = N _481 TAN 9 ¢+ C di

g5 .91
pPondes _ . _ .
T = _g_? - %h g: cog o<
Tt = %f - Kh. g’lt s-enoc

Entonces, el factor de seguridad de la do
vela es:’ ) '

. ¥h dx cosec TAN p + cqi
Th dx gen o<

_F.S.

El factor de seguridad para toda 1a masa
potencialmente inestable seri:

.  § .
.TAN B .onh cosecdx + cl

P_.S. ‘Sl Jh senocdx .
-.- ° -

*Cada una de las integrales de esta acua-
cibn puede' representarse grificamente por
una &rea, la cual puede medirse mediante
un planimetro, o bien puede calculaxse -

"~ por medio de incrementos finitos; es por

esta causa- que a este método gr&ficp sc =
lo ha llamado “M&todo del Planimetro".

[
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Para resolver graticamentp la expresidn -

anterior, se procede do 1a siguicnte mane
rag . . '

1l “Elfjase un nfmero arbitrario de pun-
tos a lo largo de la superficio do falla
' cuya vertical pasge por los punto: deo
cambio da‘pondiente en el talud O por
los puntos donde cambia el material.
Por cada uno de los puntos clegidos -
trécese una vertical qué’iutcrccpte -
al talud y al cfirculo, prolongindola
hdsta'interooptar & una linea horizon
tal AR, Figura v-3,1.2.2-2.

"2)l *A escala determinese la altura h de -
- material comprendido erntre el talud y
el eirculo de falla; para cada punto
multipliquese por el peso volumétrico,
en la condicifn encontrada, sacdt h6-
medo, saturado o sumorgido, para obte
ner el valor xh; El valor ¥h po-~
aré estar'fqrmadq pof varias partes --
cuando se interceptan difercntes mate-
riales con distinto peso volumétrico.
El valor final de rh serfi la suma de

"los valores individuales de cada unc
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3 "Teniendo a escala los valores. -

41

LY |

a2

de los materiales laterceptados on la

linea vertical que pasa por ¢l punto
en cuestidn.
del oircuio, 2 una esacala
mente clegida,

tos vectores en una componente norsa)

.Y otxa tangencial a}) circulo, utilj--

.2ando como gufa el radio do) circulo",

Figura v-3.2,2.2-3.

Oh cosec y -¥n 8eno<, represéntoso
gréficamente Y a la migma escala no--
bre la 1fnea horizontal AB, an la pro
_yeccibn del pbnto-cor:uspondieﬁte. -
Uniendo todos los puntos asi obtonji--
dos con una curva, aeAtendran laa-in-
tegrales buspadap',‘Fig.fv-3.1f2.2—4.

X o ] X .
th Cosec dx e th san o< dx,
(-] . (] ' i

"Midase €on un planimetro, las &roas
‘bajo cada curva y ge obtendrin de os

ta manera los valores de las integra
les", ‘

'El término ¢l ea @} producto de la -
.cohesibn Por la longitud total del ar
co del circulo Que pasa por material

Llévese con cada punto -

arbitaria--
el valor §n correspon
‘diente y descompbngase cada une de os

V=d =50

(23){
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con C # 0; la medicibn de la longitud

L, 8e realiza tambi&n en forma grafi-.

ca",

6l FPinalmente, sustituyendo los valores
en la ecuacién del factor de sequri-
dad,'aegﬁn la condicl®n analizada, se
habrd concluido el problema,

La consideracifn de los efectos s{smicos,
émpleando este procedimicento, resulta dc -
mayor facilidad que en el estandar, ya -~
que el procedimiento es gr&fico; &sta con
sideracidn reduce las fuerzas normales’ N,
€ incrementa las tangenciales T, como se
muestrnren la Figura v-3,1.2.2-5.

La representacifn grifica de laa fuerzas,
Be hard con estos huevos valorcs N YT, vy
se proseguird con el anlisis en la misma
forma ya explicada anteriormente.

Como se menciond en el procedimiento Estan

. @ar de Dovelas, elsiumoactﬁa en al centro

de gravedad de un cuerpo;- pero ya que en -
nuestro caso nos interesa conocer el cleg
to de esta fuerza en la superficie de deg
lizamiento, la transportaremos a la basc
de la dovela considerada, mediante la --

aplicacién de un par, cuya magnitud es -



3.1.2.3

v-3-34

Cs Wwd, observando, en la Fid. V-3.1.2.3-
6 que se trata de un momento que se opone
al deslizamiento. Este momento, a su vez,
puede cescomponerse en un par formado por
una fuerza tangenciai Tc al circulo de fa
1la y otra fuerza igual que obre en el --
centro del cfrculo. Puesto que la fuerza
tangencial Tc que actGa en la base de la
dovela se opone al deslizamiento, deberd
restarse de las tangenciales que actGan -
a favor del mismo, (Ref. V-3=101.,

Procedimiento que considera la Interac- -
¢ibn entre Dovelas.

El precedimiento estd tomado de las Refe-
rencias (V-3-11 y Vv-3=-12},

Se basa en el estandar de Dovelas:; su di-
ferencia fundamental es la de considerar
el efecto de las fuerzas de interaccitn -
entre las dovelas.

El problema se hace estiticamente deter--
minado, suponiendo:

11 La direccidn de las fuerzas de inter-
accidn gue actGan en los lados de las
dovelas, y

t fof, (¥-3-10)
fef. [¥-3-11)

lff. (¥-3-12)

Abraham Dfaz Rodriguez. Tesis Profesional., Facultad de Ingenierfa, UNAM,
Pégs.. 44 y 45,
Earth and Earth-Rock Dams .

Edit. John Wiley and Sons, inc, 1963, New York E.U.A. pp. 346-350.
John Lowe 111,
Estability Analisis of Embankments

Journal of soil mechanics and foundation division, A.S.C.E. Vol 93 No. SM-4
1-33 1967, E.U.A,

PP,

México, D.F.

(26)
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2)l Que una proporcién igual de resisten-
cia al esfuerzo cortanta, se desarrb-
lla en la base dec todas laos dovelas;
esta resistencia es iqual a:

§ &« CD + N TAN aD

S§.. - Resistencia al esfuerzo - -
conrtante desarrclilada en -
la base de las doveclas. [I']

Cy® - Parfimetros de resistcncia al
esfuerzo cortante.

Li ~ Longitud de la base de la ~
dovela i. (L) '

F.S. - Pactor de Seguridad.

Al igual que en el método estandar de do-
velas, se elige una superficie de falla;
se divide en dovelas, no necesariamente -
del mismo ancho, perc procurandoc gue en -
la base de cada dovela se tenga solamente
un tipo de material. Fig. Vv-3.1.2,3-1.

(27



FIG.V-3.1. 2. 3-1 DIVISION DE LA SUPERFICIE POTENCIAL DE FALLA EN DOVELAS
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Las fuerzas tipicas que actGan en una do-
vela, pueden observarse en la Figura v-3.
1.2.3-2,

Para las condiciones sin flujo mostradas -
en esta figura, las fuerzas del agua re- -
sultan ser hidrostdticas; al igqual que en
el procedimlento estandar, para censiderar
este efecto, se toma en cuente l2 condi- -
cibn de sumergencia a partir del nivel cs-
titico del agua hacia abhajo.

Las fuerzas de internécién, tienen varia-~-
ciones en direccibn y magnitud de una dove
la a otra, Figura v-3.1.2.3-3. Como se --
menciona en la (Ref, Vv-3-13), "La direccién
de las dovelas, se considera comuamente co-
mo ceonstante y paralela al promedio de la -
pendiente del talud exterior"; también - -
dice: *“algunos ingenieros considcran gque -
la pendiente de la fuerza intergranular va-
ria de una dovela a otra y es aproximada--
mente igual al promedio de las pendientes
.superior e inferior de la dovela".

Como puede apreciarse en la Figura Vv-3.1.
2.3-3, en la dovela superior sblo existe -

Ref. {(v-3-13) EFarth and Earth-Rock Dams
Edit. John Wiley and Sons, inc. 1963, New York E.UA. pp. 346-350

(29
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la fuerza de interacci®n E, yen la

dovela inferior la Ej; de esto puede
establecerse que lg fuerza BD tendrd

un valor mayor en la dovela superior -
que en las dovelas subsecuentes hasta

el punto medio; para dovelas inferio
res a este punto, las fuerzas late- -

rales Eq. ger&n usualmente mayores --

que las ED'_ )
Dicho en otros términos, las fuerzas -

ﬁotorns de las dovelas supgriores de -

la masa en estudio, son parcialmente =

resistidas por la resistencia al esfuer
20 cortante que se desarrolla en 14 ba-
se de las dovelas; el resto de la re--
sistencia, lo proporciona la porcibn-

inferior de la masa deslizante; esta -

resistencia es transmitida de las dove

las inferiores a las superiores por --

las fuerzas de interaccibn en las ca--

ras de las dovelas.

Se pueden estimar razonablemente las -

fuerzas laterales en las dovelas por -
un procedimiento gr&fico de tanteos; -
el poi!gono de fuerzas para la dovela -
superior y una intermedia, se muestra

( 31)

en la figura V-3.1.2.3-4.

El procedimiento para dibujar el polfgonou de
fuerzas, para todas las dovelas de la masa -
en estudio, se describe a continuacidn y que
da ilustrado por la FPigura v-3.1.2.3-5.
Empezando con la dovela del extrcemo superior
existe Gnicamante una fuarza lateral FEpde la
que se supondrd su direccifin como se indicG-
anteriormente. Se trazari esta dircccifn pa ..
ra ir formando el polfgono; se calcula el pe
so W, la fuerza de cohesiln Cp,si existe, y-
con una escala adecuvada se trazan estos valo
res uno a continuaci6n del otro, haciendo pa
sar la lfnea gue indica la direccidn de la -
fuerza lateral Ep por el comienzo del polfgo
no. Posteriormente, se calcula la direccifn
de la fuerza Py, proporcionada por la normal
N ¥y el 4ngulo Pp: para cerrar el poligonc de
fuerzas de esta primera dovela, se prolongan
la direcciones~de las fuerzas Pg y Ep hasta-
interceptarse, queéando de esta mancra defi-
nidas en magnitud direcci6n y sentido. La -
fuerza Ep para la dovela del extremo supe---
rior, determina en magnitud, direcci6n y sen
tido la fuerza E] para la segunda dovela, ya
que E7 es la reaccib6n de Ep.

Cuando se alcanza la Gltima dovela, la fuerza
Ey ha:sido determinada en 1la dovela anterior;
8f el factor de segqguridad supuesto es el co--
rrecto, el poligono de fuerzas para la doﬁnla
final cerrari perfectamente empleando ecta Ej.
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CLAVE OE $/MBOLOS

EiN-»FURAIA 06 (NTERACCION EN LA CARA IZGUIERDA OF
LA _DOVELA B )
Eon=rugnla OF INTERAGCGION EN LA CARA n‘llcnu
B 4A DyvELA A
Wu—sPEso 08 L& DOVELA N "
CORPPUSRTIA O COMBRION DESARRGLLADA W LA §
g o8 LA DOVELA W
A m
Nu-+PUEARZA hoRMAL DE LA OOVELA . —
Nutandps FURAZA OE FRICCION OESARROLLAD

LA BASE 0K LA DOVELA W
PraecoNPONENTE D8 # ¥  NTANSOM —
FARSFAGTOR Of SESUAIDAD OBTEMDY EN €L YAk

N == NI DOE DOVELA

EL FACTOR OE SEGURIDAD QUEDA
OEFtNIOO POR EL. CIERRE OEL POLIL
GONOD.

TODAS LAS DOVELAS
0 DE FUERZAS PARA
POLIGOYN CALCULO DEL FACTOR DE SEGURIDAD

FIG V.3.123¢

¥ Presién hidrostdtica

Si el poligono ng Cierra,

Situacian co
min en estos casgs,

S5¢ seleccionag otro

factor ge Seguridad y ge hace otro tan

teo hasta que se alcanza,

. ra, el cierre del polg
ma dovela,

de esta mane
90n0 en la Glti-

La estimacibn de} factor
podra hacerse,
factores ge seg

de Sequridad,
aplicando ung triada re
uridad y evaluindoly --

6n, como se muestra e
la Figura V-3.,1,2.3-5,

Por interpolaci

El efecto Producido por up Sismo,
de introducirse de la misma forma

en el Procedimiento de
ferencialeg,

e~
que
las dovelasg di-

Para considerar,-si-es el caso, e1 - -

efecto de la pPresibn hidrosts
tuante en gl talud del co
meable,
tGeo,

tica ac-
Lazdn inpore-
en las dovelag en'las que-
8@ determinarg esta fuerza,
8a indica en ]a Figura V-3.1.2,3-

ac~—=
comno
6.

En la Figura V~3.1.2.3-§,'
truido un poligono de’
do intervenir 1ag prov

5@ ha conge..
fuerzas, haciop~-
ocadas por Sismo

¢ ademds de lag
mostradas en | Figura V-3.1.2.3-5.
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En el caso de tener que considerar las
fuerzas de filtracidn, se procederi en
forma semejante al procedimientq estan
dar; ya gue el anflisis se efectfia por
dovela, entonces pe evaluar8 la fuerza
de filtracibn por dovela, como se mues
tra en la Figura v-3.1.2.3-8; en este
caso, la .red de flujo corresponde a --
presa llena.

Un poligono de fuerzas considerando el
anilisis con flujo establecido se mues
tra en la Figura v-3.1.2.3-9,

3.1.2.4 Procedimiento Tridimensional.

En los an&lisis de estabilidad comunes,
se toma al probléma como bidimensional,
es decir, la longitud de la masa desli
zante se considera tan grande, que los
efectos en la zona en que la presa se
une a los emﬁotramientoa, se conside--
ran despreciables.

En realidad, la masa potencialmente -
deslizable tiene una longitud defini-
da, y lag fuerzas producidas por efecto
de los empotramientos, aumentan la re-
sistencia contra el deslizamiento. Resul
ta conservador 91 ignorar estos efec=--
tos, Que para presas de gran - - - ==
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longitud en comparacién con su altura;

sin embargo, para presas altas en bo-- ' ¢
quillas estrechas, es descable estimar

la influencia de los empotramientos en

el c&léulo del factor de seguridad.

Este problema es importante para prc--
sas de gran altura, dado que a menudn

-son construfdas en boguillas relativa=-
mente angostﬁs, con empotramientos cs-
carpados, casl verticales, en donde la
longitud_de la_corona_es_ccnsiderable-

mente corta en relacién con la distan-
‘cia entre los pies de loa taludes de
aguas arriba y aguaa abajo.

. . 1D
En restmen, un andlisis tridimensional '
es Eonveniente efectuarlo cuando los -

empotramientos de la presa tengan un -

talud 1:1 o de mayor pendiente y que -

la boquilla sea astrecha.

El efecto tridimensional puece ser cal
culado aproximadamente con el mismo --
gradc de conflabilidad, que en los de
anfilisis ordinarios bidimensionales. -
El procedimiento, Ref. (V-3-14) es ¢l
siguiente, Figura Vv-3.1.2.4-1:

Ref. (V-3-14} Earth ond Eorih- Rock Doms.
Edit. John Wiley ond Sons, Inc.
1963, New York, E.UL A,

~(38)
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Donde:
n - NGmerc de partes en las
que se divide la presa,

El resultado de este cilculo do esen--
cialmente un promedio ponderado de la

estabilidad de varias seccioneé do una
presa. Frecuentemente, el factor de -
seguridad calculado de esta manhera cs

25 a 50% mayor que el obtenido por el

procedimiento bidimensional,

©3.1.3

Método de la cuhna.

En este método, la masa potencialmente deslita
ble, se divide en dos o tres secciones o blc--
ques; el blogque o cuila supericr es llamada cu-
na activa, el central recibe el nombre de blo-
que o cufia deslizante y por Gltimo, la cufa in
ferior es llamada resistente o pasiva.

El m&todo - de la cufa es comfinmente usado en =--
circunstancias en las que, la superficie poten
cial de falla se aproxima a una serie de pla--
nos; dos casos frecuentes de anslisis por cste
método se muestran en la Figura v-3.1,3-1.

El primer caso muestra cuando una estructura =
estd desplantada en un estrato de suelo blando.

( 40)
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El segundo ejemplo muestra cuando una.estructyu
ra se apoya en una cimentacién dura, en la gque
no puede desarrollarse una falla,

' El procedimiento para evaluar el factor de¢ se-
guridad es el mi smo que el empleado en el méto
do de dovelas con fuerzas laterales; la tinica
diferencia, es que existen dos o tres blogques
en lugar de un n(mero grande de dovclas,

Para los dos casos mostrados en la Figura Vv-3.

1..3-1,—podr&-procederse-de—la siguicnte manara.

Se calcularén las fuerzas de peso, presién hi-
drostdtica, de cchesidn, sismo y las debidas a
flujo de agua, dependiendo de la condicién que
ge esté analizando, asf como la direccién del

empuje entre cufias, En la Figura v-3.1.3~2, =~
se muestra un poligono de fuerzas donde se ha-
cen intervenir las anteriormente mencionadas -

y la evaluaciOn del factor de seguridad,
Resultados. similares pueden obtenerse por el -
método de dovelas, considerando las fucrzas de
interaccién y por el método de la cufa, si la

" puperficie potencial de falla tiene aproximada
mente la misma longitud en cada uno de los'ma-
teriales encontrados, Ref, (V-3-15).

Otre método que puede aplicarse para evaluar =
el factor de seguridad del problema planteado
_ en la parte A de la Figura V=3.1.3-1, se des--
- - cribe a continuacién, Ref. {(V-3.16).

Ref. (V-3-15) Jokn towe 111, Estability Analysis of Enbankkmonts. JSMF, ASCE
vol. 93 No. SM-4, 1967, [.U.A,

lef {V-3-16) Earth and Earth-Rock Dams. -
fdit, John Wiley and Sons, iInc.
1963, New York, E.0.A,
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Se considera que ha ocurride un movimiento
horizontal, suficiente para colocar a las
cufias activa y pasiva en estado incipiente
de falla.

Se considera que las fuerzas en los planes
verticales, bc y de, de la Figura v-3.l.3-1
son horizontales, y se calcula la fuerza -
activa sobre el plano bc(PAH y la fuerza -

3

pasiva_sobre_el _plano_de (P_}; estas fuer-

- zas representan las resultantes de las pre

siones activas y pasivas respectivamente,
y pueden ser calculadas f&cilmente, erplean
do para ello la teorfa de Rankine, Ref. --
(v-3-171 de presibn de tierras.

Se define el factor de seguridad, bajo es-
tas condiciones, para el blogque central o
deslizante: '

all La fuerza P, que deseguilibra e; siste
ma y que actfa en el blogue central, -
es igual a la diferencia entre la fuer
za activa, PA, generada por la cufia ac
tuante y la fuerza pasiva, Pp, genera~
da por la cufia resistente:

P P

1°F " Fp

Ref. (V-3-17) E. Juérez Badillo - A, Rico R. Mecénica de Suslos Tomo 1]
Ealt. Liewsa, 1975, méxico, O.F. pdg. 453

( 44 )
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b) La fuerza disponible para resistir el
movimiento del bloque central es:

% P, = Cbd + (W, - Ubd) TAN 9
Donde:
Chd = Fuerza de cohesidn en la su-
perficie bd (1]
- W, = Peso del blogue deslizante
R

¥

: Ubd = Fuerza periférica o de con--
torno, producida por el agua
existente en el estrato de -
guelo blando. (F)

ETe

¢) El factor de seguridad es entonces: -

F.5. = —2=
Py

3.1.4 Factor de Seguridad.

Generalmente se define al factor de seguridad
como el cociente gque resulta de dividir la re-
sistencia al esfuerzo cortante entre el esfuer

? zo cortante motor.

Segfn menciona Lowe, Ref. (V-3-18), "los méto-
" dos de anflisis de estabilidad, tales como el

W .
. Ref. {v-3-18) John Lowe 1I1. Estability Analysis of £nbankments.
. Journal of Sot1 Mechanics and Foundations Division
'd‘u A.S.C.E. Vvol. 93 No. -SM-d, 1967, E.U.A.
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método de dovelas con fuerzas laterales, pro--
porcionarn con suficiente aproximacién los cs--
fuerzos cortantes y las fuerzas motoras. lLa -
primera incertidumbre se encuentra cn la selec
cién y detcrminacién de la resistoncia al es—-
fuerzo cortante. Considerar el factor dc ceqgu
ridad como el nmerc por el cual los osfuerzuos
cortantes deben ser multiplicados, para que o¢
tos sean mayores que la resistencia al osfuns-
£0 cortante adoptada para el andlisis, ¢c - --

irreal, ya que los esfuerzos cortantes no szo -
incrementan de tal manera".

Sin embargo, Arthur Casagrande, Ref. (v-3-19).
‘dice: "deseo hacer hincapié en que, desde el -
‘punto de vista del valor de los resultados, no

importa cual procedimiento se use para hacer -
¢l andlisis de estabilidad. Todos los procedi
mientos son de mecinica simple, y sus rcsulta-
dos s6lo difieren en un pequefo porcentaje. -
"En conseéuencia, no vale la pena discutir so--
bre cual procedimionto es el mds preciso."La

exactitud de un cdlculo de estabilidad no de--
pende de los detalles del procedimiento qu2 se
slga para analizar el equilibrio de un sistcma
de fuerzas, sino de la correcta evaluacidn de

la regsistencia al esfuerzo cortante, hecha so-
bre la base de un estudio adecuado. A menos -
que el disejiador sepa claramentc c¢fmo so deter
ninaron las caracterfsticzs de resistencia, y

Ref, (v<3-19) Arthuc Casagrande o
Notas sobre el disefio de presas de tierra.
Contribuciones de la Mecdnica de Suclos al Disefio y Constryccidn
de Prcsas de Tierra. S.R.H. 1956, México, D.F. pdg. 37
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cémo &stas pﬁeden cambiar con el tiempo, sus -
cflculos servir#n solamente para crearle una -
confianza injustificada en los resultados qué
obtenga™.

Los valores del factor de seguridad, adoptados
per la S8.A.R.,H., empleandsc el método de las do
velas diferenciales, pueden observarse en la -
Fig. Vv-3.1.4-1, ‘

Presentacién de los Resultados.

Con objetb de uniformar la presentacidn de los
resultados obtenidos, en un anflisis de estabi
lidad realizado, serf necesarioc incluir en el

informe correspondiente, los siguientes datos:

Una descripcifn breve del objeto 'y localiza
cién de la estructura térrea que se estdé --
analizando.

Una descripcidén geoldgica de las formacio--
nes encontradas en el sitio donde se locali |
zars la estructura; si las formaciones en--
contradas son sueles, deber&n incluirse los
datos relativos a su estratigraffa, pruebas
de campo, tales como la resistencia a la pe
netracifn estandar o el cono eléctrico, e =
inclusive las propiedades mecsnicas de es-=-
tos depésitos; todos estos datos obtenidos

( 47 )
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TABLA DE FACTORES DE SEGURIDAD ADOPTADOS POR LA S.A.RL.H.

TALUD DE AGUAS ARRIBA ) FACTORES DE SEGURTDAD
Condiciones: o ) '
Iniciales « > 1078 agua al nivel toma 1.10
k< 10-6 * v ¥ * 71,20

. 1lenado r&pido 1.50

llenado lento (so~ 1,40 *
lo para k<._1o-7):

Tembl or con agua al nivel de
' la toma k > 10°° : "1.00

R

- Agua al nive] de

1a toma k<10~%  1.10

Finales: Vaciado répido (88lo para alma=-
cenam:.ento prol ongado) . 1,26 *

. 1,45 *
Ll enado lento ! ’

Tembl or con agua al nivel de
la toma. 1.25%

TALUD AGUAS ABAJO.

" Condiciones: -. . .
Iniciales k> 10°% agua a1 nivel toma 1.25
k<107 » 0w W TUTS

Tembl or y 1lenado répido

(slo para k< 1075) - 1.15
‘ Final es _ Llenado lrentb 1.45 ¢
: Tembl or con llenado lento 1.0 *

FIG. V-I.l1.4-1
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NOTA: Cuando el corazén impermeable quede entre taludes mi-

nores de 0,.5:1 se considerari dentro de la condicién

k> 1078,

PACTOR DE SEGURIDAD PARA CUALQUIER OTRO
METODRO DE ANALISIS. 1.50

. Deben considerarse las fuerzas de f£il tracidn.

A

FIG. V-i.1.4-1
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NOTAS SOBRE EL ESTADD DE ESFUERZOS Y DEFORMACIONES

UTILIZANDO EL METODO DEL ELEMENTO FINITO.

IMNG. T GUSTARVD PERED SANCHEZ

HEOATECMIA ¥ ESTRULCTURAS S.A. DE DLW,

TMTRODCTTON,

E1 metods  de elamentos fimito=z, 3 =it duda,
urdametital para 21 andlizizs de ezfusrzoz v deformacionzss de
EEthLtMFd: Fidrdul ioxz, ar ezpecial laz farmadas por suslo
Yo FOC&. Laz rcarencias de  leyez constitutivaz para loz
materialezs que conzhituyen uma estructura tdrrez., osrigina
gue loz rezultacdoz obteridoz medizot

e la aplicacidm de =zte
Cr

mét.-‘ndn taraat ., ary muchios Cazos, zolo valorezs cyualitativo,
Aur a=i, 2z importante tomar e cuenta dicha informacidaes
durar Lz la 2tapa de dizelso, comportanisnts v osu o ubtilizacidn
e 2]l procezo de retroalimentacidem.,

Al Jdiszerar una estructura térrea, ] irgenisro debe
avaluar =u  factor de  zeguridad =1 relacide il g 1=
Fosibilidad de uma falla -catasktréafica de la obra =i comjunto
v la prababilidad de ocurrercis de ciertoz desperfectoz e
raeducer =0 oubildad: aarietamierto del corazén impermeable,
fallaz e=ztructurales de urm dentelldn de comcreto comzEtruido
para limitar loz gaztos de infiltracider 2en la cimemtacidn,
efectozs de laz cormcentraZiores de esfuerzos e la fronters
grtre =l rmuugcles imperneable vy los filtros, AZ1 mizms, la
reeesidag del conocimnientos de los esfuserzoz v deformacicrnes
tarto e 2l cuarto de  la estructura comns 2n la cimentacidn
para la asneracién del proyecto de aparatos de medicidn
durante  la etapa de construccidnrn y o operacidn., Fara 1o
amtariar 23 neceszario analizar 21 estado de esfusrzoz v

deformnacicores e la ezstructura hLérrea.

El arniliziz de de azfuerrcz vy deformacionezs pusede
efecturze de diferentez manerasz, gera zolo dos métodos,. For
=z flexibilidad, permiten abarcar laz variadas situaciones &
laz que za enfrenta =1 irgenlaro: el de zlementos fimitoas,
gz utiliza loz cornceptos del cdlcuwlo variacional, vy 21 laszs
modelos fizicos baszado en la teoria de la simiiitud. En el
cusrpo de  eztaz nohkas no se comentara 2ste ultime  poc zer

actualmente de 2l arndlizi=z de loz estadoz de
esfuarzos v deformacionss structurasz térraaz.

= v Lo ] [ 3=¥wi}
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METODO DEL ELEMENTO FINITO.

Er termivozs gereralez. ” 2l método del " slemento Fimitho
(HEF} es U medis P cbterner wuna  aprodimnacidn =z 1z
zoliycidrm de wun problema 9ue redguiasre la imtegrzcidn de un
z1=ztama o scUacionez  diferercialszs, Fraovizto de Ciertas
cotnd 1D L anes e fromtera  qQue d~r1 P ok et amernt
okl e . de ambii. W w N N W Tl R Er el ma= =ancilic de los
TAHTOE ., la zouacid difersncial ordinaria vy limeal, pero
pusds sonterer derilvadaz de  orden arbitraric oy condiciornss
de fromtera dadazs, auie 1o lucren combbilinaciormes

de la furncide buzcads v osuE derivadas

m
m
l'[l

ﬂ_l
;p

i

11k
i
il
—

0o

in
2]

arbitrarias

Fa = el maza e la Mecédnica de Sueloz aplicada al
dizerms de azstructuras bé&rreas, =2 importante defirmir alaunos
Comesptos bazilicos:

- Eztada de Exfusrzoz FPlarno . Za dice gque Ut medico
Comt i sstAd zometido A ouln estado de ss=fusrzos planos
cortirmenes cuando pusde determinarze un plano al que rezulten
paralelozs la=z  =seamentos dirigidos reprazentativoz  de los
ez fluerzos 2n todoz los purntoz de dicho media. E=z decir, los
ezfuerzos normales v tarmgencialez paralelos = la rormal de
e plano determinads zon mulocz en bodos 1oz purntoz del
i (OZ=yT=yay =i, Adema=s 1oz esfusrzoz B0 tdlocz san
je Eldlwnf = de la coordernada =. (Fia. MNo 1)
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i GL.E. S A,

de Deformacidn Flams .- Se dics que s medic
zometido = owun estado Ccorntirngn de deformaeidr
para Loodos 1l puntoz del et 1o puﬁda

L gplano e 2l cual 12z

deformacicres rormnale:

4l

zearn mulaz v cuzuido, simultanssmnente, 2xilicshen
nmrm:l“— Erimero vy osthre Ti. &y 10 gL
arvdl = azociadas zean tambier rdlas.

aJy

Ty

FIGURE Mo, 1.- Volumen elensntal de un msdilc cord e
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AFLICACION DEL METODO

ANALISIS DE DATOS
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DISCRETIZACION DE SECCIONES DE ANALISIS (MALLAS).
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Embankment on Rock {Unsymmetrical)
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Note: For accurate displacements and stresses, embankment meshes
should hove eight or more loyers of elements gbove the foundation.
These example meshes contain too few elements ond nodai points to
give accurate resulls,

Fig. | EXAMPLE MESHES FOR EMEANKMENT ON ROCK OR
COMPRESSIBLE FOUNDATION '
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L— Cofferdam represented as preexisting part
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CONTRAFLECHA

Limz  aest s hErresa ez ezencialmnente inCapaz  de
Erabwaiar coms sztructura vertedora =i0owum alto riszac des
CcolapEon POr SroTidn. Liadaz laz implicaciormez catzztré&ficas
da  ume falla de azte LHipo, laa protabilidad de ocurrarncla
debe marnbererse muy baja. Fara ello. la avenida de disefo de
e eshructhara térrea debe ser mnavor gue la de | uRpia preza ide
CoreIrets o maneosteria. Fija la avenida de dizefo. la
zolgcidr mdzs econdmica ze obtendria balamceards la capacidad
el vertedor v o ia regulacidn del vaso variando la sltura de
Lz cortima.

l.a defernza  de preza' contra  dezbordamiento temporal
eroducidn por oleaise de viento o zizEmo e bace medilante wun
bordo libre defirido como la diztaroia vertical entre 21
it m&gs bados d=2 la coroma v o2l tiivel del embalze cuwando =1
vertedor trabaia & su capacildad de dizeso. Dicho bordo libre
proaporcicorma tambidérn Ciertoc marasn de =seguridad contra
averildaz =1 precedente Y cartra agrietamlientos
tranzverzales de la cCortina, Ern la wmztimacidin del bordo
lLibre minims  necesarls 22 debe considerar tambidrn  la
maaritud  Frobable de 1o azentamlisentoz de la corona por
daformasidn del cuerpoe de la cortinea y de la cimentacide, &
=ztea Wltimo Sudac] gl Au = la derioming genaralnante
CEINTRAFLECHA,

Entonces, =1 bords libre debse zar:

(H-; +Hot Ha

HEIL.. =
Jdormde

Hea. Altura

Ha Sabrelavacide

debida al arras

Altura., =zchrea
vado, de la =
por viento.,

el Dordo

) +AH+Ha

libre,

cartina
vianto,

rivel del embalze =cbreles-
tresta de laz claz  producidas

H Altura de rodamiernts de laz olas sobre 21
talud, medida dezde la elevacidrn o =us
creztazs. Fara taludesz uszsuales (1.Z2:1 & 4:1)
el valor de Hat+tHa varia entre 1,33 vy 2
veraes  la  altura del oleaje. deperdiendo
primcipalmaents de la ruaczidad del talud.

AH Azentamiento
tinaz constityidas
alez mo cohezivos
oode materiale

maccimo o

= araduadi

Faira
linernte por materi
£ de enrocamniento
impsr -

& DO FOrm® . [f'i} e
iz

[TV Tl =T

= ZOn



mezble deloador, &1 aze
la zoroma debs ivncluir
mientos debidoz 2 comprezibiiil
Bridr la perdida de zaltuy
digstorzidn del terraplér b
ZIMICoE.

- itura adicismal A= zeauridad, =ste valaor
cubtre agoneralmentes los Pu=ibiﬁs SEFTEes e
laz eztimacionss midroldasicaz v profundildad
de agriesetamisnts de la corona por saecado,

rtamientos difersncialesz o por =i1zmno

merte =e adopta un valor anbrae 1oy 4

mt:. depemj eridos de las condiciones 1

m

Em cuanto 2 la  forma de la  corcrna en elevacidn es
WﬁﬁVEHiEHtE AR 2y BECSLEN Par WUl plams vertical a 1o larao
2l 2je de la cortima zes unza Curva Cconbinua corvesa hadla
arri Ty méﬁima cormbraflaecha 2 la seccidn en donds lo=s
ATt
MESOE St loz azentamisrtos 2in pérdida del bordo libre v de
hdLEf merocz notakdle 3 zimple vizta la pozible irregulasridad
de tales burdimientos.
A firm de gque la convexidad de la coronas no obhligus a
incrementar  susharncialmente nl vilumern de  la  cortina., es
rermizible aumsntar llgur‘mwn+w la perndiente de 1
previo anidlisiz de estabilidad, =n la porcidn maz alta de la
cortira. .

Em o este apartads solamente ze consntarian loz azpactos v
'EEHG utilizadosz gara defimir 21 azent
max=im: Jde la coroma,

Exizten trez métodos  gereralments utilizadozs  Fara
daefimir =21 azerntamismnto total zobre la coroma,. ez imnEortantes

MeErs 1o aEr e ;eraralmwﬂfw =l ferdmernc de comsol idaagidsr =
prezenta en mayor proporcidry durante la conshruccide antes
e completar 1a altura total de la cortina v. por 1o tarte,
=]l azentamiento szperado en la cimentacidn ez 2l factor mas
importarmta.

i
][

m

III
i

Loz métodoz para =21 calculs de la Sontraflecha sond

1} Empirico.

ii} Azentamiants & partir de prusbas de conzolidacicon
unitdimerzianal . ‘

iii) Elememrts finito,

METODO EMPIRICO.
Fara cortina Amlul = cimantaciares relativamnerte

i
irmcanprezibles,. =e acostunbra dar de contraflecha 21 uno por
Ol =t R et A de la altura total de la cortima. Pusden ser

]

o
t= 1Hn+ = OS2FAN Mayores. Ezto tisre doble propézito de
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METODD A FPARTIR DE FRUEEAD DE CORSOLIDECION

Lrz los furndamentoz de Mecidmica ose Suelo

1HH
i
T
('

£ =
definmier  ooms proceso e conzolidesicae al o efects de la
cll=Emitnas ity e voldamean Qe ternga lLugar = U Lapss
dp+;rmimadg, Frovomads por 2l soamento de las cargas =obrae =21

2
zd2lo. Azi omizms, las Causas Jue proveorar el asaent miarto e
1 zigzelo 2om la comsolidacidn v la di=tor=idn, debidos a

& Lifia
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11.40 AEENTAMIEMNTI: EN SUELCDS FLASTICOS COMPRESIBLES.

For oomEclidacidan de e

titamiento
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vode zuelo de espesgor H.

AH

1l
I
I

n

doride

o estrato de

:E= =] zztra -
A :Bef:rmdn1#t total = A ezpazoar H.
Ao VariaZidrn de la relacidn de vacicos debido al
irncremnemts de prezidrn esfectiva.
= 1 i

En asta i one que 2l incremento de preside
)
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'«i
f
1]
[ 1]
Ll”i

2facti &F-,, ST SO taﬂ 2 2 todo 2l estratoc o que 1a
iz fotrmaci s (Ae/l+azs) . =22 Conztante en todo 2l ezstrato.

m

2l cazo de gue loz incrementoz de  preside (AFal.
idoz al suelo varien con la profundidad o an 2l gue
“macidr (Ae/l+es) . varie apraeciablements a 1o largo
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a1 zor del estrato, € necezaric 2HPresar la ecuacilan
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de intearacidn & 1o larao del espesar del
s . :

. P 1o oual = tendrac

A
ut
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H A
AH = I —_— iz (a.l)
| 1 '+

H iEzpezor dal estra
AH Deformacidn total
Ba Nariacidrn de la r

incramnerto de presid

EmeBelacidn de vacios imicial.
dZ sVariacidn de la profurdidad am =21 sstrato H.

cortrafleckhaz de zalaurmos metrozs 2e cortiras
zobre Cimentacslones Elzamdas Iw = S AN
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G.E.=.

Eri alaunoc: cCasos ezpaeciales Loz azerntamiertos puedern
caloularze corn metodoz as o zimplificacidan del amterior.
For  aiasnplo, e el Saso ode oun eshtrats camprezible.
Fzmogdran, de pegqueisn SSEesar. ey o2l que al coaficiente da
variacidmn volumétrica (0 me) . pueds consliderarse comshanths
para 2l irmtervalo de presionezs en Quse =2 brabaia vy ademis
AFa puede comziderarse  constants an 2l ez;esur tratadeo,
o 1o que la ecuacidsn tadslr, ze recduacz: a0

clopnctes s

AFa 1 Imoe

toadic,
trato de aspezcor H.

i Awl dal

=
+
0
L3
i
i

[T i
= '

£ Cosficiente da variacidn. volumstrica,

MM = =2y la Tabia Moo 1 =22 prezentan alau -

I+ = oE valores tiplco=,

B, =T ———— Coeficients de compresibilidad

Az :Variacidn de la relacide de vacios debido al
irncremnento de prezsidsm efectiva,

i

=itFEelazidrn de vacioz inmicial.

2]l mExa (A, =2 prezentza un 2jemeglo de aplicacsidn,

TABLA No.l.- VALORES TIFICDOS DEL COEFICIENTE

I:E VARIACTION UDLQMETRIEQ LE SLGUINGS SUELQS

COMPRESIBILIDAL {18 n DESCRIFCION |

cmlka

MLY ALTA o0, 1000 N.43-0,35 arcilla lacuztre

ALTA 0. 1000-0, 02 0. 35-0.30 limo=s arcillozos

MEDIA O.0200-0, 005 O.30-0.25 limos v arcilla comp

BAJTS O, A0So-0, 00z

F.2% arena v limo comnpacto

MY BAJA N 1 DR .29 zzlome compactos

NOTA:

o

= MiAdidla e Folszoar.
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1.2y ASENTAMIENTOS  ENM O SLELGS  sREMOZSOE FIMOS Y LIMOSOD
SUELTOS.

Actualmentes mo sxi1ste una teoria ggners]l comfiable que
pdeda aplicar=2e & zuselozs fricciorhantezs finoz, por lo gus, ez
poziblse  hTratar 2n 1ﬂburat3r1u pruazhaz de=l tipo de la
ComEal ldacldr, zobire mueztrazs inaltersdaz del  material
aplicandn lazs cardazs qQue actuardrm o la obra v 2aturaeds por

carpllaridad la musstrs.

-

]

obhteridoz los
la relacidr de
aaral feg),
loz plast

El procedimienta de  Caiculao, LIS
valoresz de la variacidr mimima vy miéxima
VEIZ10% (B v la realacidn de vacios
tobtalmente 51milar =l aplicads para
conEresiclaes.
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CAPITULO ].

Experiencias en construccion Yy operacion de presas

INTRODUCCION

El proyecto y construccién de una obra hidriu-
lica implican una serie de problemas derivados
de la realizacién de la estructura principal, la
cortina, que en ciertos casos puede ser de impor-
tancia vital para el desarrollo del programa de
ejecucién, o bien, para la propia subsistencia del
conjunto. Algunos de dichos problemas, no bien
evaluados en la etapa de disefio, han sido motivo
de retrasos importantes en la construccién ; otros
no previstos, como el deslizamiento masivo de
laderas en el embalse, han puesto en peligro la

presa; la carencia de un registro prolongado de~
escurrimientos en el rio y de lluvias en la cuen- .

ca, ha motivado obras de excedencias inadecua-
das, causa algunas veces de la destruccién de la

cién posterior de las estructuras.

Considerando la importancia, que para el in-
geniero representa la experiencia acumulada en
dicho campo,/ en este capitulo figura una serie
de observaciones, incidentes y problemas regis-
trados 2=n las obras hidraulicas que la Comisién
Federal de Electricidad (CFE) ha construido du-
rante los ultimos afios, ¥ en otras de la Secre-
tarfa de Recursos Hidréulicos (SRH) con las que
los autores han estado vinculados. ' Los casos
elegidos se refieren & puntos esenciales para la
presa: bordo libre, manejo de avenidas durante
la construccién, tratamiento de cimentaciones,
estabilidad de-maludes y funcionamiento de ver-

tedores. El objeto principal de esta presentacién .

es insistir sobre ciertos aspectos que no siempre
pueden evaluarse en forma confiable.

El presente capitulo es solo parte del trabajo
“Iroblemas relativos al proyecto y construccién
de presas”, publicado por la Comisién Federal de
Electricidad bajo el titulo de Experiencias en pro-
yectos hidroeléctricos, 1969.

1.1 BORDO LIBRE
Hace dos décadas, este tépico era mas bien un

|

cortina, y en otras, mas afortunadas, la amplia- |

problema incidertal. Se discutfa sobre la conve
niencia de aceptar, por economia, un bordo libre
de 2.5 o de 3 m, ya que la experiencia en cons-
truccién de presas de tierra en el pafs era muy
limitada. Poco a poco, la naturaleza se encargé
de demostrar lo ineficaz de las predicciones sobre
avenidas en los rios, pamcularmente porque el
periodo de registro de escurrimientos, lluvias y
ciclones, era extraordinariamente corto. En algu-
nos casos se tenia que proyectar sobre la base de
cinco afios de observaciones. Aun cuando no es
posible ser determinista sobre el régimen de llu-
vias de una regién, el registro de la Estacién
Tacubaya (fig 1.1), el mis amplio con que cuen-
ta México, muestra tendencias generales aplica-
bles a la regién central del pafs.. Consecuente-
mente, las predicciones de escurrimientos y
avenidas acusaron cambios significativos de cri-
terio, a medida que se ampliaba el registro de
Huvias,
1.1.1 Hidrologia. Las primeras indicaciones so-
bre lo deficiente de la informacién, fueron las
sorpresas en cuencas de tamaio reducido (de 100
a 1000 km?). La presa derivadora de Jicalan,
Mich., de mamposteria, 25m de altura y com-
puertas radiales en su cresta, tenfa una capacidad
vertedora originalmente estimada en 100 m?®/seg.
Cuando se tertniné la instalacién de las com-
puertas, ocurrié una avenida mayor que la de
disefio y hubo que modificar la estructura ver-
tedora. El caudal especifico resulté mayor de
1.5 m*/seg/km?.

Las cuencas intermedias, localizadas en las

. zonas ciclénicas de México a lo largo de la costa

13

del Pacifico, también han acusado un comporta-
miento no previsto, Dada la magnitud de las pre-
civitaciones y la pendiente general del terreno,
ocurren crecientes notables por el gasto, aunque .
el volumen puede ser relativamente modesto. La
presa de gravedad vertedora La Venta, Gro., sobre
el rio Papagayo, con planta hidroeléctrica al pie,
se habia disefiado para descargar un caudal méxi-
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Fig 1.1 Variacién anual de la lluvia en la Estacién Tacubaya, México, D. F.

mo de 12 000 m*/seg. Durante la construccién, en
dos oportunidades se presentaron avenidas del
orden de 6 000 m*/seg, provocadas por perturba-
ciones ciclénicas en la regién. En 1967, estando
en operacién ia planta, se generd una creciente

de 11 800 m?*/seg que llegé al limite de la capaci-

dad prevista y provocé 1a inundacién de la casa
de méquinas, porque el ataque del agua en las
margenes del rio sobrelevé el nivel, aguas abajo,
a una cota superior que la considerada en el
proyecto (fig 1.2). La revisién de la hidrolo-
gia del rfo Papagayo, con base en la informa-
cién reciente, demuestra que el vertedor debe
proyectarse para un caudal, por lo menos, de
20000 m3*/seg.

La experiencia en las grandes cuencas del pafs,
aunque menos espectacular, ha sido igual que
en las menores. En”El Infiemnillo, con verte-
dores de capaddad suficiente para desfogar
una avenida de entizda que parecia exagerada
(38000m’/seg) en septiembrc de 1967 registrd
un caudal de 25200 m?/seg (fig 13). En este
caso la presa tiene un bordo libre amplio, pero
por razones que se describen més adelante, hubo
que operar la obra de excedencias en condiciones
anormales. Debe considerarse que la maxima ave-
nida del Balsas observada en el presente siglo
y antes de 1967, era de 11 500 m*/seg. Otra de
las grandes presas de México (Lizaro Carde-
nas, Dgo.). terminada en 1947, con capacidad de
3000 millones de metros cibicos, habia almace-
nado hasta 1967 un volumen méximo de 2 000 mi-

llones. En octubre de 1968, no solo se llend sino
que descargé por el vertedor mas de 3 000 m?/seg,
poniendo en peligro otra presa construida aguas
abajo (Las Tértolas, Dgo.), cuya obra vertedora
se habia proyectado ton base en la informacién
anterior.

Dichos casos muestran la urgente necesidad de
disponer de datos més completos de escurrimien-
tos en los rios, precipitacién en diferentes regio-
nes y trayectoria de los ciclones en México. Esta
es una accién a largo plazo. El proyecto de las
obras que deban realizarse en un futuro inme-
diato requerird, por la deficiencia anotada, ser
maés conservador en las estimaciones hidrolégi-
cas respectivas. Si se trata de presas de tierma y
enrocamiento, el ingeniero debe ser generoso al
fijar el bordo libre, teniendo en cuenta no solo
la magnitud del oleaje que puede generarse en el
vaso, sino también las incertidumbres anotadas
anteriormente.

1.1.2 Sismicidad. Uno de los efectos que pro-
voca un sismo intenso y prolongado, es la pér-
dida del bordo libre por deformacién de la masa
o falla parcial de los taludes.

. No se ha registrado ningiin desastre en presas
mexicanas atribuible a temblores de tierra. Daflos

. menores se acusaron en el proyecto Unién-Calera,
Gro., a rafz del oleaje provocado por un sismo
de magnitud 6.5 en la escala de Richter, con epi-
foco a 40 km. La altura de la ola se estimé en
2.5m y produjo arrastres del enrocamiento de
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c) El vertedor funcionando durante la avenida
Fig 1.2 Presa La Venta, Gro., avenida de 11 800 m?/seg (sep 1967)

aguas arriba, en una longitud de 30 m; el ' gua
no pasé por encima de la corona, aun do
el embalse estabaarécﬂcamente!leno e

1.1.3 Derrumbes: ¥ vlento. Aunque en México
" no han ocurrido: deslizamientos masivos de la-
deras en los vasos, que es otro de los efectos que
deben tomarse en cuenta en el bordo libre, la
experiencia en diversas partes del mundo ha
motivado una fuerte preocupacién que se tradu-
ce en estudios fotogeolégicos y de mecénica de
rocas en los sitios potencialmente peligrosos.
Sobre la accién del oleaje en las protecciones
. de presas, la experiencia ha sido buena; debe
tomarse en consideracién que la mayoria de las
estructuras cuentan con enrocamiento pesado,
pues salvo algunos casos particulares, tal mate-
rial existe en cantidad y calidad adecuadas. Los

N J)thdohmmndehpmdupuéodehnmkh

autores conocen solo los casos de las presas Abe-
-lardo L. Rodriguez, Falcén y Marte R. Gémez, en
que fue necesario reponer el enrocamiento, ero-
sionado por oleaje intenso y prolongado.

1.1.4 Anotaciones. La informacién expuesta de
modo breve en parrafos anteriores, coincide con
la publicada en otros paises de mas amplia expe-
riencia en la construccién de obras hidraulicas, y
confirma la necesidad de considerar con sumo
cuidado los factores que concurren al decidir las
dimensiones del bordo libre, teniendo en cuenta
la incertidumbre en !ps calculos hidrolégicos, l1a
magnitud de una perturbacién sismica que po-
tencialmente puede ocurrir en la regién, la pre-
sencia de masas inestables en el embalse y la
posibilidad de generacién de un fuerte oleaje por
viento. Ante la carencia de datos confiables en
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"estos aspectos del proyecto, prevaléceré el cri-

terio 'y experiencia personales sobre el uso de
métodos racionales; por tanto, la conclusién es
que debe darse pnondad a dos actividades:
a) la obtencién y procesamiento cada vez mis
amplios de los datos basicos (lluvia, escurrimien-
tos, sismos, viento); b} el desarrollo de pro-
cedimientos analiticos o experimentales para
cuantificar los efectos de tales acciones de la
naturaleza en la presa.

1.2 AVENIDAS DURANTE LA CONSTRUCCION

En México ha sido frecucnte que al construir
una presa se presenten escurrimientos excepcio-
nalmente grandes. Por supuesto, esta observa-
ci6n esta ligada a la extensién del registro previo
de avenidas y a la duracién del periodo de cons-
truccién. Hasta hace pocos aifios se adoptaba,
para dimensionar las obras de desvio, la crecien-
te mayor observada. En el presente se considera
la avenida méxima probable con recurrencia de
25 afios.

Durante la construccién de las presas Alvaro
Obregén, Son. (90m),* Miguel Hidalgo, Sin.
(74 m), Presidente Aleman, Oax. (76 m), Netza-

=l T4
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hualcéyotl, Chis. (137 m), para no citar sino al-
gunas de las mas importantes, se generaron cre-
cientes en los rios que excedieron a la maxima
registrada, siendo causa de daifos y, principal-
mente, de demoras en el programa de ejecu-
cién. Nuevamente, este es un problema relacio- -
nado con la evaluacién de escurrimientos en las
cuencas. El criterio es el de un riesgo calculado,
pues se admite con probabilidad baja, la ocurren-
cia de un dafio acotado o admisijble dentro del
marco econémico del proyecto. No ocurre lo mis-
mo al ponderar el impacto de las estimaciones
hidrolégicas en el bordo libre, pues la falla de 1a
presa por esta causa puede provocar un verda-
dero desastre aguas abajo, ademis de perderse
parte de la inversién y sus beneficios por cierto .
lapso.

1.2.1 Desviacion del rio. Salvo en los grandes
rios como el Grijalva o el Balsas, la operacién
de desviar la corriente para trabajar en el cauce
ha sido de menor envergadura. Aun en las presas
Netzahualcéyot! y El Infiernillo, la desviacion de
la corriente por tuneles se hizo frente a caudales

* Lag cifras entre paréntesis son las alturas m: 3
de las cortinas e¢numesadas.
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que no excedieron de 300 m*/seg. En ambos casos
se realizé tal operacién arroiando rocas de gran
tamafio (mayores de 1ton), desde camiones
(fig 14). De modo que nuestra experiencia al
respecto es bastante limitada. En varios proyec-
tos ha resultado mas complicado el manejo del
agua entre los tuneles, durante la construccién.
Por dichas razones, la formaciéon de ataguias
para confinar la zona de desplante de la cortina,
no ha ofrecido dificultades mayores, excepto el
tratamiento requerido. para reducir las filtracio-
nes de agua a través de depdsitos fluviales de
espesor considerable. Con tal propdsito, en las
presas El Novillo, Son., El Infiernillo, Mich. y
Sta. Rosa, Jal,, se recurrié al colado de -panta-
llas de pilotes secantes (sistema 1COS), a profun-
didades del orden de 20 m. De este modo fue
posible trabajar en el tratamiento de las cimen-
taciones respectivas con filtraciones menores de
10 1t/seg.

1.2.2 Proteccion de enrocamientos, Andrew Weiss
(1951) * propuso en varias presas de la Secreta-
ria de Recursos Hidraulicos, una forma para pro-
teger enrocamientos que se suponia iban a ser
rebasados por una avenida, durante el proceso
- constructivo. Dicha proteccién estd formada por

* Véase referencia en la lista incluida al final del
libro. * -

et sl N SRRV o

una malla de barras de acero de 1 plg de dia-

.metro, anclada en la masa de roca mediante

varillas de 3m de longitud, previamente coloca-
das dentro de ella (fig 1.5). El caso mas notable
de los tratados con este procedimiento, es el de
la presa Marte R. Gémez (E| Aziicar); durante la
construccién pasé una avenida de 3 000 m*/seg,
aproximadarmente, sin causar dafio importante en
el enrocamiento de la presa, parcialmente cons-
truida. En otros casos como las presas Lizaro
Cérdenas, Dgo., y Avila Camacho, Pue., se re-
curtié al revestimiento temporal con losas” de
concreto reforzado. '

1.2.3 Taponamiento de tineles. Otro aspecto
que puede ser critico para el programa de ejecu-
cién, es el cierre de los tuneles de desvio con
tapones de concreto. Por varias razones, el lapso
disponible para su ejecucién es corto y cuando
el didmetro de los tuneles excede de 10 m, el co-
lado de este elemento estructural se convierte
en un trabajo mayor. No solo es importante el
tiempo, sino que ajustindose a especificaciones
normalmente aceptadas (longitud = 2 a 2.5 del
didmetro), el volumen de los tapones resulta
elevado y de costo no despreciable. Al considerar
ambos conceptos, la CFE ha desarrollado el ta-
pén hueco; la fig 1.6 ilustra el construido por
primera vez en el tinel 3 de la presa Netzahual-

”""'-‘.'.‘, % /
s -0 ., ‘-

Fig 1.4 Desviacién del rio Balsas en E! Infiernillo
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b) Después de la creciente

Fig 1.5 Proteccién usada en las presas San lldefonso
Yy Cuarenta 1

céyotl, de 16 m de didmetro. Estd compuesto
de un casquete esférico interior con superficie
plana expuesta al agua, seguido por un anillo de
.concreto -reforzado; en este caso, el volumen
de concreto es de 7000 m* en lugar de 11 000 m?
para el tapé6n lleno de la misma longitud. En di-
cha presa el tapén fue sometido a carga una’ vez
fraguado el casquete y el primer tramo del anillo,
¥ se continué con la parte faltante de este y el
inyectado, que no ofrece mayor dificultad por

el amplio espacio disponible. Estudios recientes
en el Instituto de Ingenieria ( Ferver et al, 1972),
con modelos planos fotoelasticos y tridimensio-
nales de concreto, demuestran que la solucién
ilustrada en la fig 1.6 no es la mds conveniente
desde el punto de vista de distribucién de es-
fuerzos en la estructura y en la roca. La alterna-
tiva de un cuerpo limitado por dos superficies
esféricas y espesor minimo de concreto de aproxi-
madamente 0.25 D, siendo D el diametro del ta-
nel, es 1a mas aceptable de las posibilidades estu-
diadas.

Una experiencia importante es la de los tapones
auxiliares que se colaron en los tineles vertedo-
res de El Infiernillo (fig 1.7). Por el fractura-
miento de la roca y por el trabajo severo a que
iban a estar sometidos los codos de estos tune-
les, se considerd vulnerable el proyecto original
de los tapones, sujetos & una carga hidraulica de
100 m. Se decidié colar otros auxiliares, aguas
arriba, de longitud igual a 1 didmetro (15m) y
drenarlos por el lado de aguas abajo, mediante
perforaciones que terminan en una galerfa; asf,
los tapones del codo quedaron sometidos a una
carga de solo 20 m. ‘Las razones para hacer los
obturadores auxiliares de dimensiones reducidas
no solo fueron econémicas, sino también de pro-
grama; se dejé en cllos una galeria de inyec-
ciones para facilitar su ejecucién y ganar tiempo.
El proyecto se basé en pruebas realizadas con
modelos elasticos. Los aforos demuestran, que el
gasto de filtraciomes por los-tapones auxiliares de
los tres tineles vertedores varia de 2 a 7 1t/seg,
para cargas de agua comprendidas entre los 70
y 90m. .

12.4 Paso de avenidas por las tomas. El uso
voluntario o accidental de obras de toma en el

-V CORTE LONGITUDINAL
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-

Fig 1.6 Tapén hueco del ninel 3 de Netzahualcdyotl
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Fig 1.7 Tapén auxiliar en los tuneles vertedores de El Infiernillo

_manejo de avenidas durante la construccién, ha. . . _después de la avenida y las pilas en proceso de

sido motivo de observaciones interesantes. Como
tesis general, no es aconsejable hacerlo en vista
de que las condiciones de disefio hidraulico de es-
tas estructuras son diferentes de las que ocurren
durante e} paso de corrientes a velocidad alta. El

caso reciente de la presa José M. Morelos (La Vi- -

llita) es muy ilustrativo. Los dos tineles de la
margen derecha se plcnearon para manejar el rio
Balsas durante un estiaje, mientras se construfan
la presa y el vertedor de excedencias, P%‘ razones
de programa, se colaron las torres de toma y las
pilas de apoyo de las compuertas de operacién y
emergencia (fig_ 1.8). Atrasos en.la ejecucién de

la obra y la ocufrencia de la avenida extraordi- -

naria cuyo hidrograma en El Infiernillo presenta
la fig 1.3, obligaron a operar las compuertas del
vertedor de esta ultima presa, para que el gasto
-no excediera de 6 000 m?*/seg; este era el valor
ma4s alto que podria manejarse en La Villita, dada
Ia altura alcanzada por la cortina y las caracte-
risticas de los tuneles antes mencionados. El re-
sultado al operar las tomas en esta forma fue la
destruccién parcial de las pilas, dafios en Ia es
tructura de las torres (columnas metélicas y re-
jas) y erosién menor del revestimiento de concre-
10 en algunos tramos de los tineles. Las figs 1.9
¥ 1.10 ilustran el aspecto de las torres de toma

reparacién. La magnitud de los dafios no es espec-
tacular, pero los cambios en el programa de cons
truccién fueron sustanciales. En efecto, para re-
construir las pilas se requiri6 manejar el agua
del rio (los gastos de estiaje fluctiian entre 200
y 600 m*/seg, durante el dia) con agujas en las
entradas de los tineles y atagufas formadas por
gaviones, aguas abajo; construir un tapén hueco
temporal en el tinel 1; instalar nuevamente las
partes fijas de las compuertas y montar estas;
reconstruir las pilas y, por ltimo, colar los tapo-
nes definitivos, inmediatamente aguas arriba de
las torres.’

1.2.5 Cierre de presas. En ciertos casos, esta
puede ser una operacién delicada. Hace dos dé-
cadas se trataba de economizar disponiendo de
simples agujas en la estructura de entrada del
tinel elegido para obturar la presa. En varios
proyectos se plantearon problemas por dificulta-
des en su colocacién o excesiva filtracién por
las juntas. Postetiormente, se mejoraron las pre-
visiones con compuertas planas deslizantes en
ranuras de acero estructural. Fallas de montaje
de estos tiltimos elementos al colar el concreto de
la estructura soporte, han ocasionado trastornos
serios durante e cierre de la presa. Por ejemplo,
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a mediados de 1961, hubo que obturar el tunel de
desvio de la presa Cupatitzio, Mich., de 3m
de didmetro, en condiciones un tanto criticas,
pues las piezas fijas estaban defectuosas y el
concreto erosionado por el agua; ademas, dada
la corta capacidad del embalse (50 x 10° m*) y la
elevacion de la toma, la carga de agua en un pla-
zo de tres dias resultaba de 40 m. Se bajo la com-
puerta y contra ella ripidamente se formé un
filtro invertido con grava y sacos de arena colo-
cados en el asiento inferior, mas tierra movida
con tractores hasta cubrir la mayor parte de la
estructura de entrada. Para facilitar estos tra-
bajos, el gasto en el rio que era de 15 m®/seg se
redujo a 5m?®/seg, almacenando el agua en el
tanque de regulacion de la planta Zumpimito. En

Fig 1.9 Obra de toma de La Villita después de la
: creciente (sep 1967)

un lapso de horas, los materiales dispuestos a la
entrada fueron arrastrados y el gasto de las fil-
traciones era mayor de 1 m*/seg; el agua fluia
por la parte inferior de la compuerta y se proyec-
taba 20 m en el interior del tunel. Con dificultad
se inspecciono la compuerta, comprobandose que

- habia girado con respecto a las guias y dejaba

una abertura de 3 cm en la base; las condiciones
de apoyo del obturador eran criticas por los es-
fuerzos aplicados a los asientos y la estructura
de concreto. Con chalanes en el vaso y la ayuda de
buzos, se construy6 un cono de enrocamiento so-
bre la estructura de entrada (fig 1.11); a conti-
nuacioén se formé sobre el cono una capa de reza-
ga; finalmente, esta se cubrié con arena. Asi fus
posible reducir la filtracién a 1001t/seg y colar
el tapén en el tinel. Dicho incidente, insignifi-
cante comparado con un problema semejante en
la presa Guri, Venezuela, muestra el cuidado que
demanda el proyecto y la ejecucién de las estruc-
turas de cierre y sus mecanismos, teniendo muy
presente que ellas estardn sujetas a efectos de ero-
sién, cavitacién y vibracién desusuales.

Para el cierre de presas como las de Netzahual-
cdyotl y El Infiernillo, se instalaron compuertas
provistas de mecanismos hidriulicos y guias ma-
quinadas. En ambos casos no hubo précticamente
filtraciones. R
1.2.6 Obsticulos y asolvamiento en tiineles, Las
pilas o gufas de compuertas pueden ser en los ti+-
neles de desvio obstaculos poco deseables. Debido

" a un retraso én el colado del revestimiento en el

tunel de desviacién de la presa El Tunal, Dgo., no
hubo tiempo de retirar una seccién del molde.

:Se atord un tronco de grandes dimensiones en

ella, y una gran cantidad de ramas que arras-
traba la corriente obstruyé totalmente el tinel;
como ademas se disponfa de un canal de desvia-
cién, la obra, en la etapa critica del tratamiento
de la cimentacién a 20 m debajo del depésito alu-
vial, no sufrié trastornos mayores. i
Pequeiios detalles como los que se ilustran a
continuacién, ocasionan demoras significatlvas
en el programa de construccién. Durante el cola-
do del revestimiento de los tineles 1 y 2 de des
vio en El Infiemnillo, fue necesario cerrar con
obturadores las entradas respectivas, mientras
pasaban las avenidas del rio Balsas en la tem-
porada de lluvias de 1961. Aun cuando los porta-
les de salida de los mencionados ttineles estaban
bloqueados con tapones de tierra compactada, el
agua sobrepasé la elevacién de la corona e inun-
dé las obras. Al desaguar los tuneles se encontré
que estaban invadidos por una capa de 4 a 5m de
azolve limoarenoso; su extraccién implicé un
retraso de tres meses, dadas las dificultades que
ofrece la excavacién de ese material en estado
saturado y las limitaciones de espacio para operar
el equipo. Algo semejante ocurrié en el canal de
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Fig 1.10 Vistn de 1a pila en
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desfogue de la planta hidroeléctrica de La Venta,
a rafz de la inundacién mencionada en el inci-
so 1.1.1 (fig 1.12). En un recinto semicerrado
con boca expuesta a la accidén de una corriente
tangencial, se genera una circulacién de baja ve-
locidad que promueve la sedimentacién del agua
fuertemente cargada con suelos finos en sus-
pensidn. : :

1.3 TRATAMIENTO DE LAS CIMENTACIONES

Las restricciones de tiempo y de presupuesto
en maieria de estudios, pueden ocasionar deci-
siones erradas o demasiado optimistas. Aun en
casos que se suponfan bien investigados, han
ocurrido situaciones imprevistas al redlizar el
tratamiento de ‘la cimentacién. Describiremos
varios ejemplos que han influido en la actitud
del ingeniero frente a estos problemas.

) B } !l ,L‘,‘- ’ ___,.—.:":" .

1.3.1 Presa Benitp’ Judres. Después de estudiar
alternativamente 'los sitios de El Marqués y El
Tablén, sobre el rfo Tehuantepec, Oax., se decidié
construir la cortina en el Gltimo, por razones eco-
. némicas. La boquilla de El Marqués tiene un an-
cho aproximadamente 3.5 veces mayor que la de
El Tablén, pero la roca de las laderas y el cauce
es granito alterado; el cafién de El Tablén estd
labrado en calizas carsticas, y en el eje escogido
-por ventajas topograficas, el contacto con la in-
rusién granitica se encontré en ambas laderas.
Segan la exploracién geolégica, la disolucién no
era excepcional y en el rio existfa un depésito de
aluvién del orden de 10m. La primera sorpresa
fue encontrar en el cauce, debajo de las arenas
Yy gravas, un antiguo derrumbe de ladera for-

1

Fig 111 Operacitén de sellado en la entrada del tinel de desvio de la
presa Cupatitzio

mado por grandes bloques de caliza; la profun-
didad promedio a que se llegé en los trabajos de
limpia fue de 20 m. En segundo lugar se descu-
brié una zona de disolucién intensa, al poner en
operacién los tuneles de desviacién; la excava-
cién para desplantar el corazdn impermeable fue |
anegada, siendo necesario tratar con rellenos de
concreto e inyecciones las cavernas- desde el i

nel m4as proximo al rio. Dichos problemas cau- - - -

saron retrasos en el programa de construcciéon
y cambios importantes en la ejecucién de las ex-
cavaciones. El tercer incidente ocurrié en la mar-
gen izquierda, Como el contacto de la caliza con
el granito acusaba fuerte alteracién en las exca-
vaciones del vertedor, se realizaron tres galerfas
de exploracién, paralelas entre si y normales a
la ladera. Asf, se localizé en e] interior de 1a mis-
ma un tramo de-la caliza totalmente fracturada -
(la apariencia era de un enrocamiento), que fue
necesario ademar y tratar con inyecciones. Cuan-
do la limpia en el cauce llegaba al pie de esta
margen y se procedia a la remocién de materiales
de derrumbe y roca alterada, la Residencia obser-
v6 movimientos en las tres galerfas, que indi-
caban un deslizamiento local de la ladera. Fue
necesario realizar excavaciones adicionales de
limpia para eliminar el material fracturado, suel-
1o, y consolidar la roca con inyecciones ; ademds,
este deslizamiento impuso modificaciones sustan-
ciales en las estructuras del vertedor. Finalmen-
te, a elevaciones superiores de la ladera derecha
se encontré una caverna de grandes dimensiones,
no localizada por las exploraciones del estudio
preliminar; después de una limpia cuidadosa, se
rellen6 con hormigén un volumen de 3000 m?,
aproximadamente. El tratamiento de la caliza en
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la cimentacion se hizo mediante una trinchera, un
dentellén de concreto de 10 m de profundidad e

inyecciones en tres lineas, dos de confinamiento

lateral y la central de sello. El comportamiento
de la presa después de 10 anos de funcionamien-

¢} Operaciéum Inicinl de In implern dzl connl de
desfogue

to ha sido excelente ; las filtraciones aforadas en
ambas madrgenes, aguas abajo, son menores de
50 1t/seg. - . )

1.3.2 Presa El Bosque. En 1954, habien§o alcan-

d} Deoenrgns de Ing turblans, libres do orolvo

Fiz 1.12 Azolve en el canal de d.csfogue de la casa de miquinas, La Venta, Gro.
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zado el agua la elevacién 1722 en el embalse de
El Bosque, Mich., se registraron filtraciones im-
portantes, tanto en los empotramientos como en
la zona del vertedor, Los aforos realizados ese
afio, no completos por la complejidad y evolucion
" del flujo a través de la cimentacién, registraron
un gasto de 0.75 m*/seg. Se realizaron varios
trabajos de inyeccion y se construyé un delantal
de arcilla compactada para impermeabilizar par-
te de la ladera derecha, aguas arriba; estos in-
tentos resultaron infructuosos. A consecuencia de
lluvias intensas en 1958, el agua en el vaso subié
a la elevacidn 1 739.6 y el total de las filtraciones
fue de 8.5 m3/seg, aproximadamente. La concen-
traciéon del flujo se hizo evidente; ocurrieron
movimientos al pie del enrocamiento de la presa,
aguas arriba, y cuando descendié el nivel en el
embalse, se localizaron en él mas de 200 puntos
de entrada del agua (dolinas) a lo largo de las
margenes. : o

De acuerdo con los estudios geolégicos del
lugar, el sitio de la presa El Bosque estd locali-
zado en lavas estratificadas de un volcdn del Plio-
ceno que hizo erupcién al N-NW de la boquilla.

Durante el Cuaternario, otro volcan multiple emi- -

_ti6 lavas muy viscosas sobre las formaciones del
Terciario de la margen derecha. Debido al enfria-
miento, se formaron bloques de muy diversas di-
mensiones, dejando entre ellos vacios que fueron
rellenados con arcilla residual y arenas del rio Zi-
ticuaro (Mooser, 1964).

La exploracién original tanto en la boquilla
como en la zona del vertedor, se efectué con ma-
‘quina rotatoria y brocas EX. Con excepcién del
empotramiento izquierdo, donde se tenia un de-
rrumbe de ladera, el resto del sitio fue considera-
, do aceptable para desplantar una presa de tierra
y roca, recomendindose inyecciones de cemen-
to y agua en el eje de la cortina, siguiendo el
método usual en esa época: inyeccién progresiva
y espaciamiento variable de las perforaciones, se-
gin el consumo de lechada previamente regis-
trado: - - ’

Dado que los huecos entre los bloques de lava
estaban principalmente ocupadés por arena fina,
la formacién sufrié erosién interna con gradien-
tes relativamente bajos; en menos de 4 afios, la
filtracién crecié de 0.8 a 9 m?*/seg. Los detalles
de la exploracién, tratamiento y observaciones
posteriores del flujo por la cimentacién, se pre-
sentardn en el cap 8.

1.3.3 Aluviones en el cauce. En México es fre-
cuente encontrar potentes depdsitos aluviales
principalmente constituidos por arenas y gravas,
en los sitios escdgidos para construir presas; el
espesor varia de 10 a 100 m. Las soluciones que
se han aplicado para reducir las filtraciones a
través de dichos mantos permeables, han sido
diversas y reflejan la adaptacién al caso par-
ticular y la evolucién de los procedimientos cons-

tructivos. Por ejemplo, la presa Abelardo L. Ro-
driguez, Son. (Marsal y Tamez, 1954), terminada
hace 20 afios, tiene un delantal de material arci
lloso compactado, de 300 m de longitud, sobre
un relleno de grava y arena, con espesor mayor
de 50 m. En cambio, la presa José M. Morelos (La
Villita) en el rio Balsas, se desplantd sobre un
deposito de arena, grava y boleos, de espesor
comprendido entre 40 y 80 m, el cual fue inter-
ceptado con una pantalla de concreto colada in
situ (1COS), de 0.60 m de ancho; las zonas adya-
centes al muro se trataron mediante inyecciones
de 20 m de profundidad, para reducir la com
presibilidad del aluvién, La misma solucién pero
formada por pilotes secantes, se uplicé en la presa
derivadora sobre el rio Xiucayucan, Pue. Un caso
similar en el rio Nazas, es el de la presa Las Tér-
tolas, Dgo.; el tratamiento consistié en formar
una trinchera de lodos, de 3 m de espesor y 20 m
de profundidad, admitiendo el paso de agua por
la parte inferior del relleno natural, relativamen-
te menos permeable que los estratos superiores.
El comportamiento en los casos antes citados
ha sido bueno, a juzgar por el gasto de filtracio-
nes en la presa Abelardo L. Rodriguez y las m=di-
ciones piezométricas en La Villita y Las Tértolas.
El cap 8 presenta detalles constructivos de las °
soluciones adbptadas y mediciones sobre la efec-
tividad de las pantallas construidas. ‘

Cuando el espesor del depdsito fluvial es me-
nor de 25 m, la solucién aplicada sistematicamen-
te ha sido la trinchera rellena con material arci-
Hoso compactado; el ancho de la base de dicha -
trinchera se fija de acuerdo con la carga de agua
y las condiciones de la roca, la cual se trata si-
guiendo especificaciones semejantes a.las adopta-
das para los contactos del corazén y las laderas.
Ejemplos de esta alternativa (SRH, 1969) son las
presas Alvaro Obregén, Son.; Lizaro Cirdenas,
Dgo.; Miguel Hidalgo, Sin.; Benito Juarez, Oax.;
El Infiernillo, Mich.; Netzahuaicéyotl, Chis., etc.

Para la preparacién y tratamiento de la roca
en las distintas zonas de una presa de tierra y en-
rocamiento, se han aplicado esencialmente los
criterios del U. S. Bureau of Reclamation (1960)
y del U. S. Army Corps of Engineers (ASCE,
1967).

1.4 ESTABILIDAD DE TALUDES

Esta seccién trata problemas inducidos por
cortes importantes en taludes naturales, asf como -
por deslizamientos de estos al almacenar agua en
el embalse.

1.4.1 Obra de toma de El Infiernillo, En los ma-
cizos de roca, lo que importa son las disconti-
nuidades y su arreglo respecto a la obra que se
va a ejecutar. Estas discontinuidades son diacla-
sas, planos de estratificacién y fracturas de ori-
gen tecténico que pueden estar limpias o rellenas
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de roca triturada, depositos hidrotermales o ma-
teriales producidos por intemperismo. El com-
portamiento de {a roca depende en la mayoria
de los casos de las caracteristicas mecanicas de
esos rellenos. E! analisis de estabilidad puede
complicarse por la presencia de esfuerzos de orni-
gen tectonico en la masa y los efectos no menos
importantes generados por las explosiones al ex-
cavar la roca. Por ejemplo, en el sitio elegido
para los vertedores de E! Infiernillo, existe una
condicion geoldgica compleja. La roca es un con-
glomerado silicificado; tiene resistencia a la com-
-presién simple de ! 500 kg/cm®, en promedio, y
es muy sensible a la accién de los explosivos. Se
especifico el uso de corte previo {pre-split), para
efectuar las excavaciones. Cuando se abrian los
portales de acceso a los taneles, ocurrié un corri-
miento del talud de 2 a 3cm, en todo el frente
de ataque y segiun uno de los planos de estrati-
ficacién, con formacién de grietas en varias zonas
del corte. Se suspendioé el trabajo y se excavaron

DETALLE DEL ANCLAJE

dos galerias de exploracién. A Sm del frente,
aparecio una franja de roca intensarnente frac-
turada y alterada. El resultado de estas investiga-
ciones fue: a) desplazar las estructuras del ver-

-tedor 12 m hacia el %10, con objeto de reducir

el volumen de la excavacién, y b) aplicar en

todos los cortes de esta zona una poscompresion .

de 7 ton/m* mediante anclas, inclinadas 45 gra-
dos respecto a los planos de estratificacién y de
i8 a 25m de profundidad (fig 1.13). Las anclas
son barras de 1.25 plg, espaciadas 2.5 m y some-
tidas a tensién de 42 ton; también se usaron an-
clajes formados por 14 alambres de acero, de
7mm de didmetro. Ambos tipos se alojaron en
perforaciones de 7.5 cm, fijando a la roca el tra-

mo interior de 4 m, con mortero inyectado. Perié-

dicamente se ha verificado la tensién y a partir
de la segunda revisién, la pérdida de carga en las
anclas ha resultado menor de diez por ciento. En
otros proyectos de la CFE, como EI Novillo,
Sta. Rosa y La Soledad, se ha usado el anclaje

Fig 1.13 Taludes en la obra de toma de
El Infiernillo posgomprimidos
con anclas
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antes descrito para consolidar los empotramien-
tos de las cortinas respectivas (arco-bdveda), ast
como los macizos de roca vecinos a las estruc-
turas de dichas obras.

1.4.2 Derrumbe en El Bosque, En esta presa
se observé el desarrollo de fuertes filtraciones,
para niveles en el vaso superiores a la eleva-
cién 1722 (inciso 132). A 1km de distancia,
aguas abajo y en la ladera izquierda, las salidas
de agua eran concentradas, brotando por el con-
tacto entre bloques de basalto y derrames mas
impermeables "del Terciario. La ladera de este
tramo del rio tiene taludes de 1:1 y apariencia
de un macizo muy competente ; sin embargo, en

. fotografias aéreas se observan huellas de anti-

guos deslizamientos en esta zona, De acuerdo con
exploraciones geolégicas realizadas durante la
campafia de tratamiento de la cimentacién bajo
la presa, se establecié la presencia de un valle
sepultado por el domo miltiple (fig 1.14). El
flujo de agua antes citado ocurria por este acci-
dente geolégico, desconocido antes que la ladera
deslizara. El movimiento se produjo en forma
sibita, durante la noche, sin que los pobladores
del lugar advirtieran el peligro. Abarca una lon-
gitud de 300 m, tiene una altura de 100 m, aproxi-

madamente, y preseuta la forma de un anﬁteatro :

(fig 115) Lk
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La superficie de falla salia a nivel del cauce y
quedaron intactos pequefios prados e instalacio-
nes rurales; movimientos posteriores convirtie-
ron al talud en una masa informe descubriendo
un escarpe vertical en la parte superior. No
cabe duda que de ocurrir este deslizamiento a
menor distancia de la presa, habria puesto en pe-
ligro su estahilidad.

1.4.3 Deslizomiento en la margen derecha de
Sta. Rosa. La presa es del tipo arcu-béveda,
de 114 m de altura y 12 m de espesor en la base,

construida sobre el rio Santiago, Jal. Cuando s& . |

excavaba el canal de acceso al vertedor, en la-
margen derecha, ocurri6é un deslizamiento que
tenfa la apariencia de un fenémeno local; los
movimientos aumentaron durante la época de llu-

vias. Después de cerrar la presa en. 1962 y so-

brelevar el agua en el embalse, se reactivd la falla
en forma notoria, extendiéndose hacia aguas
arriba. Se inicié e} estudio del problema con base
en sondeos y la instalacién de piezémetros, incli-
németros y bancos de nivelacién y colimacién.
Posteriormente se colocaron extensémetros eléc-

- tricos para detectar desplazamientos desde una

estacién central. La fig 1.16 muestra la zona ad-
yacente al vertedor de excedencias afectada por

. ¢l deslizamiento y la localizacién de las secciones

de observacién, cuatro de ellas con extensémetros

T e R -_-1 - "“"“"‘W"T‘T
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eléctricos, y las restantes formadas por series de
tres bancos superficiales, originalmente alinea-
dos. La fig 1.17 presenta la evolucién de los

componentes vertical y horizontal de los despla -

zamientos registrados en dos puntos representa-
tivos del conjunto y la variacién del nivel del
agua en el embalse. * :

De acuerdo con los estudios geolégicos, el vaso
se extiende por cafiones y valles profundos la-
brados en series volcdnicas del Terciario Medio
y Superior. Se supone que las calizas del Cre-
ticeo subyacen a las rocas volcinicas. El rio
Santiago escurre a lo largo de una falla principal
que cruza el sitio de la presa, la margen
derecha. En esta drea existe un cauce sepultado
por deslizamientos antiguos, los cuales hicieron
que el rio desviara su’curso. La presa estd cimen-
tada sobre derrames de riolita, a su vez sopor-
tados por tobas compactas.

De los sondeos realizados en el deslizamiento
del vertedor, s¢ obtuvieron especimenes de la
roca, de S cm de didmetro; de estos se ensayaron
en cAmara triaxial las muestras de tobas blan-
das, bajo presiones confinantes de 4 a 8 kg/cm?
(estados natural y saturado). Las diferencias en-
tre los esfuerzos desviadores miximo y residual
son notables. El 4ngulo de inclinacién correspon-
diente a la envolvente de resistencia residual re-
sulté mayor de 26 grados. Se analizé la estabili-
dad del talud, localizando la superficie de falla
con base en las mediciones de inclinémetros y
para diferentes condiciones dei nivel del agua;

&

W
Zona de
deslizamientg A

Fig 1.16 Zona afectada por el desliza-
miento en el vertedor de la
presa Sta. Rosa, Jal.; locali-
zacién de instrumentos de
observacién

la subpresién se estimé a partir de las mediciones
piezométricas. Los calculos indican que el macizo
de roca no debié deslizar. Para que esto ocurrie-
ra, serfia necesario suponer que el -material a lo
largo de las supe:ficies de falla analizadas ti=-
ne cohesién nula y dngulo de friccion menor
de 24 grados. No es sorprendente el resultado
del anilisis, si se tienen en cuenta las dificul-
tades para muestrear tobas y lavas interestrati-
ficadas y, sobre todo, las capas del material tri-
turadas por el propio deslizamiento. La fig 1.18
muestra el perfil del terreno y la posicién de las
superficies de falla establecidas mediante los in-
clinémetros.

1.3 FUNCIONAMIENTO DE VERTEDORES

Otro aspecto del proyecto de obras hidriulicas
que tiene importancia durante la operacién, es el
comportamiento de las estructuras. vertedoras.
La tendencia reciente a construir presas cada vez
mis altas, particularmente con fines de genera-

cién de energia, contribuye a hacer el problema

mas critico. Poco se conoce sobre el escurrimien-
to de corrientes de agua a velocidad elevada
{mayor de 20 m/seg) y los modelos a escala redu-
cida no habfan permitido observar los fenéme-
nos que se comentan més adelante. A esto se debe
la investigacién que ha realizado el Instituto de
Ingenierfa, UNAM, promovida por la CFE dcl
flujo a alta velocidad (Echavez, 1969).

En México se han proyectado diferentes tipos
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de vertedores, de cresta libre u operados por
compuertas, dotados de tanque amortiguador o
deflector curvo, con descarga en canal abierto
o en tunel. Como consecuencia de problemas sur-
gidos en la adquisicién de compuertas durante la
ultima contienda mundial (1939-1945), se des-
arrollé el vertedor de cresta curva, con salto
hidraulico al pie de la misma y canal unido a la
seccion de control hidraulico, mediante curvas

pronunciadas (Hiriart, 1949). El criterio en boga

favorece el uso de compuertas, planas o radiales,
por la ventaja que ofrecen en la regulacién del
rio. El funcionamiento de las estructuras cons
truidas en las ultimas décadas, ha puesto de ma-
nifiesto varios problemas aun no resueltos. En
este sentido los tuneles vertedores de El Infier-
nillo se convirtieron en un laboratorio a escala
natural y han sido los promotores de investiga-
ciones hidraulicas de gran valor para la ingenie-
ria, Por esta razén consideramos de interés expo-
ner, con cierto detalle, los problemas que ha plan-
teado el funcionamiento de esta obra de exce-
dencias.

1.5.1 Presa El Infiernillo. los tres vertedores
estin localizados en la ladera izquierda. Cada
* estructura tiene tres compuertas radiales (7.5 x
15m) y estd conectada a un tanel de 13m de
didmetro; la cota superior de las compuertas

es la elevacién 169.0. la fig 1.19 muestra el .

corte longitudinal de uno de los vertedores,
.que fperon disefiados para un gasto maximo de

3500 m"/seg, por unidad; la avenida de discno
es de 38000 m3/seg y volumen total de 10300
millones de metros cubicos. Debido a retrasos en
la construccién de las estructuras de entrada, fue
necesario montar las compuertas del tunel 5*
arriba del cimacio, sobre un entramado de acero,
a la elevacion 167. El cierre de la presa se llevé a
cabo el 15 de junio de 1964. El nivel del agua
en el vaso alcanzé la cresta vertedora (eleva-
cién 154) el 3 de agosto de ese afio. En esa fecha,
el montaje de las compuertas de los tuneles 3
y 4 estaba terminado, a excepcion de los meca-
nismos para izarlas, y se habian completado los
revestimientos, inyecciones y drenes del tinel 5.

El flujo de agua por el tunel 5 fue normal hasta
que el caudal llegé a un volumen de 200 m®/seg;
la vena liquida no se despegé completamente
a la salida del salto de esqui, pues aparente-
mente se formé el remanso hidriulico dentro
del tinel. A partir del citado gasto, la turbulen-
cia y la cantidad de aire incluida aumentaron
en forma apreciable y se empezaron a escuchar
.ruidos desde la galeria de drenaje de la eleva-
cién 80 y desde el tinel 4. A medida que el cau-
dal aumentaba, el tirante en el.tinel era mayor
que el previsto por las mediciones en el modelo
hidraulico. Para el gasto de 400 m*/seg se hicie-
ron determinaciones de velocidad superficial; el
tiempo medide con flotadores entre la entrada
y el portal de salida varié de 15 a 16 seg. El aire

* Los tineles vertedores se distinguen con los mime-
ros 3, 4 y 5, contados ‘de aguas arriba hacia la presa.
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Fig 1.17 Desplazamientos verticales y horizontales en dos estaciones del vertedor
de Sta. Rosa
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arrastrado por el escurrimiento era importante
y continuo. A principios de septiembre se observé
pulsacion en la corriente de aire, aumento de tur-
bulencia y formacidn de ondas estacionarias en el
interior del tdnel. Para un gasto de 1 000 m?/seg,
el nivel del agua a la salida alcanzaba a la sec-
cién diametral del tinel 5. El 13 de septiembre
se registré un brusco incremento de 1.5m en el
tirante de agua y disminucién en la velocidad
superficial ; el tiempo de recorrido de flotadores
entre la entrada” y el portal de salida resulté
variable entre 32 y 48 seg, en cinco determina-
ciones. Evidentemente el funcionamiento del ver-
tedor era anormal, pero no podia ponerse fuera
de servicio porque continuaba el montaje de las

.- compuertas radiales y los mecanismos de opera-

cion. Este trabajo se termind el 21 de septiembre
de 1964. El 22 del mismo mes se interrumpieron
las descargas del embalse para inspeccionar los
vertedores.

Se presentan a continuacién las observaciones
ilustradas por las fotografias de la fig 1.20: -
a) Tinel 5. No acusaba daiio apreciable en la sec-

/

cién vertedora ls'i en la transicion; defectos tales
como agujeros para anclar formas y placas de
acero, no habtan inducido desgaste visible en el
concreto. En la junta de la transicién y el codo,
se desprendieron dos masas de concreto reforza-
do, ubicadas simétricamente en relacién al plano
vertical que contiene al eje del tinel, y que corres-
ponden a zonas de colado dificil. A partir de la
dltima junta del codo y en una longitud de 40m,
la mitad inferior del revestimiento desapareci6.La
profundidad media de socavacién en la roca (con-
glomerado silicificado) fue de 4 m, con un maxi-
mo de 8 m; coincidié con una fractura geolégica
importante. El volumen de materiales socavados
por el agua resulté de 1 200 m?, aproximadamen-
te. El concreto de la clave no se derrumbé en-
esta parte del tinel 5. Aguas abajo y en un tramo
de 100 m, se observé erosién intensa del revesti-
miento, seguramente producida por los bloques
de concreto y de roca acarreados por el agua. En
el resto del tinel, hasta el portal de salida, no se
apreciaron dafos de consideracién. &) Tunel 3.
Operé con gastos variables entre 500 y 110 m*/seg
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(=)

(b)

Fig 120 Dafios en el_hinel 5 de El Infiernillo

el dia 21 de septiembre y tan solo durante una
hora. No se_ registraron perjuicios importantes,
excepto erosién incipiente en la parte final del
codo y el tramo adyacente del tinel, donde el
concreto habfa sido mal colado. ¢) Tinel 4. De-
bido a que no se habia terminado el tratamiento
con inyecciones detris del revestimiento, esta

- estruetura no - entré _en- operaﬂén hasta. fines

de 1964,

Las reparaciones del tinel 5 se iniciaron de in-
mediato y consistieron en los siguientes trabajos:
a) Limpia superficial y extraccién de la roca suel-
ta por medio de martillos neuméticos, en las
zonas dafiadas del codo; .instalacién de anclas
de 1 plg de didmetro y 6 m de longitud, con

irea tributaria de 2 m*; colado de concreto refor- -

zado con barras de 1 plg espaciadas cada 30 cm,

en dos direcciones y ligadas a las anclas. &) An-
claje del revestimiento de la clave no afectado

por la destruccién, aguas abajo del codo, median-
te barras de acero de las mismas caracteristicas
que las indicadas en el punto anterior.’ c) Repo-
sicién de la roca y ‘el revestimiento, con hormi-
g6n en la parte inferior del tinel, previa limpia,
" colocacién de tubos para inyectado y refuerzo
de barras de 1 plg de didmetro, a cada 40cm, en
tres dlreccmnes ortogonales.

Durante el mes de julio de 1965, el tinel 3 acu-
s6 daiios severos en un tramo de 30 m de longi-
tud, a continuacién del codo. El revestimiento de
la cubeta desaparecié y la erosién afecté a la
roca, El volumen estimado de la socavacién fue
de 400 m®. Las fotografias de la fig 1.21 mues-
tran dafios registrados en este caso. Las ins
pecciones del tunel se hacian cada 48 horas. La

rcparamén del revesurmento fue ejecutada en for-"
ma similar a la descrita para el tinel S. Debido
a los dafios sufridos por este tunel, duranie los

L (=) -
: o, e oL i et L G
Z - 1

Fig 1.2i Erosiéa cn el tinel 3 de El Infienillo
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meses de agosto y septicmbre el agua descargd
por los tuneles 4 ¥ 5. En ellos se registraron ero-
siones superﬁma‘es que se reparaban a medida
que ocurrian. ¢

En la temporada dt lluvias de 1966, se opera-
ron los tres vertedores. No se observaron mayo-
res dafios. Sin embargo, fue necesaric reparar
erosiones que aparecian con frecuencia aguas aba-
jo del codo y en la junta de unién de este con la
transicion superior.

En 1967, la operacién de los vertedores fue
normal hasta mediados de scptiembre. El dia 26
de ese mes se generd una perturbacién metedrica
que abarcé la parte central del pais y se super-
puso a otra que avanzaba a lo largo de la costa
del Pacifico. El resultado fue una avenida sin
precedentes en la historia del rio Balsas, cuyo
hidrograma en El Infiernillo se present6é en la
fig 1.3. Debido a que estaba en construcciéon
la presa Jos¢ M. Morelos, 40 km aguas abajo, fue
necesario limitar a 6 000 m®/seg la descarga en
El Infiernillo; esta se aumentdé tres dias mas
tarde a 7000 m?/seg, después de sobrelevar la
presa Morelos 2.50 m arriba de la cota de seguri-
dad que se habia establecido previamente. Se
operaron en El Infiernillo los tres tineles verte-

dores con las compuertas radiales abiertas par-
cialmente; en 13 dias se desalojé un volumen
de 5527 x 10*m?*, y el total correspondiente a
esta avenida excepcional fue de 7940 x 10*m?,
operando !a obra de excedencias en forma conti-
nua durante 36 dias. La fotografia de la fig 1.22
muestra el embalse y la salida de los vertedores
cuando el agua alcanzaba el nivel maximo, ele-
vacién 17231 (corona de la cortina, elevacién
180.00). Los darios registrados en los tineles ver-
tedores fueron moderados; en total, hubo que
reponer 350 m* de concreto. El mas afectado fue
el tiinel 3, donde se erosioné un tramo de 20m

- con profundidad de 2.5m.

Debido a la operacién exhaustiva de la planta

) Erogacidn, en
Volumen escurri- .
Afto miles de o8
do x 104 ma I peso.
1964 8 200 2113
1965 10 228 4 086
1966 { 7 355 1287
1967 10 783 547
1968 119 5 -

" :nl’nn expresar las eroguciones en délares, dividase por

Fig 1.22 Vista aérea de los vertedores de El Infiemnillo hmdommdo durante Ia
avenida (sep 1967)
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Fig 123 Presa Netzahualcédyotl, Ver-
tedor de operacién mos-
trando la parte dafada del
tanque amortiguador

hidroeléctrica y a escurrimientos normales en el
rio Balsas, las descargas anuales por los verte-
dores, durante el periodo 1968-1971, fueron me-
nores de 1200 X 10* m*; los dafios en los tltimos
afios han sido menores.

La tabla anexa presenta los volumenes escurri-
dos por los tres tiuneles de 1964 a 1968 y los
costos de las reparaciones.

"1.5.2 Presa Netsahualcéyotl (Malpaso). Debe ha-

cerse notar que los daiios ocasionados por corrien-
tes de alta velocidad se presentan a continuacién
del codo de un tinel vertedor, donde existe un
cambio importante de direccién; también se ha
registrado desgaste excesivo en las estructuras

-
E

de algunos vertedores de canal abierto que re-
matan en deflector curvo. Los problemas han

‘'sido, en general, menores en las obras de exce-

dencias dotadas de tanque amortiguador. Un caso
digno de mencién por los voliimenes que ha des-
cargado, es el vertedor de la presa Netzahualcé-
yotl; en los cinco primeros afios de operacién
habfan pasado 70 x 10* m®, aproximadamente,
con gastos maximos de 1 500 m*/seg, y la erosién
del concreto, solo apreciable en el.tanque amorti-

- guador, era relativamente pequefia. En octubre de

1970, al suspenderse el derrame del vertedor
de operacién, se observé que algunas losas del
revestimiento estaban desprendidas y apiladas
en el talud de salida del tanque amortiguador

"]
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(fig 1.23). Desaguado este, se pudo compro-
bar que el 60 por ciento del revestimiento del
piso habia sido destruido por el agua y que la
roca de cimentacién presentaba erosion hasta de
6, de, profundidad, bajo su nivel original, a
lo largo del sistema de fracturas predominante
(fig 1.24). Estudios con modelos hidraulicos veri-
ficaron que la causa del dafo era el desarrollo de
una subpresién no tomada en cuenta, al proyec-
tar el revestimiento de concreto y su dnclaje a la
roca de cimentacién (Sanchez Bribiesca et al,
1971). La reparacion se efectud con base en las
mediciones de laboratorio, lo que obligé a au-
mentar el espesor de las losas y el anclaje de
sujecién, con un costo aproximado de 20 millo-
nes de pesos.

A rajz de la experiencia adquirida al operar
los vertedores de El Infiernillo,
en el requisito de flexibilidad funcional para las
obras de excedencias. En efecto, considerando
que se contaba con tres estructuras independien-
tes en el citado caso, las reparaciones se pudie-
ron realizar sin mayor interferencia. Por tal ra-
z6n, la presa La Angostura, Chis., contard con
dos vertedores gemelos, dotados de compuertas

_y saltos de esqui, con capacidad para descargar

un gasto maximo de 6 500 m*/seg.

hace hincapié -

1.6 COMENTARIOS

Los ejemplos examinados no son los unicos
que se han encontrade durante el proceso de
construccion de las presas de México, en los ul-
timos 30 anos. Puede afirmarse que en toda obra
de este tipo se han presentado problemas de di-
versa indole. La geologia, la informacion hidro-
l6gica disponible, la incertidumbre de los fenéme-
nos naturales y las circunstancias econdmicas
y contractuales que concurren-durante la reali-
zacién de un proyecto hidraulico, hacen que sea
remota.la posibilidad de dos casos iguales. Por
ello, el diseiio de este tipo de obra debe ser flexi-
ble y puede considerarse terminado despud¢s de
haberlo expuesto a varios afos de operacién.
Ademais, la ocurrencia de meteoros imprevisi-
bles, la accién de sismos como el de Anchorage,
Alaska, los avances de la mecdnica de suelos y
de rocas en época reciente, han conducido a la
revisién de estructuras que aparentemente han
tenido un comportamiento normal. Los criterios
generales y la experiencia en este campo de la
ingenieria, constituyen las bases de trabajo; pero,
en muchos casos, es tan complejo el problema o
las incégnitas involucradas, que debe proyectar-
se la presa a medida que se construye, con apoyo
en mediciones de campo.

Fig 124 Presa Netrahualcéyotl. Losas del ﬁnqm amortiguador desplazadas hacia

aguas abajo



CAPITULO 4

Criterios de diseno

INTRODUCCION

El proyecto o disefic de una presa de tierra y
enrocamiento consiste en la determinacién, sobre
bases racionalcs, de todos los detalles referentes
< a localizacion, geometria y-constituciéon de la cor-
tina y estructuras colaterales o accesorias. Todo

proyecto debe complémentarse con un programa

de ejecucién y una estimacién de costos.

Una presa en operacion es, en cualquier caso,
un sistema cuyos elementos estdn interrelacio-
nados y se afectan mutuamente. Su proyecto, por
tanto, solo puede enfocarse en conjunto. Sin em-
bargo, aqui se abordaran principalmente los as-
pectos relativos a la estructura de retencién (el
dique y su cimentacién). Se sefialarin las rela-
ciones entre estos elementos y los que constitu-
yen la obra, pero no se discutira en detalle el
disefio de estructuras colaterales,.como las verte-
doras o las de toma.

La concepcién general y los detalles de disefio
de la cortina de una presa se deben determinar

escogiendo, entre las diversas alternativas de cor- '

tina y tratamiento de cimentacién’ que ‘'se adap-
tan a las condiciones del sitio, aquella cuyo costo
total esperado Cr es mfnimo. Dicho costo puede
expresarse: I

‘ C|-=_-: .C. +~§ P[Cd’;] {4:1)

~i

dondg:

C, ' costo inicial esperado

¢ costo consecuente del dafto de tipo i

p« probabilidad del daio de tipo i -
Plepd valor presente de ¢y

La ec 4.1 es util en la comparacién de alterna-

tivas, aun cuando la estimacién de p¢ y ¢ no pue-
da formalizarse. ,

Puede apreciarse ficilmente que, teniendo en
cuenta las implicaciones de la falla de una corti-

7

na,* se justifica disefiar estas obras de modo que
su seguridad esté més alld de toda duda razona-
ble, pues para lograrlo generalmente se incurre
en costos que son un minimo porcentaje del costo
esperado de falla. ‘

En la estimacién de C, debe considerarse que
el costo de imprevistos durante la construccién
puede ser significativo, particularmente en cuan-
to al tratamiento de la cimentacién para reducir
el flujo de agua: El costo esperado de dichos im-
previstos disminuye si: a) se aumenta el grado
de detalle de las investigaciones de campo; b) se

pone extremo cuidado en la planeacién del pro-

grama de construccién, teniendo en cuenta clima
y tiempo disponible, y c) se cuenta con experien-
cia previa significativa en Ia ejecucién de cada
detalle del diseiio.

4.1 FACTORES QUE AFECTAN AL PROYECTO

Los factores que mis afectan el disefio de una
cortina de tierra y enrocamiento son:

a) funcién de la obrp —— _

b) tipo, cantidad y localizacién de los materia-
les utilizables

¢) caracterfsticas de la boquilla, cimentacién
y vaso

d) clima y tiempo disponible para la ejecucién

¢) caractferisticas geolégicas y sismolégicas re-
gionales

{) importancia de la obra

Estos constituyen los que podrian llamarse
factores objetivos del disefio. Sin embargo, fi-
jos todos ellos, pueden existir varias alternativas
igualmente satisfactorias, al menos aparentemen-
te, para muchos de los componentes del proyecto.
Mis atn, ante la necesidad de asignar probabi-

* Dichas implicaciones incluyen los dafios en la pro-
pia presa y aguas abajo, y la pérdida de los beneficios
derivados del funcionamiento de la obra,
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lidades a diversos tipos de daiio (ec 4.1), en
ningun caso la solucidn adoptada serd indepen-
diente de factores subjetivos como la experiencia
. y preferencias del proyectista, o su interpretacion
personal del comportamiento satisfactorio o in-
deseable de otras obras en condiciones similares.
Todo esto se dcbe en gran medida a que el nu-
mero de variables involucradas es tan grande y
las relacionces entre unas y otras pueden ser tan
sutiles, que es imposible hacer la evaluacidén for-
mal de los efectos de todas ellas al proyectar una
obra de esta naturaleza.

Es dificil determinar a priori la relativa impor-
tancia de los seis factores objetivos enumerados.
De hecho, en cualquiera de ellos puede estar con-
tenido el detallé de mayor importancia de un pro-
yecto y, dado e] gran nimero de aspectos que el
ingeniero debe "atender, siempre existe la posi-
bilidad de que ese detalle no ses estimado ade-
cuadamente y aun de que pase inadvertido. De
aqui la importancia de un analisis cuidadoso
de todas las partes del proyecto y de una evalua-
cién apropiada, durante la construccion, de las
condiciones que puedan sugerir modificaciones
benéficas al proyecto original\ Es evidente que
cuanto .mas detenidamente se analicen los deta-
lles del proyecto y sus implicaciones, menor sera
¢l nimero de imprevistos que ameriten modifica-
ciones al disefio durante la ejecucién] pero estas
generalmente no podrin eliminarse del todo. En
cualquier caso, dichos cambios deben introducir-
se oportunamente y ser tales que puedan adap-
tarse al criterio general con que se elaboro el
proyecto.

Algunas veces, principalmente en obras que se
ejecutan por etapas, es conveniente basar las mo-
dificaciones a! proyecto original en el estudio del
" comportamiento previo. En la parte F se conside-
ran, con mayores detalles, [a obtencién, interpre-
tacién y uso de tal informacién.

No es posible establecer un proceso sistematico
en el andlisis del conjunto de factores seiialados
anteriormente. A continuacién se presentan algu-
nas formas en que cada uno de esos factores
puede afectar al disefio.

4.1.1 Funcién de la obra. Es evidente que la
funcion de la obra es un factor determinante
de las dimensiones de la cortina y de las obras de
excedencias, pero también afecta las condiciones
de disefio o tratamiento de la cimentacién y de
los empotramientos y las del talud de aguas arri-
ba, principalmente. En efecto, las pérdidas de

agua por flujo a través de la cimentacién y de los

empotragnientos, que son aceptables en su caso,
pueden ser excesivas en otro, dependiendo de Ia
finalidad de la presa (almacenamiento o deriva-
cion). Ademas, la funcién de la obra, al deter-
minar el régimen hidraulico de operacioén, influye
en las medidas que han de adoptarse para el di-

sefio del talud de aguas arriba por lo que toca
-a su estabilidad ante vaciado rdpido del embalse.

4.1.2° Materiales. En principio, practicamente
cualquier material o conjunto de materiales
térreos no solubles y con propiedades estables
puede servir para la construccién de una presa
de tierra y enrocamiento. Sus propiedades meci-
nicas (resistencia, compresibilidad y permeabili-
dad) gobernarin la geometria de la cortina. Ade-
mads, la cantidad y localizacién de los materiales
disponibles afectaran la distribucion y dimensio-
nes de las diferentes zonas del dique.

En general, 1a seleccién y distribucién de los
materiales que han de emplearse en la cortina
deben hacerse balanceando por una parte las dis-
tancias de acarreo, y por otra las operaciones de
extraccién y proceso de los materiales, con obje-
to de obtener el minimo costo de terraplén. Por
ejemplo, si los suelos granulares y cohesivos mas
préximos al sitio se encuentran separados unos
de otros (estratificados o en bancos diferentes),
quizd la soludién mds econdmica sea una sec-
cién de materiales graduados, en tanto que tra-
tindose de depdsitos erriticos o mezclas con
un dominio granulométrico muy amplio (depé-
sitos aluviales, formaciones intemperizadas in
situ, etc), el costo de cualquier proceso para la
seleccidn de materiales puede mejorar la alter-
nativa de seccién homogénea.

Sin embargo, es Fécil imaginar excepciones a lo
anterior; por ejemplo, cuando en el primer caso
los materiales son mal graduados o cuando, en

" el segundo, el material mas barato disponible no

cumple las condiciones dé impermeabilidad im-
puestas por la funcién de la obra. Pero, a pesar
de esto, el disefioc mds econdmico de la cortina
serd seguramente aquel en que los materiales de
menor costo se utilicen en los mayores volime-
nes, con una distribucién que permita satisfacer
simultdneamente las condiciones de impermeabi-
lidad y resistencia de la cortina.

4.1.3 Caracteristicas de la boquilla, cimentacién
y vaso. Las caracteristicas topogrificas y meci-
nicas de la cimentacién pueden ejercer una gran
influencia en diversos aspectos del disefio de una
presa de tierra y enrocamiento. En cualquier
caso, la cortina debe disefiarse de modo que se
adapte en todos sus detalles a dichas caracteris-
ticas.

La primera condicién sera elegir la localizacién
y orientacién del eje de la cortina, de modo que
el volumen y las operaciones para el tratamiento
de la cimentacién sean minimos, en lo que influ-
yen otros factores ademds de los topograficos.
En efecto, cuando las propiedades mecénicas de
la cimentacién o el espesor de sus mantos con
caracteristicas desfavorables varian mucho en el
sitio elegido, la economia resultante de la opti-



ma localizacion del eje del dique generalmente
justifica estudios mds detallados y el analisis de
mayor numero de alternativas.

Los problemas constructivos seran muy dife-
rentes en una boquilla angosta y en una amplia.
En el primer caso se justificar cualquier esfuer-
zo por lograr el disefio mis simple posible, que
permita una ejecucién libre de problemas de
circulacién y de espacio de trabajo.

En cuanto a la estabilidad de la cortina, siendo
iguales todas las otras condiciones, una boquilla
estrecha seri siempre mas favorable, si bien el
efecto confinante de los empotramientos no se
puede cuantificar en forma confiable.

Lo mismo puede decirsé de las condiciones mas
propicias de una boquilla angosta con empotra-
mientos convergentes hacia aguas abajo, en com-

paracion con el caso en que los empotramientos -
-divergen hacia aguas abajo, principalmente cuan-

do la cimentacion o los empotramientos presen-
tan superficies de debilidad en la direccién nor-
mal a Ja cortina.

Por. otra parte, los valles angostos suelen ser
desfavorables porque ofrecen empotramientos con’

taludes irregulares o muy empinadas, que favore-
cen la'aparicién de grietas por asentamiento di-
ferencial (fig 4.1). Estas circunstancias se refle-
jaran en las caracteristicas y distribucién de
los materiales en la cortina, por lo que habri que
incluir suelos impermeables capaces de compor-
tarse pliasticamente bajo grandes deformaciones,
asi como zonas granulares de transicién de ma-
yor espesor. El cuidado que se aplique a las con-
diciones de compactacién en las zonas criticas
debera ser también mayor que el ordinario.
Finalmente, en la boquilla angosta, las eco-~
nomias que resultan de anilisis de estabilidad
muy refinados pueden ser insignificantes. En
cambio, si se trata de una cortina de cualquier
altura en un valle muy abierto, la’ minimizacién
de la seccién del dique es de la mayor importan-

_ cia desde el punto de vista econémico.

En cuanto a las caracteristicas de la cimen-
tacién, su compresibilidad y resistencia pueden
obligar a aumentar las dimensiones de la cortina
en la base, mas all4 de lo que en otras condi-

" ciones se requerirfa, para evitar. asentamijentos

diferenciales o fallas. por cortante. En una cimen-
tacion constituida por suelos granulares suscepti-
bles de compactacién o de pérdida de resistencia
bajo efectos dindmicos, una parte crucial del pro-
yecto serd el mejoramiento de las condiciones
de tales depésitos bajo la cortina y en sus cerca-
nfgsaparticulannente en regiones de alta sismi-
cidad.

Cuando el problema m4s importante de la ci-

- mentacioén est4 ligado al flujo de agua a través

de ella, su influencia en el proyecto puede ser
también apreciable. Por ejemplo, la posibilidad
de que una pantalla impermeable de cualquier
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Fig 4.1 Agrietamiento transversal por asentamiento di-
ferencial del terraplén en una boquilla jrregular

tipo pueda no ser eficiente implica la necesidad
de proporcionar un sistema-de drenaje de la ci-
mentacion y del terraplén cerca del talud aguas
abajo (filtros, pozos de alivio, galerias de dre-
naje, etc).

Normalmente, “detalles geolégicos menores™ *
de la cimentacién son determinantes de las con-
diciones de seguridad de toda la cortina, o de la
efectividad de ciertos componentes del proyec-
to, principalmente en lo que se refiere al con-
trol del flujo de agua a través de la cimenta-
cién ** (sec 4.5).

Por otra parte, de una manera indirecta, las
caracteristicas topograficas y geolégicas del sitio
pueden también afectar el disefio, ya que influ-
yen en el manejo del caudal del rio durante el
periodo de construccién. En efecto; si el rfo es
desviado por medio de tineles con objeto de tra-
bajar simultineamente en toda la longitud de ia
cortina, o si se utiliza una seccidn de cierre, cier-
tos aspectos del disefio pueden ser diferentes.

Si se hace una seccién de cierre, deben tomarse ™~
medidas especiales para evitar grietas por asen-

~ tamientos diferenciales del terraplén. Por ejem-

plo, se requeririn materiales mas plasticos (ma-
yor indice de plasticidad y/o mayor contenido
de agua de colocacién) en las zonas impermea-
bles, y mayor espesor de filtros y zonas de tran-
sicién, especialmente aguas arriba, para prevenir
una falla catastréfica en caso de agrietamiento.
Si se usan atagufas de dimensiones sidera-
bles, se acostumbra que formen parte de la cor-
tina, por lo que habrin de disefiarse como obras
permanentes en cuanto a caracteristicas de los
materiales y condiciones de colocacién.
También es posible, aunque poco usual, dise-
flar una cortina de enrocamiento para permitir

* Este término, empleado por Terzaghi (1960), se re-
fiere a todos aquellos detalles de estratificacion, fisura-
miento, permeabilidad, compresibilidad, etc, en cuyas
caracteristicas y variaciones locales puede residir la di-
ferencia entre dos sitios con condiciones geolégicas gene-
rales idénticas. . .

** Por control del flujo de agua a través de la cimen-
tacién de una presa no debe entenderse su completa
eliminacién ni su reduccién a cantidades pequeiias, sino
su_manejo por medio de pantallas impermeables o dre-
naje, de modo que no ponga en peligro ni la estabilidad
ni ¢l funcionamiento satisfactorio de la obra.
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el paso del agua sobre ella durante cierta etapa
de la construccién en época de avenidas (Weiss,
1951). Esto se justifica si las caracteristicas del
sitio y el programa de construccion hacen mas
econdmica dicha solucidn que prever una desvia-
cién con capacidad suficiente para descargar ave-
nidas extraordinarias.

Las caracteristicas topogréficas del vaso afec-
tan al disefio, sobre todo en lo que se refiere a
proteccién contra el oleaje en el talud de aguas
arriba y dimensiones del bordo libre. Las ca-
racteristicas geolégicas del vaso también deben
tomarse en cuenta, pues las condiciones de in-
estabilidad o estabilidad casi critica de taludes
naturales pueden ser acentuadas por la satura-
cién e inundacion de algunas formacioncs duran-
te ¢l llenado del embalse. Si bien los efectos de
- un deslizamiento de grandes proporciones en el
vaso, y aun la posibilidad de tal deslizamiento,
dificilmente pueden anticiparse al proyecto (Miil-
ler, 1964), pequefias zonas con condiciones de
estabilidad desfavorables deben investigarse con
detenimiento, principalmente en la vecindad de
la cortina, de la obra de toma y de la de exceden-
cias en estudio, pues su localizacién puede gober-
nar la de estos componentes del proyecto.

4.1.4 Clima y tiempo disponible para la cons-
truccion. Generalmente los factores clima y tiem-
po disponible para la construccién estan ligados

entre sf, y pueden influir en el-proyecto de una-. -

cortina de tierra y enrocamiento mucho mas que
en el de otro tipo de presa. En México, las ma-
yores limitaciones por estos conceptos frecuente-
mente son impuestas por la lluvia, pero en otras
regiones los inviernos muy severos o las sequias
extremas pueden resultar de la mayor impor-
tancia. .

Cuando la construccién se lleva a cabo en

un periodo corto, el aspecto clave consiste en pro-
gramar la ejecucién de modo que las diversas
operaciones no interfieran entre si. Cualquier
esfuerzo por reducir en el proyecto la interde-
pendencia de las diversas operaciones de cons-
truccién esta justificado en- tales casos.
- Si el clima es lluvioso y el tiempo para la cons-
truccién es muy reducido, la posibilidad de una
cortina de altura media o grande, de seccién
homogénea, quedaria pricticamente descartada
- por las dificultades para el control del contenido
de agua de compactacién y por la magnitud de
las presiones de poro que se desarrollarian en el
terraplén durante la construccidn. En estas con-
diciones, una seccién mixta con corazén arcilloso
delgado o una de enrocamiento con pantalla im-
permeable de concreto serian altermativas me-
jores.

Quando, en las mismas condiciones anterio-
res, el tratamiento de la cimentacién no es un
problema mayor, el proyecto de una cortina con

corazén impermeable de arcilla puede ser mds
adecuado si se adopta un corazén inclinado que.
si este es vertical, pues en el primer caso las ope-
raciones constructivas de !a porcidén de materia-
les permeables estd menos sujeta a contingencias
debidas a la construccion de la zona impermea-
ble, es decir, una y otra porciones son menos
dependientes entre si en cuanto al programa de
construccion, pues el material del corazén incli-
nado puede colocarse indistintamente durante la
construccion de la zona permeable de aguas aba-
jo o después de ella. Todo esto redundaria en

mayor flexibilidad para formular el programa

de construccién.

Ademads, si el inyectado de la cimentacién . )

constituye una parte "importante del proble- - |
ma constructivo, puede ser necesario hacer el
tratamiento de esta simultineamente, o aun des-
pués de la construccién de la cortina. Para ello
se requerird una galeria de inyectado en el inte-
rior del terraplén o la perforacién de este desde
el exterior después de la construccién. Es obvio
que en dichos casos un corazén vertical, y no
uno inclinado, es la solucién conveniente.
Cuando el tiempo disponible impone una eje-
cucién muy ripida en una cimentacién arcillosa,
un factor clave es el desarrollo de presiones de
poro en la cimentacién y sus consecuencias en la
estabilidad de la obra. Esta es una de las situa-
ciones mas criticas que pueden presentarse en la
construccién de presas de tierra, pues para ase-
gurar la estabilidad de la cortina en condiciones
de construccién con la rapidez prevista, se re-

. quiere incrementar el volumen del terraplén mu-

cho mis alld de lo que seria recesario con un
calendario de ejecucién mais amplio. Esto a su
vez implica incurrir en costos elevados que pue-
den reducir, anular o sobrepasar las economias
logradas a través de un periodo de construccién
breve. Por tanto, el tiempo de ejecucién y el volu-
men de la cortina deben balancearse, en casos
como este, para lograr un buen disefio. Dicha con-
dicién de compromiso generalmente requiere la
aceptacién de factores de seguridad muy préxi-
mos a uno en cuanto se refiere a la estabilidad
durante la construccién. Este riesgo solo puede
correrse si dicho factor de seguridad est4 basado
en datos confiables, obtenidos por medio de la
interpretacion inmediata de cuidadosas observa-
ciones del comportamiento: presiones de poro,
asentamientos y desplazamientos horizontales en
el terraplén y la cimentacién.

4.1.5 Condiciones geoldgicas y sismoldgicas. Asi
como las caracteristicas geolégicas del sitio y de
la regién influyen en la eleccién del tipo de pres
mas adecuado, también afectan la localizacié
detallada y los criterios de disefio de los diver-
sos componentes de la presa una vez escogido el
tipo de esta.
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En primer lugar, las condiciones geolégicas
{ademas de las topograficas) determinan la loca-
lizacion de vertedor, tuneles de desviacién, obra
de toma y casa de mdquinas. En la eleccion del
sitio para el vertedor y en el disefio de este, por
ejemplo, deben considerarse la susceptibilidad a

la erosién de Ia roca en la descarga, y la sensi- -

bilidad de los materiales de la cimentacién a las
vibraciones que se producirdn en la estructura
disipadora al pie del vertedor.

La naturaleza de las formaciones superficiales
¥ su resistencia a la erosidén en toda la cuenca tri-
butaria, asi como los tipos y la intensidad de los
agentes erosivos, influyen en el disefio y en su
vida util porque determinan el volumen de azol-
ves que llegara a la presa. :

Por otra parte, son frecuentes los casos en que
el lecho del rio esta labrado a lo largo de una
falla, y la presencia de esta debe vonsiderarse en
la localizacién y en los detalles de disefio de la
presa. Por ejemplo, si hay indicios de actividad
reciente y no existe otra alternativa que cons-
truir la presa a través de la falla, deben tomarse
medidas especiales de proteccién contra el agrie-
tamiento y estimarse las consecuencias de este
en las peores condiciones posibles, antes de acep-
tar ¢l riesgo implicito en tal proyecto.

Ya se consideré la influencia de otras condi-
ciones geolégicas en la boquilla y en el vaso (es-
tabilidad de taludes naturales y localizacién de
los sitios peligrosos con respecto a las diferentes
partes de la obra); mis adelante se describirdn
ciertos casos particulares. que ilustran diversos
aspectos geolégicos. ,

- Por lo que se refiere a las caracteristicas de

sismicidad de la regién, debido a que las posibi- -

lidades de anélisis del comportamiento de una
presa de tierra sometida a excitacién dindmica
son muy limitadas, generalmente el criterio de
disefio en una zona sfsmica es mas conservador;
pero las medidas necesarias para reducir los ries-
gos hasta niveles aceptables, son dificiles de cuan.
tificar (parte E). En general se debera tener en
cuenta,.al adoptar dichas medidas especiales, el
tamafio'y funcién de la presa, ubicacién del vaso,
capacidad del embalse y aun la rapidez con que
puede vaciarse en.caso de emergencia,

4.1.6 lmporuua;'i'ae la obra. Finalmente, ya
que lo importante no es evitar las fallas o defec-

- .tos en sf, sino sus consecuencias negativas, todos

los aspectos del disefio de una presa serdn afec-
tados, principalmente en lo que se refiere a los
coeficientes de seguridad, por factores como la
capacidad del vaso y su localizacién con respecto
a centros de poblacién y zonas de gran valor eco-
némico, y por la importancia intrinseca de la
obra. La magnitud estructural de la presa serd

~ también un elemento de consideracién, pues una

cortina de dimensiones sin precedentes involucra-
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ra mayores incertidumbres que otras cuyas carac-

 teristicas pueden compararse con casos de com-

portamiento conocido,

4.2 CAUSAS POTENCIALES DE FALLA

Dado que el disefio. y la construccién de presas

- de_tierra_estan basados aun en gran medida en’

congcimientos empiricos, resulta especialmente
util revisar la experiencia acumulada en relacién
con lus casos de comportamiento. inadecuado,
antes de discutir con detalle las condiciones de
un buen disefio.

Tabla 4.1. Resumen de las causas mas importantes
de fallas (segun Middlebrooks, 1953)

Causas de la falla parcial o total Poreenfaje
Desbordamiento 30
Flujo de agua , 25
Deslizamientos - 15
Fugas en conductos enterrados 13
Erosién de taludes 5
Otras causas ~ S
Causas desconocidas 5

La mayor parte de la informacién_que_ existe
sobre comportamiento insatisfactorio ha sido re-

_sumida por Middlebrooks (1953), quien ha hecho

una magnifica revisién_de la experiencia de mis
de un siglo en la construccién de presas de tierra

‘ _y enrocamiento, principalmente en Estados Uni-
. 'dos de Norteamérica. De esa publicacién se han

tomado las tablas 4.1 a 43.

Tabla 4.2. Relacién entre ¢l porcentsfe de fallas y la edsd
de las presas (segin Middlebrooks, 1953)

Edaddeta| ___ Cowsadela faila parcial o total

prest. | Desborde-| Fugasen | Flujode | Destiza-
ena miento | conductos agua | mientos

ot 9 B 16 ]

- § 17 50 u %4

5. 10 9 9 13 12
10- 20 0 9. 13 12
20 30 13 ‘5 12 12
3 40 i0 4 6 1n
. s 9 n 6 0
50-100 3 0 0 0

La tabla 4.1 indica que el evento que ha cau-
sado el mayor mimero de fallas en presas de
‘tierra es el desbordamiento. Esto puede expli-
carse por la combinacién de_dos factores_indé-
‘pendientes: a} la vulnerabilidad de las estructu-
ras térreas a la erosién por corrientes de agua;
b) el auge_que_la construccién.de este tipo de
presas experimenté a fines_del siglo pasado y
principios del presente y que dio lugar al disefio

de muchas de ellas cog_s_g\{eqiﬂl‘i!gi}j_qiqn_ﬁ__de

—— — —— el
. —_—
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informacion hidrolégica (obsérvense en la ta-
bla 4.3 los altos porcentajes de fallas por desbor-
dami_ento entre 1890 y 1930).

Tabla 4.3. Porcentaje de fallas en diferentes épocas
(segiin Middlebrooks, 1933)

Causas de la falla parcial o total
Arios Des- . Flujo Fugas en .

borda- de con- ae_sh;a- Total *

miento agua ductos lenios
1350-60 0 0 0 0 0
1860-7G 0 0 7 0 1
1870-30 0 & 7 0 3
1880-950 [} 4 Il 3 5
1890-1900 12 11 2 3 13
1900-10 21 19 18 16 17
1910-20 2 15 18 23 21
1920-30 14 13 18 26 16
193040 11 8 0 pal 10
1940-50 9 6 0 3 3
1950 3 8 0 k] 4

* Incluye todos los casos de comportamiento inadecuado,
aun aquellos en que la causa de la falla no es conocida.
Se respetan los valores de esta columna dados en la publica-

cién original, a pesar de que su suma es 9§ {deberia ser 100).

La segunda causa importante de fallas en pre-
sas de tierra es la accién perjudicial del flujo
de agua a través de la cortina o la cimentacion.
Segun la tabla 4.1, a ella debe atribuirse 25 por
ciento de las falias de este tipo de presas. Si se
conviene en que los dafios por fugas en conductos
enterrados son, de hecho, atribuibles a la mis-
ma causa, se concluye que casi 40 por ciento de
las fallas se deben a lo que podria llamarse flujo
incontrolado de agua a través de la cortina o la
cimentacién, o o

Por lo que se refiere a los deslizamientos, res-
ponsables también de un alto porcentaje de fallas
conocidas, pueden ocurrir tanto en los taludes
de 1a cortina como er la cimentacién o el vaso.
Los deslizamientos que més frecuentemente cau-
san fallas en las presas de tierra son los que afec-
tan a la cimentacién y, entre estos, en orden de
importancia, los que ocurren en suelos arcillosos
normaimente consolidados o ligeramente precon-
solidados, en materiales arcillosos fisurados o
fuertemente preconsolidados y en arenas o ma-
teriales finos no pldsticos con relacién de vacios
alta. R

Finalmente, otra causa frecuente de daiio es
la erosién de taludes cuando estos no estin ade-
cuadamente protegidos contra la accién mecdni-
ca del agua. En el talud de aguas abajo, la mds
importante de dichas acciones es la de la lluvia
y en el talud de aguas arriba, 1a del oleaje, que
suele ser mas intensa que la primera.

4.3 DISERO CONTRA DESBORDAMIENTO

Una presa de tierra y enrocamiento es esencial-

mente incapaz de trabajar como estructura verte-
dora sin un alto riesgo de colapso por erosion.
Dadas las implicaciones catastréficas de una falla
de este tipo, la probabilidad de su ocurrencia
debe mantenerse muy baja. Para ello, la aveni-
da de disefio de una presa térrea debe ser mayor
que en una presa de concreto o mamposteria. Fija
la avenida de diseiio, la solucién méis econémica
se obtendria balanceando la capacidad del verte-
dor y la de regulacién del vaso variando la altura
de la cortina.* )

La defensa de la presa contra desbordamiento
temporal producido por oleaje de viento o sismo
se hace mediante un bordo libre, definido como
la distancia vertical entre el punto mias bajo de la
corona y el nivel del embalse cuando el vertedor
trabaja a su capacidad de disefio. Dicho bordo
libre proporciona también cierto margen de se-
guridad contra avenidas sin precedentes y contra
agrietamiento transversal de la presa. En la esti-
macién del] bordo libre minimo necesario debe
considerarse también la magnitud probable de
los asentamientos de la corona por deformacién
del terraplén y de la cimentacién. :

_Entonces, el bordo libre debe ser

Hoo = (Hy + Hs + Hy) + AH + H, (42)
donde:

H, .sobrelevacién del embalse en la cortina
debida al arrastre del agua por el viento

Hy altura, sobre el nivel del embalse sobrele-
vado, de la cresta de las olas producidas
por viento : :

H; altura de rodamiento de las olas sobre el
talud, medida desde la elevacién de sus
crestas .

AH asentamiento maximo de la corona

H, altura adicional de seguridad

La fig 4.2 ilustra, en forma esquemitica, la ele-
vacién de las olas producidas por viento con res-
pecto al nivel del agua en reposo, asi como la
altura de rodamiento de las mismas sobre el ta-
lud de aguas arriba de la presa. Para los taludes
usuales en presas de tierra y enrocamiento (1.5:1
a4:1) el valor de Hy + H, variaentre 133y 2 ve-
ces la altura del oleaje, dependiendo principal-
mente de la rugosidad del talud. Los valores
extremos indicados corresponden respectivamen-

* Cuyando las caracteristicas topogrificas del vaso lo
permiten, es aconsejable incorporar en el disefio lincas
adicionales de defensa contra avenidas sin precedentes
{de baja probabilidad). Dichas defensas pueden estz
constituidas por un dique con elevacién de corona poc.
menor que la de la cortina principal, alojado en un
puerto del vaso con vertiente hacia un cauce en que
los dafios por inundacidn no sean excesivamente altos.
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Fig 4.2 Caracteristicas del oleaje

te a taludes con protecciéon de enrocamiento a
volteo y con recubrimiento de concreto o similar.

Para la estimacion de H; y H:, pueden consul-
tarse el trabajo de Saville et al (1963) ¢ la revi-
sion bibliografica de Springall (1970).

La altura maxima de olas generadas por movi-
mientos sismicos, estimada a partir de los cono-
cimicntos actuales, generalmente resulta menor
que la del oleaje producido por vientos fuertes,
excepto en casos de resonancia, cuya probabilidad
es siempre incierta. Por dichos motivos, es usual
estimar el bordo libre suponiendo que la altura
maxima del oleaje es la correspondiente a viento.”

. En presas constituidas esencialmente por sue-
los no cohesivos (presas de enrocamiento o de
materiales graduados con corazén impermeable
delgado} el asentamiento maximo de la corona,
AH en la ec 4.2, debe incluir no solo los asenta-
. mientos debidos a compresibilidad, sino también
la pérdida de altura ocasionada por distorsién
del terraplén bajo efectos sismicos (parte E).

La altura adicional de seguridad, H, en la
ec 4.2, debe cubrir principalmente los posibles

errores en las estimaciones hidroldgicas y la pro-

. fundidad de agrietamiento de la corona por se-
cado, por asentamientos diferenciales o por sis-
mo. Generalmente se adopta para H., un valor
entre 1 y 4m, dependiendo de las condiciones
locales. .

La corona o cresta de una presa de tierra debe
estar protegida contra erosién y agrietamiento,

y tener drenaje superficial hacia el embalse. Su .
ancho no influye en el comportamiento de la pre-
sa y usualmente estd condicionado por otras

consideraciones (por ejemplo, el paso de una
carretera o un ferrocarril). No debe ser menor
de 3m, a fin de permitir‘el’ trinsito de equipo ds
mantenimiento. .. 7 T 7 .-

En cuanta a la forma de la corona en elevacién,
es conveniente que:su seccién por un plano verti-
cal a lo largo del eje de la cortina sea una curva
continua convexa hacia arriba, con maxima con-
traflecha en la seccién en que los asentamientos
serdn mayores. Esto tiene el doble propésito de
compensar los asentamientos sin pérdida de bor-
do libre y de% hacer menos notable a simple vista

* Sin embargo, es necesaria una estimacién indepen-
diente del bordo libre a fin de proteger la presa contra
oleaje debido a deslizamientos en los taludes naturales
de] embalse. Este asunto se trata en las secciones 1.1,
32 y 178; particularmente, en esta ultima, se exponen
los métodos de diseiio.
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Talud con meyor pendients
~ Pare cubrir Is contraftechs de
Ia corona

Telud normal

Fig 4.3 Modificacion de los taludes bajo una corona con
contraflecha

la posible irregularidad de tales hundimientos.
A fin de que la convexidad de la corona no obli-
gue a incrementar sustancialmente el volumen

. de la cortina, es permisible aumentar ligeramente

la pendiente de los taludes en la porcion mas
alta de la presa (fig 4.3).

44 DISERO CONTRA FLUJO INCONTROLADO

Los efectos nocivos del flujo de agua pueden
ser la causa directa de colapso cuando producen
tubificacién, reblandecimiento o subpresién ex-
cesiva en alguna parte de la estructura o de su
cimentacién, y pueden provocar la falla indirecta-
mente cuando el agua actita como agente erosivo,
previa aparicion de grietas en las porciones im-
permeables de la cortina, o rotura de conductos
enterrados. :

Aunque no est4 incluida en los casos de la
tabla 4.1, podria considerarse también la pérdida
abundante o total del agua del embalse a través
de formaciones permeables. o de grietas, como
una forma de comportamiento insatisfactorio en-
cuadrada en el grupo de las. que hemos llamado
fallas por flujo incontrolado de agua. Comenzare-
mos por discutir este iltimo tipo de problemas.

4.4.1 Permeabilidad del vaso. E) caso més ob-
vio de falla de una obra de almacenamiento seria
el consistente en la fuga del agua a través de
conexiones permeables del vaso con el exterior.
Estas conexiones generalmente estan constituidas

" por fracturas, contactos permeables o conductos

de disolucién. Otra causa potencial de fugas es la
disolucién de rocas como el yeso, que son rapi-
damente atacadas por el agua, particularmente
si esta tiene altos contenidos de biéxido de car-
bono.

Contra tales eventualidades no es posible dar
procedimientos de anilisis o disefio generales y
precisos, salvo la recomendacién de estudiar con-
cienzudamente todos los detalles geolégicos regio-
nales 'y locales relativos a: a) fracturas abiertas
o rellenas de material permeable o erosiona-
ble: b) contactos permeables entre formaciones
geolégicas diversas; c) formaciones cavernosas 0
permeables ; d} topografia del nivel fretico.

La naturaleza del problema seguramente puede
comprenderse mejor describiendo dos ejemplos
de fallas del tipo que se discute: las presas Lone
Pine, Arizona, EUA, y Huichapan, Hgo.
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Fig 4.4 Geologia del vaso y la boquilla de la presa Huichapan, Hgo..




La presa Lone Pine es una cortina de tierra y
enrocamiento de aproximadamente 30 m de altu.
ra y mas de 200 m de longitud, construida en
1935-36 con propdsito de almacenar 13 millones
de metros cubicos de agua, Poco tiempo después

que se inicié el primer llenado aparecieron en

¢l vaso numerosos sitios de fugas concentradas,
ante cuya magnitud resultaron inutiles todos los
csfuerzos realizados para sellarlas. La trascen-
dencia de la falla puede estimarse por el hecho
de que jamias pudo almacenarse la menor canti-
dad de agua para los fines planeados ( Tschebota-
rioff, 1951).

Investigaciones geolégicas posteriores manifes-
taron que las fugas habian ocurrido a través de
grictas muy profundas en la arenisca que cons-
tituia Ia roca basal del vaso, producidas por un
estado regional de tensién caracteristico de una
extensa area del norte de Arizona. En el vaso,
dichas grietas estaban completamente ocultas por
depésitos de suelo superficial que, incapaces de
soportar la carga de agua del embalse, fueron
arrastrados localmente a través de las grietas de
tension de la roca basal. El gedlogo que investigé
la falla concluyé que, cuando las exploraciones
ordinarias para un pequefio proyecto como el de
Lone Pine se reducen a investigaciones locales en
la boquilla y en el vaso, con gran probabilidad
seran incapaces de descubrir la presencia de tales
caracteres geolégicos o de revelar sus posibles
implicaciones en el funcionamiento de la obra
(ibid). Casos como este muestran con claridad
la importancia de los estudios geolégicos regio-
nales que cubren 4reas mas alld de las fronteras
del proyecto en estudio.

El caso de la presa Huichapan, sobre el Arro-
yo Hondo, Hgo., es en varios aspectos seme-
jante al anterior, Se trata también de una pre-
sa relativamente pequeiia pero localizada en una
zona semidesértica en que el agua para fines
agricolas tiene alto valor.* La geologia superficial
del vaso y un corte geolégico de la cimentacién
de la cortina se muestran en la fig 4. 4. La geo-
logia del sitio se caracteriza por la presencia,
en la parte superior, de corrientes basélticas de

i

aproximadamente. 10 m de espesor, apoyadas en .
una formacién potente.de tobas rioliticas brechoi-

des, porosas y poco resistentes, de cerca de 90 m
de espesor, la que yace a su vez en depésitos
permeables (probablemente lacustres) de arena
escasamente cementada con espesor aproximado
de 40 m. Debajo de estos dep6sitos aparecen esco-
rias basilticas muy permeables de espesor inde-
terminado. _
En la mayor parte de la zcyia, la capa de roca
* La cortina, de 53 m de altura mixima y 457 m de lon-
gitud, es de-enrocamiento con pantalla de concreto re-
forzado en el paramento de aguas arriba. El 4rea de Ia
cuenca de captacidn es de 280 km? y el del vaso 230 hec-
. tdreas, con capacidad de almacenamiento de 25 millones
de m3 (Secretaria de Recursos Hidraulicos, 1962).

n
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Flg 43 Grieta en el vaso de la .prcsa Huichapan, Hgo.

baséltica ha sido totalmente removida por ero-
sion, de manera que el vaso y la boquilla est4n
labrados en el manto de tobas rioliticas. Estas
manifiestan una intensa fracturacién. que les da
en los cantiles aspecto columnar y han mostrado
progresivamente, después del primer llenado, una
familia de grietas verticales de gran longitud,
que no se identificaron durante los estudios pre-
vios a la construccién por estar cubiertas con
material intemperizado. Han aparecido en dichas
tobas, ademds, numerosas grietas de menor lon-
gitud concentradas en ciertas zonas del vaso
(figs 44 y 4.5). No obstante el intento de se-
llar las grietas mediante trincheras rellenas con

- concreto o con arcilia, la presa nunca ha sido

capaz de almacenar durante periodos prolonga-
dos un volumen mayor de 2 millones de metros -
cubicos (esto es, menos de la décima parte de su
capacidad). Se estima que las fracturas mayores
llegan en algunos sitios a los depésitos arenosos
subyacentes, ya que a través de ellas se han fu-
gado hasta cerca de 6 m*/seg (ibid).

Las presas Huichapan y Lone Pine ejemplifi-

" can las condiciones que pueden hacer a un vaso

inadecuado para la creacién de un almacena-

. miento, ¢ ilustran hasta qué punto todos los as-

pectos de un proyecto son igualmente impor-
tantes cuando se trata de asegurar el éxito del
mismo. Los cuidados puestos en el disefio de la
cortina son inutiles si no se aprecian adecuada-
mente las posibles implicaciones de la geologfa
del lugar en el funcionamiento de la obra.
Generalmente todos los detalles geolégicos que
pueden dar lugar a fugas de agua en el vaso
{fracturas, contactos, carsticidad) se encuentran
cubiertos por material intemperizado y son, por
tanto, de dificil identificacién en levantamientos
geolégicos superficiales.** La carga del embalse

** La inspeccién superficial s{ puede dar indicios de la
permeabilidad del vaso en casos de carsticidad intensa,
en que el techo de los conductos de disolucién sub-
terrdneos ha disminuido a tal grado que se derrumba
formando una dolina (cavidad superficial de planta sen-
siblemente circular). En algunos casos, Ia presencia de
estos accidentes topogrdficos es lo que permite 14 iden
tificaciém de formaciones cavernosas subterrdneas; sio
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a) Tarragién

b} Cimentacién de uns prass de tiera

Fig 4.6 Proccso de erosidn regresiva que conduce a la
tubificacion

puede, sin embargo, producir el arrastre progre-
sivo de los mantos superficiales y abrir, final-
mente, vias-francas para la fuga incontrolada
del agua.

4.4.2 Tubificacion. El agua que fluye_a_través

_de un cuerpo poroso ejerce sobre las particulas de

‘este una fuerza por unidad de yolumen,(en la di-
reccion del gradiente hidraulico} jgual al produc-
to de dicho gradiente por_el peso_volumétrico
del agua. El suelo resiste esta accién, por una
parte, mediante las fuerzas de cohesién entre
particulas y, por otra, gracias al soporte que_a
cada particula le brindan las que se encuentran

aguas abajo de ella. E{ componente del peso del

suelo en la direccion del flujo puede actuar en fa-
vor o en contra del arrastre de particulas, segin
la direccién de aquel con respecto a la vertical.

Es obvio que, en un dominio de flujo homo-
géneo, las particulas localizadas sobre la su-

dad contra tubificacién * y adoptar medidas ade
cuadas para la proteccién contra el arrastre de
particulas en las zonas criticas. Sin embargo,
en formaciones naturales hay detalles geoldgicos
cuya "leteccion resulta imposible mediante los
métodos usuales de exploracién del subsuelo.
La influencia de esos pequeiios detalles (varia-
ciones de permeabilidad, principalmente) en pro-
blemas de esta naturaleza es tal que puede alterar
localmente en forma radical la red de flujo, vol-
viendo inaplicable la solucién idealizada que se
obtiene mediante el procedimiento sefalado. En
terraplenes compactados, las pequedias irregulari-
dades debidas a cambios en las propiedades in-
trinsecas o en las condiciones de colocacién de
los suelos pueden introducir modificaciones des-
favorables en las caracteristicas del flujo.

La susceptibilidad de un suelo compactado a la
tubificacién depende de la cohesién del mismo,
¥ por tanto es funcién del tipo de material, de la
energia de compactacién y del contenido de
agua de colocacién, principalmente. Del estudio
de presas que han soportado concentraciones de

-flujo a través de porciones constituidas por ma-

terial fino, puede deducirse una relacién clara,
aunque cuantitativamente muy burda, entre la
resistencia a la tubificacién, las propiedades del
material y los métodos de compactacién (She
ard, 1952). Resulta, por ejemplo, que la propieda.
més importante de un material en cuanto a su

N m—— et . = ekt

perficie de salida del flujo se encuentran mis resistencia a la tubificacién es el indice de plas- ..
~expuestas al-arrastre por las fuerzas de filtracién. ticidad ; siendo iguales las otras condiciones, las -
Mis aun, ciertas irregularidades, como una pe-_ -- arcillas de plasticidad alta (Ip > 15) ofrecen Ia

quefia cavidad en la cara de salida, crean concen-
* traciones de flujo que aumentan la tendencia a

dicho arrastre.. Un proceso de erosién iniciado,

en el lado de aguas abajo de una presa (sobre el
talud o en la cimentacién) puede progresar de
esta manera hacia el embalse en la forma de un
ducto o tubo, como se indica en la fig 4.6. Al avan-
zar el proceso, se generan concentraciones de flu-
jo y gradientes hidraulicos cada vez mayores en
el extremo de aguas arriba del ducto, hasta que, al
ilegar a las proximidades del embalse, se creauna
via continua para el agua y la falla de la presa es
inminente. El fenémeno descrito se denomina
tubificacién (cap 27). -

Puede inferirse que para evitar Ia tubificacién
basta, en principio, con proteger contra el arras-
tre por las fuerzas de filtracién a las particulas
de suelo en la cara de salida. '

Por otra parte, conocidas las propiedades hi-
draulicas del terraplén y de la cimentacién, es
posible resolver en forma grafica la ecuacién
diferencial que gobierna el flujo de agua en ellos;
calcular a partir de dicha solucién el gradiente
hidrdulico en las superficies de salida (cap 5) y
mediante este valor estimar el factor de seguri-

embargo, en ciertos climas las huellas de dolinas son
borradas en corto tiempo por los agentes erosivos,

mdximia resistencia al arrastre de particulas por
las fuerzas de filtracién, en tanto que los mate-
riales con Ip < 6 constituyen los precedentes me-
nos satisfactorios. .

Las arcillas con alto contenido de. iones de
sodio en el agua de poro son una excepcién a la
regla del parrafo anterior. En efecto, tales. arci-
llas parecen ser, independientemente de su indice
de plasticidad, altamente susceptibles a disper-
sién y erosién interna en presencia de agua de
bajo contenido salino, y han dado lugar a la falla
por tubificacién de gran nimero de pequenas
presas en Australia y Estados Unidos. El meca-
nismo que da lugar a tal comportamiento no es
ain bien conocido, pero se han desarrollado cier-
tos indices que permiten identificar el grado de
susceptibilidad de las arcillas a la tubificacién
por dispersién de particulas (Sherard, Decker
y Ryker, 1972). El cap 27 describe la falla del
dique La Escondida, Tams., atribuida a esta
causa.

* 5t en Ia fig 4.6b, por ejglo. el suelo de cimenta-
cién tiene cohesién despreciable, una estimacién dg
factor de seguridad contra tubificacién serfa la relaci
entre ¢l peso volumétrico sumergido del suelo de cimen-
tacién (fuerza resistente) y el producto del gradiente
hidrdaulico de salida por el peso volumétrico del agua
(fuerza actuante). .




El control del contenido de agua de compac-
tacion es importante en la prevencién de daros
por tubificacién, principalmente a causa de su

. influencia en la permeabilidad de los suelos com--

pactados, Un terraplén construido sin control ade-
cuado del contenido de agua resultara heterogé-
neo 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
inicial relativamente alta y las particulas tendréan
tendencia a la dispersion, lo que aumenta el ries-
go de erosion interna. Por oira parte, a me-
jor compactacion corresponde, en igualdad de
circunstancias, mayor resistencia a_la tubifi-
cacion. )
Aparte de la seleccién del material y de los
métodos de construccién mas apropiados, la me-
dida usual para prevenir el desarrollo de la tu-
bificacién consiste en la colocacion de filtros
aguas abajo de la zona que se pretende prote-
ger. El criterio mas generalizado para ‘el disefio
de tales filtros estd basado en las propiedades
granulométricas de los suelos, y desprecia la con-

tribucion de la cohesién del material protegido .

o la resistencia al arrastre por las fuerzas de
" filtracién. A
" Sin'embargo, Davidenkoff {1955)-ha concluido
que el factor de seguridad contra tubificacién de
un suelo cohesivo es directamente proporcional
a la resistencia del suelo a la tensién.simple, y
que este factor puede ser tan importante que, por
ejemplo, un corazén de 1.5m de espesor unifor-
me, inclinado con un talud 1.5:1 y constituido
por un suelo con resistencia a la tensién simple
de 50 g/cm?, acomodado sobre enrocamiento con
- particulas de didmetro medio préximo a 20cm,
puede soportar una diferencia de carga hidrdu-
lica de 45m antes de tubificarse. No obstante,
debe decirse en relacién con este enfoque, que el
‘peligro de acarreo de las porciones finas a través
de los vacfos de las gruesas que las soportan
aguas abajo no se debe uinicamente a la posibili-
dad de tubificacién, sino también a erosién por
el agrietamiento previo de la seccién impermea-
ble. Dado que este iiltimo fenémenoc representa
quizd un peligro potencial mayor que la tubifi-
cacién en presss” zonificadas con secciones im-
permeables de arcilla, el disefio de estas porcio-
nes no puede considerarse satisfactorio si no
se las provee de filtros de retencién aguas abajo,
capaces de evitar el arrastre del material fino, y,
para tal fin, el criterio usual basado en considera-
ciones granulométricas parece ser el apropiado.?
* La falla de la presa Schoficld en EUA (Sherard et dl,
1963), cuya amplia seccién impermeable s¢ apoyd direc-
tamente sobre la porcién de enrocamiento de aguas aba-
jo, ilustra claramente ¢l punto: la cortina de aproxima-

damente 20 m de altura, construida en 1926, constaba de -

una zona impermeable de material arcilloso compactado,
aguas arriba, apoyada sobre una zona de enrocamien-

¥ - *
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Cuando el dominio de flujo es estratificado,
como ocurre con frecuencia en las cimentaciones
de presas, hay concentraciones de flujo a lo lar-
go de los estratos mas permeables. Si estos estdn
constituidos por suelos finos poco plésticos, el
peligro de erosion interna es inminente. También
puede ocurrir que, si el estrato superficial es de
muy baja permheabilidad, la subpresién en él lle-
gue a ser suficientemente grande para producir
su rotura o para poner en peligro la estabilidad.
de la cortina. En estos casos, mas que en los de
dominios homogéneos, existe la agravante de que
el problema puede permanecer oculto hasta
que sus consecuencias sean irreparables, a me-
nos que: a) se localicen, aforen y observen conti-
nuamente las salidas del flujo aguas abajo de ia
presa, de modo que puedan identificarse los in-
crementos de gasto o de turbidez que puedan ser
indicios de erosién interna; y se instalen piezd-
metros que permitan conocer en todo momento
las condiciones de estabilidad de los estratos su-
perficiales de la cimentacién aguas abajo de la
presa, o bien b) se instalen pozos de alivio que
corten el estrato o estratos permeables en todo
su espesor, Esta ultima es'la medida mas efectiva
para el control del flujo de agua en una cimenta-
cién estratificada aguas abajo de una presa.

Las fallas de las presas mexicanas Santa Ana
Acaxochitldn, Hgo. (Marsal y Tamez, 1956) y

" Laguna, Ver. (Marsal y Pohlenz, 1972) han sido

atribuidas directamente a erosién interna de es-
tratos de la cimentacién constituidos por suelos

+ “finos poco plésticos.

4.4.3 Agrietamiento de la cortina. En ocasiones
la’ erosién interna de los materiales de una cor-
tina no es iniciada por las fuerzas de filtracién,
sino por la apertura de vias directas para el agua
a través de 1a porcién impermeable de la cortina,
producidas por agrietamiento,

_E! agrietamiento, a su vez; puede deberse a
cualquier fenémeno que induzca tensién en las
“zonas impermeables, como asentamientos dife-
renciales de la cortina, flexién de la seccién
impermeable cuando-es muy delgada, secado o
deficiente colaboracién de materiales con propie-
dades esfuerzo-deformacién diferentes.

En cortinas con corazén delgado, las deflexio-

to aguas abajo, sin filtro intermedio, constituycndc; cada
porcién aproximadamente la mitad del volumen del -

- diqu

e.
Cuando al afio siguiente al de su terminacién la presa
se llend por primera vez, aparecieron grietas hasta de
4 cm de ancho en el talud de aguas arriba y poco des-
pués fueron’ arrastradas por el agua grandes cantidades
de material de la zona impermeable a través del enroca-
miento. ’ . .
En México, el caso de la presa Guadalupe es también
jlustrativo del efecto de retencién de los filtros de aguas
abajo, y de las propiedades sellantes de un filtro ade
cuado aguas arrba {inciso 443). .
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nes por movimientos sismicos de gran intensidad
pueden producir grietas en la porcion alta del

corazén, particularmente cerca de los empotra--

mientos, tanto por deflexiéon como por desfa-
samiento de las oscilaciones de la cresta y de
la boquilla. Los dafios producidos por esta causa
nunca han sido muy graves, pero debe adver-
tirse que hasta hoy ninguna presa con corazon
dclgado de gran altura ha estado sujeta a sismos
intensos.

En ciertas presas construidas recientemente
¢n boquillas angostas, se ha pretendido reducir
¢l peligro de agrietamiento transversal dando a
las secciones horizontales de la cortina una lige-
ra convexidad hacia aguas arriba, con la idea de
inducir efectos de arco que reducirian el peligro
de tensién en las porciones impermeables del di-
que en operacion. Es posible que, en ciertos ca-
sos, dicho arqueo efectivamente ocurra, y por
tanto la introduccién de aquella curvatura sea
benéfica, pero no hay evidencias concluyentes.

Los asentamientos desiguales de diversas zo-
nas de la cortina. son quiz4 la causa mas fre-
- cuente de agrietamiento. En seguida, se ilustran
las circunstancias en que con mayor probabilidad
ocurren,

Las grietas transversales son obviamente las

mas peligrosas. Ocurren cuando los estratos com-
presibles de la cimentacién o las zonas impermea-
bles del dique presentan, a lo largo del eje de la
cortina, cambios bruscos de .compresibilidad o
de dimensiones. También puede sobrevenir como
consecuencia del desfasamiento de deformacio-
nes cuando se construye una seccién de cierre.

En la fig 4.7 se presentan los datos de las
presas mexicanas M. Aleman (Excamé) y L. Rey-
noso (Trujillo), Zac., que sufrieron agrietamien-
to transversal en condiciones muy similares, Am-
bas presas, de aproximadamente 45m de altura
mixima, constan de un amplio corazén central
impermeable con” taludes 1:1 aguas arriba y
0.75:1 aguas abajo, confinado par respaldos de
enrocamiénto con zonas de transicién de rezaga
bien graduada.. . ;. L, oY

En los dos cagos Ia boquilla es relativamente
angosta y presensa cambios bruscos de pendiente
en los empotraipientos, 3;: se traducen en asen-
tamientos diferenétil corazén impermeable
(fig 4.7). Estqs‘s safivez generan tensiones en las
zonas préximas a‘la corona localizadas encima
de los cambios de pendiente pronunciados.

A pesar de que los asentamientos diferenciales
fueron menos severos en la presa Trujillo que
en la Alemén, en ambas se presentaron dos zonas
de tensién con grietas de méis de 7 m de profun-
didad y 5 cm de abertura en la cresta. El hecho
de que ante deformaciones diferenciales de diver-
sa magnitud hayan ocurrido agrietamientos de
caracterfsticas casi idénticas, es atribuible a la
deformabilidad diferente de los suelos del cora-

o grande. Por ejemplo, ‘en la presa E
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zon impermeable en una y otra presa. En efecto,
el material impermcable de la presa Aleman (la
mas severamente deformada) es mas plastico
(Ip = 32) que el-de la presa Reynoso (/p = 19).
A pesar de que en la presa Aleman el agua llego a
la zona agrietada, la inspeccién por medio de po-
zos a ciclo abierto no reveld erosion de los mate-
riales. La reparacion consistid, en ambos casos, en
la apertura de una trinchera de 2m de ancho y
8 m de profundidad a lo largo del eje de la cor-
tina, desde cuyo fondo se inyectaron las grietas
(aproximadamente de 1 mm de ancho a esa ele-
vacion) con mezcla de agua y arcilla plastica, re-
llendndose posteriormente la trinchera con una
arcilla compactada con humedad tres por ciento
mayor que fa éptima préctor {Marsal y Tamez,
1959). '

En otros casos el mismo tipo de agrietamiento
se presenta, aunque no haya cambios bruscos de
pendiente en la boquilla, en las fronteras entre
materiales de diferente compresibilidad cuando,
por ejemplo, se utilizan bancos de préstamo dis-
tintos a uno y otro lado del eje del cauce, o bien
en los contactos entre porciones construidas en
periodos diferentes, como secciones de cierre o,
finalmente, cuando los asentamientos diferencia-
les a lo largo de la cortina se deben a deforma-
ciones de la cimentacién. '

El riesgo de agrietamiento transversal y la pro-
babilidad de que, dado este, la erosién ponga en
peligro la integridad de la cortina, aumentan al
disminuir el espesor del corazon impermeable. Se
sabe de corazones impermeables que se han com-
portado satisfactoriamente con espesores tan pe-
queiios como diez por ciento de la carga de agua.
Sin embargo, no parece aconsejable llegar a tales
valores, a menos que se trate de una presa peque-
fia cuyo corazén, ademas, esté protegido contra
los efectos catastréficos del agrietamiento me-
diante amplios filtros y transiciones a ambos la-
dos. En ausencia de grandes asentamientos di-
ferenciales, un espesor no inferior a quince o
veinte por ciento de la carga de agua puede con-
siderarse aceptable en presas de altura modera.fdla

o
el corazén impermeable central tiene espesor no
menor de veintidés por ciento de la carga de agua
a cualquier elevacién. :

Es concebible que, debido a efectos de arqueo,
las grietas producidas por asentamientos diferen-
ciales de la cimentacién o del terraplén no sean
verticales, sino que corten 2 la cortina casi hori-
zontalmente. Al menos en un caso se ha observa-
do este comportamijento de una presa de seccién

*

homogénes; construida con suelos compactados

poco plasticos (A. Casagrande, 1953).

El agrietamiento longitudinal es generalmente
menos peligroso que el transversal, excepto en
presas con corazén inclinado, en las cuales
ambos tipos son igualmente graves. Como contra-
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Fig 4.8 Agrietamiento debido a diferencias de compre-
sibilidad de una seccién compuesta

partida, las grietas longitudinales son mas fre-
cuentes, al menos en presas de seccién compues-
ta por una zona central impermeabie y respaldos
de enrocamiento colocado a volteo. En estos ca-
s0s, la compresion de los respaldos por reacomo-
do o rotura de particulas da lugar a grandes
esfuerzos cortantes en los contactos con el cora-
26n de arcilla, que pueden ser suficientes para
crear tension en este cerca de la corona (fig 4.8a).
Muchas presas de construccién relativamente re-
ciente han mostrado grietas de esta naturaleza,
algunas veces asociadas a una precipitacién plu-

- vial muy intensa que promueve ia compresién de

los enrocamientos (Marsal y Tamez, 1959), .

Se ha sugerido que el fenémeno inverso (es
decir, mayor compresibilidad del corazén im-
permeable que de los enrocamientos) también
puede dar lugar a grietas horizontales a través

e 7, e cmincia,
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Fig 4.9 Grietas longitudinales por deformacién diferen-
cial de la cimentacidén

del corazén, debido a arqueo inducido por el
desarrollo de esfuerzos cortantes en el contacto
con los enrocamientos (fig 4.8b) (Sherard et al,
1963).

Las deformaciones diferenciales de la cimen-
tacion son la causa mas frecuente de grietas lon-
gitudinales en una cortina. La fig 4.9 ilustra los
casos en que con mayor probabilidad se des-
arrollarian grietas por esta causa; cuando la zona
de tension ocurre en la parte inferior de la cor-
tina, la existencia de las grietas solo puede sospe-
charse por las condiciones de deformacién o por
otros indicios, como la pérdida del agua de per-
foracién si se hacen exploraciones profundas en
la zona impermeable. ’

Un caso notable de falla de una presa mexi-
cana {a causa del agrietamiento producido por
hundimientos diferenciales. de la cimentacién es
el de la presa Guadalupe, Edo. de Méx. Esta
se construyé inicialmente (1940) como una. cor-
tina de enrocamiento desplantada sobre depési-
tos aluviales de compresibilidad vartable, con
pantalla de concreto aguas arriba, unida esta a
un dentellén de concreto de 20 m de profundidad
a fin de minimizar las pérdidas de agua a través
de la cimentacién. Varios afios después de termi-
nada la cortina y al llenarse por primera vez sur-
gié una filtracién que llegé a ser maycr dJe
1 m¥/seg, debida a agrietamiento de las losas en
la vecindad de su unién con el dentellén de con-

-creto. La falla aparentemente se debfa a defor-

maciones de la cimentacién bajo la masa de
enrocamiento. Dado que los asentamientos pric-
ticamente habian cesado, se decidié reparar la
cortina dos afios después, colocando sobre la losa
de concreto previamente perforada un corazén
inclinado de material impermeable (arena arcillo-
limosa con finos de plasticidad media) protegido,
aguas arriba por una capa de enrocamiento, y
prolongado horizontalmeénte. Entre la losa de
concreto y el corazén impermeable se colocé una

capa de filtro (fig 4.10). ‘

Al ponerse en servicio la presa modificada, vol-
vieron a aparecer filtraciones que alcanzaron
500 lt/seg. Después de vaciar el vaso, pudo ha-
llarse una grieta longitudinal en gran parte
del corazén, acusada superficialmente por una
depresién del enrocamiento protector de aguas
arriba. La grieta, de ancho variable entre 3 y
30 cm en su parte superior, cortaba al corazén
casi verticalmente y conducia en un sitio a una
cavidad; esta cavidad apuntaba hacia donde la
pantalla de concreto se agrieté en la primera
falla (fig 4.10). -

Todo indicaba que este nuevo agrietamiento
se debfa a flexién del corazén, atribuible a su vez
a hundimiento del pesado delantal construido
aguas arriba como prolongacién del corazén im-
permeable, 0 a deformaciones adicionales de la
cimentacién y del enrocamiento bajo el peso del
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- Fig 4.10 Seccién maxima de la cortina mostrando agrietamiento y caverna originada por

el agua

propio corazoén inclinado (Secretaria de Recursos
Hidraulicos, 1953 ; Marsal y Tamez, 1956).

Lo relevante en dicho ejemplo fue que, excepto
en la porcién conectada a la caverna, la grieta
habia sido obturada por la rezaga que servia de
apoyo al enrocamiiento de proteccién (fig 4.11).
Esto indica que, de haber sido mas abundante y

mejor graduada dicha rezaga, y de haberse colo- .

cado un filtro continuo aguas abajo del corazén
impermeable,* las filtraciones y los daios a la
cortina habrian sido mucho menores, aun ante
un caso de agrietamientqtan severo como el

ocurrido. La fig 4.11 y las observaciones colate- .

rales muestran, adémas, el mecanismo de trabajo
y la importancia de ia zona de material granular
limpio a ambos lados de.un corazén sometido a
deformaciones que pueden producirle grietas.
Aguas arriba del corazén impermeable de una
presa, las capas de material granular tienen la
funcién de sellar cualquier grieta de la zona im-
permeable, penetrando en ella bajo la accién del
" flujo de agua. Para ello, dicho material granular
debe estar libre de finos que puedan darle cohe-
sién e impedir su migracién a la grieta; debe,

también, constituir una capa de espesor suficien- |

te para.rellenar la grieta y autosellarse.

Los filtros de aguas abajo del corazém im-
permeable, por su parte, tienen funciones de re-
tencién y de drenaje, esto-es, deben impedir el
arrastre de las partfculas del material de aguas
arriba, as{ como. desalojar ripidamente el agua
filtrada a través del corazén impermeable. Para
cumplir tales funciones, dichos filtros deben tener
cierta granulometria, ser de un espesor generoso
y estar libres de finos; estas dos ultimas caracte-
risticas garantizaran su capacidad autosellante.

El dimensionamiento de filtros de sellado y
de retencién es, por necesidad, empirico, salvo
por lo que se refiere, en los filtros de retencién,

* Obsérvese en la fig 4.10 que 1a capa de filtro entre

la antigua losa de concreto y el corazén impermeable
sc suspende antes de llegar a la cimentacién, dejando
sin proteger la parte inferior del corazén.

a su granulometria y capacidad de drenaje. Es-
tos dos aspectos se discuten a continuacién.

4.4.4 Capacidad de retencion y drenaje de los
filtros. Para ser eficiente, la permeabilidad de
cualquier filtro debe ser mucho mayor que la
del suelo que protege. Es aceptable un filtro
con permeabilidad minima 50 veces mayor que
la del suelo, pero usualmente se pretende que Ia
permeabilidad del filtto sea 100 0 més veces ma-

- Fig 411 Aspectos de la grieta longitudinal, sellada por
la rezaga (Elev 228470m)
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yor. Ademds, los poros del filtro deben ser sufi-
cientemente finos para impedir el paso de par-
ticulas del material protegido.

Para cumplir la primera condicién (km 22
100 k,,,..2 es necesario que las particulas mas
finas del filtro sean cierto nimero de veces ma-
yores que las mas finas del suclo protegido.
Experimentalmente se sabe que esa condicion
se cumple si Dy; (del filtro) > 5 D,; (del suelo),
en que D,; es un diametro tal que solo quince
por ciento por peso dc¢ las particulas son meno-
res que él.

También es un hecho experimental que si un

" filtro es capaz de retener las particulas gruesas
del suelo, estas forman una malla que, a su vez,
retiene al resto. Ya que las particulas finas del
filtro serfan, en cualquier caso, las encar;;\:das de
retener a las particulas gruesas del suelo prote-
gido, se ha investigado la relacion entre D,; (del
filtro) y Dy, (del suelo) necesaria para cumplir
la segunda condicién mencionada, y se ha con-
cluido que esa relacién es aproximadamente D
(del filtro) < 5 D.; (del suelo) (Bertram, 1940).

Por tanto, las dos condiciones (permeabilidad
y capacidad de retencién) que debe cumplir un
filtro, se satisfacen si sus caracteristicas granulo-
métricas se eligen atendiendo a las del suelo por
proteger, de modo que

D,; (del filtro) Dy, (del filtro)
Dy, (del suelo) =~ Dy; (del suelo)

En una presa de tierra es conveniente cumplir
las condiciones expresadas por la ec 43 entre
todo par de materiales adyacentes.

Las dimensiones de los filtros y las zonas de
transicién deben fijarse en atencién a diversas
consideraciones.

Por facilidad de construccién y para evitar las
consecuencias de la contaminacién, no es reco-
mendable colocar filtros de espesor inferior a un
metro, a menos que se empleen procedimientos
de colocacién especiales.

‘.

(43)

Fig 4.12 Condiciones de flujo para el disefio de un
: filtro .

La capacidad hidriulica es otro aspecto que
debe analizarse al dimensionar los filtros de una
presa. El caso mas general de filtro en una presa
de tierra se muestra en la fig 4.12, en que la direc-
cion del flujo esta indicada con flechas. En cuan-
to al filtro inclinado, la porcién inferior de él es
la sometida al maximo flujo de agua. Conside-
rando que en esa porcion el flujo se¢ aproxima
a uno paralelo y unifoerme en la direccion indi-
cada por la flecha, entonces, por la ley de Dar-
cy, el espesor minimo del filtro inclinado con
permeabilidad k debe ser

.
Bdate = Foeny

donde g, < q, siendo g el gasto total hacia el
filtro, por unidad de longitud de la presa, caicu-
lado"a partir de la red de flujo. Incluyendo un
factor de seguridad que probablemente es proxi-
mo a 2, se tiene - . .

q9

Aeie = Teny

(4.4)

El gasto por unidad de longitud de presa que
puede pasar a través del filtro horizontal es, por
la férmula de Dupuit (cap 5)

- k(h?—h?)
W =""731

siendo h, y h, las cargas hidrdulicas en las sec-

- ciones a-b y c-d, respectivamente. Imponiendo la

condicién de que la carga de agua en la salida
del filtro sea nula, y suponiendo que el filtro
inclinado tiene dimensiones adecuadas, entonces

. (hy),, = dy y hy = 0, por lo que, incluyendo un

factor de seguridad de 2 en el gasto, se tiene

a,=1}4‘1“ " (45)

Finalmente, en los filtros o transiciones cuya
funcién principal es proteger a la presa contra

‘una falla catastréfica por agrietamiento, el espe-

sor necesario no se puede cuantificar sino em-
piricamente, y debe ser bastante amplio para
climinar riesgos excesivos.

4.4.5 Andlisis cuantitativo del agrietamiento. En
el cap 15 se describe una técnica de andlisis
de una cortina para cuantificar los problemas de
agrietamiento mediante el método de elementos
finitos. Si bien dicha técnica es ain muy limitada
(pues requiere multitud de simplificaciones, par-
ticularmente en la geometria del problema), cons-
tituye la unica herramienta cuantitativa actual-
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Fig 4.13 Agrietamiento debido a sustitucién de depdsi-
tas naturales compresibles por suelo bien
compactado en trinchera, para servir de apoyo
a un conducto enterrado

mente disponible para investigar el punto. Ella
hace posible, al menos, dilucidar los efectos de
ciertos detalles geométricos de la boquilla y la
cortina y de las propiedades mecdnicas de los
materiales en la localizacién y la extensién de
las zonas de la cortina sujetas a traccién. Esto
permiite, a su vez, tomar en cada caso decisiones
mejer fundadas que las que se derivan de la pura
intuicién.

4.4.6  Conductos enterrados. 1a colocacién de
un conducto de agua (generalmente pertenecien-

te a la obra de toma) ‘a través de un terraplén .

o de una cimentacién deformable leva implici-
tos riesgos de tres clases: a) fugas a través de
juntas y fisuras, con su$ consecuencias en las
propiedadss de los suelos que las reciben; b) fa-
llas estructurales del ducto por incompatibilidad
a deformacién con el medio en que yace, o por
excesiva presion de contacto con el mismo, y
'c) vias para el agua entre el ducto y el terreno,
favorecidas por la compactacién deficiente y por
la incompatibilidad a deformacién.

Cualquiera de esos posibles problemas tiene el
agravante de ser de dificil solucién o francamen-
te catastrdfico. En otros casos, al tratar de colo-
car un ducto evitando los riesgos mencionados
se han creado problemas adicionales, como el
ilustrado en la fig 4.13. ‘

Por eso siempre se tratari de evitar la coloca-
cién de conductos a través de un terraplén o
de una cimentacién compresible. Cuando resul
te indispensable- hacetlo, se deben colocar den-
tro de una pegitefia‘trinchera abierta en la roca
(fig 4.14), rellenindo después con material cui-
dadosamente compactado.* Adem4s, el disefio es-
tructaral del costdiicto debe ser conservador, pues

- la economfa que de otro modo se logra no justi-
iica en forma alguna correr los riesgos de una

alla. : ! )
El disefio de la seccién del ducto bajo carga

* Esta es la solucién adoptada en tres presas mexica-
nas: Abelardo Rodriguez y Alvaro Obregdn, Son. y Pro
sidente Alemaén, Oax., las dos ultimas provistas también
de otra toma a través de un tinel en la roca. Con estas
excepciones, en México siempre se ha evitado la insta-
lacién de conductos a través de la cortina o de una
cimentacién compresible.

~
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Fig 4.14 Alternativa aceptable para alojamiento de un
conducto bajo el terraplén :

estdtica puede hacerse superponiendo a la. pre-
sién exterior del agua las siguientes presiones
debidas al suelo:

a) Una presién vertical p. igual al peso efecti-
vo de toda la columna de suelo superyacente.

_* b) Una presién horizontal efectiva P propor-

cional al alargamiento del didmetro horizontal
del tubo, que resulta, para un ducto de seccién
circular . -

- 026 wy, + 0.17 p, .

' T ITELJER + 047 (46)
donde o
Wy  peso propio de una porcién del ducto

de longitud unitaria

E, médulo de elasticidad del material del
conducto . ‘

I momento de inercia de una seccién
transversal de longitud unitaria de la
pared del ducto

E, médulo de deformacién del suelo en

términos de esfuerzos efectivos y bajo
cargas sostenidas
R radio medio del ducto

La ec 4.6 se obtiene de 'suponer que la rela-

. ¢ién carga vs desplazamiento horizontal de las

paredes laterales del ducto bajo P. < P es seme-
jante a la de una zapata de gran longitud, es de-
cir $ ~ 135 F/E4 en que 8 es el desplazamiento
y F es la carga que lo produce.

En cuanto a flexién longitudinal, debe verifi-
carse que los conductos enterrados sean capaces

.de soportar sin agrietamiento los asentamientos

diferenciales previsibles-a lo largo de su eje,

‘calculados como si el conducto no existiera.

El disefio de conductos enterrados bajo exci-
tacién sismica se discute en la parte E.

4.4.7 Condiciones de seguridad contra flujo in-
controlado: resumen. De lo discutido en relacifn
con los problemas que crea el flujo de agua a
través de la cimentacién y de la cortina de pre-
sas de tierra, se puede concluir que en el disefio
de estas obras deben tomarse medidas especia-
les contra tubificacién, agrietamiento, rebiande-
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cimiento y subpresion. Dichas medidas pueden
resumirsc en las siguientes condiciones de se-
guridad contra flujo incontrolado:

a) Dche evitarse que las condiciones geoldgi-
cas de la cimentacion o del vaso permitan con-

centraciones de flujo intolerables hacia fuera del

embalse. .

b) El contenido de agua y la energia‘de com-
pactacion dec los suclos del corazén impermeable
deben ser tales que los asentamientos posterio-
res a la construccién .resulten minimos.

¢) Los diversos materiales de la cortina deben
distribuirse adecuadamente, proveyendo zonas de
transicién de espesor y granulometria adecua-
dos a ambos lados del corazén impermeable,
especialmente en cortinas en que son posibles
asentamientos diferengiales de importancia.

d) Debe procurars:,ilue {as propiedades meca-
nicas {compresibilidad, resistencia y permeabi-
lidad) del material colocado en las zonas im-
permeables sean uniformes, a fin de minimizar
las posibilidades de deformacidén diferencial, ar-
queo, agrietamiento o concentracion del flujo de
agua. Para esto se requiere el control tanto de las
propiedades fndices de los suelos (en especial su
granulometria y sus limites de consistencia)
como de las condiciones de colocacién y compac-
tacién (particularmente el contenido de agua y
la energia de compactacion). '

e) El gradiente de salida aguas abajo de la
presa debe ser mucho menor que la unidad vy, si

Ia cimentacién es de material térreo, el agua debe

descargar a un filtro invertido de espesor y gra-
nulometria adecuados.

f) Las filtraciones a través de la cortina o de
la cimentacién deben observarse continuamente
aguas abajo de la presa, y, cuando las condicio-
nes geolégicas favorecen la creacién de subpre-
siones altas, deben instalarse pozos de alivio.

g) La compactacién de los suelos finos en los
contactos con la boquilla o con estructuras ri-
gidas debe ser especialmente cuidadosa, a fin de
impedir que tales contactos constituyan vias
de ficil acceso para el agua.

h} Deben evitarse los conductos a través de te-
rraplenes o cimentaciones compresibles y, cuando
sean ineludibles, diseiiarlos conservadoramente.

4.5 DISERO CONTRA DESLIZAMIENTOS

4.5.1 Meétodos de andlisis. Cuando en una o mis
superficies continuas de un terraplén y/o de su
cimentacién el valor medio de los esfuerzos cor-
tantes iguala la resistencia media disponible,
ocurre lo que se llama un deslizamiento o falla
por cortante. Su manifestacién exterior puede ir
desde una distorsién mais o menos notoria de los
taludes hasta un desplazamiento masivo de la
cortina 0 de una porcién importante de ella,
El disefio contra deslizamientos tiene por objeto

verificar que la inclinacién de los taludes no
sea tan-grandc que resulte en valores esperados
muy aitos de los dafios por deslizamiento, ni
tan pequena que dé lugar a un costo inicial exce-
sivo de la cortina. '

El anidlisis de estabilidad de una presa y su

cimentacion es posible, en principio, por dos 'mé-
todos: a) el cilculo de esfuerzos y deformacio-
nes en todo el terraplén y su cimentacién me-
diante solucién numérica de las ecuaciones de fa
mecanica de medios continuos; b) la determina-
cion, por anélisis limite, de la relacidn entre es-
fuerzo cortante y resistencia a lo largo de super-
ficies que definan un mecanismo patencial de
falla; en este caso es necesario un proceso de tan-
teos para hallar el mecanismo con minimo factor
de seguridad. Reséndiz y Romo (1972) han su-
gerido un tercer enfoque que, combinando las
ventajas de los dos anteriores, permite hacer
andlisis de estabilidad en términos del factor de
seguridad o bien en términos de deformaciones
(cap 14). )
. El primer método mencionado estd cada vez
mas cerca de ser satisfactorio. Generalmente se
basa en la técnica de elementos finitos y sus limi-
taciones actuales mis importantes radican en la
dificultad para definir las relaciones esfuerzo-
deformacién de los materiales involucrados. En
el cap 13 se discute este método y se ilustra
su uso.

En el método de andlisis limite, la eleccién de
los mecanismos de falla no es asunto trivial, pues
si el factor de seguridad calculado ha de tener
un sentido fisico y ha de determinarse median-
te un numero razonable de tanteos, cada meca-
nismo de falla analizado debe cumplir la condi-
cién de. ser cinematicamente admisible Elegido
cada mecanismo de falla, el andlisis de estabi-
lidad tiene ‘dos aspectos igualmente importan-
tes: la estimacién de la resistencia del suelo a
lo largo de las superficies de deslizamiento su-
puestas, y el cidlculo de los esfuerzos de corte
actuantes en las mismas superficies. En un ana-
lisis determinista, es conveniente que ambas esti-
maciones sean de confiabilidad comparable.

Generalmente se considera que el disefio con-
tra deslizamiento de una presa es satisfactorio
si su factor de seguridad contra este tipo de falla
en cada condicion de trabajo, determinado por
andlisis limite, es superior a cierto valor minimo
sancionado por la experiencia como adecuado.*

* El factor de seguridad calculado es funcidn de cier-
tos detalles del procedimiento de andlisis como el mé-
todo de estimacién de resistencias y presiones de poro.
Sin embargo, es prictica corriente aceptar los siguientes
factores de seguridad minimos: L5 para la condicién
de embalse lleno a largo plazo; 13 para vaciado répido,
y L1 (si las presiones de poro se miden in sity) para
ia etapa de construccidn. Ante solicitaciones sisinicas, el
concepto convencional de factor de seguridad carece de
significado.
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Teniendo en cucnta que el objetivo del disefio
es minimizar cl costo total esperado (ec 4.1), el
factor de seguridad tampoco deberia ser muy
superior a dicho minimo.

4.5.2 Condiciones criticas en la estabilidad de
una presa. Generalmente la estabilidad de una
presa pasa por cuatro estados criticos en los
cuales debe verificarse que el disefio contra des-
lizamientos es adecuado: -

a) Al final de la construccidn. Durante el pro-
ceso de construccion de una presa, las porciones
poco permeables de la cimentacién y del terra-
plén sufren, por una parte, aumentos sostenidos

de esfuerzo cortante y, por otra, incrementos de.

resistencia, Los incrementos de resistencia se
deben a que, por no estar el suelo totalmente sa-
turado, parte de los incrementos de esfuerzo se
transforman instantdneamente en esfuerzos efec-
tivos ¥ a que las presiones de poro se disipan
progresivamente. Las variaciones de esfuerzo ac-
tuante y resistencia son tales que, generalmen-
te, el factor de seguridad de la cortina contra
deslizamiento disminuye al progresar la construc-
cién. Al final de esta, el factor de seguridad es
tanto menor cuanto mayor haya sido el grado
de saturacién del suelo compactado y cuanto
menor haya sido la rdpidez de disipacién de la
presion de poro en las zonas criticas. Es usual
analizar la estabilidad en esta condicién en tér-
minos de esfuerzos totales suponiendo disipa-
cién nula de presién de poro {esto es, tomando
. la resistencia no consolidada-no drenada de es-
pecimenes con esfuerzos cenfinantes y con carac-
teristicas semejantes a las del suelo compactado
in situ), o bien en términos de esfuerzos efecti-
vos con las presiones de poro resultantes de me-
diciones en la propia cortina. '

b) A largo plazo y con presa llena. 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 1a condicién
de flujo establecido, Por tanto, el factor de se-
guridad llega a un minimo en la condicién de
trabajo a largo plazo con presa llena. Lo mis con-
veniente en este caso es hacer el anilisis de es-
tabilidad en términos de esfuerzos efectivos a
partir de la resistencia. consolidada-drenada de
" especimenes representativos.

¢) Durante vaciado rdpido. Después de cierto
tiempo de operacién de la presa, la cortina ha
sido infiltrada y ha alcanzado condiciones de flu-
jo establecido hacia aguas abajo. Si en esas con-
diciones ocurre un descenso répido del nivel del
embalse, el talud de aguas arriba serd sometido
a2 un aumento de las fuerzas que tienden a pro-
ducir inestabilidad (principalmente por la des-
aparicién del empuje del agua en una porcién
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del paramento mojado) vy, en ciertos casos, a in-
crementos de presion de poro en las zonas im-
permeables’de la cortina. Asi, el factor de seguri-
dad del talud de aguas arriba presenta un minimo
durante vaciado rapido.

En efecto, analicemos, en términos de esfuer-
zos efectivos, el caso general de una seccién zoni-
ficada con cubierta pricticamente incompresible
aguas arriba del corazén con tendencias al cam-
bio de volumen (positivo o negativo) bajo incre-
mentos de esfuerzo cortante, Ef aumento de fuer-
zas actuantes se presenta mediante uno de los tres
siguientes mecanismos: a) si la cubierta incom-
presible es poco permeable (k < 10~3 cm/seg),
el agua que la satura permaneceri en los poros
después del vaciado ripido en la forma de agua
capilar y, por tanto, el peso de la cubierta aumen-
tard de sumergido a saturado; b) si la cubierta in-
compresible es relativamente permeable (k entre
10— y 10~* cm/seg), al bajar rapidamente e] em-
balse se establece en ella un flujo descendente
cuyas fuerzas de filtracién se suman a las fuerzas
gravitacionales actuantes; ademds, estas Gltimas
también aumentan al pasar el peso volumeétrico
de la cubierta de sumergido a saturado; ¢) si la
cubierta es muy permeable, el agua sale de sus
poros, pricticamente con la misma rapidez. que
la de vaciado del embalse y las fuerzas actuantes
aumentan al cambiar el peso volumétrico de.la
cubierta de sumergido a seco. El cambio de pre-
sién de poro en la porcién impermeable puede
calcularse mediante una expresién como la ec 5.30
si el anédlisis se hace en términos de esfuerzos

efectivos, o bien, en un andlisis con esfuerzos to- .

tales dicho cambio puede introducirse implici-
tamente determinando la resistencia del suelo
por medio de pruebas consolidadas-no drenadas
que reproduzcan en el laboratorio la trayectoria
de esfuerzos del suelo en el prototipo,-como se
discutir4 en el inciso 4.5.3.

d) Bajo xcitacidn sismica. Durante un sismo,
a las fuerzas actuantes pe entes se suman
fuerzas de inercia alternantes debidas a la res-
puesta dindmica de la corting. Esta variacién de
esfuerzos a su vez induce cambios de presién
de poro y de resistencia en los suelos. Los resul-
tados netos son variaciones transitorias del fac-
tor de seguridad en uno y otro sentido. Debido
a que el periodo durante el cual disminuye el
factor de seguridad es muy pequefio {mucho me-
nor que el necesario para dar lugar a un desliza-
miento como los que ocurren bajo carga soste-
nida), dicho factor de seguridad puede alcanzar

transitoriamente valores aun menores que la uni-

dad sin que necesariamente resulte una falla por
cortante. Asf pues, el concepto convencional de
factor de seguridad pierde su significado en este
caso y el disefio contra deslizamiento bajo sismo
debe hacerse en términos de las distorsiones de
la cortina resultantes de Ia acumulacién de pe-
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queiios desplazamientos en cada ciclo de fucrzas
inerciales. El analisis de una cortina ante esta
condicién es mucho mas complejo que bajo car-
ga estitica y a él se dedica la parte E de este
libro.

Existe una excelente revision por Lowe (1967)
de los procedimientos de anilisis de estabilidad
para las condiciones a) a ¢), incluyendo la deter-
minacion de la resistencia de los suclos en el
laboratorio, la eleccion del método de andlisis y
la determinacién de los esfuerzos actuantes. Por
tanto, se omite aqui la discusién de tales tépicos.

. 4.5.3 Andlisis de estabilidad con esfuersos to-
tales y con esfuersos efectivos. Cuando se desea
verificar ]la estabilidad de un terraplén en una
condicion en que hay presiones de poro transi-
torias irﬁ.‘ucidas por las cargas actuantes (es
decir, presiones de poro que no corresponden a
un estado de flujo establecido), hay la opcién de
realizar el andlisis en términos de esfuerzos efec-
tivos o de esfuerzos totales.

Para esclarecer a fondo ambos métodos con-
viene 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 (relacién de vacios, grado de satura-
cion y estructura) como del modo de aplicacién
de los esfuerzos exteriores (trayectoria de es-
fuerzos, velocidad de carga y condiciones de dre-
naje). Por tanto, la correcta aplicacién de la
mecdnica de suelos al anilisis de estabilidad de
una presa, exige la determinacién de la resisten-
cia de los materiales en muestras para las cua-
les las variables enunciadas sean tan semejantes
- a las de campo como resulte posible.

Se ha visto que en muchos casos los efectos
de todas esas variables en la resistencia de un
suelo pueden expresarse, aproximadamente, en
términos de solo tres factores: el esfuerzo efec-
tivo en el plano de falla durante esta, la trayec-
toria de esfuerzos efectivos y la velocidad de
deformacion, siendo el‘primero de ellos, con mu-
cho, el factor dominante. Este enunciado es una
expresién del principio. de los esfuerzos efec-
tivos. B R S y

La utilidad directa del principio de los esfuer-
zos efectivos en el andlisis de estabilidad de
una presa depende, obviamente, de la posibilidad
de predecir dichos esfuerzos en el momento de
la falla. Pero, salvo casos en que las fuerzas ac-
tuantes permanecen constantes o cambian tan
lentamente que la presién de poro inducida por

ellas es nula, la estimacién de las presiones de

roro, 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 de-

pende, esencialimente, del estado inicial del suelo,
esto es, de la historia de esfuerzos efectivos an-
terior al momento de iniciacién del proceso de
deformacion a volumen constante (Bishop y
Edin, 1950). Este hecho y el principio de los es-
fuerzos efectivos permiten concluir que la resis-
tencia de un suelo deformado a volumen cons-
tante depende principalmente de las siguientes
tres variables: historia de carga antes del pro
ceso de falla, trayectoria de esfuerzos durante el
proceso de falla y velocidad de deformacién, sien-
do la primera, con mucho, la mas importante.
Alguna vez se ha propuesto llamar a este enun-
ciado “principio de la resistencia no drenada”
(Whitman, 1960) y es el fundamento explicito
del procedimiento de analisis de estabilidad en
términos de esfuerzos totales.

Ahora bien, el papel tan importante del esfuer-
20 efectivo en la resistencia de los suelos ha dado
lugar a que algunos ingenieros consideren “mas
fundamental” o mis correcto un andlisis en tér-
minos de esfuerzos efectivos que uno en térmi-
nos de esfuerzos totales. En la base de tal posi-
cién hay una falacia, pues, si se aplican con
conocimiento, ambos métodos son idénticamente
confiables.

La diferencia entre el método de esfuerzos efec-
tivos y el de esfuerzos totales radica, exclusiva-
mente, en el hecho de que en el primero el com-
ponente transitorio (o inducido) de la presién de
poro se toma en cuenta explicitaméntg, en tanto
que en el segunde no se hace estimacién alguna

‘de dicho componente porque se encuentra im-

plicito en el valor de la resistencia no drenada
que se usa, - .

Por el principio de la resistencia no drenada,
para un anilisis 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 tra-
yectoria de esfuerzos y velocidad de deformacién
semejante a los de campo. Por su parte, la de-
terminacidén de la resistencia {consolidada-dre-
nada) para un andlisis en términos de esfuerzos
efectivos es menos problemética, pues sus resul-
tados son poco sensibles a las condiciones del
ensaye. .

Un analisis con esfuerzos efectivos exige, sin
embargo, {a prediccién de la presién de poro in-
ducida por las cargas en el prototipo, y para ello
tienen que usarse los resultados de mediciones
de presién de poro en pruebas de laboratorio
del mismo tipo que las usadas en el método de
esfuerzos totales. Asi pues, si la medicidn de la
presién de poro en el laboratorio fuese absoluta-
mente precisa, los resultados de ambos métodos
de analisis serfan idénticos, pues tanto la predic-
cién de las presiones de poro del prototipo (para
el método de esfuerzos efectivos) como la esti-




macion de la resistencia no drenada (para el
método de esfuerzos totales) dependerian de una
misma condicién basica: la reproduccién de las
presiones de poro del prototipo en pruebas de
laboratorio no drenadas.

En consecuencia, puede concluirse que:

a) El método de esfuerzos totales tiene la ven-
taja de ser m4s directo por cuanto no requiere
medir la presion de poro inducida y, por tanto,
elimina los errores instrumentales asociados a
dicha medicién. ’

b) El método de esfuerzos efectivos es mas
util para fines de control, pues permite verificar
la estabilidad en cualquier etapa de la construc-
cién de la presa mediante mediciones de presién
de poro en el prototipo.

.¢) Ambos métodos pueden considerarse igual-
mente vilidos y la eleccién entre uno y otro solo
puede basarse en la sencillez de aplicacién a cada
caso,

4.5.4 Mecanismos de falla. A pesar de que la
geometria exterior de todas las presas de tierra
y enrocamiento no es muy variable, los mecanis-

mos de fala por cortante de menor factor de .
seguridad pueden diferir mucho de un caso a -

otro, dependiendo del perfil estratigrifico de la
cimentacién y de la zonificacién de materiales
en la cortina. Es muy importante tener presente
este hecho al hacer anélisis de estabilidad, pues
" de otro modo el riesgo de omitir el mecanismo de
falla mas desfavorable es muy alto.
En cimentaciones arcillosas de gran espesor,
'normalmente consolidadas o poco preconsclida-
das, el mecanismo de falla mas critico general-

mente es una superficie de deslizamiento cilin-

drica, relativamente profunda, que da lugar a
movimiento rotatorio hacia abajo de una
porcién de la cortina. Esta clase de fallas general

mente ocurren a corto plazo, pues la resistencia

de la cimentacién aumenta por consolidacién
después de la construccién de la cortina. Sin em-
bargo, Peterson et af (1960) han descrito casos
inquietantes. de fallas de este tipo que se han
presentado muchas. afios' despuiéds de terminada
la construccién; Jgfren i
tos en estos cag

cién de la resi #45 drenad,
vada en el Tabomatéurio. al:gumentar el tiempo a
la falla (Casagrande'y Wilson, 1951; Reséndiz,
1964), pero también pueden deberse a concen-
traciones de esfuerzos causadas por arqueo del
terraplén consecuente al asentamiento diferen-
cial de la cimentacién ( Trollope, 1957).

En cimentaciones arcillosas fuertemente pre-
consolidadas, los’ mecanismos de falla criticos
generalmente contienen superficies de desliza-
miento planas, asociadas a zonas de debilidad
(microestratificacién, capas fisuradas o con slick-.
ensides, juntas bentonfticas, etc), La exploracién
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cuidadosa de esos detalles geologicos es el aspec-
to clave en tales casos. Por otra parte, las pe-
quenias deformaciones de falla de esos suelos
y la pérdida de resistencia al alcanzar la defor-
macién de falla generalmente provocan una co-
laboracién ineficiente con materiales blandos y
falla progresiva. Wilson (1970) ha descrito con
detalle los diversos factores que determinan el
mecanismo de falla en estos materiales.

El deslizamiento de la presa Waco, en EUA,
durante la construccién, se produjo en suelos de
este tipo (West, 1962). Uno de los diques de la

" presa Netzahualcéyotl, en Chiapas, estd desplan-

tado sobre pizarras arcillosas fuertemente fisura-

das en las que fue necesario realizar pruebas de

campo especiales, de gran escala, para obtener es-

timaciones de resistencia representativas (Marsal

et al, 1965).

En cimentaciones de suelos estratificados, los
mecanismos de falla mds desfavorables suelen
incluir superficies de deslizamiento horizontales .

-contenidas en los estratos mas débiles préximos

a la superficie del terreno. Cuando la cimenta-
cién tiene estratos delgados de arenas o limos
sueltos confinados por materiales poco permes-
bles, pequefias deformaciones en aquellos pueden
ocasionar transferencia de carga al agua de poro,
y por tanto, pérdida de resistencia o licuacién.
Esto 1ltimo fue lo que dio lugar a la falla de 1a
presa Fort Peck en EUA (Casagrande, 1965). En
tanto que los deslizamientos en suelos arcillosos
poco sensitivos o en suelos granulares compac-
tos son. movimientos lentos y producen desplaza-
mijentos pequefios en comparacién con las di-
mensiones de la presa, los deslizamientos por
licuacién pueden hacer que grandes masas de

- material fluyan centenas de metros en pocos

minutos, :

La falla en suelos interestratificados tam-
bién puede deberse a presiones de poro intrusi-
vas difundidas del vaso hacia aguas abajo a lo
largo de estratos permeables. Una regla valiosa
en el disefio de presas térreas es que todo obs-
tdculo (corazén o pantalla impermeables) al flu-
jo de agua para disminuir el gasto de filtraci
a través de la cortina o de la cimentacién debe
colocarse en la porcién de aguas arriba de la
cortina, tan cerca del talud mojado como sea
posible, en tanto que dichos obstdculos no solo
deben evitarse en la zona de aguas abajo, sino
que en esta debe favorecerse la evacuacién répida
y libre de las filtraciones. Tal regla estd enca-
minada a la climinacién de los problemas que re-
presenta la subpresién excesiva en la cimen-
tacién. ‘ _ :

Por lo que se refiere a deslizamientos que
afectan principalmente al terraplén, sus causas
pueden ser las presiones de poro excesivas d.u-
rante 1a construccién, la disminucién de la resis-
tencia del suelo con el tiempo, las fuerzas de
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filtracién, el incremento de fuerzas actuantes por
empuje hidrostdtico en grietas o por sismo, o
detalles de construccién deficientes.

Los deslizamientos en terraplenes de suelos
gramudares limpios tienden a ser muy superficia-
les, a menos que una capa cohesiva profunda
en ¢l terraplén o en la cimentacién sea la respon-
sable del deslizamiento. Esto es asi porgque la
resistencia de los materiales granulares se incre-
menta ripidamente con la presion confinante;
por tanto, en general basta que el talud exterior
de una masa granular tenga un angulo con la ho-
rizontal mayor que el de friccion intema del suelo
para que toda la masa sea estable en condiciones
estiticas. .

En terraplenes cohesivos, en cambio, los des-
lizamientos tienden a ocurrir en superficies mas
- profundas. Asi, en un sistema terraplén-cimenta-
cién homogéneo la superficie de deslizamiento
m4s critica emergerd mas alld del pie del talud.
El punto de salida de dicha superficie estari
afectado por la existencia de una superficie re-
sistente en la cimentacién, de modo que, si dicha
superficie estd muy préxima al contacto terra-
pléncimentacién, la superficie de deslizamiento
serd poco profunda y puede emerger arriba del
pie del talud..

Las fallas por exceso de presién de poro duran-
te la construccidn generalmente afectan las pre-
sas de seccion homogénea cuando el contenido de
agua de compactacién y la rapidez de construc-
~ cién_del terraplén son relativamente altos. Estos

deslizamientos pueden ocurrir indistintamente en

ambos taludes de la cortina y en general no al-
canzan proporciones catastréficas, tanto por invo-
lucrar volumenes reducidos, como por presentar-
se cuando la cantidad de agua almacenada es
pequeiia o nula. Se pueden evitar controlando
cuidadosamente alguno de los factores que los
producen, esto es, colocando los materiales con
contenido de agua inferior al éptimo* o man-
teniendo la velocidad de construccién del terra-
plén dentro de valores aceptables, por medio de
observaciones piezométricas. En climas muy ha-
medos estas medidas pueden ser impracticables
o incompatibles con el programa de construc-
cién; en tales casos habrd de recurrirse a otros
_procedimientos para mantener en todo momento

un factor de seguridad razonable, siempre en tér-

minos de observaciones in situ. Estos procedi-
mientos alternativos pueden ser la inclusién, en

* Al hacer esto no deben descuidarse otros aspectos
de gran importancia: aquellos que se refieren a las
condiciones de seguridad contra tubificacién, agrieta-
miento y reduccidén de resistencia por saturacién. Asf,
las condiciones de colocacién {contenido de agua y peso
volumétrico) deben ser tales que el terraplén resulte
suficientermnente plistico para soportar asentamientos
diferenciales sin agrietamiento, ¥ que no sufra consoli-
dacién adicional al saturarse después del primer [lenado
del embalse,

Material impermeshie
saleccionado

Fig 4.15 Drenes horizontales para reduccidén de presio-
nes de poro durante la construccién

el cuerpo del terraplén, de drenes que aceleren la
disipacién de presionés de poro (fig 4.15), o
la disminucién de la pendiente de los taludes

Segun se requiera. ‘

La disminucion de resistencia con el tiempo
puede producir en el terraplén deslizamientos en
dos casos. Por una parte, cuando el material ha
sido compactado con contenido bajo de agua y
con peso volumétrico tal que presenta tenden-

"cias a consolidarse y a perder resistencia cuando

se satura por primera vez, pueden producirsa
deslizamientes tanto en el talud de aguas abajo
como en el de aguas arriba. Por otra parte, al
Henarse el embalse, los esfuerzos efectivos en
el material que constituye el talud de aguas arri-
ba disminuyen, con la consecuente tendencia a
la expansién y pérdida de resistencia de los sue-
los de dicho talud.** La disminucién de resisten-
cia por expansién puede no ser suficiente para
producir la falla por si misma; pero suele serlo
si se conjuga, por ejemplo, con las fuerzas de
filtracion producidas por un vaciado rdpido, tra-
tandose del talud de aguas arriba, o con las
producidas por filtracién de agua pluvial duran-
te una precipitacién intensa, en e! caso del talud -
de aguas abajo. La causa del incremento de fuer-
zas actuantes necesario para producir la falla,
por sf mismo o combinado ¢dn la disminucién de
resistencia del material, puede ser también el
entpuje hidrostdtico en grietas longitudinales en
la corona al llenarse estas con agua superficial,
o las fuerzas de masa debidas a la aceleracion:
horizontal de un movimiento sismico, o ambas.
Un caso especial de deslizamiento, debido a la
combinacién poco favorable de una cimentacién
en arcillas residuales de baja resistencia y un
detalle constructivo descuidado, es el que afectéd
a uno de los diques de la presa Presidente Ale
mdn, Oax. (SRH, 1955). En la porcién afectada,

. el dique tenfa una altura de {4m aproximada-

mente y la secciéon que se indica en la fig 4.16a.
Cuando el nivel del embalse estaba ain debajo
del pie del dique, después de una lluvia intensa
se produjeron movimientos en ambos respaldos
de enrocamiento, como se indica en la fig 4.16b.
La superficie de deslizamiento cortaba en am-
bos casos una pequefia porcién de la cimen

tacién arcillosa y el corazén impermeable en la

** Esta es una de las razones que hacen indeseable la
sobrecompactacién de materiales finos, pues la tenden-
cia a la expansidn es mas marcada en suelos que se han
compactado excesivamente.

\
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zona mas préxima al contacto con los respaldos
permeables. _

Segin los andlisis de estabilidad previos a la
construccién, y tomando los valores de la resis
tencia no drenada de la arcilla de la cimentacién
y del material compactado del corazon impermea-
ble, el factor de seguridad para la superficie de
deslizamiento indicada en la fig 4.16b era mayor
de 1.5, por lo que no permitia pensar en una falla
como la observada. Sin embargo, durante la cons-
truccidn, el nivel de! corazén siempre se mantuvo
por encima del de los respaldos de roca, de modo
que la compactacién del corazén en.la vecindad
de los respaldos permeables resulté pricticamen-
te nula. En condiciones de compactacién tan
pobres, la resistencia de los suelos del corazén
con contenidos de agua superiores al é6ptimo era
tal que, introducida en el anélisis de estabilidad
de la misma superficie de deslizamiento de la
fig 4.16b, daba valores del factor de seguridad
inferiores a la unidad.

El mismo valor bajo de la resistencia usado
para el analisis de otra seccién semejante de alre-
dedor de 8 m de altura, que no fallé, dio un fac-
tor de seguridad de 1.4, _

Este ejemplo muestra la importancia de una
buena compactacién en toda porcién de una zona
impermeable, particularmente si 1a cimentacién
es débil. Cuando el procedimiento de construc-
cién no permite la compactacién satisfactoria de
la capa frontera de las zonas impermeables, di-
cha capa debe removerse antes de colocar las
zonas permeables.

. Los deslizamientos a través de masas granu.
‘ares como las que constituyen los respaldos
permeables de cortinas zonificadas no son fre-
cuentes; pero pueden presentarse cuando varios
factores concurren para crear condiciones espe-
cialmente criticas. Uno de estos casos ocurrié

en la presa La Calera, Gro., en que una porcién
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del talud de aguas arriba, constituido por rezaga
contarninada y protegido con chapa de enroca-
miento, deslizé verticalmente alrededor de 4 m
en una seccién de cerca de 30 m de longitud. El
deslizamiento, iniciado en el borde de aguas arrti-
ba de la corona, afecté un espesor del talud esti-
mado en 3 m, y ocurrié durante un sismo intenso
(magnitud 6.5 en la escala Richter) que produjo
en el vaso olas de 2.5m de altura aproximada.
mente. Se cree que los factores determinantes
de la falla fueron el oleaje y la aceleracién hori-
zontal debidos al sismo, combinados con la baja
permeabilidad de la rezaga contaminada, que dio
lugar a fuerzas de filtracién relativamente altas
durante los intervalos de receso del agua en el
embalse.

No puede cerrarse la discusién del disefio
contra deslizamientos, sin sedalar la importancia
de una revisién cuidadosa de la posibilidad de
deslizamientos en el vaso, cuya peligrosidad es
ilustrada por el desastre de la presa Vajont
(Miieller, 1964). El factor determinante de tales
deslizamientos en taludes naturales suele ser la
alteracién de las condiciones de equilibrio por
la inmersién de dichas formaciones al llenarse el
embalse. En esos casos, la modificacién del equi-
librio generalmente obra a través de una pérdida
de resistencia de los materiales, sea por simple
disminucién de los esfuerzos efectivos o por cam-
bios estructurales en ciertos suelos o rocas, par-
ticularmente aquellos con cementacién muy lige-
ra que no han estado sometidos previamente a
saturacién.*

4.6 DISENO CONTRA EROSION DE TALUDES

4.6.1 Naturaleza de! problema. En presas con
respaldos de enrocamiento, los posibles daios
por lluvia y oleaje en los taludes son intrascen-
dentes, excepto si el tamafio medio de las par-

ticulas superficiales del enrocamiento es muy pe--

quefio; pero aun en tales casos los daiios son
de facil reparacién y no llegan a poner en serio
peligro a la cortina.

Por lo que se refiere a una presa con taludes
exteriores de material fino, de arena o de grava,
deben protegerse estos de alguna manera contra

la erosién. Los procedimientos méas conocidos:

para la protecci6én del talud de aguas arriba son:

a) chapa de enrocamiento sobre un filtro de
dimensiones y caracteristicas adecuadas

b) pavimento de concreto sobre un filtro de
arena bien graduada

¢) mezclas asfélticas o suelo-cemento.

* En ciertas tobas muestreadas en un sitio del embal-
se de la presa Sta. Rosa, Jal, la saturacién produjo
disminucién de 1a resistencia a la compresién simple
de 210 a 30 kg/cm? en prucbas no drenadas (Instituto de
Ingenieria, 1965).

Tk
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Para la proteccién del talud de aguas abajo,
los medios mas comunes son la chapa de enro-
camiento y el césped, combinados con un sis-
tema de drenaje superficial (cunetas) que impida
la concentracién de grandes caudales de agua
pluvial.

Por falla del sistema protector de un talud
debe entenderse la pérdida parcial o completa
de la proteccién en cierta zona, o cualquier dafio
mayor atribuible a dicha pérdida. La falla puede
producirse por la remocidn total de la proteccién
o por la erosién de los filtros bajo la chapa de
enrocamiento o la losa de concreto.

Las fallas por lavado de los filtros son poten-
cialmente mas graves que las de la chapa de pro-
teccién, pues pueden permanecer ocultas por mu-
cho tiempo, durante el cual la zona vulnérable
queda sin defensa alguna, sometida a la erosién
constante del oleaje. Ademads, este tipo de falla
implica operaciones de reparacién mis costosas
que las requeridas para remediar el desplaza-
miento completo del sistema protector, pues su-
pone una labor adicional de remocién de los re-
manentes de dicho sistema, que puede resultar
extremadamente diffcil cuando este incluye ro-
cas de gran tamaiio.

Las estadisticas indican que el lavado de los
filtros es la falla mas frecuente, sea que la pro-
teccién consista de enrocamiento o de losas de
concreto articuladas (Bertram, 1951). La dnica
manera de evitar este tipo de daiio es, en el caso
de proteccién con enrocamiento, disefiar el sis-
tema con el criterio de filtros graduados. En la
alternativa de losas articuladas,* la experiencia
indica que los filtros siempre estin en peligro

de ser erosionados y acarreados a través de jun-

tas o grietas por el flujo y reflujo del agua bajo
la losa. De hecho, entre los sistemas de protec-
cién mas usuales, el de losas articuladas parece
ser el que menos satisfactoriamente se ha com-
portado. Sherard er al (1963) describen varios
ejemplos de fallas iniciadas, todas ellas, por la-
vado de los filtros en este tipo de proteccién.
La proteccién por medio de losas continuas de
concreto reforzado, si bien no es muy usual, ha
mostrado comportamjerito satisfactorio aun bajo
" condiciones de clim#'y oleaje muy severas. La
prictica comtin es déopintar Ia losa directamen-
te sobre el talud por proteger, sin provisién de
filtros o drenes por debajo. Sin embargo, este
procedimiento no es aconsejable, teniendo en
cuenta principalmente el peligro de agrietamien-
to del talud y, en zonas con estaciones muy frias,
Ia posibilidad de formacién, entre el talud de
material cohesivo y la losa, de lentes de hiclo
que podrian flexionar y agrietar la proteccién.

* Con la articulacién se pretende dar mayor flexibi-
lidad al pavimento protector, para que pueda ajustarse
zl:in dafios severos a las deformaciones diferenciales de
a cortina. -

En México el recubrimiento de concreto como
sistema de proteccién contra el oleaje, solo se ha
aplicado en la presa Venustiano Carranza, Coah.**
La proteccién consiste en una losa continua de
concreto reforzado de espesor variablz, colocada
directamente sobre el material impermeable del
talud y prolongada hasta la roca sana de la ci-

mentacién mediante un dentellén con profundi-

dad médxima de 8 m. En un intento por reducir
la ascensién de las olas sobre el talud, la losa se
construy6 con escalones verticales, La poca efi-
ciencia de dicha medida indica que esta es una
de las desventajas de las losas de concreto en
comparacién con el enrocamiento, pues la rugo-
sidad de este altimo disipa la energfa de las
ondas en un trecho menor, reduciendo la dis-
tancia de rodamiento de [as olas hacia la corona.
La unica solucién satisfactoria en taludes con

proteccién de concreto sometidos a oleaje inten-,

50 consiste en proveer un parapeto curvo en la

corona, que produzca la deflexién hacia el vaso

de las olas ascendentes (Sherard et al, 1963); de
otro modo serfa necesario aumentar el bordo
libre o aceptar que el talud de aguas abajo per-
manezca mojado por periodos que pueden ser
largos. .

- Otra desventaja de las losas de concreto en
comparacién con la proteccién de enrocamiento
proviene de su susceptibilidad al agrietamiento
producido por asentamientos del terraplén, a los
cuales una chapa de enrocamiento es prictica-
mente insensible cualquiera que sea la magnitud
de los hundimientos diferenciales. En el caso de
la presa Venustiano Carranza, a pesar de que las
deformaciones de la cortina no han sido extra-
ordinarias (40 cm de hundimiento méximo de la
corona), la losa estd fuertemente fisurada, y
ha desarrollado distorsiones notables en algunos
sitios (SRH, 1958).

4.6.2 Diseiio de protecciones de enrocamiento.
La proteccién del talud de aguas arriba contra el
oleaje, por medio de una capa de enrocamiento
colocada 2 mano o a volteo, continia siendo’ el
sistema de mayor uso. Sus ventajas mds cons-
picuas son:

" a) gran flexibilidad, que lo hace insensible
a las m4s severas condiciones de deformacién
del terraplén
b) rugosidad, que reduce considerablemente
la altura de rodamiento de las olas sobre el
talud, disminuyendo en la misma medida los
requisitos de bordo libre ’
c) permeabilidad, que elimina problemas de
subpresién
d) resistencia al oleaje
e) facilidad de reparacién. _
** Como elemento impermeable se ha usado ademds
en las presas Huichapan, Hgo.; San [lldefonso, Méx.;
Taxhimay, Méx.; La Esperanza, Hgo., y Zicuirdn, Mich.




En la actualidad se sabe también que una pro-
{eccién de enrocamiento a volteo es mas satisfac-
1oria desde todo punto de vista (excepto, quiza,
¢} estético) que una roca acomodada. La princi-
pal razén para esto es la menor influencia que
en la estabilidad del conjunto tiene la de una
roca individual. Asf, si el oleaje desplaza de su
sitio una roca de una proteccién a volteo, el resto
de la capa apenas resentira alguna consecuencia,
en tanto que la remocién de una pieza en una car-
peta de roca cuidadosamente acomodada puede
ser ¢l principio de una falla progresiva de toda
la chapa de proteccién o el punto débil por el
que se inicie la erosién de los materiales mas
finos que la subyacen. .

Hasta 1948, en que se publicaron los resulta-
dos de un analisis cuidadoso del comportamien-
1o de diversos tipos de proteccién de taludes en
EUA (ASCE, 1948), se consideraba que la protec-
cién con roca acomodada era superior que la dis-
pucsta a volteo. Asi, era usual estimar iguaimen-
te satisfactoria la proteccién proporcionada por
una capa de enrocamiento a volteo de alrededor
de 1 m, o por una chapa de enrocamiento acomo-
dado a mano de la mitad de espesor. Por las
razones indicadas arriba, la proteccién con enro-
camicnto .a volteo es la mas eficiente, pero el
discio sigue siendo esencialmente empirico. La
tabla 4.4 resume el criterio usual.

Tabla 4.4. Criterio usual para disefio de protecciones
de enrocamiento (segiin Sherard et al, 1963)

Altura mdxima | Tamaio medio minimo|Espesor del estra-
- de las olas, (D) recomendado, | to recomendado,
en pies en pig en plg

02 ’ 10 12

24 12 ' 13

46 15 %4

&8 - 18 0

810 : 2 %

Para apreciar la conveniencia de un criterio
mads racional, deben distinguirse los factores que
determinan el comportamiento de una capa de
cnrocamiento sometida a la acgién del oleaje.
Dadas las condiciones que ha-de satisfacer tal
proteccién (estabilidad de las rocas superficiales
bajo la accién del oleaje y proteccién de los fil-
tros y materiales finos subyacentes contra la ero-
sibn progresiva), se ve que su cumplimiento
_ Tequiere un tamafio mfnimo de las rocas indivi-
duales en la superficie y una granulometria que
satisfaga los criterios de disefio de filtros inver-
tidos. Ya que el segundo aspecto se traté en otra
partc de este capitulo, se analizarin aquf solo
los factores que déterminan la estabilidad o in-
vt:slabilidad de las rocas mas superficiales; es

us son: ‘

a) la fuerza ejercida por el oleaje en una
roca superficial '
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b) las condiciones de apoyo de dicha roca

c¢) la forma y el peso volumétrico de la
misma

d) la inclinacién del talud en que descansa
la roca.

Suponiendo que la fuerza que tiende a mover
una roca en la superficie del talud es:

F =KDy yw
donde: l

K, constante indeterminada

D didmetro medio de la roca (supuesta
aproximadamente equidimensional)

v  velocidad del agua

e peso volumétrico del agua

y que la velocidad de avance de las olas es pe
quefia en comparacion con la velocidad del agua
en el seno de una onda, Carmany (1963) da como
condicién de estabilidad que el peso de la roca
individual sea cuando menos

K dcr' 70‘ Yr

W =
(vr — ye)* sen® (ar — &)

donde: ‘

d. profundidad critica 0 de rompimiento de
la ola
ye peso volumétrico del agua

~ y»~ peso volumétrico de la roca de proteccién

a  angulo de inclinacién del talud por pro-
teger

ay 4ngulo de inclinacién del talud necesario
para que, en una roca superficial tipica,
la linea GC sea vertical (fig 4.17), sien-
do G el centro de gravedad y C el pun-
to de contacto méas bajo de la roca

K  constante experimental

Ante la reducida informacién de datos sobre fa-
llas debidas a tamaiio insuficiente de la roca, se
ha dado a K el valor de 0.003, para concordar con
los tamafios minimos de roca que han resultado
satisfactorios * (Carmany, 1963).

Teniendo en cuenta que la profundidad de
rompimiento de las olas es aproximadamente, se-
gun Thorn (1960), d==1.28 H,, donde H, es la al-
tura del oleaje (distancia de cresta a seno), la
ecuacién de Carmany en términos de H, puede
escribirse

W =

0.0063 y l H,
(ye/1e—1)° sen (&g —a)
* Con esto se estd introduciendo un factor de seguri-

dad desconocido pero que probablemente no €s muy su-
perior a 1.

]" (4.7)
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4) En condicioney narmales

b) En condiclonss de squilibrio critico

Fig 4.17 Roca superficial t{pica en una proteccién de
enrocamiento que conduce a la tubificacién

éen que, para enrocamiento a ‘volteo a = 65°.
Puede inferirse de la fig 4.17, que para enroca-
miento acomodado a mano e, seri pricticamen-
te 90° y, por tanto, una roca individual de este
tipo de proteccién tendrd mayor estabilidad que
otra de un enrocamiento a volteo, lo cual no debe
considerarse en contradiccién con las estadisti-
cas de comportamiento de ambos tipos de pro-
teccién, pues como ya se dijo, la diferencia prin-
cipal entre uno y otro radica en las implicaciones
del desplazamiento de una roca individual en la
estabilidad del conjunto.*

Para talud 2:1 y roca con peso volumétrico
yr = 2.4 ton/m?, valores que pueden considerarse
representativos de las condiciones medias en pre-
sas, la ec 4.7 da los resultados de la tabla 4.5
para diversas alturas de oleaje.

El espesor de la capa de enrocamiento, para

una proteccién eficiente, debe ser. tal que per-

mita alojar el tamnafio méximo de roca incluido,
asf{ como una transicién gradual hasta la capa
de filtro. Un espesor de capa entre 1.5 y 2 veces
el didmetro de las rocas mayores es en general

suficiente para cubrir ambos requisitos.

* Recientemente, el Cuerpo de Ingenieros del Ejército

: de EUA ha divulgado un informe sobre extensas prue-

bas en modelos (Thomsen, Wohlt y Harrison, 19712), cu-
yos resultados pueden expresarse con sorprendent:cg:':
cisién mediante la ec 4.7, st 1a H, de falla se

como la mixima altura del oleaje que no remueve el
material de transicidn entre la capa de enrocamiento y
el talud protegido. ) '

Tabls 4.5. Pesos y diimetros minimos de rocs pars
proteccion contra oleaje en condiciones medias
(talud 2:1 y y, = 2.4 ton/m?)

H,enm 0.50 } 1.00

o v

w o kg 3 3 78 184 159 620

ml

.50 | 2.00 | 2.50 | 3.00

D ,encm 13 2% 39 52 65 T8,

4.6.3 Diseiio de otros tipos de proteccion. Los
elementos que deben considerarse en el proyecto
de una losa de concreto para proteccién contra
el oleaje son: deformacién probable del talud,
presién del oleaje, accién erosiva del agua, efec-
tos 'de cuerpos flotantes (troncos de darboles,
témpanos, etc), erodibilidad de los materia-
les subyacentes, subpresién debida a lentes de
hielo entre la losa y el terraplén, y cambios volu-
métricos por temperatura. El criterio de disefio,
sin embargo, dista mucho de estar bien estable-
cido. Se han comportado satisfactoriamente losas
monolfticas con espesores de 20 a 25 cm, refor-
zadas mediante malla continua con area relativa
de acero entre 0.3 y 0.5 por ciento en cada direc-
cién (Sherard et al, 1963). Otros tipos de elemen-
tos de concreto para proteccién, precolados o
colados in situ, son posibles, pero su aplicacién
se ha hecho principalmente en obras de protec-
cién maritimas (Thorn, 1960}. o

En cuanto a los pavimentos asfalticos y de
suelocemento como sustitutos de los medios
tradicionales de proteccién de taludes, la U. S.
Bureau of Reclamation viene investigando su
aplicabilidad desde hace algo m4s de veinte aios
(Powers et al, 1952). En relacién con las protec-
ciones asfilticas no ha sido posible obtener con-
clusiones claras; pero por lo que se refiere al
suelocemento, la m4s reciente evaluacién parece
indicar que su uso es adecuado si, ademés de ser
una solucién mis econdémica que la chapa de
enrocamiento, las deformaciones del terraplén
después de colocada la proteccién son pequeilas
(Holtz y Walker, 1962).
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DPEP FOR EMBANKMENT DAMS
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4.1 INSPECTION CHECK LIST
4.1.1 A1l Types of Embankment Dams

4.1.1.1 Crest and Roadway

o Cracking along the axis of the dam (longitudinal) and across the
axts (transverse); cracks in gutters, roadway, sidewalk and
parapets.,

e Dips, bumps or wrinkling of roadway pavement.
. T}lt1ng of posts and parapets.

¢ Lateral weaves in walls or roadway.

o Misalignment of guardrail. -

@ VYegetation.

4.1.1.2 Upstream Face

0 Bubb\ing'br vorticéS in reservoj} water ;urface.

o Sudden unexplained drops in reservoir level, )

e Cracking on'slope or near crest. '

e Sloughs, ravelling, sliding, bulging or;depressions.
e Erosion or beaching. |

] Heatﬁering of riprap.

e VYegetation.

o Anfoal burrows.

. COQEreté'facings: Joint separation, cracks in panels, corrosion
: of_reinforcement bars and damage to waterstops.

e Metal facings: buckling, bending, corrosion or punctures.

e Timber facings: Rotting, cracking or spiitting.

a-1



Table 4-1

DAM INSPECTION AND PERFORMANCE EVALUATION
INVENTORY OF POTENTIAL INCIDENTS
EMBANKMENT DAMS

DEGREE OF

: DEF ICIENCY PosS1BLE
MO, | FEATURE { DEFECT | INDICATORS |POSSIBLE CAUSES |— POTENT 1AL REREOIAL
SR fSERI0W |, VERY EFFECTS MEASURES
SERIOS
. CREST AND
-1 [ROAOWAY :
LN A TRANSVERSE CRACKS |N OIFFERENTIAL FOUN- * Ir L0SS OF FREEGDARD. [LOWER RESERVOIR,
LRACK ING. ROADWAY, OATION SENTLLM(NT, TRANS = {EMBANKNENT CRACK- JOE TERMINE EXTENT
SIOEWALK AND |SHARP THREGULARI- VERSL |ING, LNCREASED OF CRACKING BY
PARAPETS, TIES IN ABUTHENT CAACKS [SEEPAGE. BALAQH {T[ST PifS OR
DIPS AND BLmPS JGECHETRY, ARE ING AN FAILLR BORENGS.
IN PAVERENT CARTHOUAXE, OCEP  (OF DAM . EXCAVATE 10 DEPTH
SURFACES, SHRINKAGE & DESIC- OF CRACKS AND
TILTING OF CATION OF CORE XTEND BACKFILL WITH
POSTS AND BATLRIAL sELow COMPACTED iwPiR-
PARAPETS. RES. VIGUs SOIL.
DISPLACLALNT WATER jeEnTONITE
KEASUREMENTS. LEvEL. |- ORGUT 1D
[ W LoNGiiuDinaL,  Jeaacs n RAPLO RESERVOIR * IF ENBAMKEENT CRACK- [SEE 4.1.1
| CRACK | 40 AOADWAY , | DRAROOR, EARTHGLAXE. CRACKS | WNG. INCREASED -
SIDEWALKS AND UNEOUAL DEPORIA- DAY= ISEEPAGE. SLOPE
PARAPETS, TION OF SHELL & LIGHT  {FASLURE
CIPS AMD BUMPS [CORE MATERIALS. BELOW
(N PAVERENT TRANSVERSE WATER
SURFACES, CRACKING WITHIN . LEVLL
TILTING OF CORE.OF DAM. . EX-
POSTS AND SETTLEMNT OF TEND
PARAPLTS, POCRLY COMPACTED INTD
DISPLACERENT  |ROCKPILL SHELLS. CoRE
MASURESENTS.
4.1.3 EXCESSIVE ALASURLAENTS | EABAMGIENT AND * JIF L0SS OF FRUEBOARDJAAISE DAS BY
. SETTLERINT , OF SLRVLY FOUNDAT 1 OM CRESY (RISK OF OVER- PLACING ADOIT10M=
BONURENTS CONSOL 1 DAT 1M, SETTLEY TOPPING AL COWACTLD
O INTENMAL 10 < SOIL AFTER
SETTLCRENT, tFl STOY oF FOUNDA-
DIPS 1N ROAD, 10, 8a) TIOM COMDITIONS.
DEPRESS LONS OF NOW LOWER RESERVOIR
OM SLOPES AL
WATER
LEvEL
(R 1%s of SUDOLN INTERNAL ENDSIOM #*  |PROGRESSIVE LOMR RESERVOIR.
CEBAMKNENT INCREASE IN  |OF CHBANKRENT EROSION BREADHING JREMOVE RATERIALS
BATERIAL, SETTLAMENT AND JOR FOLNDASION, AND FAILVRE OF  ° [FROR S1MCHOLES
LEAKAGE, SIMK- [PIPIMOL $INKGHOLES DAs ANO REPLACE W1TH
HOLES, 01SCOL= 14 SOLUBLE FOLUNDA- CONPACTED Fitl, &
ORATION OF 1108 {RESTORE DaR
STIPAGE WATER SEE ALSO ¢.3.1
4L1.9 nort LOMGITUDINAL  JINSUPFLCIENT SHEAR #* [successive SEE 4.2.2 6 437
INSTABILITY, [CRACKS WETH OR |STRINGTH OF LafANK- FAILURES AVt P-
w1 THOUT HONT O FORUNDAT i ON SLOPL AS UNSTASLE
Jvnnw. BATERIALS, SCARPS 54 10E
01 SPLACERENT, AGAIK,
DISPLACERENT POSSIALE LOSS OF
BEASURERENT FRECAOARD ANG
41013, LOSS OF ERfANK-
RENT BY BREACMING,
[ LS IvL BLASURTALNTS  [SLIDING OF THE #* |LO3S OF DAn $E .02
120MTAL of - SURVEY EEMANCSENT AMD OR
1 . |meamps, FOMDATION
R LATERAL WEAVES
A 1 WALLS OR
: ROGADSAY,
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"4.1.1.3 Downstream Face and Toe

Increased fiow from drains.

Color change or furbic_litx of seepage water; piping.
Wet spots, boils or soft areas.

Cracking on slopes or near crest.

Sloughs, ravelling, sliding, bulging, or depressions,
Erosion or gullies.

Vegetation: type, color, rate of growth.
Animal burrows.

4,1.1.4 Foundation and Abutments

Movement, sliding, sloughs, cracking, depressions, bulges.
Erosion.

Color change or turbidity of seepage water; piping.

Wet spots, boils or soft areas.

Galleries and tunnels: heaving, squeezing, offsets and rock-
falls, turbid or excessive flow,

Yegetation: type, color, rate of growth.

4,1.1.5 _.lnstrumentation and Measurements

Surface monuments: settlement and lateral deformation.
Weir or flume measurements of seepage or drainage flow.

Internal pore pressures (plezometers).

Wut‘ l_pumnt {inclinometers, extensometers, settlement
-,_-' ‘ . l A

' Q, St!_mgraphs (if installed).

4.2 IHVE!ITORT G' POTEHTIAL INCIDENTS °

Table 4-1 is an inventory of potential incidents, defects and problems for embank-

ment dams.

It shows the types of defects which may be observed during inspection,

their causes, the degree of deficfency, potential effects on embankment dam per-
formance and some possible remedial actions to correct a particular defect.
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Table 4-1 {continued)

DEQREE OF

OEFICIENCY POSS 18LE
No, | FeATURE | OEFECT | INDICATORS {POSSIBLE CAUSES — "?::'E'é;‘s"- REMEDIAL
AINR |SERIGS s:‘;‘lms MEASURES
4.7 [LPSTREAN
FACE .
4.2.1 LOSS OF BUBBLING DR INTURNAL EROSION OF ¥* INCREASING LEAK- 10wiR RESERVOLR
ERAANKMENT VORICES IN RE-|EMBANGIENT OR AGE. PLPING G SEE 4.1.4 & 4.0.1
MATERIAL & SEAVDIR SURFAGEIFOUNDATION. PIPING, EROSION OF DAN
EXCESSIVE LEAK- {UNPLANNED DROP [MAJOR CRACKING 1N BATERIAL, FAILURE
SO THRU DAR  [IN RESEAVOIR  JCONCRETC OR ASPHALT OF DA,
ROSEAVOLIR LEV- |OFSCOLDRATION
€. SINKHOLES. |OF SEEPAGE WATER
[ $LOPE CRALK | NG INSUFFICIENT SHEAR * IF DEEP-SEATED. LimER RESIRVOIR.
NSTABILITY RAVELL hdG. STRENITH OF LOCAL SLIDES PLACE COMPACTED OR
SLIDING. EABANKBENT PROCRESS IVILY QUWPED FilL BUT-
BLAGING. FOUNDAT 10N BOVING UPSLOPEY | TRESS AGAINST
DEPRISSINGS.  |WATERIALS. EAATH- POSSIBLE LOSS OF  |UPSTREAS SLOPE.
SCARPY CUAKE. RAPID FREEBOARD: REMVE  SLIDE
RESEAVOIR ORARDOWK. PLOCKAGE OF M-  |RATERIAL & REBUILD
Juus AND CONDULTS PORTION OF DAM.
BY SLLDE OEBAIS
1.2.3 |CRACK NG TRANSVERSE &7OR{SEL 4.1.1 & 4.1.2 SEL 4|1 8|St w11 SEE &.1.1
L&?&Tu}lm 1.2 .
(HOe
D1 SPLACEAENT * | *
MEASUREMEN?,
w14 SUOPL CROSION |SUOPE CROSIOM | INGUFFICIENT * PROCRESS IVELY RENOVE LOOSE
LOSS OF RIPRAP. [PROTECTION OF FACE DEEPER EROSION  |MATERIAL AND RE-
QULLIES, AGAINST WAVE ACTION GALHEST LOSS OF ° {PLACE WITH CONPAC-
BATERIAL OR SURFACE NUNDFF RiPRAP & EMAANC- [ TED FiLL PLACE
ACCUMALATED  [WEATMERING OF NENT MATERIAL, RIPRAP FOR EROSION
AT TOL OF |niemar. PROTECTION. OR RE-
SLOPE PLACE OROINAL
WiIn LARGER $IZE.
. USL OF GABIONS.
1.9 COMCRUTE FACING|CRACKIND OF  |UNCVEN EABAMCMENT Fom  [FOR |LOSS OF WATER. RIPLACE DAMAGLD
OETERIORATION |SLABS: SEPARA- |SEETLEMENTy ROCK- |LARTH- {EROSION OF EMBAMK- [PANELSt PLACE la-
TION OF JOINTSs [FRETIE-THAN ACTIOM FIlL FILL MENT MATERIALS. PERVIOUS MATERIALS
DAL 10 oAMS  Joams  [FAILURE OF EARTH- |IN LOCAL DAMAGED
WATERSTOPS, FILL DAR AREASY CONS IDER
TilTiNg OF USING STHTHETIC
- wass . . AERAAAMES OR COM-
BUATIOS OF BITU-
RIS TMASIONS
AN POLTHERIC
COWPONENTS
s CORROSTON OF  [OLTAILLD STUEL BPEsED 10 * St 4.2.5 REPAIR OR REPLACE
STEEL REIN | INSPECTION ATROSPHERE. OABAGED PANELS
FORCEMENT IN WITH ADOTI0NAL
COMCRETE FACING COVIR & REINFORCE-
agNT,
'R OETERICRATION | BUCKL NG, UNEVEN" EABANKIENT * | w [set a.zs REFLACT DARAGED
OF STEEL FACING|BEIOING. SETILERENTY IBPACT PANILS
PUCTURES OF LARGE ROCK OR
LEAKAGE DEBRIS
.. COMRGS 10N OF YISINE CORRO- |3FECEL EXPOSID 1O * SET 4.2.% RUPLACE DARAGLD
STEEL FACHR |10 CRIANIC ATIER PRLLS. APPLY
LEAAGE i RESERVOIA RATER #R0TECTIVE ConTing]
w59 TUAIORAT 10N Iﬁm Timsins. [Rols FuNai FOR |foR  |SiE 4.2.5 REPLALT GETLRIO-
o Tieee LEARAOL FOCK- | LARTH- RAIED TiMIRS OR
FACYND FiLL FILL PASTLS.
i DASS  |OANS APPLY PHOTECTIVE
.. COAT MG,
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Table 4-1 (continued)

R
NO. | FEATURE | OEFECT | INDICATORS |POSSIBLE CAUSES e B REAED AL
WNR SERIOVS | Ll
4.3 |DOWNSTREAM
[FACE AND TOE .
.11 EXCESSIVE (XCESSIVE OR | CONCENIAATED FLOW ¥ |PROGRESSIVE INTER- [TWERGENCY MUASURES
EMAANKBENT INCREASED FLOW {ALOND EMBANRALNT NAL EROSION OF Ea- | INCLUDE,
LLAKAGE FROM ORAINS.  {CRACKS. |NIERNAL BARKMENT AND - [LOWER RESERVOIR
FLOW TLRBIDITY, [EROSION OF Ladan- TNCREASIHG LEAKAGE [LEVEL. BULLDOZE
CHANGE OF FLOW |MENT, POSSIBLE EMBANK-  |MATERIALS INIO 1M
COLOR. § | NKHOLES RENT FAILLRE RESERVOIR FROM Tt
CMBANHENT CREST.
WET SPATS. $OF1|SELPAGE ALONG PEAVI- * |if WIGH PHREATIC LEVEL ;&“ﬁ:&‘,‘;ﬁ{"&,
ARIAS. AREAS  fOUS LAYERS 8YPASSINd ' THERE [ IN DORETREAR SLOPL | qonmthEnn SLOPE
WiTH GROWTH OF | INTERNAL DRRIN ARE  JCOMAD LEAD TO Wl TH PROPERLY
WLAVY GREEMER [SYST(M, OR ALONG soFt  lsome DetamiLLTY oo FLLTER
VECLTAT IOM CONIACT WITH ROCK AREAS AND DRAIN LAYERS.
. R STRETUALS PERMANINT REASIRES
0ins EXCESSIVILY HIGH ¥ |PROGRESSIVE INTER- | |NCLUOL
EX!T GRADIENT it WAL EROS1OM OF COMSTRET CACFF
CONES | EMBANKNENT, THROUGH DAk RO
BAHLO- {POSSIBLE FOUNDAT 10N,
ING  [EMBANKRENT FAULLSIE mm"‘ aan
CHANDES IN CHANGE 1N INTERNAL * NEW SELPAGE PATHS {comsTauct imPemyi-
EFFLUENT TEWP- [ORAINAGE PATTERNSt IF TEad k5 WSTREAR ¢
ERATURE SLAMKET WITH LapER
1 J VIOUS CLAYEY 30IL
AELATE OR SYNIHETIC MER-
0 BN LML
ARSIENT]
8 CHANGE 5
SUEPAGE RO  JCHANNELS FORMED BY * EXCESSIVE SEEPAGE [EXCAVATE ROOTS
ANIRAL BLRROWS |DECONPOSITION OF MO MAKENING. OF  |AND BURROWS,
OR ALOMG TREC |ORGANMIC MATERIAL. EABANIUM KT REPLACE WITH
|moots LEARAGE ALOMG ANIEAL COMPACIED FILL.
BURROWS CONTROL, RODLNIS
5,32 |ravesL im0, INSUFFICIENT SHEAR % [viar  1PROGRESSIVE SLOUGH|FLATTEN DOMSTAEAS
INSTABLLITY SHALLOW SLABES [STRINGIM OF SOIL SENIOUS 1NG AN OEEPER SLOPE 8Y CONSTRLCT
AND CRACKS, | [WHEM SATLRATED BY IF ASSISLIDES. FAILLRE OF |iNG CONPACTED FiLL
SCARPS. HEAYY RAINFALL CIATED JDAR BUTTRESS WITH
"ith ADTOUATE FILTERS
i 20- O DRAIN LATERS
{ms om INSTALL PRESSARE
seepacy RELILY WiLLS
AT THE THICLIGH FOUNDAT 10M
O BATERIALS.
STNEAR INSTALL ORAINS IN
o0 DU IREAR PORT I ON
Joter cancxs INSUFFICHNT SIAR * | successIve sLIpes fmm, \WPLRYI -
AM3 SLIDEY, STRONOIH OF TaSAN- AS IWWE UPSLOM AT (o piaamEl oM UP-
. s ety a0 BEWT OR FOLMDATION ABONVE |LNSTABLE SCARPS letoras FACE.
- UL Lo, BATERIALS CARTHOUARE SUIDE AGAIN. PUSSL-
{caars. LOAD | D BLE LOSS OF FnfL-
L BOARD NGO LOSS OF
o CASAMCAENT BY
. BREACHING
.3 - 1:0: a0RI0N  [ERGHION GRALICS | INSUFTICIENT RO~ »* PROGRESSIVE WEAK - TRIAVE LOOSE BAIL-
A - JAT:SLOPE MO HTECTION OF SLOPE INING OF SLOPE RIALS AMO REPLACE
| B MO ENaMNC-  [AGAINTS SLRFACE AND DEEPER £R05 10M JwiTH COWPACTED FILY
: REUT-ABUTRENT  |RUMOFF GULLIES SLED-WACH SLOPE
CONTALTS, PLACE BIPAAP,
43,4 TRAMSYLNSE OR  [STASLRESENTS OF JSEE 4.). 1 * s an SEE 4.1
LOMG1 TUD I NAL Y SOLAMENTS|OHFFERTNI AL .
CRACKS, INTERMAL DIS-fSETTLERENT OF
PLACURENT INSTR. { EROANKAENT ORF
FOUNDAT 1 ON
454 CLOGGEO DRAINS | IACRLASED PLUZO| INTERMAL DISPLACEMENT * HIGH PHICATIC LEVEL[SEE 4.3.)
ALIRIC PRESSURE (OF FINE PARTICLES. 19 OOMSTRCAR SLAPL{INSTALL NEW ORAIN-
EXCOASIVE VIOETATION POSSIBLY LLADING TOJAGE STSTEN.
ND RUCT GROWTH, SLOPE BTABILITY  [RERQVE TRELS AMD
CHERICM DEPOSITS, ROOTS. CLEAM OUT
1ROM BACTERCA DRAINS.
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Table 4-1 (continued)

QDEEF“I“:I‘["%'Y POSS1BLE
NO. | FEATURE | OEFECT | INDICATORS |POSSIBLE CAUSES POTENT 1AL REMEDIAL
MNR {serios [ VAT EFFECTS BEASURES
SERIOS
4.4 [FOUNDAT | ONS *
AND_ABUTMENT
4. 4.1 EXCLSSIVE REASURLMENTS orjmnmm LOAD 1M, LOSS OF FALLBOARD [SEE 4.1.)
SEMTLLANT SURVEY MOMUMCNTS| (MDANKBENT LOAD.
OR INIERMAL  {CONSOLLDATION OF
DISPLACERENT  [UNDERLYING SOILS,
l;mmaumns. REGIONAL SURS IDENCE
IPS iN ROADS. inNYERNAL EROSION OF PROCRESSIVE INTER- [SEE 4.).4
CISRUPTION OF |roumpATioN SOILS . * NAL EROSION OF
" uTiLitres ALONG CONCENTRATED EMBANCRENT OR SOLU-
LEAXS, SOLUTION OF TION OF FOUNDAT | ON]
. FOUNDAT ION RATERIALS. POSSIBLE LOSS OF
. ERSANGRENT
1.4.2 DIFFERENTIAL  [$EL 4.1.1 Stf 411 * St 44,1 SEE 4.1.1
SETTLEAENT
4.4, 3 [XCESSIVE EXCESSIVE OR | INTERNAL ERQSION OF |' #* [orerementiag SEL 4.3.1
SELPAGE INCREASED FLOW |EXBAMKRENT, FOLNDA- SUTTLERENT OF
COLLECTED IN  |T10M. OR ABUTWENT ENBANKRENT .
INGPECTION OR  [BATEAIALS ALOND CRACKING, PIPING,
ORAINAGE TiN- |COMCENIRATED LEAKS. FAILURL OF Dam,
MELS AND GALLE= {LEACHMING OF sOLUBLE ALSO SEL 4.2.1
21£S OR DOWN-  |RATERIALS.
STREAM OF THE  |OETERCORAYION OF
OAL 1N WEIRS  [OROUT CLRTAIN
AMD FLURES, ALSO SER 4.3.)
FLOR TURSIOITY.
CHAMGE 1M FLOW
COLOR
ALSO SEE 4,1.1
4,00 AUTRON R [movEseEnts. sii-|iwsuseicient suear % [PROGRESEIVE SLOPE [$€€ 40,2
[ronearion 003, SLOUONS,  [STAEMGTH, FAILLAES AND LOSS
IGTABILITY  JCRACKING. Of+ |EndAmusnt a0 OF CABANKALNT BY
PRES$IONS. OF  |RESERVOIR LOADING. BRLAGHING
BULOES IN 3OIL [STRESS RELIEF 1NDU-
R ROCK $1,0PES. [CED @Y DXCAVATION, .
ROVENENTS ALONG | EARTHMOUAKE,
OO, §1SCONT I -
MITILS,
ROCK FALLS.
OFFSETS AMD .
PERING OF
CAACKS N CON-
CRETE LININGS
OF QALLERIES .
NG INSPECT I ON
TUNELS.
HEAVING O
SQUELLZ Iva
GROLND 1N .
GALLERIES O
TUeELS
4. 4.5 EnasiOn sl a3 SEC 4.0.) * SLL 4.3, TEEE)
'ﬂ'-
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SETTLEMENT AND CRACKING OF EARTHFiLL DAﬁ
ODUE TO SHALE FOUNODATION FAILURE
Wace Dam, Texas, 1961

(Courtesy: U.S. Army, Corps of Engineers)
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4.3 APPRAISAL AND EVALUATION

4.3.1 Classification of Incidents

The degree of an incident, deficiency or defect which may occur in a dam is classi-
fied as minor, serious or very serious. An incident which may either reduce sta-
bility of the dam below acceptable 1imits or lead to an unsafe situation is classi-

fled as serfous or very serious. Only serious or very serious incidents or defects
are discussed in the following paragraphs.

For a particular dam, each defect has to be considered together with others and on

a site-specific basis in order to evaluate {ts probable impact on performance of
the dam. )

4,3,2 Crest and Roadway

4.3.2.1 Cracking

(a) Transverse cracking. This type of cracking may be caused by differential
settlement of the dam or the foundation, or by shrinkage of the clay core. It can
occur when some pdrt‘lons of the dam foundiation are relatively more compressible '«
than the remaining. For example, a clay-filled channel in a rock foundation could A
cause differential settlement. Sharp irragularities 1n an abutment can also cause
differential settlement and transverse cracking. Some core materials, particularly
siits, are susceptible to cracking. Earthquakes can also cause such cracks.

Transverse cracking can be a very serious problem because, if sufficiently deep,
the cracks can provide a path for concentrated leakage. Transverse cracks that are
in wet zones or from which water is emerging should be repaired with urgency. The
extent and depth of each transverse crack should be investigated by test pits,
trenches or borings.

(b) nggitudinal cracking, Longitudinal cracks are often the result of dif-
ferential settlement between the core and the shel) zones of the dam, particularly
when the shells are rockfill. Shells founded on compressible foundation materfals
can settle relative to the core producing longitudinal cracks. An earthquake or
rapid reservoir drawdown can also cause such relative settlements and cracks.

Longitudinal cracks which have offsets between the upstream and downstream sides
are very serfous, because that could indfcate incipient or initial slope failure. ‘




Open crack when it occurred

Crack repaired by excavation of loose material
and compacted impervious backfill

LONGITURINAL CRACK IN TOP OF ROCKFILL DAM
Watauga Dam, Tennessee

(Courtesy: Tennessee Valley Authority)
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Cracks without vertical displacement may result from tension and can also indicate

incipient failure conditions. Longitudinal cracks may also indicate the presence
of hidden transverse cracks within the core of the dam. )

4,3.2,2 Embankment Movements

(a) Settlement. Significance of embankment settlement is determined by the
time rate of change, which is linked tc the cause. 5lowly decreasing settlement is
due to embankment and/or foundation consolidation; it is not a serious problem un-
less the crest camber 1s lost and the freeboard reduced below permissible limit,

Sudden or rapid increase fn settlement is a iery serious problem; it could be

caused by loss of material by piping or internal erosion due to a rapidly pro-

gressing leak through the dam or the foundation. It may also be caused by develop-

ment of & sinkhole beneath the dam. Yoids resulting from solution of limestone,

gypsum or other soluble minerals in rock are fairly cormon. In the foundation such

voids are often naturally filled with sofl; however, some soils can be subsequently

washed out of the foundation by high seepage pressure gradients causing a sudden ,

collapse of a portion of the dam into the void or sinkhole. a‘
(b} Lateral displacement. Some lateral displacement of an embankment dam )

assocfated with reservoir fil1ling is a normal phenomenon which stabilizes after

three of four years of operation. However, increasing and continuous lateral dis-

placement of the crest, which may be assoctated with cracking, could be a very

serious problem.

4,1.3 Upstream Face

4.3.3.1 Seepage and Leakage

(a) Yortices and bubbling, Vortices or bubbling in the reservoir surface
near the dllm signs of a major leak through the dam which may be increasing
rapidly. It mcbe assocfated with advanced piping in the core or large cracks in
the concrete or asphﬂt face of a dam. Since such incidents can rapidly lead to
breaching or failure of the dam, particularly in.earth dams, they should be treated
as an emergency. ‘

(b) Sudden reservoir drop. An unexpected or unplanned sudden drop in reser-.
voir level should be interpreted as an incipient faflure condition resulting from 6
advanced pi hing and major leakage through the dam. It should be treated on an
emergency basis, "
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(¢) Sinkholes. Sinkholes in the upstream face are very serious because they
are an indfcation of extensive piping and internal eresfon. This is a problem that
can quickly worsen and lead to dam failure, and therefore, requires urgent atten-
tion.

4.3,3.2 Slope Instability. Upstream slope failures {slides and stoughing) are
often assocfated with rapid reservoir drawdown, resulting from insufficient dissi-
pation of pore pressures as the reservoir is lowered. These slides are a serious
problem; although, dam breaching is generally unlikely because of the lowered
reservoir level. However, slide debris can block intake structures of outlets and
thereby prevent the reservoir from being emptied.

4,3,3.3 Erosfon

(a) Caused by runoff. Surface runoff can cause erosion of unprotected por-
tions of the upstream face above the waterline. Especfally vulnerable are the
embankment-abutment contacts. Erosion can become serious 1f allowed to progress
into the embankment below. the riprap. '

(b) Riprap erosion. Periods of prolonged wave action .can dislodge and erode
riprap. Once the riprap has been removed, erosion into the embankment can progress
more rapidly causing steepéning or undercutting of the upstream slope and making it
unstable.. Erosion of the upstream slope may not be apparent following a storm be-
Cause an increased reservoir level submerges the problem area.

4,3,3.4 Concrete or Asphalt Face Deterforation

~(a) Cracking and separation at joints. Cracking of slabs and separation at
Joints {s generally caused by embankment settlement. Freeze-thaw action can also
cause. cracting of concrete facing. Joint separation between panels of concrete-

' iln diliso the waterstops, particularly if offsets occur across joints.
:to‘:aigqu, which 1f large enough can be a serious problem. Due to
fodib11 1ty of eartnfill dams, leakage through the corcrete or asphalt
facing shou1d§§e viewed as a very serious problem requiring immediate attention.

(b) Rebar corrosion. The extent of rebar corrosion is difficult to
determine. Corrosion can lead to cracking, spalling and eventual failure of
concrete facing; 1t can be a serious problem which should be evaluated by
specialists. '

.
:
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CONCRETE FACE ROCKFILL DAM

DAMAGE AND REPAIRS TO SLABS AND PLINTH BLOCK

Note: Open joint with offset between slabs,
spalled concrete and new plinth
construction
Courtright Dam, California

(Courtesy: Pacific Gas and Electric Co.)
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ING. RICARDO VILABOA A, -1

FLUJC DE AGUA EN PRESAS DE TIERRA

1.- CONSIDERACIONES GENERALES
Cuandc se habla de flujo de agua en una presa de tierra, se refiere al estudio
del paso del agqua por su zona impermeable arcillosa y por su cimentacidn.

Todas las consideraciones generales para el estudic del flujo de aqua, estan a
poyadas en la sup051c10n de un medic porosc, homogeneo e isdtropo, en el que -
ni el aqua ni el suelc se deforman volumétricamente. Agimismo se considera que
el suelo estd saturade, por lo tanto, el gasto que entra a una determinada zo-

na de flujo, es el mismo que sale de ella, lo cual se expresa mediante la ecua
cifén de continuidad:

Ovx_ . _Qvy . Bv: _ g
b x é))’ ' e,:

en donde Vx, Vy y Vz son las velocidades del aqua en las tres direcciones or-
togonales.

Combinando esta ecuacidn con la Ley de Darcy, se llega a la Ecuacién de Laplace
para flujo establecido:

A, %, o |
a 2

2 2
dv Oz
en donde h es la carga hidrdulica total: h = hpres + hpos
Para el caso de presas en que se estudia el flujo que escurre a través de una

seccidn plana, se pueden considerar condiciones bidimensionales, por lo que la
Ecuacidn de Laplace quedari:

d % dn

— —_——— = 0

32 2y

Esta ecuacidn permite determinar, una vez definidas las condiciones de frontera,
la carga hidrdulica total de cualquier punto de la zona de flujo, y por lo tan-
to, la direccidn y velocidad del agua.

La forma prdctica y usual de dar solucidn a esta ecuacidn, es utilizando el ME&-
todo Grifico de las Redes de Flujo de P. Forchheimer, quien lo publicé en 1930,
vy fué impulsadec por Arthur Casagrande, el cual se ha vopularizado a tal grade,-
que es el que mds se utiliza desde hace no pocos afios.

Por medio de una red de filtracidn, se tiene informacidn acerca de:

a} Gastos gque se infiltran para determinar péfdidas y para disefiar a-
decuadamente espesores de filtros de proteccidn.

b) Subpresiocnes para determinar esfuerzos efectivos.

¢) Fuerzas de filtracidn, las cuales deben determinarse, socbre todo, -
cuando actdan desfavorablemente a la estabilidad de la cortina.

d) Zonas en las que existen posibilidades de arrastre de particulas de
suelo por erosidn, lo que puede ocasionar la falla total de la cor-
tina.
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2.~ VALIDEZ DE LA LEY DE DARCY

Es en los suelos en donde el flujo de agqua que escurre a través se apeqaa
mds al regimen laminar establecido por Darcy. Sin embaraqo, para cue sea
laminar no se deben rebasar los limites para los cuales el réaimen cam-

bia de lamlnar a turbulento, limites que pueden obtenerse utllizando la
Férmula de Reynolds:

R - vDpP

/AO

= Nimero de Reynolds

Difmetro promedio de partfculas, en cm

Velocidad del flujo, en cm/seq 2
Coeficiente de viscosidad del agua, en gr seg / c<m
Dendidad del fluido

en donde:

R
D
/L
P

En investigaciones realizadas, se ha observado que cuando el flujo cambia

de laminar a turbulento, el nfimere R oscila entre 1 y 12, Tratfndose de
agua que filtre a través de un suelo con velocidad de 0.25 cm/sea, siendo
el diametro medic de sus particulas 0.4 em y la visgosidad del agua a tem

peratura de 20° C aproximadamente de 0.01 gr seg/cm’ , se obtendrfa RS_lT

o sea, que el flujo seria de régimen laminar, no cbstante que la veloci-
dad supuesta corresponde a una arena gruesa limpia, y por lo tanto muy e-
levada.

3.- VALORES APRCXIMADOS DEL COEFICIENTE DE PERMEABILIDAD

Materiales arcillosos < 1077 " cm/sec
Limos y arenas limosas a arenas f;nas 10-7 a 1073 cm/segq
Arenas finas a .arenas gruesas limpias 1073 a 1 cﬁ[seq
Gravas limpias >1 cm/seq

4.- DETERMINACION DE LA LINEA DE CORRIENTE SUPERIOR

Una presa de tierra constituye una reqidn de flujo no confinado, por no
poderse déterminar "a priori" la posicidn de la linea de corriente supe-’
rior, o sea, una de sus fronteras.

CASO A.- EL ANGULDO X QUE FORMA EIL TALUD DE AGUAS ABAJO CON LA HORIZON-
TAL ES £ 30°

Para resolver este problema, Schaffernak y Van Iterson apoyandose en las
hlpote515 bisicas de la Teoria de Dupuit (1863):

la. Para pequenas inclinaciones de la linea de corriente superior, se
pueden considerar horizontales a las lineas de flujo y verticales
a las equipotenciales.

2a. El gradiente hidrdulico, igual a la pendiente de la linea de co-
rriente superior en un punto cualquiera de ella, es constante en
cualquier punto de la vertical trazada por dicho punto.

propusieron la siguiente expresidn para obtener la distancia "a" que per
mite localizar el punto de tangencia de la linea de corriente suverior
con el talud de aguas abajo- ( ver figura ):
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a a2 h2
(1)

cos b cos%ﬁ sen%d

la cual, A. Casagrande recocmienda su usc para solamente aquellos casos en
que o< 30°

SOLUCION DE SCHAFFERNAK f VAN ITERSON PARA SECCIONES CON TALUDES < 30°

- - . - !
La ¢urva M 4 es una varabela cuya ecuacidn es:

h2-y2
qgq( d-x ) = k
2
en donde: g = gasto total a través de la seccidn "y"
d y h = coordenadas del punto M
X e y = coordenadas del punto bajo el cual se desea wedir "g"
k = coeficiente de permeabilidad

M es un punto localizado en el nivel del agﬁa cuya posicién se puede ob-

tener siguiendo la regla propuesta por A. Casagrande mostrada en la figu
ra . T '

El gasto total gue filtra por la presa se puede obtener en la seccidn
vertical que pasa por "4" 51n necesidad de trazar la red de flujo, me-
diante la expresidn: ¢

q = k-arsendk -tanof
la cual se llama "Férmula de la Tangente"

La localizacién del punte "4" y la distancia "a", se pueden obtener me -
diante el procedimlento grafico siguiente:

PRCCEDIMIENTO GRAFICO
PARA OBTENER EL VALOR
DE "a" EN TAIUDES ME-
NORES DE 30°

La pardbola obtenida pasa por los puntos M y 4, o sea, pasa debajo del
punto 2 que es el de entrada de la linea de corriente superior. Debe ha
cerse a ojo la correccidn mostrada en la figura (A. Casagrande)



CASO B.- EL ANGULO C< QUE FORMA EL TALUD DE AGUAS ABAJO CON LA HORIZON~
TAL ES & 60°

Leo Casagrande, apoyandose en la hipdtesis de Dupuit de que el gradiente
hidraulico es constante para todos los puntos de una vertical y sustitu-
yvendo el valor supuesto en otra de las hipdtesis para dicho aradiente al
considerar el seno en lugar de la tangente, establecif la expresidn para
obtener el valor de "a" (ver figuras del Caso A):

h<
a= 5o - So2 - ——
sen? %

La ecuacifén de la linea de corriente. superior, es:

n2 - y2
2

q(So~85) =k

Para el gasto que pasa por la seccibn vertical correspondiente al puntq
"4", obtuvo:

q = k-a-sen?ot

a la cual se llama "F6rmula del Seno"

Para calcular "a", Casagrande recomienda determinar primeramente So con

la f6rmula:
So = \}dz + h2
\

la cual, en cuanto a precisifn, es suficiente, Si se desea una mayQr pre
cigidén, se puede proceder por aproximaciones sucesivas: al obteper con
la f8rmula el valor de "aj" se medird el de Sol obtenido, a continuacién
con este valor se obtendrd con la f8rmula el de "as" y se medir§i el de
So,, después con este valor se obtendrid "ay", y asi sucesivamente.

La ecuacidén para obtener "a", tiene también la solucidén grafica:

PROCEDIMIENTO GRAFICO DE
LEO CASAGRANDE PARA OB-
TENER EL VALOR DE "a" EN
TALUDES MENORES DE 60°

A la paradbola obtenida debe hacérsele la misma correcidn de entrada de la
linea de corriente superior indicada en el Caso A.
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CASO C.- EL ANGULO ©{ QUE FORMA EL TALUD DE AGUAS ABAJO CON LA HORIZON-
’ TAL QUEDA COMPRENDIDO ENTRE 6Q° Y 180°

El trazo de la linea de corriente superior es resuelto en forma aproximada,
pero de alto valor prictico, por A. Casagrande, al utilizar la parabola ba-
sica de Kozeny obtenida en 1931 para ®=180°, y ampliarla a los casos com-
prendidos entre 60° y 180°, complementando con correcciones posteriores tan
to a la entrada como a la sallda de dicha linea de corriente.

El trazo grafico de la paradbola basica de Kozeny se apoya en propiedades -
geométricas de dicha curva, misma que debe pasar por el puntoc M ya conocido
y tener’ su foco en el punto A que se localiza en el pié del talud.

La figura siguiente muestra el procedimiento para el trazo de la pardbola -~
bisica de Kozeny:

M AN 2 8
= N \ .
o —\ — PROCEDIMIENTO GRAFICO PARA EL
| AN, l\ _ TRAZO DE LA .PARABOLA BASICA
N\ —-12 . DE KOZENY
YN

AN NN N7 - NNNZZ NN A D T L;‘a__';;l”é’
[—_.m__‘_.x Y

e

Los segmentos O B y M B se dividen en el mismo' pimero de paxtes_igpales.
" Por el punto O se trazan rectas hacia las divisiones del seagmento M B, Las
horizontales trazadas por los puntos del segmento O B interceptan a las -
rectas anteriores y determinan los puntos de la paribola.

La distancia "ay" que va del pié del talud "A" hacia el punto "O", vértice
de la pari3bola bidsica, se obtiene con la expresidn:

ag

(\/d2+h2 - 4)

Y] | =

o graficamente:

/

|
|
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PROCEDIMIENTO GRAFICO PARA OBTENER EL PUNTO "O", VERTICE
DE LA PARABOLA BASICA DE KOZENY

.
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Trazada la pardbola bisica, el paso siguiente es determinar la posicidn del.
punto "4" de la linea de corriente superior, para lo cual, A. Casagrande es
tablecid una relacidn entre las distancias "a'" que va del pié del talud de
aguas abajo a la interseccidn de la pardbola bdsica con dicho talud, y "a",
relacidén que permite determinar la distancia "a", y por consiguiente, la po
sicién del punto "4", -

La relacidén de A. Casagrande, se expresa en la forma:

-Aa

en donde: a' = a + Aa
a +4Aa
y se representa por medio de la grifica:
0.4 [ - —
Aa ) L | |
“57 0.3 —— —— —— 0 ——
82 = — — | J__‘__:____
|
ol e — g — Dy
0.0 ! ’ !
60° 90° 1220° 150° 180"

" ‘ANGULO DEL TALUD

CORRECCION DE A. CASAGRANDE PARA OBTENER EL PUNTO
DE SALIDA DE LA LINEA DE CORRIENTE SUPERIOR

Finalmente, se muestran en una seccidén de cortina la linea de corriente
superior apoyada en la parfbola basica de Kozeny con las correciones se-
fialadas anteriormente:

fodm ]

m

SOLUCION DE A. CASAGRANDE PARA OBTENER LA LINEA DE CORRIENTE
SUPERIOR EN SECCIONES CON ©4 COMPRENDIDO ENTRE 60° Y 180°
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TRAZO DE LA LINEA DE CORRIENTE SUPERIOR SIN NECESIDAD DEL TRAZO DE LA PARA-
BOLA BASICA DE KOZENY

El punto definido por la interseccidén de la pardbola bidsica de Kozeny con el

talud de aguas abajo, se puede obtener directamente aprovechando propiedades
puramente geométricas de la pardbola.

Los pasos a seguir son los siguientes:

a}

b)

c)

d)

Se obtiene la distancia 2a, por alguno de los procedimientos ya des
critos anteriormente, apoyados en la localizacidn del punto M, con -
la cual se determina el punto O' (Ver figuras).

Se traza una vertical por el punto O', la que debe ser interceptada
por una linea recta perpendicular al talud que pase por A, con lo ' -
que se define el punto C.

Haciendo centro en € y con radio CA, se traza un arco que intercepte
a la vertical en B',

Por el punto B' se traza una horizontal que intercepte al talud en B
que es el punto buscado.

El punto B obtenido, corresponde a la interseccifn de la pardbola bisica con
el talud, al cual debe hacérsele la correccidn de A. Casagrande para deter-
minar el de salida de la linea de corriente superior.

/
f

.

talud de
a. abajo CASO EN QUE X< 90°

h
materlal’ ¥\\

s
|
|
|
i arc%ilpép;fjﬁuu?iﬁ'

b, B A . al talud
E . P \ -~ p o7t
AT:zr!.—jijfs I PR A ﬂlwvﬁli T f:o.~~
Toag a Z0g
R -t
talud de +
a. abajo
. - - —-}/ . "
material J 4% : CASO EN QUE O > 90°
<;:Tc1llo$o " IB'

normal al ,;\n |
talud — N ‘



5.- CONDICIONES DE FRONTERA EN UNA PRESA

b)Y

Aqui es importante sefialar, que las cargas que se manejan, son esencialmente
L) - ¥ :
hidrostaticas, ya que la carga de velocidad es despreciable.’

1
m

T ®

Para el caso de la figura, se tienen las siguientes fronteras:

LINEA AD Es de flujo, yva que las componentes normales de la velocidad del
agua a lo largo de ella, son nulas.

LINEA AE Es equipotencial, ya que cualquier punto de ella, tiene carga hi-
driulica total:

h = hp,g + hpreg =  constante

LINEA EF Es de flujo, ya que las componentes normales de la velocidad en
todo lo largo de la linea, son nulas. La carga de oresidn en toda
la linea es la atmosférica, as{ que la carga hidrdulica total en
cualquier punto de ella, es la debida solo a su posicidn respecto
a un plano horizontal, y por consiguiente, la eaquivotencial aue la
toque tendri la misma carga hidrSulica que la del punto de contac-
to. Esto significa que, cuando se tracen equipotenciales con cai
das A h constantes, sobre la linea de saturacifn, éstas podran
quedar con diferentes espaciamientos para conservar el Ah entre
cada dos de ellas contiguas,

Aqui es conveniente sefialar las condiciones de entrada y de salida de la 1li-
nea de flujo superior, sugln A. Casagrande, para diferentes casos:

'.f?"-/ '
/7 il
T
T IT

FORMAS
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Es de equipresifn o de descarga libre, por estar en contacto con
la atmSsfera, ya que la carga hidrdulica total es solo de bposi-
cién, por lo tanto, no es equipotencial. Tampoco es linea de flu
jo porque es cortada por todas las :lineas de flujo de la red, lo

" cual es imposible, y por otra parte, como la componente normal -

de la velocidad que actila sobre las lineas de flujo vale cero, -
el gasto que pasaria a través de esa linea deberia también ser -
cero, lo cual tampoco puede ser. Esto nos indica que las equipo-

tenciales que se tracen en esa zona, no tienen que ser perpendi-
culares a la linea de equipresidn.

6.—- RECOMENDACIONES PARA EL TRAZO DE REDES DE FLUJO PLANAS EN UNA PRESA

Para el trazo de redes de flujo, es recomendable secuir el siguiente orden:

Determinar la forma y posicién de la linea de flujo superior, o de
saturacidn superior.

Determinar las condiciones de frontera de la zona de flujo,
Determinar. el nlimero de caidas de carga de acuerdo a la geometria
de la zona de flujo, la cual podri ser desde 4 hasta 12 o 16 caf-
das.

Bosquejar la malla tratando de formar cuadros. Cuando sean 8 caf-
das, se podrd comenzar el bosquejo a cada 2. Si son 12 cafdas, co
menzar el bosquejo a cada 3 & 4.

También se deberd tener presente lo siguiente:

a)

b)

c)

d)

e)

Observar constantemente la apariencia general de la red para tra-
tar de conservar la perpendicularidad entre familias de curvas vy
la formacidn de los cuadrados.

Los cambios de rectas a curvas y viceversa y los cambios de cur-
vatura deberin ser graduales y no forzados. Las curvas suelen ser
arcos de paribola o de elipse,

El tamafo de los cuadrados debe variar en forma gradual.

Cuando al finalizar el trazo de la red quede una fraccibn de tu-
bo, no deberi forzarse la red tratando de corregir, si el aspecto
general de perpendicularidad y cuadraturas es correcto, ya que es-
to es posible. Si se desean tubos completos, se podré intentar O-
tra red con nimero de cafdas diferente.

Memorizar redes de flujo bien hechas para los casos més generales.

7.- CALCULO DEL GASTO QUE ESCURRE A TRAVES DE UNA RED

Todas las consideraciones para estimar el gasto en una zona de flujo, estin
" apoyadas en el trazo continuo y rftmico de las lineas de flujo y equinoten-
ciales que deben formar verdaderas familias de curvas respectivamente per-
pendiculares, las cuales, con el objeto de obtener la mayor sencillez en el
manejo de las f6rmulas, y de verificar, a ojo, lo bién construida, deberan
formar cuadros.

Si estas consideraciones se cumplen, el gasto que pasa a través de cada ca-
nal de fluijo es constante. Asf también, constante es la caida de carga en-
tre dos equipotenciales contiguas cualesquiera.
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Seglin la figura, el gasto que pasa por un cuadrado cualquiera de la red, se-
gin Darcy, seri:

Anh ~a h
Ad = kiA = k axl = k — —
b b ng
. q
pero como A q=-—, el gasto total
ng
ng a
sera: gq=kh-— -— en donde:
ng b

q, k, h, ng y n, son constantes para una red da-
da, por lo tanto a/b debe ser tambié&n constante
para todos los rectidnqulos de la-red,

Escogiendo una relacidn a/b = 1, todos los elementos de dicha red formarin
cuadrados y la ecuacidn para obtener el gasto total que pasa por toda la zo-
na de flujo, por unidad de espesor de dicha zona, seri:

,

nfg
gq=%h— [ ‘q =k h Fg
Ng .
nf '
en donde Fg = — se llama Factor de Forma.
Na '

8.- OBTENCION DE GRADIENTES HIDRAULICOS EN UNA RED DE FLUJO

En cualquier puhto de una red de flujo, es pcsible determinar el gradiente
hidrdulico. Esto es posible, relacionando el punto con el cuadrado de la red
que le corresponde, trazando la linea de flujo a través de ambos. Dividiendo
la caida de potencial que hay entre las equipotenciales que limitan el cua-
drado entre la longitud de la linea de corriente gue pasa por el punto, se -
obtendri el gradiente hidraulico medio del cuadrado que contiene al nunto.
Subdividiendo el cuadrado en otros que equivalgan a la mitad, etc., y revi-
tiendo el procedimiento anterior, se podrin cbtener valores del gradiente -
- mis cercanos al que corresponde al punto en cuestidn. - :

9.- DETERMINACION DE LA VELOCIDAD EN CUALQUIER PUNTO

Para obtener el valor de la velocidad del agua en algin punto determinado de
la red, es. preciso tener un valor del gradiente hidrdulico lo mids cercano al
del punto en cuestidn. A continuacidn, se multiplicard este valor por el del
coeficiente de permeabilidad del suelo para obtener la velocidad del agua en
dicho punto, la cual tendrd la direccidn de la linea de flujo en ese sitio.
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10.- DETERMINACICN DE LAS FUERZAS DE FILTRACION

Durante el recorrido del agua a través de los poros del suelo, &sta va tras-
mitiendo por viscosidad a las particulas sdlidas, fuerzas llamadas de filtra
cidén que siquen la direccidn del flujo.

5i se considera un cuadrado cualquiera como se
muestra en la figura, de los que estin conteni-
dos en la red de flujo, es facil comprender, qué
la pérdida de carga entre las equipotenciales ad
yacentes e] y e; que vale Ah, es la energia que
el agua ejerce como presién hidrodindmica sobre
las particulas de la seccidn normal de espesor u
nitaric del cuadrado en cuestién.

Esto es:

= 2
phidr An xw en T/m

Dividiendo esta pre51on entre A L, se tendrd el empuje hldrodlna.m:.co por uni
dad de volumen:

. 4nh . ‘ '
j =— w = Xwi en T/m3
. AL .

También puede expresarse el empuje que actfia sobre la cara del cuadrado nor-
mal al papel, considerando espesor unitario, en unidades de fuerza:

J = -é—ll Aa A Xw =AhdAxw en Ton
AL

-

pero tratandose de cuadrados, se puede escribir:

= AhAwa en Ton

Esta (ltima presentacidn del empuje o fuerza de filtracidn por cuadrado, es
la que se utiliza en los anilisis de estabilidad para valorar la fuerza de
filtracidn total que actfia sobre la masa deslizante de suelo en los circulos
de deslizamiento.
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11.- DETERMINACION DE SUBPRESIONES DENTRO DE UNA ZONA DE FLUJO

Las presiones que existen en el agua dentro de una zona de flujo
en el interior de un talud o de una cimentacién, pueden valorar-
se a través de una red de flitracién.

Para calcular la subpresién que hay en un punto del interior de

un terraplén sujeto a flujo de agua, como el "A" de la figura,

se puede observar gue la equipotencial gque le corresvonde, une -

todos los puntos gue tienen la misma carga hidraulica, incluyen-

do al "B" que estid en contacto con la atmdsfera. Imaginando un -

plano horizontal de referencia que pase por el punto "A", se pue
de determinar que a este punto le corresponde una carga de posi-

cién nula, y de presidn, la correspondiente a la presidn del a~

gua en ese punto. En cambio, el punto "B" tendri carga de presidn
cero y teoda su carga serid de posicidn, puesto aue se debe cumplir
que para puntos de una misma equipotencial, como el "A" y el "B":

hPos B hpres A

Lo anterior nos permite comprender, que la carca de presidn cue -
actia en el punto "A" tiene el mismo valor gue la carga de vosi-
cidén del punto "B", por lo tanto, la subpresidn que existe en el
Punte "A" queda determinada por el desnivel existente entre ambos
puntos:
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1 .-. GRADIENTE CRITICO Y FACTOR DE SEGURIDAD
CONTRA TUBIFICACION

Cuando se tienen superficies horilzontales a 1la salida de flujbs
puede suceder gque, los gradientes hidriulicos sean altos en es-

ta zona y lag fuerzas verticales del flujo igqualen o rebasen.

a
las del peso sumergido del suelo.

Wl=Y¥pn v ' El gradiente hidriulico en el
momeéntoc en que son iguales es-

tags fuerzas se llama GRADIENTE
CRITICO, y vale:

lorge &uv = ¥m V

1hL_ = 1
3w

lerte

A partir de este gradiente, si el material es granular, entra -
en suspensidén, ya que los esfuerzos efectivos se anulan.

Para evitar la tubificacidn en esta zona,lse deberi reﬁlizar su
estudio procurando establecer un factor minimo de seguridad de
5 con la siguiente relacién de gradientes-

r. = Gradiente crftico _ digopgy _ - 1
8 Grad. a la salida

1ga1iaa isalida

0O sea, que: igalida £ 0.2

e

12.- FLUJO A TRAVES DE REGIONES COMPUESTAS

Cuando el flujo se efect@la a través de medios estratificados ,
homogeneos e isétropos de diferente permeabilidad, la red de -~
flujo sufre camblos en sus fronteras, de manera que si se tie-
ne establecida una red formada por cuadros en un medio poroso

e isétropo, al pasar a otro medio de iguales caracterfsticas -
pero de diferente permeabilidad, la relacidn de los lados de
los cuadros cambiari, segiin A. Casagrande, de acuerdo a los -~
coaeficientes de permeabilidad y conservando el gasto a la en-
trada y salida de la frontera, a:
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ESTRATO I ‘ y esta relacidn de lados es igual tam
bién, a 1a de las tangentes de log
gulos de salida y de entrada de la_
lineas de fluijo:

b - tanE

c tan <«

Relacionando ambas ecuaciones, se ob-
tiene la Ley de Transferencia gque si-

guen las lineas de flujo al cruzar 1la
frontera:

tan ﬁ - k]
tanx ko

n general, el trazo de redes en suelos estratificados que tie-
nen diferente coeficiente de permeabilidad, regquiere una gran
experiencia y paciencia para llegar a soluciones correctamente -
satisfactorias, por lo cual es recomendable observar muy cuida-
dosamente las siguientes figuras:
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DISERO DE FILTROS

OBJETO DE LOS FILTROS.

Los filtros de proteccidn son dispositivos con funciones hidriu-
lico-mecdnicas que se han ideado para acoplarse a estructuras de
tierra principalmente, con el objeto de canalizar y dar salida a
las filtraciones que se producen a través de la masa terrea por
efecto de las cargas hidridulicas impuestas, de evitar el posible

arrastre de particulas sélidas que darfan lugar a la falla de la
estructura, y de reducir la zona de flujo mejorando con ello su
estabilidad.

Tratandose de presas homdgeneas y de bordos en general, se pue-
den colocar filtros en el interior del nucleo.

Los filtros colocados en el interior del nucleo tienen las si-
guientes finalidades:

a) Filtro horizontal inferior para presa llena. Abatir la linea
superior de flujo reduciendo con ello la zona de filtracién.

b) Filtro horizontal inferior con chimenea para oresa llena. In-
tercepta y controla las posibles grietas transversales que pudie
ran presentarse cuando el nucleo es susceptible de agrietamiento
y la cortina esti.desplantada sobre estratos compresibles.

¢) Filtros horizontales a diferentes niveles en el lado de aguas
arriba y filtro horizontal inferior en aguas abajo para un vacia
do ridpido. Interceptar y canalizar las filtraciocnes hacia el pa-
ramento de aguas arriba,

En presas de enrocamiento o de materiales graduados es convenien
te colocarlos en.ambos paramentos del corazén impermeable, para:

a) Filtros en ambos paramentos. Proteger al nucleo en caso de un
vaciado rdpido, evitando el arrastre de particulas v canalizando
las filtraciones.- Tamblen lo protegen contra el oleaje.

b) Filtro de aguas abajo. Proteger al nucleo ‘cuando la presa es-
tad llena con flujo establecido, evitando el arrastre de particu-
las y canalizando las filtraciones.

D1ISENO

Para disefiar un filtro adecuado, se recomienda tener en cuenta ,
los siguientes aspectos:

-- Materiales con Ip »15 ofrecen mayor resistencia a la tubifi-

- . cacidn.

-- Materiales con Ip< 6 son los mis susceptibles de tubificarse.

~- Arcillas con indice de plasticidad alto pero con altoc conte-
nido de iones de sodio, son altamente susceptibles a disper-
cidn.

-- En suelos de cimentacidén con cchesién despreciable o casos

similares, se puede calcular el factor de seguridad contra tu-

bificacifn con la siguiente f&rmula: -

peso volumétrico sumergido o 5
grad. hidr. a la salida X Juo -

Fg =
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-- En suelos arcillosos susceptibles a tubificacidn, el conte-
nido de agua de compactacidn es importante en la prevencién
de dafios por este concepto:

a) Suelos sin control adecuado del contenido de agua. Resul
tari heterogeneo y ofrecerd condiciones favorables al de
sarrollo de concentraciones del flujo. -

b) Suelos compactados uniformemente con bajo contenido de a
gua. Resultan con permeabilidad inicial relativamente al
ta y mayor tendencia a la erocsidén, B

c) Suelos biencompactados con contenidos de agua adecuados.
Tienen mayor resistencia a la tubificacibn.

-- E1l filtro debe ser 100 & mds veces mds permeable que el sue
lo gque protege. Esto se consigue cuando ‘
Di5 filtro 2 5 D15 guelor © Sea, que las particulas mis fi-
nas del filtro sean en tamafioc por lo menos cinco veces mayoQ
res que las mids finas del suelo.

-- Las particulas finas del filtro deben retener a las parti-
culas gruesas del suelcoc. Esto se consigue cuando
D15 filtro = 5 D85 suelo- :

-- Los materiales gque se utilicen como filtros deben ger de -~
buena graduacidn y contener menos del 5% de finos menores -
que la malla No. 200.

-~ La curva granulométrica del filtro debe ser aproximadamente
paralela a la del material que protege.

-- En arcillas dispersivas, el filtro debe ser lo suficiente - =

mente fino para mantener las particulas del suelo en su lu-
gar. Esto puede dar lugar a la necesidad de colocar dos o}
mas capas de filtro en base a pruebas de laboratorio para -

establecer la relacidn D35 fijtro / P85 suelo 9ue Pueda -
congsiderarse segura.

-~ Por razones de contaminacidén, no se recomienda colocar fil-
tros con espesor menor a un metro en presas de tierra.

CALCULO DE LA CAPACIDAD HIDRAULICA

Para que un filtro pueda funcionar adecuadamente, es necesario
dimensionar su espesor para que pueda desalojar el gasto gque -
recibe. El caso mids comilin se muestra en la figura.

d;

El gasto gue debe pasar por la -
seccién d5 se obtiene de 1la red
utilizando la f&rmula:

9 = kh 3£ = khrg
d, Ne
1 De acuerdo con la Ley de Darcy:
. —
L 'T Q0 = kiA
Y considerando i = 1 , y que se analiza una seccidn que tiene

profundidad unitaria, se tendra:
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0 = k a de donde: 4, = 2

Asumiendo un factor de seguridad de 2 0 3, el espesor del filtro
se puede obtener:

El filtro inclinado se puede considerar :



Ja

CALCULO DE LA CAPACIDAD HIDRAULICA
d, DE UN FILTRO

N\

Linea del
saturacion

F;l ga.e~¥o que debe pusar por la seccion del filtro se obtiene
- de : ‘

Q=kh2 = kKhFe
Ne

Utilinando la Ley de Darcy para el diseRo del espesor del
" Filtreo: .

Q= kiA

en donde: A=1 valor asignado conservadoramente

A= dle pro%undidad unitaria

se tiene Q= kd,
Y dz‘-"—%' .
considerando un factor de sequridad de 2a 3
d: = (203) 2

El filtro inelinado .se puede considerar !

AI. - cl?_
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DISERO DE FILTROS.....
DISPERSIVIDAD DE SUELOS

La disversividad de suelos es el fendmeno que se presenta en ap-
cillas - aque tienen un alto contenido de sales, principalmente -
de sodio, disueltas en el agua del poro, de manera que al satu-
rarse con aguas limpias o mencos cargadas, se inicia un proceso,
en el que las particulas coloidales entran en suspen$§iédn.

A la fecha, se han desarrolladoc varios procedimientos para la -
identificacidn de las arcillas dispersivas, entre los gue desta
ca la Prueba Pinhole de James L. Sherard, la cual por ser un mé
todo directo de medicidn, resulta de alto wvalor cuantitativo pg
ra su identificacidn. Este método se complementa con otro deno-
minado de Sales Solubles también de J. L. Sherard, a través del
cual se determinan los contenidos de dichas sales.

METCDO DE LAS SALES SOLUBLES.

A una muestra de suelo preparada del mismo modo que para la de
Limite Ligquido, se le deja reposar de 18 a 24 Hs y se le extrae
después el agua por medio de un un dispositivo de vacfos. A es-:
te estracto acuoso se le analiza quimicamente para determinar
su contenido de sales:

PORCENTAJE DE S0ODIO = Na : X 100

Ca+Mg+Na+K
Sherard ha determinado que para valores iguales o mayores a €0
del porcentaje de sodio, las arcillas son altamente dispersi-
vas, aungue se han presentado cascs de dispersividad altos con
bajos contenidos de dicha sal. Valores menores de 40% indican
suelos no dispersivos. '

PRUEBA PINHOLE

Representa el procedimiento de medicidn directa en laboratorio
de la dispersividad de las arcillas.

En una muestra compactada © inalterada a la gue se ha practi-
cado un agujero de 1 mm de diametro y 1 pulgada de longitud,
se hace fluir por dicho agujero agua destilada bajo cargas de
2, 7, 15 y 40 pulgadas de altura, observ&ndose a la salida su
limpieza o turbiedad; color,gasto, velocidad y didmetro de la
perforacidn, de la siguiente manera:

a) Se inicia la prueba con carga de 2 pulgadas, y si el agua
sale con turbiedad y en 10 minutos o menos el agujero se ha e-
rosionado alcanzando unas 2 8 3 veces el didmetro inicial, la
prueba se suspende. El material es altamente dispersivo.

b) Cuando el suelo resiste la erosién bajo carga de 2 pulga-
das, ésta se eleva por etapas de 5 minutos, a 7, 15 y 40 pul-
gadas haciéndose las mismas observaciones cada vez. Al fina-
lizar la prueba se mide el didmetro a la salida con agujas ca-
libradas. o

c) Los resultados de estas observaciones se categorizan de " la
siguiente manera:
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DISERO DE FILTROS....

Dy SUELOS DISPERSIVOS. FALLAN RAPIDA-
Dy MENTE BAJO CARGA DE 2 PULGADAS

ND, SUELOS INTERMEDIOS. SE EROSIONAN -
LENTAMENTE BAJO CARGAS

ND3 DE 2 6 7 PULGADAS

NDjy SUELQOS NO DISPERSIVOS. NO SE ERO-
SIONAN BAJO CARGAS DE

NDy 15 & 40 PULGADAS

Estas pruebas permitirdn determinar el grado de dispersivi-
dad de una arcilla, y con ello, se podrd proceder a tomar 1la
decisién & solucidn mas adecuada de acuerdo a las condicio~
nes particulares del proyecto.
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ING. RICARRDO VILABROA A.

COMPATIBILIDAD CON LA CIMENTACION-

La compatibilidad de una cortina con su cimentacidn, es la afinidad que debe
prevalecer con relacién a las deformaciones y agrietamientos que se pueden
producir a la primera, debidas a irregularidades topogrdficas de la boquilla,
© a asentamientos de una cimentacién deformable. También es la que debe pre-
valecer entre los elementos de la propia cortina. -

Para establecer tal afinidad. se deberin tomar en cuenta: visitas de recono-
cimiento, levantamientos topogrdficos y estudios qeotécnicos realizados, lo
cual permitiri tomar la decisidn sobre el tipo de estructura mids conveniente,
Y en base a pruebas de clasificacién y compresibilidad del subsuelo, seleccio

nar las caracteristicas adecuadas para el material de la zona impermeable de
la cortina.

Aparte de las irreqularidades topogrdficas y de cimentaciones blandas como
causa de deformaciones y agrietamientos, existen otras que también c¢oadyuvan
como: la altura, que influye en el peso propio de la cortina, los efectos pro

ducidos por el przmer llenado y los sismos, mismas que deberdn ser considera~-
das en el disefio.

La posibilidad de agrietamiento en un proyectc de cortina ya definido, se pue
de tratar de evitar o por lo menos de disminuir, ejerciendo un control estr;c
to durante la colocacidn del material 1mpermeable con respectc a la humedad,
ya que con un 2 & 3% mayor que la dptima, no mas, se proporcionara mayor ca-
pacidad de deformacidn a la arcilla sin producir agrietamiento, siempre y -
cuando, sea una arcilla adecuada de buena plasticidad.

Otro aspecto que no se debe olvidar, es el del bordo libre, ya que por asen-
tamientos excesivos de la cimentacidn y de la cortina, éste se puede perder.
Cuande se considere que esta situacidn se puede presentar o se estime que’ el
bordo libre puede disminuir a niveles inseguros, se hard un cdlculo aproxima-
do del asentamiento probable en base a resultados de pruebas de compresibili-
dad, para sobreelevar la corona en ese mismo rango a manera de contraflecha,
la cual tendrd como funcién evitar que se pierda el bordo libre cuando el a~-
sentamiento se produzca, :

Las presas que se construyen con materiales compactados se pueden agrupar en
dos tipos en cuanto a su comportamiento:

a) Tipo rigido. Cortinas de enrocamiento total con pantalla de losa de concre
to.
Cortinas de enrocamiento con corazdn central de arcilla, fil-
tros protectores -y respaldos de material granular qrueso.
b) Tipo flexi- Cortinas homogeneas construfdas totalmente de material arci-
ble lloso, 1ligeras protecciones exteriores de grava arena y en-
rocamiento, 'y provistas o no de filtros interiores
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ANALISIS DE ESTABILIDAD TRIDIMENSIONAL

En los anflisis de estabilidad bidimensionales comunes se des-
precia conservadoramente el efecto de apoyo que las laderas e-
jercen sobre la estructura. Este efecto se deja sentir mas, -
mientras la longitud de la cortina es mis corta,. sobre todo si
las laderas tienen taludes 1 : 1 & menocs y el cauce es redu-
cido. Resulta comprensible también, gque en cortinas muy largas
este efecto es despreciable. ’

A la fecha existen dos métodos burdos ya gque tedricamente no
ha sido resuelto. Estos métodos proporcionan por lo menos una
idea de lo que tal vez se estid despreciando:

1.- a) Consiste en obtener los factores de seguridad criticos
vara varias secciones localizadas en tramos de igqual =~
longitud para las condiciones que se deseen analizar -
por los métodos bidimensionales, determinando los eg-
fuerzos actuantes y resistentes en cada seccibn.

b) Considerando que las superficies criticas de cada sec-
cidén quedan contenidas en la superficie critica tridi-
mensional, se calcula el factor de seguridad general -
como la suma de todas ‘las fuerzas resistentes dividida
entre la suma de las actuantes de todas las secciones
analizadas pidimensionalmente. )

El factor de segurudad obtenido, representa el promedio

ponderado de los obtenidos en forma bidimensional, pero -

es frecuente que, resulte un 25 a50% & mas, mayor gue el -
obtenido previamente, '

2.- a) El1 autor es Tschebotarioff, quien lo pregsenta en rela-
c¢ién a un preoblema de capacfdad de carga, analizandolo
como una zapata larga apoyada totalmente en un suelo -

- puramente' cohesivo. Compara la resistencia de las ca-
ras extremas con la de la masa deslizante dque se desa-
rrolla a lo largo de la cortina, considerando una cu-
fia cilindrica de base semicircular en rotacidn:

b) Determinado el radio de la base semicircular, se con-
sidera que la cohesién varfa linealmente con la distan

cia a su centro O. Por consiguiente, en el anille de -

espesor d¢, dicha cohesién vale:

cg = —(— ¢ y el area del anillo: da =1 p d@

El momento resistente en este anillo, es:



P

' I 2
dMg = —— cl p< dp
y el momento resistente del area semicircular:
| ctl d 3
MRC = -T 0 P dP = 0.25’1Tcr3

Ahora, el momento resistente de la superficie cilindrica com-
prendida entre las bases es:

MRL = W Cr2L

La relacidn de resistencias de momentos seri:

R MRC _ 0.25T cr3 = 0.25 r3
R Mpy, 1Tcr'2L ' - L

La cual representa el incremento relativo de la resistencia -

que corresponde a esa base semicircular, en base a un cilculo .

considerando solo la - superficie lateral del circulo deslizan-
te. : : .

Tomando en cuenta las dos bases, la relacidén correspondiente,
seri: ’
r3

Rp = 0.50 ——



COMPATIBILIDAD CON LA CIMENTACION

La compatibilidad de una cortina con su c1mentac1on, es la afinidad que debe pre -
valecer entre estos elementos con relacién a las deformaciones que se pueden pi
ducir causadas por irreqularidades topogrdficas de la boquilla o por asentamien -
tos de una cimentacién deformable.

Para establecer tal afinidad, se deberdn tomar en cuenta: visitas de reconocimien
to, levantamientos topogrificos y estudios geotécnicos, los cuales vermitirin, de
acuerdo a la disponibilidad de los materiales de construccidn, esceoger el tipo de
estructura mis adecuada, y en base a pruebas de clasificacidn y de comoresibili -
dad del subsuelo, seleccionar las caracteristicas de plasticidad para el corazdn
impermeable que sean compatibles con la cimentacién.

Otras causas de deformaciones y agrietamientos en el corazdn de una cortina, son:
la altura, los efectos producidos por el primer llenado, los sismos, y fundamen -
talmente, el propic peso de la estructura.

Un asentamiento excesivo puede ser causa, aln sin que se oresenten aarietamientos,
de la pérdida del bordo libre, o por lo menos, de su confiabilidad. Para prevenir
esta situacidn, es necesario diseflar una contraflecha a la cortina, lo cual se e-
fectlla estimando el asentamiento probable total que pueden sufrir tanto la cimen-
tacidén como la propia cortina debido al peso de esta {iltima, mediante la aplica -

cidn de resultados de pruebas de compresibilidad y de la teoria de esfuerzos ver-
ticales de Boussinesq.

Tratandose de presas construidas con materiales compactados, dos son los tipos
principales en cuanto a caracteristicas de comportamientc se refiere:

a) TIPO RIGIDO. Cortina de -enrocamiento con corazdn central de arcilla y filtr
: protectores,
Cortina de enrocamiento total con pantalla de losa de concreto
b) TIPO FLEXIBLE, Cortina homogenea, construida totalmente con material arcillo-
so y ligeras protecciones exteriores de grava v enrocamiento.

La posibilidad de agrietamientos se puede disminuir durante la construccidn de
la cortina, ejerciendc un control estricto de la humedad de colocacién del mate-
rial impermeable, ya que si &sta es un 2% mayor que la Sotima, se estard provor-
cionando mayor capacidad de deformacidn a dicho material sin producir agrieta-
miento.

Los tipos de cortina que usualmente se construyen, de acuerdo a las limitaciones
que puede imponer una cimentacidén y sus laderas y a la disponibilidad de los ma-
teriales, son los siguientes:



Enrocamiento
Fillra

Fiz 2.9 Presa. de materiales graduados Fig 2.10 Presa de enrocamiento, corazén verti

Fig 2.12 Presa de enrocamiento con losa de concreto o i ferT i :
otato (cimentacion migida)y | . Fig 2.14 (Pl;esz czig Ii:;:rra Yy enrocamiento con trinche
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2.2.5 Pantallas.

2.2.5.1 Generalidades.

\

Los aprovechamientos fluviales, ta]es‘tomo pre-
sas, diques, plantas de bombeo, etc., son algu-
nas veces proyectados y construfdos sobre sue -
~Tos permeables, 1o que represeﬁta enfrentar pro
blemas de filtraciones, subpresién y tubifica -

cion. Una dé las solﬁciones a estos problemas -

(1)



ALUVICN

PLATAFORMA DE TRABAJO.

PRESA EL TESORERO

CORTE LONGITUDINAL DE LA PANTALLA IMPERMEABLE

'l

FIG.IV=2. 2.4 6-

.
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es el empleo de panta]las.'

E1 término “pantalla" se utiliza para designar
cualquief tipo de estructura, construida a tra-
vés de un depdsito aluvial, cuya finalidad es -
l1a reduccién del flujo de agua a través de ia -
cimentacién; esta pantalla puede ser metdlica,
de concreto, de tierra o formada por inyeccio-
nes de mezclas de agua-bentonita-cemento. A]ﬁqg
nativamente, para reducir el flujo a través de
la cimentacidn, pueden constrﬁirse delantales -
dé materialpimpermeable hacia aguas arriba del
eje de la cortiﬁa. COnflos cuales se alarga el |
paso de filtracién bajo la estructura désplantg

da sobre los aluviones.

Para la eleccidn y disefio de una de estas alter
nativas, adem§s del andlisis econémico, es in -
- dispensable contar con suficiente informacién -
~del sitio donde se pretenda alojar la estructu-
ra, la que incluya los resultados de estudios -

geotécnicos, geoffsicos y de mecdnica de suelos.

E1 estudio geotécnico debe proporcionar un cono

cimiento preciso de! perfil estratigréfico de -

(3) -
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. 1a boquilla, tanto longitudinal como transver -
salmente, asi como las con&iciones geélégicas -,
locales de la roca basal (fallas, fracturas, --
grado de alteracién, relleno en fracturas, tipo

de relleno, etc.).

Resulta imperativo para el disefio, el conocer .
" la permeabilidad tanto en direccisn vertical co
mo en direccién horizontal o.-ep su caso, para-
lela a fa qstratificac?én; ya sea mediante prqé
bas de laboraterio (de caréa constante o variﬁ-
ble) o por medio de-pruebas en el sitio = - --
(Lefranc o Lugeon). Si el depdsito aluvial que
constituye la éjmentaciﬁn estd compuesto por -;
suelos de alta permeabilidad (gravas, arenas, -
limos), la prueba Lefranc es recomendable, adn
considerando sus limitaciones de ser un ensaye
- puntual.y que s6lo permita la estimacién de la
permeabilidad en la direccién horizontal. Cuan
do el dep6sito de aluvidn es potente y errdti--
co suele recurrirse al procedimiento Thiem, es
decir al bohbeo en un pozo central observando -
en direcciones nonma1es los niveles piezométri- -
cos provocados por 1a extraccidn de agua._Este

procedimiento se empled en el afio de 1981 para

(&)
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la determinacion de la perimeabilidad o transmi-
sibilidad en los aluviones que constituyen la -
cimentacidn del sitio Chapotal, en el Estado de

Nuevo Ledn (Ref. IV-2-12).

Los estudios geofisicos suelen utilizarse, oca-
sionalmente, como complemento a las exploracio-
_.hes con méquina perforadora, para d¢f1n1r con -
mayor precisiénAIas fronteras ehtre los suelos
aluviales y la roca basal, cuando ellos posean
harcadaé diferencias fisicas, y en donde.los_mg '
todos tradi;ionafes serian mds tardados y Eostﬁ

S0s.

Con los esﬁudios de mecdnica de suelos serd po- -
‘sible conocer las caracteristicas esfuerzo-de -
formacién de los tres elementos asociados: es.-
-tructura-pantalla-cimentacidn. La interaccibn -
estdtica de la cimentacién y Ta estructura con
la pantalla puede obtenerse cualitativamente --
ﬁor el método de elementos finitos y otro tanto
ﬁuede hacerse para el andlisis dinémico. una --
vez definido el ;ismo de disefio. Dibay y - - -
Penzien, 1969, (Réf. Iv-2-13).

Ref, (I¥-2-12) CEspecificaciones técnicas para la ejecu~
¢tibn de una prueba de bosbeo en pozo cen-~
tral en ¢l Proyecto ''Chapotal'', N.L. Sud
direccibén de Investigacidn y Oesarrollo £2
periaental. S.A.R.H,, 1981.

Ref, (IV¥~-2-13) Presas de Tierra y Enrocaniento. R. J. Nar

. sal y D, Reséndiz. Edit. Lisusa, 1975,

(5)
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Para los diques y las pres&s. donde la-permeabi -
lidad propia estd asegurada por un ndcleo impeg
meable, el flujo de agua a través de la cimenta
cidn tiene tres formas de manifestarse: el gas-
to Q) y ei gradiente hidrauTico (1), que pue =
den iniciar una erosidn al pie del paramento --
aguas abajo de la presa; y las subpfesioﬁes que‘
se generan, bajo una estructura a través de la
cﬁal no puede cruzar el f]ufdo. Fig, = = - -

Iv-2.2.5.1-1.

De estos tres péf@metros: ggstb. éradiente‘y -~
subpresiﬁn, ﬁrbporciona]es a la carga de agua -
H, 5610 los dos q]timos pueden afectar la esté-
bilidad en 1a presa; el gasto se toma en cuenta
para la cuantificaciﬁn del volumen de agua per-
dido por el flujo con objetc de realizar los --

andlisis econfmicos respectivos.

Es posible modificar estos pardmetros casi inde
pendientemente los unos de los otros, énalizan-
do varias alternativas con diversas prbfundida-
des } geometrias de las pantallés, evaluando --
los gastos de filtracion y los gradientes crfti

Eos a la salida.

6)
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La cuantificacidn del gasto de filtracidn puede
realizarse por medio de las redes de f1ujo 0 --
por métodos aproximados, como el de Dachler, en
tanto qﬁe la determinacidn del gradiente criti-
cé podria ser igualmente calculado mediante las
redes de flujo, coﬁo se discute en el Tomo V de
este Manual de Mecdnica delSuélos. Por medio de
computadoras es posible obtener los valores de

la presidn nautral con buena aproximacfén, to -
mando en cuenta la anisotrobfa de las formacio-

nes y la estratigrafia de la cimentacidn,

Cuando el gradiente {i) es excesivo existird el

peligro de tubificacién, por 1o que deberdn to-
marse ciertas precauciones, como el disefio de -
filtros que protejan al material susceptible &e
que le sean arrastradas sus partfculas finas.En
el Tomo V de este Manual se presentan los proce .
dimientos para el disefio de filtros en presas -

de materiales graduados.
Tipos de pantalla.

Como se hizo mencidn anteriormente, es posible
modificar el flujo de agua a través de una ci -

mentaci§n permeable por medio de las pantallas.

!

(8)
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. Existe en la actha]idad una gran variedad de --
procedimientos constructivos-para realizar és -
tos elemegrsos y todos ellos cumplen en méyor 0
menor redica con su finalidad; la eleccién de - .

1a mejor alternativa depende de las siguientes

condicionantes:
1} valor del agua para el proyecto.
2) Costo inicial de cada alternativa.

3) Costo d2 los posibles dafos producidos por -
fallas o defectos en el funcionamiento de la

. obra atribuibles a 12 pantalla, y

4) La probzbilidad de ocurrencia de cada una de

éstas.

Las alternativas usualmente consideradas para -
resolver e]-pfob]ema de flujo a través de un de
pdsito aluvial, y que se muestran esquemitica -

mente en la Fiqg. IV-2.2.5.2-1. son:
* Pantalla vertical.
* Delantal impermeable.

* Trinchera de material compactado.

(9)
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Estas alternativas pueden ser utilizadas ya sea

en forma individual o combinada.

Para 1a formacidn de pantallis verticales usual
mente se utilizan 1os siguientes procedimien --
tos: cortinas de inyecciones, tablestacado, - -
trinchera de lodos y pilotes o paneles secantes

de concreto.
Pantalla vertical.
2.2.5.3.1 Cortinas de inyeccidn.

Las:cortinas de inyeccién se usan generalmente

para impenneébilizar.formaciones aluviales has-
ta profundidades de 60 m, pero también se han -
aplicado en depfsitos de talud. Coh este proce-
dimiento no se pretende construir una barréra -
que obture totalmente'eI paso del agué, sino ng'
ducir la permeabilidad sustancialmente (de 50 a
100 veces) en la zona de la cortina de jnyec --'
cidn; este procedimiento se torna costoso cuan-
do la permeabilidad del aluvidn es menor a i0‘3‘
cm/ﬁeg. debido a que la benetra;idn de las mez-
clas dentro de los huecos de 1a formacibn es di

ficil coh las mezclas usuales de agua-cemento-

< (11)
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J _ bentonita.

Los aspectos mds relevantes sobre esta técnica
se han discutido con mayor detalle en el inciso

2.2.4 de este Tomo.
2.2.5.3.2 Tablestacados.

Este procedimiento lo constituye el hincado de

un perfil meté1}co en el terreno, el que poste-
riormente es extraido o desplazado durante la -
operacidn simultinea dé_jnyectado de una meicla
impefmeable que rellena el espacio desalajado

(Fig. IV-2.2.§.3.2-1). Su utilizacién estd res-
tringida debido a que sdlo es recomghdab]e en -
suelos aluviales que no contengan boleos o frag
mentos de roca de gran tamafio, ya que estos oca
sionan dis}ocamientos 0 roturas de las uniones

de las tablestacas durante su hincado.

€1 hincado del perfil se hace con la ayudé de -
un vibrador potente ensamblado en el mismo; una
mezcla autoendurecedora se inyecta por la punta
de éste, favoreciendo la penetracién de la mez-

cla e impregnando el sue]olconf1ﬁantg.

En la préctica de la SARH este método no es - -

(12°)
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usual y su aplicacidn serd limitada a casos muy "

especificos.
2.2.5.3.3 Trinchera de lodos.

En ciertog casos, cuando un andlisis técn1co Yy
econdmico lo justifica, existe la posibilidad -
de construir una trlnchera de lodos o “s1urry
trench“ por el eje de la cortina, para reduc1r
a un minimo el flujo a través de una formacién .
aluvial. Este tipo de paﬁta]la; qué tiene un an
cho usual de 0.30 m, ests constituida por una -

mezcla de agregados-bentonita-cemento. -
;

Para la rea]izaciﬁn de la trinchera se requiere
inicialmente construir una plataforma de traba-
Jo de 4.0 a 5.0 m de espesor para que el equipo.
de excavacidn e inyeccién opere en un nivel su-
perior al del cauce. Dicha plataforma deberi es
tar formada preferentemente por matér1a1 arct -
11oso compactado, como parte del nicleo imper -

meable.de la cortina.

Al iniciar la excﬁvacién se'colqca una cimbra -
metdlica de 2.0 m de profundidad en las paredes

frontales de la trinchera, en la longitud co --

(14 )
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._rrespcndiente al panel en proceso de excava --
¢idn. Zicha cimbra sirve como brocal o boquilla
evitando caidos superficiales. Fig. IV-2.2.5,3.

3-1.

La excavacidn de la.trinchera débe 1levarse a -
cabo a través del espesor de los aluviones has-
ta 1legar a la roca, eﬁpleando para ello uh cu-
charén de "ALMEJA" acopiado a una gria é]uma'--
con guia, montada‘sobre_rieles dgslizantés. Es-.
te equipo debe garantiiar 1a verticaiidad de --

las paredes de la pantalla.
" Cuando se presentan estratos muy compactos o bo

leos de tamafio superior a ia capacidad del cu -
chardn de almeja, se sustituye &ste por un tré-
pano o ¢incel capaz de romperlos o fragmentar -
los para después continuar con la extraccidn de

los acarreos.

En ocasiones sucede que ni adn el cincel es ca-
pai de romper, losrgrandes bloques_o boleos,sien
do entonces nedeédriq recurrir a ﬁna perforado-
ra de percusién tipo Bucyrus Erie 22W para rom-
per por golﬁeo. Como‘alternativa se pueden uti-

lizar pequeios cartuchos de dinamita protegidos -

(15)
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con bolsas de polietileno, haciéndolos 1legar -

hasta los boleos y efectuando la tronada.

Simultdneamente a la excavacidn de la trinchera, ,'

se va restjtuyendo'el material extraido por un
volumen igual de lodo bentonitico, que tiene --
por objeto mantener la estabilidad de las pare-

des.

E1 procedimiento constructivo de Ié trinchera -
"~ es a base de paneles o tab]eros, genefalmenpe -
de 2.50 m de longitud, en forma alternada, es -
decir, primero se realizan el 1y el 3 a la pro
fundidad tofal, excavando y restituyendo el ma-
terial con lﬁdo behtonjtico y a continuacibén se
ejecuta el panel intermedio 2. Fig. IV-2.2.5.3.
3-1 (a). |

Posteriormente, se procede al colado desde el -
fondo de los tab]éros con la mezcla definitiva,
por medio de una tuberfa.cuyo didmetro estd en

funcion del yolhmen por colocar. Dicha mezcla -
debe tener mayor densidéd:que el‘lodo bentonitj
co para que &ste pueda ser desplazado y recupe-
rado con objeto de utilizarse como ademe en los

tableros subsecuentes.

(17) o
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El disefo de la mezcla definitiva para el cola-
do dé la pantalla, se efectda considerando las
caracteristicas de los acarreos (permeabilidad,
granu]ometrfa y deformabilidad); las caracteris
ticas de deformabilidad de los materiales que =
constituyen la_cortina, el gradiente mdximo a -
que estard sujeta la pantalla y la compatibili-
dad de deformaciones en la interaccidn cortina- .

pantatla-aluviédn,

La granulometria del aluvién deberd tdmarse en

cuenta para que nﬁ emigre 1§ mezcla fuera de --
las 1ineas de proyecto, utilizando para ello --
-mezcias densas con las que se eviten recorridos
amplios eh fbnnaciones con altas relaciones de

vacfos. Con la determinacidn de los mfdulos de

deformabilidad del aluvidn, materiales que coqs
tituyen la cortina y hezc]a para formacién de -
pantalla, se realizan andlisis de esfuerzos y -
deforﬁdcione§ por medio del Método del E1émento
‘Fknito para'veriffcar que noAse.produzcan es ==
fuerzos de tensidn que ocasionen fracturamiento
en la pantalla colada. Finalmente, se determina
en 1abdratorio el gradiente de tubificacidn pa-

ra 1a pantalla, el cual, de acuerdo con las ex-

(18)
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periencias de la SARH en estos trabajos, se ha
.observado que usualmente es Eomo anim6 ciﬁco -
veces mayor al gradiente efectivo. Cabe hacer. -
notar que adicionalmente a estos factores, la -
mezcla ébtima deberd cumplir con 10;_requisitos :

de manejabilidad y de economia.

La pantaila puede estar constituida por una mez
cla de cemento y bentonita, por.un mortero de -
cemento-bentonita-arena, o contener agregados -
ﬁroducto de 1a propia excavaéién. los que se --
combinan con cemento y bentonita, cdlocéndblos
dentro de 1a,trincheré después de haber sido de
bidamente procesados y dosificados, haciendo la
pantalla mds rigida o deformable'segﬁn los re -
- querimientos del proyecto. En las tablas - - -
1v-2.2.5.3.3-1, 2 se pfesentan algunas dosifica
ciones utilizadas para casos reales, con resul-
. tados de las propiedades fisicas y meéanicas de

las mezclas (Ref. [V-2-14).

2.2.5.3.3.1 Control de campo.
Inicialmente, debe verificarse 1a ver
ticalidad de las paredes de la excava -

ci6n con un dispositivo tipa coordend

Ref. (IV-2-14) Ensayes de laboratorio. OFficina de Disedo
- de Mezclas para Inyectado de la Direccidn
General de Obras Hidriulicas ¢ Ingenierla
Agricola para el Desarrollo Rural, 1983,
(19
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TJ\BI-A IV - 2-2-5'3-3--1

DOSIFICACIONES PARA PANTALLA DE LODOS

ezoua | CEMENTO | sentomza | amena | aoun | o |
T 200 40 - 918.0 4.59 ' 0.20
2 200 60 _— 908.0 4.54 0.30
3 250 | so | -- 897.5 3.59 0.20
4 250 75 - 885.0 3.54 0.30
5 275 50 - — 888.2 323 | o.18
6 o275 55 - 885.5 3.22 | 0.20
7 300 50 | -- . 882.0 2.94 0.16
8 - 300 60 | - 876.0 2;92 © 0.20
9 325 . 65 - 867.7 2.67 0.20
10 350 70 ' - 857.5 2.45 0.20
11 . 375 75 — 847.5 2.26 .| o.20
12 | a0 80 e 836.0 | 2.09 0.20
13 200 - 50 . 1040 514.0 2.57 0.25
14 200 60 1060 516.0 | 2.s58 0.30

{20)
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metro, que funciona a.base de un pén-

dulo que permite registrar los desplo
mes de las paredes. A profundidades -

mayores a 20.0 m se presentan proble-

mas constructivos para asegurar la --

verticalidad, por lo que en estos ca-

sos deberd tenerse un especial cuida-

do.

Por otra parte, deben efectuarse mues
treos sistemiticos de las mezclas ela
boradés en la planta de'dosificacién,
controlando la fluidez, sedimentacian

y densidad; llevando también un es --

_tricto control de las mezclas coloca-

das en la trinchera. Esto Gltimo por

medio de muestreadores cénicos, Fig.

1¥-2.2.5.3.3-1  con los que se recu

pera a diferentes profundidades, la -

mezcla que puede estar contaminada --

_con lodo bentonitico o con material -

"del aluvidn. Lo anterior tiene por ob

Jeto verificar las propiédadcs fisi -

cas de la mezcla elaborada y coloca -

" da, compardndolas con las propiedades

(21)



_ CARACTERISTICAS FISICAS Y MECANICAS

TABLA IV - 202-543l3--' 2 1

RESULTADOS DE LABORATORIO

v-2-62-T2

(zz)

RESISTENCIA A LA

FLUIDEZ | PESO VOLU SEDIMENTACION : PRUEBA DE EXPRIMIDO MODULO

MEZCLA | MARSH METRICO [ESTABILIDAD |SOLIDOS AGUQ Pa3.0 Kgfcw? | Pe6.0 Kg/cal | P9,0 Xg/ca? | COMPRESION SIMPLE (Kg/cm2) | ELASTICO

(seg) (Xg/md) {hr) (%) L{:? T.seq |vol.cudfT.seq |vol.cad|T.seg |vol.cnd |7 DIAS |14 DIAS | 28 DIAS | (Kg/em?)
1 33 1170 4:00 85 15 1168 | 192 978 |’ 196 736 | 197 0.8 0.9 1.0 50
2 37 1184 4:00 ‘93 7 1495 | ‘170 | 1460 | 184 | 1241 | 193 0.5 0.7 1.0 60
3 37 1209 4:00 94 6 1269 | 174 [ 1167 | 186 934 | 189 0.7 1.1 1.6 70
a 28 1227 2:00 98 2 1925 | 147 | 1891 | 153 | 1888 | 170 0.9 1.3 1.6 80
5 49 1230 3:30 95 5 904 | 174 81a | 186 746 | 193 1.0 1.9 2.7 -
6 54 1233 3:30 96 4 1010 | * 163 940 | 165 906 | 183 0.8 1.7 2.6 -
7 54 1237 4:00 96 a 840 | 162 681 | 174 ser | 182 1.5 2.1 2.5 75
] 60. 1241 4:00 98 2 1117 | 154 88s | 164 662 | 160 1.4 1.7 ¢ 1.9 90
9 >120 1269 0:15 100 0 906 | 114 966 | 133 | 1126 | 158 5.1 6.5 7.2 _
10 >120 1293 0:15 100 o 796 98 528 95 779 | 126 6.2 7.8 8.6 —
11 |NO FLUYE 1304 0:15 100 o 491 75 469 83 469 92 9.5 10.6 12.3 -
12 [NO FLUYE 1331 0:00 100 0 - - - - — - 11.0 13.8 - 15.7 —
13 > 120 1842 1:00 93 1 280 50 265 62 180 58 a.s 7.6 9.7 1200
14 > 120 1692 2:30 97 3 860 94 882 98 510 | 100 3.0 3.0 4.3 -
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de disefio obtenidas en labaratorio. -
Adicionalmente, se muestrea el produc
to fraguado para determinar su resis-
tencia, deformabilidad y permeabili -
dad. En caso de no cumplir con las es
pecificaciones constructivas y reque-
rimientos de disefio, se procede a re-
mover el pdanel defectuoso y a colar -

unoc nuevo.

Finaimente, para verificar la efecti-
vidad de 1a pantalla, se disefian e --
instalan estaciones piezométricas - -

aguas abajo y aguas arriba de la mis-

 ma, para medir las cargas hidriulicas

2.2.5.3.4

a diversas profundidades.

Pilotes y/o péneles secantes de con -

creto,

En este procedimiento la pantalla estd consti -

tuida por una mezcla de concreto .y bentonita,

que en una primera fase'aseguré 1a estabilidad

de 1a zanja durante la opefacfﬁn de excavacién

y en una segunda fase constituye 1a pantalla -

por auto-endurecimiento, al final de un tiempo -

(26
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fijado con anterioridad.

La realizacién fisica del muro se hace en forma
continua, esto es, sin juntas; los pdneles pri-
marios se forman antes de iniciar la excavacién

de los paneles secundarios (Fig.1V-2.2.5.3.4-1).

Las caracterfsticas de #eformabilidad. 1mpenmqg'
.b{1idad y durabilidad de 1as mezclas endureci -
das se obtienen en el Taboratorio para los mapg
riales disponibles en el sitio, modificando las
dosificaciones hasta que séan acordgs con los -

requisitos del disefio.

La éomposiéidn y la dosificacidn de estas mez -

- clas estdn esencialmente en funcifn del tipo de
cemento y de la calidad de la bentonita. El fra
guado, regulable de antemano, depende del avan-"
ce de la excavacidn, que debe ser relativamente
rdpido. Es c}aro que estos productos, relativa-
mente nuevos, son sometidos a un gran nimero de
pruebas de deformabilidad, permeabilidad y so -
bre todo de pruebas de erosidn, especialmente -

cuando se trata de pantallas incorporadas a - -

obras definitivas, (Ref. 1V-2-15). .

Ref. (1V-2-15) Paroi d'stanchéité. Publicaciones de
Soletanche Enterprice. Framcia, 1980,

( 25)



0 24 s ; e

/

GRUA CON ALHWEJA
LODO BENTONITICO,

ANEL DE CONCRETO PRIMARK

ANEL, DE CONCRETO SECUNCARIQ

QD0 BENTONITICO

(ALUVION-

9) EXCAVACION BAJO LODO . . ——ROCA ‘BA3AL ' .

b1 coravo
€ ) PANELES TERMINADOQS '

NUCLEO DE ARCILLA

RESPALDOCS PEAMEADLES

R RO ALUYION
TN Iy . ) »
. PANELES DE CONCRETO
PROCESO ©OE EJECUCl-ON DE PANELES SECANTES
] .
26 ) _ FIG. Ilv=2. 2. 5.3



IV-2-66

Una variante de-este sistema es la de los pdne-

les de concreto pléstico.

2.2.5.3.4.1 Pdneles de concreto plds-

tico.

En este procedimiento la estabilidad

de la zqnja estd asegurada por un lo-
do bentonftiﬁo. Concluida la excava -
cidn de la zanja, hasta la profundi -
dad requerida, la bentonita sereem -
plaza por un concreto pldstico fabri-

cado a base de arcillas coloidales.
;

Estos concretos son objetb, desde ha-
ce algunos afos, de estudios profun -
dos en varios pafses para determinar
su comportamiénto ante las condicio -
nes impuestas por la estruchra y por
el medio ambiente. En particular, es-
tos concretos deben ser deformables -
para poder seguir, sin fisurarse, los
movimientos del terreno (el médulo de
deformabilidad puede téner valores --

del orden de 500 kg/;mzj.

(27)
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Para lograr ésto, es necesario que se

cumplan ciertas condiciones:

- Que el comportamiento esfuerzo-de--

formacidn del producto sea suficien
temente. pl4stico. Esto se Jogra re-
duciendo 1a proporcidn de cémento y
afadiéndole a la mezcla arcillas co-
loidates {(bentonita); la do;ifica -
cién estard-en funcién de la resis-

tencia y médulo eldstico deseados.

Qué la dosificacién de los agrega -

. dos sea la correspondiente para evi

tar la formacién de un esqueleto de
masiado rigido; siendo prictica uti
1izar partfculas cuyo didmetro sea

como miximo de 30 mm.

Este concreto debe ser, a la vez, su-
ficientemente flufdo para permitir un
buen colado y suficientemente rfgido

para evitar cualquier segregacién de

“los agregados, sin que se reduzca sen

sib[emente la deformabilidad del con-

creto. De acuerdo con ensayes de labo

( 28)
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ratorio realizados en otros paises --
(Ref.IV-2-16), la permeabilidad de es
tos concretos debe de estar comprendi

da entre 10'6 y 1077 cm/ség.

~ 2.2.5.4 Delantales {mpenneables.

En cimentaciones térreas o aluviales de considerable pg
tencia, pero cuya permeabilidad sea relativamente baja
(k< 10'4 cm/seg), la solucidn mds sencilla y cdnfiable
es el delantal de arci]ia coﬁstruido sobfe el terreno -
natural como prolongacidn del corazdén impermeable hacia

aguas arriba, Fig. IV-2.2.5.2-1 (2).

;
La longitu& y geémetria del delantal depende de la.car-
ga del embalse, de la permeabilidad de la cimentacién y
de 1q‘estabifidad de la estructﬁra. Para abatir loﬁ gra
dientes de salida generados en esta a]ternativa,'que en
este caso son altos, se instalan drenes o ﬁozos de ali-

vio al pié de la estructura del lado de aguas abajo,con

una cierta granulometria para evitar el arrastre de par

ticulas finas de la cimentacidn.
2.2.5.5 Trinchera de material compactado.

En general, se requiere de una excavacidn cuyas dimen -

sionesAestén_definidas por los taludes del nicleo imper

Ref.

{I¥-2-18} Paroi d'etanchéité. Publicaciones de
Soletanche Enterprice. Francia, 1980.

(29) .
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meable.y filtros, asf como por la profundidad elegida -
o considerada apta para el desplante; en la que los pro
blemas de bo=>eo -y la estabilidad de los taludes inte -
-riores, son fictores determinantes para el andlisis de
su costo. El :aferia] de re)1eno de la trinchera y su -
colocacidn dehen cump1ir con especfficaciones similares
a las del cor:zén impermeable. (Tomo VII del Manual de

Mecdnica de Suelos).
2.2.5.6 Aplicaciones.

La Presa Cerrs de Oro; Oax., constituye un ejemplo so -
bre el mejorazientP de una cimentacidn por medio de Ta

construccidn de una pantalla vertical formada por inyec -
ciones de mezclas agua-cemento-sentonfta y de productos

quimicos.

La Presa Cerro de Oro, Oax., Fig. IV-2.2.5.6-1, es un -
dique de tierra y enrocamiento de 55 m de altura mixima
y 1,700 metrcs de longitud, localizada a unos 20 km ha-

cia el sur de l1a ciudad de Tuxtepec, Oax.

La roca basal la constitiye una caliza cdrstica fractu- .
rada, cuyas grietas estdn rellenas con materiales detri
ticos arcillcsos. Su permeabilidad es muy variable al -

canzando 400 UL hasta unos GO metros de profundidad.Es-

(30)
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ta caliza, cuyo perfil a lo largo del eje de Ia_boqui -
1a es nuy irrecular, estd cubierta por una capa de 10
a 25 m de espesor de limos arcillo-arenosos{Formacidn -
Tierra Colorada), nuy heterogéneos, de poca cohesidn y

cuya permeabilidad varfa entre 10-1 y 107% cm/seg.

E1 proyecto ha contemplado desplantar la cortina sobre
la Formacion Tierra Colorada, para evitar las dificulta
des relativas con la excavacidn de los materiales y su

alto costo.

Tomando en cuenta estos antecedentes, se realizaron una
serie de trabzjos de inyeccidén, que tuvieron los si --

guientes objetivos::

- Mejorar las propiedades mecdnicas de los suelos de'qi
mentacidn en su contacto con la caliza y hasta 2 m -~

por arriba de su punto mds alto.

- Limitar la permeabilidad mis importante en esta misma

zona a 10'4 cm/seq.

- Disminuir 12 permeabilidad de la caliza a 3 UL, para
los 30 metros superiores de esta formacidn, y a 5 UL

por abajo de ella.

Estos trabajos de inyeccién fueron muy delicados, espe-

(32).
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cialmente en ¢l contacto con la caliza, por lo que fue
necesario realizar una serie de ensayos previos in si -
tu, con objeto ¢2 determinar el método de ejecucidn mds

adecuado y eccndmico para alcanzar los objetivos antes

citados.

E]lcorte transversal de la Fig. IV-2.2.5.6-1 muestra la
pantalla inyectada, fonnada.por 3 1ineas, cuya disposi-

cion en planta fue de pozos localizados al tresbolillo,

E1 contacto entre 1a Formacidn Tierra Colorada y la ro-
ca basal se inyectd por medio de tubes con manguitos, -
gracias a los cuales se intrédujo un volumen controlado
de. miezcla en progresiones cortas de 33 cm de longitud -
cada una. Este r2todo permitid consolidar la cimenta --
cidn térrea y disminuir su permeabilidad. El método uti
lizado para tratar la caliza, requerido por la presencia
de arcilla en las grietas, combind las inyecciones-por
progresiones cescendentes, de tal manera que se inyecta

ron en varias fases cantidades 1imitadas de mezc¢la.

La mezcla utilizada principalmente en el tratamiento --
fue a base de ajua-cemento-bentonita a la cual se afa ;

dig, en ciertos casos, silicato de sodio.

Otros Métodos.

(33)
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4.5 Empleo de la red de flujo.

Al gunas de las apl icaciones que tiene.la red de fluijo

en el disefio de las estructuras térreas son:

.

a) Determinacibn del gasto de agua que fluye, ya --
sea a través de su cuerpo o de su cimentacibnf

b) Determinacibn del gradiente hidrdulico en cual quie

V-4-58

N

punto y principalmente a 1a salida de las filtracio
nes, ya que es ahf donde puede iniciarse la tubifi-
cacibn. Ref. (V-4-25),

Gasto de Filtracibn,

.81 se considera un cuadro de una red de flujo, como

el mostrado en la Fig. V-4.5-1, el gasto que pasa -

‘por &ste, segfin 1a ley de Darcy, es: Ref, {(V-4-26).

Ay = ka 7‘“‘_

Dondet

k coeficiente de permeabilidad | —%- ]

a Srea media del cuadro normal al flujo (con-
siderando un espesor unitario} (L2}

&h : Pérdida de carga entre dos 1ineas equipoten
ciales [ L }. '

Distancia media del cuadro recorrida por el

S

.agua | L ].

Ref, [v-4-26)

Ref. (v-4-25) E. Tamez Gonzdlez. Principios Generales de Disefo y Construccién de Presas

de Tierra. Revista de Ingenferfs Hidrfullcs en México. México,D.F. 196%
pég. 23 y 24,

E. Judrer Badillo y A. Rico-Rodriguez. Mecdnica de Suelos. Tomo 111
Edit. timusa, México, D.F. 1975 pég, 34y35,



CLAVE DE $S1MBOLOS

PERDIDA DE CARGA [NTRE DOS LINCAS

0 L OUPOTENCIALES

ARLA MIDIA DEL CUADRO NORMWAL AL FLUJO

O =% [ COMIDIRANDD UN E3PLION UNITARID

£ —» O1STANCIA MEDIA OFL CUADRO RECORNIDA
POR L AGUA

$1— Linta gouroTENCiaL L

gi—> LiNEA DE FLUS0 L

GABTO QUT PaSA CNIRE LAS LINCAS
M o rLu i Y 9l

FIG.V-4.5 - |
CUADRO DE UNA RED DE FLUJO '

(2)
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i se vonsidera gue el nfmerc total de tubos de --
una red de flujo es Ne y-Ne_el nGmero de lineas -~
equipotenciales, el gasto total que se tendrd a --
través de la zona de flujo, por unidad de longitud
es:

- kurr

Donde1

Q

P e

1" Gasto unitario_que pasa a 'través de la zona
de flujo. [

H : Carga total de agua [ L ]
N¢
Ne

F Factor de forma.

F =
Gradiente Hidr8ulico

Como se describié en el capftulo 3, inciso 3.1.2.1,
el agua que pasa a través de los poros de un suelo,
ejerce sobre sus partfculas s6lidas una fuerza cuya
direccifn es perpendicular a las lineas
clales y su magnitud gqueda determinada,
por la pérdida de carga transmitida por

a las partfculas s6lidas y su expresibn

-t

equipoten--
sobre todo,
rozamiento

por unidag
de volumen es:

Al cociente 8 H
hidrédulico.

e le llama comunmente Gradiente
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51 se tuviese un flujo vertical ascendente, opuesto
al peso del suelo, podrfa darse el caso de tenerse-

un gradiente hidr8ulico lo suficientemente grande -

que igualara el valor del peso sumergido del suelo,
anulando de.esta manera, los esfuerzos efectivos; -
al gradiente hidr&ulico necesario para que €sto ocu
rra, se le llama gradiente hidrfulico crftico y su-
valor es:

xl

("

_ _icrit =

Donde:

[

] . L .
Y. Peso especifico absoluto sumergido del sue

F -
1o [ = ]
t\gf- Peso especifico abasoluto de) agua { P3 ]
o . : L

El valor del gradiente crftico es prscticahente - -
igoual a la unidad, bajo estas condiclones se presen
ta la tubificacién. .

" Puede definirse el factor de seguridad contra tubi-
ficacidn con la expresién: :

P.S. = idrIt. . 1
e [sal.’ {salida

Donde:

LSAL = gradiente hidrfulico en la salida de las
filtraciones.

(3)
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El factor de seguridad mfhimo que deberd aceptarse
seri de 5,

4.6 Aplicabilidad de los casos particulares del disefio.

En la figufq V-4.6-1 se muestra el disefio de un filtro
para una presa, empledndo para ello el criterio de - -
Terzaghi.

A continuacifin se presenta un ejemplo para aclarar el
uso de los criterios de Holtz y el del Bureau of Recla
mation para identificar suelos expansivos.

De acuerdo con los resultados de pruebas de laborato--
rio practicadas a una muestra de suelo, se tienen las
siguientes propiedades fndice:. ‘

Contenido natural de agua 268

Grado de saturacién a3s

Lfmite 1lfquido B6%

Indice de plasticidad 7 S84

Limite de contraccién " 9.5% )
Peso volumétrico seco ©1.43 ton/m'

Porcentaje de particulas.
menores a 2 micras obte~
nidas mediante prueba del
hidrémetro - : 0%

a) Criterio de Holtz
- De la carta de plasticidad se obtiene que el sue
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lo €8 una arcilla de alta plasticidad {CH).

- Para obtener el grado de expansifn prokable se -
‘tlene por comparacién:

Valores Valores
de la del
tabla suelo

= Contenido de

coloides 28 30
- Indice de --

plasticidad ({3) 35 58
- Limite de -- ' ’

contraccién (%) 11 9.5

- En la columna correspondiente, al porciento de -
expansidn probable se cbserva que éste sers ma--
yor-de 30% y el grado de expansifn serf muy alto.

b) Criterio del Bureau of Reclahation.

- En la gréfica de la Fig. V-4.3.2-1 lag abscisas-
representan el lfmite lfquido y las ordenadas el
peso volumétrico 8éco. De acuerdo con los datos

de laboratorio se t.‘lene el punto (86,1.43). Este

punto queda localizado en la llamada zona de sue
.los expansivos.

Con objeto de evaluar el porcentaje de expansibn del -
suelo, mediante el expansémetro unidimensional, en la-
Fig. V-4.6-2 se muestra la gr&fica de un ensaye de ex-

(b))
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pansibn, en la que se aprecia que la relacidn de va--
cfos inicial se reduce de 0.68 al Eecarse y posterior
mente al saturarse aumenta a 0.92. La deformacién --
unitaria correspondiente a una variacitn del conteni-
do de agua entre el inicial Y €l de saturacibn, es de
14.2%, y para una variacién de geco a saturado se tie
ne Z2,2% de deformacibn unitaria. Las presiones de -
expansibn para cuando el suel o tenga contenidos de --
agua correspondientes al inicia) y seco, van de 2.§ -
y 4.6 kg/cm2, respectivamente.

A contiﬁuacibn Be presanta un ejempl o para aclarar el
uso de )os criterios de J.H. Dudley y el del Bureay -
of Reclamatlon, para identificar suelos colapsables.

El laboratorio reporta los siquientes resul tados:

Contenido natural de agua, 10%

Grado de saturacidn 25%
Limite Liguido . . I5%
Indice pléstico 17%
Peso volumétrice - 1250 kg/m3_

Densidad de 88l idos ) 2.60.

a}. Criterio de J.H. bud] ey,

De acuerdo con este criterio, los val ores del con~-
tenidoc natural de agna, gradc de saturacifn, 1imite
1fquido e Indice pl&stico, caen dentro del rango es
tabl ecido para suel os col apsabl es.
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b) Criterio del Bureau of Reclamation.

En 1a gré&ficade 1a Flg. Vv-4,3.2.4~1 Be entra con el

limite 1lfquido (LL=35%), como abcisa y el peso vo--
lumétrico seco como ordenada (1.;§rtonlmsl. El pun
to {35,1.25) queda dentro de las'l;neasAde frontera;
estos son casos criticos y se les debe poner una --
especial atencibn.

También para aclarar el cflculo cuantitativo del colap
80 de un suelo por medio de una prueba doble de consol 1
dacidn,
ponde a una muestra del suelo, una arena fina arcillo--
sa, con 86% de arena y 14% de montmorilonita, probada -
con su humedad natural, hasta una presibn efectiva de -
4 kg/cm?2 en cuyo momento se saturd la muestra; la cur-

La curva mostrada en la Figura V-4.6- corres

va B se hizo con una muestra del mismo suel 0, que de -~
saturd previamente y después se cargb hasta los mismos
4 xg/cm?, '

El efecto de la paturacibn bajo carga, en el caso de la
curva A, e8 evidente. También debe notarse que en la -
curva B, se llega inclusive a menores relaciones de va-
éios que en la A, pero )a saturacibn previa evita un --

colapso.

En 1a figura V-4.6-4 se presenta una red de flujo a --
través de una cimentacifn permeable de una presa; si
.en este caso se tieng:

(6.

RELACION DE V;M}IOS.--e
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:P-"\""\
|,>|-,| CURVA a._,ﬁ\ QR\M A
z \ _,s;\*rumnon
X
2 .
& T N
\__
'
Ol 0.2% 0.8 10 2.0 4.0

10.0
PRESION KG/CM?
DOBLE PRUEBA DE CONSOLIDACION EN UNA MUESTRA

SATURADA Y OTRA CON SU CONTENIDO NATURAL DE -
‘ AGUA '

FIG.V-4.¢6-3
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V-4 -64F2
x = 2.1 x1074 ca/s
. NIVEL DEL AGUA -
HIsem . Lownry H- = 58m
* Ny = 4 4
t Fe = 157
Ne = 15 :
IMPERMEABLE . ' El gasto por unidad de longitud seré:
CALCULO DEL GASTO DE FILTRACION
: v —g—u kH FF’
: A - -6 4
NIVEL DEL AouAJl LaaL _Tnu = (3,1 x10 m/s) (58 m) (r)
~ Hs3m ) M . -5' -
A' g AH-;‘,—E-‘ , __E__n 4.8 x 10 ° m"/8/m
P
LI Considérese 1a red de flujo mostrada en la Figura V-

4.6-5; el gradiente a la salida en el cuadro A vale:

[Bﬂl' -%?— ! AH =

.

L)

o I — A=
IMPERMEABLE

AH'- 0.38 m.

1 w 1.0 m. (distancia media reco
rrida por el agua).

CALCULO DEL. FACTOR DE SEGURIDAD CONTRA TUBIFICACION

FIG.V-4. 6-4 . o038 o,
FIG.V-4, -5 sal = y7ig " 0.29
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CASOS PARTICULARES DE DISERO. PRESA HOMOGENEA SIN DRENAJE INTERNO

4.1 Filtros de Protecciftn.

Un filtro es un dispositivo que se acopla a una es-—-
tructura térrea de manera interna o externa al mate-
rial impermeable, con objeto de recibir Y encauzar -
el agua que pasa a través de éste, ¢ impedir que las
particulas de suelo sean arrastradas hacia el exte--
rior por causa de la filtracién.

PRESA HOMOGENEA CON FILTRO HORIZONTAL

En la Fig. V-4.1-1 se muestran algunos casos de estru -~ -
turas con filtros o drenes colocados en el interior y N :

exterior de la masa y los efectos que sobre la filtra ---- E
cidn ejercen. :
4.1.1 Filtros en el interior de la masa impermeable. ; .
R ] -y ra _l'._" :l_‘_ 9 T\
' Los filtros que se colocan dentro de la masa - " PRESA HOMOGENEA CON FILTRO HORIZONTALY CHIMENEA

de tierra originan un cambio’ en la trayectoria
de las lfneas de corriente, ya que, para disi-’
" par la carga hidréulicia, buscan iy encuentran -
el camino mas corto a través de ella, modifi-—
‘cando en forma total, la red de flltracibn que
sa hubiera dado sin filtro.

En general, la colocacidn de estos filltros re-:'f
dunda en el costo de la obra, por lo que sblo PRESA DE TIERRA Y ENROCAMIENTO CON FILTROS EN AMBOS PARAMENTOS

;o se construyen en los casos en gque se requiere

abatir la lfnea de saturacibn. De esta forma EJEMPLOS DE FILTROS EN UNA PRESA DE TIERRA

(2) - , FIG. V-4.1-
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se consigue que la parte que se hubiera satu-
rado al no construirse dicho filtro, permanez
ca con la humedad de colocacibn, a lo més, lo
cual significa para esta zona, propiedades me-
clnicas superiores comparadas con las de mate
rial saturadc, y reducci6bn de las fuerzas de

filtracidn no deseadas para la estabilidad de
la estructura.

Debe hacerse un anilisis de costos, para de--
terminar su ventaja, ya que, por una parte, co-
locar los filtros encarece la obra, pero por
otra, se da lugar a una seccién total menor,

~con el consiguiente ahorro en el movimiento'y

colocacidn de materiales.

No debe péggersé de vista, que pretender obte
ner una estructura mis ehpelta que la que se
logra con el disefio general, esto es, sin fil
tros interiores, exigird de mayor esmero al -
proyectarla y de mayor control de calidad al

. construirla, o sea, requerirf una mejor vigi-

lancia para que se interpreten y cumplan ade-
cuadamente las especificaciones de construc--
cibn,

Filtros en el exterior de.la masa impermeable,

Los filtros que se colocan por fuera de 1a masa

impermeable, son 1os mis generalizados, y su fun-
cibn es, tipicamente, la de proteger el material
fino del arrastre por efecto de la filtrac;ﬁn.

v-4-4

En el caso de presas de tierra y enrocamiento,
es de primofdial importancia la colocacifn de
estos elementos en ambos paramentos, ya que,
en al caso de quas arriba se protege al nf--
cleo impermeable del etecto del oleaje y del
de un descenso r&pido del nivel del embalse,
mientras qgue en el de aguas abajo la protec--
ci6n es constante para la presa llena.

En presas en las que los respaldos estSn cons
titufdos por materiales semi-permeables cuyo

valor del coeficiente de permeabilidad nodifie
re mucho al del nﬁéleo impermeablg, el enlace
o liga se denomina “zona de transicibn®", y --

‘consiste en un material cuyas caracteristicas
‘de permeabilidad sean de un grado intermedio

al del nficleo y al del respaldo.

En bordos de rios, de lagos y canales, a ve--
ces se presentan fallas cuando el nivel del -
agua sube; porgue en general, no estén prote-
gidos con respaldos adecuados que funcionen -
como filtros, ni tienen mantenimiento, resul-
tando més econSmico reparar las fallas.que se
vay&n presentando, que colocar protecciones -
adecuadas en toda la longitud de los bordos. ‘
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Disefio de Filtros. '

Los objetivos del filtro en una estructura =~
térrea 'son permitir las descargas de las fi}l
traciones, disminuir las posiﬁles fallas por
tubificacibn, abatimiento de la lfnea supe--
rior de corriente con la consiguiente dismi-
nucibn de presifén de poro en el terraplén.

Los criterios para el disefio de un filtro se
basan esencialmente an 1a-gr$nulometrta del-
material por proteger, siendo necesario cum-
Plir con las siguientes condiciones:

1. k filtro > 100 k material po'r proteger -~
(descarga) ' : :

2. D,g filtro>> 5 D, material por proteger

, (tubificacidn)

donde:
.k = Permeabilidad, E——J

Dyg ™ Tamafio de las partIcuian tales qﬁh
los porcentajes indicados por los-

subfndices, en peso, del suelo, -

1l

sean iguales 0 menores..

Experimentalmente, Terzaghi y Bertram Ref. -

" (V-4-1), encontraron algunas relaciones que-

satisfacfan las condiciones anteriores,” te--
niendo en cuenta la granulometria del mate--
rial poy proteger (M.P.) y con ellas, la de-
terminaci6én de las caracterfsticas granulomé

tricas del filtro (F), de modo que:

"Bl IV-4-1) K Terzoghi {1960) The foilure of doms by piping ond.

s prey

(4)

n.Fom Theory to proctice in 80§l mechonics

John Wiley ond Sons , New York .

1) < .15 ol < 40
5 ——————r———
B,5 M.P.
D (F)
i1) 15 <s

Dge H.P.)

i14) El material que constituye el filtro de

be ser de buena graduacifn y contener -

menog del 5% de finos (que pase malla -

200) '

iv) La curva granulométrica del filtro debe
ser aproximadamente paralela al material

por proteger.

51 es necesario m&s de un estrato para el fil-
tro, se sigue el mismo criterio; el filtro mds
fino (F,) se considera como "material por pro-
teger” para la obtencifn de la graduacién del-
filtro m&s grueso (Fz)

Recientes investigaciones del U.S. Army of - -
Engineers Ref. (V-4.27) indican que cuando se-
disefian filtros para proteger materiales arci-
llosos de alta o mediana plasticidad que no --
contengan intercalaciones de.arenas o limos, -
deberf procurarse que el difmetro D15 del fil-
tro sea tan grande como 0.4 mm y la condicifn-
de paralelismo entre el material por proteger-
y 1la curva del filtro no deber8 ser tomada en-
conslderacifn. Este criterio para proteger ar
cillas de alta o mediana plasticidad permitira
el uso de una scla capa de material de filtro;
sin embargo deberi estar bien graduado para --
evitar la segregacibn del material, pot lo - -
cual, se deber& tener un coeficiente de unifor
midad (DGO/Dlo) no mayer de 20.

Iy a4 27T ) H.R. Cedergren { 1967 ) Seepoge, Droingge ond Flow Nels.

John Wiley ond Sony, New York
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Cuando el suelo por proteger es una arcilla -
digspersiva, el filtro debe ser lo suficlente-
mente fino para mantener las particulas de --
suelo en su lugar, en cuyo caso podran necesi
tarass dos o mis capas'da filtro., En este ca-
80 se deben hacer pruebas de laboratorio para
establecer la relaci6n Dy tiltrolnbs suelo,

que pueda considerarse segura Ref, (V-4-2). -
Esta condicifn puede llevar a-la necesidad de

usar como filtro, materiales muy finos.

En algﬁnos casos se ha propuesto utilizar el
mismo material dispersivo tratado, como capa
de transicién entre el suelo dispersivo y el
f£iltro, mezcl&ndolo con productos guimicos pa
ra neutralizar su tendencia a la diépersibn,

Es importante definir si la arcilla forma f15

culos © no, ya que la graduacidn del filtro -

dependerd de este fenbmeno. E1 diseiio de fil-

tros para presas de tlerra para‘protéger -
" -arcillas dispersivaa, 'qef encuentra en - -
‘. etapa de investigacifn, a fin de definir cri-

‘ terios confiables que puedan ‘aplicarse en es-
tos casos.

En términos generales se ha recomendado 15 -
conveniencia de efectuar la colocacién de los
filtros mediante vibracibn bajo carga Ref. --
- (V-4-3). '

y-4-8

Es necesario que se redacten en forma clara y
precisa, las especificaciones de construccitn
de filtros. ’

Investigacidnes recientesn,

Se ha conseguido con recientes investigaciones,
llamar la atencifn sobre el hecho de que en -

realidad es el tamaio de los poros de un fil--

tro y no el de los granos,
8u comportamiento.
tanto, determinar en alguna forma el tamaiio -
y la distribucifn de los poros, Ref. (V-4-4i.

el que determins
Es necesario, por lo -~

En el trabajo d4e A, Ké&zdi, ﬁef. {v-4-51, se -
expﬁne un procedimiento con este propdsito,--
que tiene la ventala de 1a sencillez; no obs-
tante, tiene el inconveniente de que 86lo se
puede aplicar a suelos relativamente gruesos.

- El método consiste en calentar el material --

destinado al filtro rellenando a continuacién
los poros con pléstico fundide. Una vez soli
dificado el pl&stico, es factible determinar

el volumen de los poros. Fig. V-4.1.4-1.

Otro método que se ha empleado para determi-
nar la distribuci®n de los poros en arenas, -
es el de las alturas capilares. El método con
Biste en dejar drenar por gravedad una muestra
inicialmente saturada. Si se admite que los -

of. {v-4-4) &. Matheron. Elements pour une théorie des milieux poreux, Ed. Masson,

Ref. (V-4-2) H.R. Cederglen {1967} Seepage, drainage.and ¢low nets. John Miley and Sons.. Paris, 1967.

Ref, {¥-4-3) J.L. Sherard (1963) Earth and Carth-Rock Dams, John Wiley and Sons. _of. {¥-8-5) A. Kézdi. Problems in soil phisics. Sociedad Mexicans de Meciénica de Suelos,

(5) MSxico, 1976,
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zadas por el flujo de filtracibn, produjeron el fenb-
meno de la tubificacién. A estos suelos se les ha de
nominado suelos dispersivos, El fenbmeno no se pre--
; 8énta en arcillas normales, pero es evidente cuando -
los suelos tienen un alto contenido de sales, princi-
palmente sodio, disueltas en el agua del poro, ya que
al saturarse se inicia el proceso en el que las par—-
ticulas coloidales de arcilla entran en suspensibn.

La diferencia principai entre una arcilla dispersiva

y una arcilla ordinaria resistente a la erosibn, es--
triba en la naturaleza de los cationes del agua de -

los poros. En la primera, se observa una preponderan
cia de cationes de sodio, mientras que en la'segunda,
pred?minan los cationes de calcio y magnesio.

La naturaleza bisica de las arcillas dispersivas se -
conocfa en los Estados Unidos hace ms de 40 anos, pe
ro no se le concedfa importancia en la.préctica de 1;
ingenierfa civil; sino hasta despufs de 1960, en que
se demostrb que las fallas producidas en algunas pre-
sas pequeias de arcillas en Australia, se debieron a
la naturaleza dispersiva de los materiales de cons~ -
truccibn. '

En nuestro pais, a rafz de la falla de la presa deri-
vadora La Escondida, localizada en el Estado de Tamau
lipas, en junio de 1972, durante una avenida extraor-
dinaria que se present®, cuando la construccidn regis
traba un avance de un B80% aproximadamente, fu€ que se
di6 importancia 2 este fenbSmeno, inicifndose en nues-

vV-4-12

tro‘medio las primeras investigaciones, acerca de las
causas de esta falla, ya gue nunca antes en México se
habfa observado este fenbmeno.

Una de las confirmaciones del mecanismo de este tipo
de fallas fue el de la présn Lakes Entrance en Austra
lia, la que por varios afios registrd filtraciones muy
bajas mientras almacenf aguas marinas o abuas subte--
rréneas de alta concentracibn salina. Al introducir -
se en el vaso grandes volGmenes de agua de rfo con ba-
ja concentracidn de sales, esta agua disolvif las sa--
les de la cortina y se produjo la falla en tres dias,
Es muy probable que en la derivadora La Escondida se
haya presentado un fendmeno similar, debido a que las
;aguas de la avenida debfan tener un bajo contenido de
sales,

De estos casos mencionados, se puede comprender el -
riesgo que existe cuando se revnen condiciones en una
presa construida con suelos de alto.contenido de sa--
les, y/o, compactados con agua que tenga las mismas -
caracteristicas, al presentarse una avenida, o simple
mente almacenar agua con mucho menor concentracifn de
dichas sales solubles. '

Aunque muchas son las pruebas, desde el punto de vis
ta de la mecé&nica de suelos, a'lag que se somete un '
material que proviene de la cimentaciébn de una es--
tructura o de un banco de pré&stamo, con el objeto de
obtener sus propieéades fisicas y meclnicas para - -
aplicarlas & un proyccto determinado, existen algu-
naaz de sus caracterfsticas m&s importantes indepen-
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pPoros del suelo estén constitufdos por una se--
rie de tubos verticales de difmetro constante,

las fuerzas capilares mantendrén el agua en los

tubos a una altura que depender§ del didmetro -
de cada poro. hidiendo el contenido de agua a
diferentes alturas, es posible obtener la dis--
tribucidén del tamafic de los poros. La altura -
hasta la gue el suelo se encuentra totalmente -
saturado, corresponde al difmetro de poro mfxi-
mo., Al nivel en la gque el contenido de agua -~
se vuelve constante, con la altura, indica el -
digmetro menor. Fig. V-4.1.4-2, Los grados de
Baturacién a alturas intermedias permiten defi-
nir los porcentajes asociados a tamafios interme
dios. La discrepancia de esta determinacién --
con la realidad, obedece a que &sta considera -
que los poros estin constitufdos por tubos de -
diSmetro constante. ‘

Mé8todo de la intrusién de mercurio.

Este método se ha aplicado con é&xito en mate--
riales finos arcillosos. '

En primer término se procede a secar el espe--
cimen. Paré evitar cambios volumétricos, se -
utiliza de preferencia el mé&todo de la conge--
lacifin r&pida y sublimacidn del agua baio va--

(8)
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cfo. A continuvacibn se sumerge la muestra en
mercurio y se aplica gradualmente presién en

pequeiios incrementos. Se registra la canti--
dad de mercurio éue penetra dentro de la mheg
tra, después de cada incremento.

A cada presibn aplicada corresponde un difime-
tro de menisco diferente, que puede ser esti-
mado a partir de la tensibn superficial del -
mercurio. La curva volumen de mercurio absor
bido, contra difimetro de menisco, define la -
distribuci6n de los poros. El porosimetro de
mercurioc es un aparato comercial y el equipo
de congelaci®n y sublimacibn es a la vez sen-
cillo y econbmico. En la Fig. V-4.1.4-3 ge -
ilustran los resultados por este método para
mezclas compactadas de limo y caolin,

4.2 Ssuelos Dispersivos.’

En afios recientes se observaron algunas fallas en pre
sas de tierra, en Australia, los Estados Unidos y Mé-
xico, en las que se produjo arrastre de los materia--
lesarcillosos con los que se construyeron.

Este fenbmeno motivd a especialistas en meclnica del
suelo, a estudiar la pnaturaleza de las arcillas em--
pleadas en la construccifn de esas estructuras, entre
los que ha destacado James L. Sherard, quienes han --
comprobado que los suelos responsables se encontraban
contaminados con sales solubles, las que,al ser aicag



v-4-13
, .

dientemente de 165 efectos o coensecuencias gue regul-
ten de "pares de pruebas a trabajar" ese suelo. Ta--
les pruebas son las del sistema unificado de clasifi-
cacién de suelos Y la densidad de s6lidos, mismas que
8on de utilidad para el estudio de suelos dispersivos
pPor lo que se realizarén- 1fmite lfquido, lihite - -
plantico, limite do’ coatraccidn, anflisis granulomé--
tricos por mallas e hidrémetrc y densidad de sblidos.

En cuanto a las pruebas encaminadas a la identifica--
cién de suelos dispersivos y cuantificacién del gra--
do de dispersividad, es oportuno -sefialar, que son tan
escasas las obras en las gque se ha presentado este ti
Po de suelos en nuestro pafs, que no ha dado lugar -
al desarrollo de una prictica adecuada en el conoci-~--
miento e interpretacién de aquellas que se deben rea-
lizar.

Dadas estas circunstancias,:ea-oﬁvio;rque dichas-prﬁg
bas, debidas fundamentalmente al Dr. J.L. Sherard, se
deban realizar escrupulosamente como lo sefiala su au-
tor Ref. (V-4-6), a fin de llegar lo menﬁs posible a
resultados contradictorios.

Por fortuna, es posible realizar determinaciones de -
dispersividad confiables, si se cuenta con personal -
capacitado y cuidadoso.-

4.2.1 Métodos para evaluar la dispersividad de un suelo.

En ‘'la actualidad se han desarrollado 4 méto- -

. IV-4-6) J.L._ Sherord, ldentificotion ond Nature of Dispersive Soil.

Journal of the Geolechnical Engineering Division. ( 79 )
April of. 1976

dos para efectuar mediciones de dispersividad,
. atendiendo a otros tantos criterios.

al Contenido de sales solubles (J.L. Sherardll
. Ref. {(v-4-71.

b Doble hidrfmetro (G.M. Volkl Ref. (V-4-8J,
¢l Indice de actividad, Ref. (V-4-9),
d)l Prueba pinhole (J.L. Sherard)l Ref. (V-4-10i.

4.2.1.1 Contenido de sales solubles.

Este método usado por el departamento -
de Agricultura de E.U., considera que -
la tendencia a la tubificacifn est& mo-
tivada por la accibn dispersiva de --
las sales solubles: Sodio Na', Potasio
x*, calcio Ca""y Magnesgio . .

La cuantificacifn de las sales solubles
gue se encuentran en un suelo, se obtie
nen extrayendo el agua por medio de-- -
vacfio a una muestra del mismo gque se ha
preparado previamente con una humedad -
igual o cercana al limite'liquido; para
ello existe un dispoéitivo adecuado en

laboratorio, para efectuar el anflisis

quimico a este extracto acuoso para oOb-
tener dichas sales.

Ref,

Ref.

Ref.

Ref.

(v-4-7) J.L. Sherard. !dentification and Nature of Dispersive Soils,
Journal of the Geotechnical [ngineering Division. Abril de 1976.

(v-4-B} G.M, Volks. Method of Determination of the Degree of Dispersion of the Clay

Fraccion of Sofls. Proceedings,Soi) Science Society of América, 1937,

(v-4-9) AW, Skempton. The Colloidas) Activity of Clays. 1953,
1ercer Congreso Internacional de Mecénica de Suelos,

{v-4-10) J.L. Sherard. Pinhole Test for identifyng Dispersive Soils. Journal of the
Geotechnical Engineering Division, Enero 1976,
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Por lo que respecta al sodio y al pota
' s8io, se puede utilizar el fotbmetro de
flama, por lo que previamente se deben '
.tener por separado curvas de calibra--
ci6n de estos elementos en soluciones
con concentraciones decrecientes en -~
icnes, para que por interpolacibn se -
puedan determinar sus contenidos.

En cuanto al calcio y al magnesio, se
puede cuantificar su contenide, utili-
zande el titulado Fotocolorimétrico --
. ¢on Acido etilonidifmico tetracético -
(E.D.T.A.) de moralidad conocida.

Tanto p&ra el fotémetro de flama como
.para el titulado fotocolorimétrico, se
requiere poca cantidad de extracto - -

acuoso.

Los anflisis anteriores permitir&n de-,
terminar:

Suma de sales 'solubles

"= Ca + Mg y Na + K.

y a continuacibn 'ﬁ
N a
Porcentaje de sodio = mx 100

V-4-16

y relacién de abgor- Na

cibn de sodio (SARM '[EF‘_H_ _%_«1

en que todas las sales se expresan en
miliequivalentes/litro.

En cuando al sodio, Sherard ha determi
nado que valores a 60% de esta sal, di
suelta en el agua del poro en todas --
las arcillas, indican que son altamen-
te dispersivas, aunque también se han

-observado poco casos de arcillas igual

mente dispersivas, con bajos conteni--
dos de sodio.

Relacidn del total de salea aolublea Yy
porcentaje de aodio..

J.L. Sherard eatablec16 a través de -~

miltiples ensayos, esta relacidn para
juzgar sobre la dispersividad de los -
suelos construyendo una gr&fica en la
que se observan tres zonas o grados de
dispersividad, Pig, v44.z.1.1-1.

Relacién de la absorcibn de sodio {SARN
Yy porcentaje de sodio 1ntercamb1ab1e -

{ESP]|.

También el Dr. J.L. Sherard estableci®
una grifica de correspondencia entre -
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RELACION DE ADSORCION DE SODIO (SAR) .
o [ 6 ] 8 u 3

del hidr6metro, mientras que otro no -
lo sea, 8f{ requiere del defloculante y
A - agitaci6n para su diepersién. Esto --

' trae como consecuencia que tratSndose
) ' g de suelos dispersivos, es indiferente
usar o no el defloculante o la agita--
cién, porAlo que G.M. Volk propuso su
- : ) dispersidén cuyos datos se pueden obte-
_ ' ' ner de la doble gr&fica granulométrica
3 — -\\J | }construidal

ol
yd

~ % partfculas meno
. : res de 5 micras -
' s8in defloculante
‘ y sin_agitacifn.
% dispersitn = %—;;Eirgﬁrii—ﬁsiéx 100
o res de 5 micras -

con defloculante
|y agitacion.

FEVIBAVINILNI - 01008 3Q) 3rVINIINOd
02

52
/

Se podria observar que para suelos ra;-
sistentes a la dispersién, la tenden--
cia a dispersarse se acercari a cero,
mientras que en caso contrario esta --
tendencia se acercard al 100%.

(483}

rd

SYJldIL SY¥IS3NW vivd dS3 3 £ ¥ys 30 S3HOIVA

& ,g_ Los grados de dispersividad segfin este
S o criterio, son los siguientes:
g2z |9 |
8g¥ 3 % dispersitn _ Clasificacién
> £z "lz
R |° Menos de 15 Nulo
. 3 =% Pe 15 a 50 ' Moderado
4i-¥-A 3 (12)

~M8s de 50 Alto
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estos parSmetros, de manera que a la -
misma se pueden llevar los valores de
sal, obtenidos mediante el oxtracto ~--
acuoso y obtener los porcentajes de s9
dio intercambiables sin necesidad de -
realizar en laboratorio ensayos para -
daeterninar estos ﬂltimos; Tal grifica,
segln el autor, es bastante confiable,
Fig. v-4.2.1.1-2, ' '

La interpretacifn de estos valores es,
de acuerdo a Sherard, como siguae:

Dispersividad alta: 'para valores de -

4,2.1.2

(1)

ESP mayoreh de 15% y bajo contenido de

aa}es.

Obsérvese la importancia que se da al

sodio en las férmulas anteriores como

elemento causante directo de la disper
gividad.

Doble hidrdmetro,

Este método utilizado, por el servicio
de conservaci6n de suelos de E.U. des-
de 1940, se apoya en considerar que --
las particulas de un suelo dispersivo

no requieren defloculante ni agitacién
para dispersarse dentro de la rrcbeta
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Prueba pinhole

Esta prueba, aplicada desde 1973 por J.
L. Sherard, L.P. Dunningan, y otros, -
constituye el procedimiento de medi- -
cifn directo en laboratorio de la dis-
persividad de las arcillas, ya que a -
través de una perforacifn de 1.0 milfi-
metro de diSmetro y 1.0 pulgada de lon
gitud practicada a una muestra de sue-
lo compactado o inalterado, se hace --
fluir agud destiladalpara observar su-

color y velocidad a la salida, y el --

diSmetro de la perforacifn después del

ensayo,

En arcillas dispersivas, las condicio-

" nes anteriores dan lugar a que el agua

salga colereada o con turbiedad y a -~
gue en menos de 10 minutos el agujero-
se erosione alcanzando Bu difmetro unas

dos o tres veces al difimetro inicial.

461-t -A
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En arcillas resistentes a la erosibn -
el agua sale limpia y no produce ero--
8ién en el conducto ni aGn si la velo-
cidad se incrementa a Qalores aproxima

dos de 10 pies/seq.

En términos de carga de agua, la prue-
ba se inicia con 2 pulgadas y con esta

carga se determina la dispersividad --

haciendo las observaciones antériormen

te sefialadas, de manera que si durante

los primeros 10 minutcs de la prueba -

el diSmetro del agujero crecé a 3 milf

metros o m&s, dicha prueba concluye:

Cuando el suelo resiste la eroﬁidn, 1;

carga de 2 pulgadas se mantiene duran-

te 5 minutos ¥y ‘se va elevando por eta-
.pas también de 5 minutos, a 7, 15 y 40
pulgadas, haciéndose cada vez observa-
cioneé del color del ‘agua y mediciones
del gastoc a la salida. Al terminar la

prueba, se verificar8 el diidmetro de -~

(14 )
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la perforacibn con agujas de diferen--
tes calibres.

Los resultadop de estas observaciones

en la prueba pinhole, permiten catego-
rizar cada muestra ensayada, en una de
las seis categorias gue se muestran en
la tabla No, Vv-4,2.1.3-1,

En cuanto a numerosas pruebas pinhcle
gue se han realizado en arcillas de al
to contenido de sodio y que han sido -
catalogadas como dispersivas y alta--
mente erosionables, ss ha observado --'
que todas erosionan r&pidamente duran-
te la citada prueba, Otras que esen-~
cialmente han tenido bajo contonido'de
sodio y que previamente se les ha cata
logado como arcillas normales resisten
tes a la erosibn, no hah erosionado du
rante la prueba., '

Sin embargo, se han presentado casos,

pocos por cierto, de arcillas de bajo

contenido de sodio que han erosionado

répidamente, pero :algunos de ellos no

han resultado dispersorios mediante --
otros ensayos de_dispersibn de arci- -
llas.



D) ALTAMENTE DISPERSIVO Y ALTAMENTE EROSIONABLE . . -
D2. DISPERSIVO O EROSIONABLE

ND 4 INTERMEDIO

ND 3. INTERME DIO

NDZ' NO DISPERSIVD, RESISTENTE A LA EROSION
NDI: NO DISPERSIVO. ALYA RESISTENCIA A LA EROSION

CLASIFICACION DE
RESULTADOS DE LAS
PRUEBAS INDIVIDUALES

SUELOS DISPERSIVOS.
FALLAN RAPIDAMENTE BAJO
2 PULGADAS DE CARGA.

SUELOS INTERMEDIOS:

S€ EROSIONAM LENTAMENTE
BAJ0 EdT PULGADAS DE
CARGA,

ND4 Y ND3

SUELOS NO DISPERSIVOS!

NO SE PRODUCE EROSIDN
COLOIDAL BAJO 1B & 40 PULGADAS
DE CARGA,

CATEGORIAS DE CLASIFICACION
PARA LA PRUEBA PINHOLE

(15)

FIG.V-4.2.]
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En general, los resultados de la prue-
ba s&n confiables para las arcillas al
tamente dispersivas (D1 y D2} y tam- -

" bi&n para los suelos altanente resis--
tentes a la erosifn (ND1l y ND2). Para
los suelos de resistencia intermedia a
1a erosifn (ND3 y ND4}, la prueba pue-
de presentar algunas discrepancias, --.
atin en éupec!menen de la misma muestra
y de la misma manera preparados,

Como resultado de sus oxperiencias} J.
L. Sherard y co-autores, Ref. (v-4-11yp
han publicado algunas‘gtlfica en las
que se obgerva el comportamiento del
agua qub pasa a través de diferentes
medios, con el objeto de obtener los
parfmetros para la clasificacibn del

suelo., Fig. V-4.2.1.3-2

all Esta gr&fica permite obtener la ve
‘locidad del agua a través de la -- °
muesi:ra para diferentes cargas H,
de acuerdo con el gasto obtenido y.
dismetro de la perforacidn.

Ref. (V-4-11) J.L. Sherard. Pinhole Test for identifyng Dispersive Solls. Journal of the

Geotechnical Engineering Divisfon, Enere 1976.



GASTO A TRAVES DEL ESPECIMEN (¢mYseg)

DIAMETRO
dz 1.0 mm.
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dg =l.4 mm.
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CARGA EN PULGADAS

CANTIDADES CALCULADAS
DE GASTO
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pPara la construccibn, los autores
han considerado lo siguiente:

1. Los cllculos son los convencio
~ nales para flujo en tubos.

2. La carga se pierde solo en capu
sar .el flujo a través de la --
perforacifn. .

3. El flujo es laminar para cual-
quier velocidad del agua den--
tro de la perforacibn y para -
nGmeros de Reynold superiores
a 4,000 dado el pequefio dilme-
tro de circulacidn.

comportanientc del gasto a' través
del tiempo pard arcillas dispersi-
vas tipicas, con carga de 2 pulga-
das. Pig. v-4.2.1.3-3.

COmﬁortamiento del gasto para‘difg
rentes cargas en suelos tipicos no
dispersivos f'resiqtentes a la ero
si6n. Fig. v-4.2,1.3-4.

En esta gr&fica, las lineas centra
les sefialan el comportamiento del
agua, para diSmetros de la perfora
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ci6n comprendidos entre 1.00 mm. Yy
1,20 mm., debido a que es inevita-
ble hacer el agujero sin producir

alglin ligero movimiento lateral in
voluntario,

La curva A indica que el difmetro
de la perforacibn se ha reducido -
probéblemente_por éxp&nai&n del --
suelo u otra causa. '

La curva B indica que el difmetro
de la perforacibn results demasja-
do grande por algln movimiento la-
teral exagerado sobre la aguja, en

el momento de introducirla o extra
erla, ‘

De todas maneras, en ambos casos -
de las curvas A y B, el flujo del

agua saldrd completamente claroc y

no se incrementar8 con el tiempo.

Tampoco habri erosién en la perfo-
racibn durante toda la prueba,

Suvelos que tienen reaccifn interme
dia.

Estos suelos, denominados ND3 y ND¢
p~~ 8u comportamiento intermedio -

(18)
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se clasifican a través de la prue-

ba, esto es, no se ha construido -

una gr&fica que represente los fe-
némenos correspondientes por ser -
muy indefinidos.

En particular, estos suelos consti
tuyen una pequafia fracciln del to-
tal que existe en la naturaleza.

El agqua que pasa a través, toma un
ligero color indicando gue est§ --
ocurriendo una lenta erosifn coloi
dal.

Para catgéa de 2 pulgadas, el agua

en algunos de estos suelos, reco--

rre y sale completamente clara. -
El color 88lo nparecé para veloci-
dades mayores. En otros, el agua
toma un ligero color, justo bajo -
ia carga de 2 pulgadas,

En cualguier caso, la erosidn pro-
ducida es demasiado pequeiia compa-
rada con la de los suelos dispersi
vos de alto contenido de scdio.



O ALTAMENTE DISPERSIVO Y ALTAMENYE EROSIONABLE
D2. DISPERSIVO O EROSIGNABLE

ND 4. INTERMEDIO

ND 3. INTERMEDIO

ND2. NO DISPERSIVO. RESISTENTE A LA EROSION

NDI. NO DISPERSIVO. ALTA RESISTENCIA A LA EROSION

—— e

CLASIFICACION DE

RESULTADOS DE LAS CLASIFICACION DEL SUELO
PRUEBAS INDIVICUALES '

b

. SUELOS DISPERSIVOS:
5 DI ¥ D2 FALLAN RAPIDAMENTE BAJO
* 2 PULGADAS DE CARGA.

' SUELOS INTERMEDIOS!
ND4 Y ND3 SE EROSIONAN LENTAMENTE
BAJO 207 PULGACAS DE
CARGA,

SUELOS NO DISPERSIVOS:
ND2 Y NDI NO SE PRODUCE EROSION
S COLOIDAL BAJO 15 6 40 PULGADAS

DE CARGA.

CATEGORIAS DE CLASIFICACION
PARA LA FRUEBA PINHOLE

cie v A

-
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En general, los resultados de la prue-
7 ba son confiables para las arcillas al
tamente dispersivas (Dl y D2} y tam- -
bién para los suelos altamente resis--
tentes a la erosidn (ND1l y ND2). Para
los suelos de resistencia intermedia a
la erosidn (ND3 y ND4)i, la prueba pue-
de presentar algunas discrepancias, --
alln en especimenes de la misma muestra

y de la misma manera preparados.

e 7

Como resultado de sus experiencias, J.
L. Sherard y co-autores, Ref. (v=-4-11j

W

han publicado algunas grédficas en las
que se observa el comportamiento del -
agua que pasa a través de diferentes -

medios, con el objeto de obtener los -

parmetros para la clasificacidn del -
suelo. Fig. v=-4.2.1.3-2

all Esta grdfica permite: obtener la ve
~locidad-del aguaa:través:..de.la ==

muestra para diferentes cargas H,
de acuerdo con el gasto obtenido y

Ly
Ref. (V-4-11) J.L. Sherard. Pinhole Test for identifyng Dispersive Soils. Journal of the ®
Gectechnical Engincering Division. Enero 1976. : .-'

didmetro de la perforacién.
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Para la construccidén, los autores

han considerado lo siguiente:

1. Los cllculos son los convencio

nales para flujo en tubos,

2. La carga se pierde solo en cau
sar el flujo a través de la --

perforacidn,

3. El flujo es laminar para cual-
quier velocidad del agua den--
.tro de la perforacién y para =-
nimeros de Reynold superiores
a 4,000 dado el pequeno didme-
tro de circulaciéa.

Comportamiento del gasto a través
del tiempc para arcillas dispersi-
vas tipicas, con carga de 2 pulga-
das. Fig. v=-4.2.1.3-3.

Ccompertamiento del gasto para dife

rentes cargas en suelos tipicos no

dispersivos.y resistentes.a.-la:ero:

sidén. Fig. Vv-4.2.1.3-4.

En esta grafica, las lineas centra
les sefalan el comportamiento del

agua, para didmetros de la perfora

-
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se clasifican a través de la prﬁc-
ba, esto es, no se ha construido -
una grafica qﬁe represente los fe-
ndmenos dorrespondientcs por ser -
muy indefinidos.

En particular, estos suelos consti
tuyen una pequena fraccidn del to-

tal que existe en la naturaleza.

El aqua que pasa a través, toma un

ligero color indicando que egti --

ocurriendo una lenta erosidn coloi

dal.

Para cargas do 2 pulgadas, el agua -

en algunos de estos suelos, recc--
rre y sale completamente clara. -
El colcr sdlo aparece para velcci-
dades mayores. En otros, el agua
tema un ligero color, justo bajo -
la carga de 2 pulgadas. '

En cualgquier caso, la erosidn pro-
ducida es demasiado pequefia compa-
rada con la de los suclos dispersi
vos de alto contenido de sodio.
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CAPITULO 4.- CONTROL DE CALICAD EN LA COLOCACION DE ENROCA-
MIENTO.

En la colocacidn de enrocamiento, se distinguen principalmen-
te dos zonas: las denominadas chapas, que protegen el cuerpo
de la estructura contra el oleaje del agua y el intémpefismo;
y agquellas que forman parte de la masa del cuerpo de la cor--
tina, para efectos de estabilidad.

El control de calidad consiste en verificar que en los bancos

la roca a extraer sea sana y competente en cuanto a su matriz,
vigilar que el procedimiento de explotacidn que se utilice ga-
rantice tamanos adecuados para la construccidn de ambas zonas

de enrocamzento y su colocacidn y en su caso, que su compacta-
cidn sea adecuada.

En este capitulo se describen las normas b&sicas para el con--
.trol de calidad de: material en el banco, el tendido de mate-
riales y su compactacidn, asf como la interpretacidn de los --
resultados obtenidos.

4.1 Control de material en el banco.

Una vez fijado el frente de atague, en base a los estu
dios realizados previamente vy el acceso para la explo-
tacidn del banco, se deberd proceder a efectuar el des
palme adecuado, de forma que no se presenten contami--
naciones indeseables gue hagan inutilizable el material.
Esta'operacién deberd verificarse en el transcurso del

tiempo que dure la explotacién del banco.
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Con base a los rcsultados obtenidos de las exploracio-
nes, (Fotografia VI-4.1-1), asi como de los.explosivos
y equipo de perforacibén a usar, se elegirid una planti-
11a de prucba que sirva para hacer la primera ﬁoladura,
para lo cual se dejarid en libertad a la empresa de ele
gir todos estos pardmetros, supervisando Gnica y exclu
sivamente los resultados que se obtengan, asi como la_
plantilla empleada para efectuar esta voladura. Al --
realizar 1la prﬁeba, podréin seguirse diversos criterios,
Un ejemplo se muestra en la Fig, VI-4.1-1 y Vi-4.1-2.-
En todos los casos, debe cuidarse 1la granulbmetria del
producto que se pretende obtener.

Una vez efectuada la voiadura (Fotografia VI-4.1-2), -
se determinara la grhnﬁlometria del material obtenido

y se verificard si cumple con las especificaciones del
proyecto; lo normal en estos casos, es que en la prime
ra voladura no se obtenga el producto deséado en su to
talidad,qur lo que debers afinarse .el procedimiento -
para que en las tronadas sucesivas se obtenga un ﬁro--
ducto adecuado, debiendo llevar un registro de ciuyal --
fué la voladura con la que se logrd la granulometria -
deseada. '

Conviene aclarar que existen bancos de roca cuya call-
dad es adecuada, pero que presentan gran cantidad de -
juntas en el macizo rocoso y que suelen dar problemas
cuando se emplean voladuras desfasadas; en estos tasos,
debera emplearse voladura instanténea.

También es frecuente que algunos macizos de roca es

(3)



SONDEOS EXPLORATORIOS PARA DETERMI-
NAR LA CALIDAD Y VOLUMEN DEL BANCO
DE ROCA.

(&)

FOTOGRAFIA VI-4.1-1
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PRODUCTO DE UNA VOLADURA DE PRUEBA EN EL BANCO -—

DE ROCA.

FOTOGRAFIA VI-4.1-2
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tén compuestos por mds de un tipo de matriz, lo cual
genera la necesidad de separar la roca sana del des-
perdicio. Esta operacidén podrd efectuarse pasandé el
tractor sobre la roca, procurando desplazar los tama-
nos de roca adecuada y dejando en el banco el mate- -

rial que no se debe emplear para retirarlo posterior-
mente. (Fotografia VI- 4:1-3).

Control de calidad durante el tendido.

El control de calidad durante el tendido deberi efec-

tuarse de acuerdo con el propbsito del enrocamiento -
que puede ser de dos tipos:

ajl Cuando el enrocamiento forme parte de la masa esta
" bilizadora del cuerpo de la cortina, deber§ proce-
derse a realizar un pedraplén de prueba, de acuer:
do al tamafo mdximo de los fragmerntos,que se em- -
plearin en la construccidn, hecho con el equipo, -
material y personal que se vayan a utilizar en la
construccién de la obra.

La longitud del pedraplén, deberd ser de unos 30 m.
aproximadamente y el ancho, un poco mayor al de -

equipo usual; la altura dependeri del espesor de - -

cada capa, que deberd ser una vez y media mayor -
que el tamafio m&ximo del material que se gsta usan
do y quedard formado por 3 & 4 capas. ‘

Al ir levantando el pedraplén, se formar&n taludes

(8)



EE - S P I TN

- -:Zh—-ln-'-'-.._—._-. [ -'..‘";..'.l' T Ti.'".' R R T TR P
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a los lados y rampas en los extremos, para que el equipo’
pueda entrar y salir fdcilmente.

El lugar de desplante de los pedraplenes, debe limpiarse
y nivelarse lo mejor posible. Los monticulos de material
con los que se construird el material, deben colocarse --
espaciados de tal manera que al extenderlo, el material -
tenga el espesor especificado.

Una vez tendido el material, la capa se compactari pasan-
do el equipo en forma semejante a la secuela utilizada en
el material permeable iniciando con dos pasadas, ya cons-
truido el pedraplén, se determinard el peso volumétrico -
compactado mediante calas, que deberdn ser de un volumen
adecuado al tamafio de las partfculas.

Posteriormente se deben realizar pruebas de compactacién

y densidad, a fip de elaborar una grdfica del peso volu-
métrico y de la densidad relativa contra el nimero de pa-
sadas.

Si no se alcanzan los resultades deseados, deberd repe --

tirse el proceso, cambiando el equipo o incrementando el
ndmero de pasadas,

¢ 10
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bil Cuando se trate de chapas de enrocamiento, se ten-
derdn en capas de 1 m., de espesor, distribuyéndo -
el material en la zona de-colocacidn, en montones
espaciados de tal manera que facilite su extendi-
' do y se .reduzcan las maniobras de colocacién.

Es importante hacer notar que, no deberd permitir
'se la colocacién de materiales que tengan una con
taminacidn mayor del 5% de finos, salvo_que las -
‘especificaciones indiquen lo contrario.

Control del Grado de Compactacidn.

En el caso de ﬁédraplenes,compactaaos, deberi 11e§arse
un control similar allestablecido en el cépItulo 3, ==~
teniendo especial cuidado de evitar las contaminaéio-
nes indeseables. En caso de enrocamiento a volteo, -
deberan obtenersé lag curvas granulométricas y los pe-
s0s volﬁmétricos, en calas de tamano adecuado, confor-
me avance la construccidn y en forma aleatoria. Esto
se registra conforme se ilustra en la Fig. VI-4.3-1. Ade
mis en ambos casos deberdn enviarse para su estudio, -
muestras de control gque permitan determinar pruebas de
desgaste e intemperismo,

| Intefpretacién de Resultados.

En primera instancia debe de fijarse debidamente un di
sefo de la barrenacidn qﬁe permita obtener el enroca--
miento adecuado 'y se.proceder& a la interpretacidn de

resultados, en base a los datos de campo, como:’  granu-
lometrfa y pesos volumétricos, que se regist:ér&n,rea-

(11
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lizando un andlisis estad{stico como se muestra en la
Fig. VI-4.4-1 y realizando ensayos directos en las mues
tras de control y auxilidndose con las curvas compara
tivas establecidas en el estudio presentado por Rafil
J. ‘Marsal, con la finalidad de estar en posibilidad -
de conocer el comportamiento de la estructura, apli--
cando la técnica de elementos finitos.

Finalmente debe verificarse.que los enrocamientos se
encuentren a una misma elevacisn en la etépa de cons-
truccidn que el resto de la estructura, é&sto signifi
ca que no se debe dejar para el final la colocacién’
del enrocamiento. (Fotografia VI-4.4-1 Y VI-4.4-2).

¢ 13)



ACOMCDO DE ENROCAMIENTO PARA DAR EL TALUD DE
PROYECTO. OBSERVESE QUE LOS MATERIALES SE -
LLEVAN SENSIBLEMENTE A LA MISMA ELEVACION.

€15 )

FOTOGRAFIA VI-4.
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v et decstrsiio de In wteyral on (26Y da por resultado
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Como se ve, (K) depende de lss coordenadas = em cada nxh, pueden ‘determinarse también en -
los vértices del triingulo en estudio, por lo que  chida mdo, Jos corthmbentos (3).
puede determinaria directamente. . . Porh : o0, s - m}.ll
v.eempmnndo (29) en (23) se ume ' igual que (X), Ceprade de Jos coordenadas de ke
wértices de cada tridngwl y of éstas s¢ conocen €3
{F'} { } L} posible obtener directamente 3a valor. Ademss, of

o se determina (3) como se indicé arterformente, . -
) se ve que si se ccnocen las fuerzas (F)  con (22) es posible hallar los esfuerzos en los nudos.
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