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Prefacio

El objetivo principal de este libro es el mismo de la primera edicion: suministrar
un texto a los estudiantes de los ultimos aios de pregrado y de posgrado. Igual-
mente, esperamos que investigadores, disefiadores y operadores de muchos ti-
pos de obras hidraulicas analizadas en el libro encuentren el texto de interés y
atil como una fuente de referencia.

Aprovechamos la oportunidad de una nueva edicién para corregir todos los
errores (conocidos) y actualizar minuciosamente las referencias y el texto. Al
mismo tiempo, como respuesta a los comentarios y reseiias recibidos, asi como
para responder a algunos de los nuevos desarrollos en el campo, ciertas partes
del texto se rescribieron o se ampliaron. Los lectores de la primera edicién en-
contraran los siguientes cambios mayores.

Capitulo 1.  El texto sobre evaluacién del sitio para presas se ha extendido.

Capitulo 2.  Se expandio el tratamiento de aspectos geotécnicos, como un
nuevo paragrafo (2.8.3) sobre indices de desempeifio de nu-
cleos de rellenos de tierra, y una nueva seccién breve sobre
geosintéticos (2.10).

Capitulo 3.  Cubrimiento mas extenso de las presas CCR mediante un nue-
vo paragrafc sobre los desarrollos en la construccién CCR
(3.73). |

Capitulo 4.  Ampliacién del texto de estimaciones de las crecientes de di-
sefio, sedimentacion de embalses, ondas de interferencia y ai-
reacion en vertederos y un nuevo paragrafo sobre vertederos
escalonados (4.76).

Capitulo 5. Una seccion ampliada sobre socavacion por debajo de los ver-
tederos de excesos.

Capitulo 6. Un nuevo paragrafo sobre compuertas fusibles para desbordes
(6.28).

Capitulo 7.  Texto mas amplio sobre evaluacién de riesgos aguas abajo de
los embalses.

Capitulo 8.  Texto aumentado sobre canales multietapas, geotextiles, calculo
de vertederos Crump y una nueva seccion sobre transito de
crecientes en rios (8.6).
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Capitulo 9.

Capitulo 10.

Capitulo 13.
Capitulo 14.

Capitulo 15.

Extension del texto sobre paso de peces y un nuevo parigrafo
sobre el efecto de la operacion de las barreras sobre la calidad
del agua en los rios (9.16).

Texto mas amplio sobre bocatomas de canales y socavacion
en puentes y por debajo de los desagiies de los alcantarillados.
Una nueva seccion sobre escalonamiento (13.7).

Este capitulo incorpora una nueva seccién importante sobre
descargas al mar y tratamiento de las fuerzas de ondas sobre
tuberias en la region de disminucién de profundidad (14.7).
Cambio el titulo de Modelos a escala en ingenieria hidraulica
a Modelos de ingenieria hidraulica, para incluir en la discu-
si0n general sobre modelos hidriulicos (15.1.1) una tipologia
de los modelos matematicos; también se incluy6 un paragrafo
corto de modelacion de la respuesta sismica (15.2.4).

Los autores queremos agradecer a los revisores por sus comentarios cons-
tructivos y al editor por darnos la oportunidad de esta segunda edicién.

P. Novak, A.L.B. Moffat, C. Nalluri y R. Narayanan
Newcastle upon Tyne, diciembre 1994



Prefacio a la primera edicion

Este texto esta basado en un curso de ‘Estructuras hidraulicas’ que evolucioné
durante aiios en el Departamento de Ingenieria Civil en la Universidad de New-
castle en Tyne. Los cursos de tltimo afio de pregrado y los de posgrado de espe-
cializacién y maestria en estructuras hidraulicas requieren buenas bases en
hidrdulica, mecdnica de suelos y materiales en ingenieria, y se dictan en forma
paralela con otros cursos separados que tratan de forma mads avanzada estos te-
mas Yy los de hidrologia.

Era evidente que, aunque podia estar disponible una variedad de buenos libros
sobre partes especificas del curso, ningun texto cubria el tema con la amplitud y
profundidad requeridas, y, en consecuencia, nacié la idea de escribir un texto
acerca de estructuras hidraulicas basado en las notas del curso. El curso de es-
tructuras hidraulicas siempre se ha manejado como el resultado de la coopera-
cién. Aunque el profesor Novak coordiné el curso por muchos afios, €l y sus
colegas cubrian aquellas partes donde podian dar su aporte personal basados en
su propia experiencia profesional. El profesor Moffat, en particular, en su parte
sustancial del curso, cubria todos los aspectos de ingenieria geotécnica. Al dictar
el curso algunas partes de este texto, por supuesto, pueden omitirse, mientras
que otras, particularmente los estudios de casos (incluida la discusién de sus
impactos ambientales, sociales y econ6micos) pueden ampliarse puesto que el
tema estd en continua actualizacion. |

Somos totalmente concientes que un proyecto de este tipo tiene el peligro de
presentar el tema de una manera demasiado amplia y superficial; esperamos ha-
ber evitado esta trampa y que hayamos hecho de la manera adecuada, mediante
los ejemplos resueltos que complementan el texto principal y la extensa lista de
referencias con la que concluye cada capitulo del libro.

Este texto no esté disefiado como una monografia de investigacién, ni un manual
de disefio. El propésito del libro es suministrar un texto para estudiantes de tlti-
mo afio de pregrado y de posgrado, aunque esperamos que los investigadores,
disefiadores y operadores de muchos tipos de estructuras hidriulicas lo encuen-
tren de interés y \til como referencia.

El texto tiene dos partes, la primera cubre ingenierfa de presas, y la segunda
otras estructuras hidréaulicas. A.I.B. Moffat es el autor de los capitulos 1,2,3y 7,
y de la seccién 15.2. El doctor C. Nalluri escribié los capitulos 9, 10, 12y 13,y
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las secciones 8.4 y 8.5. El doctor Narayanan de UMIST fue profesor invitado en
Newcastle durante dos afios, en ingenieria costera y es el autor del capitulo 14.
El resto del libro fue escrito por el profesor P. Novak (capitulos 4, 5, 6 y 8,
exceptuando las secciones 8.4 y 8.5, el capitulo 11 y la seccién 15.1), también
edito todo el texto.

P. Novak, A.I.B. Moffat, C. Nallur1 y R. Narayanan
Newcastle upon Tyne, 1989
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factor de friccidén de Darcy-Weisbach, factor de transformacién de la
escala de la red de flujo

viscosidad dindmica del agua

viscosidad cinematica del agua, relaciéon de Poisson

coeficiente (pérdida de cabeza), pardmetro

densidad del agua

densidad de la particula de sedimento

nimero de cavitacion, relacién de conductividad, coeficiente de segu-
ridad, esfuerzo

esfuerzos principales mayor, intermedio y menor

esfuerzo efectivo, coeficiente de seguridad

esfuerzo cortante, intervalo de tiempo

esfuerzo de corte critico

esfuerzo de corte en la frontera

angulo de resistencia al corte o friccién interna, funcién, pardmetros
de transporte de sedimento, factor de velocidad

parametro de flujo

velocidad angular (radianes s™!')
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Una de las primeras y principales actividades de la ingenieria civil es la construc-
cién de presas. Todas las grandes civilizaciones se han caracterizado por la cons-
truccién de embalses de almacenamiento para suplir sus necesidades, en las primeras
épocas para satisfacer las demandas de irrigacion surgidas del desarrollo y expan-
sién de la agricultura organizada. Al operar en las condiciones de restriccion im-
puestas por circunstancias locales, especialmente de clima y topogratia, el poderio
econdémico de las civilizaciones sucesivas estaba ligado a la experiencia y conoci-
mientos en materia de ingenieria de recursos hidraulicos. La prosperidad, la salud y el
progreso material se ligaron cada vez mas a la habilidad de almacenar y conducir
el agua.

En un contexto internacional, la utilizacion apropiada y oportuna de los recursos
hidraulicos sigue siendo una de las contribuciones més vitales del ingeniero civil a la
sociedad. La construccion de presas representa una inversién mayor en la infraestructu-
ra basica de todas las naciones. La tasa de finalizacién de la construccidn de presas de
todos los tamafios continda en permanente expansion en muchisimos paises, incluidas
algunas de las naciones mas industrializadas.

Cada presa es una estructura unica. Independientemente de su tamaiio y tipo, su
respuesta a las cargas y su relacién interactiva con la hidrologia y geologia del sitio
son de gran complejidad. Por esto, y como reflejo de la naturaleza mis o menos
indeterminada de muchas de las variables de disefio mas importantes, la ingeniena de
presas no es una ciencia formal y definida. Tal como se practica, es una actividad
de gran especializacién que se nutre de muchas disciplinas cientificas y las equili-
bra teniendo en cuenta un elemento bastante importante: el criterio ingenieril. Por
tanto, la ingenieria de presas es un campo con grandes retos y esfuerzos.

1.2.1  FILOSOFIA ESTRUCTURAL Y TIPOS GENERICOS DE PRESA

El propésito principal de una presa puede definirse como el de proveer retencién y
almacenamiento de agua de una manera segura. Si los efectos de la sedimentacién o
limitaciones similares, dependientes del tiempo en su utilidad operacional, no se
toman en cuenta, no hay un periodo de disefio estructural nominal para las presas.
Como corolario de este hecho, cualquier presa debe representar una solucién de dise-
nho especifica para las circunstancias del lugar. Por tanto, el disefio debe representar un

1.1 Introduccion

1.2 Perspectivas
generales
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equilibrio éptimo entre las consideraciones técnicas locales y las econdmicas en el
momento de la construccion.

Los embalses se pueden clasificar facilmente de acuerdo con su propésito princi-
pal, es decir, irmigacién, suministro de agua, generacion hidroeléctrica, regulacion
de rios, control de inundaciones, etc. Los tipos de presa son numerosos y su clasifi-
cacién es, a menudo, definida con menor claridad. Dependiendo de los principales
materiales de construccién utilizados, es posible hacer una amplia clasificacion ini-
cial en dos grupos.

1. Presas de relleno que se construyen con terraplenes de suelos o enrocados. Las
pendientes de los paramentos aguas arriba y aguas abajo son similares y con un
angulo moderado, lo que produce una seccién ancha y un volumen de construc-
cion grande con respecto a su altura.

2. Presas de concreto que se construyen con concreto macizo. Los taludes de los
paramentos son diferentes, en general muy fuertes aguas abajo y casi verticales
aguas arriba. Estas presas tienen perfiles relativamente esbeltos segun el tipo.

En el segundo grupo se incluyen también presas mds antiguas, construidas en
mamposteria, del tipo estructural apropiado. Los principales tipos de presa inclui-
dos dentro de los dos grupos genéricos se presentan en la tabla 1.1. Las caracteris-
ticas esenciales de cada grupo y tipo estructural se analizan con mas detalle en las
secciones 1.3y 1.4.

Las presas de rellenc son méas numerosas debido a razones técnicas y econdmi-
cas, y representan alrededor de 90% de todas las presas construidas. Son mas
antiguas y de concepcién estructural més simple que incluso las primeras presas
de mamposteria; utilizan materiales disponibles localmente y sin tratamientos. A
medida que fueron evolucionando, las presas de relleno fueron demostrando su
adaptabilidad a una gran variedad de sitios y circunstancias. En contraste, las
presas de concreto y sus predecesoras en mamposteria son mas exigentes en
cuanto a las condiciones de cimentacién (fundacién). Histéricamente, también

han demostrado que dependen de habilidades de construccién mas especializadas
y costosas. |

1.2.2 PERSPECTIVA ESTADISTICA

No existen estadisticas disponibles para confirmar el nimero total de presas en ope-
racion en el mundo. Los datos estadisticos precisos estan restringidos a las presas
‘grandes’ inscritas en listas nacionales en el World Register of Dams (Registro Mun-
dial de Presas) publicado por la ICOLD, International Commission on Large Dams
(Comisi6n Internacional de Grandes Presas 1984, 1988 a),

La ICOLD es una organizacién no gubernamental muy influyente que representa
aproximadamente 80 naciones constructoras de grandes presas. Su objetivo es pro-
mover € intercambiar ideas y experiencias en todas las areas de disefio, construccion
y operacidn de presas, asi como en los tépicos ambientales relacionados. La ICOLD
define las grandes presas como aquellas que exceden 15 m de altura o aquellas
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Tabla 1.1 Grandes presas: estadisticas del World Register (Registro Mundial)
(ICOLD, 1984, 1988a)

Grupo Tipo Codigo Numero Yo
ICOLD

Presas de relleno Relleno de tierra TE 28 845 82.9
Enrocado ER

Presas de concreto Gravedad PG 3 953 11.3

(incluyendo presas Arco VA 1527 4.4

en mamposteria) Contrafuerte CB 337 1.0
Arco multiple MV 136 0.4

Total grandes presas

(ICOLD, 1984) 34 798

(ICOLD, 1988a) 36 235

presas entre 14 y 15 m de altura, que satisfagan algun otro criterio, como por €jem-
plo, que el volumen de almacenamiento sea mayor a 1 x 10° m* o que la capacidad
de evacuacion de crecientes sea mayor a 2000 m>s~!, etc. El Registro Mundial ha
identificado 36 235 grandes presas ya finalizadas o en construccién. De este total, el
cual excluye presas de desechos de mineria de uso industrial que se registran en
forma separada, mas de 19 000 pertenecen a China y 5459 se hallan en Estados
Unidos. Esta informacién puede compararse con un total de 5196 grandes presas
registradas en 1950.

Se han publicado muy pocos estimativos confiables acerca del nimero total de
presas de todos los tamafios en cada nacién. El nimero total estimado en el Reino
Unido y en Estados Unidos, con base en encuestas nacionales, se presenta en la
tabla 1.2, junto con la informacién sobre grandes presas en estos paises. A partir
de estas estadisticas se puede concluir de manera razonable que el nimero total de
presas existentes en el mundo sobrepasa 300 000.

El rapido crecimiento en el nimero de grandes presas ha estado acompaiiado por
un incremento progresivo en el tamafio de las presas y embalses més grandes. La
magnitud fisica de los proyectos mais grandes se manifiesta en las estadisticas de
alturas, volimenes y capacidad de almacenamiento que se presentan en las tablas
1.3, 1.4 y 1.5, respectivamente. Las presas de desechos de mineria para usos indus-
triales se excluyen de la tabla 1.4.

Al apreciar el incremento progresivo del nimero de grandes presas y el tamafio
de la mé4s grande, debe reconocerse que la gran mayoria de las presas nuevas constitu-
ye aun estructuras relativamente pequefias. LL.a mayoria est4 en el rango de 5-10 m.
Las presas de relleno de tierra contintian siendo dominantes, pero han sido despla-
z.adas por las de enrocado en las estructuras mis grandes debido a que ofrecen va-
ras ventajas.

Es importante reconocer también que actualmente, la mayoria de las presas mas
grandes ha debido construirse en sitios menos favorables y de acceso mas dificil. Por
razones obvias, en general los sitios més atractivos fueron explotados primero.
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Tabla 1.2 Resumen del nimero de presas en el Reino Unido y Estados Unidos

Grandes presas Numero total estimado de presas
(ICOLD, 1988a) (encuestas nacionales)
Reino Unido 535 > 5500
Estados Unidos 5459 > 68 000

Una buena porcion de los sitios utilizados en la actualidad habrian sido rechazados
en el pasado por razones econémicas 0 aun por ser poco apropiados para una presa.
La habilidad para construir con éxito sobre terrenos poco adecuados refleja los avan-
ces en el entendimiento de la geotecnia y la confianza en los procesos modernos de
mejoramiento del terreno.

1.2.3  PERSPECTIVA HISTORICA

La historia de la construccién de presas se remonta en la antigiiedad hasta las prime-
ras civilizaciones del Medio Oriente y del Lejano Oriente. Innumerables pequenas
presas, invariables estructuras de rellenos simples, se construyeron para irrigacion,
por ejemplo en China, Japdn, India y Sri Lanka. Algunas de estas primeras presas
existen todavia.

Se considera que la presa conocida mds antigua realmente importante es la cons-
truida en Sadd-el-Kafara, Egipto, aproximadamente en 2600 a. C. Consistia en una
zona central rellena con material suelto, rodeada por espaldones de roca y con para-
mentos protegidos por mamposteria ordinaria. La altura total de Sadd-el-Kafara era
de 14 m. Se le abri6 una brecha, tal vez como consecuencia de una inundacién que
la desbordo, luego de un periodo de servicio relativamente corto.

Las primeras civilizaciones construyeron un buen nimero de otras presas impor-
tantes en el Medio Oriente, especialmente en Iraq, Irdn y Arabia Saudita. La presa
de relleno de Marib, construida en Yemen en 750 a. C. para prestar servicio a un
proyecto mayor de irrigacion, es un caso que vale la pena destacar puesto que su
altura total final era de 20 m. La primera presa de mamposteria de importancia,
Kesis Golii (Norte) en Turquia de 10 m de altura data de este mismo periodo.

Mais tarde, los romanos contribuyeron de manera significativa en el Medio Oriente
y en los paises que bordean el Mediterrdneo. Un buen nimero de sus presas conti-
nda en servicio y probablemente en ellos recae el crédito de adaptar por primera vez
el principio del arco a la construccién de presas. La presa en arco de Baume, Fran-
cia, que tiene 12 m de altura y 18 de largo, fue terminada por los romanos en el
siglo 11 d. C.

En el Lejano Oriente, 1a construccién de presas de importancia se remonta a 380
a. C. Las actividades se centraron, al principio, en Sri Lanka, donde un periodo
trascendente de construccién de presas comenzd con la presa de relleno de Bas-
sawak de 10 m de altura y culminé con las presas de relleno en Giritale y Kantalai
(de 23 m y 20 m de altura, respectivamente) en 610 d. C. Los japoneses e indios
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Tabla 1.3 Presas més altas (tomado de Mermel, 1994)

—

Presa Pais Tipo Periodo Altura
(m)
Nurek Antigua Unién TE 1980 300
Soviética
Gran Dixence Suiza PG 1962 285
Inguri Antigua Unién VA 1980 272
Soviética
Tehni India TE-ER En construccidon 261
Chicoasén México TE-ER 1980 261

14 presas tiecnen mds de 200 m de altura.

Tabla 1.4 Presas con los mayores volimenes (tomado de Mermel, 1994)

Presa Pais Tipo Altura Periodo Volumen
(m) (x 10° m’)

Kambaratinsk  Antigua Uniéon  TE-ER 255 En construccion 112.2

Soviética

Tarbela Pakistan TE-ER 143 1976 105.9

Fort Peck EE. UU. TE 76 1937 96.1

Tucurui Brasil TE-ER-PG 106 1984 85.2

Ataturk Turquia TE-ER 184 1990 84.5

Excluyen las presas de desechos de mineria. 19 presas tienen volimenes mayores a 50
X 10% m3.

Tabla 1.5 Presas con la mayor capacidad de embalse (tomado de Mermel, 1994)

Presa Pais Tipo Altura Periodo Capacidad
(m) del embalse
(x 10° m’)
Owen Falls Uganda PG 31 1954 2700.0°
Kakhovskaya  Antigua Unién  TE-PG 37 1955 182.0
Soviética
Kariba Zimbabwe- VA 128 1959 180.6
Zambia
Bratsk Antigua Uni6n TE-PG 125 1964 169.3
Soviética
Aswan (Alto)  Egipto TE-ER 111 1970 168.9

19 embalses tienen una capacidad de almacenamiento mayor a 50 x 10° m>.
* La mayor parte representa la capacidad natural del lago.
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acometieron la construccién de presas mayores en 750 d. C. e hicieron contribucio-
nes sobresalientes en los primeros desarrollos de presas de tierra.

En el periodo posterior a 1000 d. C., se propagé la actividad de construccion de
presas, con un crecimiento rapido en la altura de las presas y en la audacia de sus
concepciones. Particularmente notoria fue la construcciéon de un conjunto de presas
de gravedad de mamposteria en Irdn, y la extraordinaria presa Sultan Mahmud de
31 m en Afganistdn que data también de esta €poca. En los afios posteriores comen-
zO en forma mas seria la construccion de presas en muchas partes de Europa, como,
por ejemplo, 1a presa de relleno de 6 m de altura en Alresford, Gran Bretaiia, y la de
10 m de altura en Mittlerer Pfauen, Alemania (c. 1298) y en Dvofiste, Checoslova-
quia (c. 1367).

La construccién de presas en mamposteria en Espaiia en el siglo XVI avanz6
considerablemente. LLa magnifica presa de gravedad de Tibi con 42 m de altura se
concluyé en 1594 y le siguié un grupo importante de estructuras de mamposteria.
La presa de arco de Elche, con 23 m de altura y 120 m de longitud, finalizada en
1640, es también de mérito particular. Debido a la expansion rapida del Imperio
espaiiol, su experiencia en construccion de presas se exportd a América Central y
del Sur. Como un caso representativo de su amplitud de vision y su habilidad para
planear y movilizar recursos, la actividad de mineria de metales centralizada en
Potosi (Bolivia) era, a mediados del siglo XVII, abastecida por un grupo de 32
embalses.

Durante el periodo de 1700 a 1800 la ciencia de construccidn de presas avanzd en
forma mas o menos lenta. Los albores de la primera Revolucion Industrial y de la
era del canal dieron un impetu considerable a la construccidn de presas de relleno en
Gran Bretafia y Europa occidental en el periodo iniciado hacia 1780. Se continu6
con el disefio basado en la combinacion de reglas empiricas y experiencia probada.
A pesar de la ausencia de métodos racionales de disefio, las presas se incrementaron
permanentemente en tamaiio. Por ejemplo, la presa de relleno en Entwistle, culmi-
nada en Inglaterra en 1838, fue la primera de su tipo en exceder 30 m de altura. En
el siglo XIX, los ingenieros britdnicos avanzaron y desarrollaron el disefio y cons-
truccion de presas de tierra con muchisimo €xito. Entre los proyectos sobresalientes
en el Reino Unido est4 una serie de siete presas en Longdendale, construidas entre
1854 y 1877, y muchas grandes estructuras similares en la India y otros lugares en
todo el mundo.

Los andlisis racionales para presas en mamposteria se desarrollaron y refinaron en
varios paises, en especial en Francia, Gran Bretafia y Estados Unidos, desde aproxi-
madamente 1865. El disefio de presas de relleno continué siendo muy empirico por un
tiempo mas largo. Los avances en la construccién de terraplenes contaron con la apa-
ricion de la teoria moderna de 1a mecanica de los suelos en el periodo posterior a 1930.
Los progresos subsiguientes han sido de relativa rapidez y los mayores avances han
sido consecuencia de los adelantos en el entendimiento del comportamiento de los
enrocados y de los rellenos de tierra y de la introduccién de equipos modernos de
gran capacidad para el movimiento de tierras. En el mismo periodo, en parte como
consecuencia de grandes desastres, se estableci6 la importancia vital que para la
ingenieria de presas tenian las disciplinas interrelacionadas de mecénica de suelos,
mecanica de rocas e ingenieria geolégica.
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Las técnicas analiticas también han progresado con celeridad en los afios recien-
tes, especificamente por el desarrollo del refinado y potente método de los elemen-
tos finitos (MEF), que actualmente se utiliza en los analisis més avanzados de todo
tipo de presas. A su vez, la aplicacion del sofisticado analisis de elementos finitos,
ha contado con la amplia disponibilidad y capacidad de los computadores moder-
nos. Sin embargo, alin existen limitaciones para la aplicacion de dicho método, las
cuales surgen en esencia de la complejidad de la respuesta a la carga de todos los
materiales utilizados en la construccion de presas. Tales limitaciones se estudiaran
con mas detalle en los capitulos 2 y 3.

Dado que una revision mas amplia de la historia de las presas sale del alcance de
este texto, se recomienda la extensa revision histérica internacional sobre el tema, la
cual comienza en las primeras épocas, publicada por Smith (1971) o la de Schnitter
(1994). La historia preparada por la International Commission on Irrigation and
Drainage (Comisién Internacional de Drenaje e Irrigacion) (Garbrecht, 1987) pro-
porciona descripciones particularmente detalladas de las primeras presas en el Me-
dio Oriente y Europa central; el texto también incluye una revision muy util del
desarrollo de las presas en Gran Bretafia. Recuentos con mas detalle y amplitud de
las primeras presas en Gran Bretaiia y de las construidas en el siglo XIX por inge-
nieros eminentes del mismo periodo estan publicados en Binnie (1987a) y Binnie
(1981), respectivamente. Este ultimo libro da explicaciones muy valiosas sobre el
razonamiento que subyace tras algunos aspectos de disefio para muchas de las pre-
sas de relleno mds antiguas.

Las presas de relleno pueden definirse como una presa construida a partir de mate-
riales naturales excavados u obtenidos en los alrededores. Los materiales disponi-
bles se utilizan para sacar el mejor provecho de sus caracteristicas como volumen de
relleno de ingenieria en las diversas zonas dentro de la seccién de la presa. Los
materiales naturales de relleno se colocan y se compactan sin la adicién de ningin
agente ligador, utilizando una planta mecéanica de gran capacidad. En consecuencia,
la construccién de los terraplenes es un proceso casi continuo y bastante mecaniza-
do, que utiliza intensivamente equipos pero no mano de obra.

Como se indic6 en la seccién 1.2.1, las presas de relleno pueden clasificarse en
términos generales, como presas de relleno de tierra o de enrocado. La divisién
entre estas dos variantes no es absoluta, muchas presas utilizan materiales de relleno
de ambos tipos dentro de zonas internas apropiadamente designadas. La relacién
conceptual entre materiales de relleno de tierra y de enrocado, empleada en presas
de relleno, se ilustra en la figura 1.1. Las presas de relleno secundarias y una peque-
fia minoria de las mds grandes pueden emplear una seccién homogénea, pero en la
mayoria de los casos se emplea una zona o un nicleo impermeable, combinado con
espaldones de soporte que pueden ser de un material de relativa permeabilidad. El
proposito de estos iltimos es totalmente estructural, para proporcionar estabilidad
al material impermeable y a la seccién como un todo.

1.3 Tipos
y caracteristic
de presas
de relleno
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Figura 1.1 Rellenos de tierra y enrocados en la construccién de presas.

Las presas de relleno pueden ser de muchos tipos, segun como se utilicen los
materiales disponibles. La clasificacién inicial de relleno de tierra 0 enrocado sumi-
nistra una base conveniente para considerar las principales variantes empleadas.

1. Presas de relleno de tierra. Una presa puede denominarse de relleno de tierra si
los suelos compactados representan mas de 50% del volumen colocado de mate-
rial. Una presa de relleno de tierra se construye principalmente con suelos selec-
cionados cuidadosamente para la ingenieria, de compactacién uniforme e
intensiva en capas mas 0 menos delgadas y con un contenido de humedad con-
trolada. Secciones esquemadticas de algunas de las variantes mas comunes de
este tipo de presas se presentan en la figura 1.2. |

2. Presas de enrocado. La seccion de las presas de enrocado incluye un elemento
impermeable discreto de relleno de tierra compactada, concreto esbelto o una
membrana bituminosa. L.a designacién como “‘presa de enrocado” es apropiada
cuando mas de 50% del material de relleno se pueda clasificar como roca, es
decir, material friccional de granulometria gruesa. LLa practica moderna es espe-
cificar un enrocado bien graduado, de alta compactacidn en capas mas bien del-
gadas mediante un equipo pesado. En esencia, el método de construccién es, por
tanto, similar al de una presa de relleno de tierra.

Los términos presa de “enrocado zonificado” o presa de “relleno de tierra-enro-
cado” se utilizan para describir presas de enrocado que incorporan zonas relativa-
mente anchas de material impermeable de relleno de tierra compactado. Las presas
de enrocado que emplean una membrana delgada aguas arriba, concreto reforzado u
otros materiales no naturales se denominan “presas de enrocado con cubierta”.
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(a) Homogénea con dren de pie: (b) Homogénea moderna con dren
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m=2.0-2.5 m=25-3.5

v?é%?ﬁ%m:';:;x'z e
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Figura 1.2 Principales variantes de presas de relleno de tierra y relleno de tierra-enro-
cado (s6lo se indican los valores m).

Secciones representativas de diferentes tipos de presas de enrocado se presentan
en la figura 1.3. Se deben comparar con los perfiles geométricos representativos
indicados en las secciones de las figuras 1.2 y 1.3. El ahorro en la cantidad de relle-
no enrocado por utilizar en una presa de altura dada es considerable, 1o cual se debe
a la naturaleza de friccioén del enrocado que causa una resistencia al corte relativa-
mente grande y por la alta permeabilidad, que implica la virtual eliminaciéon de
problemas de presién de agua en los poros.

Las variantes de presas de relleno de tierra y de enrocado que se emplean en la
practica son demasiado numerosas para identificarlas todas individualmente. Las
mas importantes se analizan con mas detalle en las secciones correspondientes del
capitulo 2.

Las presas de relleno poseen muchos méritos sobresalientes que se combinan
para asegurar su dominio como tipo genérico. Los mas importantes pueden sinteti-
zarse de la siguiente manera:
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(c) Con cubierta: membrana asfaltica o (d) Membrana asfiltica central
de concreto aguas arriba m=16-20
m=1.6-2.0

Figura 1.3 Principales variantes de presas de enrocado (s6lo se indican los valores m).

S

su conveniencia en todo tipo de sitios, desde valles anchos hasta cafones con
laderas relativamente pendientes;

su adaptabilidad a un rango amplio de condiciones de cimentacidn: desde rocas
competentes hasta suelos blandos y compresibles o formaciones de suelos rela-
tivamente permeables;

el uso de materiales naturales, minimizando la necesidad de importar o transpor-
tar al sitio grandes cantidades de material procesado o cemento;

siempre y cuando se satisfagan los criterios esenciales, el diseiio es flexible en
extremo y se acomoda con facilidad a diferentes materiales de relleno, por ejem-
plo, en tierra y/o enrocados, si se zonifican apropiadamente en su interior;

el proceso de construccién es de gran mecanizacioén y continuo;
principalmente como consecuencia del item anterior, los costos unitarios en tér-
minos reales de los rellenos de tierra y enrocados se han incrementado con ma-
yor lentitud que los del concreto macizo;

si se disefian apropiadamente, las presas de relleno pueden acomodarse en for-
ma segura a un grado apreciable de asentamiento-deformacion sin exponerse a
fraccionamientos serios y posibles fallas.

Las desventajas relativas de las presas de relleno son pocas. La mas importante

incluye su inherente gran susceptibilidad al dafio o la destruccién por rebose, por
lo que es necesario asegurar el alivio de las inundaciones mediante un vertedero
separado, y la vulnerabilidad a filtraciones ocultas y la erosion interna de la pres a
o su cimentaciéon. En Sherard et al. (1963), Thomas (1976), Golzé (1977) y Fell,
MacGregor y Stapledon (1992) se ilustran y describen ejemplos de tipos alternati-
vos de presas de relleno.
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En muchas de las primeras presas se emple6 con éxito la mamposteria ordinaria o
mamposteria al azar. En la segunda parte del siglo XIX, la mamposteria se utiliz6
en la construccién de presas altas de acuerdo con los primeros criterios racionales
de disefio. La mamposteria ciclopea (es decir de piedras hasta de 10 t de masa
individual mezcladas en un mortero) se utiliz6 generalmente con mamposteria or-
dinaria en las caras por su durabilidad y apariencia (Binnie, 1987b).

Como se muestra en la figura 1.4(a) el concreto macizo, en un principio sin la
construccion de juntas transversales de contraccion, empezo a desplazar el uso de
la mamposteria en la construccion de grandes presas que no fueran de relleno, alre-
dedor de 1900, por razones econdémicas y también por las facilidades en la cons-
truccién de perfiles mas complejos como el arco. Los primeros concretos utilizados
empleaban grandes piedras como “aridos gruesos” (mamposteria ciclopea). Desde
1950, el concreto utilizado incorporé cada vez mas aditivos minerales como ceni-
zas pulverizadas o escoria para intentar reducir problemas térmicos y disminuir los
crecientes COStos.

Las principales variantes de presas modernas de concreto se definen a continua-
cion.

1. Presas de gravedad. Una presa de gravedad depende por completo de su propio
peso para su estabilidad. Su perfil es en esencial triangular, con la geometria
que se indica en el esquema en la figura 1.4(a), para asegurar estabilidad y
evitar esfuerzos excesivos en la presa o su cimentacion. Algunas presas de gra-
vedad son ligeramente curvas por razones estéticas o de otro tipo, sin confiar en
la accion del arco para su estabilidad. Cuando se introduce deliberadamente un
pequeiio grado de accion de arco en el disefio, permitiendo un perfil mucho maés
delgado, debe emplearse el término de presa de arco-gravedad.

2. Presas de contrafuerte. El concepto estructural de las presas de contrafuerte
consiste en un paramento continuo aguas arriba soportado a intervalos regula-
res por un contrafuerte aguas abajo. Las presas de contrafuerte macizo o de
cabeza solida, como se ilustra en las figuras 1.4(b) y 1.4(c), son las variantes
modernas mas notables de este tipo y, para propdsitos conceptuales, pueden
considerarse como una version aligerada de la presa de gravedad.

3. Presas de arco. Las presas de arco tienen una considerable curvatura aguas
arriba. Estructuralmente trabajan como un arco horizontal, transmitiendo la
mayor parte de la carga de agua a los estribos o laderas del valle y no al lecho
del valle. Un arco relativamente simple, es decir, s6lo con curvatura horizon-
tal y un radio constante aguas arriba, se muestra en la figura 1.4(d). En térmi-
nos estructurales es més eficiente que las presas de gravedad o las de
contrafuerte, al reducir de manera considerable el volumen de concreto re-
querido. Una derivacién particular de la presa de arco simple es la presa de
boveda o arco de doble curvatura [figura 1.4(e)]. La presa de b6veda emplea
curvaturas complejas tanto en los planos verticales como en los horizontales.
Es la m4s sofisticada de las presas de concreto y su estructura es en esencia un
domo o concha, sumamente econémica en concreto. La estabilidad de los es-
tribos es importante para la integridad estructural y la seguridad, tanto para la
béveda como para el arco simple.

1.4 Tipos

y caracteristicas
de presas

de concreto
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Figura 1.4 Principales variantes de las presas de concreto (s6lo se indican los valores
de my n; R, y R, pueden variar a través de los paramentos de la presa).

4. Otras presas de concreto. Un gran nimero de variantes menos comunes de 1os
tipos mayores de presas de concreto se muestra en la figura 1.4. En la figura 1.5
se incluyen la presa de gravedad aligerada, contrafuerte con cubierta, arco mul-
tiple y bGvedas miiltiples. Los nombres son autoexplicativos, y su parentesco
estructural como derivaciones de alguno de los otros tipos principales es eviden-
te a partir de las figuras. Teniendo en cuenta esto y que son relativamente esca-
sas, estas variantes no se consideraran en este texto.

Las caracteristicas de las presas de concreto se resumen a continuacion teniendo
en cuenta los tipos principales, es decir, presas de gravedad, de contrafuerte macizo
y de arco o boveda. Algunas caracteristicas son compartidas por todos o la mayoria
de estos tipos; sin embargo, muchas son especificas a las variantes particulares.
Entre las ventajas que comparten la mayoria de las presas de concreto estan las
siguientes:
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| Exceptuando las presas de arco y boveda, las presas de concreto son apropiadas

. para valles tanto de topografia ancha como angosta, siempre y cuando se tenga

una roca competente de cimentacién que sea accesible y a una profundidad mo-
demda (< 5 m).

2. Las presas de concreto no son sensibles a los reboses debido a condiciones extre-
mas de inundaciones (en contraste con las presas de relleno).

3. Como corolario al segundo punto, todas las presas de concreto pueden acomo-
dar un vertedero de cresta, si es necesario en toda su longitud, siempre y cuando
se tomen medidas para controlar la erosion aguas abajo y la posible socavacion
bajo la presa. Por tanto, se evita el costo de un vertedero y un canal separados.

4. Las tuberias de salida, las valvulas y otras obras complementarias se pueden alber-
gar de manera facil y segura en camaras o galerias dentro de la presa.

5. La habilidad inherente para soportar perturbaciones sismicas sin colapsos catas-
tréficos es generalmente alta.

Las caracteristicas especificas de cada tipo se determinan, en gran medida, por
las diferencias en el modo de operacion estructural asociado con las variantes de las
presas de concreto. En el caso de las presas de gravedad y de contrafuerte, por
ejemplo, la respuesta estructural dominante es la accion vertical como voladizo. La
reducida 4rea de contacto aguas abajo de las presas de contrafuerte impone esfuer-
zos locales significativamente mds altos sobre las cimentaciones que para una es-
tructura de gravedad equivalente. En consecuencia, una caracteristica de las presas

de contrafuerte es ser mas exigentes en la calidad requerida de la roca de cimenta-
cién subyacente.
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Figura 1.5 Variantes adicionales de presas de concreto.
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1.5 Vertederos,
desagiies y obras
complementarias

El comportamiento estructural de las variantes mds sofisticadas de arco y boéveda
de una presa de concreto es predominantemente una accién de arco, con accion
secundaria vertical de voladizo. Este tipo de presas depende en su totalidad de la
integridad de la roca de los estribos y de su capacidad de resistir los empujes del
arco sin deformaciones excesivas. En consecuencia, es caracteristico que las presas
de arco y béveda sean consideradas apropiadas s6lo en una minoria de sitios, valles
mas 0 menos angostos, de altas pendientes o cafiones, es decir, sitios con una relacion
ancho-alto a nivel de la cresta de la presa que en general no exceda la relacion 4-5.

Una comparacién de las caracteristicas generales de las presas de concreto y las
presas de relleno sugiere las siguientes desventajas para las primeras.

1. Las presas de concreto son relativamente exigentes con respecto a las condicio-
nes de cimentacion y requieren rocas firmes.

2. Las presas de concreto requieren materiales naturales procesados de calidad y
cantidad apropiadas para el agregado, ademas, transportar al sitio y almacenar
cemento y otros materiales.

3. La construccion tradicional en concreto macizo es relativamente lenta, intensiva
en mano de obra y discontinua, y requiere ciertas habilidades, por ejemplo, en-
cofrado y mezcla del concreto.

4. Los costos unitarios totales para las presas de concreto macizo, por ejemplo, el
costo por metro ciibico, son mucho mas altos que en las de relleno. Aunque los
volimenes de concreto que se requieren en una presa de una altura dada son
mucho menores, estos costos rara vez se equilibran.

Una evaluacién de las caracteristicas generalizadas, considerando las figuras 1.3
y 1.4, sugiere unas conclusiones adicionales sobre las ventajas de las presas de relle-
no y las de concreto. Sin embargo, deben tenerse en cuenta las limitaciones de las
generalizaciones sobre los méritos de uno y otro tipo. Se debe mantener la mente
abierta al considerar las diferentes posibilidades de tipos de presa en un sitio especi-
fico y la evaluacidn debe dar un valor apropiado a las circunstancias locales. Aparte
de las consideraciones econémicas, otros factores que no son de ingenieria pueden
ser de importancia, como se planteara en la seccién 1.6.

Las variantes de presas de concreto ilustradas y sus méritos se comparan en for-
ma mds amplia con las presas de relleno en Thomas (1976), Golzé (1977) y USBR
(United States Bureau of Reclamation) (1987).

Las presas requieren ciertas estructuras e instalaciones complementarias para realizar
sus funciones operacionales en forma segura y efectiva. En particular, debe tenerse en
cuenta el paso seguro de las crecientes extremas, el vaciado controlado y la descarga
de agua en cumplimiento de los propésitos del embalse. Los vertederos y las obras
complementarias son, por tanto, obras esenciales. Otras instalaciones complementa-
rias se incorporan cuando sea necesario para el propésito de la presa y de acuerdo con
su tipo.
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En esta seccion se identifican y se describen brevemente las estructuras y obras
complementarias més importantes asociadas con las presas y sus embalses. De esta
manera, servira como introduccion a los capitulos siguientes que tratan el disefio de
las presas (capitulos 2 y 3), vertederos y desagiies (capitulo 4), disipadores de ener-
gfa (capitulo 5) y compuertas y valvulas (capitulo 6).

Las medidas para la descarga permanente de las inundaciones y las obras de des-
agiie para la desviacién de los rios durante la construccion pueden tener dificultades
técnicas y, por consiguiente, ser costosas.

151 VERTEDEROS

El propdsito de un vertedero es pasar el agua de las inundaciones de una manera
segura aguas abajo cuando el embalse esta lleno. Tiene dos componentes principa-
les: el vertedero de control y el canal del vertedero, cuyo propésito es conducir los
canales de inundacién de una manera segura aguas abajo de la presa. Puede incor-
porar un cuenco amortiguador o cualquier otra estructura de disipacion de energia.
La capacidad del vertedero debe acomodar la inundacién méxima de disefio, el ni-
vel del vertedero estard determinado por el maximo nivel de retencion de la presa,
es decir, el maximo nivel normal de agua (NNA).

De ordinario, los vertederos son libres, es decir, funcionan automaticamente
cuando el agua se eleva por encima del nive] normal de agua, pero pueden contro-
larse mediante compuertas. En algunos casos se proporciona una capacidad adi-
cional de vertedero de emergencia mediante un tapén fusible, es decir, una orilla
erosionable subsidiaria disefiada para ser arrastrada por el agua cuando se alcance
un nivel de inundacion extremo predeterminado. Se pueden prever alternativas de
emergencia, consistentes en compuertas giratorias disefiadas para ser volteadas por
la presién hidrostética en condiciones de crecientes extremas. Casi siempre las pre-
sas de concreto incorporan un vertedero de cresta o de caida libre, pero las presas de

relleno en general requieren una estructura de vertedero de pozo independiente o un
canal lateral adyacente a la presa.

1.5.2 OBRAS DE DESAGUE

Las estructuras de desagiie controlado se requieren para permitir la evacuacién del
agua cuando operacionalmente sea necesario. Se debe tener en cuenta la necesidad
de acomodar todas las obras de tuberfas y la tuberia forzada con sus vilvulas y
compuertas de regulacion asociadas. Estos dispositivos pueden acomodarse con faci-
lidad dentro de una presa de concreto, como se anot6 en la seccién 1.4. Para presas de
relleno es una prictica normal proveer una estructura de control externa o torre
de vélvulas, que puede estar bastante separada de la presa, para controlar la entrada
a un tdnel de desagiie o a una alcantarilla.
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En la mayoria de las presas una descarga de fondo proporciona una medida
adicional de control y, cuando sea posible, permitira el vaciado del embalse. Una
descarga de fondo debe tener una capacidad tan alta como sea facuble. En la ma-
yoria de los casos es necesario utilizar valvulas especiales de desagtie v/o estruc-
turas para evitar posibles daifios al lecho de la corriente y a las onllas aguas abajo
de la presa.

1.5.3 DESVIACION DE RiOS

Esta medida es necesaria para permitir que la construccion se ejecute en condicio-
nes secas. El tinel de desagiie puede adaptarse temporalmente para dicho prop6-
sito durante la construccion, y después emplearse como una estructura de descarga
cuando la presa esté completa. Si no existe tal tinel de capacidad adecuada, es
necesario tomar medidas alternativas adicionales, que pueden invelucrar la cons-
truccién de ataguias temporales aguas arriba o0 aguas abajo o, en el caso de presas
de concreto, omitir un bloque para dejar una brecha temporal o tinel a través de la
estructura.

1.5.4  RASTRILLOS

Las infiltraciones por debajo y por los costados de una presa deben coatrolarse. Esto
se logra mediante la construccién de un rastrillo (trinchera) por debaje de la estructu-
ra, el cual puede ser continuado si es necesario, en cualquiera de los costados. En
general, los rastrillos en las presas de relleno se forman con dentellones anchos relle-
nos con arcilla compactada, si un estrato impermeable yace a profundidades modera-
das, o con inyecciones a profundidades mas grandes. Los rastrillos con pantallas de
inyeccion se forman usualmente en la cimentacion de roca bajo presas de concreto.

1.5.5 DRENAJE INTERNO

En el interior de cualquier presa siempre se presentan infiltraciones. Los flujos
de infiltracién y sus presiones internas resultantes deben dirigirse v controlarse.
Los sistemas de drenaje interno para este propdsito son un aspecto esencial de
todas las presas modernas. En las presas de relleno, el drenaje se efectia me-
diante zonas permeables localizadas apropiadamente, las cuales conducen a ta-
pices de drenaje horizontales o desagiies. En las presas de concreto se forman
drenajes verticales en el interior del paramento de aguas arriba, y la presion de
filtracion se alivia en una galeria interna o en un desagiie de drenaje. En el caso
de presas de arco, las presiones de infiltracion en la roca de los estribos se ali-
vian con frecuencia por sistemas de drenajes perforados y/o ventanas de drenaje
o tdneles.
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156 GALERIAS INTERNAS Y POZOS

Ademds de funcionar como drenajes longitudinales para efectuar el control local de
infiltracion, las galerias y los pozos se utilizan como medios para permitir la inspec-
cién interna, particularmente en presas de concreto. Las galerias, los pozos y cual-
quier camara asociada para colocar las valvulas o compuertas de descarga también
pueden utilizarse para acomodar instrumentacion con propdsitos de monitoreo es-
tructural y de vigilancia (capitulo 7).

Las estructuras complementarias y aspectos de disefios referidos serdn tratados y
descritos mds adelante en los capitulos siguientes. Ilustraciones adicionales de estos
trabajos complementarios también pueden encontrarse en Thomas (1976), Sherard
et al. (1963), USBR (1987), Fell, MacGregor y Stapledon (1992) y Kennard, Owens

y Reader (1996).

16.1 APRECIACION GENERAL DEL SITIO

Un sitio satisfactorio para un embalse debe cumplir ciertos requisitos funcionales y
técnicos. La conveniencia funcional de un sitio se rige por el balance entre sus ca-
racteristicas naturales especificas y el propoésito del embalse. La hidrologia de la
cuenca, la cabeza disponible y el volumen de almacenamiento, etc., deben ajustarse
a los pardmetros de operacion impuestos por la naturaleza y la escala del proyecto.
La conveniencia técnica se establece por la presencia de un sitio (o sitios) para la
presa, la disponibilidad de materiales apropiados para la construccion de la misma y
por la integridad del cuenco del embalse con respecto a filtraciones. Las caracteris-
ticas hidrolégicas y geoldgicas o geotécnicas de la cuenca y del sitio son los factores
determinantes para establecer la conveniencia técnica de un sitio para un embalse.
Se debe afiadir una evaluacién anticipada de los impactos ambientales, ocasionados
por la construccién y operaciéon de la presa. Las consideraciones ambientales se
plantean en Golzé (1977), y los aspectos particulares y experiencias se analizan en
ICOLD (1988b). Las principales etapas que involucran la valoracién de un sitio y
que conducen a la seleccién 6ptima del sitio y tipo de presa se indican esquematica-
mente en la figura 1.6.

Debe tenerse en cuenta el tiempo considerable que puede transcurrir entre la pla-
neacion estratégica inicial, con identificacién de los requerimientos del proyecto, y
el comienzo de la construccién en el sitio. Una porcién importante del tiempo puede
atribuirse al proceso ‘politico’ de toma de decisiones y de arreglar la financiacién
del proyecto.

El objetivo principal de la fase de reconocimiento, que puede extenderse por un
periodo sustancial, es recolectar de forma extensiva la informaci6n topogréfica, geo-
l6gica e hidrolégica. Los mapas a gran escala y cualquier informacién ya disponible
seran el punto de partida, pero se requieren estudios de campo mucho més detalla-
dos. En particular, se deben tener en cuenta reconocimientos aéreos con sensores

1.6 Evaluacion
del sitio y seleccic
del tipo de presa
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Figura 1.6 Etapas en la apreciacién del sitio de la presa y desarrollo del proyecto.

modernos ademas de las técnicas fotométricas tradicionales, para la preparacién de
planos precisos y de gran escala (por ejemplo, 1:5000 y mayores). En manos de un
intérprete habil, los reconocimientos aéreos también proporcionan una informacién
muy valiosa sobre la geologia, los potenciales sitios de presas y la disponibilidad
probable de los materiales de construccion. Se conducen estudios hidrolégicos para
determinar las caracteristicas de precipitacién y escorrentia, para evaluar la eviden-
cia histérica de inundaciones, etcétera.

Un reporte de factibilidad preparado al concluir la fase de reconocimiento recoge
e interpreta toda la informacién disponible, los datos y registros, y las recomenda-
ciones iniciales sobre la viabilidad econémica y técnica del embalse. Se indican las
opciones con respecto a la localizacion, altura y tipo de presa y se esbozan compa-
raciones en términos de costos estimados y programas de construccion. Dentro de
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estos ultimos deben tenerse en cuenta las implicaciones de recursos de cada uno, es
decir, de requerimientos de desembolsos financieros, de mano de obra, de equipo,
etc. A partir de las fortalezas de este reporte, puede tomarse la decision acerca de
investigaciones adicionales mas detalladas para confirmar la conveniencia de la
cucnca del embalse y el sitio (o sitios) preferido de presa.

Se conducen investigaciones adicionales sobre el cuenco del embalse princi-
palmente para confirmar su integridad con respecto a la retencion del agua. Una
valoracion geoldgica detallada es necesaria para este proposito, particularmente
en formaciones cdrsticas y con dificultades similares y en areas con historia de
actividad minera. Los puntos a considerar en sitios menos favorables y la solucion
de los problemas asociados se analizan en ICOLD (1970) y en Fell, MacGregor y
Stapledon (1992). Las investigaciones y conclusiones planteadas para el embalse
Cow Green (Reino Unido) se describen en Kennard y Knill (1969), y las pérdi-
das iniciales por filtraciones en el embalse May (Turquia) se abordan en Alpsii
(1967).

De ser necesario, se realizan estudios en las orillas de los embalses para confir-
mar la estabilidad de areas potencialmente vulnerables, por ejemplo, las adyacentes
a la presa en proyecto. La disponibilidad de materiales de construccion, por ejem-
plo, rellenos apropiados, fuentes de agregado, etc., también se valoran con una con-
siderable profundidad.

Los estudios hidrologicos se contindan cuando se necesitan para confirmar y ex-
tender los resultados de las investigaciones iniciales. Dada su naturaleza especiali-
zada no se tratan mds aqui; se hace referencia a Thomas (1976) y a los capitulos 4 y
8 para mas detalles. |

1.6.2 GENERALIDADES DE LA EVALUACION DEL SITIO DE PRESA

La viabilidad del sitio de la presa, identificado y recomendado en el estudio de
factivilidad debe establecerse, para lo cual se conducen extensas Investigaciones
que confirmen si el sitio puede desarrollarse a la escala deseable con un costo
aceptable. La naturaleza de las formaciones de roca y suelos que sean decisivas
para la integridad de la cimentaci6n, deben determinarse mediante la exploracion
del subsuelo. Se hace énfasis en la confirmacién de la geologia y de las caracteris-
ticas geotécnicas del sitio y en la evaluacién de las fuentes de materiales de construc-
cién (secciones 1.6.3-1.6.5).

La calidad de la cimentacién se determina por la estabilidad, la capacidad portan-
te, la deformabilidad y la impermeabilidad efectiva. Todos estos aspectos se valoran
con respecto al tipo y el tamafio de la presa propuesta (seccién 1.6.4).

En el caso de un sitio dificil, el programa de evaluacién puede prolongarse y ser
costoso. Los gastos pueden ser del orden de 1% hasta, excepcionalmente, 2.5 0 3%
de los costos anticipados de la presa. El alcance de los aspectos individuales de una
investigaci6n refleja circunstancias dnicas del sitio. La investigacién también puede
relacionarse con el tipo especifico de presa si las condiciones del sitio restringen las
opciones, por ejemplo, la profundidad de las sobrecargas (seccién 1.6.6).
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Solamente los principios generales que fundamentan la evaluacion del sitio se pre-
sentan aqui. Una revisién mds extensa con resimenes y casos de ejemplo se encuen-
tra en Thomas (1976). Una indicacién de la interaccidon que se desarrolla entre la
evaluacion del sitio y las circunstancias locales y el tipo de presa esta dada en Bri-
dle, Vaughan y Jones (1985), Coats y Rocke (1983) y Collins y Humphreys (1974)
para presas de relleno, o Bass e Isherwood (1978) para presas de concreto y Ken-
nard y Reader (1975) para presas compuestas, parte en concreto y parte de relleno.
Walters (1974) presenta resimenes simplificados de la geologia del sitio con res-
pecto a una seleccion internacional de presas.

En paralelo con estas investigaciones, se requieren estudios extensos y detalla-
dos a fin de establecer la localizacion y la extensién de las fuentes para los mate-
riales potenciales de construccién en sitios razonablemente proximos. El interés
puede abarcar desde materiales impermeables de suelos cohesivos hasta arenas y
gravas apropiadas en los rellenos permeables 0 como agregados del concreto. Tam-
bién se puede obtener roca triturada de las excavaciones realizadas en los trabajos
subterrdneos asociados al proyecto.

Asimismo, las consideraciones econémicas y los costos de los materiales de cons-
truccion condicionan la viabilidad general del sitio. La sismicidad, los costos de las
instalaciones de acceso y otras restricciones locales que incluyen aspectos ambien-
tales influyen también en las decisiones.

En resumen, las investigaciones sobre el sitio de la presa requieren de una pla-
neacion cuidadosa y una inversion considerable de tiempo y recursos. Cuando sea
posible, técnicas de ensayos in situ y de campo deben emplearse para complemen-
tar el programa de laboratorio. La interpretacion apropiada de la informacién geo-
l6gica y geotécnica demanda una cooperacion cercana entre el ingeniero geélogo,
el especialista en geotecnia y el ingeniero de presas.

1.6.3  INVESTIGACIONES GEOLOGICAS Y GEOTECNICAS

1. La investigacidn geoldgica y geotécnica de un sitio de presa seleccionado para
una evaluacion-detallada est4 dirigida a determinar la estructura geolégica, la
estratigrafia, las fallas, los pliegues de los esquistos y las diaclasas, y para esta-
blecer las condiciones del terreno y del agua subterrdnea adyacentes al sitio de
la presa, incluyendo los estribos.

2. Los objetivos generales de estas y otras investigaciones similares son:

(a) determinar los parametros de ingenieria que puedan utilizarse de manera
segura para evaluar la estabilidad de la cimentacién de la presa y, en funda-
ciones compresibles, como suelos, estimar el asentamiento y la deformacién
probables;

(b) determinar los patrones de infiltracién y los parametros necesarios para valo-
rar €l régimen probable de infiltraci6n, incluyendo cantidades y presiones, y

(c) confirmar la integridad de contenencia del cuenco del embalse y la estabili-
dad de sus orillas.
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La importancia relativa de a, b o ¢, depende del sitio y del tipo propuesto de
presa. Un cuarto objetivo general es:

(d) confirmar la naturaleza, conveniencia y disponibilidad de los materiales de
construccion naturales, incluyendo la determinacion de parametros de dise-
fio para materiales de relleno, etcétera.

Algunos de los aspectos generales que pueden identificarse y definirse en cl
curso de la investigacion del sitio son: las interfaces entre suelo y roca, las con-
diciones de agua subterranea y los terrenos con inestabilidades o cavernas, por
ejemplo, formaciones carsticas y todas las discontinuidades significativas, como
fallas en rocas, zonas fragmentadas, fisuradas o roca altamente fracturada y el
espaciamiento, ademas de otras caracteristicas de las superficies de estratifica-
cién y las diaclasas dentro del macizo de roca.

Las caracteristicas principales de esta fase de investigacion son:

(a) una relacién meticulosa de los afloramientos naturales y de excavacion y
registro de perforaciones, etc.;

(b) una correlacién cuidadosa entre los afloramientos, perforaciones y otros da-
tos, y

(c) la excavacioén de galerias y perforaciones de sondeo, pozos y ventanas de
reconocimiento que se consideren necesarios.

En esta etapa se pueden conducir programas de ensayos geofisicos y pruebas in
situ mds extensos, con la intencién de ampliar y validar la informacién de las
perforaciones y del laboratorio. Un propdsito adicional de estas pruebas de campo
en este momento es la confirmacion del régimen natural de las aguas subterraneas,
por ejemplo mediante la instalacidén de piezémetros, pruebas de bombeo, etcétera.

Se utilizan ampliamente sondas rotativas y técnicas de tomas de nicleos.
Para establecer la estructura vertical de la roca y para confirmar su calidad. La
recuperacion de los nicleos provee un indice burdo pero itil de la calidad de
la roca, en términos de la designacién de la calidad de la roca (DCR) (es decir, ei
porcentaje de niicleos recuperados con una longitud de 10 cm respecto a la pro-
fundidad total de la perforaciér; DCR > 70 indica en general una roca firme).
Las pruebas in situ, por ejemplo para permeabilidad, resistencia y deformabili-
dad, se utilizan para estimar las caracteristicas de la roca maciza y se prefieren
sobre las pruebas de laboratorio de pequeiias escalas, cuando sea posible. Todos
los niicleos se registran de manera sistemética y lo ideal es que se almacenen
indefinidamente. Las técnicas de perforacién, el muestreo y el ensayo son en
esencia los mismos que se emplean en la practica convencional de investigacio-
nes de campo. Una revisién extensa de estas practicas se presenta en Clayton,
Simons y Matthews (1982) y en el manual de investigacion de campo CIRIA
(Weltman y Head, 1983). Técnicas mas especializadas, por ejemplo para ensa-
YOs in situ a gran escala se ilustran en Thomas (1976) y en Fell, MacGregor y
Stapledon (1972). La aplicabilidad de los diferentes equipos y métodos explora-
tor10s en el contexto de la investigacién del sitio para presas se revisa en forma
concisa en Wakeling y Manby (1989).
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4. La evaluacién del riesgo sismico en una presa importante requiere la identifica-
cion de la estructura geoldgica regional, prestando atencion particular a los com-
plejos de fallas. A partir del estudio de los registros histricos y del reconocimiento
de campo se establecera la actividad o inactividad sismica en la historia geoldgica
reciente. Si los registros histéricos de los epicentros aparentes pueden asociarse
con las estructuras geoldgicas existentes, es posible hacer una valoracion probabi-
listica del riesgo sismico en funcidn de las intensidades especificas del evento. En
ausencia de informacién histoérica confiable serd necesario monitorear la actividad
microsismica como base para la prediccion probabilistica de los eventos sismicos
mayores. Cualquiera de los dos procesos es impreciso y solamente proporciona
una estimacion del orden del riesgo sismico. Como medida de reaseguramiento
contra la sismicidad se sugiere que la mayoria de las presas hechas con buenos
disefios sobre cimentaciones sélidas pueden aceptar un evento sismico moderado
con aceleraciones pico superiores a 0.2g, sin dafio fatal. Las presas construidas
sobre suelos no cohesivos saturados de baja densidad, como limos o arenas estan,
sin embargo, sujetas a algin riesgo de falla debido a la presidn de agua en los
poros que se genera y a la licuefaccion, con la consecuente pérdida de estabilidad.

1.6.4  INVESTIGACIONES DE LAS CIMENTACIONES

La calidad de la cimentacién de un sitio de presa debe valorarse en términos de
estabilidad, capacidad portante, compresibilidad (suelos) o deformabilidad (rocas)
y la permeabilidad efectiva de la masa. Las técnicas de investigacion que deberén
adoptarse dependeran de la geomorfologia y la geologia del sitio especifico.

a. Presas sobre arcillas rigidas de buena calidad y rocas meteorizadas

En depoésitos extensos y uniformes de arcillas de buena calidad es poco probable
que las percolaciones serias sean un problema. Es importante, sin embargo, identifi-
car y considerar la influencia de estratificaciones delgadas y horizontes mds per-
meables que puedan estar presentes, por ejemplo lentes de limo, laminaciones finas,
etc. Se requiére muchisimo cuidado al examinar las muestras recuperadas para de-
tectar tales aspectos. La evaluacién de los pardmetros apropiados de resistencia al
corte, para usarlos en el diseno, es de una gran importancia.

Para cimentaciones en rocas, la identificacion precisa del perfil de meteorizaciéon
de la roca puede ser dificil. La determinacién in situ de los parametros de resistencia
al corte es necesaria; se utilizan pruebas de carga con placas en pozos o ventanas de
exploracidn, o pruebas con dilatémetro o presurémetro conducidas dentro de las
perforaciones. Estas técnicas son apropiadas en particular para rocas mas suaves
que contengan fracturas muy finas y espaciadas muy cercanamente.

b. Presas sobre cimentaciones cohesivas suaves

En general, la presencia de depdsitos de arcilla compresibles y suaves asegura que
la filtracién no requiera una mayor consideracién. La naturaleza de estas formacio-
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nes también garantiza que las investigaciones sean, en principio, relativamente sen-
cillas.

La consistencia suave de las arcillas puede requerir el uso de técnicas especiales
de muestreo. En tales situaciones, el muestreo continuo o las técnicas de ensayos de
penetrometro in situ ofrecen ventajas. Las consideraciones de estabilidad y asenta-
miento requerirdn la determinacion del esfuerzo de corte drenado y los pardmetros
de consolidacion para la arcilla.

c. Presas sobre cimentaciones permeables

I.os problemas asociados con las filtraciones son dominantes cuando la presa esta
cimentada sobre terrenos relativamente permeables. En una alta proporcion de estos
casos, las condiciones del suelo son muy complejas, con horizontes permeables o
menos permeables presentes e intermezclados.

d. Presas sobre cimentaciones en roca

La naturaleza de la investigacién depende de si se propone una presa de relleno o de
concreto. Mientras la decision esté abierta, las investigaciones deben cubrir ambas
opciones. Ambas requieren entender por completo la geologia del sitio.

Presas de concreto

La estabilidad de la cimentacidn de las presas de concreto requiere una evaluacién
cuidadosa de la frecuencia, orientacion y naturaleza de las discontinuidades de la roca,
ademas de las caracteristicas del material de relleno, como arcillas, etc. La toma de
muestras mediante equipo rotatorio se usa ampliamente, pero también es necesario
evaluar la confiabilidad estructural de la roca en una escala macroscépica mediante
sondeos y ventanas de reconocimiento. Estas tltimas pueden ser utilizadas luego en
las inyecciones o como galerias permanentes de drenaje. La estabilidad de los estri-
bos y su deformabilidad son muy importantes en todos los tipos de presas de con-
creto en valles angostos con costados pendientes, y en particular, si el disefio considera
algin grado de accién de arco. Poritanto, investigaciones detalladas deberan exten-
derse a los estribos, en especial a la posibilidad de inestabilidades de bloque o cufia
a gran escala.

Los ensayos de permeabilidad in situ se conducen, en general, mediante sondeos,

pero la interpretacién apropiada de la informacién de permeabilidad de campo pue-
de ser muy compleja.

Presas de relleno

La infiltracién en las cimentaciones es menos critica que para las presas de concre-
lo, puesto que las trayectorias de infiltracién son mucho mas largas. En general, la
resistencia al corte en las discontinuidades es de menor importancia, pero la defor-
mabilidad y el asentamiento involucran la determinacién del médulo eldstico, etc.,
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lo que puede ser una consideracién importante si se contempla un relleno con cu-
bierta, por ejemplo, con membranas aguas arriba.

La resistencia al corte de las discontinuidades, el mddulo elastico y otros parame-
tros relacionados con la roca, se determinan mejor en ensayos a gran escala in situ si
se pueden practicar y complementar con ensayos apropiados de laboratorio. En el
laboratorio se pueden determinar los médulos utilizando especimenes de roca intac-
ta recuperada de las perforaciones, o por ensayos de carga puntual, etc. Los modu-
los no inalterados obtenidos de tales especimenes de pequeiia escala deberan ajustarse
a los valores apropiados de la roca prototipo, regida por el patron de discontinuidad,
mediante la aplicacion de un factor de reduccion j,, de manera que:

Emasa - jc Elab‘

El factor de reduccién esta relacionado con el espaciamiento de la fractura y otras carac-
teristicas fisicas y geolégicas, incluyendo el grado de meteorizaciéon. En algunas cir-
cunstancias, puede ser tan bajo como 0.1; en otras, puede ser 0.5 o mas.

La durabilidad de la roca utilizada en el enrocado o en el revestimiento debera
evaluarse cuando se contemple una presa de relleno, lo cual requerira ensayos quimi-
cos, de desgaste y de meteorizacion acelerada para estudiar la degradacion a largo
plazo.

e. Presas sobre materiales carsticos (rocas de carbonatos, etc.)

La presencia de cavidades extensas debidas a soluciones y fisuras hacen que tales
sit10s sean particularmente dificiles. Es esencial establecer la amplitud de las carac-
teristicas carsticas y su configuracién respecto a la continuidad de los vacios. Los
estudios geoldgicos pueden ser utiles para interpretaciones iniciales de las formas
carsticas y como guia para la planeacién de una investigacion mas detallada. Las
interpretaciones aéreas a menudo revelan cavidades cérsticas poco profundas y, tam-
bién, los métodos geofisicos son de gran valor. Serd necesario confirmar el tamafio
y la naturaleza de todas las caracteristicas identificadas al comienzo mediante técni-
cas geofisicas u otras indirectas mediante perforaciones y otros métodos de investi-
gacién directos.

1.6.5  MATERIALES PARA LA CONSTRUCCION DE PRESAS

La exploracion inicial de las fuentes de materiales se realiza mediante una combina-
cion de reconocimiento superficial y aéreo junto con estudios geolégicos extensos.
Las canteras potenciales o fuentes de agregado deben evaluarse completamente en
términos de la conveniencia de los materiales que ellas contienen para los diferentes
propositos, por ejemplo material de nicleo, material para las zonas de los espaldo-
nes y filtros o para los agregados. Las cantidades que pueden extraerse de una fuen-
te también deben estimarse. Los métodos geofisicos pueden jugar un papel importante
en este ultimo proceso, pero siempre deben correlacionarse con evidencia fuerte a
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partir de afloramientos qaturales 0 artiﬁci.ales 0 de programas convencitonales de perto-
raciones. La investigacion de la conveniencia de un matf?rlal de relleno o de enroca-
do puede justificar un relleqo d.e ensayo totalmente instrumentado, que puede
proveer muchisima informacion invaluable sobre caracteristicas fisicas, compacta-
ci6n y parametros geotécnicos de disefio.

La evaluacion de las fuentes de cantera para rellenos de tierra es bastante pro-
pensa a sobrestimar la produccion disponible de material apropiado, debido a va-
riaciones sin detectar en el tipo de suelo o su calidad. Por tanto, es esencial probar
cantidades de materiales de relleno muy por encima de los requerimientos estima-
dos para cada uno. El porcentaje de cada material que posiblementc no se podra
usar o las dificultades de extraccion, pueden ser factores decisivos respecto a los
costos relativos.

Superficialmente es mucho mas facil probar las fuentes para enrocados que para
rellenos de tierra. El requerimiento esencial es que la fuente sea de una roca durable
fucrte, cuya localizacion es evidente en estimaciones geologicas iniciales. En gene-
ral, la investigacion de la conveniencia del enrocado requerira un relleno de ensayo
y, en el caso de rocas excavadas o extraidas de una cantera, sera también necesario
realizar ensayos de aplastamiento o de rasgado para determinar los tamaiios de los
fragmentos de roca, granulometria y forma, etc. El porcentaje de material fino o de
tamaiio excesivo o los costos de excavacion para roca dura muy densa seran facto-
res econdmicos importantes.

Las fuentes de agregados para presas de concreto incluyen areas de cantera natu-
rales y el uso de agregados triturados derivados de canteras y excavaciones. El che-
quear la calidad de los agregados, las propiedades fisicas y mecanicas y la estabilidad
quimica a largo plazo, por ejemplo con respecto al riesgo de reacciones alcalinas de
silicio (RAS), requerird mas investigacion.

1.6.6 SELECCION DEL TIPO DE PRESA

El tipo 6ptimo de presa para un sitio especifico se determina con las estimaciones de
costo y el programa de construccign para todas las soluciones disefiadas que sean
técnicamente validas. Donde las Eircunstancias del sitio ofrezcan alternativas via-
bles, es conveniente que las opciones se mantengan abiertas, evaluando las implica-
ciones de cada una de ellas con respecto a los recursos, programacién y costos,
hasta que sea evidente la solucién éptima. También puede ser necesario, tener en
Cuenta consideraciones sociopoliticas y ambientales menos tangibles en la determi-
nacion de esa solucion.

A continuacién se detallan cuatro consideraciones de importancia cardinal.

1. Gradiente hidrdulico: El valor nominal del gradiente hidraulico i para infiltra-
Ci6n bajo, alrededor o a través de la presa, varia por lo menos en un orden de
magnitud de acuerdo con su tipo.

2. Esfuerzo en la cimentacién: Los esfuerzos nominales transmitidos a la cimenta-
Ci6n varian bastante con el tipo de presa.
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3. Deformacion de la cimentacion: Ciertos tipos de presas se acomodan mejor Sin
un dafio severo, a deformaciones y asentamientos significativos en la cimenta-
cion.

4. Excavacion de la cimentacion: Consideraciones economicas establecen que
los volimenes de excavacion y la preparacion de la cimentacion deben mini-
mizarse.

La primera consideracion se confirma haciendo referencia a las figuras 1.2 a 1.5
inclusive. Los valores usuales del gradiente varian desde 0.5 para una presa de relle-
no homogéneo [figura 1.2 (a)] hasta 10 o mas para una presa de boveda o de contra-
fuerte [figura 1.4 (b) y 1.4 (e)]. La capacidad de las cimentaciones mas blandas y
mas endebles o mds erosionables, para resistir los gradientes hidraulicos altos de
manera segura es muy limitada.

Como ilustracién del segundo punto, en la tabla 1.6 se muestran los valores usua-
les de los esfuerzos para una presa de 100 m de altura de los diferentes tipos.

La importancia de una deformacion excesiva o no uniformidad de la cimenta-
cién, punto 3 arriba, surge en relacién con el fracturamiento y la redistribucion
de esfuerzos dentro de la presa. La relativa flexibilidad estructural de una presa de
relleno bien disefiada es muy ventajosa.

Con respecto a la consideracion final, los desestimulos econdmicos de una exca-
vacién excesiva, particularmente en una presa de concreto, son evidentes.

Es inapropiado generalizar las consideraciones que controlan la seleccién del
tipo de presa mas alld de los cuatro puntos principales referidos de antemano. Sin
embargo, su importancia conjunta es tal, que la figura 1.7 y la tabla 1.7 se muestran
como ilustracion. La seleccion del tipo de presas se analiza, con ejemplos, en Fell,
MacGregor y Stapledon (1992), USBR (1987), Thomas (1976) y Walters (1974).

La situacion de un valle ancho con depésitos profundos de morrena, o aluviales,
se 1lustra en la figura 1.7(a). Consideraciones sobre la deformacion de la cimenta-
cién y profundidad de la excavacién requerida favorecen las presas de relleno de
tierra. La disponibilidad de una roca de calidad a poca profundidad, sin embargo,
como se muestra en la figura 1.7(b), favorece a las presas de enrocado o, alternativa-
mente, a las de gravedad o a las de contrafuerte. La disponibilidad del enrocado v,
por consiguiente su costo, determinara la seleccion final. Un valle angosto con la-
dos muy pendiéntes en una roca sélida como se ilustra en la figura 1.7(c), puede ser
apropiado para una presa de arco o boveda siempre y cuando tenga estribos de buena

Tabla 1.6 Esfuerzos usuales en las cimentaciones;
presas de 100 m de altura

Tipo de presa Mdximo esfuerzo
usual (MN m2)
Relleno 1.8-2.1
Gravedad 3.2-4.0
Contrafuerte 5.5-7.5

Arco 7.5-10.0
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(d) Valle con profundidad irregular de depdsitos:
posible solucién compucsta tal como se muestra; vertedero en la presa de concreto

Figura 1.7 Ejemplos ilustrativos de tipo de presa con relacion al perfil del valle.

calidad. Consideraciones econdmicas pueden, sin embargo, sugerir una alternativa de
presa de enrocado.

La situacién, que se muestra en 'a figura 1.7(d), de depdsitos profundos en la mitad
de la seccién, sugiere la solucién compuesta mostrada. La presa de relleno de tierra se
construye donde los depdsitos profundos son considerables, y el vertedero se acomo-
da convenientemente en la seccién de una presa de gravedad donde la profundidad de
excavacion requerida es razonable.

La figura 1.7 debe estudiarse junto con la tabla 1.7, la cual resume las caracteris-
ticas de los tipos de presas en el contexto de la seleccion del tipo.

Factores de importancia particular relacionados con un sitio especifico pueden
influenciar en parte la escogencia del tipo de presa. Por ejemplo, las condiciones de
un valle con laderas muy fuertes puede favorecer una presa de relleno de tierra, pero
el vertedero y el tamafio del canal requerido pueden ser desproporcionadamente
Costosos para construirlos en el costado de 1a presa. En este caso, un balance econdmi-
Co podria inclinarse a favor de una presa de gravedad con un vertedero de cresta, si
la profundidad de depésitos aluviales no fuera excesiva.

Debe anotarse que algunos factores locales pueden llegar a tener importancia
relativa mayor en un sitio especifico, por ejemplo, el acceso, el riesgo sismico, los
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Tabla 1.7  Seleccién de la presa: caracteristicas de cada tipo

Tipo

Notas y caracteristicas

Relleno

De relleno de tierra

De enrocado

Concreto
De gravedad

De contrafuerte

De arco y boveda

Apropiada para cimentaciones en rocas o para suelos
en valles anchos, puede aceptar asentamientos dife-
renciales limitados dado un nucleo relativamente an-
cho y plastico. Se requieren rastrillos para horizontes
mas soélidos, cs decir, menos permeables. Esfuerzos

‘de contacto bajo.

Requiere diversas clases de materiales, por ejemplo,
para el ndcleo, para las zonas de los espaldones, para
los filtros internos, etcétera.

Preferible en cimentaciones de roca; puede aceptar ca-
lidad variable y meteorizacién limitada. Se requieren
rastrillos para horizontes sélidos. El enrocado es apro-
piado para colocar en todo tipo de climas.

Requiere material para el nicleo, filtros, etcétera.

Apropiada para valles anchos, sicmpre y cuando la
excavacién en la roca sea menor de 5 m. Meteonza-
cién limitada de la roca es aceptable. Hay que verifi-
car discontinuidades en la roca con respecto al
deslizamiento. Esfucrzos de contacto moderados. Re-
quiere llevar concreto al sitio de la obra.

Como la presa de gravedad, pero con esfuerzos de con-
tacto mas altos, requiere una roca firme. Ahorro rela-
tivo de concreto con respecto a las presas de gravedad
entre 30% y 60%.

Apropiada para cafiones angostos, sujeta a roca firme
o uniforme con una resistencia alta y con deforma-
cién limitada en su cimentacidn y, de manera espe-
cial, en los estribos. Carga alta en los estribos. El ahorro

de concreto con respecto a la presa de gravedad esta
entre 50% y 85%.

costos de procesamiento y de transporte del material, la disponibilidad de equipo y
de mano de obra calificada, la facilidad en la desviacién del rio, el riesgo de inunda-
ciones durante la construccién y la duracién de la construccidén con relacién a la
fecha deseada de culminacién del proyecto.

Entre los aspectos de disefio de presas que pueden tener mayores implicaciones
con respecto a la programacion se tienen los siguientes:

rastrillos,

sistemas de vertedero, incluyendo canales y cuencos de amortigiiacion,
sistemas de drenaje interno,
alcantarillas internas, galerias, etc.,
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e preparacion de la cimentacion, incluidas la excavacion y las inyecciones, etc., y
e construccion de detalles, por ejemplo, transiciones o filtros en los rellenos o
detalles de juntas de contraccion en presas de concreto.

1.7 Cargas
que actaan
1.7.1  GENERALIDADES sobre presas

La integridad estructural de una presa debe mantenerse en las diversas circunstan-
cias o eventos que probablemente surgiran durante su servicio. El disefio es, por
tanto, determinado por la consideracion de un espectro de condiciones de cargas
actuantes correspondientes. En todas las circunstancias previsibles debe asegurarse
la estabilidad de una presa y su cimentacién, manteniendo los esfuerzos en niveles
aceptables y sus cualidades impermeables esencialmente inalteradas.

Las presas presentan una complejidad en su respuesta estructural que marca un
fuerte contraste con la evidente simplicidad de su concepto estructural y su forma.
Son estructuras tridimensionales asimétricas, construidas con materiales de pro-
piedades mecdnicas muy complejas y cimentadas sobre formaciones no unifor-
mes y anisotropicas, lo cual se refleja en la interaccion de la presa con su cimentacion
y con la respuesta estructural compleja de ambas cuando se someten a fluctuaciones
en las cargas primordiales y a los efectos de una saturacion progresiva. En compara-
cién con la mayoria de las otras estructuras de ingenieria, las presas también requie-
ren funcionar en o muy cerca de las cargas de diseiio especificas durante una gran
proporcion de su vida util.

La distribucién, magnitud y modo de accidn de ciertas cargas pueden predetermi-
narse con mucha precision. Ejemplos obvios son las cargas externas del agua y el
peso propio de la estructura. Otras cargas mayores, algunas igualmente importantes,
son menos confiables en su predeterminacion y pueden depender del tiempo, por
ejemplo, las presiones internas de infiltracidn, debidas a la redistribucién de cargas
por las deformaciones de la cimentacidn o, en presas de concreto, por efectos térmi-
cos asociados con la hidratacién del cemento, etcétera.

Es conveniente clasificar las cargas actuantes individuales como primarias, se-
cundarias o excepcionales. Dicha glasificacién ayuda a apreciar apropiadamente
combinaciones de cargas que se deben considerar en su anélisis. La clasificacién se
hace en funcién de su aplicabilidad y de la importancia relativa de la carga.

I. Cargas primarias. Se identifican como aquellas de mayor importancia para
todas las presas, sin tener en cuenta su tipo, por ejemplo las del agua y las
fuerzas relacionadas con la infiltracién y el peso propio.

2. Cargas secundarias. Se aplican universalmente aunque en menor magnitud (por
ejemplo, la carga de sedimentacién) o, alternativamente, son de mayor impor-
tancia s6lo para ciertos tipos de presas (por ejemplo, efectos térmicos dentro de
presas de concreto).

3. Cargas excepcionales. Se designan asi sobre 1a base de su aplicacién general
limitada o por su poca probabilidad de ocurrencia (por ejemplo, los efectos tecté-
nicos o las cargas de inercia asociadas con la actividad sismica).
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1.7.2  SECUENCIA DE CARGAS ACTUANTES

Las cargas primarias y las secundarias mas importantes y sus fuentes excepciona-
les se identifican esquemadticamente en la figura 1.8; se utiliza una seccién de una
presa de gravedad para este propdsito por conveniencia de ilustracion. La cuantifi-
cacion de las cargas se aborda en los capitulos 2 y 3.

No todas las cargas identificadas seran aplicables para una presa dada. Se deja un
elemento de discrecién en la formulacién de las combinaciones para el andlisis de cargas.

a. Cargas primarias

1. Carga del agua. Es debida a la distribucion hidrostatica de presidn y tiene una
resultante horizontal de la fuerza P,. (NGtese que la componente vertical de esta
carga, también existird en caso que el espaldon aguas arriba tenga un talud y las
cargas equivalentes aguas abajo operasen en el espaldon respectivo).

2. Carga del peso propio. Se determina con respecto a un peso unitario apropiado
del material. Para un andlisis elastico simple, se considera que la fuerza resul-
tante P,, actia a través del centroide de la seccion.

3. Carga de infiltracion. Los patrones de infiltracién de equilibrio se desarrolla-
rdn dentro y por debajo de la presa, por ejemplo, en los poros y las discontinui-
dades, con una carga resultante vertical identificada como un empuje interno y
externo P, y P,, respectivamente. [N6tese que el proceso de infiltracion gene-
rara presion de agua en los poros en materiales permeables, y con este enfo-
que, se considera como un derivado de la carga del agua para una presa de
relleno (seccién 1.7.3)].
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Figura 1.8 Esquema de las principales cargas: perfil de una presa de gravedad.
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b. Cargas secundarias

|. Carga de sedimentacion. Los sedimentos acumulados generan un empuje hori-
sontal, considerado como una carga hidrostatica adicional equivalente con re-
sultante Ps.

2. Carga hidrodindmica de ondas. Es una carga transitoria , P, generada por la accion

de las ondas contra la presa (normalmente no es importante).

Carga del hielo. El empuje del hielo, P,, se puede desarrollar en condiciones

climaticas extremas (normalmente no es importante).

4. Carga térmica (presas de concreto). Es una carga interna generada por las dife-
rencias de temperatura asociadas con los cambios en las condiciones ambientales
y con la hidratacion y el enfriamiento del cemento (no se muestra).

5. Efectos interactivos. Son internos, surgen de las rigideces relativas y las defor-
maciones diferenciales de una presa y su cimentacion (no se muestra).

6. Carga hidrostdtica sobre los estribos. Es una carga interna de infiltracion en los
estribos en una roca maciza, no se ilustra. (Es de particular importancia en las
presas de arco o de boveda).

‘>

c. Cargas excepcionales

1. Carga sismica. Las cargas inerciales horizontales y verticales se generan con
respecto a la presa y al agua retenida debido a perturbaciones sismicas. Para la
presa se muestran simbdlicamente en el centroide de la seccion. Para las fuer-
zas inerciales del agua se muestra un empuje estatico equivalente simplifica-
do, Pg. (S1 bien el analisis dindmico se aborda en los capitulos 2 y 3, éste no es
competencia del presente texto).

2. Efectos tecténicos. La saturacion o las perturbaciones producidas por excava-
ciones profundas en rocas, pueden generar cargas como resultado de movimien-
tos tectOnicos lentos. No se consideraran mas adelante.

1.7.3  CONCEPTOS DE CARGA

La presencia persistente y concurrente de todas las cargas primarias que actiian so-
bre una presa en operacién es evidente. Algunas cargas secundarias, por ejemplo, la
de sedimentacién, se desarrollardn gradualmente y persistiran junto con las prima-
nias. Otras cargas secundarias proporcionardn una carga temporal adicional y poco
frecuente, por ejemplo, el empuje del hielo. En las cargas excepcionales, la accién
tecténica puede generar una adicién permanente a la carga total sobre la presa. Sin
embargo, la actividad sismica, que es en esencia al azar y poco frecuente, genera
una carga dindmica extrema pero transitoria.

El estudio de la naturaleza de las diferentes cargas individuales y patrones de
Carga conduce a una combinacién légica de cargas expresamente definida para ser
consideradas en el andlisis. Cada combinacién de cargas est4 relacionada con una
condicién de servicio particular y define aquellas cargas que se considera que operan
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Figura 1.9 Esquema de las fuerzas internas de cuerpo: presa de relleno.

con simultaneidad en la presa. Esta logica puede extenderse para reducir de manera
considerable los margenes de seguridad de disefo y, al mismo tiempo, disminuir la
probabilidad de ocurrencia de unas combinaciones de cargas mas rigurosas.

Los elementos importantes en el disefio de una presa de relleno y de una de con-
creto se introducen en los capitulos 2 y 3, respectivamente. Anticipandose a los
métodos analiticos presentados en esos capitulos, debe identificarse la diferencia
conceptual en el modo supuesto de accién de las cargas primarias. En el analisis de
una presa de relleno se considera, correctamente, que el agua, la infiltracién y el
peso propio actian como cargas internas distribuidas o presiones en el cuerpo, como
se muestra en el esquema de la figura 1.9. Sin embargo, el andlisis de estabilidad
clasico de presas de concreto, supone que el agua y las cargas de infiltracion actuan
como presiones en la superficie, con sus fuerzas resultantes consideradas junto con
una carga resultante del peso propio, como se muestra en la figura 1.8.
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2.1 Introduccion

2.2 Naturaleza
y clasificacion

de los suelos
para la ingenieria

Ingenieria
de presas de relleno

En el capitulo 1 se present$ una introduccién del papel de las presas de relleno en la
historia de la ingenieria de presas, asi como también de las principales variantes v
sus componentes esenciales. La estructura y el contenido de este capitulo, que es
necesariamente conciso, responden a la necesidad de introducir los elementos basi-
cos de 1a mecénica de suelos y de la geologia aplicada en secciones que tratan de la
naturaleza, clasificacién y caracteristicas de los suelos para la ingenieria. El texto
también estd influenciado por enfoques de disefio de presas de relleno, menos nor-
malizados en muchos aspectos que en el caso de las presas de concreto (capitulo 3).
Este capitulo revisa brevemente los principios de diseiio de presas de relleno y sus
métodos de construccidn y luego se centra en el andlisis de la infiltracion, la estabi-
lidad y la sedimentacién como los factores esenciales en el disefio. Concluye con
una seccién breve que trata los enrocados y las presas de enrocado.

Se recomiendan Craig (1992), Berry y Reid (1987) o Lee, White e Ingles (1983)
como libros de referencia para ampliar los fundamentos de la mecénica de suelos.
Los textos de Fell, MacGregor y Stapledon (1992), Jansen (1988), Thomas (1976).
Hirschfeld y Poulos (1973) y Sherard et al. (1963) suministran un analisis profundo
de la ingenieria de presas de relleno de tierra y de enrocado. En Penman (1986) se
analizan aspectos geotécnicos seleccionados.

2.2.1 LA NATURALEZA DE LOS SUELOS

Para los fines de la ingenieria, el suelo se define como el agregado natural de granos
minerales separables por medios mecdnicos moderados, como agitacién en agua.
La roca, por otro lado, es un agregado natural de minerales ligados por enlaces
cohesivos fuertes y permanentes. El limite entre suelo y roca es hasta cierto punto
arbitrario, como se ejemplifica en rocas blandas o meteorizadas, como calizas y
esquistos meteorizados, o areniscas débilmente cimentadas.

Para la ingenieria, todos los suelos de origen no organico (es decir, excluyen-
do turbas, etc.) se forman mediante procesos de meteorizacién y degradacion de
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]a roca. Pueden ocurrir in situ formando los suelos residuales. De forma alter-
na, si agentes naturales remueven y depositan las particulas de roca en alguna
otra parte, por ejemplo, mediante acciones glaciales o fluviales, formarén los
suelos transportados. Rocas blandas o meteorizadas forman parte de la escala
de los suelos residuales. El transporte produce cambios progresivos en el tama-
fio y la forma de las particulas minerales asi como en su distribucién granulo-
métrica, y las particulas mas finas son conducidas mas lejos. Todos los suelos
procesados son de naturaleza granular, lo que se refleja en su comportamiento.

Deben distinguirse dos tipos genéricos de grupos de suelos inorganicos que re-
sultan de diferentes procesos de meteorizacion. Las particulas minerales mas gran-
des, con formas mas regulares, que constituyen los limos, las arenas y las gravas, se
originan de la rotura de rocas de relativa estabilidad debido a procesos puramente
fisicos, como la erosién por agua o glaciar, o la desintegracion por las acciones de
congelamiento y deshielo.

Ciertas rocas minerales que son quimicamente menos estables, por ejemplo, el
feldespato, experimentan cambios en su composicion mineral durante la meteoriza-
cién, y al final producen plaquetas ‘bidimensionales’ de minerales de arcilla con
tamafio coloidal. Estas originan las particulas de arcilla, que por su superficie espe-
cifica y su energia superficial altas manifiestan una fuerte atraccion al agua y son
responsables de las propiedades que particularmente caracterizan los suelos arcillo-
sos, como la cohesidn, la plasticidad y la susceptibilidad al cambio de volumen con
la variacién en el contenido de humedad. Disparidades en la mineralogia de las
plaquetas significan que las particulas de arcilla de tamafio similar se puedan com-
portar de una manera muy distinta cuando estén en contacto con el agua y, por tanto,
diferir de manera significativa en sus caracteristicas mecanicas.

2.2.2  DESCRIPCION Y CLASIFICACION DE LOS SUELOS NATURALES

Las particulas de suelo varian en tamaiio desde mas de 100 mm (guijarros), pasando
por gravas, arenas y limos, hasta arcilias de menos de 0.002 mm. Los suelos que se
presentan de manera natural por lo general contienen una combinacion de tamafios,
pero se denominan de acuerdo con el comportamiento del tipo de particula que los
caracteriza como un todo. Entonces, un suelo arcilloso se denomina asi porque mues-
tra la plasticidad y la cohesién propias de los materiales basados en minerales arcillo-
S0s, aunque la matriz mineral contenga diversos tamafios de particulas, y aunque sélo
una proporcién menor de la matriz sea del tamaiio de una arcilla, es decir < 0.002 mm
(2um).

Una comparacién entre los dos sistemas principales mds utilizados para definir
y clasificar los suelos segiin el tamaiio de las particulas se presenta en la figura
2.1. Las divisiones entre las denominaciones de los tipos de suelos corresponden
a cambios importantes e identificables de sus caracteristicas mecénicas. Por tanto,
el analisis del tamafio de las particulas se emplea como clasificacién primaria,
Para distinguir entre las gravas, las arenas y los limos de grano fino, y las arcillas.
Un diagrama triangular para una comparacién y clasificacién descriptiva inicial
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Figura 2.1 Sistemas de clasificacion de tamanos de particulas de suelos (Head, 1980).

de los suelos, a partir de la distribucion del tamano de particulas, se muestra en la
figura 2.2.

El anéalisis de los tamanos de particulas es insuficiente para una clasificacion
completa de los suelos con granos finos o de los suelos mas gruesos cuando la
matriz incluye una proporcion de finos plasticos, es decir, arcillas. Es necesaria
una clasificacion secundaria basada en el grado de plasticidad, utilizando los limi-
tes de consistencia que se expresan en funcion del porcentaje del contenido de masa
de agua, w.

El limite liquido, wy, es el contenido de humedad que define el cambio del suelo
de su estado (consistencia) plastico al liquido; el limite plastico, wp, define el punto
por debajo del cual el suelo es demasiado seco para exhibir plasticidad. LLa escala de
contenido de agua donde el suelo presenta comportamiento plastico se expresa me-
diante el indice de plasticidad, [, con I, = w; — wp. La clasificacién secundaria se
determina utilizando I, y w; en los dlagramas de clasificacion.

En los sistemas de clasificacién mds comunes se encuentran el Sistema Unifi-
cado de Clasificacién de Suelos (Unified Soil Classification System), utilizado en
los Estados Unidos, y el Sistema Britanico de Clasificacion de Suelos con Fines
de Ingenieria (British Soil Classification System for Engineering Purposes) (BSI,
1981). En estos sistemas los suelos se dividen en’grupos, a los que se les asigna un
simbolo, usualmente compuesto por dos letras. La primera letra se refiere al cons-
tituyente dominante de suelo, es decir G, S, M y C* para gravas, arenas, limos y
arcillas respectivamente. La segunda letra o de calificaciéon proporciona el detalle
descriptivo basado en, por ejemplo, la distribucién granulométrica en los suelos

* N.deRT:G,S, My C por sudenominacién en inglés: Gravels, Sands, Silts (Mud) y Clays.
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Figura 2.2 Diagrama de identificacion y clasificacién descriptiva de suelos (Head, 1980).

mas gruesos, ejemplo SW** para arena bien gradada, o en el grado de plasticidad

cuando se presentan arcillas finas, por ejemplo, I para intermedia, H*** para alta,
etc. (BSI, 1981).

2.2.3  FASES EN EL SUELO: AGUA EN LOS POROS DEL SUELO:
ESFUERZOS EFECTIVOS

Un suelo puede constituir unsistema de dos o tres fases que comprenden la
matriz sélida del suelo o esqueleto y el fluido ya sea agua o gas o ambos. El
agua puede existir en el suelo en diversas formas. El agua ademés de ser el
constituyente principal de la fase liquida, puede presentarse también en una fase
gaseosa como vapor de agua y en la fase s6lida como agua absorbida. Todas las
Particulas minerales tienden a formar enlaces fisico-quimicos con el agua, de lo

*** N. de R.T.: SW por well graded sand en inglés.
** N.deRT:1 y H por intermediate y high en inglés.
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quc resulta una pelicula superficial de agua absorbida o fi1ja. Esto tiene la mayor
trascendencia en los suelos con granos més finos como resultado de su superfi-
cie especifica relativamente alta y la composicion mineral de las particulas de
arcilla. Los fenémenos eléctricos asociados que ocurren en las interfaces de par-
ticulas de arcilla-agua son los principales responsables de la cohesion y la plas-
ticidad 1dentificada con los suelos arcillosos.

Agua libre es el término utilizado para describir la porcion del agua en los poros
totales que siguen las leyes normales de la hidraulica. Siecmpre que esta agua se
presenta en los poros del suelo como una fase liquida continua, se aplica la ley de
Bernoulli.

La superficie freatica se define como el nivel de referencia en el cual la presion
de agua en los poros dentro de la masa de suelo es cero, es decir atmostérica. El
nivel del agua estable que se obtiene en una tuberia vertical sc denomina nivel pie-
zométrico. El nivel fredtico (NF) o nivel del agua subterrdnea (NAS) experimenta
fluctuaciones estacionales y puede cambiar también como un resultado directo de
las operaciones de construccion. Por debajo del NAS se supone que el suelo esta
totalmente saturado, pero puede contener pequeiios volumenes de aire entrampado.
Por encima del nivel fredtico, el agua puede sostenerse debido a las fuerzas de capi-
laridad. Los suelos limosos y las arcillas con frecuencia empleados en rellenos de
terraplenes, en general, estan parcialmente saturados cuando se compactan por pri-
mera vez, es decir, algin espacio entre los poros esta lleno con aire de poros com-
presible.

En la figura 2.3(a) se muestra la seccién vertical de una masa de suelo que esta
generando un esfuerzo vertical total, o, y una presion de agua en los poros estatica,
u,, en el plano horizontal X-X a una profundidad z. La presion de agua en los poros

nivel del terreno

v
T T
u,—ve
nivel freatico
dato «,,=0 y
u, +ve Uy =(z _Zl) Yw
A
be ‘ be
cabeza cabeza _ .
= 1 = G —lUy,
de posicién de presién} (Bernoulli) ( Ec ;‘f)
—
(a) Perfil del agua subterrianea estitica (b) Perfil de esfuerzos verticales

Figura 2.3 Presiones de agua en los poros y esfuerzos geostaticos verticales: caso de
aguas subterraneas estaticas.
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ue es positiva por debajo df:l nivel freatico disminuye l'a presion de contacto entre
Jas particulas y el esfuerzo intergranular (efectivo, tension) ¢’, que se transmite a
través de las particulas de suelo, el cual es menor que el esfuerzo total o en una
cantidad equivalente a la presion de agua en los poros; es decir, la presion o el
esfuerzo efectivos estan dados por:

o'=0—u, (2.1)

como se ilustra en la figura 2.3(b).

El nivel de esfuerzo efectivo es el que determina la resistencia al corte que
pucde soportar un suelo y la compresibilidad de un suelo arcilloso [ecuaciones
(2.6) y (2.7)].

Caracteristicas fisicas representativas de los tipos comunes de suelos se presen-
tan en la tabla 2.1. Los contenidos de agua se describen en porcentajes de la masa
seca: la relacién de vacios, e, y el grado de saturacion, S, se definen de acuerdo con
la terminologia estdndar de la mecénica de suelos y se expresan en funcion del

volumen.

2.3.1  RESPUESTA DEL SUELO A LAS CARGAS

La respuesta del suelo es importante en la construccion de presas de relleno, en
cuanto al desempeiio de los suelos de rellenos de tierra compactados mecénicamen-
te y de los suclos naturales de cimentacion subyacentes.

En la construccidn de rellenos de tierra es necesario considerar las caracteristi-
cas portantes del relleno compactado y el comportamiento del suelo a medida que
avanza la construccion. Es conveniente clasificar los problemas relacionados con
la respuesta de los suelos a condiciones especificas de carga en problemas de
estabilidad o de deformacién. Los problemas de estabilidad tienen que ver con el
equilibrio entre las fuerzas y los momentos y la resistencia del suelo movilizado.

Tabla 2.1 Caracteristicas fisicas refresentativas de los suelos

Contenido  Peso unitario Relacion Grado de

Tipo de suelos natural de in situ, de vacios saturacion
agua, w (%) y(k N°73) elver nota) S (%)

Arena uniforme seca, suelta 0 13.5 0.95 0
Arena bien gradada 5 19.5 0.45 40
Arcilla blanda 55 17.0 1.50 >95
Arcilla compactada 20 19.5 0.70 >90
Tilita rigida 10 23.0 0.30 >95
Turba y suelos orgénicos >250 10.0 >3.50 >90

La densidad relativa de particulas minerales de suelos G, =~ 2.65 — 2.75.
¢ = Volumen relativo de vacios de los poros respecto al volumen de los sélidos de la matriz.

2.3 Caracteristica
mecanicas
de los suelos
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Cuando las primeras, que surgen de las cargas (o de la remocion del soporte como
en una excavacion de una zanja) exceden la resistencia al corte que puede movili-
zar el suelo, ocurrird la falla, lo cual se manifiesta en general de manera progresi-
vay, en la fase final, con desplazamientos de masas grandes, relativamente rapidos,
como en un talud de suelo. Los problemas de estabilidad involucran conceptos
de resistencia al corte del suelo y la respuesta csfuerzo-deformacion.

Si bien una masa de suclo puede ser estable en el sentido descrito anteriormente,
puede, no obstante, sufrir deformacion como resultado de cambios en las condicio-
nes de carga o de drenaje. Una cantidad limitada de deformacidn ocurre sin que se
presente un cambio neto de volumen, lo que es comparable al comportamiento elasto-
plastico de muchos materiales no granulares. Las deformaciones més importantes
de los suelos, sin embargo, por lo general conllevan cambios en el volumen produc-
to de alteraciones en las configuraciones geométricas del agregado de particulas de
suelo, es decir, un arreglo suelto adoptara una estructura mas compacta y densa
cuando se cargue. Si las particulas de suelo son relativamente gruesas, como arenas,
este cambio ocurre casi de inmediato al aplicar la carga. En suelos arcillosos satura-
dos, sin embargo, los cambios de volumen y las sedimentaciones debido a las car-
gas externas ocurren con lentitud mediante procesos hidrodindmicos complejos
conocidos como consolidacién (seccidon 2.3.3).

El esfuerzo efectivo, o', puede calcularse de la ecuacién (2.1) si se conocen
el esfuerzo total, o, y la presién de poros, u.. Si bien el esfuerzo total en un
punto puede determinarse con facilidad mediante estatica, la presion local de
agua en los poros es una variable mas compleja. En suelos de granos finos del
tipo arcilla, el valor de u, para incrementos de esfuerzos totales aplicados de-
pendera de las propiedades del esqueleto mineral del suelo y del fluido en los
poros y es fuertemente dependiente del tiempo. La respuesta inmediata (¢ =0)
de la presion de agua en los poros en un suelo particular a varias combinaciones de
esfuerzos totales aplicados, se describe mediante el concepto de los coeficientes
de presion de poros.

Al considerar los cambios en volumen de un elemento del suelo con un esfuerzo
total aplicado (figura 2.4), el cambio en la presién de poros Au, debido a la aplica-
ci6n de un cambio en un esfuerzo principal menor de Ao, puede expresarse como:

Au,= B Ao, (2.2)

donde B es un coeficiente empirico de la presién de poros.
S1 el esfuerzo principal total mayor, o, también se cambia entonces, en un incre-
mento Aoy, el cambio correspondiente en la presion de poros, Au,, estd dado por:

Au,= AB (Ao, — Ac,) (2.3)

donde A es otro coeficiente empirico.

El cambio total en la presién de poros, Au,, debido a los cambios tanto de o,
como de o, esta dado asi por:

Au,=Au,+Au, = B [Ao,+ A (Ao, — Ady)). (2.4)
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o+ Ao, + Ao, (1) Un elemento de suelo sometido a
cambios incrementales en los csfuerzos
principales o, y o, (= ¢.); seguido (o,
con o), + Ao, + Ao,

\
\
\
3
\

(2) Para cambios consiguientes c¢n las
presiones de agua en los poros. Au_, ver
- o,+ Ao, ecuaciones 2.2—2.5

Figura 2.4 Incrementos de los esfuerzos principales y presiones de agua en los poros.

Los coeficientes de presion de poros A y B permiten estimar los esfuerzos efectivos
que resultan de cambios predichos o conocidos en los esfuerzos aplicados. Dada la
importancia de los esfuerzos efectivos para controlar el comportamiento del suelo,
estos coeficientes son herramientas de prediccion esenciales en la solucidon de mu-
chos de los problemas de la ingenieria de suelos. Se determinan en ensayos especia-
les de resistencia al corte triaxial en el laboratorio (seccion 2.3.2).

La ecuacién (2.4) se puede dividir por Ao, y escribir como:

Au,,
Ao,

— Ao,
B=B l—(l—A)(l— Ao',)' (2.5)

El pardmetro B es un coeficiente global que tiene particular relevancia en la predic-
cidn de las presiones de agua en los poros generadas en el curso de la construccion
de una presa de relleno. Se obtiene a partir de ensayos donde la muestra se somete a
cambios en el esfuerzo correspondiente a los anticipados en el relleno prototipo.

2.3.2  RESISTENCIA AL CORTE

La resistencia al corte de un suelo se define como la mixima resistencia a los
esfuerzos cortantes que se puede movilizar. Cuando ésta se excede ocurre la falla,
por lo general a lo largo de superficies de falla identificables. La resistencia al corte
se cuantifica de ordinario mediante dos parametros:

1. La cohesién, c, resulta esencialmente de las fuerzas eléctricas complejas que
entrelazan las particulas del tamafio de las arcillas.

2. El 4ngulo de resistencia al corte,¢, que se desarrolla por la resistencia a la fric-
ci6n entre las particulas y su entramado.
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La resistencia al corte de un suelo en un punto sobre un plano particular se puede
expresar como una funcién lineal del esfuerzo normal, o, en el mismo punto utili-
zando el criterio de falla de Mohr-Coulomb:

T.=c+ 0o, tan¢ (2.6a)

donde T; es la resistencia al corte en la falla.

Como se anot6 antes, la resistencia al corte se determina por el nivel de esfuerzo
efectivo (entre particulas) y no por el nivel de esfuerzo total. Una forma mas apro-
piada de la ecuacion (2.6.a) es, por tanto:

T.=c'+0 tan ¢’ (2.6b)

donde ¢’ y ¢’ son los pardmetros de resistencia al corte, expresados en funcion de
los esfuerzos efectivos, y o, es el esfuerzo normal efectivo [ecuacidn (2.1)].

Las envolventes de falla AB y CD representan respectivamente las ecuaciones
(2.6a) y (2.6b) en la figura 2.5(a). Cualquier combinacion de esfuerzos normales y
cortantes representada por un punto por encima de la apropiada envolvente de Mohr-
Coulomb evidencia un estado de falla del suelo; un punto por debajo indica una
condicién de esfuerzo sostenible.

Las envolventes AB y CD pueden determinarse a partir de los resultados de corte
en el laboratorio, por ejemplo, un ensayo de corte triaxial [figura 2.5(b)], en donde
los esfuerzos principales aplicados se controlan en tres direcciones ortogonales. Es
un ensayo de corte indirecto puesto que la inclinacion del plano de la falla no esta
predeterminada. Los esfuerzos principales verticales (o) y los horizontales (o, (=0))
no corresponden a los esfuerzos normales y cortantes en el plano de la falla que, por
tanto, deben obtenerse indirectamente, mediante la construccidn de la gréfica de un
circulo de Mohr [figura 2.5(c)] o una gréfica ‘p — ¢’ (que no se muestra). La grafica
de la respuesta esfuerzo-deformacién en los suelos, obtenida de ensayos triaxiales es
en esencia curvilinea, es decir la respuesta elastica a la carga es muy pequeiia, como se
muestra en la figura 2.6.

Suelos més gruesos como las arenas, adquieren su resistencia al corte sobre todo
del entramado; entre particulas y la friccion interna, denomindndose asi suelos no
cohesivos (¢ = 0) o de friccién. Cuando las arcillas saturadas se cargan en condicio-
nes de no drenadas, pueden parecer que sélo tengan cohesién. Con frecuencia, las
arcillas se identifican en términos generales como suelos cohesivos (¢ > 0, ¢ = 0).
Suelos de tipo intermedio y la mayoria de los suelos ‘cohesivos’, exhibirdn tanto
cohesion como friccién interna (un suelo ‘c—¢’). El comportamiento al corte de
cada tipo puede representarse mediante las relaciones de Mohr-Coulomb [ecuacio-
nes 2.6(a) y 2.6(b)], que proporcionan las envolventes de la falla del ejemplo que se
ilustra en la figura 2.5.

La densidad controla en gran parte la resistencia al corte de los suelos. A mayor
densidad, el dngulo de resistencia al corte ¢ es mas grande [figura 2.6(a)].

LLa mayoria de los problemas en ingenieria suceden con suelos cohesivos finos,
y surgen de la naturaleza de las particulas de arcilla. Debido a su baja permeabilidad y
gran afinidad al agua, usualmente los suelos arcillosos se hallan en estados saturados
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(a) Envolventes de esfuerzo total y efectivo

7r 4 envolvente de
esfuerzo efectivo

(b) Carga (c) Circulos de Mohr de los esfuerzos
triaxial y envolvente de falla (esfuerzos totales)

03+ (0, —03) UE,
Tf = c+o,tan ¢

envolvente de
Mohr-Coulomb

03+(0'] —03)

Figura 2.5 Envolventes de falla y el criterio de Mohr-Coulomb.

La resistencia
(a) Arenas (b) Arcillas medida
desciende hacia
T A T A un valor
residual bajo 7,
para deforma-
ciones altas

densa

suelta

Resistencia pico

Deformacién al corte, € i Deformacién al corte, &

o
bl

o

Figura 2.6 Curvas de respuesta esfuerzo-deformacién del suelo.

o casi saturados. Cambios en las condiciones externas de carga, que incluyen opera-
ciones de construccion, generan altas presiones en el agua de los poros que se disi-
Pan con mucha lentitud. Se establece una relacién clara entre la resistencia al corte
y el incremento en el contenido de agua: para contenidos altos, las fuerzas cohesivas
entre las particulas de arcilla se debilitan con rapidez, lo que genera una gran reduc-
ci6n de las resistencias al corte.

El factor que mas influye sobre las caracteristicas de resistencia al corte y con-
solidacién (seccién 2.3.3) de una arcilla saturada es su historia de esfuerzos y no su
densidad. Si los esfuerzos efectivos actuales in situ son los mas grandes que ha sopor-
tado la arcilla en su historia, ésta se describe como normalmente consolidada (NC).
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Si, por el contrario, se han aliviado los niveles previos de esfuerzo efectivo, por
ejemplo como resultado de una glaciacién, la arcilla se describe como sobreconso-
lidada (SC). La relacidon entre los maximos esfuerzos efectivos previos y los pre-
sentes in situ es la relacion de sobreconsolidacion (RSC). En general, las arcillas
consolidadas son mas bien blandas y compresibles. Su resistencia al corte no drena-
da, c,, que se desarrolla cuando no hay el alivio en la presion del agua en los poros
debido al drenaje, es proporcional a la presion bajo la cual han sido consolidadas y,
por consiguiente, se incrementa con la profundidad. Las arcillas sobreconsolidadas
como las tilitas glaciales (RSC = 1 — 3) que se utilizan a menudo en rellenos en
terraplenes en el Reino Unido son relativamente rigidas.

S1 la estructura de ciertos suelos cohesivos es alterada o remoldeada, como en el
proceso de compactacién del relleno en un terraplén, puede ocurrir una pérdida
significativa de resistencia al corte. La relacidn del esfuerzo de inalterado a remol-
deado no drenado con el mismo contenido de humedad se define como la sensibili-
dad, S. La sensibilidad de la mayoria de las arcillas y aluviones del Reino Unido
estd entre 1 y 3. Las arcillas con valores superiores a 4 se denominan sensitivas.

La consistencia de la arcilla puede clasificarse aproximadamente con base en la
resistencia al corte cohesiva no drenada, c¢,, como se muestra en la tabla 2.2.

2.3.3  COMPRESIBILIDAD Y CONSOLIDACION

Cuando se aplica carga a una masa de suelo puede ocurrir compresion y sedimenta-
cién como consecuencia de uno o mds de los siguientes tres mecanismos:

1. deformacion eléstica de las particulas de suelo;
2. compresion del fluido de los poros;
3

expulsion del fluido de los poros de la zona esforzada, con reordenamiento de
las particulas de suelo.

Las particulas de suelo y agua son sensiblemente incompresibles, en consecuen-
cia, la compresion o disminucién del volumen de un suelo de grano fino saturado
debido a la aplicacion de esfuerzos o cargas se debe, casi en su totalidad al mecanis-
mo 3 (expulsion de la presién de agua en los poros) a medida que se disipa el exceso

Tabla 2.2 Descripciéon de la consistencia de suelos arcillosos (BSI, 1981)

Consistencia Resistencia no drenada c, (KN m™?)
Muy rigida o dura >150

Rigida 100-150

Firme a rigida 75-100

Firme 50-75

Blanda a firme 40-50

Blanda 20-40

Muy blanda <20
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de la presion de agua en los poros. Este proceso hidrqdinémico se denomina conso-
lidacién y es relevante, en su mayor parte, en las arcillas y en los suelos organicos
en donde el proceso de cambio de volumen es en comparacion lento por sus per-
meabilidades muy bajas (seccion 2.3.4). El proceso de consolidacién es en parte
reversible, es decir, suelos compresibles pueden expandirse al remover la carga. Las
caracteristicas unidimensionales de consolidacion vertical, determinadas en los en-
sayos de laboratorio, se expresa‘n.medlante dos.coeﬁmentes. |

1. El coeficiente de compresibilidad volumétrica, m,, se requiere para detcrminar

la magnitud de la sedimentacion de consolidacion dependiente del tiempo:

m_ = A€ JAC! (2.7)

donde Ag, es el incremento de deformacion vertical producido por un incremen-
to de esfuerzo vertical Ag’, si no se permite movimiento lateral.
El coeficiente de consolidacién, c , se utiliza para establecer las tasas de sedi-

mentacion:

L

c,=kimy, (2.8)

donde k es un coeficiente de permeabilidad.

El coeficiente de consolidacion secundaria, C_, se utiliza para describir sedimen-
taciones subsecuentes continuas debido al arrastre de la estructura del suelo bajo
csfuerzos efectivos constantes.

2.3.4 PERMEABILIDAD DEL SUELO

La permeabilidad del suelo es importante en los problemas de infiltracidn, estabilidad
de taludes y consolidacién. También es importante en los procesos de tratamientos del
terreno, por ejemplo, en inyecciones y en desecaciones. La permeabilidad relativa de
los suelos saturados es estimada mediante un coeficiente de permeabilidad, k, que se
expresa en unidades de velocidad (m s~!). Es de las propiedades del suelo, la més
variable entre los extremos de una grava gruesa hasta una arcilla intacta, y aun dentro
de suelos uniformes ideales. Valores ilustrativos de k se presentan en la tabla 2.3.
El flujo de agua en un suelo saturado puede representarse por:

__jdh

v= d (2.9)

donde v es la velocidad y dh/dl = i, es el gradiente hidraulico.
Esta relacién se aplica sélo si el suelo es, o estd cercano, a la saturacién total y si

Prevalecen las condiciones de flujo laminar y se puede volver a escribir en la forma de
la ecuacién familiar de Darcy:

O=kiA, (2.10)

donde Q es el caudal y A_ es el drea de la seccidn transversal total del flujo.
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Tabla 2.3 llustracién de propiedades mecénicas para tipo de suelos seleccionados
(comparar con la tabla 2.6)

—

Descripcion Peso unitario Resistencia al corte Coeficiente Coeficiente
saturado (esfuerzo efectivo) de permeabilidad de permeabilidg,
v (kNm™?) (X107% m’kN~") horizontal
Cohesion Friccion k(ms™)
c'(kN m=2) ¢’ (grados)
Gravillas 0 30-45 10-1—1072
(0.1-1.0)
Arenas 17-22 0 30-45 1072—107>
Limos ] <5 20-35_ 1074—=10"°
Arcillas B} 0 20-30T Arcilla intacta
(blanda-medias) <1078
Arcillas 15-21 <10 <30 (1.0-10.0) Si esti meteori-

(sensitivas, limosas)

Arcillas

(medias-rigidas)

zada, fisurada
o con lentes de
limo 1073—10"¢
<50 <20

1. Valores de m, y k, estin sujetos a una variacién amplia; los valores citados son sélo una guia del orden de magnitud.

2. k, > 10 * m s~ 'es necesario para un buen drenaje; k, < 107® m s~! corresponde a ser virtualmente permeable.

3. Las propiedades de suelos de grano grueso se controlan con la densidad relativa y la forma de la particula; aquellos
suelos de tipo arcilloso estdn influidos por la historia de esfuerzos, etcétera.

Las permeabilidades del suelo son sin duda anisotrdpicas, con k,, el coeficiente
de permeabilidad horizontal, varias veces mas grande que k,, el coeficiente de per-
meabilidad vertical. En rellenos compactados la relacion &, /., puede exceder de 20.
El coeficiente de permeabilidad horizontal se determina con mds confiabilidad in
situ, es decir, mediante ensayos de bombeo de campo en agujeros de sondeo. Asi-
mismo, existen técnicas de laboratorio, pero la reproductibilidad de los resultados
es pobre, debiéndose considerar mis como un indicativo de érdenes relativos de la
magnitud de la permeabilidad que de valores absolutos.

La permeabilidad de los suelos no saturados, como terraplenes antes del primer
rebalsamiento y saturacién, es mucho mas complejo. Este aspecto no se considera
en este texto, pero se puede consultar a Lee, White e Ingles (1983).

2.3.5 COMPACTACION

Compactacion es el proceso de densificacién debido a la expulsion de aire del
espacio vacio del suelo, lo que da como resultado una disposicién mas cercana de
las particulas, una mejora en la resistencia y una reduccion en la sedimentacién. (El
proceso no debe confundirse con la consolidacién, en donde el volumen disminuye
como resultado de una expulsioén gradual de agua bajo una carga aplicada — seccion
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2.3.3). La compactacion en el campo de los rellenos de terraplenes por lo general se
Jogra mediante el paso de rqdlllos por capas delg?das, a mengdo ayudadas por la
excitacion vibratoria del €quipo. El proceso tamblf.:n puede apllcarse para suelos in
situ, y es la mas comun y la mas barata de las técnicas de mejoramiento del terreno
a gran escala. 5 | 5 |

El grado de compactacion de un suelo se mide en funcidn de la densidad seca, p,
(0 peso unitario seco 7,), es decir, la masa (o peso) de los sélidos por unidad de
volumen de suelo sin contar la humedad:

py=pl(1+w) (2.11D)

donde p es el volumen o densidad in situ y w es el contenido de agua.

La densidad seca obtenida durante la compactacién varia con el contenido de
agua de un suelo y el esfuerzo de compactacion aplicado. Los efectos de estas varia-
bles son evidentes en las graficas de las relaciones de densidad seca-contenido de
humedad que se muestran en la figura 2.7. La aplicacion de un esfuerzo de compac-
tacién especifico a las muestras de suelo preparadas con contenidos diferentes de
agua produce curvas de rendimiento con una forma caracteristica de V invertida.
Para contenidos bajos de agua, el suelo es rigido y dificil de compactar, lo que
produce bajas densidades secas: a medida que el contenido de agua se incrementa la
compactacion se hace mas facil y se obtienen densidades secas mads altas. A conte-
nidos de agua altos, el agua ocupa un volumen cada vez mayor del espacio de los

ﬁ contenido

tedrico de aire
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saturacioén
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vacios del suelo y la densidad seca disminuye. Para un esfuerzo de compactaciop
dado hay, por consiguiente, un valor 6ptimo de contenido dc agua, Wopts de donde g
obtiene el maximo valor de la densidad seca, p, .- S1 todo el aire del suelo pudiery
expulsarse por compactacion, el suelo estaria en un estado de saturacion completa
(S = 100%) y p, tendria el maximo valor posible para un contenido de humedad
dado. En la practica este grado de compactacién nunca puede alcanzarse.

Al incrementar los esfuerzos de compactacion, se desplaza la curva de densidad
seca-contenido de humedad para dar una mds alta densidad seca maxima con up
menor contenido 6ptimo de agua (figura 2.7). Para un esfuerzo de compactacion
constantc, los diferentes tipos de suelos producen diferentes curvas de rendimicnto
de densidad seca-contenido de agua; en general, los suelos mas gruesos pueden
compactarse a mayores densidades secas. Para una compactacién efectiva, el espe-
sor de la capa de suelo debe ser tan delgado como sea viable en términos econdomi-
cos. En general, el espesor maximo especificado de la capa para una compactacion
de campo efectiva estd en el rango de 150-250 mm.

La especificacion de la compactacion de campo en un relleno debe asegurar que
se obtenga la densidad seca, lo que garantizar4 la resistencia y otras caracteristicas
adecuadas para satisfacer los criterios de estabilidad, de sedimentacion u otros. La
densidad seca obtenida en campo es de ordinario menor que la obtenida en el labo-
ratorio p, ..,- L.a relacion entre la densidad seca en el terreno y la p, 4, €Xpresada
como porcentaje se define como la compactacion relativa. Esta relaciéon puede
utilizarse para especificar el grado requerido de compactacion en el sitio, lo que
coloca limites en los contenidos de agua del suelo. Para proyectos de relleno mayo-
res, como terraplenes, es cada vez mds comun utilizar la especificacién dependien-
do del tipo de ‘método’, basada en ensayos de campo muy completos. En términos
amplios, este tipo de especificacién define los limites del espesor de la capa y el
contenido de agua y requiere que se fije el nimero minimo de pasadas de un rodillo
especifico sobre cada capa de suelo. \

La compactacion de un suelo modifica las caracteristicas mecdanicas principales,
de la siguiente manera:

1

l. Resistencia al corte. Aunque la resistencia al corte se incrementa con la com-
pactacidn, aquella obtenida bajo un esfuerzo de compactacién dado varia con
el contenido de agua. La méxima resistencia al corte en general ocurre para un
contenido w,, y, por tanto, a una menor densidad seca que p, ... En la practica,
la mayor resistencia al corte a largo plazo es probable que sea alcanzada por
compactacion con un contenido de agua ligeramente mayor que w,,. En relle-
nos de tierra, en particular en el nicleo de una presa, la plasticidad es también un
aspecto importante en cuanto al riesgo de formacion de grietas internas o fractu-
ramiento hidraulico (seccion 2.7).

2. Compresibilidad. Un mayor grado de compactacién reducird la sedimentacion
debido a la compresion y consolidacién subsecuentes.

3. Cambio de volumenes (debido a cambios en el contenido de agua). Para la com-
pactacion de un suelo compresible, un alto contenido de agua tiende a reducir el
hinchamiento subsecuente ¢ incrementar la contraccidon potencial. La compacta-
cién con contenido de agua mas bajo tiene el efecto contrario.
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4 Permeabilidad. L.a mayor compactacion genera una reducida permeabilidad. Los
efectos son menos evidentes en suelos cohesivos, donde los valores bajos de
permeabilidad son influidos considerablemente por, inter alia, la naturaleza y

estructura de los poros.

2.3.6  PROPIEDADES MECANICAS REPRESENTATIVAS DE LOS SUELOS

En la tabla 2.3 se presentan intervalos con valores representativos de las principales
propiedades mecanicas para diversos tipos genéricos de suelos en su estado natural.

Se debe actuar con mucho cuidado en la interpretacion de la tabla 2.3, debido a
que las propiedades de los suelos nominalmente homogéneos y uniformes estan
sujetas a variaciones considerables. LLos intervalos de los valores dados deben con-
siderarse s6lo como una ilustracién. Se pueden comparar con los valores correspon-
dientes para los rellenos compactados presentados en la tabla 2.6 (se debe consultar

la seccion 2.5.1).

2.4.1 TIPOS Y ELEMENTOS IMPORTANTES

En su forma mads simple y antigua, la presa de relleno se construia con suelos de baja
permeabilidad y de perfil nominalmente homogéneo. Su seccién no presentaba dre-
naje interno ni rastrillo. Aunque las presas de ese tipo evidenciaron vulnerabilidad a
problemas asociados con infiltraciones incontroladas, poco progresé el disefio antes
del siglo XIX. Entonces se reconocid que, en principio, las presas de relleno mas
grandes requerian dos elementos constitutivos (ver seccién 1.3):

1. un elemento impermeable de retencién de agua o niicleo de un suelo con per-
meabilidad muy baja, por ejemplo,-arcilla blanda o altamente remoldeada, y
2. espaldones de soporte de un relleno de tierra mas grueso (o de enrocado), para
proporcionar estabilidad estructural.
i;i;

Como principio de disefio mis avanzado c, desde 1860 los espaldones se ‘zonifi-
caron’, a menudo colocando los suelos mas finos adyacentes al elemento del niicleo
y material de relleno un poco mas grueso hacia ambos paramentos.

Las précticas actuales de disefio de presas de relleno conservan estos principios.
Para el elemento impermeable del niicleo se emplean rellenos limosos de grano fino
0 arcillosos compactados o, en algunos casos, materiales manufacturados, como
asfalto o concreto. Segin su disponibilidad, rellenos mds gruesos de diferentes tipos
que abarcan hasta enrocados gruesos, se compactan en zonas designadas de ambos
espaldones, donde las caracteristicas propias de cada uno pueden desplegarse mejor
dentro de un perfil efectivo y estable.

En la seccién 1.3 se expusieron las principales ventajas por las que las presas de
relleno mantienen su predominio. Las figuras 1.2 y 1.3 ilustraron las variantes mas

2.4 Principios
de diseno
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importantes de las presas de relleno, y a continuacion se presentaron unas notag
breves complementarias de cada una de ellas.

El uso de los rellenos homogéneos [figura 1.2(a) y (b)] en general se limita 4
presas mds pequefias, menos importantes y a diques en ingenieria fluvial (Marsland,
1957) (capitulo 8). Se requiere una disponibilidad amplia de suelo con permeabi;.
dad suficientemente baja y se hace necesario un diseno cuidadoso y una planeacign
de los detalles internos a fin de controlar la infiltracion y las presiones de agua ep
los poros.

El perfil con un nicleo central del relleno térreo, ilustrado en las figuras 1.2(c) 3
1.2(e), es el mas comin en las presas de relleno de mayor tamano. Los nicleog
angostos de arcilla blanda compresible o de concreto, como en los perfiles de lag
figuras 1.2(c) y 1.2(d), han sido remplazados desde 1940-950 por los nucleos de
arcilla compactada de la figura 1.2(e), los cuales son técnicamente superiores. E]
nicleo esbelto puede ser vulnerable a fraccionamiento y erosion interna (seccidn
2.7.2), los nidcleos mas anchos presentan los menores gradientes hidraulicos inter-
nos. El cambio hacia niicleos mas anchos coincide con el desarrollo de la teoria de
la mecanica de suelos y con la introduccién de equipos de compactacion y movi-
miento de tierra de gran capacidad. El ancho de la base del nucleo ahora es, en
general entre 20 y 40% de la altura del relleno [ver también las figuras 2.10(a) y
2.10(b)]. Las presas con nicleos centrales e inclinados con espaldones de enrocado
gradado y compactado se muestran en las figuras 1.2(f), 1.3(a) y 1.3(b).

El perfil con un nicleo inclinado, ilustrado en la figura 1.3(b). se considera a
veces ventajoso al moderar el riesgo de agrietamiento del nucleo como resultado
de la transferencia de carga entre el nicleo compresible y el espaldon mas rigido de
enrocado (seccién 2.7).

Los enrocados con cubierta, ilustrados en la figura 1.3(c), presentan una mem-
brana impermeable de concreto o asfaltica aguas arriba. Membranas astalucas del-
gadas (0.15-0.30 m de espesor) se emplean ampliamente cuando el suelo apropiado
para la construccion del nicleo no esta disponible 0 no es econdmico. Una membra-
na asféltica puede soportar deformaciones importantes sin romperse. Las membra-
nas de asfalto-mas gruesas (0.6-1.0 m) también se emplean bastante er la posicién
central menos vulnerable, como se indica en la figura 1.3(d) (y figura 2.17).

La seleccion del tipo 6ptimo de relleno para un sitio especifico es determinada
principalménte por la naturaleza y disponibilidad en cantidad suficiente. de los
diferentes materiales de relleno. Las pendientes mas altas de los paramentos posi-
bles en espaldones de enrocado compactado [figuras 1.2 (f) y 1.3(ar+d)}! pueden
reducir entre 30 y 50% la cantidad de relleno requerido para una altura de presa

dada.
Las cargas primarias que actian sobre un relleno no difieren en pnnaipc ae las
que se aplican a las presas de gravedad y que se esbozaron en la seccioz i.7. Hay.

sin embargo, diferencias conceptuales en lo referente a la carga debiaz zi zgua
que, en todos los casos exceptuando los enrocados de cubierta, se ejerce noc den-
tro del relleno del espaldén aguas arriba. La carga del peso propio es imortante
con respecto a la estabilidad y los esfuerzos internos para el relleno v pe—= cizer-
taciones en suelos compresibles. Debido a esas diferencias, el anahsis &= 33 pee-
sas de relleno es menos formal y se lleva a cabo de una manera muy coa=27= Get
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anéliéis de las presas de concreto (capitulo 3). Esto se desarrollard con mads detalle
después de considerar los defectos y modos de falla que pueden afectar las presas

de relleno.

2.4.2 MECANISMOS Y MODOS DE FALLA Y PRINCIPIOS DE DISENO

Los principales mecanismos y modos de falla identificables en una presa de relleno
se ilustran en forma esquematica en la figura 2.8. Ciertos mecanismos estin interre-
lacionados, por ejemplo, puede ocurrir rebosamiento debido a una capacidad inade-
cuada del vertedero o por carencia de un borde libre lo que, a su vez, puede resultar
de una deformacidén y sedimentacién de largo plazo. La erosion interna y los meca-
nismos de rebosamiento son de interés particular, cada uno de ellos es responsable
entre 30 y 35% de los incidentes y fallas serios.

La figura 2.8 también resalta las consideraciones principales de disefio llamando
la atencién contra los riesgos principales que se deben prevenir:

1. Rebosamiento y borde libre. El vertedero de excesos y la capacidad de desagiie
deben ser suficientes para prevenir rebosamientos, con riesgo de erosion severa
y posible lavado del relleno (capitulo 4). El borde libre, es decir, la diferencia
entre el nivel maximo del embalse y el nivel minimo de la cresta de la presa,
debe ser suficiente para prevenir rebosamientos por la accién de las olas. Tam-
bién debe incluir un margen para la sedimentacién de largo plazo de la presa
previsible en una cimentacion compresible.

2. Estabilidad. El relleno, incluida su cimentacién, debe ser estable bajo la cons-
truccidn y en todas las condiciones de operacién del embalse. Las pendientes
de los paramentos deben ser, por tanto, suficientemente planas para asegurar
que los esfuerzos internos y la cimentacién permanezcan dentro de limites acep-
tables.

3. Control de infiltracion. La infiltracién dentro y debajo del relleno debe contro-
larse para prevenir la erosién interna oculta y la migracién de materiales finos,
por ejemplo, del nicleo, o la erosién externa y los desprendimientos. Los gra-
dientes hidraulicos, la presién de infiltracién y las velocidades de infiltracién
dentro y bajo la presa deben, por tanto, restringirse a niveles aceptables para los
materiales del caso.

4. Proteccién del paramento aguas arriba. El paramento aguas arriba debe prote-
gerse contra la erosion local que resulta de la accién de las olas, movimiento del
hielo, etc.

5. Obras de desagiie y auxiliares. Se debe ser muy cuidadoso para garantizar que
el desagiie u otras estructuras construidas dentro de la presa, no permitan el paso
sin obstruccién de agua infiltrada a lo largo de su perimetro con el riesgo de una
migracién de suelos y canalizacién.

Detalles de los mecanismos de falla mas importantes con ejemplos ilustrativos de
Causas y medidas preventivas se presentan en la tabla 2.4.
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Figura 2.8 Mecanismos y modos de falla de rellenos.

2.4.3 ASPECTOS DEL DISENO Y LA PRACTICA

Las consideraciones resumidas en la seccion 2.4.2 tienen grandes implicaciones con
respecto a ciertos aspectos de disefio y buenas practicas de construccion. Algunos
de los puntos mas importantes se detallan a continuacion, y en las figuras 2.10 (a) y
(b) y la figura 2.17 se muestran ejemplos representativos de presas de relleno que

1lustran las pricticas modernas.

Rebosamicntos conducentes a
lavado; limos menos cohesivos,
arenas, etc., tienen los mayores
riesgos a corto plazo.

Erosion interna y canalizacion
con migracion de finos del nu-
cleo etc. (nétese la regresion del
‘canal’ y la formacion de cavi-
dades internas; puede iniciarse
por la formacion de grietas in-
ternas o por infiltraciéon a lo lar-
go del perimetro de la alcanta-
rilla, etc.).

Sedimentacion de la cimenta-
cion y el relleno (deformacién y
agrietamiento interno); nétense
también los modos de deforma-
cion del valle transversal:

Inestabilidad (1) : la pendiente
aguas abajo demasiado alta o
demasiado fuerte en relacion
con la resistencia al corte del
material del espaldén.

Inestabilidad (2) : falla del ta-
lud aguas arriba debido al ra-
pido descenso del nivel del agua.

Inestabilidad (3) : falla de la ci-
mentacion aguas abajo debido
a sobresfuerzos efectivos de ca-
pas blandas y débiles.



Principios de disefio 55

Tabla 2.4 Mecanismos de fallas de presas de relleno y medidas preventivas

amn—

Caracteristicas

Causas

Defectos

-~

Medidas preventivas - correctivas

Externos
Rebosamientos

Erosién por olas

Erosién de pic
de presa

Cércavas

Infiltracion interna

Pérdida de agua

Erosiéon de
infiltracién (erosion
interna oculta)

Inestabilidad
Deslizamiento
de la cimentacién

Paramento aguas
abajo
Paramento aguas
arriba

Deslizamientos
por flujo

Deformacion
Sedimentacién

Interna

Flujo sobre la presa y posi-
ble lavado; mayores riesgos
en suelos menos cohesivos;
mas grave sl es localizado.

Daio del paramento y espal-
don aguas arriba.

Creciente que dana el pie de
presa.

Erosion local concentrada
del paramento aguas abajo
por la precipitacion.

Aumento en las pérdidas de
infiltracién y/o irregularida-
des de la superficie fredtica;
zonas blandas en taludes o
aguas abajo.

Infiltracion turbia a través del
sistema de drenaje.

Cambio en morfologia; pan-

deo y deformaciones que:
conducen a deslizamientos

de rotacién o de traslacién’

Licuefaccidn repentina, me-
canismos de flujo rapido.

Pérdida del borde libre; zo-
nas bajas locales.

Deformacién del perfil ex-
terno; agrietamiento interno.

Vertedero inadecuado y/o borde li-
bre.

El borde libre reducido por sedi-
mentacion; vertedero obstruido.

Proteccién del paramento alterado
o dadado.

Canal del vertedero mal disenado
y/o localizado.

Drenaje superficial pobre.

Presa y/o cimentacién permeable;
rastrillo inadecuado.
Agrietamiento interno.

Agrietamiento interno.

Infiltraciones a lo largo del perime-
tro de alcantanllas, tineles, tube-
rias, etc.

Cimentacién blanda o débil y/o pre-
siones de agua en los poros altas.

Altas presiones del agua en los po-
ros; pendiente demasiado empina-
da; descenso rapido del nivel de
agua en la pendiente aguas abajo.

Activada por un choque o movi-
miento; suelos limosos en riesgo.

Deformacidn y consolidacion de la
presa y/o cimentacion; resultado de
erosion interna, etc.

Deformaci6n relativa de zonas o
matenales.

Capacidad del vertedero adecuada y
borde libre inicial, y/o refuerzo de la
superficie con vegetacion.
Restauracién de la sedimentacion de
proteccion de la cresta; buen manteni-
miento.

Diseno apropiado y mantenimiento.

Buen disefio hidrdulico; paredes de
encauzamiento.

Vegetacién, refuerzo superficial y/o
drenaje.

Rastrillo e inyecciones en el nicleo.

Diseiio cuidadoso, inyecciones.

Drenaje interno, filtros, zonificacion
cuidadosa del relleno.

Disefio detallado, uso de collares, in-
yecciones.

Consolidar el suelo, drenaje, mejora-
miento del terreno.

Drenaje; tendido de pendientes o cons-
truccion de bermas estabilizadoras.

Compactacién adecuada/consolidacion
o adicion de una berma de pie.

Restauracién del borde libre; buenas
especificaciones internas detalladas
para reducir el riesgo de agrietamiento.
por ejemplo, filtros protectores.

Buenas especificaciones, con zonas de
transicion amplia, etc.
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a. Zonificacion de los rellenos de los espaldones

La zonificacion cuidadosa y correcta de los materiales disponibles es un aspecto

importante en el disefio de presas de relleno. Los principios esenciales son los si-
guientes:

1. El nicleo debe ser tan ancho como sea viable desde el punto de vista econdmico,

2. El material mas fino del espaldén debe ser zonificado adyacente al nucleo.

3. Las zonas de los espaldones deben ser de material progresivamente mas grueso
a medida que se aproximan a las caras de los paramentos.

4. Cuando sea inevitable un cambio considerable de las caracteristicas de los mate-
riales en las zonas adyacentes, los efectos en la interfaz deben moderarse me-
diante la insercién de una zona intermedia o de transicion.

La permeabilidad de zonas sucesivas debe incrementarse hacia los taludes exte-
riores, poniendo un filtro aguas abajo del nicleo. Materiales que drenen con relativa
libertad y con un alto grado de estabilidad inherente se utilizan para encerrar y so-
portar material menos estable del nucleo impermeable y el filtro. Materiales mas
permeables, si estdn disponibles, se colocan en general en las secciones aguas arriba
para permitir una disipacién rapida de la presion del agua en los poros en descensos
ripidos del nivel del agua (seccién 2.7.1).

La estabilidad de una presa de relleno y su cimentacidn est4 determinada por su
capacidad de resistir esfuerzos cortantes. Las presas de relleno construidas con
materiales cohesivos de baja permeabilidad tienen en general pendientes mds ten-
didas que aquellas utilizadas en rellenos zonificados, con zonas externas de dre-
naje libre que soportan las zonas internas con material de relleno menos permeable.

Materiales de relleno de menor calidad puestos al azar, pueden emplearse con
satisfaccidn en las dreas dentro del perfil de la presa en donde ni la permeabilidad ni
la resistencia al corte sean importantes y los requerimientos principales sean el vo-
lumen y el peso. Por ejemplo, la colocacién de un relleno estabilizador en el pie de
la presa en una cimentacién de baja resistencia o las denominadas ‘zonas aleato-
rias’ dentro de la presa.

En la zonificacidn y el perfil del nicleo se consideran los siguientes puntos generales:

1. Un gradiente hidrdulico nominal a través del niicleo del orden de 1.5-2.5 es
satisfactorio, mientras que un valor mayor que 3.5-4 no es conveniente.

2. El perfil del nicleo no es critico, siempre y cuando el talud aguas arriba del
nicleo no controle la estabilidad global del talud. Es preferible que el nicleo
esté proximo al centro y pueda moderar la ubicacién del filtro aguas abajo si ese
paramento se mantiene vertical.

3. El dimensionamiento de las zonas estructurales o zonas intermedias de transi-
ci6n se rige por consideraciones de estabilidad y de deformacién. Algunas veces
se complementa con informacion tomada de la construccién de rellenos especia-
les de prueba.

4. Se deben equilibrar la complejidad del disefio y la facilidad de construccién. La
zonificacion interna y los requerimientos asociados a las especificaciones deben
mantenerse lo mas simples que sea posible.
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b Localizacion del vertedero

Para minimizar el riesgo de dafio de una presa en condiciones de inundacién,
pormalmente S€ requiere, por consideraciones de disefio geotécnicas e hifiréuli-
cas, que €l vertedero de excesos y el canal de descarga se mantengan lejos del
relleno. Los vertederos, por tanto, se construyen de ordinario en el terreno natural
con un canal de desviacion para alejarse del costado de la presa y descargar a un
cuenco de amortiguacion lejos del pie de presa aguas abajo. Como alternativa se
pucde atilizar un vertedero de tipo pozo localizado dentro del embalse que descar-
¢ mediante un tinel o alcantarilla. En ultimo caso, es preferible conducir la
descarga a través del terreno natural del estribo dondequiera que sea posible. La
alternativa es un alcantarillado de concreto si la cimentacién es una roca incom-
presible. Los aspectos hidraulicos de ambos tipos de vertedero se analizan en el

capftulo 4.

c. Borde libre

Las medidas necesarias para tener en cuenta en la sedimentacion a largo plazo del
borde libre minimo estin determinadas por la altura de la presa y la profundidad de
la cimentacién compresible en cualquier seccion. Es, por consiguiente, usual cons-
truir la cresta de la presa con una inclinacién longitudinal para acomodar la varia-
ci6én en la sedimentacion.

Algunas veces, parte del borde libre de diseno, se provee mediante la construc-
cién de una pared continua de concreto contra olas a lo largo del borde aguas arriba
de la cresta de la presa, lo cual también puede hacerse cuando sea necesario incre-
mentar el borde libre de presas mas antiguas debido a una revaluacién de la crecien-
te de diseno. El borde minimo total desde el umbral del vertedero a la cresta de la
presa (o0 a la parte superior de una pared estructural contra olas), debe ser por lo
menos de 1.5 m para los embalses de pequeifias presas de relleno y mucho mais
grande para presas y/o embalses mds grandes (capitulo 4).

d. Control de infiltracién en la cimeqiacién

Los flujos y la presién de infiltracién dentro de 1a cimentacién se controlan median-
te los rastrillos y el drenaje. Los rastrillos son barreras impermeables que funcionan
Como una extension del nucleo del relleno dentro de la cimentacién. En general, se
localizan bajo el niicleo, pero también pueden localizarse a una corta distancia aguas
armiba y estar conectados al nicleo mediante una capa horizontal impermeable bajo
¢l espaldén. El rastrillo puede penetrar el estrato impermeable (un rastrillo ‘que
penetre totalmente’) o, si el materia! permeable se presenta a profundidades consi-
df:rables, puede terminar donde la pérdida de cabeza a través del rastrillo sea sufi-
Ciénte para efectuar el grado de control requerido (un rastrillo ‘que penetre
parcialmente’). Con frecuencia, los rastrillos mds antiguos se construian como ‘zan-
Jas rellenas de arcilla’ muy angostas, con el inconveniente de que muchos eran vul-
berables a dafios por infiltracién y erosién. Las principales variantes de rastrillos
que se emplean ahora se ilustran en la figura 2.9.
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El rastrillo relativamente ancho y con zanjas poco profundas [figura 2.9(a)] s
rellena con arcilla compactada y forma la base del nucleo que esta por encima. E
muy efectivo, en particular si se complementa con inyecciones, pero los costos d
excavacion lo limitan a profundidades méximas de zanja del orden de 10-20 m.

El rastrillo del tipo de zona inyectada, mostrado en la figura 2.9(b), se emplea e
la actualidad para un rango amplio de condiciones de cimentacion debido a los de
sarrollos en las técnicas de lechadas, por cjemplo las técnicas de inyeccion en alu
viones. El rastrillo se forma por varias lineas paralelas de agujeros de 1nyeccié
alternadas, cspaciadas de 2 a 3 m entre sus centros. En general, se utilizan lechada
de base de cemento, pero hay disponibles lechadas quimicas mas sofisticadas -
costosas para condiciones particularmente dificiles. Los rastrillos inyectados soi
mas efectivos en roca fracturada y en suelos de grano mas grueso, donde puede;
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Figura 2.9 Rastrillos y control de infiltracién inferior.
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reducir la permeabilidad entre uno a tres Ordenes de magnitud. Rastrillos de este
tipo se han construido hasta profundldatdes de mas de 100 m. Pueden ser instalados
o mejorados después perforando a través del cuerpo de una presa, pero de ordinario
son relativamentc COStoSOS.

El rastrillo del tipo diafragma delgadp, resultado de los avances logrados en los
procesos geotécnicos, se 1lustra en la figura 2.9(c). El rastrillo se forma mediante
la excavacion, en longitudes de tramos de una zanja angosta estabilizada con le-
chadas que luego se rellenan de modo permanente con una mezcla de arcilla, are-
na y bentonita. |

De forma alterna puede emplearse un relleno de concreto ‘plastico’ relativamen-
(e débil y deformable para formar el elemento impermeable. El rastrillo de diafrag-
ma es muy efectivo en suelos de aluviones y de grano mas fino y puede construirse
de manera econdémica a profundidades de mas de 30-40 m.

Muros de diafragma de tablestacado pueden dirigirse hasta profundidades de
20-25 m para formar un rastrillo bajo estructuras de cabeza baja. El costo de este
tipo de rastrillo es moderado, pero su eficiencia es baja a menos que se com-
plemente con inyecciones aguas arriba, por ejemplo con una lechada de bento-
nita.

El control de la infiltracién del rastrillo aguas abajo se favorece por la provisién
casi universal de una capa de drenaje horizontal a nivel del terreno bajo el espaldon
aguas abajo. A menudo se complementa con unos pozos profundos de alivio bajo o
cerca del pie de presa. Estas caracteristicas del drenaje se identifican en las figuras
2.9(a)-2.9(d).

También se puede moderar la infiltracién por medio de una continuacién del
nicleo aguas arriba mediante una capa horizontal impermeable que se extiende so-
bre el lecho del embalse [figura 2.9(d)]. La capa se lleva aguas arriba a una distancia
suficiente para alargar la trayectoria de infiltracién y de esta manera reducir el flujo
al nivel requerido. El espesor del relleno compactado requerido puede tomarse como
c. 1.0+0.1H, donde H (m) es la altura del relleno. La eficiencia de una capa aguas
amba puede ser relativamente baja con respecto a los considerables costos de cons-
truccién involucrados. |

e. Obras de desagiie: tineles y alcantarillas

Donde sea posible, las obras de desagiie deben construirse como un tinel perforado
a través del terreno natural del estribo de la presa. Donde sea dificil o inconveniente
desde el punto de vista economico, una alcantarilla de concreto cimentado sobre
roca es una alternativa satisfactoria, siempre y cuando se pueda asegurar que, si no
esta cimentada en una roca poco profunda (figura 2.17), la alcantarilla que es pro-
yeéctada con cierta rigidez no origine agrietamientos por corte del relleno cuando
este dltimo sufra sedimentaciones. La seccién transversal del alcantarillado debers
Ser ojival, con juntas transversales a intervalos de 10-15 m y un revestimiento exter-
NO para deslizamiento, a fin de ayudar al asentamiento del relleno con respecto a la
alcantarilla. Es potencialmente peligroso construir una alcantarilla de desagiie sobre
Una cimentaci6n compresible dentro del relleno mismo, debido a los efectos de las
deformaciones diferenciales y al posible agrietamiento.
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2.5 Materiales
y construccion

De forma general, las alcantarillas de concreto incorporan un nimero de collareg
o placas externas transversales a intervalos en toda su longitud para inhibir infiltra.
cion preferencial y erosion posible en la interfaz alcantarilla-relleno (USBR, 1987),

f. Proteccion del paramento aguas arriba

Para proteger el paramento aguas arriba contra la erosion por olas, estan disponibleg
varias opciones que abarcan desde el revestimiento con mezclas asfalticas tradicio-
nales con inyecciones en las juntas, pasando por pantallas de concreto, hasta el usg
de bloques de concreto, acorazamiento en roca y la escollera. Una capa de protec-
cién pesada y gruesa es necesaria entre el nivel de la cresta y el nivel minimo de
operacion o de descenso del agua, suministrando proteccion reducida de ahi hasta el
lecho del embalse. Las mezclas asfalticas son costosas y, aunque son durables, no
son disipador eficiente de la energia de las olas. Las losas de concreto tienen limita-
ciones similares y permiten elevaciones considerables de las olas que deben incluir-
se dentro del diseno del borde libre. Las obras en bloques pesados de concreto con
juntas abiertas cimentadas sobre grava y un filtro granular son preferibles y en la
actualidad se utilizan ampliamente. Cuando se dispone de rocas durables, grandes'y
angulares, el acorazamiento en roca y la escollera de roca lanzada proveen una pro-
teccidén efectiva. Una regla empirica para determinar el tamafio de la roca en el
acorazamiento necesario para la estabilidad bajo accidn de las olas es la siguiente:

M = 10°H: (2.12)

donde M (kg) es la masa de la piedra requerida y H_ es la altura significativa de la
onda (m) (capitulo 4). La proteccién de los paramentos se examina con profundidad
en Thomas (1976), Thompson y Shuttler (1976), Pitt y Ackers (1982) e ICOLD
(1993a). También se debe consultar el capitulo 14 de este libro.

g. Cresta de la presa de relleno

La cresta debe tener un ancho no menor a 5 m y debera tener una via de acceso
alisada y bien drenada. (En las presas antiguas, este ltimo requerimiento propor-

ciona una resistencia valiosa contra los efectos erosivos de pequeiios rebosamientos
ocasionales).

2.5.1 MATERIALES DE RELLENO TERREOS

Tres categorias principales de material de relleno son necesarias con relacion a las
presas de relleno térreo para cumplir los requerimientos del nicleo, espaldones,
capas de drenaje, filtros, etcétera.

Los rellenos del nicleo deben tener permeabilidad baja y de forma ideal deben
ser de plasticidad intermedia a alta para acomodar la deformacion sin arriesgar el
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agrietamiento (secgién 2.7.5). No es necesario, y posibl.ementc.e desventajoso, que
tengan una alta resistencia al corte. Los suelos mds apropiados tienen contenidos de
arcilla de mas de 25-30%, por ejemplo, tilitas glaciales, etc.; aunque también pue-
den utilizarse arenas arcillosas y limos. El nicleo es el elemento principal de un
relleno y es el mas exigente respecto a las caracteristicas y uniformidad del mate-
rial. Las principales caracteristicas de los grupos mdas importantes de suclos apro-
piados para ntcleos trabajados con rodillo se resumen en la tabla 2.5.

Las propicdades del niicleo compactado con arcilla son criticas para la integridad
de 1a impermeabilizacion a largo plazo. Los valores representativos de los parame-
tros mecanicos mds importantes de rellenos de tierra compactados se resumen en la
tabla 2.6.

El relleno del espaldén requiere tener una resistencia al corte bastante grande
para permitir una construccion econdmica de taludes estables con el dngulo mas
alto posible del talud. Es preferible que el relleno tenga una permeabilidad relativa-
mente alta para ayudar a la disipacion de la presion del agua en los poros. Los
materiales apropiados varian a lo largo de un espectro que cubre materiales granula-
res gruesos hasta rellenos que difieren muy poco de los materiales del nucleo. Los
espaldones no necesitan ser homogéneos; en su interior es habitual utilizar los dife-
rentes rellenos que estén disponibles en zonas predeterminadas (el uso de enrocados
para los espaldones se analiza brevemente en la seccion 2.9).

El material de drenaje del filtro debe estar limpio, permitir el drenaje libre y no
ser propenso a degradacion quimica. Las gravas naturales finas procesadas, rocas
trituradas y arenas gruesas o0 medias son apropiadas, y se emplean en la secuencia y
gradacion determinada por la naturaleza del nucleo y/o los rellenos de los espaldo-
nes adyacentes. El costo de los materiales procesados de filtro es relativamente alto,
y su requerimiento, por tanto, debe restringirse al minimo.

2.5.2 CONSTRUCCION

Las operaciones de construccién que siguen al desarrollo inicial del sitio se pueden
clasificar en cuatro grupos principalés de actividades, relacionadas con (1) desarrollo
de l1a fuente del material, (2) preparacion y construccion de la cimentacion, (3) cons-
truccién y control de relleno, y (4) construccién de obras complementarias.

Las actividades de desarrollo de las fuentes de materiales comprenden la aper-
tura de las 4reas de extraccién o canteras e incluyen la instalacién de equipos fijos
como trituradoras, bandas transportadoras, etc., y también la construccién de vias
de acceso y de acarreo entre las diferentes 4reas de extraccién y el sitio de la presa,
Y la movilizacién de los equipos de excavaci6én y acarreo.

Las actividades de preparacién de la cimentacién, incluyendo desvios del rio,
Pueden realizarse de manera simultdnea con el desarrollo de las fuentes de relleno.
E'l desvio temporal del rio se efectiia por lo general mediante la perforacién de un
tunel lateral que en 1a mayoria de los casos alberga los trabajos de desagiie. (Cuando
S€ planea una alcantarilla de desagiie a través o bajo el relleno en lugar del tinel
lateral, ésta puede usarse en forma temporal para desviar el rio).



Tabla 2.5 Caractensticas de suelos para nucleos

Descripcion Resistencia Resistencia a la erosion  Rodillo de compactacion Sensibilidad
del suelo (BS 5930) al agrietamiento y canalizacion optimo al control de contenido

de agua en la compactacior

Arenas muy limosas Baja; incrementos con  Baja; incrementos con ~ Banda de rodadura Alta para evitar
o gravas; 6% <psy >1, <p;y>I, neumatica (20-80 t) fragilidad
arcilla (GM-SM)
Arenas muy arcillosas Intermedia conun p, Intermedia Banda de rodadura Baja para controlar
o gravas; 20% arcilla representativo neumatica (20-80 t) U,
(GC-SC)
Arcillas con baja plastici- ~ Relativamente flexible Alta; incrementa con Banda de rodadura Intermedia a alta para
dad (CL) | >p, neumadtica o de pata controlar u,
de cabra
Arcillas con alta plastici- Flexible; puede resistir Alta; incrementa con De pata de cabra Alta para controlar u,,
dad (CH) grandes deformaciones p,

Tabla 2.6 Propiedades mecdnicas comunes para rellenos de tierra compactada (comparar con la tabla 2.3)

Tipo de relleno Caracteristicas Resistencia al corte Coeficiente Coeficiente de
de compactacion (esfuerzos efectivos) de compresibilidad permeabilidad
- m, (X107 m* kN7')  horizontal, k, (m s7!)

Peso unitario  Agua Cohesion, ¢’ Angulo de

Yamix KNm2) wo, (%) (kN m™2)  friccion ¢’ (grados)
Gravas (GW-GC) 18-22 5-10 0 35-40 0.1-1.0 10-3-107
Arenas (SW-SP) 16-20 10-20 0 35-40 0.5-1.5 104-10°°
Limos (ML-MH) 16-20 15-30 <10 25-35 0.5-2.5 107-10®
Arcillas (CL-CH) 16-21 15-30 <20 20-30 0.5-3.0 10-7-10-'°
Roca triturada (tamaiios 17-21 N/A 0 40-55 N/A 10-1-10-2

entre 2-600 mm)

La roca triturada se muestra s6lo con propdsitos de comparacién (ver la seccién 2..9).
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Se remueven la capa supertficial del suelo y los depdsitos meteorizados de la super-
ficie de los terrenos de acarreo, etc. En caso de una cimentacion compresible y blanda,
se puede mejorar la resistencia y acelerar la construccion mediante preconsolidacién
ylo instalacion de drenes de arena. En esta etapa también se instala la instrumentacién
de la cimentacion para vigilar la presion de poros y el comportamiento del rastrillo
(capitulo 7). La construccion de la cimentacién se completa con la colocacién de las
capas de drenaje que sostendran la base del espaldon aguas abajo.

La construccion del relleno es un ejercicio de la utilizacidn eficiente del equipo
cumpliendo los términos de los requerimientos de especificaciones de rendimien-
to de los materiales y las técnicas de compactacion. Las operaciones de coloca-
cion de relleno podran estar influidas por las condiciones climaticas y cambios
sutiles en las caracteristicas del material. El control se centra en la supervision del
contenido de agua, el espesor de las capas y el procedimiento de compactacion.
La calidad y uniformidad del relleno para el nicleo compactado son decisivas. En la
practica reciente se emplean enfoques estadisticos en las pruebas y en el control de
calidad y se exige que la resistencia al corte no drenado, c,, se halle dentro de los
limites especificados. Para las arcillas del Reino Unido (Kennard et al., 1979) es
comtn especificar ¢, = 55—100 kN m~°. Para controlar la presién del agua en los
poros en la construccion y acelerar la consolidacion de materiales de relleno cohe-
sivos de baja permeabilidad puede ser necesario instalar capas de drenaje hori-
zontales en ambos espaldones, a intervalos verticales de 3-5 m [figura 2.10(a) y
(b); Gibson y Shefford (1968)].

La instalacion de la instrumentacion en el nicleo y los espaldones procede en
paralelo con la colocacion del relleno. La construccion del relleno concluye con la
culminacion del acorazamiento en roca del paramento aguas arriba u otras obras de
revestimiento.

La construccion de obras complementarias comprende la construcciéon del
vertedero y los cuencos de amortiguacién, alcantarillas o tineles para obras de des-
agiie, etc., torres de valvulas y obras de control similares. Incluye también el acaba-
do de los detalles de la cresta, como calzadas, obras de drenaje, barreras, etc., vy,
donde las condiciones climaticas lo permitan, el recubrimiento vegetal del talud
aguas abajo (seccion 4.4).

Las practicas de construccion del relleno, entre ellas la planeacién y el control, se
examinan con m4s detalle en Thorhas (1976), Wilson y Marsal (1979), USBR (1987),
Jansen (1988) y Fell, MacGregor y Stapledon (1992). Dos proyectos recientes del
Reino Unido se describen con mas detalle en Coats y Rocke (1982) [figura 2.10;

para detalles geotécnicos ver Millmore y McNicol (1983)] y Bridle, Vaughan y Jo-
nes (1985).

2.6 Analisis
2.6.1 INFILTRACION de infiltracion

La superficie freatica del régimen de infiltracién, es decir, la superficie libre, debe
mantenerse alejada del paramento aguas abajo para evitar altas presiones del agua
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Gales (1978) (segun Binnie, 1981).
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en los poros que puedan promover la inestabilidad del talud (seccién 2.7). En el
caso extremo en que la linea de infiltracién emerja en el paramento, ocurrira ablan-
damiento local y erosién y se iniciardn desprendimientos. Las presiones y velocida-
des de infiltracion también deben controlarse para prevenir la erosién interna y la
migracion de particulas. El control de infiltracion se efectia mediante la incorpora-
cion de drenajes del tipo chimeneas verticales y capas de drenaje horizontales, pro-
tegidas por filtros y capas apropiadas de transicion.

En esta seccién se supone que se tiene un conocimiento basico de la teoria de la
infiltracion y la construccion de redes de flujo, que incluya las condiciones de entra-
da y salida, tal como se trata en los textos de mecanica de suelos a los que se refiere
la seccion 2.1. Un andlisis general mas exhaustivo de las redes de flujo y la infiltra-
cién se encuentra en Cedergren (1977). En particular, las redes de flujo de presas de
relleno se consideran profundamente, con numerosas ilustraciones, en Sherard et al.
(1963) y Cedergren (1973). El control de infiltracién en presas se analiza también
en Volpe y Kelly (1985).

Las relaciones fundamentales que se aplican en las redes de flujo en medios poro-
sos bidimensionales se resumen a continuacion.

Para suelos anisotropicos, con coeficiente de permeabilidad horizontal &, >k, el
coeficiente de permeabilidad vertical, el factor de transformacion de escala horizon-
tal, A, y la permeabilidad efectiva, k', estdn dados, respectivamente, por:

A= (k Jk )" (2.13)

k' = (k k)" (2.14)
El flujo de infiltracion, g (ecuacién 2.10) se define por:

N
=Kk'H L
q N (2.15)

d

donde H es la diferencia de energia y la raz6n N,/N, es el factor de forma de la red
de flujo, es decir el nimero de €anales de flujo, N;, respecto del mimero de reduc-
ciones en el potencial N,. g

Si se aplica la situacién de flujo no confinado en la infiltracién a través de una
presa homogénea, la superficie fredtica es en esencia parabdlica. La curva puede
construirse utilizando la aproximacién de Casagrande-Kozeny, definida en las refe-
rencias antes dadas, o a partir de la interpretacién de los datos piezométricos (Ca-
sagrande, 1961). En el caso de un niicleo central y/o un relleno zonificado, la
construccidn de la red de flujo se basa en la consideracion de la permeabilidad rela-
tiva de cada elemento y la aplicacién de 1a ecuacién de continuidad:

qespaldén aguas arriba = 920na del nicleo — qespa]dén aguas abajo + 9 drenes (2 16)

Una red de flujo que ilustra la infiltracién bajo un relleno se presenta en la figura
2.11. (La figura muestra la solucidén en la escala transformada del ejemplo resuelto
2.1).Enla figura 2.12 se muestra la red de flujo para un perfil simple con un nicleo
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Figura 2.11 Red de flujo para la infiltracién en la cimentacién (se debe consultar el
ejemplo 2.1).
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Figura 2.12 Red de flujo para infiltracién interna en el nicleo del relleno (ver también
el ejemplo 2.2).

aguas arriba de dos zonas, donde los datos piezométricos se han utilizado para defi-
nir la superficie fredtica dentro del micleo (la figura 2.12 es la solucién de la red de
flujo del ejemplo 2.2).

El espesor de la capa del dren horizontal, ¢,, requerido para descargar el flujo de
infiltracién y que se muestra en la figura 2.12, puede estimarse a partir de:

t,=(qLIk )" = 1.5 H (kJk,)'" (2.17)
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donde L €S el ancho del espaldon aguas abajo al nivel del dren y &,y k_ son las
eabilidades del nicleo y del dren, respectivamente [el factor 1.5 en la ecuacién
(2.17) s¢ deriva de la geometria habitual del relleno].

2.6.2 EFICIENCIA DEL NUCLEO Y DEL RASTRILLO

La efectividad dc un nicleo o de un rastrillo puede definirse de forma empirica en
funcién de dos criterios (Telling, Menzies y Simons, 1978):

|. Eficiencia de cabeza
Ey=hH (2.18)

donde h es la pérdida de cabeza a través del nicleo o de] rastrillo y f es la
cabeza total diferencial, como se muestra en la figura 2.9(b).

2. Eficiencia del flujo

E,=1-0QI0Q, (2.19)

donde Q y Q, son, respectivamente, los caudales de infiltracion con y sin el
nicleo o rastrillo.

E,, puede determinarse a partir de los niveles piezométricos aguas arriba y
aguas abajo del nicleo o rastrillo, y E, de las medidas de los caudales. Los dos
pueden aproximarse utilizando estudios de redes de flujo (seccién 2.6).

Para el caso especial de un rastrillo que penetra totalmente y un régimen de flujo
paralelo a la frontera, las eficiencias' E, y E, se relacionan asf:

E, k —k (2.20)

donde k, y k, son los coeficientes de permeabilidad de la cimentacién natural y la
zona del rastrillo, respectivamente. Las eficiencias registradas para rastrillos bien
construidos en lo normal exceden entre 50 y 60%.

2.6.3 DISENO DEL FILTRO

!31 disefio de los filtros y las capas de transicion para prevenir la migracion de finos
Inducida por la infiltracién se estudia en textos de mecénica de suelos y, con mayor
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detalle, en Mitchell (1983) y Sherard y Dunnigan (1985). Requieren ser suficiente-
mente finos para prevenir la migracion del suelo que protegen (criterio de canaliza-
cién) y, al mismo tiempo, ser suficientemente permeables para permitir la descarga
libre de la infiltracién (criterio de permeabilidad).

El principio esencial de disefio plantea que cualquier cambio de material fino a
grueso debe efectuarse de manera gradual con un filtro en etapas o zonas de transi-
cién, es decir nidcleo de arcilla — arena — arena gruesa — grava fina — espaldén
grueso, etcétera.

[suelo protegido — transicion o filtros  —  dren]

. _—
h 4

ctapas multiples si se requieren
Un enfoque empirico de amplio uso para definir las envolventes de granulometria
del material de filtro apropiado estd dado por las expresiones:

D, (filtro) _ ¢
D (suelo) - (2.21a)

D, ((filtro) _ ¢
D, (suelo) (2.21b)

D (filtro) _ 55
D, (suelo) (2.2c)

donde D,, se refiere al tamafio que pasa el 15%, etc., determinado por un analisis
granulométrico. Las expresiones (2.21a) y (2.21b) indican los criterios de canaliza-
cién y permeabilidad, respectivamente; la expresion (2.21¢) define la razén de per-
meabilidad. |

Un reciente desarrollo sugiere que, tomando en cuenta los problemas potencia-
les de fracturatniento hidrdulico y agrietamiento, etc., junto con el riesgo de ero-
sion progresiva (seccidn 2.7.2), el diseiio racional de filtros y transiciones debe
basarse en la permeabilidad relativa (Vaughan y Soares, 1982). Este enfoque in-
troduce consideraciones adicionales sobre la quimica del agua de infiltracién y

los fl6culos de arcilla o el tamaiio de las particulas con respecto a los vacios del
filtro y la eficiencia.

2.7.1 ANALISIS DE ESTABILIDAD

La estabilidad de una presa de relleno debe evaluarse teniendo en cuenta las condi-
ciones cambiantes de las cargas y el régimen de infiltracién que se desarrollan desde
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la construccion hasta el primer llenado para pone’rl.a‘en servicio, y.debe incluir el
descenso del nivel del agua en el embalse. El analisis de l.a estabilidad de taludes
que casi siempre se utiliza se detalla en los textos de mecénica de suelos menciona-
dos en la seccion 2.1. En esta seccion se presupone un conocimiento basico de los
métodos de andlisis de estabilidad de equilibrio y los limites establecidos, y sélo se
da a continuacién una relacion breve de ciertos puntos fundamentales.

El anilisis de cquilibrio limite se basa en la consideracion del equilibrio estati-
co de las masas de suelo con inestabilidad potencial y ‘activas’ que estan sobre
una superficie hipotética de falla. El factor de seguridad, F, se define por:

F=Xt/%t (2.22)

donde T, y T son, respectivamente, la resistencia unitaria al corte que se puede movi-
lizar y el esfuerzo unitario de corte generado sobre la superficie de falla. El analisis
se aplica a todas las superficies de falla concebibles y se busca el factor de seguridad
minimo F ;..

La estabilidad tiene gran sensibilidad a u,, €l cual debe estimarsc a partir de
una red de flujo o de los coeficientes de presion de poros (seccion 2.3.1) en ausen-
cia de datos de campo. Por tanto, a veces es mas conveniente considerar en el
andlisis las presiones de agua en los poros utilizando la razén de presion de poros
adimensional, r:

ro=uJyz (2.23)

donde z es la profundidad a partir de la superficie del terreno y yz es el esfuerzo
geostatico vertical local.

El parametro r, puede, en efecto hacerse igual a B [ecuacién (2.5)] en caso de un
relleno saturado. A menudo, el valor de r, puede tomarse, razonablemente, como
uniforme en un espaldén cohesivo aguas abajo, y los valores de equilibrio se ubican
por lo comin en el intervalo 0.10-0.30. La presién inicial de agua en los poros
generada en un relleno cohesivo se desarrolla como resultado del proceso de cons-
truccion mismo, es decir, la sobrecarga y las cargas de equipos. Las presiones de
agua en los poros en la constf_p'écién se disipan de manera parcial antes del primer
llenado, después del cual en forma progresiva se estabilizan para responder al avan-
ce del frente de infiltracién y, por ultimo, la condicién de estado permanente de
embalse lleno u otra, dependiendo de las condiciones de operacién (ilustrado en la
figura 2.14).

La forma de la superficie de falla critica para F_. estd controlada por muchos
factores que incluyen el tipo de suelo y la presencia de discontinuidades o interfa-
Ces, por ejemplo, entre suelo blando y roca. Un niimero representativo de superfi-
cies de falla de diversas presas de relleno y/o situaciones de cimentacién se ilustran
€squematicamente en la figura 2.13. En la mayoria de los anilisis iniciales que invo-
lucran suelos cohesivos con realtiva homogeneidad y uniformidad, se suponen su-
perficies de falla con forma de arco circular. El lugar probable geométrico de los

€entros de los circulos criticos en tales casos, con r, < 0.3, puede aproximarse me-
diante:



Ingenieria de presas de relleno

Y rclleno de tierra
] /
—_ = —

(a) Relleno y suelo de cimentacion relativamente (b) Relleno en roca o cimentacion
homogéneos ‘rigida’

espaldén cohesivo

vy \ v enrocado
‘/Z\ arcilla
blanda ég >

-H——-——-——._—_—/ ~
Py S————_ S

(c) Cimentacion en una capa de arcilla (d) Masa activa del tipo cuiia,
compresible y blanda; falla debida deslizamiento parcial en un
al descenso del nivel de agua horizonte blando

Figura 2.13 Andlisis de estabilidad: esquema de superficie de falla.

z.=1H cot f(0.6+2 tan ¢') (2.24a)

y.=Hcot B(0.6—tan ¢') (2.24b)

donde z. y y, son las coordenadas con respecto al pie de presa, siendo positivas las
direcciones hacia arriba y en el del talud, respectivamente, y 3 es el angulo del talud.
Se deben analizar las siguientes condiciones criticas:

1. final de la construccion (ambos taludes);

2. estado permanente, embalse lleno (el talud aguas abajo critico);
3. desembalse rapido (el talud aguas arriba critico);

4. carga sismica adicional a 1, 2 y 3, si es apropiada en el sitio.

El analisis se hace en funcidn de los parametros de resistencia al corte de los esfuer-
zos efectivos ¢’ y ¢', con presiéon de agua en los poros, u,, 0 la razén de presién de
poros, r, . El empleo de los pardmetros de esfuerzos totales c y ¢ es adecuado sélo a
corto plazo y para anélisis aproximados, por ejemplo, estabilidad en etapas interme-
dias de la construccién.

Los parametros de disefio que deben emplearse en el andlisis de estabilidad pue-
den resumirse de la siguiente manera:

® Durante y al final de la construccion. Los rellenos térreos se compactan en un
estado parcialmente saturado, es decir, los valores iniciales de u,, son negativos.
Como limite superior, y suponiendo que no hay disipacion de la presion de agua
en los poros, la relacién de presion de poros r, = B, con el coeficiente de presion
de poros B (seccién 2.3.1) fijado por el estado de esfuerzos dentro de la presa. Si
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se esperan valores altos de r,, el exceso de presion de agua en los poros puede
aliviarse mediante capas horizontales de drenaje (figura 2.10). El disefio de tales
capas, que debe tener una permeabilidad de 10°-10° veces la del relleno, se abor-
da en Gibson y Shefford (1968).

Infiltracion de estado permanente, embalse lleno. Siempre debe emplearse el
analisis del esfuerzo efectivo. Valores de r, mayores a 0.45 pueden ocurrir ¢n
presas de arcilla homogénea; capas efectivas de drenaje interno pueden reducir
Jos valores r, a 0.20 o menos.

Desembalse rdpido. Valores de r, en el intervalo 0.30-0.40 pueden ocurrir inme-
diatamente después del desembalse inicial. Los valores reales de u,, pueden es-
timarse a partir de la red de flujo dibujada para posiciones intermedias de la
superficie del nivel freatico de desembalse.

perfil y superficies  embalse lleno
de falla simétricos; v
puntos P equiva- ~

lentes sobre ambas desembalse/
superticies \4

17 ¢}
2
=
| Eo A aguas abajo
8- N /
| v g . )
© w3 | N aguas arriba /
E &5 & i N/ /
E B
o, .
Q &0 | ( -I _
83 : | i Tiempo
. .y ,
® % [ construccién embalse lleno | embalse vacio
N o primer llenado J desembalse rapido
disipacidn de presion inﬁ};racién permanente
de poros _ N
u ciclp de operacién de servicio
9 suponiendo
éﬂ a. 4 disipaci6én 0 l ‘ _ |
g 3 N : ) aguas arriba |
= I — pdi > ‘ ;
;2 U
S Z s ¢ 0 a1 \‘M
”ﬂﬁ aguas abajo -~ |
» 3 '
X 5 | —»
_-g , Tiempo
E = 8 ad 'i / . —T\ |
5)‘2 g V\ aguas amba - L - '
O 5 |
Y £t = | , T~ ! !
0 &S | / | ] 1
T2 ! aguas abajo
b h V) .
ges | | |
v
Tiempo

Figura 2.14 Variacién de los parametros de estabilidad de relleno durante la construc-

Cion y la operacién (Bishop y Bjerrum, 1960).
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Los valores de F_, determinados en un analisis de estabilidad completo siempre
deben considerarse como relativos y no como absolutos. Las expresiones emplea-
das para F' varian en rigor y son inexactas, como reflejo de la complejidad del pro-
blema de estabilidad. Consideraciones econémicas inducen a aceptar valores
relativamente bajos de F para las pendientes de los rellenos. Valores recomendados
representativos de F, . que corresponden a las principales condiciones de carga se
presentan en la tabla 2.7.

Los valores de F,_ . considerados aceptables para un relleno especifico siempre
deben reflejar la extension y confiabilidad de la informacion geotécnica (como se
menciona en los pie de pagina de la tabla 2.7).

Los factores de seguridad para los taludes de una presa de relleno dependen del
tiempo, varian de forma significativa de acuerdo con los cambios en las cargas co-
rrespondientes a la construccién y al ciclo de operacién subsiguiente, lo cual se
ilustra esquemdticamente en la figura 2.14.

Las expresiones de F que corresponden a métodos analiticos de empleo mas co-

mun son las siguientes:

a. Solucién del circulo sueco (Fellenius): superficie de un arco circular

_ ¢ L+tan ¢' T (Wcos a—u,l)
2Wsen

F

(2.25)

donde L, es la longitud total de la superficie de falla, Wy [ son, respectivamente, ¢l
peso y la longitud de la base de las capas en que se subdivide la masa activa para
el andlisis y « es el angulo de inclinacién que forma la base de la capa con la hori-
zontal. Este dltimo se considera positivo si estd hacia arriba del talud desde el punto
mas bajo del arco de falla. La solucién de Fellenius es, en la practica, conservadora
al compararla con anélisis mas rigurosos y puede subestimar a F en una proporcién

entre 5 y 15%. Este margen, es en general, inaceptable debido a las implicaciones en
los costos. "

Tabla 2.7 Guias para los factores de seguridad: anilisis de estabilidad
de esfuerzos efectivos

Condicion de carga de disefio Factor de seguridad, F_,
Talud aguas 1alud aguas
abajo arriba
(1) En construccidn; final de la construccion 1.25 1.25
(2) Operacién a largo plazo; embalse lleno 1.5 1.5
(3) Desembalse rapido - 1.2
(4) Carga sismicacon 1,263 1.1 1.1

1. Los valores anteriores deben interpretarse en el contexto del caso particular, considerado
como incertidumbres en cualquiera de los parametros principales, u,, ¢’ y ¢'.

2. Minimos de disefio mas alto son apropiados en andlisis basados en pardmetros de esfuerzos
totales y en resistencias pico en el caso de suelos mas fragiles.
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b. Solucion semi-rigurosa de Bishop: superficie de arco circular

La solucion semi-rigurosa de Bishop (Bishop, 1955) difiere de la solucién de Felle-
nius en los supuestos que hace sobre las fuerzas que actian entre capas requeridas
para el equilibrio estatico:

]
- YW sen

F Z[[c'b + (W—ub) tan ¢’} Sec o } (2.26a)

| +(tan artan ¢')/F

En la expresion anterior b es el ancho de cualquier capa. Alternativamente, al ex-
presar la presion de agua en l.os poros u,, en fupgién de la raz6n de presion de poros
predicha, r,, por conveniencia en el andlisis inicial, con r, = u,, / Yz = u b/W para
cualquier cap4,

1
- YW sen

/ p S€C A
Z[[C b+ W(l—r,)tan ¢] ] +(tan o tan ¢')/F}' (2.26b)

F
En el supuesto de un relleno saturado, puede sustituirse en forma adicional B por
r,en la ecuacion (2.26b).

Si al aplicar este método, se selecciona primero un valor de prueba de F apro-
piado, la expresion converge rapido a la solucion. La expresion de Bishop puede,
con discrecién, aplicarse a superficies de falla de arcos no circulares, como se
muestra en la figura 2.15, que también se refiere al ejemplo 2.3. Los diagramas de
m_ = cos a1 + (tan a tan ¢ ")/F] para utilizar con la ecuacién (2.26) se presentan
en la figura 2.16.

Andlisis de arcos circulares mas exhaustivos incluyen la solucién rigurosa de
Bishop (Bishop, 1955); por ejemplo, las soluciones a los andlisis de superficies
de falla irregulares y no circulares presentados en Janbu (1973) y en Morgenstern y
Price (1965). Estudios iniciales paramétricos de la estabilidad de espaldones homo-
géneos pueden efectuarse utilizando los diagramas de estabilidad (Bishop y Mor-
genstern, 1960; O’Connor y Mitchell, 1977). Los diagramas de estabilidad para
analisis de desembalses rapidos se presentan en Morgenstern (1963).

i
[
nivel de relleno

completo capas de drenaje perfil plane&i:)’ A
+ 13vm PED julio 1988 - !

TILITA RIGIDA SUPERYACENTE
«—¢ * —p { J

variacion de b

Figura 2.15 Anilisis de estabilidad: superficie de falla en arco no circular (ver ejemplo 2.3).
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Figura 2.16 Andlisis de estabilidad (método semi-riguroso de Bishop): curvas de la ci-
mentacion m_=cos «|1 + (tan alan ¢')/F].

2.7.2  ANALISIS DEL ESFUERZO: FRACTURAMIENTO HIDRAULICO:;
AGRIETAMIENTO Y ANALISIS SISMICO

a. Analisis del esfuerzo

La aplicacion de técnicas de modelacién matematica sofisticadas a los analisis del
esfuerzo en presas de relleno, esta restringida debido a las dificultades ocasionadas
por la variabilidad de los materiales de relleno y las complejidades de su comporta-
miento. Las técnicas de modelacién bien establecidas en otras aplicaciones, por
ejemplo el andlisis de elementos finitos (EF), no son empleadas ampliamente sino
en estudios de disefios muy especificos. Los principios de la modelacién de elemen-
tos finitos se tratan brevemente en la seccién 3.2.8, en el contexto del analisis del
esfuerzo en presas de concreto.

b. Fracturamiento hidriulico

El analisis del esfuérzo interno se restringe a una evaluacion del riesgo de fractura-
miento hidraulico o agrietamiento interno como resultado de deformaciones dife-
renciales, es decir, efectos de la interfaz.

El fracturamiento hidraulico, con el riesgo consecuente de erosién interna y mi-
gracion de finos, pude iniciarse si el esfuerzo total, o, normal a cualquier plano
dentro de la masa del suelo es menor que la presioén local de agua en los poros u,.
permitiendo un esfuerzo de tension limitado, o,, del suelo. La condicion para que
ocurra el fracturamiento es entonces u,, > o, + 0,en cualquier plano interno. Dado
que tal fracturamiento se inicia en un nucleo, los factores criticos a la integridad
son: en primer lugar, si la fractura se propaga a través del nicleo y, en segundo, si
las velocidades de infiltracion son tales que se produce erosion creciente. El desarro-
llo de los procesos de erosidon dependera de si la fractura se repara a si misma y/o la
habilidad del matenial aguas abajo de ‘atrapar’ de inmediato los finos que migran
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desde el nicleo. La erosion de los suelos se estudia en Atkinson, Charles y Mhach
(1990) y en Sherard y Dunnigan (1935).

El fracturamiento transversal sobre un plano vertical ocurrira si, ignorando o, u,,
> ¢,,, donde o, es el esfuerzo total axial horizontal, es decir paralelo al eje de la
presa. El otro plano critico es el plano horizontal transversal. El fracturamiento se
desarrollard en esta ultima orientacion si el esfuerzo total vertical, o, es menor que
u,, COmo resultado del arqueamiento del nicleo producto de la transferencia de car-
gaa los espaldones. La movilizacion de la resistencia al corte del nucleo y el agrie-
tamiento estdn asociados con la consolidacion de un nicleo de arcilla soportado por
espaldones granulares relativamente incompresibles. Suponiendo que la resistencia
total al corte no drenada del niicleo se desarrolla en la transferencia de carga, se
puede mostrar que el esfuerzo total nominal vertical ¢, a una profundidad z por
debajo de la cresta en un nicleo de ancho 24, esta dado por:

o, = z(y— %) (2.27)

El esfuerzo total horizontal correspondiente, g,, esta dado por:
o, =K0(O'v— uw)+uw (2.28)

donde K|, es el coeficiente de la presién de tierra para una deformacion unitaria
lateral de cero (en reposo).

La mayoria de los casos registrados de fracturamiento hidraulico han ocurrido
durante el primer llenado o poco después de él. El fen6meno se analiza en Vaughan
et al. (1970), Sherard (1973, 1985) y Lun (1985). El riesgo de fracturamiento es
moderado si se utiliza una zona de nucleo ancha y relativamente plastica con resis-
tencia baja o inmediata al corte, y si el nicleo y el espaldon se separan por una zona
de transicién o un filtro. La evidencia sobre la influencia del contenido de agua del
ndcleo y otros factores es contradictoria. Una simulacion de fracturamiento en labo-
ratorio y el estudio de la influencia de ciertos pardmetros para un tipo especifico de
suelo se presenta en Medeiros y Moffat (1995).

C. Agrietamiento F

Agrietamientos distintos al que ocurre con el fracturamiento hidrdulico en general
se asocian con incompatibilidades en las deformaciones, es decir, en las interfaces
dentro del relleno. Se pueden desarrollar modos de agrietamiento transversal o lon-
gitudinal en potencia nocivos por las siguientes causas:

l. desplazamientos de corte en estribos en rocas muy empinadas o alcantarillados
mal terminados;

2. deformaciones diferenciales y/o arqueamiento local en cimentaciones irregula-

res;

pendientes verticales a lo largo del eje de la zanja del rastrillo;

deformaci6n progresiva del talud y alivio del esfuerzo;

incompatibilidades de deformaciones en las interfaces dentro de la presa.

SNk w
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2 .8 Asentamiento
y deformacion

Se ha sugerido que el riesgo de agrietamiento interno severo debido al punto 5 sea
de importancia cada vez mayor para rellenos térreos, si la razén entre la sedimenta-
cién maxima después de la construccion y H cot B, donde H es la altura del relleno
y B es el angulo del talud, exceda en valores entre 0.003 y 0.005 (Justo, 1973).

El riesgo de que surjan tales modos de agrietamiento puede moderarse si se efec-
tia un cuidadoso y detallado diserio, es decir, evitando grandes irregularidades en
las excavaciones de las cimentaciones, el uso de materiales mas hiimedos y mas
plasticos en el nicleo y la zonificacién cuidadosa con transiciones amplias adyacen-
tes al nucleo.

d. Analisis sismico

La sismicidad en el disefio de una presa de relleno esta fuera del alcance de este
capitulo. Una introduccién a sus aspectos generales se presenta en el capitulo 3 en el
contexto de las presas de concreto. La seccién 3.1.1 de ese capitulo incluye una
referencia breve al andlisis de respuesta dindmica, que es el enfoque riguroso mas
utilizado en presas de relleno ubicadas en dreas de actividad sismica significativas,

Los analisis sismicos seudoestaticos, descritos en la seccion 3.1.1 involucran una
simplificacién mayor. Se supone que los efectos dinamicos de las perturbaciones
sismicas pueden sustituirse por fuerzas estaticas derivadas de las aceleraciones pico
supuestas, a, expresadas como una proporcion de la aceleracion debida a la grave-
dad, g. Al aplicarse a una presa de relleno, en su forma mas simple el analisis seu-
doestatico introduce una carga de inercia horizontal adicional. Su efecto es similar a
efectuar los analisis convencionales de estabilidad utilizando una pendiente del re-
lleno inclinado en un dngulo tan~' «. El andlisis de equilibrio limite desarrollado en
Sarma (1975) se utiliza con frecuencia en este contexto y se puede adaptar con
facilidad para incluir fuerzas horizontales internas entre capas.

La frecuencia natural tedrica de una presa eléstica, larga y uniforme de seccion
triangular es funcién de su altura. Se ha demostrado en ensayos de campo que para
presas mas grandes las frecuencias naturales son del orden de 1 Hz y mas.

El riesgo sismico de las presas en Gran Bretafia, incluida la selecci6én de parame-
tros de diseiio, se estudia en Charles et al. (1991) y Hinks y Charles (1992). La
seleccion de los, parémetros de diseiio sismico también ha sido revisada en el bole-
tin 72 de ICOLD (ICOLD, 1989). Se debe hacer referencia a Seed (1981) y a Jan-
sen et al. (1988) para un examen del analisis sismico de presas de relleno.

2.8.1  ASENTAMIENTO

Las sedimentaciones de consolidacién primarias, 6,, que se desarrollan a medida
que se disipa el exceso de presion de agua en los poros, pueden estimarse en funcion
de m,, el coeficiente de compresibilidad (seccién 2.3.3), la profundidad de suelo
compresible y el promedio vertical de los incrementos de los esfuerzos efectivos,
Ao’ . Los subindices ‘e’ y ‘f’ en las ecuaciones siguientes hacen referencia al relleno
y a la cimentacidn respectivamente:
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5,=f.m, Ac’ (2.29)

d,.,=m, YH2, (2.30)

donde H es la altura del relleno, y:
O,=m D;Ac 231)

donde D, es la profundidad de la cimentacién compresible. Ad”; estd dado por la
relacion:

AO}: nyzc (232)

donde I es un factor de influencia determinado por la elasticidad de la cimentacion y
la relacién profundidad: ancho. Curvas de / bajo el centro de un relleno simétrico se
presentan en Mitchell (1983). Para geometrias de cimentaciones habituales de pre-
sas de relleno, I = 0.90-0.99.

La precision de las predicciones de las sedimentaciones se mejora subdividiendo
el relleno y/o la cimentacién en un niimero de capas, y luego analizando la sedimen-
tacion en cada una de ellas.

La sedimentacion de consolidacién secundaria 6,, puede estimarse a partir del
coeficiente de consolidacion secundaria, C, (seccién 2.3.3). La ecuacion general de
8,, aplicada al relleno y la cimentacidn a su vez, est4 dada por:

0,=C,z log(t,/t,) (2.33)

donde z es la altura H, o profundidad D, segin el caso, y los tiempos ¢, y ¢, estan
determinados con respecto a la finalizacién de la consolidacién primaria.

Los valores de C, en general estan por debajo de 0.002 para rellenos de arcilla
sobreconsolidada, etc., y alcanzan valores entre 0.005 y 0.5 en arcillas mas blandas
consolidadas con normalidad. |

Las sedimentaciones de un/relleno de tierra al finalizar la construccién para
H > 13 m pueden aproximarse mediante la relacién:

0., =0.035(H —13). (2 .34)

2.8.2 DEFORMACION

Las deformaciones internas que se generan son complejas y no se determinan con
facilidad. La deformaci6n transversal promedio en la base puede aproximarse si se
Supone que al finalizar la sedimentacidon de la cimentacidn, la base se deforma como
un arco circular. Para sedimentaciones moderadas el promedio positivo, es decir, de
tension de la deformacién en la base &, estd entonces dado por:
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donde L' es el ancho de la base del relleno.
La deformacién media vertical correspondiente, £, se expresa por:
£,=0/H=m _yH/2. (2.36)

Aspectos adicionales de la deformacién interna, en especial en las interfaces criticas
ndicleo—filtro—espalddn, se tratan en Mitchell (1983).

2.8.3 INDICES DE DESEMPENO PARA NUCLEOS DE RELLENOS TERREQOS

Las infiltraciones excesivas y posiblemente turbias pueden indicar el deterioro pro-

gresivo o el desempeiio inadecuado de un nicleo de relleno térreo. Otros indicadores

incluyen depresiones localizadas en la cresta o en el paramento aguas arriba, la sedi-

mentacion general excesiva o una superficie freatica alta en el espaldén aguas abajo.
Se han sugerido indices de desempeiio empiricos para ciertos parametros :

a. Indice de fracturamiento hidraulico, HF,

El indice de fracturamiento hidriulico es una medida de la susceptibilidad al fractu-
ramiento y esta dado por:

(0}
HF, = W
I Y2, (2.37)

donde o es el esfuerzo total y 7z, la cabeza en el embalse, determinada por un
plano que cruza el nucleo. El esfuerzo horizontal total, ¢;, normal a un plano trans-
versal vertical ser4 critico, y HF, < 1 indica riesgo de fracturamiento hidraulico [0,
debe estimarse o determinarse por ensayos in situ (Charles y Watts, 1987)].

b. Indices de asentamiento, S,
El indice de asentamiento se define como:

Ag

S, =
' 1000H log 1,/t, (2.38)

donde A, es la sedimentacién en milimetros en la cresta, que ocurre en un intervalo
de tiempo entre ¢, y ¢, (afios) después de la terminacion de un relleno de altura H
(metros). Se considera que un valor de §; =< 0.02 representa un comportamiento
aceptable de asentamiento a largo plazo en términos de la consolidacidn secundaria
del relleno y/o la cimentacién, o fluencia de un relleno granular (Charles, 1986).
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c. Indice de infiltracion, Q,

Un indice de infiltracién y fugas puede definirse como:

_q
N 10004 Ki (2.39)

donde ¢ en litros por segundo es el caudal a través del nicleo o elemento retenedor
de agua y A es el area del elemento en metros cuadrados. El coeficiente & es la
penneabilidad maxima aceptable en metros por segundo del nicleo e i el gradiente
hidraulico promedio a través del nicleo. Se puede esperar un valor de O, < 1 si todo
el caudal es infiltracion y no hay fugas por imperfecciones. Teniendo en cuenta los
problemas asociados con la determinacion de q y k, el valor de O, se usa sobre todo
como un indice de comparacion a largo plazo.

Los enrocados compactados han desplazado los rellenos lanzados o lavados con
agua a presion que antes se empleaban en la construccion de presas de relleno.
El concepto de enrocados bien gradados y compactados de forma intensiva se
ha desarrollado a partir del reconocimiento de la importancia de la granulome-
tria y la introduccion de equipo pesado de compactacion. La densidad compac-
tada es el principal factor que rige la resistencia al corte en el enrocado y su
asentamiento.

Las caracteristicas representativas para enrocados compactados gradados se indi-
ca en la tabla 2.5. Las principales ventajas del enrocado como material de construc-
cién de rellenos son su resistencia al corte en friccién alta, que permite la construccién
de pendientes mds empinadas que los rellenos de tierra, y una permeabilidad relati-
vamente alta que elimina los problemas asociados con la construccion o con presio-
nes de agua en los poros de infiltracion.

Las desventajas de los enrocados estan en la dificultad del control de la granulo-
metria de la roca triturada, por gjemplo de las excavaciones y tineles, y en los asen-
tamientos durante y después de la construccién, que son relativamente altos. Este
hecho puede ocasionar problemas en la interfaz donde los espaldones de enrocado
son adyacentes al niicleo de arcilla compresible (seccién 2.7.2).

La calidad y conveniencia de los enrocados se analiza en Penman y Charles (1975)
e ICOLD (1993b). Un estudio detallado de las caracteristicas mecdnicas de los en-
rocados compactados y de las técnicas especiales de ensayos a gran escala que se
requieren se reporta en Marsal (1973).

La resistencia al corte de los enrocados compactados se define por una curva
envolvente de falla de la forma (De Mello, 1977):

7. = A(g’)b. (2.40)

Valores ilustrativos de los pardmetros A y b, a partir de los datos presentados en
Charles y Watts (1980), y con 7; y o en kilonewtons por m2, son:

2 .9 Enrocado
y rellenos
enrocados
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A = 3.0 (pizarra de mala calidad) — 6.8 (arenisca),

b = 0.67 (arenisca) — 0.81 (basalto).

La estabilidad de los taludes en un enrocado compactado puede determinarse utili-
zando métodos de equilibrio limite, incluyendo los que se introdujeron en la seccién
2.7, y andlisis comparables para superficies de falla de tipo cufia. Se pueden hacer
estudios paramétricos rapidos de estabilidad utilizando los nimeros adimensionales
de estabilidad, I (andlisis de Fellenius) y I (analisis de Bishop) desarrollados en
Charles y Soares (1984), y basados en la ecuacién (2.40).

El asentamiento del enrocado estd asociado con el trituramiento de particulas y se
incrementa considerablemente por la saturacién; puede, por tanto, acelerarse duran-
te las operaciones de construccidn. El asentamiento que ocurre durante la construc-
cién a nivel de la cresta, §,,, puede estimarse a partir de las relaciones aproximadas

8, =0.001H (2.41)

0,=gp HE, (2.42)

donde E_ es el médulo de deformacion y g, es la densidad del enrocado. Los valores
de E, son, de ordinario, del orden de 20-50 MN m=.

El asentamiento a largo plazo después de la construccion A ,, se rige por una
relacion de la forma:

o0,=a (logt,—logt,) (2.43)

Por lo normal, la constante «’ en la ecuacién (2.40) estd en el intervalo 0.2-0.5, y los
tiempos ¢, y t, se determinan respecto a la finalizacién de la construccién y/o el primer
llenado.

Los rellenos de enrocado tienen la capacidad, si estan protegidos y/o reforzados,
de permitir flujos o desbordes causados por inundaciones sin sufrir dafios severos.
Las medidas de proteccion apropiadas se analizan en Lawson (1987) e ICOLD
(1993c¢). 7

El andlisis y disefio de rellenos de enrocado se examinan con mas detalle en
Hirschfeld y Poulos (1973), Jansen (1988) y Leps (1988). Un relleno de enrocado
con nucleo central asfaltico se muestra en la figura 2.17 y se describe en Gallacher
(1988). El uso de enrocados con pendientes bajas se trata en Wilson y Evans (1990).

Los geosintéticos (geotextiles) tienen un potencial considerable en la ingenieria de
presas dado que pueden solucionar los aspectos de durabilidad en aplicaciones es-
pecificas. Se han empleado diversos tipos de geosintéticos en un gran niimero de
aplicaciones diferentes, tanto en construcciones nuevas como en proyectos de reha-
bilitacion (seccién 8.7). Su uso en presas, que comenzé alrededor de 1970, se ha
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