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18i - Breves nociones de mecdnica de suelos
.2 NATURALEZA Y ORIGEN DE LOS SUELOS

Los suelos son con]um.os de particulas minerales,
producto de la desmr.cg-raclon mecinica o de la des.
cornposu:lon quimica de rocas preexistentes. El con.
junto de particulas presenta dos proptedadcs esencia-
les que no pueden ser olvidadas por quienes preten.
dan comprcndt:r su comportamiento mgcmenl

a} El conjunto posee una organizacién definida
y propiedades que varian “vectorialmente”. En ge-
neral, en los valores de las proplcdades. verticalmen. .
te ocurren cambios mucho mds ripidos que horizon.
talmente,

b) La organizacion de las part:cul:ls minerales es
tal que el agua, que como se sabe esti presente en
todo suelo en mavor o menor cantidad, puede. si
hay la suficiente, tener “continuidad”, en el sentido
de distribucién de presiones. El agua no ocupa hue-
cos aislados, sin intercomunicacién; puede llenar to-
dos los poros que dejan entre si las particulas mine-
rales y que se. intercomunican, de manera que el agua
forma una masa continia que contiene al mineral
en su seno. - P

Los suetos pueden ser residuales o r.ransportados.
segin se les encuentre en el mismo lugar en que se
han generado o en lugar diferente. El transporte por
aire y agua y la sedimentacién en esos dos medios
constituyen el mecanismo usual que da lugar a un
suelo transportado Es evidente que la estructuracién
v-la “distribucién interna” de las propiedades tienen
que ser completamente diferentes en un suelo resi-
dual que en un suelo transportado. En el primero,
el ataque mecinico y la desintegracion quimica tien-
den a producir un resultade final que en estructura
y disposicidn recuerda, aunque sea lejanaraente, a la
roca madre. Los suelos transportados y depositados
en aire ¢ agua generan estructuras que estin regidas
Gnicamente por los mecanismos propios de ia depo-
sicién y en nada por la d:sposmén. caracteristicas y
condiciones iniciales de la roca original. .

Cabe aqui un comentario de caricter general que
pocas veces se valora por completo en las aplicadio-
nes de la Mecdnica de Suelos. En una medida sin
duda mayor que lo deseable, la Mecinica de Suelos
actual se refiere sobre todo a los suelos transporta-
dos. Empezé por el interés que plantearon diversos
problemas de indole general ¢ importante, sobre tode
del tipo de cimentaciones en ciudades grandes y con
subsuelos particularmente dificiles; se desarrollé por
las ideas que fueron surgiendo de los laboratorios-y
de las experiencias de campo de quienes afrontaban
tales problemas. En general, tales ciudades cataliza-
doras del interés por la Mecinica de Suelos existen
en valles o planicies de costa, en los que, por razén
natural, los suelos son transportados y no residuales,
ruds propios de zonas onduladas o montaiiosas. Como
consecuencia, se estudiaron sobre todo suelos trans.
portados y se fueron conociendo sus propiedades, que
a menudo se confundieron con las propiedades de
los suelos en general, aun cuando légicamente las
de los sueclos residuales hayan de ser diferentes. En

‘ .
Cl transcurso del tiempo, toda la metodologia de tra-
bajo de la Mecinica de Suelos, incluyendo los méto-
dos de prueba e investigacién en el laboratorio, que
han jugado tan importante papel en el desenvolvi-
miento de la disciplina, fue mostrando una inclina-
cién hacia los suelos trarsportados que fue dejando
a los residuales relativamente marginados del progre-
so de la especialidad. Y si es cierto que los suelos
transportados abundan en la naturaleza. sobre todo
en zonar ipropiadas para la deposicion, geolédgica-
mente- hablando, también es cierto que los suelos re-
siduales no lo son menos y que en estructuras como

las ‘carreteras o los ferrocarriles deben aparecer con

particular frecuencia. En los uliimos afios, esto lo
entendieron claramente muchos investigadores, cuvo
interés se refleja cada vez mis en las publicaciones
de obras especializadas que ya, con relativa [recuen-
cia, tratan de suelos residuales;. pero los autores de
este libro se preguntan si en el memento presente
basta tener “interés” por los suclos residuales, inte-
rés que -se refleje en su estudio con las ideas tedricas
a que se ha llegado estudiando suelos transportados
y con la metodologia de laboratorio que se ha des-
arrollado para estos suelos. -Parece logtco pensar quc
no sean esenciales las diferencias en comportamiento
entre los suelos residuales y transportados, perd tam.
bién parece l6gico sentir que tales diferencias’ ]u.mﬁ-
quen algunos cambios en las actitudes mentales arzte
los suelos residuales y en las mctodolopas experi:
mentales, incluyendo discfio de ‘pruebas 'y ,equipas,
El ingeniero que aplica ‘Mecinica de’ Suclos a
Vias Terrestres debe tener prcsen:cs las |dcas anu:—
riores, por lo menos como un motivo par:l ejercer
critica sobre las conclusiones a que‘lo’ lleve la’ Me.
cinica de Suelos actual, upcc:almentc Si trata, con
suclos residuales. Esta labor ‘aritica permitird,” por
otra parte, ir descubriendo deficiencias, diferencias y
nuevos enfoques. Algunos paises son particularmen-
te prédiges en suclos residuales hgados a problemu
conswructivos en obras de ingenieria.’La Unidéa’ Sud-
africana,” el Brasil y algunas zonas ‘de fos E.ludon
Unidos han expresado ya con frecuencia su
pacién por la escaser de conocmiento enfoca.do
cificamente a suelos residuales. En México" ll.ﬂlb.léll
abundan. Seguramente su existencia serdi mids’ 1.'.|:m!lufliI
en regiones de’ clima tropical, en donde la u:u__ dﬁnd‘
de la erosién y, sobre todo, ¢l poder de’lis acaones
quimicas de aguas cargadas de agentes-en nluoén?
producto de una intensa vida vegetal, hacen®que | ;)
efecto de descomposicién 'y ataque “in situ” puul.l
ir. siendo mds rapido que la capacidad de tnmpnﬂt
de los agentes naturales. IR -,""’"
<. maboug
o, e Lokan
I3 RELACIONES GRAVIMETRICAS Y vowurru
CAS DE LOS SUELOS teq o ot
YL
En los suclos se distinguen tres fases conmi(uyets
tes: la solida (particulas minerales), la liquida (ge
neralmente agua) y la gaseosa (gencraiments are).
Encre estas fases es preciso definir un conjunto de
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"~ Para los fines de este libro se entiende por '‘Vias
tefrestres” las carrcteras, los ferrocarriles y las acro-
pistas, que constituyen los elementos bisicos de la in-
fraescructura de una red nacienal de transportes. Den-
rtr‘o’de'la denominacion deben caber tanto la mis
moderna autopisza como el mis modesto camino ru-
ral,’y lo mismo la pista que dé servicio a aviones de
retroimpulso en un gran aeropuerto que la sencilla
pista destinada al wifico de pequefias avionetas.

" Las vias rerrestres asi definidas se construyen fun-
damentalmente de tierra y s--ce tierra. Desde hace
va bastante riempo, la técnic2 moderna ha reconoci-
do la influencia que sobre una estructura de esta na-
turaleza tiene el terreno que le sirve de apoyo, en-
tendiendo por tal no sélo al suelo o roca que exista
en el lugar, pasivamente considerado, sino a todo un
conjunto de condiciones que comprenden desde la
constituc: i1 mineroldgica, 1a estructuracién del suelo,
la cantidad v estado del agua contenida y su modo
de’ fluir. hasta toda una agrupacién de factores aje-
nos al concepto tradicional de suelo, pero que defi-
nen en el tiempo su comportamiento, tales como los
factores climiticos, los econdmicos, los que se refie.
ren al “uso de la tierra” en actividades que poco o
nada tienen que ver con la tecnologia de las vias te-
rresires, etc. Sin embargo, ha sido hasta épocas mu-
cho mds recientes cuando los ingenieros han com-
preadido que el uso de los materiales, que se ofrecen
en general en amplia variedad en la naturaleza, den-
tro del -cuerpo de la estructura, no es indiferente o
arbitrario, sino selectivo. y que aun utilizando los
mismos materiales para produdr una seccidn dada,
‘pueden obtenerse secciones estructuralmente muy dis-
tintas segun el uso que se haga de los materiales
dentro de la seccién, tanto en lo que se refiere a
su posicién en ella, como a las condiciones en que
z.coloquen y a los tratamientos mecdnicos o aun
quimicos que se les dé.

La construccién de las vias terrestres implica en-

-tonces el uso de los suelos, pero un uso selectivo, jui-

Breves nociones de’

CAPITULO

mecanica de suelos

cioso y, en lo posible, “cientifico”. Es sabido que la
ingenieriz moderna ha desarrolla lo ramas cuyos ob-
jetivos son precisamente el aprencer a manejar de la
mejor manera posible, ingenierilmente hablando, los
suelos y las rocas con que se construyen las vias te-
rrestres. Estas ramas son 1a Mecinica de Suelos y la
Mecinica de Rocas. escrechamente auxiliadas por la
Geologia aplicada. No es, pues, de extrafiar, dejando
a un lado aspectos de planeacién y trazo y algunos
de indole econémica y social, que el proyecto y la
construccion de las vias terrestres sean a fin de cuen-
tas una cuestién de aplicacidén juiciosa de normas de
Mecdnica de Suelos y de Mecinica de Rocas.

Hov, la Mecinica de Suelos y la de Rocas se han
diversificado tanto, que constituven dos ramas inde-
pendientes. con metodologia y ohietivos propios, den-
tro del conjunto de las especialidades de 1a Ingenie-
rfa; aunque sus fronteras estdn estrechamente entre-
lazadas, tanto como lo estin los suelos y las rocas,
cuya distinddn a menudo es muy dificil, la Mecdnica
de Suelos y la de Rocas forman cada ve: mis dos
campos separados que exigen a sus respectivos espe-
cialistas toda su dedicacién personal.

El presente libro trata de lasy aplicadones que tie-
ne la Mecinica de Suelos en’ el proyecto y en la cons
truccién de las Vias Terrestres; la Mecinica de Ro-
cas sélo interviene, cuando se traslapan los métodos
de ambas disciplinas y las soluciones sean comunes
o bien, cuando la diferenciacién entre ellas sea prac-
ticamente imposible.

La aplicacién de la Mecdnica de Suelos 2 un am-
po cualquiera exige un conocimiento previo de tal

isciplina, que a propésito se ha considerado fuera
ce los alcances de este libro. Afortunadamente exis
ten muchos, algunos muy buenos, con los que el lec
tor podrd suplir esta deficienda. Sin embargo, con
fines de unificacién de pensamiento y aun de nomen-
clatura, este primer capitulo estd dedicado a la pre-
sentacién de ideas bisicas sobre Mecdnica de Sue

" los, de las que después se hard intenso uso.



lsl - Breves nociones de mecdnica de suelos
[.2 NATURALEZA Y ORIGEN DE LOS SUELOS

Los suelos son conjuntos de particulas minerales,
producto de la desintegracion mecinica o de la des.
composicion quimica de rocas preexistentes. El con-
junto de particulas presenta dos propiedades esencia-
les que no pueden ser olvidadas por quignes preten-
dan comprender su comportamiento inan:erxi._ .

a) El conjunto posee una organizacién _defmxda
y propiedades que varian “vectorialmente”” En ge-
neral, en los valores de las propiedades, verticalmen-
te ocurren cambios mucho mds ripides que horizon.
talmente.

b} La organizacion de las particulas minerales es
tal que el agua, que como se sabe esti presente en
todo suelo en mayor o menpor cantidad, puede, si
hay la suficiente, tener “continuidad”, en el sentido
de distribucién de presiones. El agua no ocupa hue-
cos aislados, sin intercomunicacién; puede llenar to-
dos los poros que dejan entre si las particulas mine-
rales y que se intercomunican, de manera que el agua
forma una masa continua que contiene al mineral
€n su seno. .

Los suelos pueden ser residuales o transportados,
segun se les encuentre en el mismo lugar en que se
han generado o en lugar diferente. El transporte por
aire y agua y la sedimentacion. en esos dos medios
constituven el mecanismo usual que da lugar a un
suelo transportado. Es evidente que la estructuracion
v la “distribucién interna” de las propiedades tienen
que ser completamente diferentes en un suelo resi-
dual que en un suelo transportade. En el primero,
el ataque mecinico y la desintegracion quimica tien-
den a producir un resultado final que en esauctura
y disposicidn recuerda, aunque sea lejanamente, a la
roca madre. Los suelos transportados y depositados
en aire 0 agua generan estructuras que estin regidas
Unicamente por los mecanismos propios de 1z depo-
sicién y en nadz por la disposicién, caracteristicas y
condiciones iniciales de la roca original. -

Cabe aquf un comentario de cardcter general que
pocas veces se valora por completo en las aplicacio-
nes de la Mecdnica de Suelos. En una medida sin
duda mayor que lo deseable, la Mecdnica de Suelos
actual se refiere sobre todo a los suelos transporta-
dos. Empezé por el interés que plantearon diversos
problemas de indole general e importante, sobre todo
del tipo de cimentaciones en ciudades grandes y con
subsuelos particularmente dificiles; se desarrollé por
las ideas que fueron surgiendo de los laboratorios y
de las experiencias de campo de quienes afroniaban
tales problemas. En general, tales ciudades cataliza-
daras del interés por la Mecinica de Suelos existen
en valles o planicies de costa, en los que, por razén
natural, los suelos son transportados y no residuales,
ruds propios de zonas onduladas o montafiosas. Como
consecuenda, se estudiaron sobre todo suelos trans
portados y se fueron conociendo sus propiedades, que
a menudo se confundieron con las propiedades de
los suelos en general, aun cuando légicamente las
de los suelos residuales hayan de ser diferentes. En

3

el transcurso del tiempo, toda la metodologia de tra.
bajo de 1a Mecinica de Suelos, incluyendo los méto-
dos de prueba e investigacién en el laboratorio, que
han jugado tan importante papel en el desenvolvi-
miento de la disciplina, fue mostrando una inclina-
¢ion hacia los suelos transportados que fue dejando
a los residuales relativamente marginados del progre-
so de la especialidad. Y si es cierto que los suelos
transportados abundan en la naturaleza. sobre todo
en zonac ipropiadas para la deposicidn, geolédgica-
mente hablando, también es cierto que los suelos re-
siduales no lo son menos y que en estructuras como

las carreteras o los ferrocarriles deben aparecer con

particular frecuencia. En los ultimos afios, esto lo
entendieron claramente muchos investigadores, cuvo
interés se refleja cada vez mds en las publicaciones
de obras especializadas que ya, con relativa frecuen-
¢ia, tratan de suelos residuales; pero los autores de
este libro se preguntan si en el momento presente
basta tener “interés” por los suelos residuales, inte-
rés que se refleje en su estudio con las ideas tedricas
a que se ha llegado estudiando suelos transportadds
y con la metodologia de laboratorio que se ha des.
arrollado para estos suelos, Parece logico pensar que
no sean esencizles las diferencias en comportamiento
entre los suelos residuales y transportados, perd m"gi;
bién parece légico sentir que tales diferencias justifi-
quen algunos cambios en las actitudes mentiles ante
los suelos residuales y en las metodologfas experi:
mentales, incluyendo disefic de pruebas y equipos.
El ingeniero que aplica Mecinica de Suelos 4
Vias Terrestres debe tener presentes' las ideas ‘anté-
riores, por lo menos como un motivo para ejercer
critica sobre las conclusiones a que lo ‘lleve la. Me-
cinica de Suelos actual, especialmente 3i trata 'con
suelos residuales. Esta labor citca permitix::i, “por
otra parte, ir descubriendo deficiencias, diferencias ¥y
nuevos enfoques. Algunos paises son particularmen-
te prédigos en suelos residuales ligados a’ problemas
constructivos en obras de ingenieria.'La Unién Sud:
africana, el Brasil y algunas zonas de fos Estados
Unidos han expresado ya con frecuencia su preocu
pacidn por la escasez de conodmiento enfocado espe-
cificamente a suelos residuales, En México' ambién
abundan. Seguramente su existencia serd mds comun’
en regiones de clima topical, en donde la-actividad
de la erosién y, sobre todo, ¢l poder de'las acc:one!
quimicas de aguas cargadas de agentes en solucida.
producto de una intensa vida vegetal, hacen ‘que e
efecto de descomposicién y ataque “in situ” *pueds
ir siendo mds rdpido que la capacidad de wansporte
de los agentes naturales, T el
. .beug
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I3 RELACIONES GRAVIMETRICAS Y VOLUMETRS
CAs DE LOS SUELOS -t

: (O PY ¢ 1 T3

En los suelos se distinguen tres fases coastifiyes-
tes: la solida (partfculas minerales), la Uquida (ge
neralmente agua) Yy la gaseosa (generalmence aare).
En:re estas fases e precise definir un majun de



relaciones que se refieren a sus pesos y volimenes,
tas cuales sirven para establecer la necesaria nomen.
clatura y para contar con conceptos mensurables, a
través de cuya variacién puedan seguirse los proce-
sos ingenieriles que afecten a los suelos, -

En la Fig. I-1 aparece un esquema de una mues-
tra de suelo separada en sus tres fases y en ella se
acotan los pesos y volimenes cuyo uso es de interés.

44 e

Figura I-]. Esquema de un: muestra de suclo en la que e
acotan los pesos v volumenes usuados.

Las relaciones entre los pesos y los volimenes se
establecen a través del concepto de peso volumérri-
co, definido como la relacidn entre ambas cantida-
des. En la tecnologia de las vias terrestres se usan
los siguientes: :

.

W, W, + 17,
== (1-1)

lla.ma‘do el peso voluméwico de la masa;

”t
= e— l.2
T= (1-2)

llamado el peso volumétrico de los sélidos. También

se usa, sobre todo en cuestiones de compactacién, el

peso volumétrico seco, definido como la relacién en-

tre el peso de los sélidos y el volumen total del
suclo.

Te = %‘ (1-3)

Nétese que la expresion - (1-3) “puede ponerse:

Relaciones gravimétricas y volume'trfca.r 19

W,
w' wﬂ — VM — TM
=W, T W, W, + W,
W, .
v
= _Tn 14
|l + w ( )

La expresion (l-4) se usa en compactacion de
suelos.

Se emplea asimismo el peso especifico relativo de
los solidos del suelo, definido como:

w
§=2t=_" (1-5)

Las siguientes son también relaciones entre pesos
y volumenes que se utilizan mucho en las zplicacio- _
nes, por representar CONCEptos cuya variacidn sirve
para describir fenémenos importantes y, por lo tan-
to, {iguran muy frecuentemente en las férmulas.

a} La relacién de vacios (£) &5 el cociente entre
el volumen de vacios v el de sélidos.

v, ‘
- (1)

e =

Tedricamente ¢ puede variar de 0 a infinito (va-
cio perfecto), pero en la prictica sus limites estdn
comprendidos entre 0.25 para arenas muy compac
tas con finos, y 15 para arcillas altamente escructu-
radas. muy compresible,

b) Se denomina grado de saturacion a la rela-
cién entre el volumen de agua y ¢! volumen de va-
cios de un suelo; matemdcicamente:

G. (%) = 100 '-:;-'- (1-7)

El grado de saturacién varia de 0% en suelo
seco 3 1009, en un suelo en el que todos los vacios
estuvieran llenos de agua, al que se llama suelo sa-
turado. :

¢} Se conoce como contenido de agua o humedad
de un suelo a la relacién entre el peso del agua con-
tenida en el mismo y el peso de su fase sélida:

w (%) = 100 2 (1-8)

El contenido de agua varia tedricamente de 0 a
infinito, pero en la prictica es dificil encontrar va-
lores superiores a 1,000%,, que se han medido en ar-
cillas procedentes del Sureste de México; 12 conm_:xda
arcilla del Valle de México suele tener contenidos
de agua comprendidos entre 4009, y 600%.

Los conceptos anteriores sirven para establecer
algunas relaciones utiles, que evitan la necesidad de
medirlos tddos en el laboratorio. Por ejemplo, en un.
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suclo totalmente saturado basta conocer dos concep
tos independientes para, en funcién de ellos, poder

“establecer férmulas para otros; en este caso, las

férmulas mds usadas son:

€= §, (1-9
_S.te . _S(1+uw) "
R S e G

La deduccidn de estas [rmulas, asi como de las
que t¢ mencionan a conunuacion. referentes a rela-
ciones volumérricas y graviméuricas, puede verse en
la Ref. 1.

En el caso de suelos parcialmen:s saturados (es
decir, con parte de sus vacios ocupi.la por airz) se
precisan tres cantidades independientes para definir
a2 otra dada. Las relaciones mds usuales 2 que puede
llegarse son:

eG. = wS§, (11
l + w

T =" (1.12)
| +¢

Atencidén especial cebe darle al cilculo de los pe-
sos volumérricos de los suelos situados bajo el nivel
freitico. En tal caso, el empuje hidrostitico ejerce
influencia en los pesos, de acuerdo con las leyes de
la bovancia (Principio dz Arquimedes). El peso es
pecifico relativo de la materia sélida sumergida vale:

=85 -1 (1-13)
y ¢l peso volumértrico sumergido de los sélidos:
Y.=v,—1 (1-14)

Es decir, un metro citbico de suelo sélido desalo-
ja un metro cubico de agua; luego sufre un empuje
ascendente de 1 ton, qte es el peso de dicho metro
ctibico de agua,

Para el peso volumétrico de la masa del suelo se
obtienen las férmulas (Ref. 1)

S =1
115
TeS T e (-19)
Y
5, — 1
T’l‘l = S Yd (1‘15)
I

I4 CARACTERISTICAS Y ESTRUCTURACION
DE LAS PARTICULAS MINERALFES

La forma de las particulas minerales de un suelo
es de importancia primordial en su comportamiento
mecdnico. En los suelos gruesos la forma cararteris

tica es la equidimensional, en la que las tres dimen.
siones de la particula son comparables. Se origin:
por fa acz.én de los agentes mecinicos desintegrado-
res y solo por excepcidn corresponde a particu-
las que hayan sufrido algin ataque quimico; puesto’
que los agentes mecinicos en general no actian con
preferencia por ninguna direccidn en especial, es na-
tural que su producto final tienda a la forma esfé.
rica. Sin embargo, existen a veces electos que repre-
sentan alguna accidn que se ejerce praferentemente
en una direccion determinada: ejemplo ds lo ante-
rior son las formas redorndeadas caracteristicas de

gravas y arenas que han sufrido el ataque de rios
o del mar.

En los granos gruesos de los suelos, las fuerzas
de gravitacién predominan notablemente sobre cua-
lesquiera otras que pudieran ejercerse entre las par-

ticulas: por ello todas las particulas gruesas tienen
ua comportamiento similar.

En los suelay finos, producto en general del ata.
que quimico Je las aguas a las rocas o a otros sue-
los, la forma ce los componentes riende a ser aplas-
tada, por lo que los minerales de arcilla adoptan
en general la forma laminar, en que dos dimensio-
nes son incomparablemente mds grandes que la ter-
cera; como excepcion, algunos minerales de arcilla
poseen forma acicular, en la Que una dimensidn es
mucho mis grande que las otras dos.

Como consecuencia de la forma de sus minerale.
v de su tamafo, generalmente muy pequero, en los
suelos muy finos ejercen accidn importantisima fuer-
zas de tipo diferente a las gravitacionales; ello es
debido 2 que en estos granos [a relacién entre ef
irea de su superficie y su peso (superficie especifi-
ca) alcanza valores de consideracién., cobrando mu-
cha significacién las “fuerzas electromagnéticas des-
arrollaclas en la superficie ¢ los compuestos minera-
les. La estructura interna de las arcillas puede con-
cebirse en forma elemental segin las ideas que se
exponen 2 continuacidn. En las referencias § y ¢
podrin encontrarse algunos estudics que permitirin
al lector ahonclar un poco mis en la cuestién funda-
mental de la fisico-quimica de las argllas, tema al
que se concede cada dia mayor importancia en la
Mecinica de Suelos y que resulta de fundamental
utilidad para explicar el comportamiento macroscé-
pico de las formaciones térreas que el ingeniero en-
cuentra en su actividad diaria. '

La superficie de cada particula de suelo posee
carga elécirica negativa, por lo menos en sus partes
planas (por &I, contrario, parece haber evidencia de
concentraciones de carga positiva en las aristas). La
intensidad de la carga depende de la estructuracién
y composicién de la arcilla. Asi, la particula atrae
a los iones positivos del agua que 12 rodea (H+) y a
cationes de diferentes elementos quimicos exister
tes en la misma, tales como Na+, K+, Cat+, Mg+
Al+++  Fet++, etc Lo anterior conduce, en pri-
mer lugar, al hecho de que cada part{cula individual
de arcilla se ve rodeada de una apa de particulas
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le agua orientadas en forma definida y ligadas a
su estructura (2gua adsorbida); cuando la particu.
la atrae cationes ce otros elementos quimicos._éstos
atraen a su vez a otras moléculas de agua orienta
das, por lo que el espesor de la pelicu!a de agua
adsorbida par el cristal de arcilla es funcién no séio
de la naturaleza del mismo, sino también del tipo de
los cationes atra‘dos.

Dada ia superficie especifica a veces enorme e
los cristales de arcilla, las fuerzas elécrricas de su-
perficie juegan un papel mucho mis importante que
la accidn gravitacional,

Lo anterior se refleja, en primer lugar, en las
formas estructurales que los suelos finos pueden
adoprar cuando se depositan en un medio apropia-
do. Las estructuras sumamente ahiertas, con gran
predominio de vacios de que después se hablard, sélo
son concebibles si se toman en cuenta las ideas ante
riores. Ademds, cntre los cristales propiamente tichos
del suelo fino. las capgs de adsorcidn proporcionan
un contacto sui generis que ayuda a entender y ex-
plicar propieclades macrofisicas familiares al ingenie-
ro, tales como plasticidad o resistencia al esfuerzo
cortante.

Las propiedades mecinicas de una arcilla podrin
cambiar,” por lo tanto, si se hacen variar los cationes
contenidos en sus complejos de adsorcién, de mane-
ra que variarn-io éstos puedan tenerse propiedaces
mecdnicas diferences en !a arcilla original. Por cier-
to, estas ideas abren posibilidades para el trata-
miento fisico-quimico de muchos suelos a la escala in-
genieril: Jdesgraciadamente estos métodos no han sido
sulicientemente desarrollados en la prictica. En ge-
neral, los cationes pueden disponerse segun su efec-
to benélico decreciente en la resistencia de las ar-
cillas. de acuerdo con la lista: (NH,)+, H+ K+,
Feti=, Al+++, Mg+, Batt, Cat++, Na+, Lit

En resumen, puede concluirse que es la forma de
las particulas minerales que constituyen el suelo la
que cetermina primordialmente 2 preponderancia
de las fuerzas gravitacionales o de las electromagné-
ticas entre los criscales, de donde, a su' vezr, quedan
determinadas la estructuracién en general del suelo
y la-naturaleza del contacto entre las particulas in.
dividuales. En los suelos gruesos (forma equidimen-
sional) se tiene drea minima cubriendo peso mixi-
mo de la particula (recuérdese que se demuestra que
la esfera es el drea minima que cubre un volumen
dado) ; es, por tanto, natural que en estos suelos la
actividad gravitacional sea claramente predominante.
En suelos finos, las formas especiales de sus minerales
causan que en las particulas haya un drea muy gran:
de coexistiendo con un peso relativamente muy pe-
queiio; es sabido que la carga eléctrica neta del
aistal se concentra en su superficie y depende de

->¢ella, por lo que es natural en estos cristales de los
“suelos finos que la actividad eléctrica de su superfi.
ce predomine por mucho sobre las fuerzas gravita-
cionales Cuando las particulas son suficientemente
pequefias y los suelos se.forman por deposicién en
un medio continue, existen, como se verd mds ade-

/
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lante, otros cfectos. tales como el movimiento Brow-
niano, que contribuven a minimizar ¢l efecto natu-
ral de la gravedad terrestre.

Se denomina estructura de un suelo al arreglo o
disposicion que adopten sus particulas minerales. Es
obvio que la estructuracién que tenga un suelo dado
juega un papel fundamental en su comportamiento,
especialmente en lo que se refiere a resistencia, com-
presibilidad y permeabilidad.

El problema (le la estructuracian de los suelos es
netamente distinto en los suelos gruesos (de forma
equidimensionaly v en los finos (generalmente de
forma laminar). En los primeros, la aglomeracion
de particulas se produce unicamente por accién gra-
vitacional; los granos de arena o grava se disponen
como las canicas dentro ce una caja. El mecanismo de
estructuracion es ficil de concebir (no se olvide que
el hombre vive en un mundo gravitacional, en
que los mecanismos de tales fuerzas le resultan com-
pletamente familiares) y, dado el tamario de los
granos de que se habla, cualqu.er hipdiesis de es-
tructuracién es inmediatamente -erificable a simple
vista.

Por el contrario, en los suelos finos, las fuer-
tas que definen la estructura son fundamentalmen-
te de naturaleza electromagnética, mucho mis difici-

les de concebir y, ademais, existe la dificultad adicio-

nal de que cualquier hipotesis de estructuracion que
se haga no puede ser verificada a simple vista, dado
el pequerio tamafio de los cristales, por lo que no es
de extrafiar que el problema de la estructuracién de
los suelos finos resulte dificil, controvertible v, en
general, mucho mis complicado que el de los suelos
gruesos; los métodos de investigacién de la estructu-
ra de los suelos finos, tales como el uso de micros-
copios electrénicos, difraccién de ondas, etc, son to-
dos de naturaleza indirectz y estin sujetos a la inter-
pretacidn del especialista, por lo que no resulta raro
que existan muy variadas corrientes de pensamiento
en torno a este problema.

La estructura tipica de un suelo grueso (anilo-
g2 a la de un agrupamiento de canicas en una caja)
recibe el nombre de estructura simple, y su compor-
tamiento mecinico queda [undamentalmente defini.
do por la compacidad. Terzaghi ha propuesto el con-
cepto de compacidad relativa para medir tal condi-
cién. La compacidad relativa es determinable en la-
boratorio (referencia 5)

C, =100

(1-17)

En donde:

" relacion de vacios correspondientes al es-
tado mu.s suelto, obtenida vertiendo al material den-

tro de un recipiente, sin ringuna compactacion pos-
terior.

€... ™ relacion de vacios correspondiente al esta-
1] .
do mis compacto del suclo, obtenida al someter la

e vaend

y
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muestra del suelo grueso a un proceso de varillado
por capas dentro de un recipiente. )

e, = relacién de vacios del suelo en estado na-
tural.

C, se expresa usualmente como porcentaje. Va.
lores superiores al 30¢; suelen considerarse de un
suelo compacto v este valor se menciona frecuente-
mente como limite de seguridad razonable en pro-
blemas pricticos, tales como cimentaciones en suelos
gruesos, posibilidades de licuacién de mantos de are-
na y limos no plasticos, etc.

Aparte de la compacidad, se acepta que influve
en el comportamiento mecinico de-un suelo grueso
la angulosidad de sus granos (a misma compaci-
dad, la mayor angulosidad da mis trabazén y, por
lo tanto, mavor resistencia al esfuerzo cortante) vy
la orientacion de sus particulas, lo que se admite que
influye sobre todo en la permeabilidad.

Existen varias hipotesis sobre estructuracién de
los suelos finos, Terzaghi presentd originalmente las
conocidas con los nombres de panaloide y floculenta
(referencia 6) que se muestran en las figuras 1.2
y I3

La es:i- :tura panaloide se considera tipica de
granos de )2 mm o algo menores que se depositan
en agua o aire; las fuerzas gravitacionales ejercen un
cierto efecto, pero las fuerzas eléctricas son de mag-
nitud comparable,

La estructura floculenta se consideré tipica de
particulas de tamano mucho menor, que por si solas
ya no se sedimentarian por el efecto de impacto
causado por las vibraciones moleculares del medio
en que ocurra la sedimentacion; estas particulas por
st solas se moverian al azar con un movimiento ca-
racteristico llamado Browniano. Se suponia que es-
tas particulas podian unirse formando un grumo,
con la estructura de un panalito, ¢l cual adquiriria
peso suficiente para depositarse, obteniendo asi una
estructura de panales formados con panales. Como
quiera que la capacidad de unién de las particulas
individuales para formar los grumos mds pesados, se

Figura 12. Estructura panaloide.

Figura -3, Esquema de estructura floculenta.

incrementa mucho si existe un electrélito en el me-
dio de depdsito, se suponia que ésta estructura se-
ria muy tipica de suelos muy finos depositados en el
mar o en lagos de agua cargada de sales susceptibles
de sufrir disociacién electrolitica.

En la referencia 7, A. Casagrande presentd otra
hipdtesis de estructuracion de suelos predominante-
mente finos, que aparece en la figura I-4.

En esta hipétesis de Casagrande se considera la
posibilidad de que no todas las particulas del suelo
tengan el mismo tamafio, pero la idea mis intere-
sante de ella es la introduccién del concepto de es-
queleto estructural, constituide por las particulas mas
gruesas (de limo en la figura) y por los panales y
fléculos que existen entre ellas. La idea es que bajo
el peso del suelo sobreyacientr o de alguna carga
actuante en la superficie se establece en el interior
del suelo un mecanismo de transmision, que funcio-
na como un esqueleto del conjunto, dejando en los
espacios entre las partfculas gruesas y sus nexos gran
cantidad de material fino poco o nada comprimido.
Los nexos entre las particulas gruesas que forman
parte del esqueleto habrin sufrido, por el contrario,
un lento proceso de compresién y adaptacion a la
carga, que es lo que da al conjunto su resistencia.
Si se acepta esta idea, es muy ficil comprender la
diferencia de resistencia que existe entre una arcilla
inalterada y una remoldeada, en que, por alguna ra-
z6n, se ha roto el esqueleto y se transmite la carga
a las masas de fléculos no precomprimidos.

En épocas mds modernas se han introducido como
fundamentales los conceptos de floculacion y disper-
sion (referencia 8).

Si el efecto neto de las fuerzas atractivas v repul
sivas entre dos cristales de arcilla es de atraccidn. las
dos particulas se unirin (posiblemente arista contra
cara plana); se dice entonces que estin floculadas.
Si la acdon neta es repuisiva. se separarin. dando
lugar a una estructura dispersa. La alteracién de la
capa adsorbida de los cristales puede produar ten-
denda a la floculacidn o a la dispersién en un sis

-1
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tema de cristales de arcilla; la tendencia a la flocu-
lacién aumenta principalmente cuando hay un elec-
trolito en el agua que rodea a los cristales de arcilla
o cuando se eleva la temperatura. Las figuras.[.5 y
[-6 muestran disposiciones tipicas de estructuras flo-
culadas y dispersas, respectivamente.

Debe notarse que. el conjunto de estructuras para
los suelos finos someramente destrito ¢n lo que ante-

Figara I-5. Estructura ¢n "asille de naipes”.

cede no constituye una serie de posibilidades reales
en la naturalera, sino simplemente algunas hipote-
sis de estructuraciéon de que hoy se habla. Muchos
investigadores aceptan alguna de las explicaciones
anteriores, pero no otras, de manera que no existe
pleno acuerdo al respecto. -

También debe advertirse ]a posibilidad de que se
conjuguen las formas anteriores, dando lugar a un
variado nimero de combinaciones.
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Dy, se deline anilogamente que los Dy y Dy, an- Los tamariios menores del suelo exigen una inves(\
teriores. Esta relacién tiene un valor entre ! y 3, en tigacion fundada en otros principios. El método del
suelos hien graduades, con amplio margen de ta- hidrémetro (densimetro) es hoy, quizd, el de uso
mafios de particulas y cantidades apreciables de cada mas extendido y el dnico que se vera con cierto
tamafe intermedio. T , gtado de detalle. Como todos los de este grupo, el

A partir de las curvas granulomeétricas aumenta- método se basa en el hecho de que la velocidad de
tivas descritas, es posible encontrar la curva corres- sedimentacion de particulas en un liquido es funcion
pondiente a la funcion de su tamano. El método fue propuesto indepen-

, o ’ dientemente por Goldschmidt en Noruega (1926) y
_ d(p) por Bouyoucos en los Estados Unidos de América
L Y= q(iog D) (1927).

Debido a lo importante de los errores que afecta-
. ban a las. pruebas originales, el método no satisfizo

p es el porcentaje, en peso, de las particulas me- a muchos especialistas, por lo que, en épocas poste-
nores que.un cierto tamarfio, Y D el tar_naﬁ.o corres- riores, el Public Road Administration de los Estados
pondiente: la curva anterior, que se dibuja en es- Unidos encomendd al doctor A. Casagrande la in-
cala semilogaritmica, suele denominarse el histogra- vestigacién de tales errores, para su eliminacién y
ma del suelo v representa la frecuencia con que en necesaria correccion. Como resultado de sus estudios, _
ese suelo se presentan pa.rticulns entre c¢iertos tama- Casagrande propuso el hidrémerro aerodinamico, ca-
fios.” El drea bajo el histograma es 100. por represen- librado en pesos especificos relativos (en lugar de su
tar la totalidad de las particulas del suelo. En la primitiva calibracién en gramos de un suelo estan-
Fig. 1.8 aparece un histograma de un suelo en el darizade, por litro), y algunos cambios radicales en
que' predominan particulas de tamaro proxime, a el procedimiento de la prueba, con el objeto de eli-
1 mm. minar los errores principales; obtuvo también férmu-
Los valores mis altos del histograma correspon- = [a5 para las correcciones necesarias en ciertos pasos,
den a-zonas muy verticales de la curva acumulativa ' cyyos errores no pudieron eliminarse al cambiar el
.« primeramente vista, y los valores mis bajos 2 zonas précedimiento. )
con tendencia a la horirontalidad. Actualmente el - La ley fundamental de que se hace uso en el pro--
«'uso de histogramas no estd muy extendido en los cedimiento del hidrometro es debida a Stokes, y pro-*
laboratorios. porciona una relacion entre la velocidad de sedimen-
- También se han representado las curvas granu- tacion de las particulas del suelo en un fluido v el
lométricas en escala doblemente l_ogan’tmica. con la tamafio de esas particulas. Esta relacién puede esta-
ventaja, para algunos usos, de' que en este caso, en blecerse empiricamente, haciendo observaciones con
muchos suelos naturales la forma de las curvas se microscopio, o bien con procedimientos tedricos. Si-
acerca notablemente a una linea recta. guiendo estos ultimos, G.. G. Stokes en 1850 obtuvo
Bajo el titulo de Anilisis Mecinico quedan com- una relacién aplicable a una esfera que caiga en un
prendidos todos los métodos para la separacién de fluido homogéneo de extensién infinita. Aun con
un suelo en diferentes fracciones, segun sus tama- esa limitacion importante (pues las particulas reales
fios. De tales métodos existen dos que merecen aten- de suelo se apartan muchisimo de la forma esférica)
cion especial: el cribado por mallas y el anilisis de la ley de Stokes es preferible a las observaciones em-
una suspensién del suelo con hidrémetro (densf- piricas. Aplicando esa ley se obtiene el diimetro equi-
metro). valente de la particula, que es el didmetro de una
El primero se usa para obtener las fracciones esfera, del mismo Ss que el suelo, que sedimenta con
correspondientes 2 los tamafios mayores del suelo: la misma velocidad que la particula reai; en par-
generalinente se llega asi hasta el tamaiio correspon- ticulas equidimensionales, este diimetro es aproxi-
diente a la malla Ne 200 (0.074 mm). La muestra de madamente igual al medio diimetro real, pero en
suelo se hace pasar sucesivamente a través de un particulas laminares ¢l diimetro real puede ser hasta
juego de tamices de aberturas descendentes, hasta el cuidruple del equivalente; cabe notar que en par-
la malla N 200; los retenidos en cada malla se pesan - ticulas muy finas esta forma es la mis frecuente.
y el porcentaje que representan respecto al peso de Esta es una razon mds para que dos curvas ganulo-
la muestra total se suma a los porcentajes retenidos méuricas iguales, - correspondientes a dos suelos di-
en todas- las mallas de mayor tamaiio; el comple. ferentes, no indiquen necesariamente la similitud de
mento : 1009, de esa cantidad da el porcentaje de ambos. Uno podria ser una arcilla muy franca con
suelo qu- es menor que el tamafio representado por estructura floculenta y el otro una harina de roca,
la malla 1 cuestién. Asi puede tenerse un punto de comportamiento similar al de una arena. s
de la curva icumulativa correspondiente a cada aber- \
tura. El me:ado se diliculta cuando estas aberturas La ley de Stokes tiene la forma

son pequeinas y, por ejemplo, el cribado a través de

las mallas N¢ 100 (0.149 mm) y Ne¢ 200 (0.07 rum) 2 1.~ 71 {D\?

suele requerir agua para facilitar el paso de la mues v=- — (-—) (1-20)
tra (procedimiento de lavado). 9 n 2

N




en la que
v = velocidad de sedimentacién de la esfera, en
cm/segs
v, = peso especifico de la esfera, en g/em?;

v, = peso especifico del fluido, en g/cm? (varia
con la temperatura) ;

n = viscosidad del fluido, en g - seg/em? (varia
con la temperatura);
D = diimetro de la esfera, en cm.

De la férmula anterior, si D se expresa en mm
resulta

1,800 My
D = ¢ —m— 1.21)
\ Ys = Yy (

* Aplicada a particulas de suelo real, que se sedi-
menten en agua, la ley de Stokes es vilida solamente
en tamarios menores de 0.2 mm, aproximadamente
(en mavores tamarfios. las turbulencias provocadas
por el movimiento de la particula alteran aprecia-
blemente la ley de' sedimentacidon), pero mavores
que 0.2 micras, mds o menos (abajo de este limite
la particula se afecta por el movimiento Browniano
y no se sedimenta). Ndtese que por el anilisis de
tamices puede llegarse a tamafios de 0.07: mm, que
caen dentro del campo de aplicabilidad de la lcy
de Stokes; este hecho afortunado permite obtener
datos ininterrumpidamente.

El método del hidrometro estd, en su origen, afec-
tado por las siguientes hipdtesis.

a) La ley de Stokes es aplicable a una suspension
del suelo.

b) Al comienzo de la prueba la suspensidn es
uniforme y de concentracidn suficientemente baja
para que las particulas no se interfieran al sedimen-
tarse. (En general es apropiada una concentracion
de unos 50 g/liwro.)

c) El irea de la seccidn recta del bulbo del hi.
drémetro es despreciable en comparacién a la de la
probeta donde la sedimentacién tiene lugar, de ma-
nera que dicho bulbo no interfiere en la sedimenta-

cién de las particulas en el instante de 'efectuarse
una medicidn.

1.6. PLASTICIDAD

La plasticidad y el uso extense que de ella hace
el especialista en Mécinica de Suelos, constituyen
una de las cuestiones mds dificiles de comprender
para el ingeniero ajeno a la especialidad. Y, sin em-
bargo, el concepto que se halla debajo de la utili-
2acién de las ideas de plasticidad es ampliamente
familiar en nuestra vida cotidiana. Es comin que en
la naturaleza existan magnitudes imposibles de medir
en si mismas o magnitudes cuya medicién directa
sea dificil o costosa: en tal caso, el intentar una me-
dicién indirecta constituye una técnica comin a
muchos campos de la actividad cientilica. Se trata
de buscar una magnitud, diferente de la que se de-

{

Plasticidad 27

sea medir, que sea ficilmente mesurable y cuya co-
rrelacidn con la magnitud problema sea conocida y
confiable; asi, midiendo los cambios en la magnitud
auxiliar y usando la correlacidn, podrin conocerse
los cambios en la magnitud problema durante el
desarrollo de cualquier fenémeno que sea convenien-
te estudiar. Por ejemplo, la temperatura es muy difi-
cil de medir directamente. pero se mide muy ficilmen-
te en un termémetro clinico, midiendo en realidad
una longitud (la de la columna de mercurio); el
hecho es posibie porque existe una correlacién co-
nocida entre el aumento de longitud (dilatacién li-
nealj dei mercurio y el aumento de su temperatura.
Se recurre asi a una medicién indirecta ficil y barata
de un concepto dificilmente mesurable en si mismo.

Lo mismo sucede con la plasticidad en Mecini-
ca de Suelos. El ingeniero esti reaimente interesado
en [as propiedades fundamentales de los suelos, 1a-
les como resistencia, compresibilidad, permeabilidad,
etcétera, Hoyv esias propiedades pueden medirse, den-
tré de una aproxunacién que pudiera considerarse
razonable, seguin atestiguan nuchas obras de inge.
nieria, pero tal medicidn resu:ta en la prictica larga
¥ costosa para algunos fines. Por otra parte, los tra-
hajos de Atterberg y A. Casagrande (Ref. 9) han
permitido manejar una nueva magnitud en.los sue-
los finos, muy sencillamente mesurable en los labo-
ratorios mds elementales y trabajando con las mues-
tras de suelo también mads simples y baratas que se
pueda imaginar. Esta magnitud es la Plasticidad; su
utilidad radica en que ha sido posible establecer co-
rrelaciones entre sus valores v las propiedades fun.
damentales del suelo; estas correlaciones son sufi-
cientemente confiables, por lo menos, para trabajar
en las etapas iniciales de un proyecio, cuando la
identificacién de los suelos y su clasificacion son im.
portantes. Al mismo tiempo, las correlaciones son
demasiado poco precisas como para permitir fundar
en cllas un trabajo cuantitativo de detalle, que co-
rresponda a etapas avansadas de un proyecto; es de-
cir, generalmente el uso ue las pruebas de plasticidad
y el manejo de los valores correspondientes en los
suelos que figuran en un proyecto dado no exime al
ingeniero de la necesidad de realizar a fin de cuen-
tas las indispensables pruebas de compresibilidad,
resistencia al esfuerzo cortante, etc, pero le permite
identificar y clasificar a los suelos ya en sus prime-
ros contactos con ellos, dejando de trabajar a ciegas
y recibiendo valiosisima orientacion para programas
de exploracién y muestreos definitivos, de pruebas de
laboratorio mds elaboradas y costosas, etc. En suma,
la plasticidad proporciona una orientacién previa de
informacion preliminar que ahorra tiempo y esfuer-
zo en todas las etapas subsecuentes del proyecto, y
con {recuencia evita que se cometan graves ervores.

Dentro de los limites del sentido que se da al tér-
mino en la Mecinica de Suelos, Plasticidad puede
definirse como la propiedad de un material por la
que es capaz de soportar deformaciones ripidas, sin
rebote elastico, sin variacién volumétrica apreciable
y sin desmoronarse ni agrietarse. La anterior defins



28 Breves nociones de mecdnica de suelos

Copa de Casagrande

cion, segun se verd mds adelante, circunscribe la pro-
piedad a los suelos arcillosos bajo determinadas cir-
cunstancias.

Atterberg hizo ver que, en primer lugar, la plas-
ucidad no es una propiedad general de todos los
suelos; los suelos gruesos no la exhiben en ninguna
circunstancia. En segundo lugar, hizo ver que en los
suelos finos no es una propiedad permanente, sino
crcunstancial y dependiente de su contenido de agua.
Una arcillx o un limo susceptibles de ser plisticos
pueden tener la consistencia de un ladrillo, cuando
estin muy secos; con un gran contenido de agua.
pueden presentar las propiedades de un lodo semili-
quido o, inclusive, las de una suspension liquida.
Entre ambos extremos existe un intervale de conte-
nido de agua en el que esos suelos se comportan
plisticamente.

Segin su contenido de agua decreciente, un sue-
lo susceptible de ser pldstico puede estar en cualquie-
ra_de los siguientes estados de consistencia, definidos
por Atterberg:

. Estado liquido, con las propiedades y apa-
riencia de una suspensién.

2. Estado semiliquido, con las propiedades de
un [luido viscoso.

3. Estado pldstico, en que el suelo se comporta
pldsticamente, segiun la definicdén anterior.

4. Estado semisélido, en que el suelo tiene la
apariencia de un sélido, pero atn disminuye de vo-
lumen si se sigue secando.

5. Estado sélido, en que el volumen del suelo
¥ya no varia con secado.

Figura I.9. Dimensién de la ranura en la copa de Casagrande.

Los anteriores estados son fases generales por |
que pasa el suelo al irse secando, v no existen crite-
rios estrictos para definir sus fronteras. El estableci-
miento de éstas ha de hacerse en forma puramente
convencional. Atterberg lo hizo originaimente esta-
bleciendo las primeras convenciones; Casagrande las
refind posteriormente y les dio su forma actual (Ref.
10). La frontera entre el estado semiliquido y el
plistico se denomina Limite Liquido. que se define
en términos de una cierta técnica de laboratorio,
consistente en colocar 2l suelo en una Copa de Casa-
grande, formarle una ranura de dimensiones especi-
ficadas y ver si la ranura se cierra o no de determi-
nada manera al darle al suelo 25 golpes en Ia Copa,
también de un modeo estandarizado, El contenido de
agua con el que se produce el cierre de la ranura
precisamente en 25 golpes es el Limite Liquido; un
contenido de agua mavor haria que la ranura se
cerrara con menos golpes y el suelo se consideraria
en estado semiliquido; por el contrario, un conteni-
do de agua menor haria que la ranura se cerrara con
mas golpes v el suelo se consideraria, por lo menos,
en estade plistico. En la mencionada referencia 10
se puede ver el detalle de esta prueba y de las demis
que se mencionan en este apartado. .

La frontera entre el estado pldstico y el semisdlido
se denomina limite plistico. Este es también un de-
terminado contenide de agua, propic de cada su,,_
lo, y referido a unz _rueba en que se hace rolar ei*"
tre las palmas de las manos un cilindrito de suelo
hasta que se agrieta y desmorona; el suelo estd en el
limite plistico si el desmoronamiento ocurre preci-
samente cuando el cilindrito tiene 3 mm. de diime.
tro (Ref 10). Actualmente se utiliza mucho como
parimetro de plasticidad el llamado indice plisuco.

I, = LL - LP (1-27)

E! valor anterior mide de un modo muy claro el
intervalo pldstico; naturalmente que para situar a
éste dentro de la escala general de humedades hace
falta otro valor, sea el limite liquide o el limite
plastico. Por eso suele decirse que para definir la
plasticidad de un suelo hacen [alta dos parimetros.

El tercer limite o frontera entre estados de con-
sistencia de interés prictico es el limite de contrac
cién, contenido de agua abajo del cual el volumen
de suelo ya no disminuye cuando éste se sexa. El
limite se manifiesta visualmente (y este hecho urve
para una determinacién aproximada) por un arx:
teristico cambio de color de tono obscuro a mas claro,
producido por una retraccion de los memiscos del
agua hacia el interior de la masa. En realsdad, de
todos los limites en uso este es el unico que &
ligado a un hecho fisico significativa y no es pura
mente convendonal. El Limite de Contractidn reprt
senta dentro del secado gradual ¢f momento ea que
la tensidn capilar alcanza el valor miximo (los me
niscos alcanzan su mdxima curvatura en los extremos
de los canaliculos del suelo), de manera que cual
quier evaporacién posterior produce la retsracoon Jel
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agua hacia el interior del suelo, pero ya a tensién
apilar constante (es cdlecir, con curvatura coustante
en los meniscos). Segun se explicard mds adelante,
el que esto ocurra pricticamente en forma instan-
tinea en toda [a superficie de la muestra indica que,
estaclisticamente hablando, todos los canaliculos (e
la masa de suelo son similares en diimetro.

Es natural que las atmdsferas de adsorcién (le
agua en torno a los cristales de mineral no se com-
porten como un liquido libre ometido sdlo a fuer-
zas gravitacionales. Por ejemplo, al comparar dos
suelos, 1 v 2 (referencia I1), si el 1 tiene mavor
tendencia a crear atmdsferas de adsorcion, debe es-
perarse que la humedad a la cual los dos suelos co-
mienzan a comportarse como un liquido sea mavor
en | que en 2. Lo que es lo mismo, el suelo | tendra
un limite liquido mavor que el 2,-si sus cristales
tienen mayores atmosferas de adsorcion. Es légico
pensar que un razenamiento anilogo pueda estable-
cerse para el Limite Plistico ¥, por ello, para el Indi-
ce Plistico. Por otra parte, los limites se han fijado de
un modo totalmente arbitrario, per lo que es dificil
imaginar que la magnitud de uno de eilos, tomado
aisladamente, pueda relacionarse de un modo cuan-
titativo con los espesores ce agua adsorbida.

A causa del gran incremento de superficie espe-
cifica que estd ligado en general al tamafio decre-
ciente de las particulas de un suelo, es de esperar
jue la intensidad del fenémeno de adsorciéon esté
muy influida por la cantidad de arcilla que conten-
ga el suelo. Skempton (referencia 12) ha definido
una cantidad denominada Actividad de una arcilla.

I,

A = —
7, de peso de suelo
mis fino que 0002 mm

(1-2%)

La actividad puede valer 0.38 en arcillas caolini-
ticas, 0.90 en arcillas iliticas y alcanzar valores supe-
riores a 7 en arcillas montmoriloniticas, lo cual da
idea de las caracteristicas de plasticidad de las arci-
llas, segin su composicidn minerzldgica,

Los limites de plasticidad han resultado ser dti-
les en cuestiones de clasificacién e identificacién de
suelos, tal como se verd en el capitulo 2 de esta obra.
También se usan en especificaciones para controlar
el empieo de suelos. En cuestiones posteriores de este
mismo capitulo se presentarin algunas correlaciones
interesantes entre les Limites de Plasticidad y algunas
propiedades fundamentales de los suelos.

1.7 EL MECANISMO DE LA CONTRACCION
LOS SUELOQS FINOS POR SECADO

DE

Es un hecho generalmente aceptado en la actua-
lad que cuando la superficie de un liquido estd en
contacto con un material diferente se producen es-
fuerzos en esa superficie, a causa de la atraccién en-
tre 1as moléculas vecinas de los dos elementos dife-
rentes. Al ingeniero de vias terrestres le preocupa

-1},
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contraccion de los suelos finos por secado

Prucba del limite plistico

muy especialmente el contacto entre e! agua y las
particulas minerales de los suelos y entre el agua y
el aire; generalmente los esfuerzos que corresponden
a estos casos son de rensidn. La atraccion entre las
moléculas vecinas de las substancias distintas en con-
tacto puede medirse por el coeficiente de tensién
superficial, que resulta ser una propiedad caracte-
ristica de cada substancia. En la referencda 13 se
detallan un poco los conceptos fisicos que permiten
definir este coeficiente v entender los procesos del
contacto entre el agua v los suelos, que tengan re-
percusion en Ia ingenieria de suelos aplicada a las
vias terresires. Probablemente Ia evidencia mis cono-
cida de los fendmenos de superficie es la capilaridad,
propiedad por la cual el agua puede ascender y per-
manecer por arriba de la linea que representa la
presion atmosférica, por el interior de un tubo capi-
lar de vidrio o por un canaliculo entre las particulas
minerales de un suelo. En lz2 referencia 13 se de-
muestra que la médxima altura capilar a que puede
ascender el agua en tales condiciones resulta ser:

h, = 2Ts cos a (1-24)
r Y‘U

donde T, es el coeficiente de lcn_sién superficial del

||

detenalgn yniforme comunicada
\ @ tedaid maso de dgua denris
a8l tubo.

Figura I-10. Distribucién de esfuenzos en un tube apilar
vertical.



30 Breves nociones de mecdnica de suelos

Y P
XK
. T, e .
T — e o e e s L b
.

Muestra de suelo fino secado por evaporacién

agua (0.074

o 20°C, pues también es funcién

de la temperatura), a es el dngulo de contacto enme
el agua y la pared del canaliculo (Ref. 13), y r es el
radio de dicho conducto. En Mecinica de Suelos es
razonable pensar que usualmente a =0, o sea que el
menisco esférico que forma el agua es tangente a las
paredes (menisco semiesférico); en tal caso, la ex-
presién (1-24) puede escribirse simplemente

(1-25)

Allure do
[T LT
condar

Figura I-11. Relacidon entre ¢! radio del menisam y el radio
del conducte capular,

Figura 112, Esquemua que ilustra la generacién de presiones
capilares en un tubo cpilar.

donde D es el diimetro del canaliculo en cm y & estd
en la misma dimensiéon. Se estima evidente la obten-
cién de la expresidn (1-25) a partir de la (1-24),
considerando a =

En la Fig. I-10 se muestra la distribucion de es-
fuerzos en un canaliculo de suelo, el cual se ha idea-
lizado bajo la forma de un verdadero tubo capilar,
tal como es comun hacerlo en los anilisis tedricos de
estos temas.

Bajo el nivel libre, la distribucidn sigue 1a cono-
cida ley lineal, supuesto que el agua se encuentra en
condicidn hidrostitica. Arriba del nivel libre, el es-
tado de esfuerzos esti representado por la prolonga-
¢ién del diagrama hidrostitico, de manera que en
toda la columna de ascensién capilar se tendrin es-
fuerzos e tensidn, considerando la presion atmosfe-
tica como origen de esfuerzos.

En cualquier punto de la columna, el esfuerzo de™
tensién puede obtenerse multiplicando la distancia
vertical del punto a la superficie libre por el peso
especifico del agua.

9
u = hTw = iE—OS_G ([26)
r .
de donde
°T,
= -1 1-27
u= = (1-27)

En la expresién anterior u es el esfuerzo de ten-
sién en el agua en _g_” ¥ R el radio del menisco que
cm?

forma el agua en el canaliculo. Nétese que ¢! radio
de! menisco y el radio del conducto capilar estin
relacionados segin se muestra en la Fig. I-!1, con
cuya ayuda se podri comprender de inmediato el
origen de la expresién (1-27).

La expresién (1-27) establece el hecho importan-
te de que el esfuerzo de tensién a que esti sometida
el agua dentro del suelo, cuando trabaja a tal tipo
de esfuerzo, es inversamente proporcional al radio
del menisco que se desarrolla en los canaliculos del
propio suelo. Naturalmente éste depende, en primer
lugar, del didmetro del propio canalfculo; es eviden-
te que el radio minimo de menisco (al que corres-
ponderi la tensién mdxima) vale precisamente la
mitad del didmetro del conducto capilar que quede
entre las particulas minerales, lo que corresponde a
un menjsco semiesférico (menisco totalmente des
arrollado) . Nétese que de acuerdo con l6 anterior el



agua podri alcansar esfuerzos de tension muy im.
portantes dentro del suelo, cuando las particulas m;.
nerales estén muy praximas, lo que sucede sobre todo
en los suelos muy finos, de acuerdo con la regls de
que los huecos cntre las particulas gruesas son gran.
des, en tanto yue entre las particulas muy finas (ar.
cillas) son pequeriisimos.

De Io anterior resulta evidente que se puede obte-
ner un menisco totaimente desarrollado siempre que
el conducto capilar sea lo suficientemente largo como
para permitir que la columna de agua se eleve hasta
fa altura m.xima de ascensién capilar. Si el tubo es
mas corto, la ascension capilar queda restringida y
se formari un menisco de un radio tal que se resta-
blezca el equilibrio hidriulico. con un esfuerzo de
tension en el agua menor que el miximo pa e,
correspondiente a una columna de agua también me-
nor que la mdxima posible.

Si el contducto capilar se encuentra en posicion
horizontal. como es el caso del que aparece en la
Fig. 1-12, se formarin gradualmente en sus exiremos
los meniscos, debido a la evaporacion del agua. En
cada extremo la curvatura del menisco aumentard
hasta la miixima, que corresponde a la forma semies-
férica, como ya se dijo; al mismo tiempo, el esfuerzo
de tensibn en el agua aumentari hasta su valor
miximo correspondiente al diimetro del conducto
capilar de que se trate. Si continda la evaporacion
del agua, los meniscos se retraerin hacia el inte-
rior del conducto, conservando su curvatura y man-
teniéndose, por lo tanto, invariable la tension en el
agua. Se ve. pues, que en un conducto capilar hori-
tontal el esfuerzo de tensidn en el agua es el mismo
en toda la longitud, a diferencia del tubo vertical, en
donde, como se indicd, los esfuerzos siguen una ley
de variaciéon triangular.

En el caso del conducto de la Fig. I-12, al formar-
se los meniscos aparecerin en toda su periferia fuer-
zas de tension (F;), causadas por las atracciones en-
tre las moléculas del agua y las paredes. A estas
fuerzas de tensién en el agua corresponderdn, por
reaccion, las fuerzas de compresién (Fp) que se mues-
tran; por efecto de estas fuerzas, el conducto capilar
tenderi a cerrarse y a acortar su longitud. En toda
la masa de agua entre los meniscos existen tensiones;
por lo tanto, existirin sobre las paredes del conduc-
to, como reaccién, esfuerzos de compresién que tien-
den a cerrarlo. Como resultado del efecto anterior,
una masa compresible, atravesada por tubos capila-
res sometidos a evaporacién, se contraerd volumé-
tricamente,

Con las consideraciones expuestas en los pirrafos
anteriores, siempre complementadas por la Ref. 13,
es posible comprender el mecanismo de contraccién
de los suelos finos, asi como las razones para el
mismo. '

Un suelo saturado exhibe primeramente una su-
perficie brillante, debido a la presencia del agua que
llena sus poras por completo. A medida que comien-
za la evaporacion, en los extremos de los canaliculos
se irdn formando meniscos cdncavos; al continuar el

r—
¢

proceso de evaporacién, iri disminuvendo el radio
de curvatura de los meniscos y aumentando, por lo
tanto, el esfuerzo de tension en el agua (expresion
1-27) v, correspondientemente, los esfuerzos capila-
res de compresion actuantes sobre la estructura solida
del suelo que. por este efecto, se comprime. La eva-
poracion seguird disminuyendo el radio de curvatura
de los meniscos ¥ comprimiendo {a estructura del
suelo, hasta un punto en que la tension capilar sea
incapaz de producir mavor deformacién; en tal mo-
mento comeniard la retraccion de los meniscos hacia
el interior de la masa de suelo. Macrot'sicamente ese
momento estd sefialado por el cambio de tono del
suelo, de la apariencia himeda a seca. Este momen-
to corresponde al Limite de Contraccidn, pues aun-
que la evaporacion continiie va no disminuird el vo-
lumen del suelo, por haber llegado el agua a su
tension mdxima, a la que corresponde la mixima com-
presion capilar sobre la estructura del suelo. Ndtese
que en el limite de contraccién el suelo sigue satura -
do si estaba saturado al comienzo de! proceso de la
evaporacién, pues aunque dicha evaporacién le ha he-
cho perder agua, esta pérdida esti exactamente com-
pensada por la pérdida de volumen de vacios causada
por la compresién capilar; un gramo de agua eva-
porada corresponde a un cm® de contraccion volu-
métrica.

I-8 PERMEABILIDAD

Generalmente el agua fluye a través de los suelos
por gravedad. El régimen del {lujo se dice que es
laminar cuando las lineas de flujo permanecen sin
juntarse entre si, excepcion hecha del efecto micros-
copico de mezcla molecular; cuando las lineas de flu-
jo se entremezclan y dan lugar a turbulencias carac-
teristicas se dice que el Hujo es turbulento.

Para velocidades bajas, el flujo de agua a través
de los suelos es laminar, pero al aumentar la veloci-
dad mads alld de un cierto limite, se hace turbulento.
Si de un régimen turbulento se desea regresar al ré-
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figurs k13 Esquema del dispesitivo cxperimental de Dariy.
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gimen laminar por fﬂi_s_minucidn de velocidad, se
observa que la transicion ocurre a una velocidad
mavor que aquélla en la que se pasé de régimen la-
minar a turbuiento; esto sugiere la existencia de un
intervalo de velocidad en el cual el flujo puede ser
circunstancialmente laminar o turbulento. Reynolds
(Ref. 14) encontrd que existe una cierta velocidad
en el agua (v, de hecho, en cada liquido) abajo de
la cual, para un cierto didmetro de conduccién y a
una temperatura cada, el flujo siempre es laminar.
Esta es la velocidad critica. Similarmente exisie una
velocidad arriba de la cual el flujo siempre es tur-
bulento; en el caso del agua esta segunda velocidad
es del orden de 6.5 veces {a velocidad critica.

El fundamento de casi toda la teoria de flujo a
través de los suelos radica en el trabajo experimen-
tal de Henri Darcy (Ref. 13), que se conoce hoy
como ley de su nombre. Trabajando con un dispo-
sitivo de disefio personal, que se reproduce esencial-
mente en la Fig. I-13, Darcy encontrd que para velg-’
cidades suficientemente, pequefias, el gasto a través
de la conduccién queda expresado por

Q = kid (1-28)

donde

A: es el drea total de la seccidn transversal del
filtro colocado en la conduccion;

f- es el gradiente hidriulico, medido por la ex-
presion;

k: es una constante de proporcionalidad, a la que
Darcy dio el nombre de coeficiente de per-
meabilidad.

Por otra parte, la ecuacion de continuidad del

gasto establece que
Q = dv (1-29)
donde v es la velocidad del flujo.

Si la ecuacién 1-29 se compara con la I-28, resalta
de inmediato que puede escribirse

v = ki (1-30)
que es una manera comun de escribir la ley de Darcy,
aun cuando ella haya sido originalmente propuesta
en la forma de la ecuacién 1.28.

Analizando la ecuacién 1-30 puede establecerse
una excelente definicién para el coeficiente de per-
meabilidad, &, segun la cual éste resulta ser la velo-
cidad con que fluye el agua a través del suelo cuan..
do esti sometida a un gradiente hidriulico unitario.
Naturalmente que las unidades de k son también
las correspondientes a una velocidad, lo que se ve
de inmediato en la misma ecuacién 1.30, teniendo
en cuenta que : carece de dimensiones. Es obvio
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Figura I.14. Esquema que ilustra la distincidn entre la velo
cidad de descarga vy la de filtracidn.

que en el valor numérico de % se reflejan propieda-
25 {isicas del suelo y del fluido circulante,

En realidad, la velocidad v que se ha venido con-
siderando en las ecuaciones [-29 y 1-30 no representa
ninguna velocidad real con que el agua fluya a tra.
vés del filtro que llena la conduccién mostrada en
la Fig. I-13. Esta velocidad, llamada de descarga, estd
referida al drea A4, total de la conduccidn, que no es
de la que realmente dispone el agua para fluir. Es,
posible tener una idea aproximada de lo que pudies
ra ser la verdadera velocidad del agua a tavés del
suelo si se acepta que el flujo sélo es posible a tra-
vés de los vacios. Tomando en cuenta el esquema de
la Fig. I-14, se ve que si se define una velocidad
ilarmada de filtracién (v,) que coresponda a esta
ultima consideracién, debe tenerse, por continuidad
del gasto,

de donde

Pero si se considera una dimensién unitaria nor-
mal al plano del papel y se recurre a la definicién
de la relacién de vacios ¢, puede ponerse

— A'
e = YRy
de donde
1 A
:-a !
Y
A _ l+e .
7: —— M



Con lo anterior, la relacién entre la velocidad de
filtracion v la velocidad de descarga resulta ser:

lye
P)

v, = v (1-31)

En rigor. la velocidad de filtracion. tampoco es
una velocidad “real”, puesto que el suelo no es como
se muestra en el esquema de la Fig. I-14, sino que el
flujo ocurre a través de una serie de canaliculos irre-
gulares y sinuosos entre las particulas del suelo. Tan-
to la velocidad de descarga como la velocidad de
filtracién son simplemente elementos de cilculo que
permiten llegar a resultados correctos dentro de las
consideraciones que han servido para las respectivas
definiciones.

La ley de Darcy es, como se ha dicho, estricta-
mente experimental, por lo que su validez no puede
ir mis alld de las condiciones especificas que havan
presidido el conjunto de experiencias que le dieron
nacimiento: desde este. punto de vista, es un hecho
afortunado que Darcy haya experimentado flujos de
agua 2 través de filiros de suelo, util:..ndo una gran

~variedad de tipos de suelo y de gradientes hidriuli-
cos, pues esto hace que sus resultados sean aplicables
a los problemas pricticos de la Mecinica de Suelos.
En la referencia 16 se presenta una justificacién mis
adecuada que la simple intuicion para la utilizacién
de [a ley de Darcy en Mecdnica de Suelos y se discu-
ten sus limites de validez con base en la relacién
conacida como ¢l Nitmero de Reynolds; en la refe-
rencia 2 se da otro andlisis de los limites de validez
de Iz ley de Darcy, con base en un criterio diferente.
La conclusién en ambos casos es que la ley de Darcy
resulta aplicable al flujo de agua a través de suelos
que son mds finos que las arenas medias o gruesas,
para casi cualquier gradiente hidriulico imaginable
en un probiema prictico.

En la mencionada referencia 2 se discuten y deta-
llan los diferentes métodos para medir el coeliciente
de permeabilidad del suelo.

La permeabilidad de los suelos ¢s unc de los va-
lores que admiten mayores variaciones, segun el tipo
de material de que se trate. Varia entre limites tan
amplios como 10 é 100 cn/seg en gravas limpias,
hasta 10-% 6 10-® cm/seg en arcillas homogéneas mont-
moriloniticas o bentoniticas, situadas abajo de la zona
de intemperismo. La permeabilidad tipica de las are-

nas limpias puede ser del orden de 10-2.1¢= %ng_

cm .
llegando a valores de 10~ —— en arenas muy finas;
seg

los limos y depdsitos de morrena glaciar pueden te-
ner permeabilidades tan bajas como 10-%-10-¢ =
En general las arcillas tienen pcrméabilidades me-

nores que |0-* i:;— Con permeabilidades menores

que 1073 ﬂ, un suelo debe considerarse inapropia-

4
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do para usarse como dren, y con permeabilidad me-

nor que 10-7 un suelo puede ser considerado

pricticamenre impermeable.
La permeabilidad de los suelos estd influida por
las siguientes caracteristicas de los mismos:

a) La relacion de vacios. .

b) El wamafo de sus particulas.

¢) La composicién minerologica v fisico-quimi-
ca del suelo.

d) La estructura.

e) El grado de saturacion.

f} La existencia de agujeros, fisuras, etc.

También depende en forma importante de la tem-
peratura del agua.

En la referencia 2 se discute de un modo bastante
completo la relacién entre el coeficiente de permea-
bilidad de un suelo fino y su relacion de vacios, y se
llega a la conclusién de que el primero es directa-
mente proporcional al cuadrado de la segunda.

No se ha podido establecer una relacion confiable
entre el coeficiente de permeabilidad y la curva gra-
nulométrica de un suelo. Para arenas finas. Allen
Hazen obtuvo ya en 1892 su famosa relacion? -

k= C D3 {1-32)

donde & esti en —— y D e el diimetro efectivo
se

del suelo (el 107, en peso, del mismo, es de ese ra-
mafo o menor), expresado ¢n an. A despecho de su
popularidad, la expresién (1-32) debe verse simple-
mente como una burda manera de establecer solo el
orden de magnitud del coeficiente de permeabilidad
en arenas de tamafio mediano a grueso (con ellas
trabajé Hazen para obtemer su relacion), y nuna
como algo que substituya a2 las pruebas de iaborato-
rio cuando se requiera una precision razonable. El
valor de la constante C varié entre 41 y 146 en las
pruebas de Hazen, y un valor de 120 suele mencio-
nars¢ como un promedio aceptable para el manejo
de la férmula. En la referencia 2 se mencionan al-
gunas otras expresiones mds complicadas, pero de
efectividad ain mds dudosa, para relacionar el coe-
ficiente de permeabilidad con el tamafio de las par-
ticulas del suelo.

La composicién minerolégica de las arallas in-
fluye mucho en la permeabilidad de los suelos. a
causa de las atmésferas de adsorcién que se forman
en torno a los cristales de mineral, adheridas muy
fuertemente a éstos y que contribuyen a dificultar
el flujo de agua. :

La estructuracién de los suelos también afecta s
permeabilidad. En suelos muy finos, con minerales
de forma laminar, ¢l hecho de que exista una estruc-
tura floculada o dispersa es importante, pues en el
segundo caso se tienen permeabilidades mucho mavo-
res en la direcciér aralela-a las caras alineadas de
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las particulas, produciéndose asi una fuerte anisotro.
pia en la distribucién de permeabilidad dentro de
la masa de suelo. Estos fenomenos se plantean muy
frecuentemente en suelos compactados, en los que Iy
estructura que se obtiene es floculada o dispersa, se.
gun el procedimiento de compactacion que se em-
plee.

Es evidente el efecto del grado de saturaciin v el
de grietas y fisuras que pueda presentar el suelo v
se estima que no es necesaria ulterior mnsistencia para
imaginarlo cualitativamente; naturalmente que ta.
les influencias son mucho mids dificiles de definir en
forma cuantitativa.

I9 .LO: CONCEPTOS DE ESFUERZO EFECTIVO
Y ESFUERZIO NEUTRAL

El suelo es un compuesto de tres fases, solida, li
quida y aire. No es posible imaginar tres substan-
cias de comportamientd mecinico mis disimbolo que
un cristal mineral, con alta resistencia al estuerzo
cortante vy muy rigido; el agua, relativamente in-
compresible a presiones ingenieriles, pero con resis-
tencia al esfuerzo cortante insignificante. y el uire,
altamente compresible. Sin embargo, al hablar de
resistencia de los suelos a los esfuerzos o de erluer-
zos en suelos. hay que tener presente que los tres
materiales actuan en ligazén estrecha, de manera que
la respuesta del conjunto a cualquier carga o la trans-
mision de los esfuerzos de esa carga al interior del
conjunto es una acurmulacién del comportamiento de
los tres componentes. Si se dedica un momento
de atencidn a esta situacion, el ingeniero estard pre-
parado a aceptar que los fenémenos de transmision
de esfuerzos y resistencia de los suelos siguen meca-
nismos tan complicados y cambiantes como los que
efectivamente le revelari la prdctica profesional.

Un mismo suelo podrd presentar caracteristicas
de resistencia, compresibilidad y esfuerzo-deforma-
cidén completamente distintas segin las circunstan-
cias en que las cargas actien e influyan de una u

otra manera en cuda uno de los tres componentes.
Se adivina e inmediato la man influencia que cl
1ir:n|po tendri en la respuesta de los suelos, pues son
muy conocidos loy cumbios de comportamiento del
.lgu'u vodel dire, segun que las cargas aplicadas -
Wian musy lentwmente o muy ripidamente, con todas
s q;mm'\ intermedias. Si por electo de cargas exte-
tores el agtta udquiere presiones eleshdas, apiove-
chindo la peu‘meulnli(lad del conjunto enderi a tluir
hitcia sonas de Lo masd en gue prevalesca una menor
presion, 1 este hecho se reflejari en lu compresibili-
dad y en ¢l estado de esfuerzos de las conas cargadas.
Li definitiva. puede decirse que la interaccion cons-
tante e lay wes tases del suelo v su muy diferente
respuestit 4 los estuersos, produciri en cada proceso
de carga una compleja situacion en la que los estuer-
tos se repartiriin de un cierto modo entre las tres fa-
ses, siendo esta situacion variable con el tiempo y.-
desde fuego, distmia en cada proceso de carga y dis-
tinta ambién. aun dentro del mismo proceso, si se
produce cualquier cambio en el balance entre las
tres fazes.

Considérese una carga P uniformemente distri-
huida sobre una placa «e drea A, la cual se apoya
sobre un conjunto «e particulas minerales, de forma
irregular y con vacios entre ellas (Fig. 1-15a).

Es evidente que la distribucion uniforme de la
carga, que resulta admisible en la placa de drea A
ya no resulta logica en las particulas de suelo. L.
forma trregular y variable de las particulas hace im-
posible definir exactamente cémo se reparte ia car-
ga entre ellas y cudl pueda ser el esfuerzo en cada
uno de sus puntos, pero es evidente que estos esfuer-
z0s serin muy elevados en los puntos de contacto Yy
mucho menores en puntos intermedios o aun en pun-
tos interiores de las particulas. Como quiera que re-
sulta imposible trabajar con los esfuerzos “verdade-
ros” que sufren los granos, en Mecinica de Suelos se
ha acostumbrado definir un esfuerzo ficticio como el
que representa al estado que se tenga bajo la placa;
este esfuerzo ficticio resulta de relacionar la carga to-
tal actuante con el drea total cubierta con la placa

.
a, varea de vacies

AREA" A

resorte —

P’ sfuarta ejercida
par sl resorte,

ui, e carga tomada
por e agua.

(a)

Figura I-13. Distribucién de los efectos de una carga exterior en una masa de suela.

(b) .



P
(;:Z) . Se le llama el esfuerzo total. Es, desde luego,

menor que el esfuerzo medio en los sélidos bajo 1a
placa y mucho menor que el “verdadero” esfuerzo
actuante en los puntos de contacto entre las par-
ticulas.

Si la carga P se aplica a un suelo que tenga sus
vacios llenos de agua, la distribucién de la carga en
el conjunto serd aun mds compleja (Fig. I-15.5), Si
u es la presion del agua denwo de los vacios y A, es
el irea de los vacios medida en un plano paraleio a
la base de la placa, entonces u A, representari la
parte de la carga P que soporta el agua de los vacios
del suelo; el resto de la carga P la soportard la es-
tructura solida del suelo y se transmitird 2 través de
los granos de la misma. En la Fig. I.15.5 se ha repre-
sentado a la estructura sélida del suelo con un re-
sorte. Evidentemente, debe tenerse:

P=P +ud,

donde P representa a la parte de carga que toma la

estructura sélida del suelo o ¢l resorte de la Fig. [-15.6.
Si se dividen los dos miembros de la expresion

anterior por A, irea de la placa, se tendri:

PP 4,
A aT*3

o, empleando la notacién de esfuerzos

q'::q'_i_ur (1—33)

La ecuacion (1-33) juega un papel fundamental
en la Mecinica de Suelos Moderna y se denomina la
ecuacion del esfuerzo efectivo. En ella figuran el es-

fuerzo total, o, ya definido, y los esfuerzos ¢ y u, de-

nominados esfuerzos efectivo y presién de poro,

respectivamente. E! primero representa la parte del es-
fuerzo total que es tomada por la fase sélida del
suelo, transmitiéndose entre los granos de la misma.
La segunda representa la presién a que esti some-
tida el agua en los vacios del suelo; a causa de la
incapacidad del agua para tomar esfuerzos cortantes,
la presién u se demomina frecuentemente presién
neutral,

En la férmula (1-33) aparece también la relacién

4,
N=-= (1-34)

denominada relacién del esfuerze neutral. Como quie-
ra que en los suelos el irea de contacto entre los
granos sobre un plano horizontal dado es muy pe-
quefia en comparacion con el drea total cubierta por
la placa de 4rea A, se sigue que la relacién N valdrd
muy aproximadamente 1. Tomindola como tal (y
esto se hace normalmente en la Mecidnica de Suelos),
!a ecuacién (1-33) puede escribirse sencillamente,

/¢

Relaciones esfuerzo-deformacion 32

e =7 4u (1-35)

La ecuacion (1-35) fue propuesta primeramente
por Terzaghi y mds que a ninguna otra idea debe
atribuirsele el mérito de abrir el camino a la apari-
cién de la Mecdnica de Suelos Moderna y la posi-
bilidad de estudiar la resistencia y la deformacién de
los suelos con base cientifica.

En el concreto o las rocas, en las que los granos
de sélidos se interconectan por cristales, el valor de
N es apreciablemente menor que 1, pudiendo llegar
a valores del orden de 0.5 en marmoles, granitos y
en ¢l propio concreto.

Intuitivamente se ve que el concepto de esfuerzo
efectivo, asi definido, describe mejor el comporta-
miento de los suelos que los conceptos de esfuerzo
total o de presion neutral. Se advierte que si el es-
fuerzo efectivo aumenta, las particulas sélidas del
suelo se presionardn una contra otra, tratando de
deslizarse relativamente o de encajarse, para ilegar

a estructuraciones mis compactas; en cambio el mis-

mo aumento con el esfuerzo total y en la presidn de
poro (con lo que el esfuerzo efectivo permanecerd
igual, segin la ecuacién (1-35) no tendrd ningin
efecto en el acomodo de las particulas,

I.10 RELACIONES ESFUERZO-DEFORMACION

Probablemente una de las caracteristicas ingenie-
riles mds representativas de un material, desde el
punto de vista de definir su comportamiento en re-
lacién con las necesidades y los usos del ingeniero,
es el conjunto de datos de un proceso incitacién-
respuesta que constituye lo que usualmente se llama
la relacién o relaciones esfuerzo-deformacion.

En efecto, al tratar con un material de construc-
cién, el ingeniero estd fundamentalmente preocupa-
do por dos aspectos bisicos, en torno a los que puede
decirse que giran todos los demas. Estos son, en pri-
mer lugar, la resistencia del material a los esfuerzos
a los que se someta, problema que lleva aparejado
el concepto de falla del material y que en forma
breve se comentard mds adelante. En segundo lugar
preocupa la deformabilidad del material expresada
en relacién a los esfuerzos que se le apliquen, tanto
en lo que se refiere a la intensidad o nivel de los
esfuerzos, como a la manera en que se ejerzan, in-
cluyendo su velocidad de aplicacion. Esta ultima gama
de comportamiento es lo que el ingeniero describe
en forma primaria por medio de una relacién es-
fuerzo-deformacién. Si los suelos fueran homogéneos,
isdtropos y linealmente eldsticos, serfa posible des-
aibir su comportamiento esfuerzo-deformacién ha-
ciendo uso del médulo de Young (£) y de la relacion
de Poisson, obtenidas de una prueba dnica y sencilia,
tal como una simple prueba de extensién, en que se
estirase una barra del maserial, midiendo las tensiones
aplicadas y las deformaciones longitudinales y tranw
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versales resultantes. Con las constantes eldsticas seria
posible. en el material ideal, calcular la relacion en.
tre los esfuerzos v las deformaciones para otros tipos
de Prueba que representasen otras condiciones reales
distintas de la tenstén simple.

Los suelos no son materiales en que se cumplan
las hipotesis anteriores. Independientemente de que
en un caso particular pueda resultar gtil usar valo-
res de modulo de fa elasticidad o de la relacion de
Poisson, clebe tenerse muy presente que estos valores
no son constan‘es de un suelo, sino cantidades que,
en el mejor de los casos, describen aproximadamente
¢l comperiamiento de un suelo para un estado de
esfuerzos dado y que cambiaran, quizi radicalmente,
si cambia el estado de esfuerzos o si los esfuerzos se
aplican de diferente manera. Por eso. cuando en re-
lacién con los suelos se mencionan las constantes
clisticas anteriores, dehe ie€nerse en cuenta que no
representan naca en si mismas, fuera de la condicion
particular para la que se ha medido o calculado.

El monto de deformacion causado en el suelo por
los estuerzos depende % su composicidén, de su rela-
cién de vacios. de la historia anterior de esfuerzos
aplicades al suelo v e la manera como se le apli
quen los nuevas esfuerzos. Para la gran mavoria de
los problemas pricticos, el mejor método para cono-
cer las caracteristicas esfuerzo-leformacion es medir
directarnente en una prueba de luboratorio o de
campo las deformaciones que producen esfuerzos lo
mis similares posibles a los que actuarin en la masa
de suelo afectada por el problema real que se estudie.

Existe en la realidad ingenieril una enorme varie-
dad de maneras de aplicar esfuerzos y de producir,
por consiguiente, deformaciones al suelo. Tan gran
variedad de circunstancias no puede representarse
por una sola prueba de laboratorio, so pena de per-
der representatividad v, evidentemente, no puede -
pirarse a disefiar en cada caso la prueba mais repre-
sentativa a que sea dado liegar. Entre estas dos
actitudes extremas, el ingeniero trata de llegar a una
soluciéon racionat de su inquietud haciendo uso de
varias pruebas de laboratorio, que represen:en dife-
rentes condiciones entre las que queden comprendi-
das aquellas que son mais familiares a la prictica in-
genieril.

Las principales pruebas de laboratorio de que se
hace uso para determinar caracteristicas esfuerzo-
deformacién de los suelos, son las siguientes:

. Prueba de compresitn hidrostitica o isétropa.
Es atil para el estudio de deformaciones volumétricas
unicamente; en ella se aplica a un espécimen de sue-
lo un estado de esfuerzos hidrostiticos, es decir, es
fuerzos de compresion iguales, actuando en todas
direcciones. Esta prueba no es muy usual en la pric
tica ingenieril.

2. Prueba de compresién confinada o prueba de
consolidacién. Se ejecuta en un aparato dencminado
consoliddmetro o edémetwra (Ref. 17). Se aplican al
suelo (un espécimen clindrico de poca altura en
comparacién al area) esfuerzos normales verticales,
en tanto se impide toda deformacion lateral conlfi-

nindolo en el interior de un anillo de bronce. D
esta manea la deformacién axial define exactamente
la deformacion velumétrica. En esta prueba la rela-
citn entre el esfuerzo normal lateral y el normal ver-
tical es el valor de K, que ccn el nombre de coefi-
ciente de esfuerso o presion de tierra en reposo, jue-
ga un papel importante en la Mecinica de Suelos
Aplicada. En las formas comunes de consolidémetro
s6lo se mide el esfuerzo normal vertical y la defor-
macion axial (también vertical), pero en la referen-
cia 18, por ejemplo, se descrile un tipo de aparato
que permite medir también los esfuerzos normales
laterales.

La deformacion vertical se mide por medio de
extensometros, en tanto que el esfuerzo normal ver-
tical se conoce controlando las cargas que se aplican
al aparato, las que se reparten homogéneamente so-
bre el irea conocida del espécimen.

La prueba de consolidacion fue originaimente”
desarrollada por Terzaghi.

3. Prueba triaxial. Es la mds coman v versitil
de las pruebas que se realizan para conocer las rela.
ciones esfuerzo-deformacidn de los suelos. También
es la prueba mids Gtil de laboratorio para conocer su
resistencia, por lo cual se detallari mas adelante cuan-
o se hable de esta caracteristica fundamental de los
suelos. Baste por el momento decir que en ella se
mide la deformacion axial de un espécimen cilin;
drico de altura aproximadumente igual a 2 6 § vece~’
el diimetro de su base, mientras se aplican a 1al
espécimen un esfuerzo normal vertical conocido vy
esfuerzos laterales (presion confinante) iguales en
todas las direcciones harizontales. El espécimen es
primeramente sometido a la presion de confinamien-
to, dada usuiimente por agua a presiéon dentro de
la cimara triaxial; despuéds se incrementa el esfuerzo
vertical hasta que el espécimen falla (esfuerzo des-
viador) .

La prueba de compresién simple es una variante
de la prueba tiaxial, en la que la presién confinante
inicial exterior es nula, por lo que no requiere ha-
cerse en la cimara triaxial. Es andloga a la prueba
de compresién hecha en cilindros de concreto.

En la prueba triaxial puede conocerse el esfuer-
1o aplicado utilizando un vastago de carga con pesos
conocidos (prueba con esfuerzo controlado) o bien
puede medirse el esfuerzo mpleando una bascula
hidriulica v presionando e. . istago sobre el espéci-
men a una velocidad conocida (prueba de deforma-
cién controlada). La deformacién axial se mide uti-
litando extensometros.

Actualmente existen otras muchas variantes en lo
que se refiere a la manera de hacer fallar el espéci-
men; la que mas se usa, ademds de la someramente
descrita, es aquella en la que el esfuerzo vertical
normal s& mantiene constante y se aumentz la pr
sidn de confinamiento hasta que el espécimen falla
deformindose hacia arriba; a esta variante se le de-
nomina prueba triaxial de extensién y se utiliza para
simular los esfuerzos de empuje lateral en una masa
de suelo. . ’
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Figura 1I-16. Tipos comunes de pruebas esfucrzo-deformacidn. (Ref. 18)
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4. La prueba directa de esfuerzo cortante. En
esta prueba, un espécimen de altura pequefia en com-
paracion a su drea transversal se coloca denuo de
una caja con dos secciones, la inferior fija y la supe-
rior susceptible de ser movida horizontalmente. Se
da al espécimen carga vertical sobre la cara superior
del dispositivo, para producir un esfuerzo normal
vertical conocido. La falla se produce aplicando una
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Figura 117. Tipos de falla considerados en los suelos.
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fuerza rasante al marco superior mévil, de manera
que se obliga la falla del espécimen en el plano que
define la unidén entre las partes fija y mévil del dis-
POSI!I\'O.

En la Fig. I-16 se muestran esquemiticamente las
diferentes condiciones de esfuerzos, deformaciones vy
utilizacién de las pruebas que se han mencionado.
Esta figura esti inspirada en la referencia i8.

En general, las curvas esfuerzo-deformacion que
se obtienen de las puebas someramente descritas mas
arriba corresponden a alguno de los dos arquetipos
esquemdticamente presentados en la Fig. [-17.

La curva llena de la parte a) de la ligura es re-
presentativa de los materiales llamados de “falla frd.
gil”, cuyo comportamiento esfuerzo-deformacidn se
caracteriza porque después de llegar el esfuerzo a un
miximo bien definido, hasta el cual se llegd en for-
ma aproximadamente lineal, desciende ripidamente
al aumentar la deformacion. Los materiales con este
tipo de falla resisten a los esfuerzos con pequedias
deformaciones, hasta liegar al esfuerzo miximo (re
sistencia mdxima), a partir de cuyo limite su capa-
cidad de resistencia desciende rigidamente, en tanto
la deformacién aumenta hasta la ruptura eventual:
estos materiales son confiables en tanto no se alcarua
su resistencia mixima, pero en tal punto sufren lo
que para {ines pricticos es un verdadero colapeo.
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En la parte b) de la Fig. I-17 se muestra la curva
esfuerzo-deformacion tipica de los materiales de “falla
. plastica”, en los que al llegar a un esfuerzo limite
se produce la fluencia pldstica del material bajo es-
fuerzo constante e igual al limite; en estos materiales
la falla no esti bien definida, pero lo interesante
desde el punto de vista prictico es que un material
de “falla pldstica” movilizard su resistencia 2 medida
que aumente el esfuerzo que se le aplique, de mane.
ra que al llegar al esfuerzo maximo (resistencia ma-
xima) el material ya no es capaz de movilizar mayor
resistencia y, de hecho comienza a deformarse bajo
esfuerzo constante (a no ser que hava alguna res-
triccién exterior que impida tal deformacidén, como
podria ser el hecho de que la masa de suelo que
hubiese alcanzado Ia resistencia limite esté rodeada
por otras masas de suelo con rmencres esfuerzos ac-
tuantes, que al estar sometidas a menores deforma.
ciones impiden la deformacion de {a masa en fluen-
cia) hasta la eventual ruptura, generalmente prece-
dida por una zona de “endurecimiento”, en la cual
el material suele moviizar resistencias mayores que
la de fluencia, al sometérselo a deformaciones proxi-
mas a la ruptura. Lo importante es, desde el punto
de vista prictico, que un materiat de “falla plistica”
continuard movilizando su resistencia maxima aun-
que se siga deformando bajo el esfuerzo limite, lo
cual puede tener repercusiones muy importantes en
el comportamiento estructural del material, que, por
as{ decirlo, continuari resistiendo por completo tras
lo que se podria considerar su falla; a diferencia de
los materiales de “falla frigil”, en los que sobreviene
un verdadero colapso. acompafiado de gran pérdida
de resistencia, cuando sufre cualquier deformacion
adicional a la correspondiente al esfuerzo limite.

Es muy variable el intervalo de deformacién que
sea capaz de absorber un material de "falla pldstica”
en-fluencia bajo esfuerzo limite antes de endurecerse
y romperse. En las referencias 19 y 20 Lambe y
Whitman presentan varias curvas esfuerzo-deforma-
¢ién reales, obtenidas =n pruebas directas o triaxia-
les; en ellas puede observarse que existe una varie-

dad amplia de formas, aun cuando en esencia todas

ellas puedan identificarse con uno de los dos arque-
tipos mostrados en la Fig. I-17.

La relacién esfuerzo-deformacién de un material
no es una caracteristica constante, sino que varfa con
diversas circunstancias dentro del mismo material.
En general, el comportamiento plistico corresponde
a las arenas sueltas y a las arcillas blandas, con conte-
nido de agua relativamente elevado, en tanto que el
comportamiento frigil es propio de arenas compac-
tas y arcillas duras. No existe un limite preciso de
compacidad a partir del cual todas las arenas pasen
del comportamiento pldstico al frigil, sino que hay
diferencias en estos limites al analizar distintas are-
nas. Por ejemplo, Skempton y Bishop (Ref. 21) re-
portan el caso en que una arena con porosidad ini-
cial de 37.59, exhibe un comportamiento frigil claro,
el cual pasa a ser plistico, igualmente clare, cuando

la porosidad alcanza el vaior de 45.69,. Por su parte,
Lambe y Whitman (Ref. 19) presentan un caso e
que una arena con relacién de vacios de 0.605 tenia
comportamiento frigil, en tanto que con relacién de
vacios de 0.834 su comportamientc era netamente
plistico. Respecto 2 las arcillas pueden hacerse co-
mentarios similares, si bien en este caso son mas los .
factores que intervienen.‘scgr.'m habra ocasion de dis-
cutir mis adelante.

Il COMPRESIRILIDAD DE SUELOS
GRANULARES

La compresibilidad de suelos granulares ha mereci-
do relativamente menos atencién que la que se ha
otorgado a los suelos cohesivos, por lo menos hasta
hace pocos afios. De hecho, estaba en la mente de
muchos ingenieros pricticos la idea de que los sue-
los granulares no presentaban problemas muy serios
de deformacion; éstas eran siempre muy pequerias y
ocurrian en forma casi instantinea, generalmente al
aplicarse las primeras cargas durante el proceso de
construccion.

Es posible que este panorama simplista sea aun
hoy correcto si se aplican al suelo granular esfuerzos
de nivel muy bajo. Un criterio como el anteriormen-
te citado quizd pueda aun tenerlo un ingeniero que
construya cimentaciones que transmitan al suelo gra-
nular cargas moderadas, sobre todo si, como & usual
en estas técnicas, toma la decisién de mejorar la ca-
lidad del suelo cuando su compactacién natural es
baja.

Sin embargo, la ingenieria moderna ha impuesto
otros usos a los suelos granulares. Como respaldos de
las grandes presas que ahora se construyen o consu-
tuyendo los grandes terraplenes que las modernas
carreteras exigen, es cada vez mas frecuente y lo serd
ain mis en el futuro, que los suelos granulares, for-
mados a veces por particulas muy gruesas (pedra-
plenes y enrocamientos) trabajen sometidos a niveles
de esfuerzos hasta ahora completamente inusuales. En
efecto, los enrocamientos de mdis de 150 m en presas
de tierra son ya bastante familiares, y en caminos y
ferrocarriles es ya comun construir pedraplenes de
50 a 60 m de altura. Tanto por razones de los mate-
riales que se explotan normalmente en zonas de te-
rreno quebrado, en las que légicamente se dan estos
grandes terraplenes, como por razones de natural
prelerencia por parte de los ingenieros, casi por lo
general los terraplenes altos de las vias terresires s
construyen con suelos en que los fragmentos de roca.
las gravas y las arenas forman la parte principal. la
que define el comportamiento mecinico. El inge
niero de Vias Terrestres no es entonces ya ajeno a los
problemas de comportamiento de materiales granu-
lares bajo esfuerzos relativamente altos, en los que
pueden presentarse problemas serios de comprewbs-
lidad. Las deformaciones experimentadas por un ehe
mento de suelo granular son el resultado de las
deforma-iones propias de las particulas que lo com»
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ponen, mis el movimiento relativo entre ellas. "Las
deformaciones propias de las particulas pueden ser
muy grandes, especialmente en sus contactos ¥ consiy
ten fundamentalmente en distorsiones y eventuaimen-
te en rupturas y desmenuzamientos; el movimiento
relativo entre las particulas ocurre por deslizamiento
o rodamiento. Con frecuencia los movimientos rela-
tivos son posibles por las distorsiones previas que
sufren las particulas, y la imporiancia relativa de
estas dos fuentes de deformacion, respecto a la defor-
macion total, puede cambiar a medida que ésta tiene
lugar,

A Compresibilidad en compresién isotrépica

Cuando una muestra de arena se¢ somete a com-
presion isotrépica (ver parrafo I-10) pueden ocurrirle
grandes deformaciones voluméiricas como consecuen-
cia de colapsos estructurales locales; éstos producen
rodamientos y deslizamientos de las pardculas y como
resultado se ejercen fuerzas tangenciales de conside-
racién en los puntos de contacto entre ellas. Sin em-
bargo, estas fuerzas se neutralizan prdcticamente en
cualquier plano que corte a un conjunto de puntos
de contacto, de manera que el esfuerzo cortante en
cualquier plano puede ser cero y, a pesar de ello.
estan actuando fuerzas de contacto muy grandes en
los contactos individuales.

A

B Compresibilidad en compresion confinada

La compresibilidad de los suelos granulares vy
sus caracteristicas esfuerzo-deformacién en compre.
sion confinada (ver seccion I-10) tienen gran impor-
tancia, puesto que esta condicidén representa una
situacion que probablemente es comin en la pric-
tica, por ejemplo cuando se somete al! suelo a cargas
verticales transmitidas por dreas grandes. Para este
caso, Lambe y Whitman (Ref. 19) presentan datos
sobre el comportamiento de arenas de cuarzo (y el
cuarzo es con mucho el elemento mds comuin en casi
todas las arenas reales) uniformes, medias y gruesas,
iniciaimente compactas. Probadas en consolidémetro
mostraron un punto de fluencia a partir de esfuer-

¥
zos del orden de 140 _c_rﬁg_- m4is alld del cual el com-

portamiento fue plistico, debido al fraciuramiento
de las particulas individuales, que permitié grandes
movimientos relativos. A partir de estos niveles de
esfuerzo la deformacién compactd a la arena.

En la figura I-18 (Ref. 19} se muestran resulta-
dos de pruebas de consolidacién en varias arenas
tipicas, empleando altos niveles de esfuerzos. Se nota
la gran compresibilidad que pueden exhibir los sue-
los granulares en estas condiciones, como consecuen-
cia del deslizamiento de las particulas y del fractu-

¢ ramiento, que aunque puede comenzar a esfuerzo
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bajo, aumenta grandemente en altos niveles. Los
esfuerzos criticos para. los que se produce el compor-
tamiento plistico de las arenas y, por consecuencia,
sus grandes deformaciones, serin menores cuanto
mavor sea el tamafo de las particulas, y éstas sean
mds angulosas, cuanto mds suelto y uniforme sea el
suelo y cuanto menor sea la resistencia de las particu-
las individuales.

Desde luego es cierto que los niveles de esfuerzo
a que se refieren las investigaciones citadas por Lambe
y Whitman (por mencionar un solo ejemplo de toda
la evidencia experimental que ya va habiendo) son
inusualmente altos en relacidén a la prdctica inge-
nieril. Estos datos se mencionan, mds que nada, como
norma de criterio, '

Como ya se ha dicho, la deformacién de suelos
friccionantes en compresién confinada va acompaiia

ensavos de laboratorio em
materiales granulares (segun
Ref. 22).

da de la produccién ‘e finos a causa de la ruptura
de las particulas; ésta es grande cuando la granulo-
metria es uniforme y mucho mds pequeiia si la curva
granulométrica es tendida. La produccién de finos
también crece con la angulosidad de las particulas y
con la presién efectiva, e igualmente es mayor cuanto
mds suelto es ¢l material,

La Fig. 119 (Ref 22) presenta 'na relacién en-
tre las caracteristicas de compresibiudad de varios
materiales granulares, representadas por lo quedos au-

torey definen como médulo edométrico (E, = —

donde rr], es el médulo de variaciéon volumétrica,
tal como se define en la referencia 17, en la forma
acostumbrada en la literatura estadunidense), corre-
lacionindolo con ¢l peso especifico seco correspon-
diente a diversos grados de compactacion.



Los puntos unidos en la figura corresponden ai
nismo material con distintos grados de compacta-
.on; puede observarse de inmediato cémo aumenta
el modulo edométrico al compactar el material. Tam.
bién se ve como un mismo material es mds compre-
sible cuando estd humedo que en estado seco. Los
materiales de grano anguloso resultan ser mis com-
presibles que los de grano redondeado, lo cual resul-
ta légico a la luz de ideas expuestas mis arriba. En
general los suelos con coeliciente de uniformidad
bajo se sittan a la izquierda de la figura, en 1anto
que los que lo tienen alto lo hacen a la derecha.
Cuanto mis redondeadas son las particulas y mavor
es la variedad de tamarios, mayor es el peso especi-
fico que se alcanza con una misma energia de com-
pactacién.

C Compresibilidad en compresién triaxial

Las caracteristicas de compresibilidad de mate-
riales granulares han sido estudiadas con un poco
mis de minuciosidad y en mavor variedad de casos
v materiales en aparatos triaxiales, ya mencidnados
en el pirrafo 1-10, pero las que se tratardn con ma.
vor detalle en pirrafos siguientes de este capitulo.

En la referencia 19, Lambe y Whitman hacen un
estudio general del comportamiento de las arenas en
pruebas triaxiales. En el desarrollo de la prueba dis-
inguen dos etapas de comportamiento en cuanto a
deformacion. La primera etapa corresponde al prin-
cipio del proceso de carga v en ella se producen de-
formaciones muy pequerias, acompaiiadas generalmen-
te de una disminucién en el volumen del espécimen,
causado por una tendencia de las particulas a adoptar
formas estructurales mds compactas. Después viene
la etapa de falla, en la cual puede presenrarse el
mdximo de resistencia, si la arena exhibe una falla
frigil. Ahora las deformaciones verticales solo se
pueden producir si se desarrollan en la masa mavi.
mientos laterales de las particulas que las permitan,
y la consecuencia definitiva parece ser un aumento
en el volumen del espécimen. Este es el efecto de
dilatincia. que fue primeramente observado e inves-
tigado por Q. Reynolds, en 1885. Como se dijo, en
esta segunda etapa queda incluido el punto de resis-
tencia maximo, a partir del cual la arena exhibe una
disminucién de resistencia, al continuar el proceso
de deformacién. Esta disminucién, mis notable cuan-
to mis compacto sea el estado inicial de la arena
(materiales de falla frdgil marcada), puede expli-
carse como una consecuencia del acomodo individual
de las particulas. Si se imagina una masa de particu-
las individuales de arena sobre una superficie hori-
zontal, los planos de contacto entre los granos no
seran horizontales sino inclinados, de manera que
~ara producir la falla por cortante no sélo serd nece-
ario vencer la [riccién grano contra grane, sino que,
ademds, serd preciso obligar a las particulas a mover-
se unas sobre otras, rodando y deslizindose sobre
ellas, . ’
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La friccion produce la componente normal de
resistencia que tradicionalmente se ha incluido en el
dngulo de friccion interna, del que se hablari mis
adelante: pero el movimiento relativo entre las par-
ticulas, necesario para la falla, es una fuente adicio-
nal de resistencia y de deformacion, que depende
sobre todo de! acumodo inicial de los grancs. §i el
acomodo inicial es compacto. seri grande el monto
de resistencia y de deformabilidad que representa la
necesidad de mover los granos, pero a medida que
éstos se mueven v van adquiriendo una posicién re
lativa mads favorable al deslizamiento (los planos a
través de sus puntos de contacto irin siendo mis ho-
rizontales en el ejemplo que se menciond al principio
de este anilisis), ird siendo menor la componente de
resistencia debida al movimiento relativo, de manera
que adelante de la resistencia mixima el material iri
mostrando menor resistencia de conjunto, segin la
deformacion crece; naturalmente esta disminucion de
resistencia tiene un limite inferior, representado por
aquet arreglo de los granos que permita el desliza
miento relative de éstos sin movimiento de reaco-
modo estructural. Si el estado inicial de los granos
es suelto, el material tendrd una curva esfuerzo-
deformacion correspondiente a falla plistica y serd
pricticamente insignificante la componente de resis-
tencia por acomodo.

Si los conceptos anteriores son correctos, la rela-
cién de vacios inicial de la arena tendri una influen-
cia decisiva en su comportamiento esfuerzo-defor-
cidn, lo cual parece ser lo que efectivamente sucede,
si se toma en cuenta que la falla frigil o pldstica de
una arena depende sobre todo de su compacidad

‘inicial.

Una de las investigaciones mas significativas sobre
compresibilidad y resistencia de materiales granula-
res. es la desarrollada por Marsal y sus colaboradores
para el proyecto de grandes presas; esta investiga-
cion, patrocinada por la Comisidon Federal de Elec
tricidad de México y realizada. en parte. en el Ins
tituto de Ingenieria de la U.N.A.M., se encuentra
bdsicamente contenida en las referencias 23, 24, 23,
26 y 27.

Marsal y sus colaboradores disponen de varias
piezas de equipo de laboratorio que por su tamafio y
caracteristicas permiten realizar investigaciones muy
representativas para definir ¢! comportamiento de
suelos de particulas gruesas en altos niveles de esfuer-
20. Este equipo incluye una cimara triaxial de alta
presion  (hasta 25 kg/cm®), capaz de probar especi-
menes de 113 cm.de didmetro y 250 cm de altura
{con tamaiio miximo de particula de 20 ¢m); un
equipo de compactacién a gran escala, y otro que
puede probar especimenes con tamafio méximo de
15 cm en condiciones de deformacién plana y hasia
con 22 kg/an?® de presion de confinamiento. Algunas
de las conclusiones de los estudios sobre resistencia
s¢ mencionardn mis adelante y en este parrafo solo se
presentan algunas conclusiones relativas a compre
sibilidad.
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Figura I-20. Datos de compresibilidad para tr¢y materialey de enrocamiento.

En la Fig. 1-20 aparecen los resultados obtenidos
al medir la compresibijidad de tres materiales nom-
brados 1, 2 y 3 (Ref. 24).

El material 1 estd formade por fragmentos de
basalto, producto de trituracion. Los fragmentos eran
sanos, cOn una resistencia a la compresién sin con-

. . k :
finar superior a 1,000 -i y el peso volumétrico seco
cm?

T
del espécimen fue de 2.14 -——. El material 2 fue un
m3

gneiss granitico, producto de explotacion con explo-
sivos; las particulas presentaban capas delgadas de
esquisto; su resistencia a la compresion sin confinar

fue de 740

Figura 1-21. Ascnumiento en la pre-
sa de El Infiemillo (Ref.

26).

kg
cm*

y tenia un peso volumétrico seco de

1.98 T/m3. El material 3 fue otro gneiss granitico
con granulometria mds uniforme que el 2 y con un
peso volumétrico de 1.62 ton/m?; no se reporta su
resistencia a la compresion sin confinar.

Puede verse en la Fig. I.20 que las curvas rela.
cion de vacios-presion de cimara presentan las carac-
teristicas de las de los suelos preconsolidados {ver
seccion [-12). En la misma figura se aprecian los
valores del coeliciente de compresibilidad a, para los
tres materiales (ver 11 misma seccion 1-12, adelante);
es de notar que los valores del coeficiente de com-
presibilidad son suficientemente importantes come
para justificar asentamientos grandes en terraplenes
altos, dentro de la prictica actual de las vias terres-
tres.
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Figura [.22. Curvas granulométricas de tres materiales de enrocamicnto.

Resultados como los anteriores estin contra la
actitud tradicional, atn mds comin en la tecnologia
de las vias terrestres de lo que fuera de dcsea:se de
que los pedraplenes tienen un comportamiento “no-
ble”, independientemente de sus dimensiones y de
como se construyan. De hecho, Marsal y sus colabo-
radores (Rei. 26) han encontrado para el caso de
la Presa del *Infiernillo de 148 m de altura (Fig.
[-21) que los respaldos de enrocamiento han sufrido
asentamientos del mismo orden que los del corazén
impermeable arcilloso, construido con materiales de
los que tradicionaimente se consideran compresibles.

Un problema fundamental y estrechamente rela-
cionado con la compresibilidad de los suelos granu-
lares de grano grueso bajo cargas importantes y que
ha sido puesto de manifiesto por la investigacion
moderna, es el que se refiere a la ruptura de las par-
ticulas y su contribucion a la deformacion total (Refs.
24 y 25). El fenémeno produce cambios en la com-
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Figura 1-25. Rotura de granos ~m pruebas triaxiales.

)

posicién granuloméwica y en las propiedades me-
cinicas del material, muy especiaimente en la com:
presibilidad. La Fig. [-22 muestra las curvas de
composicién granulométrica de los tres materiales
de enrocamiento estudiados por Marsal y sus colabo-
radores, a los cuales ya se ha hecho referencia un
poco mds arriba (Ref. 24}, antes y después de ser
probados en la cimara triaxial gigante, llegando a
presiones de confinamiento de 25 kg/cm?. .

Es de notar muy especiaimente la degradacién
sufrida por el material N® 3 (de granulometria muy
uniforme), aunque el fendmeno es claramente per-
ceptible en los tres materiales. Parece claro que a
mayor uniformidad de la granulometria original se
tiene mayor rotura de granos.

Marsal propone como medida de la rotura de
granos un numero, representado por B, que se obtie-
ne como sigue. Una vez que se dispone de la curva
granulométrica del material antes y ¢ ués de la
prueba triaxial, es posible comparar los porcentajes
retenidos en ambos casos y obtener sus diferencias;
se consideran positivas las diferencias en que el por-
centaje de la granulometria original es mayor y ne.
gativas en caso contrario. Pues bien, la suma de las
diferencias positivas es precisamente el valor de B
buscado. Es evidente que la diferencia en cada por-
centaje retenido representa la fragmentacién que ha
tenido lugar en esa fraccién del suelo. En la Fig. 1-28
(Ref. 24) se relaciona el coeficiente B de roturs de
grancs con el valor de la presiéon de confinamiento
utilizada en la cdmara triaxial, en diferentes pruebas.

I-12 COMPRESIBILIDAD DE SUELQOS COHIMVOS
A Consolidacién

La deformacién de los suelos cohesivos, aun bajo
cargas relativamente pequeiias, ha sido tradiconal
mente reconocida por los técnicos como un problema
de fundamental interés, por ser causa de gnave de
ficiencias de comportamiento, sobre todo en cdmenta
ciones de estructuras sobre arcillas blandas o lirnos
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Consolidomelros neumaticos
tipe Geoter

Deualle del consolidémetro

plisticos. De hecho, los mds tempranos triunfos de
la Mecinica de Suelos y mucho de su fama inicial
se deben al éxito que tuvo en aquellos momentos en
el desarrollo de teorfas y técnicas para la prediccién
Y control de asentamientos.

El proceso de deformacién de las arcillas bajo
carga llama la atencién no sélo por los grandes asen-
tamientos que pueden llegar a producirse, sino tam-
bién porque éstos tienen lugar casi completamente
en un largo lapso posterior al momento de aplica-
cion de la carga propiamente dicha; como resultado,
es posible que una estructura sufra grandes defor-
maciones arfios después de su ereccién.

Los procesos de reduccién de volumen de los sue-
los finos cohesivos (arcillas y limos pidsticos), pro-
vocados por la actuacién de solicitaciones sobre su
masa y que ocurren en el transcurso de un tiempo
generalmente largo, se denominardn procesos de con.
solidacion.

Frecuentemente ocurre que durante el proceso de
consolidacin permanece eseficialmente igual la po-

RI%m
[ P15 2

sicion relativa de las particulas sélidas sobre un mis-
mo planc horizontal; asi, el movimiento de las par-
ticulas de suelo puede ocurrir s6lo en la direccidén
vertical, esta es la consolidacion unidimensional. Su-
cede en la realidad, por ejemplo, en estratos de gran
extension en comparacién con su espesor, comprimi
dos bajo cargas que ocupan dreas importantes. Tam-
bién sucede cuando un estrato grueso de arciila con-
tiene tal cantidad de capas delgadas de arena que la
deformacién lateral queda restringida a limites des-
preciables.

En estos casos y en otros similares, las caracteris-
ticas de la consolidacién de los estratos de arcilla
pueden investigarse cuantitativanente con aproxi-
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Figura I24. Deulle de la colocaciéon de la muestra en el
consnlidémerro de anillo flotante.



macién rascnable, realizando la prueba de compre-
sion confinada o de consolidacion unidimensional
(pirvrafo 1-10) sobre especimenes representativos del
suelo, extraidos en forma tan inalterada como sea
posible. Se puede asi calcular la magnitud v la velo-
cidad de los asentamientos probables debidos a las
cargas aplicadas.

Desde luego es cierto que en las pruebas de labo-
ratorio hechas con muestras pequefias se produce la
consolidacion en tiempos muy cortos, en compara-
cion con el tiempo en que el estrato real de arcilla
se consolidarda Dajo la carga de la estructura. De
hecho, en la aplicacién de las teorias a la prictica de
la Mecinica de Suelos se supone que todas las cons
tantes e consolidacidon son las mismas en el proceso
ripido de laboratorio que en el mucho mis lento
que tiene lugar en la naturaleza. Si éste es ¢l caso o
no, no se sabe en la actualidad. Es posible que lo
anterior sea uno de los factores que influyan en el
hecho observado de que los asentamientos predichos
sean mavores que los reales.

Una prueba de consolidacién unidimensional es-
tindar se realiza sobre una muestra labrada con for-
ma de cilindro de pequefia altura en comparacion
al didmetro de la seccién recta. La muestra se coloca
en el interior de un anillo, generalimente de bronce,
que le proporciona un completo confinamiento la-
teral. El anillo se pone entre dos piedras porosas,
una en cada cara de la muestra; las piedras son de
seccion circular y de didmetro ligeramente menor
que el diimetro interior del anillo. El conjunto se
coloca en la cazuela de un consolidémetro (Fig.
[.24). El consolidémetro mostrado en dicha figura
es del tipo “de anillo flotante”, hoy principalmente
usado y asi llamado porque se puede desplazar du-
rante la consolidacién del suelo,

-Por medio del inarco de carga mostrado en la

[
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Ranco d: conrulidémetros

Fig. 1.24 se aplican cargas 2 la muestra, repartién-
dolas uniformemente en toda su drea con el disposi-
tivo formade por la esfera metilica y la placa colo-
cada sobre la piedra porosa superior. Un extensé-
metro apovado en el marco de carga movil y ligado
a la cazuela fija, permite tlevar un registro de las
deformaciones en el suelo. Las cargas se aplican en
incrementos, permitiendo que cada incremento obre
por un espacio de tiempo suficiente para que la ve-
locidad de deformacion se reduzca pricticamente a
CETO.

En cada incremento de carga se hacen iecturas en
el extensémetro, para conocer la deformacién corres-
pondiente a diferentes tiemnpus. Los datos de estas
lecturas se dibujan en una grafica que tenga por
abscisas los valores de los tiempos transcurridos, en
escala logaritmica, y como ordenadas las correspon-
dientes lecturas del extensdémetro, en escala natural
Estas curvas se llaman de consolidacién y se obtiene

Lecluros del sulsnsdinalro

Tlempos [Escoia togaritmical

Figurs [-25. Forma tipia de la curva de conwlidacidén en
arcillas (fuera de eala).
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Figura I.26. Forma tipica «de compresbilidad en suclos compresibles. a) Representacidn aritmética. b) Representacidn semi-

logaritmica.

una para cada inaemento de carga aplicado. En la
figura 1-25 se muestra la forma tipica (fuera de es-
cala} de una de estas curvas. '
Una vez que el suelo alcanza su mdxima deforma-
cidn bajo un incremento de carga aplicado, su rela-
cién de vacios Ilega a un valor menor evidentemen-
te que el inicial, y que puede determinarse a partir
de los datos iniciales de la muestra y las lecturas del
extensémetro. Asi, para cada incremento de carga
aplicado se tiene finalmente un valor de la relacién
de vaclos y otro de la presién correspondiente ac-
tuante sobre ¢l espécimen, En suma, de toda la prue-
ba, una vez aplicados todes los incrementos de carga,
se tienen valores para constituir una grifica en cuyas
abscisas se¢ ponen los valores de la presién actuante,
- en escala natural o logarfimica, y en cuyas ordenadas
se anotan los correspondientes de ¢ en escala natu-
ral. Estas curvas se llaman de compresibilidad y de
ellas se obtiene una en cada prueba de consolidacion
completa. En la figura I-26 se muestran, fuera de
escala, las formas tipicas de estas curvas.
Generalmente en una curva de compresibilidad
se definen tres tramos diferentes. El 4 (Fig. 1.26.b)
es un tramo curvo que comienza en forma casi hori-
zontal y cuya curvatura es progresiva, alcanzando su
mdximo en Ja proximidad de su unién con et tramo
B. El B es por lo general un trame muy aproxima-
damente recto y con €l se llega al final de la etapa
de carga de la prueba, al aplicar el maximo incre-
mento de carga, al cual corresponde la mdxima pre-
sidn sobre la muestra. A partir de este punto es
comin en la prueba de consolidacién someter al es
pécimen a una segunda etapa, ahora de descarga,
en la que se le sujeta a cargas decrecientes, permane
ciendo cada decremento el tiempo suficiente para que
a velocidad de Geformacdién se reduzca pricticamen-

'te a cero; en esta etapa s tiene una recuperacién del

espécimen, si bien éste nunca llega de nuevo a su
relacion de vacios inicial; el tramo C de la figura
1.26.b corresponde a esta segunda etapa, con el es-
pécimen llevado a carga final nula, como es usual.

El tramo 4 de la curva de compresibilidad suele

[Eacola logaritmca )

Nigura [27. Curvas de compresibilidad para dos procesos de
arga v descanga consecutivos.
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Figura 1-28. Esquema del modelo mecinico de Terraghi para la
compresion de la consolidacion de suclos finos.

llamarse “tramo de recomprensiéon™; el 8, “tramo

virgen”, y el C “tramo de descarga”. La razén de -

estos nombres se comprenderd con lo que sigue.
Considérese un experimento en el cual una mues-

tra de arcila se somete a un ciclo de.carga y completa

descarga, correspondiente a una prueba de consoli-
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diadiim unidimensional y, de inmediato, una vez des-
Girgadda, se vuelve a cargar, a una presion Mmayor que
bi mixima alcanzada en el primer ciclo; finalmenite,
Lt muesgra vuelve a descargarse hasta retornar a |
comdicion p o= 0. '

Hacdiendo caso omivo de algunos factores secun-
darios, La forma e las grificas obtenidas en el {abo-
raterio es la que aparece en la Fig. .27

En L grafica 47 8" (7, correspondiente al segundo
ciclo. »on de notar los siguientes hechos. El tramo
A', de recompresiiin, se extiende ahora hasta ta maixi-
ma presién a que se haya cargade al suelo en el
ciclo anterior: mientras que el nuevo tramo virgen,
8, ripudamente se define como la prolongacién del
tramo vigen correspondiente al primer ciclo. El tra-
mo de descirga, C' resulta similar al ramo C, prime-
ramente obtenido. .

De la posicion relativa de los tramos 4’, 8’ y C',
del segunclo ciclo «de carga v descarga respecto 2 los_
A4, B y C, del primer ciclo. puedle concluirse que se ™
produce un tramo de recompresidn, tal como el A,
cuando se estin aplicando a la rruestra de suelo pre-
siones que ésta ya ha soportado :n una época ante.
rior; mientras que un tramo virgen, tal como el B,
resulta al aplicar a la muestra presiones nunca antes
soportadas. Resultan asi légicos los nombres adopta-
dos para los iferentes tramos. -

Cuando se someta una muestra de suelo natural

—l
P

u=presion en et agua en exceso da lg
nidrostatica,

pe presicn equivalents en of resorte.
{Fuerza que tomq el resorta antre

ol drea A))

Figurs 29 Esquerna del modele de Terughi, comprendiendo varias clmaras.
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a un solo ciclo de carga y descarga, como es usual
°n una prueba normal de consolidacién unidimen-
sional y se obtenga una grifica del tipo que aparece
en la Fig. 1.26.b, hay evidencia experimental sufi-
ciente para concluir que las presiones correspondien-
- tes al tramo A4 ya han sido aplicadas al suelo en otra
época, mientras que las correspondientes al tramo B,
son de magnitud mayor que las soportadas anterior-
mente. _

A fin de obtener una concepcion objetiva del
proceso de consolidacion unidimensionzal de suelos
finos, se estudiard en primer lugar un modelo mecd-
nico propuesto por Terzaghi, que es una modifica-
¢ién de un modelo originalmente sugerido con otros
{ines por Lord Kelvin.

Considérese un cilindro de irea de seccién recta
A, provisto de un pistén sin friccion, con una peque-
fia perforacién en él, tal como aparece en la Fig. I.28.

Al pistén lo soporta un resorte unido al fondo
del cilindro y éste estd totalmente lleno de un flui.
do incompresible. Si se coloca sobre el pistén una
carga P, manteniendo el orificio cerrado, es eviden-
t¢ que el resorte no puede deformarse nada y, asi,
toda la carga P estari soportada por el fluido.

Pero si se permite que el fluido salga por el ori-
ficio, abriendo éste, también es evidente que habra
una uansterencia gradual de carga del fluido al re.
sorte; en efecto, entre el interior y el exterior del
cilindro, en el orificio, habra en un principio una
diferencia de presién igual a P/A4, que genera el gra-
diente necesario para que el fluido saiga por el ori-
ficio, permitiendo la deformacién del resorte, gue
tomard carga de acuerdo con la ley de Hooke. La
velocidad de transferencia depende del tamafio del
orificio y de la viscosidad del fluido. Es claro que
si se permite al resorte una deformacién suficiente-
mente grande, se logrard que la totalidad de la car-
g2 P quede soporitada por él, volviendo el fluido a
sus condiciones anteriores a la aplicacién de P.

Si en lugar de un cilindro con su resorte s¢ con-
sidera zhora una serie de cilindros comunicados

ANNNEY
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como se muestra en la Fig. 1-29, la distribucién in’
cial de presiones en el agua serd lineal (linea 1-.
de la Fig. 1.29). No habrd en el fluido ninguna ten-
dencia a moverse, si se desprecia el peso propio de
los pistones y resortes o si se considera que el dispo-
sitivo Ilegd al equilibrio en el comienzo del experi.
mento. Si se aplica bruscamente una carga P al pri-
mer pistén. en el primer momento el fluido deberd
soportar]a totalmenre, generindose en él una pre-
si6n en exceso de la hidrostdtica, que se transmite
con igual valor a cualquier profundidad. EI nuevo
diagrama de presiones en el fluido seri ahora la
linea 3.4 de la Fig. [-29. No existe ain ningun gra-
diente hidriulico que tienda a producir un movi-
miento del fluido, si se exceptia e] orificio supe-
rior, que estd en las condiciones antes analizadas
para el caso de una sola cimara. La diferencia de
presiones en dicho orificio (P/4) crea un gradiente
hidriulico que produce un flujo del fluido, hacia -
afuera de la primera cimara; tan pronto como se
inicia ese flujo, la presién en el fluido de la primera
cdmara disminuye, transfiriéndose simultineamente
una parte de la carga al resorte. La reduccién de la
presion del fluido en la primera cimara causa, por
diferencia con la segunda, un desnivel de presiones
en el segundo orificio, por lo cual el fluido tenderd
a pasar de la segunda a la primera cimara. Como
consecuencia, disminuye también la presién del flui-
do en la segunda cimara, transmitiéndose asf la ten.
dencia al flujo a las cimaras inferiores. El fin dei®
proceso serd, obviamente, el raiomento en que la pre.
sién en el fluido vuelva a la condicién hidrostdtica,
estando la carga P totalmente soportada por los re-
sortes.

En cualquier instante (f) después de la aplica-
cién de la carga (P), la distribucidn de presiones
del fluido y los resortes, u v p respectivamente, €3
la que se indica con la linea quebrada que aparece
en la ya citada Fig. I-29. Nétese que en cada cima-
ra la preion en el fluido sigue una ley lineal y que
las discontinuidades en la presién, representadas por
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! Figura 130. Estrato de suelo .de extenuidn infinita somrude s um proceso de consolidacidn unidimensional.




los tramos horizontales, se producen solamente cn los
orificios. Conforme ¢l tiempo pasa, la linca quebrada
se desplaza continnamente hacia la izquierda.

Si ¢l valumen e las cimaras se considera muy
pequeno y el mimero de cllas muy grande, ¢l mo-
delo se acercari a la condicién que prevalece en los
suelos. La linea quechrada que reprosenta la distni.
bucinn de presion en un namero pequchio de cima-
ras tenderi a cONvertirse €n una curva continua 2
medida que el nimero e cimaras aumente. (Curva
de trazo discentinue en la Fig. [.29)

En el suclo. la estructuracion de las particulas
solidas puede considerarse representada por los re-
sortes del mode'n, el agua interdticial libre por el
fluido incomprensible de las cimaras y los canalicu-
los capilares por los orificios de los émbolas.

. Considérese ahora un estrato de suclo e exten-
sion infinita segun un plano horizontal y de un es-
pesar. H, tal que pucda considerarse despreciable la
presion debida al peso propio del suclo y del agua
del mismo, en comparacién a las presiones produci-
das por las cargas aplicadas. (Fig. 1-30)

5S¢ supondri que ¢l agua silo puede drenarse por
la frantera superior del estrato, al cual se considera
confinado infcriormente por una [rontera impermea.
ble. El estrato ha estado sometido a una presion p,
durante ¢l tiemjpo suficiente para consolidarse total
mente hajo esa presion. Considérese que en las con-
diciones anteriores sc aplica al estrato un incremen-
to de presian Ap. La presion total sobre el estrato
seri pa =t + Ap. Inmediatamente después de
aplicar ¢l incremento de carga, éstc se soporta {nte-
gramente por cl agua interstcial, que adquirird por
lo tanto una presién en cxceso de la hidrostdtica (a lo
largo de todo el espesor H), igual a Ap, como sc
muestra cn la Fig. [-30. &,

Al cabo de un tiempo ¢ habrid escapado cierta can.
tidad de agua por la superflicie superior y. conse-
cuentemente, parte Jdel exceso de presion hidrosts-
tica se habrd transferideo a la estructura silida del
suclo (Ap). La distribucion de la presién entre la
estructura del suelo y el agua intersticial (p = p, +
+ AP y u, respectivamente) queda representada por
la curva t = ! en la misma 1-30.5.

Es evidente que

Ap = Ap + u (1-36)
y la ccuacion anterior es vilida en cualquier instan-
te, { ¥ a cualquier profundidad, z. En un instante
posterior, t + dt, la nueva distribucién de presiones
aparece también en la Fig. [-30.b. En esta figura se
puecde ver que tanto la presién ap, en la estructura
del suelo, como la u, en cl agua intersticial, son {un-
ciones de la profundidad, z, y el tiempo . Puede
escribirse

u=f (1) (1-30

Por lo tanto,

A‘E = aAp - = Ap — [{z, 1) (1-38)

Compresibilidad de suclos cohesivos 4Y

Esta ccuacion expresa el progreso del fenémeno
de l!a consolidacién unidimensional, con flujo ver-
tical.

La ecuacion (1-37) dene solucidn matemdtica
bajo la forma de la ccuacién diferencial (Ref. 17):

2
k(l+¢) £‘=EE (139)

a, v» 98¢
que s¢ ha llamado eccuacién diferencial del proceso
de consolidacién unidimensional con flujo de agua
solo vertical, pucs se planted y dedujo bajo tales
hipdtesis. .

En ella:

k, cs ¢l coeficiente de permeabilidad del suclo.

¢, es la relacién de vacfos del suele (anies de ini-
ciarse el proceso de consolidacién). |

a, es ¢l coeficiente de comprensibilidad del suclo.

a, = _d_e. e ﬁ (in{{))

dp  ap

Este coeficiente expresa el cambio de la relacion
de vacfos para un incremento dado de la presién
cfectiva; es la pendiente de lz curva de compresibi-
lidad (Fig. 1-26). A partir del coeficiente 4, se. de-
fine: '

a'

1 +¢ (140

m, =

llamado coeficienre de variacidn voluméurica, que ex-
presa la compresibilidad del suelo, relacionindola
con ¢l volumen inicial (Ref. 17).

Finalmente, la expresidn

k(1 +¢c)

a' T-
define el llamado coeficiente de consolidacidn del
suelo.

Para llegar a una solucién manejable, la ccua-
cién (1-39) ha de resolverse para las condiciones ini
ciales y de frontera del problema particular de que
sc trate,

La solucién que se menciona emr lo que sigue con:
sidera que la presién 4p que produce la consolida-
cién de un ecstrato de espesor H, es coastanie cn
todo el espesor (la solucién es lambién aplicable a
una reparticién triangular de la presién}. Dicha so-
lucién es (Ref. 17):

=C, (1-42)

n=owm
u=A—Z
n=0
4 Sen (2n + x _z_]l
{(2n+l)1\: 2 H
(2n+l)’-u'C,‘
< $H? } (149
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Donde:

u: es la presién que tiene el agua por arriba de
la hidrostitica, en punto dél estrato a la profundi.
dad z y en el instante ¢ del proceso de consolidacion.

z: es la profundidad del punto dentro del estrato
en que se calcula u.

~ h: es el espesor del estrato que se consolida,

t: es el instante del proceso de consolidacién en
que se mide wu.

e: es el numero base de los logaritmos neperianos.

Naturzlmente, la ecuacién (1-43) no es maneja.
ble para la solucion de un problema prictico. Para
transformarla en una expresion que si se pueda uti-
lizar en un ciiculo sencillo, es preciso definir los si-
guientes dos conceptos importantes.

.a) Grado de consolidacién de un estrato someti-
o a un proceso de consolidacién, en un instante in-

termedio del proceso, !, es la relacidn enwe |3 cor
solidacién que ha tenido lugar en ese tiempo y -

o

total que haya de producirse. Se representa por 0.

En la Ref, 17 se demuestra que el grado de con-
solidacign asi definido resulta ser '

N
'ro udz-] .

4
ap - 2H | (49

U(%)=10°,|:1—-

donde u esta dado por la expresién (1-43).

b) Factor tiempo, T, es la magnitud adimensio-
nal:

C,
T=—1t

7 (145)

Con estas definiciories, substituyendo la expresién

3 ]
o
- 20
¥ \\
(2]
N
!9 40
©
-
H e
L4 ]
8 ™~
LT
° .
]
2 [
o 100
0 o8 Lo 13 2.0
Factor tiempe, T (2seqgta aritme'tica)
(a)
* ° 1
’ -
- n
- h 1
.g j
E 40 ~~ ..I.
h4 p 1
°
- 80
€ { J
g l
2 80
-
o 100 » !
o 0.001 c.o oy Lo 0.0

Figura 131, Curvas tedricas de conso-
lidacién. o} Trazado arit-
mético. &) Trazado semi-
logaritmico.
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(1-45) en la (1-43) y el resultado de tal operacign
en la (1-4), se tiene:

n= oo
8
v =100[1= Y s
n=1y

2 22
G ) T] (1-46)
¢ 4

La expresién (1-46) establece la relacién entre el
grado de consolidacién del estrato y el factor tiem-
po, v es la expresion conclusiva de la Teoria de la
Consolidacién Unidimensional de Terzaghi.

A partir de la expresion (1-46), dando valores a
T y calculando la correspondiente de U, resulta la
relacién anotada en !a tabla 1-1 y representada en
la Fig. I-31. N

La Tenria de la Consolidacién Unidimensional,
que desemboca en la relacién expresada en la ecua-
cién (1.46), en la tabla 1.1 o en la Fig. I.31, estd
obtenida bajo las siguientes hipétesis (Ref. 17):

a) El suelo se deforma en una sola direccion,
por ejemplo la vertical.

b) El flujo del agua ocurre s6lo en la direccién
vertical,

c) Es vilida la ley de Darcy.

d) E! suelo esti totalmente saturado.

e) El agua y las particulas minerales del suelo
son incompresibles, al ser consideradas individual-
mente,

f) La variacidon en espesor del estrato es lo sufi-
cientemente pequefia como para que un valor dado
de la variable z pueda suponerse constante durante
todo el proceso de consolidacién.

g) Ap es constante en el estrato.

h} El coeficiente de consolidacién, C,, es cons
tante durante todo el process de consolidacién.

i) En el momento en que se hace una aplicacién
prictica de la Teoria de la Consolidacién al cilcu-
lo de un asentamienro, obteniendo los parimerros
de comportamiento del suelo (por ejemplo, ei C,) de
una prueba de compresién no confinada efectuada
en el laboratorio, se acepta que estos parimetros tie
nen en el fenémeno real los mismos valores que en
la prueba, lo que equivale a aceptar la plena repre-
sentatividad de la prueba y a despreciar todos los
efectos de escala entre prueba y realidad.

El conjunto de las hipdtesis anteriores sefiala el
campo de aplicabilidad de la Teoria de Terzaghi. Ya
se comenté que las hipéresis (a) y (b) son razonables
en estratos de gran extensién y mucho menor espe-
sor, pero naturalmente no se puede hablar de flujo
vertical Ginicamente, si la masa de suclo en consoli-
dacién bajo carga tiene dimensiones del mismo or-
den en las tres direcciones del espacio; incidental-
mente, puede sefialarse que en la Ref. 17 se estudia
la extensién de la Teor{a de la Consolidacién a ca-
sos de flujo bi y tridimensional.

T
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TABLA |1

Relacion tedrica U (%) - T

U (%) T
0 0.000
10 0.008
15 0.018
20 0.031
25 0.019
50 0.071
35 0.096
10 0.126
15 0.159
50 0.197
55 . 0.238
60 0.287
65 0.342 .
70 0.405
75 0.477
80 0.565
85 0.684
90 , 0.848
95 1.127
100 oo

La hipétesis (¢) probablemente se ajusta bastante,
a lo que sucede en los suelos finos cohesivos.

Las hipdtesis (d) y (e} seguramente no inducen
errores muy graves en las aplicaciones de la teoria a
suelos muy finos (arcillosos) situados bajo el nivel
freitico (como suele ser el caso de los suelos trans-
portados y depositados en zonas lacusures, fluviales o
marinas) ; sin embargo, hay dudas sobre lo que pue-
dan deformarse y romperse los cristales de suelo, bajo
las altas presiones que en realidad actian entre sus
puntos de contacto.

La importancia de las hipétesis sélo puede juz-
garse comparando las predicciones de la teoria que
las contiene, con las observaciones reales; de hecho,
en este caso particular, los resultados de la Teoria
de la Consolidacién ha demoswado muchas veces
su excelenda para predecir e} comportamiento de la
mayoria de las arcillas, dentro de la aproximacion
ingentieril.

En la Ref. 17 se presentan ligeras variantes de la
teoria aqui expuesta para el caso de disuribuciones
de la presién exterior dentro del esuato diferente de
la uniforme, que es la que se ha considerado.

Se vio que el factor tiempo se definia como

k(1 +¢) ¢ .
= —_— 1-4
T a, vyo H? (149
Esta ecuacién puede escribirse:
a, 1o H?
= 148
k(1 + e) (149)
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De la expresion anterior pueden deducirse algu.
s hechos de significacion:

#) Si todos los demis factores permunecen cons-
tantes, el tiempo necesario para alcanzar un cierto
grade de consolidacién, correspondiente a un factor
tiempo dado, varia en forma directamente propor-
cional al cuadrado del espesor efectivo del estrato.
En realidad. este punto merece una disgresion. El
espesor del estrato que gobierna la evolucion de un
proceso de consolidacién unidimensional con flujo
de agua vertical. es la travecloria fisica real que el
agua tiene que recorrer para abandonar el estrato. Si
el estrato tiene una frontera impermeable, dicha tra-
vectoria, llamada espesor efective, coincide con el es-
pesor real del estrato (Fig. [-32.a). Si el estrato estd
drenado por ambas caras, superior e inferior, la mai-
xima travectoria del agua al drenarse es el semiespe-
sor real del estrato de suelo, o sea que el espesor
efectivo es la mitad del real (Fig. [-32.6). En las
f6rmulas de la Teoria de Consolidacién Unidimen-
stonal 1a H que figura ey siempre el espesor efectivo
en lo referente al tiempo de consolidacion.

Si dos estratos el mismo material tienen diferen-
tes espesores efectivos H, y H,, los periodos t, y ¢,
necesarios para que cada estrato alcance un cierto

grado de consolidacién, estin relacionados como
sigue:

4, H}
—_— 1-4
t, Hi (1-49)

b) §i todos los demds factores permanecen cons-
tanttes, el uempo, ¢, necesario para que un suelo al-
cance un cierto grado de consolidacion es inversa
mente proporcional al coeficiente de permeabilidad
& Por lo tanto, si dos estratos del mismo espesor
efectivo rienen permeabilidades diferentes, k, y k.
respectivamnente, los tiempos necesarios para que cada
estrato alcance un cierto grado de consolidacién, se
relacionan:

':quro permeqble

—

Maxima traysctoria
del agua*H

- =~ =i
-

k
o= K (1-50)

¢} Si 1odos los demis factores permanecen cons
tantes, e] tiempo necesario para que un suelo aican-
ce un cierto grado de consolidacion es directamente
proporcional al coeficiente de compresibilidad a,. Por
lo tanto. si se cnnsideran dos estratos del mismo es-
pesor efectivo, pero de coeficientes de compresibili-
dad diferentes, a, Vv a,, los tiempos, {, v . necesa-
rios para que cada estrato alcance el mismo grado de
consolidacion, estin relacienados come sigue:

oo,

Al hacer a una muestra de suelo una prueba de
consolidacion se obtienen curvas de consolidacién
para cada uno de los incrementos de carga aplicados.
Ya se vio que estas curvas relacionan las lecturas rea-
lizadas en un micrémetro con los correspondientes
tiempos.

Por otra parte. como resultado de una aplicacién
estricta de la Teoria de Terzaghi, se ha obtenido
una curva tedrica L'+ (%) — T, en donde T es ¢}
factor tiempo, que involuera a todas las variables que
afectan el progreso del proceso de consolidacion.

Desde luego T v ¢ son directamente proporcio-
nales para una muestra dada, en una cierta condi-
cién de carga.

Si se imagina, ademas, que el suelo sigue riguro-
samente los requerimientos de la teoria, el grado de
consolidacion vy las lecturas micrométricas estarian
también relacionadas por una ley lineal de propor-
cionalidad, puesto que, en tales condiciones, 2 un
50%, de consolidacién, por ejemplo, estd asociada la
mitad de la deformacién del suelo. As{ pues, si un
suelo sigue la Teoria de Terzaghi. la curva tedrica
U (%) — T y las curvas de consolidacidn de labo-
ratorio deberdn ser semejantes, difiriendo Gnicamen-
te en el mddulo de las escalas empleadas. Inciden-

¥
TMu'nimu trayectona
H T det ogua*M

P S SURS U DU
|
}
¢

Figura 1.32. Esquemas que ilustran el concepto de cwpesor efectino que gobierna el tiempo de consolidacidn.
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talmente, lo que las curvas de consolidacién se apar-
ten de la forma tedrica ofrece una medida simple
para calificar lo que ese suelo se aparta de un com-
portamiento estrictamente apegado a la Teoria de
Terzaghi.

Por lo tanto, si el suelo se apega a la teoria serd
posible lograr que las dos curvas coincidan todal-
mente, a condicion de modificar la escala de [as cur-
vas prdcticas en la proporcion conveniente,

En realidad, ningin suelo sigue estrictamente la

.curva tedrica, y para comparar una curva observada

con la teérica, debe, en primer lugar. definirse en
qué punto de la curva de consolidacién se supondri
el 0%, y el 100% de consolidacién, para ajustar la
escala U (%) con la de lecturas micrométricas,

Si el suelo contiene algo de aire o si la muestra
no se ajusta perfectamente al anillo, exisurd una de-
formacidn ripida inmediatamente después de la apli-
cacién del incremento de carga. Observando las lec
turas del micrémetro no puede definirse si las pri-
meras deformaciones se deben a esos ajustes ripidos
o representan ya el inicio del [enémeno de consoli-
dacién. Afortunadamente, la curva de consolidacidn
para la primera mitad del proceso es pricticamente
una paribola y puede determinarse un 09, “tedrico’
por la aplicacion de una propiedad simple de 1ales
curvas,

Mds dificil es la determinacién del punto reun.
camente correspondiente al 1009, de consolidacidn

primaria. De los varios métodos propuestos para ello,
se ménciona a continuacién uno debido al doctor
. Casagrande que requiere el trazo de la curva de
consolidacién en forma semilogaritmica (Fig. I-33).

En trazado semilogaritmico, la curva de consoli-
dacién presenta la ventaja de que en ella se define
por un tramo recto, generalmente muy preciso, la
parte en donde la consolidacion secundaria! ya se
hace notable. Este permite definir, por simple ins-
peccién, la zona en que la consolidacidn primaria
se completa: pricticamente hablando, esta zona e la
eorrespondiente a la transicidn entre la parte incli-
nasla de amplia curvatura y el tramo recto final (véa-
s2 la Fig. [-33). Empiricamente se ha observado
{A. Casagrande) que un punto /4) obtenido como
la interseccién del tramo recto de compresién secun.
daria y de la tangente a la parte curva en su punto
de inflexidn, representa tolerablemente la linea priic-
tica divisoria entre la consolidacién primaria y la
secundaria, es decir, el 1009, de consolidacion pri-
mana.

Como el efecto secundario se presenta desde el
principio de la prueba, realmente no es pouible fijar
un punto especifico en el cual el efecto primario ter-
mine y aquél empiece. Por lo tanto, hasta cierto
punto. la definicién anterior del 1007, de consolida:
cién es arbitraria. En la primera parte del desarro

V BEsta consolidacidn sc define mds adelante en esie mumo
pirnuo.
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llo de la curva de consolidacién, el efecto secunda-
rio no es aln muy notorio y por esta razon se en-
cuentra que la relacion parabdlica, ya mencionada,
es correcta dentro de una aproximacion razonable,
La linea del 09, de consolidacién puede ahora en.
contrarse como sigue (Fig. 1.33).

Escojase un tiempo arbitrario, {,, tal que el pun-
1o correspondiente, B, en la curva observada esté
situado, de un modo notorio, antes del 309, de con-
solidacién. Obténgase el punto C, correspondiente a
un tiempo t,/4¢ y determinese la diferencia de orde-
nadas, a, de los dos puntos.

Puesto que entre esos dos puntos hay una relacién
de abscisas de 4 y puesto que se advierte que son
puntos de una paribola, se sigue que su relacién de
ordenadas ha de ser de \/_4-= 2. Es decir, el origen
de la parihola esti a una distancia a arriba de C.
Es aconsejable repetir esta construccién simple va-
rias veces, partiendo d. puntos diferentes y situar
el 09, de consolidacién a una elevacién promedio de
las obtenidas,

En la Fig. 1-33 puede verse en la parte derecha
ta escala U (9%,) trazada a partir de los limites en-
contrados. Es as{ evidente el modo de encontrar el
tiempo necesario para que la muestra de suelo al-
cance, por ejemplo, el 509, de consolidacién. (Este
valor del tiempo, f3, juega un papel de interés en
cilculos que se detallarin posteriormente.)

Nétese que toda la construccidén anterior depen-
de, en principio, de que puede situarse la escala
U (%) en las diferentes curvas de consolidacidn, o
sea de poder determinar en éstas el 0 y el 1009, de
consolidacién primaria. Esto, a2 su vez, depende de

ue-la forma de la curva de consolidacién se ape-
gu¢ a la curva tedrica, de modo que se definan los
quiebres y las inflexiones necesarias. Desgraciadamen-
te esto no siempre sucede en la prictica y muchas
veces la forma de las curvas obtenidas en el labora-

figura [-.34¢. Mdétodo de Taylor
para el dlculo de
los valores de C

torio es totalmente inapropiada para efectuar las de.
bidas construcciones. D. W. Taylor ha desarrollado
un método alternativo para el cilculo de los coefi-
cientes de consolidacién que da buen resultado ‘en
muchos casos en que falla el anteriormente descrito.

E] mérodo exige el trazado de la curva tedrica en
unos ¢jes en los que se usan como ordenadas los va-
lores de U (%,) y como abscisas los valores de /T
(Fig. 1-34.2) .

La curva teérica resulta una recta hasta un pun-
to cercano al 607, de consolidacién, como debe suce-
der teniendo en cuenta que es aproximadamente pa-
rabdlica en ese intervalo.

De la tabla de valores, ya obtenida, U (%) - T,
puede determinarse que la abscisa de [a curva e 1.15
veces la correspondiente a la prolongacién del tramo
recto, para una ordenada de 909, de consolidacién.
Esta caracteristica se usa en la curva de consolida
cién obienida en el laboratorio, para encontrar el
909, de consolidacién. En {a Fig. I-34.5. se muestra
una forma tipica de curva real en representacidn de
lecturas micrométricas —\/Z Prolongando el trameo
recto puede tenerse una linea trazada con suficiente
precsién, A continuacién tricese otra recta coa ws
abscsas 1.15 veces corridas hacia la derecha, respec
to a la anterior. Esta segunda linea corta a la cur
va de consolidaddén de un punto al que correspon-
de el 909, de consolidacién primaria Nétese que
la prolongacién del tramo recto de la curva de Labo-
ratorio corta el origen de ordenadas en un punte
que debe considerarse como el 0%, de consolidacdin
primaria y de este punto debe partir la segunda recia
mencionada.

Usando esta construccién conviene calcular e C,
coa la expresién

(30



De las ideas expuestas y de la simiiitud de forma
.e lns curvas obtenidas en los sucssivos cicles de
carza (Fig. 1-27), se deduce que en una zona cercana
al quicbre o transicién de la curva de recompresion
a la virgen, debe estar la mdxima presidn que el sue-
lo ha soportado anies del desarroile de ese ciclo de
carga. Esta presicn, que representa la mixima que
el suelo ha soportado en su historia geolégica, antes
de la ¢jecucidn de la prucha a quz se le esté some-
tiendo al obtene: sus curvas de compresibilidad, se
deromina su carga de preconsolidacidn y juega muy
imzorwante papel en las aplicaciones de la Mecdnica
de Suclos. Sin embargo, la trunsicién del tramo de
recompresién al virgen no es brusca sino gradual, v
no se puede determinar a simple vizta la presidn con
que cocmien:a el segundo tramo mencionado. E! doc-
tor A. Casagrande ha desarrollado un procedimiento
empirico para la determinacién de la carga de pre-
censolidacion (b)), que ha cdemostrado ser de efi-
ciencia suficicnts para los fines pricticos. El mictodo
se ilustra en la Fig. I-35.

Obzenida la curva de cempresibilidad en uma
prushs de consoiiuacidn, determirzse, en primer lu-
ger, el punto de mixima curvatura (T) en la ‘ona
de transiciér enire el tramo de recompresion (1) v
el virgen (IV. Por T tricese una horizontal (h)
¥y una tangente a ia curva (f). Determinese la bisec-
triz {s) del dnzulo formado por las rectas h y ¢
Prcidnguoce el ramo virgen hacia arriba, hasta in-
terzentar a la bisectriz. Ese punto de interseccidn (C)
tiz'e como abscisa. aproxirmadamente, la carza de
greconsclidacidn (p,) del cuzlo

Rolacion da vaclos

)
0.l 1.O 10.0

{ee. log.)
Preslon, kg/cm?®

Figura 185 Determinacién de la carm de preconslidacidn.
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muy notable por las expansiones u otras deforma.
ciones menores de la muestra. De ahi se sigue que
si el suelo esti totalmente consolidado bajo una pre-
sion actual (p,, usualmente el peso propip del ma-
terial sobreyaciente), la consolidacion adicional bajo
un incremento de carga Ap cualquiera puede caicu.
larse con la expresién sencilla -

AH = u
1 + L1

en donde H es el espesor total del estrato de suelo.
Puede verse en la Fig. I.36 que en el trazado semi-
logaritmico el monto del asentamiento total bajo un
incremento de presion A, s menor cuanto mavor es
la presion efectiva inicial (py).

Si el miximo espesor de tierra sobreyacente que
el suelo hava soportado a lo largo de su historia geo-
légica se hubiese erosionado parcialmente, el asenta-
mienio debido al incremento de carga resultari mu.
cho menor, independiegtemente del hecho de que la
curva de compresion virgen permanezca inalterada,
Por ejemplo (Fig. 1.37), si un estrato de arcilla ha
soportado alguna vez un colchén que le haya comu-
nicado una presion de 3 kg/cm?, que después se hava
reducido a 1 kg/cm? por erosién y posteriormente
aumentado hasta 2 kg/cm? por la construccién de
una estructura, la compresién bajo la estructura ten.

drd lugar siguiendo la ley entre B y C, de la curva,

de compresibilidad del suelo: esto produce A,. Por
lo contrario, si el suelo sélo se hubiese consolidado
bajo su carga actua!l 1 kg/cm?, la ley seguida hubiese
sido la que ocurre entre D y E, que conduce a la
compresion 4., mucho mayor. Este ejemplo debe ser
suficiente para comprender la importancia del con-
cepto carga de preconsolidacién, en ef andlisis de
asentamientos.

B Asentamientos y expansiones

La aplicacién mds util de la Teoria de Consoli
daciéon unidimensional y de las ideas expuestas sobre
compresibilidad de suelos cohesivos es el cdlculo del

-+
Le
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e /7%/ /// f-""‘ uniteria s 2
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Figura 138, Eiquema que ilusta la obtencidn del asentamien.
o total de un astrito de suelo.

asentamiento total que un estrato arcilloso sufrird
recibir una solicitacion exterior y el anilisis de ia
evolucidn de ese asentamiento con el tiempo, ambas
cosas igualmente importantes para el ingeniero de
vias terrestres. La magnitud del asentamiento toral
es de importancia obvia: baste decir que su cilcu-
lo podri indicar, por ejemplo, cuinto se hundiri un
terraplén cimentado sobre arcilla blanda o cuinto se
hundiri el puente al que tal terraplén sirve de acce-
so, segin se elija para éste uno u otro tipo de cimen-
tacién, de todos los que puedan usarse.

La evolucion del asentamiento con el tiempo es
el otro dato imprescindible del ingeniero que ha de
preocuparsé por hundimientos: es radicalmente dife.
rente el efecto de un asentamiento de 30 cm (por
mencionar una cifra) sobre una estructura rigida, tal
como un puente, si se produce en forma relativamen-
te ripida, o si ocurre en un lapso e varios afos..
En el ejemplo del puente y el terraplén de acceso
antes mencionado, no bastaria al ingeniero conocer
los asentamientos totales de ambas estructuras para
comprender su interaccion; necesitard, ademis, cono-
cer como ocurre el movimiento de ambas estructuras
a lo largo del tiempo: sélo asi podrd llegarse a ideas
claras en cuanto a eleccion del tipo de cijnentacién
conveniente, previsidn de renivelaciones o elevacio-
nes de partes del puente, etc.; muchas veces el cono-
cimiento de que una parte fundamental del asent.’.
miento de un terraplén de accese ocurrird en un la
so breve, por ejemplo dentro del tiempo de construc:
c.on de un camino, permitird {legar a soluciones muy
simples y seguras para establecer una buena nter-
accién entre estructura de acceso y puente, tal ¢como
podria ser decidir que el terrapién de acceso se cons
truyese con suficiente anterioridad respecto al puen-
te, elegiendo ya para éste un tipo de cimentacion no
susceptible de sufrir asentamicntos.

El asentamiento total primario de un esirato de
arcilla de espesor H, debido a un proceso de conso-
lidacidn unidimensional con flujo vertical. induado
por una sobrecarga Ap, actuante en la superficie del
mismo, puede determinarse a partir de los datoy de
una prueba de consolidacién y del esquema de la
Fig. I-38.

Si Ae representa la disminucién de espesor de una
muestra de suelo, cuyo espesor total era dz m | + ¢,
siendo ¢, la relacién de vacios inicial, puede expre
sarse el cambio de altura del elemento por la ex.
presién

Ae

—l+eo

Adz dz (1%

Integrando la ecuacién (1-53) a todo el evpesor
real del estrato compresible H, se obtiene

H
Ae

L + e,
-]

AH = dz A

considerando a la frontera superior Jdet eurata v
presible como origen de fas z. La |54 & & muse.om



general para el cilculo del asemamiento total por
"consolidacion primaria, supuesto un proceso unidi.
mensional de consolidacion. )

La ecuacién (1.34) sugiere un método simple de
trabajo para valuar los asentamientos €n un caso
prictico dado (Fig. I1-39). .

Si se tienen pruebas de consolidacion efectuadas
sobre muestras inalteradas representativas de un es-
trato comprensible a diferentes profundidades, se
contarj ‘con una curva de compresibilidad para cada
prueba, representativa del compormrniento del suelo
a esa profundidad (parte a de la Fig. 1;39). Sobre
esas grificas podri llevarse al valor de p,, presion
actual efectiva del suelo a esa profundidad; con tal
valor podri obtenerse el correspondiente &, a conti-

nuacién, podri llevarse, a partir de ZJ;.. el vaior Aj.';.
que representa el nuevo esfuerzo efectivo que debe-
ra aceptar la fase solida del suelo cuando éste se
haya consolidado totalmente bajo la nueva condicién
de cargas exteriores, representada por la estructura
cuyo asentamiento se walcula. La ordenada del valor
p = po + 4p proporcionari la ¢ final que. tedrica-
mente alcanzard el suelo a la profundidad de que se
trate. Puede asi determinarse &¢ = ¢ — ¢, v. por lo
tanto, ae/l + e,.

En la parte b de 12 Fig. 1-39 se muestra la grifica
e/l + ey — z, que deberi trazarse una vez determi-
nados sus puntos por el procedimiento anterior apli-
cado a las distintas profundidades.

Basta ver la férmula 1.34 para notar que el irea
entre 0 v H bajo la grifica anterior, llamada curva
de influencia de los asentamientos, proporciona di-
rectamente el valor de AH.

En algunos casos especiales los asentamientos pue-
den calcularse con meétodos que son simplificacion
del anterior. Por ejemplo, en el caso de un estrato
compresible, homogéneo, de pequerio espesor, en que
el coeficiente m, pueda considerarse constante para
el intervalo de presiones en que se trabaja, puede
escribirse:

': H o

Aae = =

AH:S T dz = Xm,-Ap-dz'-'-!m. Sdp-dz
0 . ) 0

(1-55)

La integral representa el irea de incremento de
presiones entre las profundidades 0 y H y puede
calcularse grificamente,

Si ademis Aﬁ puede considerarse constante en el
espesor tratado, la férmula [-55 se reduce simple-
mente a:

aAH=m,-Ap H (1-56)
La ecuacién 1-56 goza de una popularidad segu-
ramente inmerecida, dadas sus limitaciones, no siem-
pre tenidas en cuenta por los que la usan.
El cilculo de la evolucién de aH con el tiempo.
fundamental en muchos problemas de la ingenieria

(81
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Figura [-39. Méiodos para la obtencién de la curva de in
fluencia de los asentamientos,

prictica, requiere la determinacion previa del Coefi-
ciente de Consolidacién del suelo (C,), que inter-
viene en la ecuacion:

S T=C,— (1-45)

Esta ecuacién puede aplicarse a la muestra de la
prueba de consolidacion, considerando los datos co-
rrespondientes al 509, de consolidacién de dicha
muestra. En efecto, Ty = 0.197, segin se deduce de
la curva de consolidacién tedrica; f3 puede encon-
trarse una vez establecida la escala U (%) en la cur-
va de consolidacién (ver Fig. [-33), y H es el espe-
sor efectivo del espécimen usado en el momento en
que alcanzd el 50%, de consolidacién bajo el incre-
mento de carga; si, como es usual, la muestra estd
drenada por ambas caras, deberi usarse el semiespe
sor del espécimen, calculado como un promedio de
los semiespesores inicial y final de la muesira en &se
incemento de carga.

Entonces,
Tan H?
C. =—-H 1.5
v tso = 54y (1-57)

Nétese, sin embargo, que para cada incremento
de carga aplicado en la prueba de consolidacidn se
puede usar la ecuacién (1-57). Asl pues, »e nene ua
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valor de C, para cada incremento de carga. Es asi
posible dibujar una grifica de C, contra lla presién
media aplicada en ese incremento, obtenida como
media aritmética de las presiones inicial y final. Para
un estrato real, sujeto a una sobrecarga Ap, se toma-
ri como C, el valor medio de los correspondientes a
la zona de la curva cubierta por ese Ap.

Obtenido el €, del suelo, l1a ecuacidn (1-15) pue-
de aplicarse en la forma

H?
. t=2e— - T 1-58
- (158

v

Ahora, H es el espesor efectivo del estrato de sue.
lo, calculado seguin las condiciones de drenaje en Ia
forma ya expuesta; C, es el coeficiente de consolida-
cicn del suelo, recién calculado, dentro del intervalo
de presiones que representa la sobrecarga aplicada
al estrato. Asi, dando valores a T, por ejempio los
que figuran en la tabla (l-1), pueden tenerse y ta.
bularse los valores del tiempo en que el estrato al-
canza los grados de consolidacion correspondientes
a esos factores tiempo. Como el asentamiento va sien-
do proporcional al grado de consolidacién, pueden
en definitiva tabularse los valores del asentamiento
que corresponden a distintos tiempos, segun evolu-
civna el fendémeno de consolidacion.

Esta tultima tabla obtenida puede dibujarse en es-
-al1 aritmética o en trazo semilogaritmico, con el
tempo en escala logariumica, como abscisa. Se tiene
asi una curva de asentamiento .previsto y su evolu-
cién con el tiempo.

En muchos problemas pricticos, principalmente
en lo que toca a aquellos casos en que el suelo es
descargado, como por ejemplo en una excavacién, es
de interés poder determinar las expansiones que tie.
nen lugar por la descarga efectuada. El problema es
esencialmente parecido al del cdlculo de asentamien-
tos y, hasta cierto punto, con las ideas antes expues.
tas se podria desarrollar un procedimiento similar
para llegar a la meta propuesta. Sin embargo, la ex-
pansién presenta algunas peculiaridades dignas de

u B

sefialarse y es conveniente discutir, con base en ide
lizaciones, algunos conceptos que no son evidentes,
pero que pueden servir de base para analizar con
buen criterio un caso real ‘

Considérese, primeramente, un suelo de superfi-
cie horizontal, arcilloso y homogéneo, antes de ser
descargado. Para facilidad de exposicidn se supone
que el nivel fredtico coincide con la superficie del
terreno. El estado de esfuerzos neutrales, efectivos y
totales seri el que se muestra con las lineas puntea-
das de la Fig. 1-40. Supdnganse ahora que se efectia
una excavacién instantinea de profundidad & y de
extensidn infinita. La presién total removida serd
Y«h v. consecuentemente, el diagrama de presiones
totales se reducird en esa cantidad; como el estado
de esfuerzos efectivos en la .masa del suelo no puede
cambiar instantineamente, el agua que satura al sue-
lo tomard la descarga, disminuyendo el diagrama de-
esfuerzos neutrales también en la magnitud v,A.
Como quiera que la presién origiral del agua a la
profundidad & era v, A, 1a nueva presién a esa pro-
tundidad, después de la excavacidn instantinea, seri:

T_h - ijl = y’mh

o sea que aparece en el agua una tensién igual a la
presidn efectiva a la profundidad h, que en este casg,
es el peso especifico sumergido del suelo por dich
profundidad.

Debe notarse que, por ser la excavacién de exten-
sién infinita y por ser la nueva ley de presiones en
el agua lineal y paraleia a la original, esta nueva
distribucién de presién es hidrostitica y, por io tan-
to, de equilibrio, por lo que el agua no fluird en
ninguna direccién; por ello, el anterior estado de
presiones neutrales, efectivas y totales se mantendrd
en el tiempo y corresponderi tanto al momento ini-
cial de la excavacidon, como a cualquier tiempo sub-
secuente. Las presiones efectivas, que se mantienen
en ¢l suelo, no permitirdn, en este caso, ninguna
expansion.
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Figura 140. Distribucién de esfuerzos veriales beje o fondo de una exavacién de extensién infinita.
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Figura I4l, Distribucién de esfuerzas verticales bajo el fondo de una excavacidn de extensidn infinita, con un manto acuifero.

Al observar el diagrama de presiones en el agua
después de la excavacion (lineas llenas de la Fig.
{-40) se nota que el nivel al cual la presidn neutral
es nula (nivel fredtico) corresponde a la profundidad.

Zo=— h (1-59)

Este abatimiento del nivel [redtico es. tedricamen
te, inmediato a la remocién del material excavado.
Asi, basta con excavar el suelo a la profundidad A
(en extension infinita) para lograr que el nivel fre.
itico se abata al valor i + z, es decir la profundi-
dad z, bajo el fondo de la excavacién.

Supdngase ahora (Fig. I-4l) que en el subsuclo
del caso anterior existe un manto arencso acuifero,
en el que se mantenga la presién del agua. Si se rea-
liza una excavacién instantinea y de extensién infi-
nita a la profundidad k, los diagramas de presiones
inmediatamente después de efectuada la excavacién
serin idénticos a los del andlisis anterior, excepto en
la zona del acuifero, en donde la presién neutral no
cambia, pero la presién efectiva se verd disminuida
en la magnitud v,h. Si d es la profundidad a que se
localiza el acuifero, la nueva presién efectiva en la
frontera superior de éste, inmediatamente despué de
efectuada la excavacién (t = 0), serd;

5 = fnd - Tmh

El valor minimo a que puede llegar la presién
efectiva en la arena es, evidentemente, cero. En ete
caso limite se tendrd la mixima profundidad (k) a
que puede llevarse la excavacién, sin que Iz presién
ieutral en el acuifero (subpresién) levante el fondo,
provocando una falla. Esta profundidad sera:

h,=—"4d (1-60)

En la Fig. I-4]1 se ha supuesto h<h_ yen este

caso, a partir del instante de la excavacion (t = 0)
se inicia un proceso de expansién tanto en el estra.
to arcilloso sobre el acuifero, como en la masa de ar-
cilla subyacente; este proceso es producide por el
flujo del agua que entra en la arcilla procedente del
acuffero. Este proceso de expansién aumenta las pre.
siones neutrales en los estratos arcillosos, disminu-
yendo, correspondientemente, las presiones efectivas.
En la Fig. I-41 se han dibujado isécronas correspon-
dientes a ¢ = ¢, un instante intermedio del proceso:
el estado final de las presiones en el estrato superior
de arcilla dependeri de las condiciones de frontera
en el fondo de la excavacién; si se supone que toda
el agua que aflora en el “'ndo de la excavacién se
drena conforme brota, el c...do linal estard dado por
las lineas ¢ = oo, En el estrato inferior, por ser semi-
infinito, el proceso de expansién continuari indefi-
nidamente, si bien a velocidad de ceciente y el es-
tado final de presiones es el de las lincas ¢ = e, tal
como se muestra en aquella zona en la misma Fig.
I-41. El proceso de expansién analizado es sélo uni-
dimensional y el flujo del agua es vertical. Por lo
tanto, son aplicables, en principio, los datos obteni-
dos del tramo de descarga de una prueba de conso-
lidacién. En un caso como el analizado antes, el bu-
famiento del fondo de la excavacién ¢n un tiempo ¢
uene dos componentes: el bufamiento ocurrido en el
estrato de arcilla de espesor finito que subreyace al
acuifero y el que corresponde a la masa semiinfinita
situada debajo. En primer lugar se discutird el pro-
ceso de expansién del estrato finito.

Antes de efectuar la descargz, un elemento de sue
o a la profundidad z esti sometido a una presidn

efectiva p, = ',z y pasar4, al final de la expanuén,

a una presién p, que puede determinare como in-
te3 se discutié. Si a una muestra representativa del
suelo a esa profundidad z se le hace una prueba de

conwlidacién, llegando a una carga mixima de p, v
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descargindola después a partir de ese valor hasta p,
como minimo, en el tramo de descarga de la curva
de compresibilidad asi obtenida podra determinar-

se la variaciéon Ae correspondiente al suelo en la
descarga efectuada. Procediendo en forma aniloga
para otras profundidades se poilri dibujar la curva
[Ae/([ +e)] = = de influencia de los bufamien-
tos. la cual cubre un drea que, ala escala correspon.
diente, mide el bufamiento total del estrato finito.
El bufamiento en el tiempo ¢ podri determinarse
estudiando la evolucion de la expansion con el tiem-
po. en la misma forma en que previamente se estu.
di6 la del asentamiento primario.

Los conceptos a,, m, v C, de la Teoria Unidimen-
sional de la Consolidacidn tienen sus correspondien-
tes conceptos anilogos a,,, ™m,, ¥ C,, para la descarga,
que pueden usarse en los mismos casos y en forma
aniloga a la discutida.

En cuanto a la masa semiinfinita colocada bajo
el acuifero, su bufamiento total serd, tedricamente,
infinito, por lo que sélo tiene sentido prictico calcu-
lar el bufamiento para un tiempo finito ¢.

Ndtese que el punto clave para que la expansién
pueda tener lugar esti en el hecho de que el acul-
fero mantenga su presién neutral: si por algin mé-
todo artificial. esta presién se abate al valor v,.h,
(Fig. I-41) el proceso de expansién no podri tener
lugar. Esto se puede realizar en la prictica por me.
dio de pozos en que se bombhee la cantidad adecuada
de agua del acuifero: asi se lograri convertir este
caso en otro, andlogo al primeramente tratado en esta
seccién, en que no existia ningun acuifero.

Si en el caso ahora analizado el acuifero fuese
un sistema hidriulicamente cerrado, es decir, que ca-
reciese de una fuente de-agua (por ejemplo, el caso
de una lente arenosa de extensidn finita), la pre-
sion neutral en el estrato arenoso bajarfz instantd.
neamente al salir el agua y el proceso de expansién
no se verificariza (en realidad por ser el agua incom-
presible tedricamente, bastard que salga cualquier
cantidad de agua, por poca que sea, para aliviar la
presién neutral en el estrato de arena); este caso se
vuelve asi similar al primero tratado en esta seccién,

EXCAVACION OF
DITENSION FINITA

Flujo profunde

Figura [42. Esquema def fujo de agua hacia una czcaviadn
de extensién finita.

en el que se tenia una masa de suelo arcilloso hor
géneo,

En las obras reales no se tienen, naturalmente,
excavaciones e extension infinita. Las ideas ante.
riores, sin embargo constituyen la base del citerio
para discutir las excavaciones finitas, mis o menos
idealizadas. En la Fig. [-42 se muestra el caso de
una excavacion finita realizada en un medio arciilo-
50 homogéneo: el nivel freditico se considera a una
profundidad A, a partir de la superficie. En este
caso, el efecto de la excavacién no sera uniforme en
tode el manto en lo que a disminucion de presiones
totales se refiere, sino que esta disminucion habra
de ser estimada en los diferentes puntos usando la
Teoria de Boussinesq, por ejemplo. En una prime.
ra aproximacion podri afirmarse que lo que dismi-
nuve la presion neutral en cada punto de la masa
seri lo que disminuva la presién total (recuérdese
el primero de los dos casos de excavacion infinita -
arriba tratados); por ello, Ia presion neutral dismi-
nuird mds en las zoras centrales de la excavacién y
en los niveles proximos al fondo, y estas disminucio-
nes serin cada vez menores segun se alcancen los
bordes de la excavacion (o fuera de ella) y segin se
profundice en la masa de arcilla homogénea. Esto da
origen a un flujo de agua del exterior hacia el cen-
tro v de las zonas profundas hacia el fondo de la
excavacidn (Fig. [-42).

Por lo tanto, la masa de suelo bajo la excavaci™ .
se expandiri mds en el centro del fondo de ésta, ¢
la expansion ird disminuvendo hacia la periferia. Se.
gun va se dijo, en depdsitos naturales de arcilla por
lo general la permeabilidad es mayor en la direccion
horizontal que en la vertical, por lo que el flujo ra-
dial hacia la excavacion influye mis en la expansion
que el vertical, proveniente de zonas profundas. Ha
de hacerse notar en forma muy predominante que
el simple hecho de efectuar la excavadén en la masa
arcillosa disminuvé las presiones neutrales bajo ella
y si se llama nivel fredtico al lugar geométrico de
los puntos en que la presidn neutral es nula (con
origen de presién en la atmosférica), este nivel se
habri abatido por si mismo atin mds abajo que el
fondo de la excavacién al efectuar ésta.

Si bajo el fondo de la excavacidn hay estratos
permeables de gran extension que funcionen como
abastecimientos de agua, éstos harin que el proceso
de expansién sea mucho mids ripido (revisense las
ideas correspondientes al segundo caso de excavacién
infinita discutido). Para reducir a un minimo la ve-
locidad de expansién en ¢l fondo de una excavaaidn
se ha recurrido en la prictica a lo que resulta obvio
tras haber discutido los casos de excavacién Je exten.
sitn infinita; en primer lugar se han usado tableta.
cados mis o menos profundos en los bordes de la
excavacion, lo cual impide el flujo radial y permi:
solo el vertical, mucho s lento; en segundo lug#”
se ha recurrido al uso de pozos de bombeo v otros
métodos (electrosmosis, por ejemplo) para abaur las
presiones neutrales en puntos especilicos y en las o
nas préxumas a ellos, a fin de constituir una rerda-
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Figura I-43. Correlacién entre ¢l indice de expansion v el
limite liquido en suelos finos (Ref. 28).

dera pantalla de depresion en torno a la excavacién
que intercepte el flujo horizontal. Como quiera que
estas excavaciones normalmente son prov:sxonales ¥
s¢ construyen para existir durante un tiempo relati-
vamente breve, se logra asi que en ese tiempo la ex-
pansién no alcance valores de consideracién.

El hecho de que en suelos permeables, como las
arenas y las gravas, se tenga que recurrir literalmen.
te a abatir el nivel fredtico para poder efectuar una
excavacion en seco, ha hecho pensar frecuentemente
que esto debe lograrse también en ardllas, sin tomar
€N cuenta que, en estos materiales, el nivel fredtico
baja por si mismo cuando se excava.

Las excavaciones reales no son instantdneas, sino
que se efectian en un espacio de tiempo. Esto no
invalida los razonamientos anteriores; lo que sucede
es que los abatimientos de presién neutral ocurrirdn
segin la descarga se efectua.

Una idea de la expansién de los suelos puede ob-

tenerse calculando su indice de expansién, definido
por la expresién

2 (161

A (log 7) )
y relacionado con la prueba de consolidacién hecha
en edémetro (consolidémetro). Asi definido, el indi-
ce de expansidn es una medida de lo pendiente que
resulta la curva de compresibilidad en el intervalo de
descarga, durante el cual el suelo se expande. Pue-
den obtenerse series de curvas de expansidn en el
consolidémetro si se carga una serie de especimenes
a diferentes presiones verticales efectivas y se descar-
'an después de consolidados bajo tales presiones. Esas
-urvas tienden a ser paralelas en la representacién
usual de la curva de compresibilidad, de manera que
el coeficiente de expansién resulta variar muy poco
con la presién efectiva bajo la cual el suelo se haya
conwlidado antes de expanderse. Zn la figura 143

-~/
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(Ref. 28) se muestra la variacién del indice de ex-
pansion con el limite liquido de la arcilla; se ve que
Ce aumenta al aumentar el limite liquido, si bien la
dispersion de la relacion es lo suficientemente gran.’
de como para que a ésta no se le pueda dar mis que
un caricter cualitativo.

Los indices e expansién pueden tener valores
tan altos como 2.5 para la montmorilonita sédica, con
limite liquido de 500%,; pero en suelos naturales sus
valores son mucho mds bajos (por ejemplo 0.09 para
la arcilla azul de Boston, en el periodo de descarga
de 1 a 0.1 kg/em?).

C Consolidacién secundaria

La consolidacién consta en realidad de dos fené-
mencs superpuestos v mezclados. El primerc es el
que se ha descrito con algin detalle en piginas an.
teriores e este apartado v consiste en la transmisién
de la carga exterior, originalmente tomada por el
agua de los poros, a la estructura sélida del suelo; esta
transmision va acompafada de una disminucién de
volumen v de [a correspondienre pérdida de agua in-
tersticial Que se (rena a través de las fronreras permea-
bles del estrato. Esta es la consolidacion primaria.
Pero es evidente que el proceso de disminucidn vo-
luméurica, al ir acompanado de un aumento de pre-
sion efectiva, exige la aparicién de otra fuente de
deformacién, debida ahora a efectos discretos de re-
acomodo de particulas minerales, para adaptarse a
la nueva estructura mds cerrada. Este proceso recibe
el nombre de consolidacién secundariz y no es to-
mado en cuenta para nada en la teoria de consoli-
dacion unidimensional de Terzaghi.

En las etapas iniciales de la consolidacién prima-
ria, casi toda la carga exterior es tomada por el agua
intersticial y ha ocurrido poca deformacién volumeé-
trica en la estructura sélida; es entonces natural que
s¢ noten poco los efectos de deformacién por reaco-
modo, consistentes quizd en pequefios deslizamientos
relativos, giros y vuelcos de unas particulas respecto
a otras; por ello la consolidacién secundaria serd poco
perceprible en las etapas tempranas de la consolida:
cién primaria. Por el contrario, en las etapas finales
del proceso primario de consolidacién, mucha de la
presién exterior ha sido ya transmitida a las particu-
las minerales en forma de presidén efectiva y ha te-
nido ya lugar gran parte de la delormacién volumé.
trica que ha de producirse; por esta razén, seri mu-
cho mis relevante la componente de deformacion por
reacomodo relativo de las particulas minerales al
adaptarse a la nueva estructura mis cerrada. La con-
solidacién secundaria se hard mds y mds importante,
relativamente hablando, a medida que el proceso
primario avance; de hecho, en las ultimas etapas del
proceso primario la consolidacién secundaria puede
ser de capital importancia y también puede darse el
caso de que el suclo continde sometido al proceso se-
cundario mucho tiempo después de que el procevo
primario haya teruzinado, por lo menos para todo
fin practico.
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No existe hasta este momento una teorfa que per-
mita calcular la deformacién que un suelo pueda su-
frir por consolidacién secundaria. en el sentido y con
la confiabilidad con que la teoria de Terzaghi pue-
de permitir la valuacién del asentamiento primario.
Se han hecho muy importantes investigaciones de la-
boratorio y algunos intentos para llegar a2 un mode.
lo matemitico de comportamiento; las referencias 29

y 30 pueden mencionarse entre las muchas dispo- -

nibles,

Existe evidencia experimental que permite con-
cluir que el proceso de consolidacién secundaria que-
da representado por una recta en una grifica de
deformacién de una muestrz en el consolidémetro,
contra tiempo de prueba, en escala logaritmica (cur-
va de consolidacién). Este hecho explica la diferen.
cia de forma entre la curva de. consolidacion tedrica
(Fig. 1-31) v la obtenida tfpicamente en el labora-
torio (Fig. I-25), que adopta la forma recta en las
etapas finales del proceso primario, cuando la con-
solidacién secundaria se hace predominante.

La consolidacion “secundaria es mds importante
dondequiera que la primaria sea mds corta, tal como
sucede en los especimenes de laboratorio, en los sue-
los orgdnices, en los estratos delgados o en estratos
con gran abundancia de lentes de arena que propor-
cienen drenaje. Muy especialmente, la consolidacidn
secundaria es importante en depdsitos de turba, en
que la consolidacién primaria puede ocurrir en for-
ma casi simultinea con la aplicacién de la carga.
Por lo tanto, en el caso de un terraplén construido
sobre un depésito de turba, en ¢l que interese cono-
cer el progreso del asentamiento ocurrido una vez
terminada la estructura, se necesitari prestar aten-
cién especial a la consolidacién secundaria, pues a
ella se deberd la casi totalidad del asentamiento que
se¢ produzca a lo largo del tiempo.

13 INTRODUCCION AL PROBLEMA DE LA RE.
SISTENCIA AL ESFUERZO CORTANTE DE LOS
SUELOS

A  Generalidades y teoria de falla

En Mecdnica de Suelos, la resistencia al esfuerzo
cortante constituye la caracteristica fundamental a la
que se liga la capacidad de los suelos para adaptarse
a2 las cargas que actiien sobre ellos, sin failar.

Esto es debido a varias razones. En primer lugar,
la resistencia de los suelos a ciertos tipos de esfuer-
zos diferentes del cortante, como los de tensién, por
¢jemplo, es tan baja que generalmente no tiene gran
importancia para el ingeniero. Por lo comun las es-
tructuras en que el ingeniero hace intervenir al sue-
lo son de tal naturaleza que en ellas el esfuerzo cor-
tante es el esfuerzo actuante bisico y de la resistencia
a ¢l depende primordialmente el que ia estructura
no falle. Naturalmente que en estas estructuras ocu-
rre con frecuencia que esos otros esfuerzos diferen.
tes del cortante intervienen a veces ‘mis de lo que

el ingeniero desearia; por ejemplo, los esfuerzos
tensién, por mencionar el mismo esfuerzo ya cita
juegan a veces papel no despreciable en el agrieta-
miento de obras de tierra y, de hecho, hoy se siente
en ocasiones que se ha ido demasiado lejos en el ol-
vido de la tensién como un esfuerzo digno de ser in-
vestigado en relacién con los suelos. Pero el hecho
esencial permanece: el ingeniero hace trabajar al sue.
lo sobre todo al esfuerzo cortante, por lo que es 16-
gico que sea la resistencia a este esfuerzo la que in-
terese también de preferencia.

En segundo lugar, ocurre que la resistencia de los
suelos a otros tipos de esfuerzos, como los de com-
presién (pura, naturaimente), es tan alta, que tam-
poco la resistencia es de interés prictico, pues los
suelos sometidos a compresién en cualquier caso teal,
fallarfan por esfuerzo cortante antes de agotar su re-
sistencia a la compresidon propiamente dicha.

En tercer lugar, es posible que el interés casi exz
clusivo de los ingenieros de suelos por la resistencia
al esfuerzo cortante esté muy fomentado por el he-
cho de que la Teorfa de Falla mis universalmente
usada en la Mecinica de Suelos sea una teoria de
esfuerzo cortanre. Para comprender esta afirmacion
es preciso definir lo que se entiende por una Teoria
de Falla v todavia, yendo mis 2l origen de los con-
ceptos, reflexionar sobre lo que ha de entenderse por
falla, una de las palabras de uso mds comin por lo
ingenieros, pero en rigor de las de mds confuso s.7
nificado.

En términos generales, no existe aiin una defini-
cidn universalmente aceptada del concepto de falla:
puede esta palabra significar el principio del com-
portamiento inelistico de un material o el momento
de la ruptura del mismo, por sélo citar dos interpre-
taciones muy comunes. Muchas veces ¢} concepto falla
estd incluso ligado a factores econdémicos y aun esté-
ticos o de preferencia personal, a un grado tal que
es comin que varie radicalmente de unos espedalis-
tas a otros, de unos campos de la ingenieria a otros
o de un pais a su vecino, de acuerde con sus respec-
tivos recursos o nivel de riqueza: piénsese, por ejem-
plo, en tratar de definir lo que haya de entenderse
por falla de un pavimento.

Es cierto que, a despecho de estas complejidades,
no suele ser muy dificil en cada caso particular y
dentro de las condiciones sociocconémicas del mis
mo, que un grupo de especialistas involucrados lle-
gue a una definicidén razonable de falla para ese caso,
y es cierto también que esto es particularmente posi-
ble cuando se trata de definir el comportamiento de
un material en una prueba concreta de laboratorio
0 en una estructura concreta que haya de engirse.
Por cllo no es utépico pensar que en un caso dado
pueda existir entre los especialistas responsables un
criterio unificado sobre lo que ha de entenderse Fos
falla en ese caso.

Pero aun en tan favorables circunstancias surgird
la pregunta de si el conjunto de normas de proyecto
q proteccién adoptadas garantiza el que una acrta



estructura no fallard. Y esta pregunta lleva 2 la ne-
cesidad de responder a otra: gcudl es la causa de la
falla de un material?, pues es claro que si no se de-
fine por qué fallan los materiales, no podrd decirse
si un material concreto fallard o no, en una situa-
cién detcrminada.

La respuesta a esta fundamental pregunta es una
teoria de falla (Refs. 31 y 32).

En la Mecinica de Suelos actual, la teoria de
falla mds utilizada es lo que podriz considerarse una
rombinacién de dos teorfas clisicas algo diferentes.
T.a primera. establecida en 1773 por Coulomb (Ref.
343, dice aue un material falla cuando el esfuerro
cnhrtanre actuante en un elemenro plano a través de
un suitejo alcanza el valor

y=c+otany (1-62)
donde

<, = esfuerzo cortante actuante, final o de falla.

¢ = cohesién del suelo supuesta constante por
Coulomb. Resulta ser la resistencia del sue-
lo bajo presién normat exterior nula.

¢ = esfuerzo normal actuante en el plano de
falla.

¢ = dngulo de [riccidn interna del suelo, tam-
bién supuesto constante por Coulomb.

La otra teoria de falla es debida a Mohr (Ref. 34)
v establece que, en general, la falla por deslizamien-
to ocurrird a lo largo de la superficie particular en
la que la relacién del esfuerzo tangencial o cortante
al normal (oblicuidad) alcance un cierto valor mi-
ximo. Dicho valor miximo fue postulado por Mohr
como una funcién tanto del acomodo y forma de las
particulas del suelo, como del coeficiente de fric-
cién entre ellas. Matemdticamente la condicién de
falla puede establecerse

Ty =ctang (1-63)

Originalmente Mohr establecid su teorfa pensan-
do sobre todo en suelos granulares, en tanto que
Coulomb propuso ia ecuacién 162 como criterio de
falla para suelos cohesivos que comprenden a los
suelos granulares como un caso particular, en el que
la resistencia al esfuerzo cortante es cero para un ¢s
fuerzo normal actuante nulo; esto equivale a par-
ticularizar la ecuacién 1-62 del caso ¢ = 0. En rigor
la diferencia esencial entre la teoria de Mohr y la
de Coulomb estriba en que para el primero el valor
de 4 no debe ser necesariamente constante. En tan-
to que en una representacién con esfuerzos norma.
les en el eje de abscisas y tangenciales en ¢l eje de
ordenadas, la ecuacién 1.62 quedard representada por
una linea recta, la 1-638 quedard representada por una
linea curva, que sélo como caso particular podra
ser recta

La Mecinica de Suelos actual suele utilizar como

criterio de falla lo que se acostumbra llamar el ai-
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terio de Mohr-Coulomb, en el cual se emplea la ecua-
cién 1-62 como representacién matemdtica, pero aban.
donado la idea original de Coulomb de que c y ¢
sean constantes del suelo, y considerindolas varia-
bles en el sentido que se veri posteriormente. Se
advierte pues que la teorfa de falla mids usada aun
en la actual Mecinica de Suelos atribuye la falla de
éstos al esfuerzo cortante actuante; resulta entonces
légico que. en tal marco de ideas, la resistencia al
esfuerzo cortante de los suelos resulte el pardmertro
fundamental a definir en conexién con los proble-
mas de resistencia v falla.

La teorfa de falla de Mohr-Coulomb permite, en
general, legar a resultados bastanre satisfactorios en:
las aplicaciones de 1a Mecdnica de Suelos a los pro-
blemas pricticos, pero indudablemente no e una
teoria perfecta en el sentido de que no permite pre-
decir todas las fallas observadas ni explica toda la
evidencia experimental disponible. Quizd la explica- _
cidn de esras deficiencias estribe en que esta teorfa
posee una deficiencia bdsica, si se acepta que la falla
de un material se produce como consecuencia del es-
tado de esfuerzos que actie en su interior. En efec-
to, es sabido que dicho estado de esfuerzos puede
describirse a final de cuentas por tres parimetros
independientes, por ejemplo los tres esfuerzos prin-
cipales @y, 0, y @a: en general, un estado de esfuer-
20s no puede describirse por completo con menos de
tres parametros independientes. Pues bien, la teoria
de Mohr-Coulomb relaciona la falla con el esfuerzo
cortante actuante, el cual se relaciona con la diferen-
cia de los esfuerzos principales miximo y minimo
vt = f (&n — o4)], pero no toma en cuenta el es-
fuerzo principal intermedio, #;. De esta manera la
teoria de falla no puede aspirar a cubrir en forma
completa todos los casos de falla reales, por no to-
mar en cuenta en su totalidad las causas de la falla

La experimentadén actual parece indicar que el
valor del esfuerzo o, en la falla influye en derta
medida en los parimetros de resistenda ¢ y ¢ que
puedan obtenerse en el laboratorio, si bien proba-
blemente esta influencia es moderada. También se
acepta que la falla de los materiales reales estd in-
fluida por cémo varfe ¢, a lo largo del proceso de
carga que conduce a la falla. Se considera fuera del
alcance de este libro una discusion mds a iondo
de estos temas, la cual puede encontrarse en obras
mis especializadas, como, por ¢jemplo las Refs. 32,
35 y 36.

PP
’ Fgura I44. Concepto mecinico de la ifriccida.
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B Naturaleza de [a resisiencia al esfuerzo cortante
en suclos granulares y cohesivos

Conviene ahora analizar someramente los facto-
res de que depende la resistencia al esfuerzo cortante
de los suclos [riccionantes y de los cohesivos.

En general se acepta que la resistencia al esfuer-
zo cortante de los suelos se debe. por lo menos en
parte, a ' friccion que se desarrolla entre sus granos,
cuande hay tendencia al deslizamiento relativo a
unos respecto a otros. Se utiliza el concepto de fric-
cién en el sentido familiar en mecinica (Fig. I-44).

La fuerza necesaria para iniciar el deslizamiento
del cuerpo de la figura es: F = P, donde p recibe
el nombre de coeficiente de friccidén enwre las super-
ficies en contacro.

Andlogamente, entre las partfculas del suelo se
desarrollan resistencias friccionales, de manera que si
s considera una superficie potencial de deslizamien-

to y o es la presion normal que actia en dicha su-
perficie, el esfuerzo cortante necesario para producir

el deslizamiento, =, puede relacionarse con ¢ por
una expresion del tipo

s=t =gang (1-64)

Resulta obvio que la resistencia friccionante (s)
debe estar regida por el esfuerzo normal efectivo. En
a2 expresion anterior tan ¢ juega el papel del coefi-
ciente de friccion v sirve, a la vez, para definir el
denominado ingulo de friccion interna del suelo.

La expresion 164 fue primeramente propuesta
por Coulomb en un sentido un tanto mis estricto
que el que es posible otorgarle hoy, pues para Cou-
lomb ¢ era una constante absoluta propia del suelo
de que se tratara, en tanto que en épocas posteriores
fue preciso considerar ciertas posibilidades de varia-
cién en el dngulo de friccidn interna. Andlogamente,
como va se dijo, Coulomb establecié histéricamente
el concepto de cohesién, al observar que algunos ma-.
teriales (las arcillas) presentaban resistenda bajo pre-
sién normal exterior nula. De esta manera postuld
como lev de resistencia posible para tales materiales
la expresidn

s=y=c (1-65)
en que ¢ es la cohesién del suelo (que por cierto
Coulomb también consideré constante, en tanto que
hoy 'se trata como variable). Estos materiales fueron
llamados "puramente cohesivos™ y en ellos se consi-
deraba ¢ = 0.

Al considerar el caso mis general, Coulomb atri-
buyb la resistencia de los suelos a2 ambas causas, se-
gun una expresién que resume a las dos anteriores,
para un suelo que tenga “cohesién y friccién”.

s=ty=c+otang (1-66)

L]

.i'ctualmenl:e se considera que la friccién es la
fuente fundamental de resistencia en los suelos gra-

Nulares, si bien no la unica, como ya se dijo (sec
cidén I-11). Segin esto, la resistencia al esfuerzo cor-
tante de los suelos granulares depende fundamental-
mente de la presién normal entre sus granos y del
valor del ingulo de¢ friccion interna ¢. Este, a su vez,
depende de la compacidad del material v de la for-
ma de los granos, que desarrollarin mavor friccion
cuanto mds vivas o menos redondeadas sean sus
aristas.

En la Ref. 37 se menciona un estudio acerca de
la influencia def agua sobre el ingulo de friccidn

desarroilado entre particulas de cuarzo de forma equi-

dimensional. Segun tal estudio, el que hava o no
agua entre las particulas carece de importancia y no
e¢jerce mayor efecto en el dngulo de friccidn entre
ellas. Par el contrario, la presencia de otros contami-
nantes, tales como delgadas peliculas de materia or-
gdnica o particulas muv finas laminares, si reduce _
substancialmente el coeficiente de friccion entre los
granos,

§i los suelos granulares tuvieran un comporta-
miento puramente friccic. .nte, tal como fue postu.
lado por Coulomb (ecuacién 1-64), una representa-
cion de su ley de resistencia en unos ejes © — o (tal
como se obtiene de una prueba triaxial, segin se
veri) seria una linea recta pasando por el origen, y
el dngulo ¢ seria constante, como precisamente esta-
blecid Coulomb. Sin embargo, esto no sucede v log
normal es que !a representacién t© — < de la lev”
de resistencia muestre una linea curva (si bien ger .
ralmente no muy alejada de la recta) ; esto es dehido
al efecto sobre la resistencia del acomodo de los gra-
nos del suelo, que han de deformarse v rodar unos
sobre otros para que la falla llegue a producirse (sec.
cién I-11). El efecto del acomodo disminuve cuando
aumenta el esfuerzo de confinamiento, puesto que
las particulas se alisan en sus puntos de contacto y
salientes, por aplastamiento y ruptura; esto hace que
la muestra de suelo granular se compacte. pero ain
asf fallard mds ficilmente, por efecto de acomodo.

Por ello, en una representacién t — o, segun o
va siendo mayor, se va teniendo menor ¢, ¥ la ley
de resistencia se va haciendo mds horizontal

La curvatura parece ser mis marcada cuanto ma-
yor sea el tamafio de las particulas (ver Ref 23,
en la que se menciona el caso de enrocamientos).
Este hecho parece estar relacionado con la ruptura
de granos, especialmente al considerar que algunas
arenas de tamaiio relativamente pequedio, pero dJe
grano débil y quebradizo (por ejemplo arenas con-
chiferas) también muestran envolventes de reusen-
cia muy curvas. La curvatura también parece ser ma
yor en deformacién plana que en compreuds us-
axial

En resumen, los suelos granulares se conudersa
materiales friccionantes, pero con desviaciones del
comportamiento puramente [riccional por cteciaa de
acomodo enire sus granos. Esto se traduce en reas
tencia a la distorsion de los granos, a la ruptwra =
fus contactos y al rodamiento y deslizamsento de
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unos sobre otros. Si el esfuerzo cortante es lo sufi-
cientemente alto, el efecto estadistico de superacion
de la friccién, mis los efectos del acomodo, es un
movimiento continue o distorsién de la masa, que
es la falla por esfuerzo cortante. El fendmeno no es
basicamente afectado por el agua contenida en los
vacios del suelo granular. En rigor, el concepto de
ingulo de friccion interna involucra tanto al coefi-
ciente de friccion grano-grano, como a todos los efec
tos de asomodo. Es notable lo poco que intluve el
coeficier.: de friccion grano-grano, que es bastante
variable en la naturaleza, en el dingulo de friccion
interna (Ref. 38), hecho explicable si se piensa que
las particulas siempre se mueven de la manera que les
resulta mds ficil. Si el coeficiente de friccion es bajo.
se deslizan, y si es alto, ruedan.

Los mecanismos de la resistencia al esfuerzo cor-
tante son algo diferentes en los suelos finos de forma
laminar, a los que, por costumbre, se denominan sue-
los cohesivos. Se analizard primeramente el caso de
suelos cohesivos saturados. por ser quizi el mais sen-
cillo y mejor estudiado.

Como los suelos granulares, los cohesivos son
acumulaciones discretas de particulas que deben des~
lizarse unas sobre otras o rodar para que llegue a
producirse una [alla por esfuerzo coriante. Sin em-
bargo, hay zhora algunas diferencias de significacion.
Primero, cuando se aplica la carga exterior a una
arcilla saturada, se acepta que es tomada primero por
el agua, en forma de presién neutral, u. Esto es una
consecuencia de la compresibilidad que ahora tiene
la estructura sélida del suelo, en comparacién con
el agua. Segundo, la permeabilidad del suelo es aho-
ra tan baja, que la presion neutral producida nece-
sita tiempo para disiparse, en el supuesto de que
existan las apropiadas condiciones de drenaje para
hacer posible tal disipacién. Tercero, existen ahora
fuerzas muy significativas entre las particulas del sue-
lo, debido a efectos eléctricos de atraccién y repulsién.

Hay evidencia abundante en el sentido de que el
mecanismo de la resistencia de los suelos finos cohe-
sivos es fundamentalmente también un efecto de fric-
cién, pero ahora los simples hechos de la friccién
mecinica pueden estar disfrazados por muchos efcc-
tos secundarios, que complican extraordinariamente
el cuadro gencral. Por ejemplo, con seguridad las la-
minas de arcilla, aunque estén muy préximas en casi
toda su drea, no estdn en ninguin punto en contacto
real; se cree que los contaminantes que pueda haber
entre las superficies enfrentadas, incluyendo ¢l agua
adsorbida, no son removidos por presiones normales
que tiendan a juntar las superficies que sean meno-
res de 5,000 kg/cm? o ain mas: asi, es 16gico pensar
que esos contaminantes participarin en la transmi.
sion de los esfuerzos normnales y cortantes. Quizd el
etecto friccionante cristal con cristal sea mds similar
a] caso de los suelos friccionantes, en el caso de con-
tacto borde.cara plana enue dos liminas, el cual, por
cierto, se considera debe ocurrir muy frecuentemente.

Es un hecho experimental universalmente acepta-
do que el agua intersticial influye en la resistencia

-
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Figura I45. Esquema para dustrar la influencia de divenos

factores sobre la resistencaia al esfuerzo cortante
de un suclo “cohesivo™.

al esfuerzo cortante de las arcillas, de manera que
ésta disminuye si aquélla aumenta. Una explicacién
posible (Ref. 37) estriba en que, en una arcilla muy
seca. los iones de superficie de sus cristales no estin
compietamente hidratados, o que permite acomodas
mis préximos y fuertes nexos entre los cristales;
cuando llega el agua, los iones se hidratan y los ne-
xos entre los cristales se debilitan substancialmente,

Pasando a un punto de vista ingenieril, los facto-
res que influyen principalmente en la resistencia al
esfuerzo cortante de los suelos “cohesivos” saturados
y cuya influencia debe sopesarse cuidadosamente en
cada caso particular, son los siguientes: historia pre-
via de consolidacién del suelo, condiciones de dre.
naje del mismo, velocidad de aplicacion de las car-
gas a que se le someta y sensibilidad de su estructura.

Para visualizar en forma sencilla el meécanismo a
través del cual cada uno de los factores ¢jerce su in-
fluencia, se considera a continuacién el caso de una
arcilla totalmente saturada, a la que se somete a
una prueba directa de resistencia aj esfuerzo cortante.

Supéngase que la muestra ha sido previamente
consolidada bajo una presitn normal g, proporcio-
nada por una carga, P, cualquiera. Supdngase ram-
bién que la mucstra nunca soportd a través de su

historia geoldgica un esfuerzo mayor que dicho oy
en otras palabras, la muestra estd normalmente con.
solidada. En estas condiciones, debe tenerse en el
agua u = 0.

Si ahora se incrementa rdpidamente la presidén
normal en un valor As,, aplicando un incoemento de
carga AP, actuard sobre la muestra una prewdn rtotal
g3 = o + Ag,. Este incremento de carga puede pro-
ducir muy diversos efectos sobre la renstencia al ew
[uerzo cortante de la muestra, dependiendo del uem.
po que se deje actuar antes de aplicar la fuera £
que la hard fallar, del drenaje de la rauestra v de la
velocidad con que F sea aplicada. En efecio, supdn-
gase que la muestra tiene muy buen drenape. estando
expedita la salida de agua de las piedras porowus ha-
cia el exterior; en el primer instante Ag, wrd oma-
do por el agua de la muestra, pero si tranwurre el
tiempo suficiente se producird la comohidacion de la
arcilla bajo la nueva condicién de esluerzos v Az,
llegard a ser también esfuerzo efectivo. S shors 1a
muestra se lleva a la faila, aplicando # en .nqvmen-

\
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tos ueiios y permitiendo que entre cada uno trans.
curra el tiempo suficiente para que se disipe cu
quier presion neutral que se origine en 2 zona
cina a la superficie de falla, la resistencia de la ar-
cilla quedara dada por la expresién

s = (o, + Aq))tan ¢ = 7, tan ¢

Pues, en todo momento, ¢, ¥ A7, son efectivas v
no existen presiones neutrales en el agua.

Por otra parte, si F se aplicase ripidamente, en
las 7onas vecinat a Ta superficie de falla aparecerian
nresiones neurrales cansadas nor la rendencia al cam-
hin de volumen bain 1a deformacidn rangeneial. En
arcillas normaimente ernsolidadas esta tendencia es
siempre haria una disminucidn, por lo que los es.
frierzos aue anmareren en el agua son nresiones. que
disminuven los esfuerrnc efectivos Si . reorecenry
a éstas presiones neutrales en el momento de la falla,
Ta resistencia de la arcilla quedari dada por:

s= (o + A7, —u)tan ¢ = (g, = u) tan ¢

La resistencia al esfuerzo corrante ha variado si=-
plemente porque cambié la velocidad de aplicacidn
de F.

El valor de u denende grandemente de Ja sensi-
bilidad de la estructura del suelo: bajo la deforma-
cién que esti teniendo lugar en la prueba. una e«
tructura sensible se degrada, tendiendo a disminuir
mis su volumen, por lo que u se hace mavor que en
el caso de una arcilla muy poco sensible a la defor-
macién.

Si, por el contrario, 1a prueba se efectia estando
impedida la salida del agua de las piedras porosas
hacia el exterior, el esfuerzo As, nunca podrd Ilegar
a ser efectivo, pues I2 arcilla no puede materialmen.
te consolidarse: por lo tanto, el esfuerzo Ae, no de.
jard de ser neutral (Ae, = u,). Al aplicar F tam-
poco se disiparin las presiones neutrales que pueda
generar la deformacién tangencial y ello aunque F se
ap'ique lentamente (se supone que la salida del agua
esta idealmente impedida, cosa muy difidl, por no
decir imposible de lograr en un aparato de corte
directo). Suponiendo que la presién neutral origi-
nada por la deformacidn tangencial sea también u
(en realidad es un poco menor), la resistencia al es
fuerzo cortante de la ardlla serd ahora, teniendo pre-
sente que 4g; = ug

$= (7, + &7, — u, —u) tan ¢ = (&, — u) tan @

de nuevo diferente a las dos anteriores, nada mis
que a causa de un cambio en la condicién de drenaje
de la muestra.

Esta misma resistencia se podrfa haber obtenido
si Aey y F fuesen aplicadas ripidamente, una tras
otra, aun con drenaje libre, pues en tal @ no se
‘arfa tiempo a que se disipase ninguna presién neu-
cral en los potos del suelo. '

Todos los razonamientos anteriores pueden consi-
derarse aplicables a un suelo normalmente ¢>nsoli-

-

dado en la naturaleza: si el suelo ey preconsolidado
pucden desarrollarse razonamientos anilogos. En efec.
t0, considérese la misma muestra anterior. pero fuer-
temenre consolidada por una presién g, de gran
magnitud. Si ahora se descarga ripidamente la mues.
tra, quitando la fuerza P que producfa la =, a ar
cilla tenderd a expanderse: como la muestra no pue-
de tomar instantineamente ef 2gua necesaria para
ello, aun en el supuesto de Que existiese en el exte-
rior disponible, el agua intersticial quedari sometida
A un estado de tensidn tal que proporcione a las par-
ticulas minerales una presién suficiente para mante-
ner el mismo volumen: obviamente, esta presién

debe ser la misma que actuaba antes sobre la arcilla
desde el exterior, es decir:

u::—cl

Si inmediatamente después de retirar la carga P,
la muestra se lleva a Iz falla, aplicando F rdpidamen.
te. la deformacién tangencial en e! plano de falla
ocasionard, segun se dijo, una perturbacidn de la es
fructura sélida v la presion del agua interstidal, u,
consecuencia de ello, disminuyve la tensién u, existen.
te, de acuerdo con lo dicho en el pirrafo anterior.
En este caso la resistencia al esfuerzo cortante podri
escribirse, teniendo en cuenta que la presidén total
es nula, por haber retirado P y que u, =
como:

$= (0—uy —uwytang = (7, — u) tan &

Esta es la resistencia que se interpreta histérica-
mente como “cohesién” de las arcillas, por ocurrir a
esfuerzo exterior nulo y que, segin se ve, en realidad
€3 también friccidn consecuencia de la preconsolida-
aén (historia previa de consolidacién) adquirida por
la arcilla a causa de la accién de o, Si no existe nin-
guna fuente de agua exterior de donde absorber, no
importa el tiempo que se deje transcurrir desde la
remocién de la carga P hasta la falla de la muestra
por aplicaadn rdpida de F. La resistencia permane-
cerd la misma. Debe observarse que si las facilidades
de drenaje son nulas; es decir, si no existiera posi-
bilidad para 1a muestra de ganar o perder agua, cual-
quiera que sea el deaemento o incremento de pre-
sidn exterior, toda esa presién adicional la tomard el
agua, y al aplicar ]a fuerza F ripidamente, el mate.
rial tendria €xactamente la misma resistencia debida
a la preconsolidacién bajo «,; es decir, ¢l material
se comportarfa como puramente cohesivo. Por otra
pare, si el suelo tiene facilidad para absorber agua
y s deja transcurrir el tiempo para que esto suceda,
deapués de haber removido P, la muesira se expan.
dera y gradualmente ird disipindose la tensién en el
agua y por 10 tanto el esfuerzo efectivo, hasta que,
Linaimente, ¢l esfuerzo efective serd pricticamente
nulo y, por ende, 13 resistenda del material se habrd
reducido pricticamente a cero. ‘

Claro e que todos los razonamientos anteriores
pueden aplicarse 3 estratos de arcilla depositados en
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la naturaleza, cuya resistencia aumentari o dismi.
nuiri conforme se disipen con el tiempo las com-
presiones o tensiones originadas en el agua por las
cargas.

De lo anterior se desprende la idea de que es en
definitiva la friccidn el unico concepto de que hav
que echar mano, en Gltima instancia, para explicar
la resistencia al esfuerzo cortante de rtodo tipo de
suelos. Sin embargo. esta imagen peca quizd de sim-
plista, pues en el caso de particulas de arciila de ‘or-
ma laminar, en los contactos arista contra cara ptana
quizd se desarrollen nexos de unidn suficientemente
fuertes como para que hava de hablarse de una "ver-
dadera cohesian”™. Empero, se considera que estos
anilisis quedan fuera del objetivo de este libro v
que la fricciébn puede proporcionar un mecanismo
de resistencia suficientemente claro para las aplica-
ciones de la Mecinica de Suelos a las vias terres.
tres, a condicién de tomar cuidadosamente en cuen-
ta las consideraciones que se han comentado en los
anteriores narrafre. En la referencia 39 podrin am-
pliarse considerablemenrte las ideas ahora apenas in.
sinvadas. )

Para terminar rsris ideas sobre los mecanismos de
1a resistencia al esfuerzo cortante de los suelos es pre-
ciso establerer el conceoto de resittencia residual, que
ocupa un lugar importante en los problemas de esta-
bilidad de suelos ligados 2 las vias terrestres. Si se
observa la Fie. I.17.2 se verd que en los materiales
de falla frigil la curva esfuerzo-deformacién llega a
una condicién en que el suelo presenta grandes de-
formaciones para esfuerzo pricticamente constante;
este efecto, en maver o manor medida, se observa en
todos los suelos (arenas o arcillas) que presenten una
resistencia mixima, siendo mds acusado en tanto la
arcilla esté mis presconsolidada o la arena mis com-
pacta, a pesar de jer perceptible en arcillas norma..
mente consolidadas v en arenas relativamente suel-
tas. Esta resistencia, denominada Gliima o residual,
fue estudiada para arcillas por Skempton (Ref. 40).
En el caso de las arenas esta resistencia ocurre con
una relacién de vacios independiente de la inidal,
que se tenia antes del proceso de deformacén por
cortante, y la deformacién tiene lugar a volumen
constante. La influencia del acomodo de las particu.
las es minima, aunque hay evidencia de que aun jue-
g2 un cierto papel, a pesar de las grandes deforma-
ciones que han tenido lugar. En las arallas, 1a resis
tencia residual es independiente de 13 historia previa
de esfuerzos, como lo demuestra ei hecho de que tie-
ne igual valor para suelos naturales y remoldeados.
La caida de resistencia tras la mdxima, se debe tanto
a una ruptura progresiva de los nexos en:re las par-
ticulas, como a su reorientacién en arreglos en que
ias partfculas se disponen con sus caras paralelas.

Los mecanismos de la resistencia a] esfuerzo cor-
tante de los suelos cohesivos pardalmente saturados
(tfan importantes para el ingeniezo de las vias te-
rrestres por el amplio uso que hace de los suelos com-
Pactados. que generaimente caen deniro de la ante-
rior condicién), envuelven los mMusmos conceptos que
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Figura 148, Esquema del aparato de resistencia al esfuerwo
corante directo.

los de los suelos saturados. Sin embargo, al haber
aire y agua en los vacios del suelo, los mecanismos
de generacién de las presiones neutrales son mucho
mds complicados e involucran fenémenos de tensién
capilar y presidn de gases, que a su vezr dependen del
grado de saturacién y del tamafio de fos vacfos. Al
nivel del conocimiento actual es pricticamente im-
posible determinar los esfuerzos efectivos que real.
mente actuan entre los granos del suelo.

C Pruebas para la determinacién de la*resistencia
al esfuerzo cortante de los suelos

En la seccién I-10 de este capftulo va se pi- -
taron someramente las principales pruebas de . -
ratorio hoy utilizadas para medir la resistenca al es-
fuerzo cortante de los suelos. Se trata ahora de exten-
der ligeramente este tema, complementindolo con
una descripcidon general de los aparatos que se em-
plean, pues no se cree posible llegar a una compren.
sién justa de las conclusiones que se establecerin en
los dos pirrafos siguientes sin cumplir tai prerre-
quisito.

El aparato de corte directo responde a la idea
muas intuitiva para medir la resistencia de los suelos.
En la Fig. 146 aparece un esquema del dispositivo.

El aparato consta de dos marcos, uno fijo y oo
mdvil, que contienen 2 la muestra de suela

Dos piedras porosas, una superior y otra inferior,
proporcionan drenaje libre a muestras saturadas. cuan-
do se desee, v se substituyen simplemente por placas
de confinamiento, al probar muesras wam

La parte mévil tiene un aditamento al cual e
posible aplicar una fuerza rasante, que provoca la
falla del espécdmen a lo largo de un plano que. por
la construccién del aparato, resulta bien definido.
Sobre la cara superior del conjunto se 1phican arga
que proporcionan una presién normal ea ¢ plano
de falla, ¢, graduable a voluntad. La deformacdn
se mide con extensdmetro, tanto en direcada bon-
zontal como vertical.

De acuerdo a como se fijen las coadicones
drenaje de la muestra, se tienen tres tipos de prustm

— Sin drenaje, en que no se permte o dremape
de la muestra ni en la etapa de aphcacis del
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Figura I47. Cimfra de compresién triaxial.

esfuerzo normal. ni en la aplicacién del es-
fuerzo cortante,

— Con consolidacién sin drenaje, en la que se
permite a la muestra consolidarse durante la
etapa de aplicacion del esfuerzo normal ver-
tical, hasta disipar toda presion intersticial,
pero no se permite drenaje adicional durante
la etapa e aplicacion del esfuerzo corrante,

— Con drenaje, en la que se pernite consolida-
ciéon de la muestra en las dos etapas de la
prueba, de manera que se disipan las presio-
nes neutrales tanto al aplicar el esfuerzo nor-
mal, como durante la aplicacion del esfuerzo
cortante.

"Las pruebas mds comunes para determinar la re-
sistencia de los suelos son, como ya se dijo, las tri-
axiales.

Las pruebas de compresién triaxial son mis refi.

nadas que las de corte directo y en la actualidad’

son, con mucho, las mds usadas en cualquier labora-
torio para determinar las caracteristicas de esfuerzo-
deformacion v de resistencia de Jos suelos. Tedrica-
mente son pruebas en que se podrian variar a vo-
luntad las presiones actuantes en wes direcciones or-
togonales sobre un espécimen de suelo, efectuando
mediciones sobre sus caracteristicas mecinicas en for-
ma completa. En realidad y buscando sencillez en su
realizacion, en las pruebas que hoy se efectian, los
esfuerzos en dos direcciones son iguales. Los especi-
menes son usualmente cilindricos y estin sometidos
a presiones lacterales de un liquido, por lo general
agua, del cual se protegen con una membrana im-
sermeable. Para lograr el debido confinamiento, la
auestra se coloca en el interior de una cimara cilin-
drica y hermética, de lucita, con bases metilicas
(Fig. 1-47). En las bases de la muestra se colocan

N
[

piedras porosas, cuya comunicacion con una burera

exterior puede establecerse a voluntad con segmen-
tos de tubo plistico (tubo sarin). EI agua de la c3-
mara puede adquirir cualquier presién deseada por
la accitn de un compresor comunicado con elia, La
carga axial se transmite al espécimen por medio de
un vistago que atraviesa la base superior de la ci-
mara o con cables jalados a través de {a hase inferior.

La presion lateral que se ejerce con el agua que
llena la cimara es s6lo normal. por ser hidrostitica.
y produce, por lu tanto, esfuerzos principales sobre
el espécimen (oy). En las bases de éste obra natural-
mente también esta misma presion oy, pero ademas
en esas secciones actia el efecto de la carga transmi-
tida por el vistago desde el exterior, que ejerce una
presion p sobre el espécimen: esta presion suele ila-
marse en Mecinica de Suelos “esfuerzo desviador™;
en total, en direccidon axial actiua una presion o,
que también es principal v que vale

U'l=°'1+P

En un instante dado el estado de esfuerzos se con-
sidera uniforme en toda la muesira y puede anali-
zarse recurriendo a las soluciones grificas de Mohr,
con &, y ¢; como estuerzos principales mavor y me.
nor, respectivamente. Debe observarse que® en una
cimara triaxial el suelo estd sometido a un estado de
esfuerzos tridimensional, que aparentemernte deberia
tratarse con la solucion general de Mohr, gue en.
vuelve el manejo de tres circulos diferentes; pero
como en la prueba dos de los esfuerzos principales
son iguales, el menor y el intermedio. en realidad
los wes circulos devienen a uno solo y el tratamiento
resulta simplificado, pudiéndose emplear las construc-
ciones correspondientes al estado de estuerzos planos.

Ya se vio que la resistencia al estuerzo cortante,
sobre todo en suelos “cohesivos”, es variable y de-
pende de diversos [actores circunstanciales. Al tratar
de reproducir en el laboratorio las condiciones a que
el suelo estard sometido en la obra de que se uate,
seri necesario tomar en cuenta cada uno de los fac
tores, tratando de reproducir las condiciones reales
de este caso particular. En tal virtud, no &1 pouble
pensar ¢n una prueba unica que refleje todas las po-
sibilidades de la naturaleza. Podria parecer que. en
cada caso, deberia montarse una pruecba especial que
lo representara fieimente; sin embargo, es obvio que
esto no es prictico, dado el funcionamienw de un
laboratorio comun. Lo que se ha hecho & reproduar
aquellas circunstancias mds tipicas ¢ influventn en
algunas pruebas estandarizadas. Estas pruebas s e
fieren a comportamientos y circunstancias exiremas.
sus resultados han de adaptarse al caso real gene
rajmente intermedio, interpretindelos con um i
rio sano y teniendo siempre presente las normas de
la experiencia.

Los tipos de prueba de compresion tnamal que
mds comunmente s¢ realizan hoy en los lLaborsserwe
de Mecdnica de Suelos son los que se dewnibem bre
vemente a continuacion:
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Prueba lenta (simbolo L). Con cirenaje.

La caracteristica fundamental de la prueba es que
los esfuerzos aplicados al especimen son efectivos,
Primeramente se somete al suelo a unma presion hi.
_drostdtica (7)., teniendo abierta la vilvula de comu.
nicacién con la hureta v dejando transcurrir el tiem-
po necesario para «que hava completa consolidacion
ba}o la presmn actuante. Cuando el equilibrio esti-
tico interno’ se haya reestablecido, todas las fuerzas
exteriores cstarin actuando sobre la fase solida el
suelo; es decir. producen esfuerzos efectivos, en tan-
to que los esfuerzos neutrales en el agua correspon-
den a la co- ‘n hidrostdtica. A continuacion |a
muestra es . . la falla aplicando la carga axial
en pequeiios incrementos. cada uno e los cuales se
mantiene ¢l tiempo necesario para que la presion en
el agua, en exceso de la hidrostitica, se reduzca a
cero.

Prueba ripida-consolidada (simbolo R.). Con con-
solidacion. Sin drenaje.

En este tipo de prueba, el _;pécimen se consolila
prlmeramente bajo la presion hidrostitica ¢, como
en la primera etapa de la prueba lenta: asi el esfuer-
20 7, llega a ser efectivo (¢,), actuando sobre la fase
sélida del suelo. En seguida, la muestra es llevada a
la falla por un rapido incremento de la carga axial,
de manera gue no se permita cambio de volumen.
El hecho esencial de este tipo de prueba es el no
permitir ninguna consolidacidn adicional de aplica-
aén de la carga axial durante el periodo de falla.
Esto se logra ficilmente en una cimara de compre.
sién triaxial cerrando la vdlvula de salida de las pie-
dras porosas a la bureta; una vez hecho esto, el re-
quisito es cumplido independientemente de la velo-
cidad de aplicacién de la carga axial; sin embargo,
parece no existir duda de que esa velocidad influye
en la resistencia del suelo, aun con drenaje total-
mente restringido.

En la segunda etapa de una prueba ripida-con-
solidada podria pensarse que todo el esfuerzo desvia-
dor fuera tomado por el agua de los vacios del suelo
en forma de presién neutral; ello no ocurre asi y se
sabe que parte de esa presién axial es tomada por
la fase solida del suelo, sin que, hasta la fecha, se
hayan dilucidado por completo ni la distribucion de
esfuerzos, ni las razones que la gobiernan. De hecho
no hav en principic ninguna razén para que el e
fuerzo desviador sea integramente tomado por el
agua en forma de presion neutral; si la muestra es
tuviese jateraimente confinada, como en el caso de
una prueba de consolidacién, si ocurriria esa distri-
bucién simple del esfuerzo desviador; pero en una
prueba triaxial la muestra puede deformarse lateral-
menie y, por lo tanto, su estructura puede tomar es
fuerzos cortantes desde un principio.

Prueba vipida _(simbolo 'R). Sin drenaje.

Labrado de una muestra para pruebas

En este tipo de prueba no se permite consolida-
cién de la muestra en ninguna etapa. La vilvula de
comunicacion entre el espécimen y la bureta perma-
nece siempre cerrada, impidiendo el drenaje. En pri:
mer lugar se aplica al espécimen una presién hidros-
titica y, de inmediato, se hace fallar al suelo con la
aplicacion ripida de la carga axial. Los esfuerzos
efectivos en esta prueba no se conocen bien. ni tam-
poco su distribucion, en ningun momento, sea ante-
rior o durante la aplicaci4n de la carga axial

Prueba de compresidn simple (simbolo C,).

Esta prueba no es reaimente triaxial y no se cla-
sifica como tal, pero en muchos aspectos se parece a
una prueba ripida. Al principio de la prueba los
esfuerzos exteriores son nulos, pero existen en la es
tructura del suelo esfuerzos efectivos no muv bien
definidos, cdebidos a tensiones capilares en el agua
interseicial,

Las pruebas triaxiales 2 que se ha hecho referen.
cia. en ias que el esfuerzo desviador se aplica pg
compresion del-vidstago, deben verse como las :rwm
cionales histéricamente hablando y como las de rea-
lizacién todavia mds frecuente, pero en épocas mas
1ecientes se han desarrollado otras modalidades de
prueba triaxial. En una de ellas, va bastante wada,



70 Bre2s nociones de mecdnica de suelos

Veleta de laboratorio.

el esfuerzo transmitido por el vidstago es de tensién,
disminuyendo asi : presién axial actuante sobre la
muestra durante la prueba; en otra, se varia la pre-
sion lateral, modificando la presién de cimara dada
con el agua, pero manteniendo la presién axial cons-
tante, para lo cual seri preciso realizar los ajustes co-
rrespondientes en la vinsmisién producida por el
vastago. Finalmente, sobre todo en trabajos de inves-
tigacién, se estin efectuando pruebas en las que se
hace variar tanto el esfuerzo axial como el lateral.

Actualmente las pruebas triaxiales se clasifican en
dos grandes grupos, de acuerdo con lo anterior: de
compresién y de extensidn. En las primeras, la di-
mension axial disminuye y en las ssgundas, aumenta.

Tanto las pruebas de compresién como de exten-
sion pueden tener diversas modzlidades de laborato-
rio. En efecto, la dimensidn axial del espécimen se
puede hacer, por ejemplo, disminuir, aumentando el
esfuerzo axial, por aumento en la carga transmitida
por el vistago o manteniendo constante el esfuerzo
axial, pero haciendo disminuir el lateral dado por
el agua o, finalmente, aumentando la presién axial

disminuyendo simultineamente la lateral. La mis
-smun de las pruebas de este ullimo tipo es aquella
en que cada incremento de presién axial sobre la
miestra ey el doble del decremento de presion late-

ral, de modo que el promedio aritmético de los es
fuerzos normales principales s¢ mantiene constante.

Andlogamente existen las variantes correspondien-
tes para las pruebas 'a extension.

En una prueba ue compresidn, la presidn axial
siempre es el esfuerzo principal mayor, ;; en una
prueba de extensidn, por el contrario, la presién axial
siempre seri el esfuerzo principal menor, «,.

Se han desarrollado asimismo equipos triaxiales
para aplicacién de tres esfuerzos principales diferen-
tes (Ref. 41). Existen ademds aparatos de deforma-
¢idn plana (Ref 42 y 43) en los cuales se hacen va-
riar las deformaciones axialmente y en un sentido
lateral, permaneciendo fija la dimensién del espéci-
men en el otro sentido lateral.

Para la medicidn de las propiedades dindmicas
de los suelos se ha desarrollado la prueba triaxial
pulsante, en la cual se aplica o; como en la prueba
estindar, pero la ¢, de manera ciclica

La prueba de corte anular (Ref 44) se realiza
utilizando un aparato pricticamente idéntico al de
la prueba directa con la diferencia de que el esfuer-
zo cortante se produce aplicando una torsién alrede-

-dor de un eje vertical y normal a la muestra; al no

cambiar el drea de la muestra, la prueba es muy
apropiada para la determinaddn de la resistencia re-
sidual de los suelos. '

En los aparatos de corte simple el espécimen se
deforma también de un modo analogo a como se hace
en un aparato de corte directo, pero de tal manera
que en la deformacién todas las secciones harizon-
tales de la muestra permanecen invariables; existen
principalmente dos, que se describen detalladamente
en las referendas 45 y 46. Se admite que los apara-
tos de corte simple son mds apropiados que los de
corte directo para el estudio de las deformaciones
de los suelos, por abarcar la zona deformada pricti-
camente a todo el espécimen, en lugar de una estre-
cha franja del mismo, lo que produce incertidum-
bres en el andlisis de las deformaciones (Ref. 47).
Los aparatos de corte simple a que se ha hecho rete-
renda, producen estados de deformacion plana, condi-
cdn que se ha querido ver como representativa de la
situacién prevaleciente en muchos problemas reales.

La prueba de ia veleta es una contribucién rela-
tivamente moderna al estudio de la resistencia al es
fuerzo cortante de los suelos. La prueba presenta, en
principio, una ventaja considerable: la de realizarse
directamente sobre los suelos in situ, es decir, no so-
bre muestras extraidas con mayor o menor grado de
alterabilidad, sino. sobre los materiales en ¢l lugar
en que se depositaron en la naturaleza. Sin embargo,
la alteracién de los suelos sometidos a la prueba dista
de ser nula, pues la veleta ha de hincarse en el o
trato en el cual van a realizarse las determinacone
¥ esta operacién ejerce siempre influencia negativa
La prueba guarda cierta similitud, desde un punto
de vista interpretativo de sus resultados, con la prue
ba directa de resistencia ya mencionada tantas veces
y eatd afectada por algunas de sus limitadones.
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Figura I48. Aparato de veleta para determinaciones de pesis.
tencia aj esfuerzo cortinte.
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El aparato consta de un vistago, desmontable en
piezas, a cuyo extremo inferior estd ligada la veleta
propiamente dicha, por lo general de cuatro aspas
fijamente ligadas 2 un eje, que es prolongacién del
vistago (Fig. [-48). Para efectuar la prueba, una vez
hincada la veleta a la profundidad deseada, se apli-
ca gradualmente al vistago un momento en su ex-
remo superior, en donde existe un mecanismo apro-
piado, que permite medirlo. Por lo general la ope-
raci6n de hincado se facilita perforando un pozo
hasta una profundidad ligeramente menor al nivel
en que la prueba haya de realizarse; la parte supe-
rior de la veleta ha de quedar suficientemente aba-
jo del fondo del pozo. Al ir aplicando el momento,
la veleta tiende a girar tratando de rebanar un d-
lindro de suelo.

Llamando 5 a la resistencia al esfuerzo cortante
del suelo, ¢l momento miximo soportado por éste
seri medido por los momentos resistentes generados,
tanto en las bases del cilindro, como en su irea la.
teral. E] ‘momento resistente que se desarrolla en el
rea lateral serd:

D
Mg, = nDH s £l = %nD'H.:

y despreciando el efecto del vistago, el momento ge.
nerado en cada base valdri:

nD* 2 D 1
|- -
My= 5 3=7 "0
Nétese que, en la base, s¢ toma el brazo de palan-
ca de Ia fuerza resistente como 2/8 - D/2, lo que equi-
vale a considerar elementos resistentes en forma de
sector circular. :
El momento resistente total, en el instarite de falla
incipiente, serd igual al momento aplicado (M Nk

1 1
Moy = Ma, + 2My, = = xDHs + — =D%

H D
M _— —_

De donde
5= Ve ase 1.68
D2 (E + 2 ¢
2 6

Obsérvese que el valor de € es una constante del
aparato, calculable de una vez por todas.
Es frecuente que H = 2D, con lo que

7
C=— D (1-69)

Ficilmente se nota que el tipo de falla que oro-
duce la veleta es .rogresiva, con deformaciones -
ximas en el extrz > de las aspas, y minimas er s
planos bisectores - dichas aspas, por lo que =
concluirse que la .eleta sélo es aplicable a m-
les de falla plistica, del tipo de arciilas blanc-

En las arenas, aun en las sueltas. la veleta "¢
introducida modifica la compacidad de los man:=: v,
sobre todo, el estado de esfuerzos general de la masa,
por todo lo cual los resultados que pudieran obte-
nerse son de interpretacién dificil,

En las arcillas finamente estratificadas. en que
capas delgadas de arcilla alternan con otras de are.
na fina que proporcionan ficil drenaje, los estuer-
zos debidos a la rotadén inducen consolidacién en
1a arcilla, efecto que se hace notorio durante fa -
ba por el pequedo espesor de la estratificacion
ello se obtienen resistencias mads altas que las rea.cs.

Una veleta apropiada para medir resistencias altas
ha sido operada por Marsal (Ref. 48). En la misma
referencia 48 se mencionan algunos equipos de prue-
ba actualmente en desarrollo y uso para medida de
la resistencia de los suelos en el lugar.

I.14 RESISTENCIA AL ESFUERZIO CORTANTE DE
LOS SUELOS GRANULARES

Segun ya se vio en el pirrafo anterior. los facto-
res que afectan a la resistencia al esfuerzo cortan
te de los suelos granulares pueden considerarse dentro
de dos clases. La primera agrupa a los que afectan
la resistencia al esfuerzo cortante de un suelo dado,
de los cuales los mds importanctes son la compacidad
(2 menudo referida a la relacidén de vacios inidal o
a la compacidad relativa inicial) y el esfuerzo de
confinamiento (en la naturaleza o ¢n la cimara tri-
axial), pero enwe los que la velocidad de aplicacién
de la carga juega también un papel. La segunda da.
se de factores ‘agrupa a aquélios que hacen que la
resistencia de un suelo granular sea diferente de
la de otro suelo granular que tenga el mismo esfuer-
z0 confinante y la misma compacidad.

Entre estos factores destacan el tamado. la f !
la textura y la distribucién granuloméuica
particulas, y su grado de sanidad y dureza, definien-
do estas ultimas condiciones el fendmeno de ruptu-
ra de granos, que afecta la resistencia de manera
fundamental.
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A continuacion $¢ analizardq alg'f.mas conclusio-
nes que pueden considerarse de interés y ?ube se des-
prenden de los resultados de pru?l?as de la Oratorio
v experiencias de campo en relacién a la resistencia
al esfuerzo cortante que pueden desarrollar los suelos
granulares. )

En primer lugar existe .cons:der:.nbl_e acuerdo_ en
que, en lo que a las aplicaciones practicas se refiere,
resulta licito expresar la resistenca al es.fuerzo cor-
tante de los suelos granulares por medic de una
ecuacién aniloga a la 164, segun la cual

s=gtuné (1-64)
en la que s representa la resistencia del suelo o, lo
qué es lo mismo, el miximo esfuerzo cortante que
éste soporta sin falla (v _ ).

En la figura I-49 se muestran las envolventes de
falla, obteniclas en pruebas triaxiales convencionales,
realizadas a niveles de esfuerzos relativamente bajos
para tres arenas, una ‘suelta, otra compacta y una
tercera, cementada. Se marcan los puntos correspon-
dientes a cada prueba, que indican la combinadoén
particular de esfuerzo normal y esfuerzo cortante
mdximo con que se produjo la falla en ¢l punto. En
el caso de la arena suelta, se observa que se define
una envoivente de falla que es pricticamente una
linea recta que pasa por el origen; lo que es lo mis-
mo, el material satisface una ley del tipo de la ecua.
cion 1-64 y el ingulo de friccidn interna de la arena
(¢,) puede obtenerse precisamente del conjunto de
pruebas. .

En el caso de la arena compacta, los puntos re-
sultantes definen en realidad una linea curva, no
muy diferente de una recta que pase por el origen,
con el dngulo de inclinacién ¢ . Para fines pricticos
es razonable asimilar la curva a una recta que cum-
pla con las condiciones de la ley (I-64) y en tal
caso podri calcularse de las pruebas el dnguio ¢
{estado compacto), necesario para poder aplicar la
ecuacion (1-64) a los problemas de campo.

CIMENTADA

l’l.g'un 149. Linecas de resistencia para una arena en eauado
sueito, compacto y crmentado.

P 4

En ¢! caso de las arenas cementadas podrd tener-
se una ley como las anteriores, segun sean sueltas o
compactas; la diferencia estriba en la resistencia que
exhibird la arena bajo presién normal exterior nula,
por efecto de la cementacién (ordenada en e] ori-
gen) . lo que hace que la resistencia en estas pruebas
quede mejor expresada por una ley det tipo (1.66),
pudiéndose calcular ¢ y ¢ de las pruehas triaxiales
efectuadas y teniendo en cuenta que ¢ representa un
efecto de cementacion antes que cualquier clase de
cohesién,

Las ideas anteriores permiten obtener expresio-
nes manejables para la resistencia al esfuerzo cor-
tante de las arenas, en forma aproximada y apropia-
da para niveles de esfuerzos relativamente bajos.
Cuando éstos aumentan, el anterior panorama sim-
plista se complica, segin se discutiri mis adelante.

Es evidente que es el efectivo el esfuerzo que
debe tomarse en cuenta en la aplicacién de las anté-~
riores leves de resistencia en arenas. Si la arena estd
satgrada, podrin aparecer por carga exterior o por
flujo presiones en el agua, u. En tal caso, si, como
es frecuente en la prictica, la presién normal con
que haya de entrarse en la férmula 1.64 se calcu-
l2 como esfuerzo total, es decir a partir del peso es-
pecifico del suelo saturado, v, que involucra el peso
del suelo y del agua contenida. deberd escribirse Ia
ecuacién 1-64 en cualquiera de las dos formas.

§=ctan ¢ = (o-u) tan ¢ (1-70)
donde s representa el esfuerzo efectivo v « al toral,
segun se han definido anteriormente. La experien-
cia de laboratorio ha demostrado que ¢l valor de ¢
cambia relativamente poco entre la arena seca y la
arena saturada; el verdadero cambio en la resistencia
de l1a arena estriba en la aparicidn de la pre:idn neu-
tral intersticial u, que si es importante puede redu-
cir la resistencia en forma substancial. Si la arena
estuviera “seca”, a la profundidad : dentro de la
masa se tendria, para fines de resistencia, una pre-
sién normal.

S emg=yz

Si el nivel fredtico sube hasta la superficie de la
arena, el valor v, aumenta al valor v,, que &3 mayor;
pero si se desarrollan en el agua presiones neutrales
de valor u, el esfuerzo disponible para la resistencia
serd:

7= (qu) = vz~ u

5i u es suficientemente grande, la resistencia pue
de reducirse a un valor despreciable. Puede verse -
tonces claramente la influencia del agua y de o
presiones que pueda desarrollar en los problemas Jde
estabilidad de tierras. Las fluctuaciones en el nivel
freitico o el flujo de agua a través de los suelos won
causas comunes del desarrollo de presién neutural

Si la presién neutral aumenta lo suficiente. la
diferenaa o-u puede llegar a ser cero, y la arena ha-
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brd perdido toda su resistencia, pasando a compor.
tarse como un fluido pesado. Esta condicion estd ;.
gada no sélo a la causa que provoque i, como po-
dria ser el flujo de agua, sino a caracteristicas de la
propia arena; en arenas finas y uniformes o en llrnc_)s
sin cohesion, la permeabilidad es relativamente baja
y cualquier presion neutral que se desarrolle tendrai
dificultades para disiparse, sxe_ndo_ estos suelos los
que presentan mis riesgo de disminuir o anular su
resistencia por este concepto. Las arenas gruesas y
las gravas pueden llegar a la condicion de resistencia
nula solo si el flujo es suficientemente grande.

Cuando las arenas se deforman bajo esfuerzo cor-
tante, su volumen cambia: si la arena estd saturada,
tal cambio debe ir acompafiado de una nueva distri-
bucion del agua en los vacios. 5i la permeabilidad
del- suelo es alta o los cambios - anteriores ocurren
muy lentamente, solo aparecerin presiones neutra-
les muy pequefias sin mayor influencia en la resis-
tencia; pero si los cambios son muy rdpidos o la
permeabilidad es relativamente baja se podri llegar
por efecto acumulativé a grandes presiones neutra-
les, quedando la resistencia muy afecrada.

Los suelos compactos se expanden al deformarse.
segun ya se dijo, lo cual tiende a producir tensiones
intersticiales, con valor limite igual a la mdxima ten-
sion capilar del suelo; este efecto produce un aumen-
to temporal en la resistencia del suelo.

En las arenas sueltas, la deformacion hajo cortan-
te produce disminucidn de volumen y el agua gene-
ra presion neutral. El valor limite de 1« es ahora la
presion de confinamiento del suele (o3} y el minimo
esfuerzo efectivo a que puede llegarse es:

g =ou

Cuando la arena se deforma por cortante, las pre-
siones reutrales se desarrollan al principio sélo en
la zona de deformacién; depende de la permeabili-
dad y de las condiciones de movimiento interno del
agua el que la presién neutral se mantenga o se pro-
pague por la masa de arena. Este debilitamiento de!
suelo mds alld de la zona iniciaimente deformada
transmite las condiciones de faila y contribuye a ge-
nerar mis presiones neutrales en el agua, de manera
que puede tender a producirse un verdadero meca-
nismo de falla progresiva. A estos fendmenos estin
ligados muchos deslizamientos de tierra importantes.

Cargas relativamente pequeitas pueden generar
condiciones de falla por desarrollo de presién neu-
tral, en condiciones apropiadas, cuando la carga ac-
tua repetidamente en forma mds o menos ciclica.
Cada aplicacién de carga produce un incremento en
la presién neutral; si las condiciones de granulome-
tia y permeabilidad no permiten que ésta se disipe
antes de la siguiente aplicacién, se tendran las con-
diciones propicias para el desarrollo de una falla.
Este es el caso que puede llegar a presentarse bajo
una cimentacién de una mdquina que transmita vi-
braciones; también es el caso de explosiones y tem-

* blores de terra durante o después de los cuales pue-

de presentarse el efecto de resistencia nula con de
trosas consecuencias (licuacién).

La tension capilar puede introducir diferencias
en lu resistencia al esfuerzo cortante de la arena, res.
pecto al estado seco. En las arenas himedas pueden
desarrollarse meniscos entre los granos y generarse
altos esfuerzos de tersion capilar en el agua, a los
que corresponderin fuertes compresiones entre los gra.
nos, lo que equivale a un aumento de la presién
efectiva v, por lo tanto, de la resistencia. Este es el
efecto de cohesion aparente debida a la capilaridad,
responsablc de que muchos trentes de arena parcial-
mente saturada se mantengan pricticamente con ta.
lud vertical. Naiuralmente este no es un efecto per-
manente, v si el ingeniero confia en él, se enfrentard
a una falla casi segura cuando la arena pierda ei
agua por evaporacién o cuando se sature por cual-
quier razon. . -

Como ya se dijo, la ley de resistencia al esfuerzo-
cortante de los suelos granulares puede aproximarse
a una linea recta (ecuacidn 1-64) e un modo bas-
tante razonable- en la prdctica, siempre y cuando los
esfuerzos normales actuantes en el plano de falla y
en el instante de la falla se mantengan a bajo nivel
No hay una f(rontera especifica para definir alte o
bajo nivel de estuerzo; en la Ref. 49 Lambe y Whit-
man mencionan experimentos en que ese limite se
definié entre valores que quizi puedan situarse ¢
tre 5 y 10 kg/em?, dependiendo mucho. como que
establecido, de la compacidad del suelo granular.
Cuando el nivel de esfuerzo normal en la superficie
de falla se combina con la compacidad de manera
que se tienen envolventes de resisténcia mds curvas
(a un grado que la aproximacién a la recta se haga
con una falta de precisién que se considere indesea.
bie). puede procederse de alguna de las tres maneras
siguientes. En primer lugar puede trabajarse con la
envolvente curva obtenida en 1. pruebas, lo que se-
guramente complica cualquier cilculo que hava de
hacerse con base en tal envolvente. En segundo lu-
gar, puede aproximarse 2 una linea recta solamsnte
la parte de la envolvente curva comprendida entre
los valores extremos de la presién normal en el pla-
no de falla que se considere actuarin en el problema
especifico que se estd analizando; esto llevard segu-
ramente a la obtencion de una ley de resistencia el
tipo de la ecuacién 1-66, pues la prolongacién de la
aproximacion recta puede cortar al eje t por arri-
ba del origen: naturalmente que el valor de ¢ asi
obtenido tiene poco que ver con el concepto de cohe-
si6n va discutido y no debe verse mis que como un
parimetro de cilculo. En tercer lugar puede traba-
jarse con la ecuacion 164, pero considerando en clla
a ¢ vanable y dependiente de ]a presién de confina-
miento en la falla [¢ = f (#y) ). si bien este mérodo.
ve considera poco cémodo para los cilculos Prjc““l’i-‘

Abandonando el examen del panorama genera®
que hasta ahora se ha tratado, se conciuird este breve
analius sobre la resistencia al esfuerzo cortante de
los suelos fraccionantes, tal como se considera que
puede eacontrarse por experimentacién de laborato-
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PRESION DE CONFINAMIENTO, G, ,Kq / cef

rio, haciendo algunas consideraciones sobre la in-
fluencia en los resultados de las pruebas de algunos
de los factores que influyen en dicha resistencia, los
cuales han sido mencionados al principio de éste y
en pdrrafos precedentes,

Se considerari en primer lugar el efecto del es-
fuerzo confinante «, utilizado en la prueba. Ya se
ha dicho que dicho esfuerzo es fundamenial para de-
finir la resistencia adicional que muestra el suelo
granular por efecto de acomodo; cuando el esfuerzo
confinante aumenta, la componente de resistencia por
efecto de acomodo disminuye, a causa de que las par.
ticulas se alisan en los puntos de contacto e incluso
" se rompen. Esta tendencia se muestra claramente en
la Fig. I-50, presentada por Marsal en la Ref 24

La figura presenta resultados para los tres mate-
riales de enrocamiento ya mencionados en el pirra-
fo I-11. Aparecen dos series de pruebas; a la izquier-
da, con presiones de confinamiento relativamente ba-
jas (hasta 1 kg/cm7), las hechas en el aparato tri-
axial con muestras de 113 cm de didmetro y 250 am
de altura, y 2 la derecha, las realizadas en el aparato
triaxial gigante, con presiones de confinamiento has-
ta de 25 kg/cm?® En ambos casos es notable la ten-
denda seifialada de disminucién del efecto de acomo-
do con el aumento de oy.

Las pruebas de la izquierda se hicieron sobre es-
pecimenes secos, en tanto que lag de la derecha so-
bre especimenes saturados; el cambio de inclinacién
y tendencia de las lineas obtenidas indica el efec-
to de la saturacién sobre la resistencia al esfuerzo
cortante de los suelos granulares (para ver esto, tén-
gase en cuenta que la escala en que se ha dibuja-
do gy es logaritmica). La relacién de vacios inicial
o la compacidad inicial influye decsivamente en
la resistencia al esfuerzo cortante, siendo ésta ma-

16

tenajes granulares (segun Ref.
4.

yor a menor relacién de vacios o mayor compacidad
relativa iniciales. La Fig. I-51 (Ref. 49} ilustra esta
tendencia para una arena particular. En la figura se
mueswra también el valor de ¢, angulo de friccion
del material particula-particula en el senudo meca-
nico del término, el cual es naturalmente indepen.
diente de la compacidad inicial.

La relacién de vacios inicial de un suelo dado
parece, en cambio, no tener influencia en el valor

Cimara triaxial empleada parn atudiar sce gassiere,
puoam 7 grave.
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Angulo e [riccidn interna en funcién de la re

. lacion de vacios inicdal de una arena media a fina

(segun Ref. 49).

del dngulo de friccidn correspondiente a la resisten-
cia residual o uitima de dicho suelo. asi como tam-
poco en la relacidn de vacios con que se llegue a ese
estado residual, en el cual el suelo se deforma a vo-
lumen constante y con esfuerzo desviador también
constante. Este ingulo de resistencia residual es ma.
vor que ¢, y aparece sefialado en la Fig. I-51 para la
arena particular que en ella se trata,

En la Fig. I-52 (Ref. 49) se muestra la relacién
entre el dngulo de friccién interna, ¢ y la relacion de
vacios inicial en varios suelos granulares.

Puesto que los valores de ¢, que definen el efec
to de friccién particula contra particula unicamente,
varian relativamente poco entre particulas de dife-
rentes tamanos de los distintos minerales que com-

Cimara triaxizl empleada para el estudio de gravas ¥
fragmentos de roca (vista interior).

ponen los suelos granulares reales, se sigue que las
diferencias grandes que se observan en ¢ para una
relacién de vacios inidal dada, han de deberse !i’!
efecto de acomodo de los granos, )
La composidan granulomé:r:ca del suelo gn_f‘
lar afecta su ingulo de friccién interna de dos ma.-
neras. En primer lugar afecta la relacién de vacios
que se alcanza con una energia de compactacién
dada, si se compacta el suelo, como es tan frecuente,
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RUPTURA DE GRANOS, B, EN PORCENTAJE

y segundo, afecta, segin se ve en'la Fig. [.52, al va-
lor de ¢ que se alcanza con una relacién de vacios
inicial dada. Para un problema prictico especilico
(por ejemplo, la construccién de un terrapién), el
efecto de la composicién granulométrica del suelo
puede estudiarse hadendo series de pruebas triaxia.
les y determinando ¢ para varias granulometrfas.
compactando siempre la arena con la misma energia.

El procedimiento mds comin para determinar ¢
en e| lugar es por medio de correlaciones con resul-
tados de pruebas de penetraciém, razén por la cual
el estudio de tales correlaciones es tan importante.
Mis -adelante se insistird sobre este importante as
pecto.

Finalmente, parece conveniente puntualizar algo
sobre la influencia ya tratada del fendmeno de la
ruptura de granos en la resistencia al esfuerzo cor-
tante de los suelos granulares. A medida que el coefi-
ciente B de ruptura aumenta, puede notarse una dis
ninucién de la resistencia en todos los materiales
investigados por Marsal (Ref. 24). Al respecto son
de interés los datos contenidos en la Fig. [-53. En
esa figura puede verse también cémo al aumentar la

en la falla y 1a ruptura de los
granos (segin Ref. 24).

presion confinante, @, aumenta la ruptura de los
granos.

Entre los fenémenos que afectan la ruptura, Mar-
sal menciona la presién de confinamiento, la distw-
bucién granulométrica, el tamadio medio y la forma
de las particulas, la relacidn de vacios y, desde lue-
g0. la naturaleza y sanidad de los granos.

La razén por la que la ruptura ocurre en mayor
grado al aumentar el esfuerzo de confinamiento, o,
ve cree que radica en las altas fuerzas que actian en
los puntos de contacto entre las particulas; éstas au-
mentan con el tamado medio y con el coeficiente de
uniformidad. Marsal (Ref. 50) ha comparado estas
fuerzas intergranulares para una arena tipica y un
enrocamiento, ambos bajo una presidn de confina.
miento de 1 kg/cm?, y llegd a la conclusién de que
son alrededor de dos millones de veces mayores en
el enrocamiento que en la arena comin, lo cual ex-
plica muchas de las diferencias de comportamiento
encontradas entre esos materiales en la prictica; este
hecho sedalado por Marsal no debe ser olvidado por
ingenieros que trabajen con enrocamientos, sea en
lo relauvo a resistencia o a compresibilidad.
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L1120 U TENCIA AL ESFUERZO CORTANTE DE
f....i SUELOS COHESIVOS

A elos saturados

3¢ analizan a continuacion las conclusiones basi-
Gls @ qgne permiten Hegar los resultados de las dife-
redares oruebas triaxiales en suelos saturados. Corae
v s G indicado en el pirrafo I-13, cada prueba
ttanial representa unas circunstancias especificas de

1|n,n 2u lo referente a condiciones de consolida-
tion v drenaje principalmente, antes que una divi-
st casvichosa o basada en la simple metodologia
¢t rraago. A continuacion se analizan los resultados
¢ culi una de las pruebas por separadc, con refe-
reacit al tipo mds tradicional de prueba de com-
poon,

i. Vrueba lenta.—~Condicién drenada. Como que-
da dicho, los esfuerzos actuantes sobre el espécimen
¢n astu prueba son efectivos en toda etapa significa-
tiva ke ella; esto se logra permitiendo el drenaje li-
Lre de-fa muestra y, por lo tanto, la completz con-
wolidacion del suelo bajo los distintos estados de es-
tucrzos a que se le somete. En la primera etapa, el
wpécimen queda somertido a presion de agua (7))
accuante en todas direcciones, y en la segunda etapa
s: le lieva a la falla con incrementos de carga axial p
{astucrso desviador). En la figura I-54 (Ref. 47) se
mlestra esquemdticamente la distribucidn de esfuer-
s ‘totales y efectivos en la prueba.

.En osta prueba no hay cambios en los esfuerzos
neutrales y cualquier aumento en el esfuerzo total
produce ¢l correspondiente aumento en el esfuerzo
efectivo. Curante ella el suelo se consolida, disminu-
vendo su relacién de vacios y su contenido de agua.

Aunque ¢l inecanismo de esta consolidacion es esen-
“cialmeate ¢l mismo descrito al tratar de compresibi-
lidad «l> suclos cohesivos, la curva de compresibili-

dad =3 atwora diferente, por ser distinto el campo de
los wsfnevzos actuantes. El efecto del anilio de confi-
namiciee que se tiene en la prueba de consolidacién
convengionil impone Ia condicién de que las defor-

maciones en las dos direcciones horizontales son nu-
las (e. = €, = 0) y de que ios esfuersos principales
en tales direcciones son iguales entre si e iguales a
una fraccion. K, del esfuerzo normal principal ver-
tical. 7, (¢, = @« = KA=|). Asl si se hiciesen sucesi
vas pruebas de consolidacidn convencional para car-
gas verticales crecientes, se obtendrian los cirlulos de
Mohr que se muestran en la figura 1.35 (Ref 51).

Se denomina travectoria de los esfuerzos actuag,
tes subre un cierto plano particular al lugar geom~ -
trico de un punto de los sucesivos circulos de Mohr,
obtenidos al hacer un conjunto de pruebas. que 1e-
presenta a la combinacidén de esfuerzos normales v
cortantes actuantes en cada prueba sobre dicho pla-
no. En la Fig. 1-35 se dibujd la trayectoria de esfuer-
zos para tres pruebas sucesivas de consolidacién uni-
dimensional escogiendo como plano de interés aquel
en que se presenta el esfuerro cortante miximo (li-
nea |-2-3). Puede verse que la trayecioria de esfuerzo
€s una recta.

En la prueba lenta, las cosas son diferentes a la
prueba de consolidacién unidimensional convencio-
nal, en el sentido siguiente: La consolidacgén dei e
pécimen durante la primera etapa suele ser isétropa
(cr, = o2 = ¢y). Despuéds de la consolidagdém en la
primera etapa, se aumenta el esfuerzo dawiador,

4~
TRAYECTORIA OF ESFUERZIOS
PARA LOY PLANGS Of MAXINO
ESFUER IO CORTANTE
INICT
—
[} L J

Figura 134 Circulos de Mohr y travectoria de afexus
la prueba de conswlidacién unidimensrasl
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Figwa 138, Travectoria de esfuerzos en una prucba dremada.

manteniendo constante el esfuerzo lateral, «y, dada
por et agua. En la Fig. 1.56 (Ref 51) se muestra una
trayectoria tipica de esfuerzo en el plano de corte
méiximo (para tener datos comparables a los de la
Fig. I-55).

Las pruebas de l1a Fig. 1.56 se hiciernn aplicando
al espécimen un esfuetzo #. con agua v un esfuerro
normal ¢,, mayvor que o, lo que equivale a producir
en. la primera etapa “una consolidacidn anisdtrona
{e1 > o« = &), lo cual también es prictica comun
+ s laboratorios. A continuacion se aplicd al espé-

1 un esfuerzo desviador e, irual a la carga de
preconsolidacién del suelo, variando 1a presién de la
cimara a un valor Kz, v permitiendo la consolida-
cién del espécimen bajo esos esfuerzos: asi se obtuvo
el estado de esfuerzos efectivos representado por el
circulo 2, En seguida v va sin variar el esfuerzo de
cimara ¢y = Ko, se pasé a la segunda etapa de la
prueba, aplicando al suelo un esfuerzo vertical, por
el vistago, o, para obtener el circulo §.

La wrayectoria de esfuerzos para el plano de corte
méximo es ahora 1.2.3, diferente de la mostrada en
la. Fig. 1-55 para e] caso de la prueba de consolida-
cién, lo cual es logico si se piensa que en aquel caso
existe un rigido confinamiento lateral, que no se
tiene en el caso de la prueba triaxial

Cada dia se hace un uso mds extenso de los re-
sultados de la consolidacién triaxial, que suelen ex.
presarse en grificas esfuerzo verticaldeformacién ver-
tical (o asentamienta). -

En general, existe la tendencia a2 pensar que los
resultados de la consolidacidn triaxial pueden ser
mas apropiados para dexribir el asentamiento de es
tratos gruesos de arcillas o limos plisticos, pero to-
davia estd muy extendido el uso de la consolidacién
convencional para definir la compresibilidad de todo
tipo de suelos cohesivos. ,

Como un resultado de la consolidacién triaxial,
durante una prueba lenta (drenada) se reducen en
la muestra tanio el espaciamiento entre las particu-
las, como el contenido de agua; por tal motivo se
hacen m4s fuertes los nexos entre las particulas, en
forma proporcional al esfuerzo confinante y, por ello,
la resistencia aumenta proporcionaimente ai esfuerzo
confinante efectivo; a esta sitwacidn corresponde una
envolvente de resistencia, obtenida en una secuela de

.',J"

Cimaras triaxiales.

varias pruebas, con esfuerzos crecientes, que sea una
Unea recta que pase por el origen (Fig. I-57).

E! dngulo ¢ se denomina dngulo de resistencia o
de friccidn interna del suelo cchesivo y suele variar
entre 20° y 30°. Los valores mis altos suelen estar
asociados a arcillas con valores de indice de plastid-
dad entre 5 v 10 y los mas bajos a indices mayares
de 50 ¢ 100, lo que verifica el efecto de la repulsién
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Figura 1.57. Linea de falla de arcillas saturadas y normalmence consclidadas en ’prueba lenta.

entre particulas y del agua adsorbida sobre los ne-
xos entre los cristales, pues a altos indices de plasii-
cidad se tienen las condiciones mds desfavorables en
tales conceptos,

Cuando una arciila se carga en la cdmara triaxial
con esfuerzos menores que su carga de preconsolida-
cén (¢ < o), aun cuando pueda haber tendenca
a la expansién con absorcién de agua, sus particu-
las no vuelven a su espaciamiento original y la rela-
ci6n de vacios no aicanza tampoco el valor original,
anterior a la consolidacién bajo #. Por lo anterior,
las fuerzas atractivas enwue las particulas no se redu-
cen tanto como podrian hacerlo y, en consecuencia,
la resistencia a esfuerzos menores que la carga de
preconsolidacidn va no es proporcional al esfuerzo
efectivo de confinamiento, sino algo mayor; esto hace

que la envolvente de resistencia (Fig. I-57) se aparte

de la recta y se desarrolle sobre ella para valores del
esfuerzo aplicado menores que o, Naturalmente que
ese tramo no recto de la envolvente representa el
comportamiento en cuanto a resistencia en prueba
drenada. De esta manera, la resistencda de una arci-
lla en prueba drenada puede representarse por la
expresién

s = otan @ (1-64)
para valores de la carga armba de la carga de pre-
consolidacién (condidén de suelo normalmente con-
solidado), y por la expresién

s = ¢+ o tan ¢, (1-66)

para valores de la carga menores que la carga de
preconsolidacién (condicién de suelo preconsolida-

do). Naturalmente que en este Gltimo caso ¢ y 4.
habrin de obtenerse haciendo una aproximacid
una linea recta en la envolvente curva, por lo .
no puede considerarse que signifiquen mis que pa.
rimerros de cdlculo sin un significado teérico preciso.

La resistencia drenada de un suelo cohesivo, tal
como se obtiene en una prueba lenta, represenua la
resistencia que el suelo desarrollard cuando quede
sometido a cambios de esfuerzos, de manera que el
suelo llegue a consolidarse por completo bajo los
nuevos; esto implica las condiciones de drenaje apro-
piadas y el transcurso del tiempo suficiente. Repre-
senta la resistencia que se alcanzard en un caso real
a largo plazo en condiciones ordinarias en que no
existe un impedimento especial 2 la consolidacién
del suelo bajo los esfuerzos que se le apliquen. La
resistenda drenada también debe usarse en la reso-
lucién de los problemas pricticos que se haga con et
método de los esfuerzos efectivos. el cual se desaribe
con detalle mds adelante y en el que se determinan
las condiciones de falla a partir de los esfuerros tota-
les y de la presién neutral; es particularmente util
en los problemas en que ocurran cambios compli-
cados en las condiciones de carga y en los movimien-
tos del agua en el subsuelo.

2. Prueba rdpida consolidada. Condicién con con-
solidacién y sin drenaje,

En esta prueba se establece mis marcadamenss
que en la lenta la distincién entre la primera eti. X
con consolidacién bajo los esfuerzos aplicados wst
mente en condicién hidrostdtica (o, = oy = 7).
pero a veces en aiguna condidén anisétropa, v la se
gunda etapa, de falla, en la que se carga al epéa-
men con un esfuerzo desviador.aplicado un permuur
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drenaje y, por lo tanto, con consolidacion adicional.
A medida que se aplica el esfuerzo desviador se va
desarrollando presion neutral en el agua intersticial,
por lo que durante toda la segunda etapa de la prue.
ba los esfuerzos efectivos ya no serin iguales a los
totales, sino que se verdn disminuidos vertical y late-
ralmente por el valor de dicha presion neutral.

En la figura 1-38 se muestra la distribucién de los
esfuerzos totales y efectivos en esta prueba.

El esfuerzo principal total mayor en la falla es
7=+ ply el total menor es o, Es fundamental

para la comprension de la prueba el valor que alcan-
ce la presion neutral, u, que se desarrolle en la eta.
pa de carga axial. En arcillas normalmente conscli-
dadas, el valor de u depende sobre todo de la sensi-
bilidad de la estructura: es decir, de la facilidad con
que, ¢sta se degrada con la deformacidon bajo cor-
tante. Si el suelo se comportara de un modo perfec-
tamente elistico se tendria

PI
3
1w =
. 3
segin se hace ver en la Ref. 47. En realidad existen
en el suelo efectos plasticos que apartan su compor-
tamiento del puramente elistico; las pérdidas de
estructuracion hacen que dicha estructura transmita
al agua lo que ella deja de tomar como presién efec-
tiva. En suelos de sensibilidad baja y media se han
medido en la falla presiones neutrales comprendidas
Pl
¢

, N
entre ——y p’, al finalizar la etapa de carga de una

prueba ripida consolidada, en tanto que en suelos
altamente sensibles se puede llegar a 1.5 p/. A prime-
ra vista pudiera parecer paraddjico obtener u > p.
es decir, que en la segunda etapa de la prueba el
agua desarrolle en la falla presiones mayores que el
esfuerzo vertical total aplicado, pero la paradoja se
desvanece al tomar en cuenta la desintegracién par-
cial de la estructura solida por la deformacién que

ESFUERZOS TOTALES
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tiene lugar en arcillas muy sensibles y que afecta in-
cluso su capacidad de resistir las presiones hidriuli-
cas en la cimara, correspondientes a la primera etapa
de la prueba (que son efectivas en la segunda); asi,
el agua no sélo ha de tomar todo el esfuerzo des
viador, sino que se ve obligada a cooperar para resis-
tir la presién hidrostatica.

Una ecuacion general para representar la presién
neutral es:

Au = A(Ag, — Adgy) (I.71)

En esta relacién A es un coeficiente de presion
de poro que describe el efecto del cambio de la dife-
rencia entre los esfuerzos principales (Refs. 47, 52
y 53). Para muchas arcillas saturadas no consolida-
das 4 vale aproximadamente 1. Para arcillas fuerte.
mente sobreconsolidadas o mezclas compactas de are-
na v arcilla, el aumento de esfuerzo cortante descrito
por la diferencia Ag, Agy, produce un aumento
de volumen similar al que ocurre en las arenas com-
pactas cuando se deforman en cortante. Para tales
suelos 4 <« 0. En las arcillas ligeramente sobrecon-
solidadas 4 varia de 0.25 a 0.75. En las arcillas sen-
sibles, como se vio, 4 podrd tener valores mayores
que 1. En cada caso, el valor correcto de 4 habrd de
ser determinado en pruebas en que se mida la pre-
sién neutral en el instante de la falla incipiente.

Si se hacen varias pruebas rdpidas-consolidadas
con esfuerzos crecientes a varios especimenes de un
mismo suelo, serd posible dibujar circulos de Mohr
en un diagrama t — ¢ y obtener la envoivente de
resistencia del suelo. Esto puede hacerse ahora e
dos maneras: una inmediata, a partir de los esfuerzcs
totales, que el operador, conoce en todo momento de
la prueba y en la falla en particular, y owra a partir
de los esfuerzos efectivos, para trazar la cual serd pre-
ciso conocer la presiéon neutral, cuando menos en el
instante de la faila incipiente. Esto puede hacerse
hoy con bastante facilidad, pues u se puede estimar
por métodos tedricos (Ref. 47), o en pruebas en que

ESFUERZOS EFECTIVOS
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Figura I-58. Distribucién de esfuerzos totales y efectivos en prueba de compresion triaxial rdpidz conselidads.
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Figura 1.59. Linea de falla en prueba ripidaconsolidada, em suelos saturados y normaimente consolidades.

se mida la presién neutral directamente en la -
mara triaxial (Ref. 52). La Fig. I-59 muestra las en-
volventes obtenidas en ambos casos. Razonando igual
que en el caso de la prueba drenada, puede com-
prenderse la razén por la que ias envolventes son
rectas por arriba de la carga de preconsolidacion, o,
abajo de la cual, el suelo exhibe una resistencia algo
mayor que la correspondiente 2 la envolvente recta.

Al efectuar pruebas con medicién de presién neu-
tral, puede concluirse que es bastante correcto supo-
ner que los circulos de esfuerzos efectives son tangen-
tes a la Ifnea de falla obtenida en pruebas drenadas.

Si para el trabajo se adopta el aiterio de los es-
fuerzos totales. la ley de resistencia del suelo arriba
de la carga de preconsolidacién puede ponerse como

$ = g tan ¢, (1-63)

¥ ¢, recibe el nombre de 4dngulo aparente o de resis-
tencia no drenada del suelo; es en rigor sélo un pari-
metro de cdlculo, cuyo verdadero significado tedrico
es, por lo menos, muy diffcil de establecer.

En términos de esfuerzos efectivos, la resistencia
para el intervalo normalmente consolidado puede es-
tablecerse en la prueba rdpida-consolidada por la ex-
presién

5= (0 —u)tang =ctang  (1-64)

también dei tipo de la ecuacién (1-64), usando el
dngulo de resistencia, ¢, obtenido de la envolvente
de esfuerzos efectivos, tal como se obtendria con prue-
bas lentas.

El dngulo ¢, suele ser del orden de ¢/2.

Lz prueba rdpida-consolidada representa las con-
diciones de un suelo que primeramente se consolida

bajo el pesc de una estructura y que después queda
sometido a un rdpido incremento de esfuerzes por I-
construccién de una estructura que pueda aAadin
o por la accién de una carga viva accidental. Suele
emplearse para representar las condiciones de cimen-
taciones de terraplenes en que la construccién dura
mds que el tiempo requerido por el suelo para al
canzar una consolidacién significativa.

3. Prueba rdpida.—~Condicién no drenada.

En esta prueba tanto ¢l esfuerzo de confinamien-
to, dado con la presién del agua en la cimara, como
el esfuerzo desviador, se aplican de manera que no se
permite ninguna consolidacién del espéamen; esto
s¢ logra cerrando la vdlvula de salida de la cimara
hacia la bureta y/o aplicando los esfuerzos con rapi-
dez suficiente. La relacién de vacfos de la muestra y
su contenido de agua permanecen en principio inva-
riables y se desarrollan presiones neutrales en el in-
terior del espécimen,

Si la muestra proviene de la profundidad z v v
es su peso especifico, representa un suelo que euaba
consolidado a la presion yz. Si se somete la muer
tra a esa presion dentro de la cimara en la primera
etapa de la prueba, tedricamente la estructura whda
del suelo tomari toda la carga y el agua de la muer
tra pasari a un estado de presién nula a partir de
Ia tensidn que hubiera desarrollado al wr extraido
el espécimen de su lugar natural. Por otra paste, u
la presién que se ejerce con el agua & may grande
que la que el suelo tenia en la nawuraleza 1odo el
exceso lo tomard en teorfa el agua contenids en la
muestra, sin que se modifique el grado de onwhda
cién del espécimen ni la magnitud de los &lueros
efectivos, y elld sin que cambie la relacon Je vaoos.
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el espaciamiento entre las particulas o la resistencia
del suelo, sea cual sea el valor de la presion aplicada
en la cimara. Consecuentemente, al no variar los es-
fuerzos efectivos, la resistencia mostrada por el suelo
(pc") es constante, cualquiera que sea la presion del
agua en la etapa inicial esto se traduce en el hecho
de que todos los circulos de Mohr correspondientes a
esfuerzos totales sean iguales, siendo una linea hori.
zontal la envolvente de resistencia correspondiente a
dichos esfuerzos totales. En la Fig. I.60 se muestra la
distribucion de esfuerzos en el interior del espécimen
durante la prueba rdpida.

En la primera etapa se supone quc la presién hi-
drostitica en la cidmara es la yz que el suclo tenia
en la naturaleza, mds un cierto valor arbitrario, A.
Consecuentemente, se desarrollard en el agua de la
muestra una presién neutral u; = A, En la segunda
etapa se aplica el ¢sfuerzo desviador, p.”, con el vis
tago de la cdmara, y al final de ella se habrd desarro-
llado en el agua una presién neutral adicional, u,.

Al sumar las dos etapas se tiene una presién neu-
ral total uw = uy; + u.. Los esfuerzos efectivos serin
los totales menos dicho valor de wu.

g
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Es de importancia hacer notar que, como se dijo,
el valor de los esfuerzos efectivos resulta ser inde-
pendiente de A, de manera que todos los circulos
de esfuerzos totales, obtenidos mediante una serie de
pruebas con esfuerzos totales crecientes, tienen un
solo y mismo eirculo de esfuerzos efectives correspon-
dientes, por lo que todos los circulos de esfuerzos to-
tales deben ser iguales entre s{ y la envolvente de
resistencia de esfuerzos totales debe ser una linea ho-
rizontal, tal como ya se habia establecido. En Ia
Fig. I-61 se muestra tal envolvente de resistencia, re-
lacionindola con las correspondientes a prueba len-
ta y ripida consolidada.

Puede verse que la ordenada al origen de la linea
de falla se asemeja mucho a la resistencia del esfuer-
20 cortante del suelo en su condicién original, conso-
lidado bajo la carga de suelo suprayacente. Esta or-
denada en el origen se denomina la cohesién del
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suelo, llamindose suelo puramente cohesivo al que
en un problema dado le sea aplicable una envolvente
de resistencia horizontal. Cuando le sean aplicables
las condiciones de la prueba ripida (sin drenaje y
sin consolidacién) la resistencia de dicho suelo seri
simplemente

s =c (1-63)

y el dngulo de friccidn aparente resulta ser cero en
este caso. Este dngulo tampoco es mis que un parid-
metro de cdlculo, que se usari cuando se trabaje con
el método de los esfuerzos totales en un problema
prictico en que las condiciones de la prueba ripida
sean representativas de aquella a que realmente es-
tard sometido el suelo. Sin embargo, en la prueba
real el dngulo de falla de la muesira no es de 45°,
como lo seria si el dngulo de friccion aparente fuese
el realmenie representativo de la resistencia friccio-
nal de la muestra (éste es naturalmente @, ligado a
los esfuerzos efectivos actuantes, que puede medirse
en una prueba lenta o en una rdpida consolidada con
determinacion de la‘presion neutral).

La resistencia no drenada representa la resisten-
cia que tiene un suelo natural. Puesto que la mayor
parte de las construcciones se llevan a efecto con mu-
cha rapidez en comparacién a los tiempos que nece-
sita la arcilla para consolidarse, la resistencia sin dre-
naje debe usarse en la mayoria de los problemas de
disefio. Aun en aquellos casos en que la construc
¢ién es tan lenta que durante ella ocurren aumentos
significativos de la resistencia por consolidacién, sue-
le usarse la resistencia no drenada para obtener datos
de provecto, por representar un valor minimo y, por
ende, conservador. Cuando se piense en la utilizacién
de la resistencia no drenada para obtencién de valo-
res de proyecto, han de vigilarse aquellos casos en
los que los esfuerzos finales aplicados al suelo pue-
dan ser menores que la carga inicial que éste sopor-
taba; tal es frecuentemente la situacién en excava-
ciones y en problemas de estabilidad de taludes. En
dichos casos, para condiciones de proyecto a corto
plazo, cuando el suelo no tiene tiempo suficiente
para expanderse, pueden ser aplicables las condicio-
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Prueba de compresién simple

nes de resistencia sin drenaje; pero a largo plazo el
suelo se debilita y el uso de la prueba ripida puede
quedar fuera de la seguridud,

La resistencia no drenada depende del esfuerzo
inicial a que estaba sometido el suelo en su lugar
natural, de su carga de preconsolidacién y de la en-
volvente de falla de Mohr correspondiente a condi-
ciones con drenaje. En suelos compresibles, 1a pre-
siébn que soportaba el suelo en su lugar natural se

ESFUERZOS EFECTIVOS
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Figura I£2. Distribucién de esfuerzos totales *y efectivos en prueba de compresién simple.
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relaciona con la relacién de vacios por la curva de
compresibilidad. Como resultado de lo anterior, la
resistencia no drenada de una arcilla saturada aumen-
ta cuando disminuyen la relacién de vacios y/o el
contenido de agua. En suelos normalmente consoli-
dados una grafica de relacién de vacios o el conteni-
do de agua contra la resistencia no drenada es apro-
ximadamente una linea recta.

4. Prueba de compresién simple.

Segun ya se dijo, esta prueba se realiza aplicando
un esfuerzo axial a un espécimen, sin la etapa pre-
via de presion hidrostitica. Pricticamente sélo existe
la etapa de carga, que conduce el suelo a l2 falla;
sin embargo, en vias de simplificacidn, podria consi-
derarse como primera etapa el estado inicial de la
muestra, sin esfuerzos exteriores. En esta primera
etapa (Fig. 1-62) los esfuerzos totales son nulos y el
agua adquiere la tension de preconsolidacién (yz)
que el suelo tuviere en la naturaleza; esta tensidn
del agua comunica a la estructura sélida los esfuer-
zos efectivos necesarios para que la muestra manten-
ga su volumen. ’

En la segunda etapa es llevada 2 la falla con la
aplicacién del esfuerzo axial (q,), que mide su re-
sistencia en este tipo de prueba, originando a la vez
una presion neutral adicional u,. Los esfuerzos efec-
tivos que aparecen al final de lIa prueba, en el ins-
tante de la faila, se muestran en la misma Fig. [.62
y valen

73

0—u=— (u +u) =— (—yz+ u) =
YT — U

]

01=33+qu=72—u=+q..

Notese que el esfuerzo principal menor efectivo es
teéricamente el mismo que se tuvo en la prueba
triaxial ripida.

Por ello, légicamente debe esperarse que el es-
fuerzo desviador mdximo necesario para hacer fallar
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Figura I63. Circulos de esfuerzos totales y clectivos en prucba
de compresion simpie,

la muestra en la prueba aqui tratada (q.), denomi-

nado resistencia del suelo a la compresidn simple, sea

el mismo p” de prueba ripida. Sin embargo, la prue-
¢

ba de compresion simple no es una triaxial répida;
el mérado de prueba es fundamentalmente diztinto
v en ningun caso es licito usar los datos de esu prue-
ha para completar envolventas ohtenidus con pruebas
rapidas. Es muy normal que g, resulte un poto me-
nos que p” pero en aplicaciones pricticas sencillas
puede considerarsele como ipual.

En la Fig. I.63 aparecen los circulos de esfuerzos
totales (D v efectivos (I correspondientes al ins
tanre de falla incipiente en este tino de prueba v su
posicidn relariva a la linea de resistencia en pruebas
triaxiales. Debe notarse que la figura se dibuja con
lz suposicion ue que la carga de preconsolidacién del
suelo es yz.

La resistencia del suelo 'a la compresidén simple
se ha usado como medida de la sensibilidad de la
estructura de un suelo a la d=formacidn, comparan-
do en un mismo suelo el valor de 7, en los esrados
inalterado y remoldeado. La pérdida de resistencia
entre ambos estados se toma como la medida indi-
cada. Se define asi la sensibilidad de un suele como

q. (inalterado)
i, (remoldeado)

(1-72)

B Suelos no saturados

Bdsicamente, la resistencia al esfuerzo cortante
de los suelos no saturados envuelve los mismos con-
ceptos que la de los svelos saturados; pero exisien
entre ambos casos algunas diferencias muy signifi-
cativas. En los suelos no saturados los poros contierien
agua sélo parcialmente y en ellos existe aire en una
proporcién acorde con el grado de saturacién: la
gran diferencia de comportamiento mecinico entre
ambos fluidos impone caracterfsticas de comporta-
miento muy complejas al conjunto. Deide luego, den-
o de la actual manera de concebir la resistencia al
esfuerzo cortante de los suelos sigue siendo cierto
que es el esfuerzo efectivo el que controla la compo-
nente friccional de dicha resistencia. Los esfuerzos
cortantes son tomados sélo por las particulas sdlidas
del suelo no saturado (esqueleto), excepto a niveles
de deformacién muy altos; en cambio ei esfuerzo
normal total en cualquier plano se descompone en
general en dos partes, una correspondiente ai esfuer-
t0 efectivo transmitido en el esqueleto mineral vy
otra neutralizada por la presién del fluido en los

" poros del suelo. Pero ahora la presién neutral es una

combinacién muy complicada de presién y Lensién
capilar en el agua y de presién en el aire, que depen-
de del grado de saturacién y del tamafio de los poros
del suelo.

Si hay un solo fluido en los poros, sea aire o
agua, el esfuerzo normai efectivo medido por la ecua-
adn va -srablecida es:

g=¢—u
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Figura I64. Pru=ba triaxial sin drenaje en un suelo parcialmente szturado.

donde o ¢s el esfuerze efectivo, o el total y u la pre-
sién neutral. En los suelos parcialmente saturados
suele haber dos fluidds en los poros, los cuales pue-
den estar en equilibrio a presiones que difieren con.
siderablemente en uno y otro a causa de la tensién
superficial. Bishop (Ref. 34) ha propuesto para re.
presentar al esfuerzo efectivo en este caso una expre-
sién del tipo

c=0—u + X (4, — ) (1-78)

donde u, representa la presién en la fase gaseosa (gas
¢ vapor) y u,, la presién en la fase liquida. E| pari-
metro X vale uno para suelos saturados y cero para
suelos secos; sus valores intermedios dependen sobre
todo del grado de saturacién, pero estin influidos
también por otros factores tales como la estructura
del suelo, los ciclos de humedecimiento y secado a
que éste esté expuesto y los cambios de esfuerzos que
se tengan para un valor particular del grado de sa-
turacién. En la mencionada referencia 54 se mues
tran determinaciones de X para algunos suelos par-
ticulares; desde luego X crece al crecer el grado de
saturacién.

Los valores de u, y u, que se tienen cuando se
somete al suelo a un cambio de esfuerzo A han sido
estudiados por Bishop y Eldin (Ref. 55) y por Skem.
ton (Ref. 56). Segin estos autores, al aplicar a un
suelo parcialmente saturado un incremento hidrosui-
tico de esfuerzo, Ac;, se produce un aumento tanto
en la presion del agua, como en la del aire, de acuer-
do con las relaciones,

Au, = BAc,
Au, B A7, (1-74)

I

Las expresiones anteriores sirven para definir los
coeficientes de presién neutral B, y B, En la Ref. 36
se dan valores tipicos de B, para suelos parcialmente
saturados, con variaciones de 0.10 a 0.89, indicando
en cada caso qué parte del esfuerzo aplicado e to
mado por el agua.

Cabe un enfoque similar para expresar el aumen-
to de la presién en el agua y en el aire al aplicar un
incremento al esfuerzo desviador que se ejerce sobre
una muestra de suelo; ahora

An, = 4, (Agy — Agy)

Au, = A, (Aoy — Adgy) {1-75)

Valores tipicos de A, en la falla han sido repor
tados por Bishop y Henkzl (Ref. 57) quedanc
comprendidos entre —0.28 y +0.27 para muestras d¢
suelos compactados parcialmente saturados.

En pruebas triaxiales sin drenazje en suelos par-
cialmente saturados, la resistencia al esfuerzo cortan-
te aumenta con la presién normal exterior, pues la
compresidn del aire permite el desarrollo de esfuerzo
electivo; sin embargo, el aumento de resistencia se
hace cada vez menor, por el electo de disolucion del
aire en el agua de los poros, que se hace mis Ficil
segiin aumenta la presion en el propio aire. Cuando
los niveles de esfuerzo son suficientemente altos, la
baja compresibilidad del conjunto agua-aire disuelto
y la diminucién del volumen de vacios por deforma-
cién se concitan para producir en el espécimen un
comportamiento similar al de los suelos saturados,
con un ingulo ¢ en la envolvente de falla que tien-
de a ser cero. La envolvente de esfuerzos totales no
€3 pues una recta, sino una curva que tiende a la
horizontal. Los pardmetros de resistencia ¢ y ¢ sélo
pueden definirse si se aproxima a una recta aquel
tramo de [a curva que comprenda al intervalo de
esfuerzos normales que rija en el problema particu-
lar de que se trate. Si sc¢ ha de resolver un problema
con el criterio de esfucrzos totales, y ese es el caso
mds comun en suelos no saturados, es de la mayor
importancia reproducir ¢n la prueba de laboratorio
condiciones lo mds representativas que sea posible d
las de campo. En la Fig. I-64 se muestra una envol
vente tipica de suelos no saturados en pruebas tri-
axiales un drenaje.

No & posible realizar pruebas con drenaje en
suelos parcialmente saturados. con el mismo sentido
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e interpretacién que las pruebas lentas normales (es
decir, pruebas en que la presién neutral sea nula en
toda etapa significativa), pues ello implicaria des-
truir las tensiones capilares y para lograr tal fin es
preciso saturar la muestra. Si se desea trabajar con
esfuerzos efecrivos, para obtener la envolvente corres-
pondiente lo que se hace es saturar la muestra y su-
poner que tal proceso no produce cambios significa-
tivos en el valor de ¢; este criterio resulta conserva-
dor en los anilisis pricticos, pues la resisiencia suele
disminuir con la saturadién.

En suelos no saturados es comin la prueba con
drenaje, pero a2 humedad constante, en que s€ man-
tiene a la muestra sin cambios de humedad y se
controla la presién del aire en lo que sea preciso
para lograr tal fin. En este tipo de pruebas basta me-
dir la presion neutral en el agua de los vacios para
conocer la presién intersticial.

Las envolventes de resistencia de los suelos no sa-
turados en prueba ripida (sin drenaje) se acercan
mas v mds a la forma correspondiente a los suelos
saturados, a medida que el grado de saturacién au-
menta, como es 1égico que suceda. En la Ref. 47 pue-
den verse resultados de laboratorio en corresponden-
cia con la afirmacién anterior.

Un caso de fundamental importancia de suelos
no saturados, por cierto de gran interés para el in-
geniero especialista en vias terrestres, es el correspon-

diente a suelos compactados. Existe ya bastante in--

formacion en torno a este tema, pero no serd tratada
en este lugar, sino en &l capitulo correspondiente a
suelos compactados, en piginas subsecuentes de esta
obra,

C Aplicacién de los resultados de las pruebas
triaxiales a los problemas practicos

En la prictica, cuando el ingeniero necesita co-
nocer las caracteristicas esfuerzo-deformacién y resis.
tencia de un suelo dado, con vistas a la obtencién de
datos para disefio de na obra particular, recurre
por lo general a las pruebas de compresién triaxial.
De inmediato surge entonces la pregunta de cuil o
cuiles de esas pruebas ha de realizar para el pro-
blema en cuestién y qué interpretacién ha de dar a
los resultados obtenidos.

El criterio para la eleccién de las pruebas resulta
obvio después de analizar las varias disponibles; en
cada caso deberd hacerse aquella prueba o pruebas
que mejor refleje o reflejen en el laboratorio las cir-

Flgura [-65, Obtencién ue la resistencia al esfuerzo cortante
del suelo trabajando con esfuerzos efectivos.

cunstancias a2 que el suelo va a estar expuesto en la
obra de que se trate.

Es condicién previa indispensable que el ingenie-
ro analice con buen criterio las diferentes etapas por
las que el suelo atravesard durante la vida de la obra
y ello desde el primer instante de su construccién;
solo asi podri juzgar correctamente las condiciones
criticas para las que el disefio ha de sec efectuado;
debe tenerse muy en cuenta que no es de ningun
modo raro que esas condiciones criticas se presenten,
en lo que se refiere a la masa del suelo afectada,
largo tiempo después de erigida la estructura en es-
tudio. Se comprende que también es indispensable
al ingeniero, con vistas a normar su critério, un <co-
nocimiento amplio y meditado del perfil de suelo en
estudio, de sus propiedades bdsicas y de las condicio-
nes de drenaje que se presentarin en el transc ;o
del tiempo. Las condiciones de preconsolidacion .e-
ben ser especialmente investigadas, pues ellas ten-
drin gran influencia en el comportamiento general.

En el momento presente existen dos criterios para
la determinacién practica de la resistencia al esfuer-
zo cortante de los suelos.

1y El criterio de los esfuerzos efectivos.

En este criterio se razona que es este tipo de es
fuerzos el que realmente define al esfuerzo cortante
del suelo. Conocido el esfuerzo efectivo que actuard
entre las particulas del suelo en un cierto punto de
la masa, bastard multiplicar este valor por la tan
gente del dngulo de friccion interna obtenido en
prueba lenta (linea L), para obtener la verdadera
resistencia al esfuerzo cortante de que dispone el sue-
lo en tal punto. Este criterio presenta pocas dificul-
tades de indole teérica para su comprension; es el
que légicamente se desprende de toedo lo que se ha
venido estudiando en el cuerpo de este capitulo, en
relacion con la resistencia al esfuerzo cortante de los
suelos. En la figura 1-65 estd someramente descrito
el criterio de los esfuerzos efectivos para interpretar
la resistencia al esfuerzo cortante de los suelos a par-
tir de los resultados de las pruebas triaxiales.

El primer requisito para la aplicacién del méto-
do consiste en conopcer la envolvente de resistencia
del suelo obtenida en relacién a los esfuerzos efec.
tivos, tal como por ejemplo resulta de una serie de
pruebas lentas, trazando los drculos de falla de cada
uno y dibujande a partir de ellos Iz linea L, tangen.
te a todos. (En general, la linea L quedaria definida
tedricamente con un circulo trazado en el intervalo
normalmente consolidado, pero dadas las incorrec-
ciones inherentes al trabajo de laboratorio, es reco-
mendable obtener, por lo menos, dos o tres circulos
de falla y trazar como linea L la recta que mis se
aproxime a la tangente comin.) En la presa de Ia
figura se desea calcular Ia resistencia del suelo en el
elemento mostrado, para fines de estudio de la esta-
bilidad del talud de aguas arriba. En la misma figu-
ra aparece la linea L ¢ue se supone ya obtenida. En
lo que sigue se considera que el material que cons
tituye la presa es saturado y normalmente consolida-
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do, persiguiendo asi fines diddcticos. Si o es la pre-
sién total sobre el elemento y u la presién neutral
en el mismo en el instante de la falla, el esfuerzo
efectivo, que obra en la estructura del suelo, serd
¢ = ¢ — u y la resistencia del elemento serd simple-
mente la ordenada de la linea L correspondiente a
tal a.

El criterio anterior, aparentemente tan sencillo,
,tiene serigs inconvenientes pricticos aun en el mo-
~=2nto presente, Entre éstos hay que mencionar los
-,-€ emanan de la necesidad de obtener la linea L en
el laboratorio, para considerar postcriormente otros
que surgen aun después de obtenida la linea, en eta-
pas posteriores de la aplicacién prictica del método.

Para obtener la linea L en el laboratorio podrian
hacerse pruebas lentas y apareniemente con ello se
daria una solucién simple y satisfactoria al proble-
ma: la realidad sin embargo no es tan halagiieria; las
pruebas -lentas son las mds largas en duracién y, por
lo tanto, las mds costosas, por lo que una solucitn
basada exclusivamente en su realizacion no puede
constderarse desprovista de dificultades pricticas. In-
dependientemente de esta razén economica y de tiem-

po de ejecucion, las pruebas lentas presentan dificul-’

tades inherentes a su propia naturaleza, de las que
se discutirdn Gnicamente dos en lo que sigue. En pri-
mer lugar, se tiene en el laboratorio un problema no
del todo resuelto en lo relativo a la membrana im-
permeable que aisla los especimenes en las cirnaras
triaxiales; membranas muy delgadas cuya rigidez no
influye en el estado de esfuerzos del espécimen, al
cabo del tiempo dejan pasar y cuando estin en jue-
zo presiones relativamente elevacas, como sucede en
las pruebas lentas, pequenas cartidades de agua que
bastan para introducir errores de consideracién en
los resultados; membranas suficientemente gruesas
como para garantizar una completa impermeabili-
dad, por su mayor rigidez influyen de un modo sig-
nificativo en los resultados de las pruebas triaxiales.
Este efecto es notable en las pruebas lentas, aunque
es despreciable en otras pruebas triaxiales, pues en
las primeras el agua puede estar sometida a presio-
nes mids grandes y los tiempos de exposicién de la
membrana a la.propia agua son también mucho ma-
yores. Una segunda dificultad prictica en la realiza-
cién de las pruebas lentas de laboratorio, que puede
conducir a errores importantes en sus resultados,
emana del hecho de que, en la prueba lenta, el es
pécimen sufre deformaciones notablemente mds gran.
des que en otras pruebas triaxiales, bajo presiones de
vidstago también mayores; estas deformaciones tien-
den a hacer que el espécimen disminuya en longitud
y, por asi decirlo, que aumente en diimetro, con la
consecuencia de que se establece una restriccién por
friccién entre las bases del espécimen, en las que el
suelo tiende a desplazarse lateralmente y las piedras
porosas que naturalmente permanecen fijas en re-
laciébn a la tendencia anterior, esta restriccién por
friccién poduce esfuerzos cortantes en las bases del es-
pécimen que cntonces dejan de ser planos princpales,

de manera que las presiones por el vistago tampoco
son ya esfuerzos principales, con el consiguiente err
en la interpretacién de la prueba, por medio de I
teoria de Mohr, que asi los considera,

Se ve pues que la obtencién de la linea L por
medio de pruebas lentas, que ademds son dijatadas
y costosas, pudiera no ofrecer una garantia suficente
en todos los casos particulares.

En el momento presente puede intentarse la ob-
tencién de la linea L en el laboratorio con base en
pruebas triaxiales diferentes de la lenta, por ejemplo
ripidas-consolidadas. Para ello se dispone de abun-
dancia de equipos que permiten medir la presién de
poro que se desarrolla en el espécimen en el instante
de la falla, con lo cual, conocido el esfuerzo desvia-
dor total, es ficil obtener el esfuerzo efectivo actuan-
te en dicho momento. Sin embargo, en la actualidad
los medidores de la presidn de poro son costosos y
de manejo relativamente delicado, por lo que no es
todavia coman verlos en accién en muchos laborato-
rios de Mecdnica de Suelos, especialmente en los de
pie de obra.

Finalmente, existen medios tedricos para estimar
la presion de poro en el instante de la falla en un
espédmen sometido a una prueba rdpida consolida-
da. Hay métodos debidos a Skempton, Henkel y Jui-
rez-Badillo para cubrir tal fin (Ref. 47). En conclu-
sién, puede decirse que ya empieza a haber métodos
confiables para la obtencién de la linea L, sea en -
laboratorio o con ayuda de métodos que no puec- ;
considerarse aun de uso popular; esto permite espt-
rar que en un futuro cercano el método de los es-
fuerzos efectivos pueda aplicarse con mavor facilidad
que en la actualidad, por lo menos en lo que a este
primer requisito se refiere.

Una vez obtenida la linea L queda en pie un im-
portante problema para Ix aplicacién del método de
los esfuerzos efectivos a los problemas pricticos. En
efecto, considérese la situacién indicada en la figu-
ra 1.65. Una vez obtenida la linea L, para realizar un
andlisis serd preciso conocer el estado de esfuerzos
efectivos en todos los puntos de interés dentro de la
masa del suelo en estudio; en el caso conceto de
la Fig. 1-65, en los puntos de la superficie de desliza.
miento supuesta. Este es un problema no resuelto
hasta hoy, pues se comprende que si no ha podido
diluddarse del todo el estado de esfuerzos efectivos,
en el interior de un espécimen dentro de una cdma-
ra triaxial sometida a un control de prueba, menos
podri detallarse tal estado de esfuerzos en las gran.
des masas de suelo que involucara cualquier obra real:
asi pues, aun disponiendo de la linea L en la pricu-
ca se tendrd la dificultad adicional de no conocer los
esfueros efectivos que actian en los diferentes pun-
tos de la masa de suelo que interesa estudiar. Algu-
nas instituciones dedicadas a la construccién de r--
sas de tierra superan esta dificultad y disefian
obras de acuerdo con el método de esfuerzos efe. ..
vos, 2 base de una prediccaidn de los esfuerzos efec-
tives que se desarrollarin en la obra durante la
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construccién. Colocando piezémetros para medir la
presién de poro mientras la construcciéon  avanza,
pueden determinar si sus predicciones van resultando
correctas o si han de hacerse modificaciones al diserio
a Ia luz de las mediciones efectuadas. Este método es
prictico Gnicamente para instituciones qUE poseen
suliciente experiencia en el campo, respaldada por
amplios archivos en los que figuren presas construi-
das similares a la que se encuentre en ataque.

A pesar de todas las dificultades resefiadas, cuya
importancia no debe subestimarse, especizlmente en
obras de menor aliento y posibilidades que Ia presa
de tierra, no es arriesgado afirmar que los futuros
progresos de la Mecdnica de Suelos harin que el cri-
terio de los esfuerzos efectivos esté destinado a ser el
mis ampliamente usado, por ser el mds racional v
el que hace un uso mis adecuado de las ideas basicas
que rigen en el campo de la resistencia al esfuerzo
cortante de los sueios.

2} El criterio de los esfuerzos totales.

En este segundo modo de trabajar se utilizan di-
rectamente los esfuerzos totales usados en las pruebas
triaxiales; es decir, se hace uso de [as envolventes
L o R, segun el probléma especifico que se tenga.
Puesto que cada una de las pruebas-da valores de re-
sistencia muy diferentes para el mismo suelo, por va-
riar las circunstancias en que se hace la prueba, se
sigue que ésta sélo seri representativa si sus propias
circunstancias de trabajo duplican de un modo sufi-
ientemente aproximado las circunstancias a que es-
tard sometido el suelo en el prototipo; en consecuen-
cia, es en este segundo método donde el ingeniero
tiene que ser mas cuidadoso y experimentado en la
eleccion del tipo de prueba o pruebas que vaya a
efectuar.

No existe una regla fija unica que permita esta-
blecer qué pruebas deberin hacerse en cada caso y
son el criterio y la experiencia del proyectista los que
han de dilucidar tan fundamental problema. Para
ayudar al lector a formar su propio criterio a este
respecto, en lo que sigue se hacen algunos comenta-
rivs de caracter general

s

Figura 166. Variacién de la resistencia al esfuerzo certante

en un corte y un terraplén en el mismo suelo

ardlloso.

NN

Es obvio que una estructura ha de disefarse fun.
damentalmente para las que hayan de resultar las
etapas criticas de su vida. En estructuras edificadas
sobre suelo o con suelo es muy comin que las etapas.
mds criticas ocurran en los momentos iniciales de su
vida o 2 muy largo plazo. Constituye una interesante
notma de criterio analizar, en primer lugar, dichos
momentos de la vida de la estructura, con lo que en
muchos casos de la prdctica se conseguird definir de
un modo claro la etapa critica para [a que ha de efec-
tuarse el proyecto v atendiendo a la cual habrin de
realizarse, correspondientemente, las investigaciones
de laboratorio.

Considérese, por ejemplo, un edificio que vaya a
ser construido sobre un terreno arcilloso franco. Se-
gin progresa el proceso de consolidacion inducido
por el edificio, Ia resistencia del suelo aumenta. La
condicién critica correspondera entonces a las etapas
iniciales de la vida de la obra. Por ser la arcilla muy
impermeable, los procesos de consclidacién serin len.
tos y, comparativamente. el tiempo de construccién
de la estructura despreciable. Por ello, el momento
critico serd cuando la carga del edificic se complete.
En este caso es obvio que una prueba en que el es
fuerzo desviador se aplique ripidamente representa
las condiciones de campo; la prueba rdpida satistace
esa condicion.

Por el contrario, si el edificio fuese a ser construi-
do sobre una arcilla igual a la anterior, pero con
abundantes intercalactones de arena que proporcio
nen drenaje ripido y eficiente, puede pensarse que
el suelo se consolida al unisono con el progreso de
la construccién de la estructura. por lo cual la prue.
ba lenta seria ahora la adecuada para la determina-
cién de la resistencia al esfuerzo cortante. Si la e
tructura que se desea construir es un terraplén (Fig.
1-66), por ejemplo para un razmino o un bordo de
proteccién, y se requiere investigar las condicaones
del terreno que lo ha de soportar, debe tenerse en
cuenta que el peso del terraplén incluird un proctso
de consolidacidn en el suelo, si éste es arcilloso v. por
tanto, su resistencia al esfuerzo cortante tenderd a
aumentar con el tiempo. §i el terraplén se construve
ripidamente y el terreno arcilloso tiene drenaje di-
ficil, el instante mas critico serd el inicial de la vida
de la obra, antes de que se produzca la consolidacién
del suelo y, por ello, lo que se dijo para el caso ans-
logo del edificio conservard su validez. Si ¢l wuelo w
consolida tan aprisa como avanza la consrruccién de
la obra, la prueba lenta seria la correcta para la ob
tencidén de los datos de proyerto,

Las cosas variardn radicalmente si en et mumo
suelo se desea hacer una excavadén, por ejemplo
para la cimentacion de una estructura. En ¢w cam,
sobre todo si las condiciones del suelo facilitan el fe.
némeno, se inducirin expansiones en la masa del sue
lo por la descarga efectuada y, por ello. la reviuen.
cia al esfuerzo cortante tenderd a disminuir con ef
tiempo. Ahora la condicién critica del suelo evtara
en los momentos finales del proceso de expanuoa,
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que corresponderin a etapas avanzadas de [a vida de
la obra. La prueba lenta o la ripida-consulidada se-
rian obviamente las recomendables para la represen-
tacion de esta situacion.

Una vez selecionado el tipo o tipos de pruebas
triaxiales de las que han de obtenerse los datos de
resistencia del suelo para proyecto, lo que se hace
hov en la gran mavoria de lqs laboratorios es realizar
varias pruebas de tipo escogido, obteniendo el circu-
lo de Mohr de falla en cada una y trazar a ojo la rec
ta (en el tramo normalmente consolidado) envolven-
te de esos circulos. En el tramo preconsolidado las
envolventes se trazan a mano siguiendo las formas ya
discutidas en este capitulo v siendo tangentes a los
circulos, Una vez obtenida asi la envolvente aproxi-
mada del suelo en ése tipo de prueba, es costumbre
seleccionar dentro de ella el tramo que corresponde
al intervalo de presiones en_el que se vaya a mante-
ner al suelo en la obra particular de que se trate y
trazar, de ser factible, una recta que reprasente con
suficiente precisién a la envolvente en el tramo. Esta
recta, sobre todo en suelos preconsolidados o no sa-
turados, seguramente no pasari por el origen de co-
ordenadas, y su ecuacidén matemitica serd de la forma

s§=a+ctana (1-76)

con a y @ como parimetros definidores de la resisten-
cia del suelo en la prueba particular efectuada y den-
tro del intervalo de presiones considerado (a es la
ordenada en el origen y a el dingulo de inclinacién
respecto a la horizontal de Ia recta en cuestién). No-
tese que la ecuacion 1.76 es de la misma forma que
la Ley clisica de Coulomb. Sin embargo, resulta va
inatil discutir las diferencias esenciales de concepto e
interpretacion entre ambas; 2 y a ya no tienen un
sentido fisico caracteristico como propiedades inhe-
rentes al suelo, sino que solamente son elementos de
cilculo. Por la fuerza de la tradicién histérica y la
simple costumbre, algunos autores han llamado a “a”
la “cohesidn aparente del suele” en las condiciones
de su obtencién y a “a” el “dngulo de friccién apa-
rente”, Incluso es usual en las obras sobre la mate-
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ria seguir usando los simbolos ¢ y ¢ para los parime-
tros de resistencia, pero naturalmente sometiéndolos
a la interpretacion moderna. En este sentido han de
ser también interpretados los simbolos ¢ y ¢ cuando
aparezcan en las piginas subsiguicntes de esta obra.
Como quiera que las pruebas triaxiales actualinente
usadas representan circunstancias extremas para el
suelo en estudio, algunos especialistas en estas mate-
rias, cuando se enfrentan a un caso real gobernado
por circunstancias intermedias entre las adoptadas
para las pruebas, prefieren dibujar sus propias envol-
ventes simplemente interpolando entre las dos repre-
sentativas de comportamientos extremos. Este proce-
der ha de estar siempre respaldado por amplia expe-
riencia, pero en ese caso conduce a la obtencion de
datos mds realistas que ninguna pruecha por separado.

D Resistencias maxima y residual de las arcillas

Considérese una arcilla preconsolidada sometida
a una prueba de corte simple o prueba directa en
la cual se permita en todo momento drenaje libre
(caracteristicas ‘correspondientes a una prueba len-

1a) ; supéngase también que se trata de una prueba

d~ deformacién controlada, con velocidad suficlence.
mente lenta para que se disipen las presiones e
poro y en la que se midan los esfuerzos necesarios
para producir las deformaciones gue se provocan,
Conforme el desplazamiento aumenta y la muestra
de arcilla preconsolidada se deforma angularmente,
aumenta la carga tangencial y, por tanto, el esfuer-
z0 cortante, pero para una presion normal cfectiva
dada y aplicada a la muestra existe un limite defini-
do para el esfuerzo cortante que la muestra puede
resistir; a este limite, que hasta ahora se ha venido
manejando en este capitulo con el nomhre de resisten-
cia al esfuerzo cortante de la arcilla, se le llamari
ahora resistencia mixima. Si la prueba continua, pro-
vocando mayores desplazamientos angulares, dismi-
nuye la fuerza tangencial aplicada (y el esfuerzo cor-
tante actuante). En la prictica, la prueba se suspen-
de una vezr que la resistencia mdxima ha quedado
bien definida; sin embargo, si la prueba conuniia,
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Figura 167. Resistencia mixima y residual y caracteristica de resistencia al ofuerzo cortante de una arcilla preconsolidada. *
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se observa que, segun el desplazamiento crece, la re.
sistencia de la arcilla disminuye; pero esta disminu.
cion también ttene un limite, el cual, una vez alcan-
zado, se conserva, aun cuando el desplazamiento an.
gular crezca a valores grandes, del orden de varios
centimetros a la escala de la prueba, y existe eviden-
cia de campo de que en la arcilla esta resistencia se
conserva para desplazamientos del orden de metros,
Si de esta manera se realizan diferentes pruebas,
usando en cada una distinta presién normal efecti.
va, se obtendrin resultados similares a los antes des.
critos, aunque naturalmente sean distintos en cada
caso los valores finales de la resistencia exhibida por
la arcilla. A esta resistencia final, mds alld de la ma-
xima, se le llama resistencia residual (Ref. 40). En
la parte (¢) de la figura [-67 se muestra la relacién
esfuerzo cortante-desplazamiento, tal como es usual
obtenerla en una prueba como la descrita. Ahi puede
verse también el cambio en contenido de agua su-
frido por el espécimen durante la prueba.

En la parte (b) de la misma figura se han trazado
las envolventes de falla® obtenidas llevando los resul-
tados de diferentes pruebas a un plano de esfuer-
zos normales efectivos sobre el plano de falla contra
las resistencias madximas y residuales obtenidas en
esas pruebas. Puede observarse que dichas envolven-
tes resultan prdcticamente’ lineas rectas, pudiéndose
por ello escribir para la resistencia mixima

s =c + atan ¢ (1-66)
y para la resistencia residual:
5, = ¢, + @ tan ®r {177}

Los resultados de las pruebas que se han realiza-
do han demosirado que invariablemente ¢, es muy
pequeia, pudiendo por ello despreciarse. Por tanto,
para el uso de la resistencia residual puede escri-
birse

s, = ¢ tan g, (1-78)

También se ha observado que ¢, es menor que el
ingulo ¢. En algunas arcillas esa diferencia es de
sélo | 6 2 grados, pero se han registrado arcillas en
que esa diferencia ha llegado a ser de 10°.

Las razones para explicar las diferencias anterio-
res, siguiendo a Skempton (Ref. 40), podrin ser las
siguientes: primeramente sz ha constatado que en
arcillas fuertemente preconsolidadas hay expansiones
cuando se deforman bajo esfuerzo cortante, sobre
todo después de sobrepasar su resistencia mixima;
por tanto, una parte de la disminucién de resis-
tencia puede achacarse al incremento.de contenido
de agua que se produce como consecuencia. En se-
gundo lugar actta el desarrolio de franjas delgadas
dentro de la masa general de la arciila, en las que
las particulas de forma laminar se orientan en la di-
ceccion del desplazamiento, y es razonable suponer
que la resistencia de un conjunto de tales particu-
las orientadas al azar se2 mayor que cuando se en-
cuentran paralelamente acomodadas.

Independientemente de las razones que puedan
aducirse para explicar la disminucién de resistencia
de las arcillas cuando se sobrepasa su resistencia ma-
xima, hay evidencia de tal disminucion, especialmen-
te cuando las arcillas son preconsolidadas. Entonces,
si por cualquier razon se sobrepasa la resistencia mi-
xima en un punto cuialquiera de la masa de arcilla,
la resistencia en dicho punto descenderd; esto con-
duce a una redistribucion de esfuerzos, como conse-
cuencia de la cual se sobrecargan las zonas ecinas,
con lo que es posible que la resistencia mixima se
sobrepase en otros puntos proximos. Asi se concibe
la iniciacién de una falla progresiva vy, en el limi-
te, la resistencia a lo large de toda una superficie de
falla decreceri al valor de ia resistencia residual. Sin
embargo, son tan grandes los desplazamientos nece-
sarios para que la resistencia residual llegue a des-

_arrollarse, que esta condicion solo debe considerarse

para fines de proyecto o cilculo, en general, cuando
la arcilla hava sufrido deslizamiento sobre una su-
perficie de falla existente de antiguo o cuando exis-
ta en ella un estado de aeep mdis o menos genera-
lizado.

Skempton sefiala también que la presencia de
gran numero de pequeiias fisuras, grietecillas y otros
accidentes similares en la masa de arcilla, constituye
otro caso en que la resistencia residual debe consi.
derarse como la de provecto para un andlisis mads
realista.

No existe una prueba estindar para de minar
en los laboratorios la resistencia residual de ias ar-
cillas, pero el propio Skermpton describe en la refe.
rencia que se comenta, una realizada para: un caso
concreto en la que se usé un aparato de resistencia
a] esfuerzo cortante directo. Tras producir al espé-
cimen un desplazamiento del orden de un centime-
iro en un cierto sentido, se regresd la parte desli-
zante a su posicidon original, produciendo de nuevo
el mismo desplazamiento v continuando asi la prue-
ba hasta que la resistencia de la arcilla llegé a un
valor final constante, que se considerd la resistencia
residual. El inconveniente de la prueba fueron los
seis dias que durd, pues se realizé permitiendo.en
todo momento la disipacién de presiones de poro,
El propio Skempton comenta que esta técnica no es
perfecta, y sugiere que una mejor prueba seria aque-
lla que produjese un desplazamiento continuo en un
solo sentido, sin regresar; indica también que los
aparatos de resistencia al corte anulares pudieran
resultar apropiados. Otros autores han sugerido la
conveniencia de usar pruebas de torsion.

La disminucion de resistencia del valor de la re-
sistencia midxima al valor de la resistencia residual
no sélo ocurre en las arcillas preconsolidadas, sino
también en las arcillas normalmente consolidadas,
aunque en este ultimo caso la diferencia entre am.
bas resistencias es de menor cuantia. En el cawo de
las arcillas normalmente consolidadas la disminucidn
en el dngulo’de friccién interna se atribuse prina-
palmente al efecto de orientacién de las paruiculas
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CAPITULO 6

Estabilidad de taludes

VvI-1 INTRODUCCION

Se conocen con cl nombre genérico de taludes
cualesquiera superficies inclinadas respecto a la ho-
rizontal que havan de adoptar permanentemente las
masas de tierra. Cuando el talud se produce en for-
ma natural, sin intervencién humana, se denomina
ladera natural o simplemenie ladera. Cuando los ta-
ludes son hechos por el hombre se denominan cortes
o taludes artificiales, segun sea la génesis de su for-
macion; en el corte, se realiza una excavacién en una
formacidn térrea natural, en tanto que los taludes
artificiales son los lados inclinados de los terraplenes.
También se producen taludes en los bordes de una
excavacion que se realice a partir del nivel del terre-
no natural, a los cuales se suele denominar taludes
de la excavacidn. )

La anterior nomenclatura no es la unica que em-
plean los ingenieros de Vias Terrestres. Por lo menos
existe otra muy extendida, quizi preferible a juicio
de los autores de esta obra, segun la cual se denomi-
nan laderas naturales o simplemente laderas las su-
perficies inclinadas de las masas de suelo que se han
formado sin intervencién humana, en tanwo que se
Teserva la palabra talud para la formacién artificial,
tonstruida por el ingeniero, hablindose asi de los ta-
ludes de los cortes, de los terraplenes, de las excava-
dones, etc.,

La nomenclatura no constituye, naturalmente, un
Lspecto esencial, por otra parte, y es ficil lograr en-
tendimiento inmediato a este respecto aun entre in-
Eenieros de diferentes nacionalidades dentro del idio-
M2 espaiiol.

No hay duda de que el talud constituye la estruc-
tura mas compleja de las Vias Terrestres; ligados a
Su estabilidad aparecen los problemas mds complica-
dos de la mecinica de suelos y de la mecinica de
Tocas aplicadas a la construccidén de estas obras, sin
olvidar el papel basico que la geologia aplicada des-
fmpefla en la formulacidn de cualquier criterio acep-
table, En primer lugar serd preciso analizar la nece-
tidad de definir criterios de estabilidad de taludes,

entendiéndose por tales algo tan simple como el po-
der decir en un instante dado cuil serd la inclinacién
apropiada en un corte o en un terraplén: casi siem-
pre la mids apropiada serd la mis escarpada que se
sostcnga el tiempo necesario sin caerse. Aqui radica
la esencia del problema v la razén de su estudio. A
diferentes inclinaciones del talud corresponden dife-
rentes masas de material térreo por moyer y, por lo
tanto, diferentes costos. Podrian imaginarse casos en
que, por alguna razén, el ralud mas conveniente fue-
se muy tendido y en tal caso no habria motive para
pensar en “problemas de estabilidad de rtaludes”,
pero lo normal es que cualquier talud funcione sa-
tisfactoriamente desde todos los puntos de vista ex-
cepto el econdmico, de manera que las consideracio-
nes de costo presiden la seleccion del iddneo, que re-
sultard ser aquel al que corresponda la mimima masa
de tierra movida, o lo que ¢s lo mismo, ¢l ralud mis
escarpado. Sin embargo, existen, segun va se dijo, ex-
cepciones a esta regla, alguna de las cuales habra oca-
sién de roencionar en paginas subsecuentes.

De esta manera los taludes son (caso excepcional
en una técnica ingenieril sustentada en bases {ilosé-
ficamente correctas) estructuras que en general se de-
ben proyectar y construir con una mouvaciin esen-
cialmente econdmica. Y por cierto, ha de comentarse
que los montos de inversién por los que s pelea
y que se defienden con un criterio correcto de estabi-
lidad de taludes son una parte muy importante de la
inversién total que se efectie en una sia terrewre.
En México, por ejemplo, estadisticamente hablando.
puede decirse que el 509, de toda carretera por cons
truir se desarrollard en terreno francamente monta-
fioso, un 309, en terreno ondulado ¥ un 9%, en e
rreno plano. En el primer tipo de configuracing quizd
un 70%, del costo total de la carretera corresponda al
movimiento de tierras que, a su vez, conwusntiry fun-
damentalmente en la formacién de cories + 1erraple-
nes, en los que cualquier cambio en la nclinacion
repercutird en forma importante en el «nvo toral

La Fig. VI1 muestra un caso parucuiar del rolu-
men movido con la inclinacién del talud. para hinew

]
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INCLINACION DEL TALUD

puramente ilustrativos, se supone un corte efectuado
en una ladera natural compuesta con inclinaciones
de 60° y 30°; el corte se efectia con inclinacién &,
(variable) y se presentan los resultados correspon-
dientes a varias alturas. En terreno plano, el porcen.
taje de costo correspondienté a movimiento de tie-
rras puede hajar hasta un 40¢7, y en este valor, ade.
mis, influird muy poco la inclinacién de cortes y e
rraplenes,” que serin de escasa altura.

lumen con la in-
clinacién del ta-
lud.

Ademds, Ja expansién de la inversién publica en
las vias terrestres permite afirmar que la cantidad de
dinero que puede defenderse con un correcto cite
rio de estabilidad de taludes aumentari cada aio
partir de las cifras actuales, ya dignas de toda consi-
deracién.

Asf, dcbe verse como una necesidad de orden na-
donal el desarrollo de criterios pricticos y seguros
para lograr que se fije la inclinadén mis escarpada



posible en los cortes y terraplenes de las vias te.
rrestres. :

Probablemente muchas de las dificultades asocia-
das en la actualidad a los problemas de estabitidad
de taludes radican en que se involucra en tal deno-
minacién a demasiadas cosas diferentes, a veces radi-
calmente distintas, ya que dentro de la denomina-
cién genérica estabilidad de taludes se incluyen de-
masiados aspectos, de manera que el estudio directo
del problema, sin diferenciar en forma clara tales va-
riantes, tiene que conducir a cierta confusién. Es in-
dudable que en lo anterior esti contenida la afirma-
cién de que los taludes son estructuras muy comple-
jas, que presentan muchos puntos de vista dignos de
estudio y a wravés de los cuales la naturaleza se ma-
nifiesta de muchas f{ormas diversas. Esto hard que su
estudio sea siempre complicado, pero parece cierto
también, que una parte de las dificultades presentes
se debe a una falta de correcto deslinde de las dife-
rentes variantes con que el problema de estabilidad
se puede presentar y se debe afrontar,

Los problemas relacionados con la estabilidad de
laderas naturales difieren radicalmente de los que se
presentan en taludes construidos por el ingeniero.
Dentro de éstos deben verse como esencialmente dis-
tintos los problemas de los cortes y los de los terra-
plenes. Las diferendas importantes radican, en pri-
mer lugar, en la naturaleza de los materiales involu-
crados y, en segundo, en todo un conjunto de cir-
cunstancias que dependen de cémo se formé el talud
Y de su historia geoldgica, de las condiciones clima-
ticas que privaron a lo largo de tal historia y de la
influencia que el hombre ejerce en la actualidad o
haya ejercido en el pasado. Esta historia y génesis
de formacién de laderas y taludes, la historia de
esfuerzos a que estuvieron sometidos y la influen-
da de condiciones climiticas o, en general, ambien-
tales, definen aspectos tan importantes como la con-
figuracién de los suelos y las rocas, o el flujo de aguas
subterrdneas a través de los suelos que forman la
ladera o el talud, el cual influye decisivamente en
sus condiciones de estabilidad,

Asi pues, en primer lugar habri que distinguir,
en lo que a tratamiento y manejo se refiere, las la-
deras naturales de los taludes artificiales. Los mate-
riales que constituyen ambos tipos son diferentes en
naturaleza y disposicién, y también cambia en esen-
cia el modo en que influyen todas las circunstancias
de ambiente, clima e historia geolégica desde su for-
macién y durante su existencia, Lo que la experien-
cia o el conocimiento cientifico vayan ensefiando de
un tipo de formacién, no serd “per se” aplicable al
otro; seri preciso distinguir ambos casos, para ir for-
mando el conjunto de conocimientos tedricos y expe-
rimentales idénec para cada uno.

Dentro de los taludes artificiales también existen
en las vias terrestres diferencias esenciales emtre los
cortes y los terrapienes. Estos ultimos constituyen una
estructura que se construye con un material relativa-
mente controlado o que, por lo menos en principio,
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s¢ puede controlar; en los cortes, como ya se mencio-
né (capitulo I1I}, no existe esa posibilidad. Es obvio
que tales condiciones de formacién han de imponer
variantes en la naturaleza de los materiales con que
se haya de trabajar, en su homogeneidad y en su
disposicion, que han de reflejarse fundamentalmente
en la estructura final a que se llegue y en todos los
aspectos de su comportamiento,

Otro aspecto que genera confusion dentro de la
concepcion del problema “estabilidad de taludes” es,
a juicio de los autores de esie libro, el que emana
de la extraordinaria complejidad y multiplicidad de
lo que ha dado en llamarse “falla del talud”. Desde
luego, no existe un consenso universal en lo que debe
entenderse por tal; la gran mavoria de las fallas de
taludes se definen en términos de derrumbes o colap-
sos de toda indole, que no dejan duda en pensar
que ha ocurrido algo que pone en serio entredicho
la funcidn estructural; o en términos de movimien.
tos excesivos, al grado de ser incompatibles con la
concepcién ingenieril del comportamiento del talud
vy con la funcién para la que fue construido. Inde-
pendientemente de que en las concepciones anterio-
res de “falla” existen gran cantidad de elementos de
interpretacion subjetiva, casos de frontera, etc., en los
que puede ser muy dificil pronunciarse en un mo-
mento dado, los autores piensan que no estd ahi la
verdadera fuente de confusién en el concepto “falla”
de los taludes. Esta radica, mds bien, en la gran va-
riedad de fenémenos que por lo general se involucran
en el concepto; una falla rotacional, que afecte al
cuerpo entero del tzlud y su terreno de cimentacién,
puede comprometer su funcidn estructural tanto como
un corrimiento traslacional de una gran parte de la
estructura o como el deslizamiento lento y superfi-
cial de una ladera natural. En todos los casos ha
habido “falla” o ha habido’problema, segiun la no-
menclatura usual y para resolver el problema o corre-
gir la falla el ingenierc ha de acudir a un tratado
en que los problemas o las normas correctivas quizd
se presentan en forma indiscriminada, sin considerar
que una falla rotacional es algo fundamentalmente
distinto a un movimiento traslacional, que tienen di-
ferentes modos de ocurrir y que han de ser concebi-
dos y tratados de modc totalmente distinto en mu-
chos casos. Es urgente, pues, diferenciar los multiples
modos por los que un talud puede llegar a no cum-
plir la funcién que se le haya asignado o a un even-
tual colapso, viendo cada modo como un problema
distinto, en génesis, planteamiento y solucion.

La naturaleza y homogeneidad de los materiales
constitutivos son basicos para plantear v dehmr el
problema de la estabilidad de un talud en «ualquiera
de sus maultiples aspectos. El ingeniero, cumo ¢ en
¢l usual, analiza estos problemas tratande de extraer
los suficientes conocimientos de caricter general como
para poder establecer un modelo matematico en el
que analizar la estabilidad sea una simple (uestion
de lipiz y papel y aplicacién de tal o cual procedi-
miento matematico o secuencia de calculo algetraico.
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Llegar a un buen método de cilculo es una meta vy,
naturalmente, una buena meta, pues asi se habria lo-
grado un procedimiento de trabajo un tanto al mar-
gen de las peculiaridades individuales de cada caso,
cayendo en el terreno de las férmulas y las leyes
generales. En este terreno, un principiante puede ha-
cer cdlculos tan seguros (si el método matemdtico de
anilisis lo e5) como haria un viejo ingeniero car-
gado de fracasos y de experiencia, fiado en su sentido
ingenieril. En cuanto esto se logre, la ingenieria de
taludes saldri del dominio del "arte” o del oficio y
se transformara en ciencia. En la mecinica -de suelos
aplicada a estos problemas se han hecho intentos
muy meritorios en tal sentido; algunos de ellos, que
se analizarin en piginas subsecuentes de este libro,
son merecedores de gran carédito, por haber demostra-
do ser de gran utilidad tras muchos afos de aplica-
cién general.

Sin embargo, no existe un método general de and-
lisis aplicable a todos lgs taludes, La afirmacién an-
terior se puede discutir en dos sentidos. En primer
lugar, ha de reconocerse que el método tradicional
y todavia mds comun de andlisis estructural no es
aplicable a taludes. Tal método, con el que se disefa
una viga por ¢jemplo, exige conocer las cargas exte-
riores que actian sobre la estructura, para, a partir
de ellas, determinar los esfuerzos internos que, por
tltimo, se compararin con la resistencia del mate-
rial, dentro del marco de una teoria de falla previa.
mente aceptada. Este método comiin, se insiste, no
es aplicable a los taludes, por la simple razén de
que no existe ningun procedimiento manejable en
la prictica para determinar el estado de esfuerzos in.
ternos en los puntos de la masa de suelo, a partir de
las cargas exteriores que actien; este problema no
esti todavia resuelto por la mecdnica del medio con-
tinuo o por las matemdticas aplicadas. De esta mane-
ra, los métodos de cdlculo para definir la estabilidad
de los taludes han de tener otra orientacién. Casi to-
dos los mds populares son métodos de andlisis limite
en los que, como primera etapa, se establece un me-
canismo cinemdiico de falla, extraido naturalmente
de la experiencia, con base en el cual se analizan las
fuerzas tendientes a producirlo (fuerzas motoras),
las cuales se han de comparar, por algin procedi-
miento, con las fuerzas capaces de desarrollarse y que
tienden a que el mecanismo de falla no se produzca
(fuerzas resistentes) . Asi pues, todos los métodos de
cilculo en boga estdn ligados a un mecanismeo cine-
mdtico de falla especifico, por lo que sélo serin apli-
cables a aquellos problemas de estabilidad en que la
falia sea del tipo que se considera.

Ademis de lo anterior, exist¢ otra razén por la
cual no puede contarse con un método general de
anilisis aplicable a todos los casos; de hecho, por esta
razén habri muchos casos pricticos de cstabilidad de
taludes a los que en buena ley no sea aplicable nin-
gun método teérico de anilisis. En efecto, la aplica-
cién de cualquier método tedrico de andlisis implica
que se puedan utilizar los pardmetros de resistencia

del suelo adecuados al caso; en torno a esto habri
algunos comentarios en pidginas subsecuentes. A su
vez, el poder hablar de parimetros de resistenda del
suelo que forma el talud implica un requisito mini-
mo en lo que se refiere a la naturaleza de los mate-
riales constitutivos y su disposicién, de manera que
pueda hablarse de homogeneidad o de una estratifi-
cacién bien conocida y bien definida. Esta condicién
suele cumplirse en los terraplenes de las Vias Terres-
tres, como consecuencia del ejercicio de la capacidad
de seleccién de materiales del que se ha hablado;
pero muchas veces no se satisface en los cortes y en
las laderas naturales, debido a la anarquia (por lo
menos aparente) con que se disponen los materiales
y a las variaciones que en ellos ocurren en coriwo tre-
cho. Si se combina esto con la imposibilidad que se
tiene de realizar una exploracién de gran detalle en
todo corte o ladera que interese a la via terrestre, se
llega a la conclusiéon de que en una buena parte de
los cortes y laderas reales sera imposible pemsar en
aplicar racionalmente un método matematico de cilcu-
lo que sea representativo del problema en estudio.

Desde luego que habrd casos en que, por su
especial importancia, conjugada con condiciones ra-
zonables de homogeneidad, convendri realizar las
necesarias exploraciones, muestreo y pruebas de labo-
ratorio que permitan definir los parimetros de resis-
tencia para aplicar el método de anilisis tedrico qu
sea apropiado; pero sigue en pie el hecho de que es
pricticamente imposible el conocimiento de las pro-
piedades mecinicas de los suelos en detalle en cada
punto de ia via terresure, por lo menos con el grado
de aproximacién suficiente como para permitir un
proyecto basade en métodos tedricos en cada corte o
terraplén. Como ya se indicé en el capitulo Il (pd-
rrafo 111-10), dependerin de un grupo de especialis-
tas, con base en estudios exploratorios someros y en
técnicas de laboratorio elementales, las recomenda-
ciones de la inclinacién de la mayor parte de los cor-
tes y los terraplenes. Las recomendaciones se basan
en la experiencia anterior, en el conodmiento de los
materizles y, necesariamente, en los lineamientos de
una politica genéral establecida por Ia institucién
que proyecta.

En los pafses econémicamente desarrollados las
politicas a que se ha hecho referencia suelen ser muy
conservadoras, y es bueno y razonable que asi sea,
ya que en esas naciones los volimenes de trinsito vy,
en general, todos los factores que definen el indice
de servicio de la via terrestre son tan altos que justi-
fican cualquier costo de construccién con tal de que
la obra vial no sufra interrupciones posteriores por
fallas o derrumbes; ademas, en dichos paises la me-
canizacién de la construccién permite grandes movi
mientos de tierra en forma relalivamente econdmic
y expedita, en tanto que las labores de afinamiento y
limpieza o abatimiento de los taludes que llegaran a
fallar después de la construccién exigirian el empleo
de una manc de obra costosa y sélo permitirfan una
mecanizadéan limitada,



En los paises en desarrollo, por el contrario, las
recomendaciones de los ingenieros de campo suelen
ser audaces, buscando minimizar los costos de cons-
truccién y teniendo en cuenta los bajos niveles de
trinsito que tendrd la obra. Este criterio conduce por
lo gencral a2 un cierto numero de fallas, tanto du.
rante la construccién como en épocas subsecuentes.
Es cierto que las interrupciones de trinsito que esto
produce no son tan graves €n estos paises como en
los muy desarrollados, por lo que una politica audaz
puede ser conveniente en las ireas de cscaso desarro-
llo econémico; pere no cabe duda de que la audacia
ha de ser cuidadosamente regulada, pues se ha visto
que muchas vias terrestres proyectadas con taludes
muy escarpados, de supuesto bajo costo, después de
corregidos todos sus problemas, resultaron de un cos-
to mis elevado que si se hubieran proyectado desde
un principio con un criterio algo mds conservador,
y ello sin contar con los trastornos y dilaciones que
las correcciones y reconstrucciones implican, Ademds,
empiczan a aparecer en muchos paises en vias de
desarrollo (México es un buen ejemplo de lo que va
a decirse) ciertas arterias principales en las que los
volimenes de trdnsito son ya muy elevados, de ma-
nera que un criterio audaz va no resulta aconsejable
para estos casos. La politica que fije las normas de
inclinacién de los taludes debe ser, pues, lo suficien-
temente flexible para tomar en cuenta todos estos
matices. Los ferrocarriles, por la naturaleza de su
trifico y sus caracteristicas especiales, probablemen-
te también se deben proyectar con criterios bastan-
te mis conservadores que los caminos de trinsito
bajo y medio, por lo menos en lo que se refiere a es-
tabilidad de taludes.

Asi pues, se insiste una vez mds en que debe de.
jarse al criterio de ingenieros de campo, auxiliados
por estudios someros y vipidos. la recomendacién de
Ia inclinacién de la inmensa mavoria de los cortes y
terraplenes de las obras viales. Reconociendo tal he-
cho cobran gran importancia los métodos de estudio
masivo, ue permitan definir a bajo custo las condi-
ciones prevalecientes en grandes dreas; la fotointer-
pretacién y la geofisica deben verse como armas de
especial utilidad para definir las normas de proyecto
de los taludes. De la misma manera serd importante
elevar el nivel profesional de los ingenieros de cam-
po encargados de estos problemas, procurando que
especialistas en mecdnica de suelos, mecinica de ro-
cas e ingenieros gedlogos competentes desempefien
estas labores en estrecha colaboracién con los inge-
nieros encargades de la localizacién. También seri
importante organizar los trabajos de tal manera que
el especialista que dio las recomendaciones iniciales
tenga ocasidn de verificarlas durante Ia construccién,
haciendo los ajustes necesarigs.

Todo lo antes dicho es aplicable a carreteras y
ferrocarriles, pero las aeropistas, ¢n las que la inver-
sién se concentra mucho mds en relacién al drea que
ocupan, aceptan naturalmente upa densidad de es-
tudio mucho mayor, de manera que en su proyecto
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no es aconsejable trabajar con informacion somera;
por otra parte, estas obras no suelen presentar gran-
des problemas de cortes y terraplenes,

De las pdginas anteriores se desprende que por lo
comiin no es factible Ja aplicacidn de los métodos
matemiticos de andlisis de estabilidad de taludes en
las vias tervestres, sea por razones de faita de homo-
geneidad de los materiales constructivos, que harian
poco representativos los resultados de cualquier mues-
treo y estudio de laboratorio, o bien por las razones
que emanan del numero de las estructuras que se cs-
tudien; pero se insiste en la necesidad de detectar
desde la etapa de estudio previo aquellos casos por
alguna razon especiales que sean merecedores de es-
tudios detallados; dentro de éstos quedan, como es
natural, pricticamente todos los casos de reconstruc
cion de taludes fallados.

vI.2 TIPOS DE FALLAS MAS COMUNES EN LOS
TALUDES DE LAS VIAS TERRESTRES

Se presentan a continuacién las fallas mis comu-
nes de los taludes en las vias terrestres. En primer lu-
gar, se distinguen las que afectan principalmente a
ias laderas naturales de las que ocurren sobre todo
en los taludes artificiales.

En todo momento se deberd tener en cuenta que
no se intenta tratar temas conectados con la mecinica
de las rocas; por lo tanto solo ocasionalmente se tra-
tardin fallas en taludes constituidos por cllas; se con-
sidera que el estudio de los taludes en roca esti fuera
de los alcances de esta obra, que requiere conoci-
mientos y metodologia especificos y que deberin bus-
carse dentro de aquella especialidad.

No es ficil diferenciar todos los tipos de fallas
de taludes merecedores de ser recordados por los in-
genieros de amplia experiencia en el tema; mis difi-
cil aun puede ser el intento de clasificar racional-
mente tales fallas; dicha tarea se intenta en las pd-
ginas siguientes de este pirrafo, pero es seguro que
el ensayo de agrupacién a que se llegue resultari in-
completo a los ojos de muchos especialistas, quienes
deberin completarlo ton su propia experiencia y su
propio criterio.

i.os factores de que dependen la cstabilidad de
las masas de tierra se pueden agrupar como se mues-

tra en la tabla VI-l, inspirada muy de cerca en la
Rel. 1.

TABLA VIl

Factores de que depende la estabilidad
de los taludes en suclo

s. Factorer geomorfoldgicos

e ) Topografia de los alrededores y geometria del tlud.

~

a2 DMuribucién de las disontinuidades y estratifica-

QACoNcs.
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b. Factores interuos

b.1 Propiedades meccinicas de los suclos constituyentes.
52 Estados de esfucrzos actuantes.

¢. Factores climdlicos v, concretamente, el 2gua superficial
y subterrinea.

Al considerar las diferentes fallas que pueden exis-
tir en los taludes naturales y artificiales también
serd necesario distinguir las que ocurren en suelos
residuales, en-suelos transportados o en materiales
que han sufrido un proceso de compactacién duran-
te su puesta en cbra.

De hecho se dedicari una atencidén especial al

problema de los suelos residuales en un pirrafo pos-
terior.

A Fallas ligadas a la estabilidad de las laderas
" naturales ’

Se agrupan en esta division las fallas que ocurren
tipicamente en laderas naturales, aun cuando de un
modo u otro también pudieran presentarse de rnane-
ta ocasional en taludes artificiales.

A-l Deslizamiento superficial asociado a falta de
resistencia por baja presion de confinamiento

(Creep).

Se refiere esta falla al proceso mis o menos con-
tinuo y por lo general lento de deslizamiento ladera
abajo que se presenta en la zona superficial de algu-
nas laderss naturales. En aras de la economia del
lenguaje se utilizard en lo que sigue la palabra ingle-
sa “creep” para referirse a ella, si bien eventualmen-
te se podri usar la expresion “deslizamiento super-
ficial”.

El creep suele afectar a grandes dreas y el movi.
miento superficial se produce sin una transicién brus-
ca entre la parte superficial movil y las masas inmé-
viles mds profundas. No se puede hablar de una su-
perficie de deslizamiento, El creep suele deberse a
una combinacion de las acciones de las fuerzas de
gravedad y de otros varios agentes. La veloddad
de movimiento ladera abajo de un creep tipico puede
ser muy baja y rara vez excede de algunos -centime-
tros por aiio (Ref. 2).

En rigor debe hablarse de dos clases de creep, se-
gun ha sefalado Terzaghi (Ref. 2): el estacional,
que afecta s6lo a la corteza superficial de la lade-
ra que sufre la influencia de los cambios climdticos en
forma de expansiones vy contracciones térmicas o por
humedecimiento y secaco, y el masivo, que afecta a
capas de tierra mds profundas, no interesadas por
los efectos ambientales y que, en consecuencia, sélo
se puede atribuir al efecto gravitacional. El primero,
que en mayor o menor grado existe siempre, produ-
cird movimientos que podrin variar con la época del
aito; el segundo se manifestard por movimientos pric-
ticamente constantes. El espesor de la capa superfi-
cial a la que afecta el creep estacional es sumamente
bajo y su dimensidn mixima puede estimarse en un
metro (Ref. 3).

No estin claras todavia las causas por las que un»
ladera natural particular pueda entrar en un cree
misico, a causa dei cual una costra superficial, cuyo
espesor puede ser en este caso de varios metros, co-
mienza a moverse lentamente ladera abajo. Se ha ha-
blado de una “resistencia fundamental” (Refs. 2 y 4)
que representaria un limite tal que, si los esfuerzos
actuantes quedan abajo de ¢, la parte superficial de
lIa ladera permanecerd en reposo, v que si los esfuer-
205 actuantes lo sobrepasan, se producird el creep
masivo, Aparte de ello existiri en el material de la
ladera la resistencia al esfuerzo cortante mdxima, en
el sentido convencional: si los esfuerzos actuantes lle-
gan a sobrepasar este ultimo valor, se producird un
“deslizamiento de tierras” rapido, del tipo de los que
se describen mds adelante.

Aun cuando no estin del todo definidos los con-
ceptos de resistencia fundamental o las causas del
creep, parece cierto que este movimiento se produce-
bajo niveles de esfuerzos actuantes bajos, muy infe-
riores a los que corresponden a la mdxima resistencia
al esfuerzo cortante de los suelos; esto ha sido esta-
blecido por Griggs (Ref. 4) y por Bishop (Ref. 5),
quien al realizar pruebas triaxiales drenadas en arci-
llas comprobdé que los esfuerzos necesarios para pro-
ducir deformaciones muy lentas a largo plazo eran
unicamente una fraccién de la resistencia maixima
de la arcilla. También parece razonable pensar que
el mecanismo superficial de estos deslizamientos est,
relacionado con la baja resistencia al esfuerzo cod’
tante que tienen los materiales de la ladera en la
zona superficial, en la que son muy bajos los esfuer-
zos normales efectivos actuantes.

En la tercera Conferencia Terzaghi, que se vol-
veri a mencionar en piginas siguientes de este ca-
pitulo, Bjerrum propone otro mecanismo que pudie.
ra contribuir, por lo menos en algunos casos, a2 movi-
mientos superficiales de laderas formadas por arcillas
sobreconsolidadas o lutitas. Segin su idea, al meteo-
rizarse estos rnateriales v por consiguiente debilitarse
sus nexos fisicoquimicos interparticulares, se liberan
ciertas cantidades de energia de deformacidén acumu-
lada y recuperable, como consecuencia de lo cual se
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Figura VI.2. Evolucién dec la resistencia de una arcilla some.
tda a cargas bajo el nivel de falla, con el
tiempo (Ref. 6).

producen esfuerzos laterales que actian ladera abajo
sobre las capas mais superficiales de dicha ladera.

Otro mecanismo fundamental, que sin duda debe
influir en la generacién del ereep,-es el que se ilustra
en la Fig. VI-2 y sobre el que han llamado la aten-
cién Goldstein y Ter-Stepanian (Ref. 6) hace algu-
nos afios.

La figura muestra la evolucién tipica de la resis-
tencia de una arcilla cuando se la somete a una car-
ga abajo del nivel de falla y se permite que dicha
carga actie durante largo tiempo. El valor Ss en la
figura corresponderia a la resistencia méxima conven-
cional, tal como se obtiene en una prueba triaxial
que se realiza en el tiempo ¢,. La disminucién de ve-
sistencia a largo plazo puede explicarse en términos
de la destruccién de los nexos interparticulares que
ocurre en la arcilla como consecuencia de la defor-
macién bajo los esfuerzos cortantes actuantes. En una
ladera natural se cumplen tanto la condicién de la
existencia de un estado de esfuerzos actuantes, como
1a de que dichos esfuerzos actien durante muy largo
tiempo; esto explicaria el abatimiento de la resisten-
cia en el material de la ladera, aun por abajo de
niveles de esfuerzos bajos, del tipo de los reportados
por Griggs y Bishop.
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Falla de un cmino por deslizamiento superfidal Carretera
Guadalajara-Ixtlahuacin.

Como ya se ha diche, con f[recuencia el creep
afecta a grandes extensiones de terreno en declive,
Como quiera que no se conoce un método seguro
para detenerlo una vez que se inicia, se comprende
la importancia que para el ingeniero tiene 'su locali-
zacién oportuna, desde los primeros estudios de cam-
po que se hagan para iniciar €l proyecto o en la eta-
pa del anteproyecto. Por eso es de fundamental im-
portancia considerar cuales son los signos exteriores -
del fenémeno que el ingeniero puede advertir (Fig.
VI-3).

Es l6gico pensar que la velocidad de movimiento
de la ladera sea midxima en la superficie y vaya dis-
minuyendo hacia el interior, donde aumentan las res-
tricciones al movimiento. Este hecho, del que existe
amplia evidencia experimental, se refleja por una in-
clinacién de los drboles, postes y otros elementos si-
milares, los que adoptan una posicién perpendicular
a la ladera, en ver de la natural, vertical. Este es un
signo ominoso que habrd que buscar siempre que se
explore una ladera natural. Ademds, es obvio que
han de reflejarse en el movimiento todas las hetero-
geneidades que existan en la zona superficial de ]a
ladera, las cuales aeardn diferencias en la velocidad
del movimiernto que, a su vez, serin causa de agrieta-

Otra vista de una ladera natural en creep, préxima a la
carretera Huixtla-Motozintla,

Sigaos de ceep en una ladeaa nztural.
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" Eventual
escalonamiento

Tos Arboles, afec-
tada por el creep

Seoort ’ Eventusl
- agrietamiento

Direccidn natural
del crecimisnio
de érboles

Direccifn de!
crecimianto de

Posible dis-
tribucidn de
la velocidad

de mavimiento
en [a ladera

Figura VI3. Signos del deslizamiento superficial.

mientos, escalonamientos, rotura de muros, de bar-
das y de cualesquiera estructuras longitudinales que
puedan exisur. -

Todos estos signos exteriores ayudan a localizar
creeps. al ingeniero experimentado que los busque
con acuciosidad, pero el auxilio mis importante en
este aspecto proviene, una vez mds, del uso sistemd-
tico y cuidadoso de los pares de aerofotografias y de
su fotointerpretacion. Aun para ojos no muy avez-
dos, el creep resalia ficilmente durante estos estudios
por la peculiar configuracién que adquiere la ladera
que esti deslizindose, similar al aspecto de un liqui-
do muy viscoso en movimiento. Es dificil que aun la
vegetacién y otros inconvenientes de la simple explo-
racién superficial alcancen 2 disimular el fenémeno
en la fotografia aérea vista con estereoscopio.

Localizado el areep, no se debe vacilar en cam-
biar el trazo de la via terrestre, evitando sus proble-
mas, pues no existe por el momento, ya se dijo, nin-
gun remedio confiable contra este tipo de falla. De

s d av et T

Formadén dpica de depdsiton de "talud adosados 3 una
plataforma de roca ignea masiva (zona de fallag de la autopista
Tijuana-Ensenada).

no evitarse el problema, los cortes y terraplenes de
la via terrestre estarin en continuo movimiento, con
todos los inconvenientes de capacidad de servicio y
aspecto que esto representa, con elevados costos de
conservacion y con el riesgo, siempre inminente, de
que se produzcan fallas de todo tipo, originadas por
el propio deslizamiento superficial.

A-2 Fallas asociadas a procesos de deformaciéa acu-

mulativa, generalmente relacionadas con perfi-

les geolégicos desfavoraliles

Se refiere este titulo al tipo de fallas que se pro-
ducen en las laderas naturales como consecuencia de
procesos de deformacién acumulativa, por la tenden-
cia de grandes masas a moverse ladera abajo. Este
tipo de fallas quizd es tipico de laderas naturales en
depdsitos de talud o en otras formaciones anilogas
en cuanto a génesis geoldgica, formadas por materia-

Visa panorimica de una falla por dollnmieste bw &
depésito de talud, sobre una superficie previamenss tormads

e ol

el



les bastante heterogéneos, no consolidados y bajo la
accién casi exclusiva de las fuerzas gravitacionales,
Muehas veces aparecen en’el contacto de estos depd-
sitos con otros subyacentes, mds firmes. En tales con.
diciones, ha de pensarse que la ladera se formé con
unz inclinacién que no puede exceder mucho la de
equilibrio critico y por ello es légico pensar que en
el interior de la masa existan fuertes tendencias al
- deslizamiento, que se traducirdn en delormaciones
importantes de los suelos afectados. Dado el largo
tiempo que tales esfuerzos gravitaconales actian en
los materiales del interior de la ladera, la resistencia
al esfuerzo cortante podri degradarse por procesos de
deformacién zcumulativa (Fig, VI-2) y en ciertas zo-
nas dentro de la ladera se desarrollarin estados de
creep profundo, en el sentido utilizado por Goldstein
y Ter-Stepanian en la Ref. 6. Segun estos aulores, se
desarrollan estados de delormacién continua muy len.
ta en aquellas zonas del interior de la ladera en que
existan concentraciones locales de esfuerzos cortantes.
En tales condiciones, la ladera puede deformarse
durante largo tiempo,-hasta que, eventuazimente, tal
acumulacién de deformacién produzca la ruptura del
suelo y la formacidn de una superficie de falla gene-
ralizada en el interior de la propia- ladera. Es licito
pensar que la degradacién de la resistenda por de-
formacién (Fig. VI-2) desempefie un papel impor-
tante en el mecanismo de formacidn de la superficie
de faila asi como los efectos de falla progresivos
(ver pdrrafo VI-4 de este mismo capitulo) pues es
ldgico que la ruptura se produzca primeramente en
las zonas de mayor concentracién de esfuerzos actuan-
tes, ocasionindose redistribuciones de éstos y la pro-
pagacidn de la propia superficie de falla. A reserva
de insistir posieriormente en este importante punto,
se puede dejar establecido desde ahora que seria la
resistencia residual del suelo la que habria que con-
siderar come disponible en estas fallas, por los nive-
les avanzados de deformacién que las generan (ca-
pitule I},

Una vez producida la superficie de falla podrd
ocurrir un deslizamiento rdpido de las masas afecta-

e N

Otra virta del efecto de la deformadén lenta sobre una
superficie de falla previamente formada.
(Autopista Tijuana-Ensenada.)
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Otro aspecto de la deformacién Jenta sobre una superfice
de falla, (Autopista Tijuana-Ensenada.)

das, o la tierra sobre la superficie de falla podrd per-
manecer e€n su posicidn, desde Juego en un estado no
muy alejado del equilibrio limite o critico. Ello de-
penderd, primordialmente, de la inclinacién de la
superficie de falla formada y, en menor grado, de las
restricciones que creen al deslizamiento las heteroge-
neidades e irregularidades de forma y ma- :iales que
puedan existir a lo largo de la superficie de falla,

En principio, el caso se puede concebir como algo
similar al equilibrio de un cuerpo sobre un plano
inclinado. De hecho, la superficie de falla tipica de
un proceso de deformacién acumulativa es de forma
casi plana (Fig. VI-4). A ello pueden contribuir va-
rios factores, de los que el primero y mds importante
quizd sea la geologia de la zona, pues en una ladera
natural las estratificaciones tienden a seguir la forma
de la frontera exterior de la ladera. Ademis, los pro-
cesos de deformacién lenta anteriores a la faila es-
timulan mds bien la generacion de mecanismos de

Apariendia de la euperficie de falla il como sc ve o la ona
del pic en una de las grandes fallay de 12 autopista Tijuans-
Ensenada
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resistencia del tipo friccionante puro, lo que también
contribuird a la generacién de planos de deslizamien.
to. Si la inclinacién del plano es superior al dngulo
de friccion que pueda atribuirse a la masa deslizante
respecto a las masas fijas, que seria algin valor en
el orden del dngulo de resistenda residual del suelo,
la masa deslizard, pero si la inclinacién de la super-
ficie de falla es del orden del ingulo de resistencia
residual (o algo mayor, contando con las restriccio-
nes locales al deslizamiento que se desarrollen en la
propia superficie de falla}, la masa “desprendida”
podrd permanecer en su posicién o moverse muy len-
tamente ladera abajo a lo largo de la linea de rup
tura.

Los autores piensan que mecanismos como los que
antes se mencionan son muy frecuentes en las lade-
ras naturales. Dondequiera que por influencia de la
geologia local (sobre todo por la disposicién de los
contactos entre depdsitos de talud o materiales resi-
duales intemperizados, con capas subyacentes mucho
mds firmes) o por cualquier causa (quizi no com-
prendida), la superficie de falla se hava producido
con Ia inclinacidn apropiada, la masa permaneceri
en su posicion, aunque bajo ella exista, ya formada,
una superficie de deslizamiento. Asi puede pasar mu-
cho tiempo, hasta que un dia el ingeniero haga un
corte o construya un terraplén en esa ladera, con lo
que ficilmente romperi un equilibrio precario y se
echari encima un problema que suele ser de graves
consecuencias, al comenzar a moverse grandes masas
de terra sin motivacién aparente. Los autores tam-
bién piensan que un gran ndimero, quizd mucho
mayor de lo que generalmente se piensa, de los gran-
des deslizamientos de tierras que se producen en las
vias terrestres que se desarrollan sobre laderas natu-
rales ocurren sobre superficies de [alla formadas mu-
cho antes de que, con su obra, el ingeniero rompiera
el equilibrio preexistente,

La Fig. VI-4 (Ref. 7) muestra una falla real
del tipo descrito. Se trata de un gran deslizamiento
de masas no consolidadas de depdsitos de talud si-
tuados sobre formaciones de roca arenisca muy sana.

A Ensenada

QOcéano
Pacili

Figura VI4. Superficie de falla formada em una ladcra natural.

“1: Depésitos de talud no consolidades

Oma vista de! aflloramiento de una superficie de falla en Ia
autopista Tijusna-Ensenazda.

La inclinaciéon media de la superficie de falla es de
unos 15°, siendo quizd 13° el valor que se pueda ati.
buir al 4ngulo de resistencia residual de los depdsitos
de talud.

El nivel fredtico y en general la presencia de
agua en los materiales en |2 proximidad de la super
ficie de falla desemperian un papel fundamental en
la estabilidad y, de hecho, hacen algo mis complejc
el mecanismo que se ha descrito para la generadoén
de estas fallas.

A-3 Flujos

Se refiere este tipo de falla a movimientos mis
o menos ripidos de una parte de la ladera natural.
de rtal manera que el movimiento en s{ y la distribu-
cién aparente de velocidades y desplazamientos re
cuerda el comportamiento de un liquido viscoso. L2
superficie de deslizamiento ¢ no es distinguible o %
desarrolla durante un lapso relativamente breve:
también frecuente que la zona de contacto entre
parte mévil y las rasas fijas de la ladera sea un:
zona de flujo plistico,

A Tijuana

griets

superficia de faila




El material susceptible de fluir puede ser cual-
quier formacién no consolidada, y asl el fenémenc
puede presentarse en fragmentos de roca, depdsitos
de 1alud, suelos granulares finos o arcillas francas;
son frecuentes los flujos en lodo.

Siguiendo la imporiante Ref. 8, en esta obra los
flujos se dividirdn en dos grandes grupos, segin re-
sulte preponderante ¢ no en su generacién el agua
contenida por los materiales envueltos en el fend-
meno. Asi, se distinguiri el flujo en materiales rela-
tivamente secos y el flujo en materiales himedos, o
el caso extremo de flujo de lodos.

A-3.a Flujo en materiales relativamente secos

En este grupo quedan comprendidos, en primer
lugar, los flujos de fragmentos de roca, desde los
muy rapidos (avalanchas) hasta los que ocurren len-
tamente. Estos movimientos pueden explicarse en tér-
minos de la falla pl#stica de los contactos profundos
entre los fragraentos de roca y, consecuentemente,
afectan siempre 2 grandes masas de fragmentos y sue-
len ser de catastréficas consecuencias. Se ha dicho
(Ref. 8) que el aire atrapado entre los fragmentos,
comprimido bajo fuertes presiones, pudiera desem-
pefiar un importante papel en la génesis del flujo,
a wravés de mecanismos andlogos a aquellos por los
que manifiesta su influencia ]Ja presién de poro en
el agua. Es probable que en todos los casos el verda-
dero flujo de los fragmentos se origine a partir de
un deslizamiento convencional en la roca o de un
gran desplome de rocas, provenientes de formaciones
mis sanas, ladera arriba del lugar en donde existan
grandes depésitos de fragmentos; en todo caso, para
que se llegue a un verdadero flujo de fragmentos de
roca serd preciso que éstos existan en depdsitos de
gran espesor y volumen muy considerable.

En segundo lugar, los flujos en suelos relativa-
mente secos han ocurrido en “loess”, asociados mu-
chas veces a temblores. En este caso, aparentemente,
el efecto del temblor fue causar una muy rdpida des-
truccién de la estructura del material, produdendo
una verdadera licuacién, pero con el aire jugando el

ATENa SHCE e ]

Limo lirme ———————tg,

mm———-ﬁ:

Flujo de arena
(rhpido 8 muy ripide}

Flgumm ¥13. Flujos on

Tipos de fallas mds comunes en los taludes 287

Flujo de suclo relativamente seco.

papel que en estos fendmenos por lo comun corres-
ponde al agua.

Fendmenos similares se han registrado en arenas
secas.

La Fig. VI-5 (Ref 8) muestra la forma tipica de
estos deslizamientos.

A-3b Flujos en materiales humedos. Flujos de lodos

Se trata ahora de flujos que requieren una pro-
porcidn apreciable de agua contenida en el suelo, la
cual desempefia un papel en la génesis y naturale
za de la falla; existe amplia graduacién en la cantidad
de agua que pueden contener los materiales, asi como
en el papel que ésta llega a tener en el desarrollo
de la falla. La Fig. VI-6 (Refs. 8 y 9) muestra algu-
nos coquis de deslizamientos tipicos de esta natw-
raleza, )

Los flujos en materiales himedos se denominan
flujos de lode cuando es muy elevado el contenido
de agua de los materiales, por lo menos ¢n la zona
de fluencia, pero naturalmente no hay una distincién
clara entre los “flujos de tierra” y los “Oujos de
lodo”. A veces se habla también de "flujo de detri-
tus”, cuando el material que fluye contiene porcen-

flujo de loess {3ecal
{caussdo por LI3MO, muy raprdol

suelur arcon (Rel, 8).
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perizads

Arena Yimpia

taje apreciable, del orden de un 50%, por lo menos,
de gravas, boleos o fragmentos de roca, embebidos
en la matriz de suelo mas fino, tal como es comun
que suceda en los depésitos de talud o en muchas
laderas de suelo residual.

Los flujos de tierra (en materiales térreas no de-
masiado humedos) se desarrollan tipicamente en el
pie de los deslizamientos de tipo rotacional en el cuer-
po del talud, que se describen mds adelante, y
a veces ocurren en forma extraordinariamente ripi-
da, como movimiente secundario del deslizamiento
que tuvo lugar primeramente {Ref 10). Estos flujos
de tierra por lo comun retienen mucha de la vegeta-
ciént original, asi como la estratigraffz y aspecto ge-
neral de la formacién en la que ocurrid el desliza-
mientc primario.

Un {ujo cn materiales himedos.

Roca intzmperizada
suelo, elc.

Roca 1ana ——=t

Muy ripido

(b)

i/ rope)y
st L
TR AT

Muy ripido

C4]
Figura VI6. Flujos en materiales hiimedos (Refs. § y 9).

En otras ocasiones los flujos de tierra ocurren co..
independencia de cualquier otro deslizamiento ante-
rior. En tal caso son movimientos cuya velocidad
puede variar entre limites muy amplios y que se
refieren sobre tode a materiales pldsticos himedos o
a suelos friccionantes muy finos. Por lo general la
falla sigue a aumentos significativos en el contenido
de agua de los materiales y al desarrollo de presio-
nes importantes en esa agua. En el caso de suclos
pldsticos el flujo puede continuar en forma lenta du-
rante largo tiempo. En arcillas muy sensibles se han
registrado flujos a contenido de agua constante, por
disminucién de la resistencia al esfuerzo cortante de-
bida a la degradacién. estructural por deformaciones
tangenciales (Ref, 3).

Los flujos de tierra en suelos granulares finos son
tipicos de formaciones costeras y se asocian general-
menté 2 la erosidn marina y a fluctuaciones repeti-
das de la presién de poro debidas a la ascensién y
el descenso del nivel del agua con las mareas (Rel
11). Se originan con procesos andlogos a la licuacién.

En los flujos de lodo, el deslizamiento ocurre en
materiales finos con muy alto contenido de agua. La
falia produce una completa perturbacién estructu-
ral. La forma tipica del deslizamiento es andloga al
avance de un glaciar y la velocidad de desplazamien-
to puede variar desde unos pocos centimetros px
aflo (casos reportados en la Ref 9) hasta la corres
pondiente a deslizamientos catastréficos (Ref. 8). En
flujes lentos & comdn que en Ja velocidad del movi-
miento influyan mucho las variaciones estacionales
del clima, en tanto que los flujos ripidos suclen se-
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. Un Nujo de lodo.

guir a épocas de violenta precipitacién pluvial, Los
movimientos lentos suelen ocurrir en materiales arci-
llosos fisurados o finamente interestratificados con
capas delgadas de arcna con alto contenido de agua
(Ref. 12); ocurren a lo largo de superiicies no muy
profundas y con inclinacién media que, naturalmen-
te, no puede apartarse mucho del valor del dngulo
de resisiencia residual del suelo.

Los flujos de lodo muy rdpidos se presentan mu-
chas veces en laderas de las que se ha removido la
cobertura vegetal por alguna razén y suelen comen-
zar en muy modestas proporciones, creciendo ripida-
menie con un poder de transporte del suelo sobre el
que pasa que parece fuera de proporcién con su
importancia inicial; de esta manera se pueden desen-
cadenar auténticos rios de lodo, capaces de causar
verdaderas catdstrofes. Sin duda su génesis debe in-
cluir fenémenos de licuacién de suelos,

Los flujos de detritus se producen por disminu-

‘cibn de resistencia al esfuerzo cortante de la matriz

fina de tales formaciones; la masa moévil se rompe en
fragmentos cada vez menores a medida que avanza
ladera abajo.

B Fallas relacionadas a la estabilidad de taludes
artificiales

B-1 Falla rotacional

Se describen ahora los movimientos ripidos o
pricticamente instantineos que ocurren en los talu-
des y que afectan a masas profundas de los mismos,
con deslizamiento a lo largo de una superficie de
falla curva que se desarrolla en el interior del cuer-
po del talud, interesando o no al terrenc de cimen-
tacién. Se considera que la superficie de falla se for-
ma cuande en la zona de su future desarrollo actian
esfuerzos cortantes que sobrepasan la resistencia del
material. La resistencia que se debe considerar en
cada caso particular es una cuestién importante que
Se tratard por separado en pdginas subsecuentes de
&te capitulo; por el momento, basta decir que la re-

Electo de una falla rotacional en la corona de un camine,

sistencia que se supone superada al producirse una
falla rotacional es generalmente la resistencia mixi-

.ma, en el sentido que se utiliza en el capitulo 1 de

esta obra, Asi pues, en el interior del talud existe
un estado de esfuerzos cortantes que vence en forma
mds o menos ripida la resistencia al esfuerzo cortan-
te del suelo; a consecuencia de ello sobreviene la
ruptura del mismo, con la formacion de una super-
ficie de deslizamiento, a lo largo de la cual se pro-
duce la falla. Estos movimientos son tipicos de los
cories y los terraplenes de una via terresire.

No se excluye la posibilidad de que existan fend-
menos de creep profundo (Ref. 6) en la fase inicial
de una falla de esta naturaleza, pero su importancia
prdctica serd ahora mis pequeria. De hecho, se puede
afirmar que aun los deslizamientos mis rapidos de
tierra van siempre precedidos de movimientos, agrie-
tamientos y, en general, de sefiales de que la relacién
esfuerzo-resistencia esti evolucionando desfavorable-
mente en el interior del talud. En este sentido, es
tipica la formacién de grietas en la corona del talud.

En cambio, es probable que en el desarrollo de
estas fallas desempenien un papel muy importante
los mecanismos de falla progresiva que puedan tener
lugar a lo largo de la futura superficie de desliza-
miento.

Camino destruido por una gran falla rotacional (caming
Toluca-Maorelia),
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La Fig. VI-7 muestra el perfil de algunas falla.
tipicas del tipo rotacional.

Aspecto tipico de la corona de nna falla rotacional

Las fallas del tipo rotacional pueden produdrse
a lo largo de superticies de fallas identificables con
superficies cilindrica,o concoidales cuya traza con el
plano del papel sea un arco de circunferencia (por
lo menos con razonable aproximacién, la cual, como -
se verd, resulta muy conveniente en ¢l momento en
que se desee establecer algun modelo matemilico de
Ia falla, que permita un cilculo numérico) o pueden
adoptar formas algo dilerentes, en las que por lo ge-
neral influyen la secuencia geolégica local, el perlil
estratigrdfico y la naturaleza de los materiales.

Su-h bllndn B

\\‘/[/\\\‘7//\\\‘7I\ E|s_un
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-d). Falla limitada gor un estrato firme.

Ngurs V1.7. Falla rotadonales. Secciones dpicas
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Desde luego las fallas rotacionales de forma circu- lares con los cortes y terraplenes que él construye,

lar ocurren por lo comin en materiales arcillosos son también comunes en laderas naturales de mate.
homogéneos o en suelos cuyo comportamiento mecd- riales homogéneos y finos (muchas veces en las for
nico esté regido bdsicamerte por su fraccion arcillo- madas por arcillas sobreconsolidadas) ; cuando las la-
sa. Ln general afectan a zonas relativamente profun- deras son muy tendidas, las superficies de falla
das del talud, siendo esta profundidad mayor (ha- pueden desarrollarse con poca profundidad (parte ¢
blando sélo del mismo, sin considerar el terreno de de la Fig. VI-7). Las fallas rotacionales drculares
cimentacién) cuanto mis escarpado sea aquél. Aun- pueden ser de cuerpo de talud o de base; las prime-
que el ingeniero asocia las fallas rotacionales circu- ras se desarrollan sin interesar al terreno de cimen-
tacién, en tanto que las segundas se desarrollan par-
cialmente en €1

Al ocurrir las fallas drculares pueden afectar a
masas muy anchas, en comparaddn con las dimensio-
nes generales de la falla, en cuyo caso dan lugar a
verdaderas superficies cilindricas, o pueden ocurrir
en forma concoidal, con un ancho pequefio compa-
rado con su longitud (Fig. VI-8). En esta figura se
muestra también una perspectiva de una falla tipica,
la que se aprovecha para introducir la nomenclatwra -
usual) .

Falla rotacional de bate. Obsérvese la salida de la supafide
de [alla al pie del talud,

a) Falla de frente amplio.

£l agrietamiento sehala
¢l contorno de la concha

&) Falla roncoidal.

Agrietamiento
segun | forma
de i falls

Talud principal
0 escarpio

" Superficie asimilads .,
.. a un arca de .
3 ¢ircunferencia H

¢) Nomendatura de una 10na de
falla drcular,

Figura VI4. Tipos de lallua rowudcnila, -



intervienc oportunamente; este mismo efecto se pre-
senta a veees en los costados de 1a falla.

B-2 Falla traslacional.

Estas fallas por lo general consisten en movimien-
tos traslacionales importantes del cuerpo del talud
sobre superficies de falla bisicamente planas, asocia-
das a la presencia de estratos poco resistentes locali-
zados a poca profundidad bajo el talud.

La superficie de falla se desarrolla en forma pa-
ralela al cstrato débil y se remata en sus extremos
por dos cantiles, por lo genéral formados por agrie-
tamiento.

Los estratos débiles que fomentan estas fallas son

Desarrallo de una falla traslacional. (Cortesia de T. Smith,
del Dpla, de Carrcicras de California, U. 5. Al
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por lo comuin de arcillas blandas o de arenas finas
o limos no plisticos sueltos. Con mucha frecuencia,
la debilidad del estrato estd iigada a elevadas presio-
nes de poro en el agua contenida en las arcillas o a
fendmenos de elevacidn de presién de agua en estra-
tos de arena (acuiferos). En este sentido, las fallas
pueden estar ligadas también al calendario de las
temporadas de lluvias en la regién,

Las fallas del material en bloque (parte a de Ia
Fig. VI.9) muchas veces estin asociadas a disconti-
nuidades y fracturas de los materiales que forman
un corte @ una ladera natural, siempre en afadidura
al efecto del estrato débil subyacente,

Las fallas de una franja superficial (parte ¢ de
la Fig. VI-9) son tipicas de laderas naturales forma-
das por materiales arcillosos producto de meteoriza-
cidn de las formaciones originales. Se suelen provo-
car por el efecte de la sobrecarga impuesta por un
terraplén construido sobre la ladera. En estas fallas
el movimiento ocurre casi sin distorsién (Ref 13).

B-3 Fallas con superficie compuesta

Este tipo de fallas abarca movimientos en que
se combinan la rotacién y la traslacién, dando lugar
a superficies de falla compuestas en que se desarro-
llan zonas planas a2 la vez que tramos curvos, asimi-
lables a arcos circulares,

En general, estas superficies estin predetermina-
das por la presencia de heterogeneidades dentro del
taiud. La falla que se muestra en la parte 4 de la
Fig. VI.7 se puede considerar de este tipo o simple-
mente circular, un tanto al gusto del ingenierc que
la clasifique. En general, es el predominio de las par-
tes circulares o planas el que sirve para dasificar la
falla como rotacional o traslacional, quedando la ca-
tegoria de falla compuesta para los casos en que am-
bas curvas se reparten mds o menos por igual.

En general, cuanto menor sca la profundidad a
que la heterogeneidad aparezca (fallas, juntas, un
estrato débil, etc) mayor serd la componente trasla-
cicnal en la falla. * .

La Fig. VI-10 muestra un aoquis de una falla u-
pica de esta naturaleza.

Las fallas compuestas suelen produdr la distor-
sion de los materiales, que es tipica de las fallas
circulares (Ref. 14 y 15).

B-4 Fallas multiples

Se trata ahora de estudiar aquellas fallas que se
producen con varias superficies de deslizamiento, sean
simultineas o en rdpida sucesién. Conviene distn-
guir las fallas sucesivas y las regresivas (Fig. VI-11).
Ambas son comunes en laderas naturales en las que
se practica un corte.

«
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Otro ecjemplo de upa gran falla rotaciopal (cortesia de
T, Smith, del Laborawrio del Dpto. de crreteras de
California, U. 5. A.).

Las fallas rotacionales de forma distinta a la circu-
lar tipica parecen estar asociadas sobre todo a arcillas
sobreconsolicladas, que se presenten en taludes no ho-
mogéncos, por diferencias en la meteorizacion, por
influencia- de la estratificacion o por otras causas que
se reflejen en discontinuidades. o en desorden estruc-
tural en el talud. Son, por lo tanto, tipicas de cortes.
Ocurren siempre acompafadas de gran fragmenta-
cion de los materiales involucrados (Ref. 8).

La forma de la superficie de falla, que es siempre
curva en estos casos, s6lo idealizadamente se¢ puede
considerar circular o formada por lo menos en parte
por arcos de circunferencia, tal como hasta ahora se
ha mencicnado. Esta es una suposicién que conviene
hacer, sobre todo con fines de cilculo, segun se veri
mds adelante. En reaiidad estd influida por fallas,
juntas, contactos v otras discontinuidades de los ma-
teriales. Este hecho es especialmente notable en sue-
los residuales, como se veri luego. _

Producido el deslizamiento, la cabeza de la falla
puede presentar taludes casi verticales, por lo que ten-
derdin a producirse nuevas fallas, si el ingeniere no

Agristamianto

a) En bloque.

Agrieiamisnto

¢) Daprendimiento superfical.

Figars VI4. Falla ouladonales.
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a) Falla regresiva rotacicnal.

¢) Fallas sucesivas.

Figura VI-11. Fallas madltiples.

Las fallas regresivas se forman a partir de una
primera (la situada mds ladera abajo), por la ines-
tabilidad en que sucesivamente van quedando las
zonas de cabeza de cada falla que se forma, Todas
las superficies de falla suelen concurrir a una super-
ficie fundamental. Pueden existir de tipo rotacional
o traslacional (partes a y & de la Fig. VI-11).

Las fallas rotacionales regresivas ocurren con fre-
cuencia en regiones de topograffa movida o esca-
lonada, en que existan importantes fendmenos de
erosién (Ref, 9), especialmente si existen estratos
gruesos de arcillas sobreconsolidadas, fisuradas o de
lutitas, sobreyacidos por espesores grandes dc Joca o
suelos firmes.

&) Falla regresiva traslacional.

Las fallas traslacionales regresivas ocurren en ca-
pas superficiales y muchas veces también se asocian
2 arcillas fisuradas y lutitas. Parece que cuanto mis
cohesivo sea el material menos unidades tienden a
formarse en la masa deslizante. (Refs. 9 y 16.)

Las fallas sucesivas (parte ¢ de la Fig. VI.11) sue.
len consistir en un conjunto de deslizamientos rota-
cionales superficiales, Son caracteristicas de las ulti-
mas etapas de degradacidn en laderas de ardlla so-
breconsolidada o fisurada (como la arcilla de Lon-
dres, Ref. 9, en la que se forman en laderas con in-
clinaciones hasta de 8°). A veces las fallas [orman
un escalonamiento swmamente regular.

Una® falla rotaclonal regraiva en toba fracrwreds,



Formacién de calims que propicia caidos y derrumba
(carretera  Puebla-Orizaba).
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Un gran darumbe en un corte para ferrocarril, (Via férrea
Yiborillas, Villa de Reyes.)
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C Derrumbes y caidos

Estas fallas son tipicas tanto de las laderas nagy.
rales como de los cortes practicados en aquéllas, A
veces suceden también en otros lugares fuera de lag
vias terrestres propiamente dichas, peéro ejerdendo
cierta influencia sobre éstas; tal, por ejemplo, es ¢l
caso de los derrumbes que pueden ocurrir en la ori-
lla de un rio, como consecuencia de la erosién de |3
corriente.

Por lo general consisten en desprendimientos lo-
cales de no muy grande volumen, aunque natural-
mente existen desprendimientos de grandes masas
fragmentadas que se deben clasificar como derrum-
bes. En estas fallas no puede hablarse de una super.
ficic de deslizamiento, y el desprendimiento suele es-
tar predeterminado por las disconunuidades y fisuras
preexistentes. Suele suceder que éstas se abran al
construirse el corte y que su frente quede sin el an.
terior confinamiento lateral, lo que da ocasién a
que se aflojen los fragmentos, actien presiones hi-
drostdticas del agua acumulada y otros electos inde-
seables.

Un;:nidodcmgmm;o-d.emu.
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Los derrumbes y caidos estin siempre asociados
a cantiles o cortes escarpados y con mucha frecuen-
cia a las arcillas fuertemente sobreconsolidadas, ex-
cluyendo las rocas. (Refs. 17 y 18)

D Ouos tipos de fallas, no directamente asociadas
a la resistencia al esfuerzo cortante de los suelos

Se desea tratar en este apartado tres tipos espe:
ciales de fallas, cuyo mecanismo no depende, por lo
menos directa y casi exclusivamente, de la resistencia
al esfuerzo cortante del suelo. Esto no quiere decir
que tan importante propiedad no influya en mayor
o menor grado en la generacién y desarrollo de estas
fallas,

Se mencionari en primer lugar a las fallas por
erosidn, tan frecuentes y dafinas en los Lerraplenes
y cortes en las vias terrestres. Se trata del resultado
del ataque superficial de los agentes erosivos sobre
los materiales que componen el talud, El vienta y el
agua (lluvia o escurrimiento superficial) son los
agentes cuyos malos ‘efectos el ingeniero ha de inten.
tar contrarrestar con rmayor frecuencia en las vias
terrestres. La falla se manifiesta en irregularidades,
socavones y canalizaciones en el plano del talud, ori-
ginalmente regular; si no se detienen con las normas
que mis adelante se tratan, estos defectos podrin
progresar hasta la eventual destruccién del talud, en
el caso de un terraplén, o hasta atacar profundamen-
e un corie, con COonseCuenclias a veces muy g'raves;
en este ultimo caso, resultz muy difidl distinguir las
fallas de erosién tipicas del ataque a los materiales
de un corte por meteorizacién o descomposicién qui-
mica, que a veces desempefian un papel tan impor-
tante en la estabilidad de cortes de roca con' juntas
rellenas de suelo o en cortes practicados en arcillas
fuertemente sobreconsolidadas, lutitas, pizarras meta-
morfizadas, etc,

En segundo Jugar conviene mencionar las [fallas
por tubificacién (Refs. 18 y 19), que si bien no se
consideran frecuentes en las vias terresires, quizd han
sido causa de mayor numero de problemas de lo que
usualmente se estima. La situacién tipica que expone

Efecto de la crosibn de una corriente Ouvial

Erosibn por Uuvia de un terraplén arenoso no protegido.
{(Carrctera Yilla Cardel, Yeracuz)

un terraplén a la tubificacién es que por algin mo-
tivo aquél embalse agua durante un lapse conside-
rable, suficiente para que se establezca un flujo a2 su
través. Que el terraplén embalse es, sin duda, una
condicidn que se presenta con relatva frecuencia
(cruce por zonas pantanosas, vasos de presas, zonas
de inundacién de rios, esteros, etc), pero seguramen-
te es bastante mds raro que el terraplén de una via

Efecto de ta erosidn. Nétese que al perderse muterial m d
pic del mlud ¥ e su Cuapo, Comienta a daarrollarse o
falla rotacional



terrestre quede durante mucho tiempo expuesto a la
accién de agua en sus dos taludes, con tirante dife.
rente y desnivel importante, de manera que pueda
establecerse un flujo con gradienre hidriulico sufi-
cientemente alto para generar problemas de tubifi-
cacién. En el apéndice que figura al final de este
libro (pdrrafo A-11) se establece el orden de magni-
tud de los valores del gradiente hidriulico que han
de presentarse para que llegue a constituirse un pro-
blema de tubificacién; en el mismo z2péndice se dan
normas para cuantificar dicho pradiente a partir de
la red de flujo que se trace a través del terraplén.

En el capftulo III de este libro se insistid en lo
mucho que influye en el riesgo de tubificacién la
naturaleza de los materiales que forman el terraplén.
La rabla III-] resume mucho de la experiencia esta-
dounidense al respecto.

La tubificacién comienza cuando hay arrastre de
particulas de suelo en e! interior de la masa por
efecto de las fuerzas erosivas generadas por el flujo
de agua. Una ver qug¢ las particulas empiecen a ser
removidas van quedando en el suelo pequefios cana-
les, por los que el agua circula a mayor velocidad,
con mayor poder de arrastre, de manera que el fené
meno de tubificacidén tiende a crecer continuamente
una vez que comienza, aumentando siempre el did-
metro de los canales que se van formando en el inte-
rior del terraplén. Otra caracteristica curiosa del fe-
némeno es que, comenzando en el talud aguas abajo,
progresa hacia atrds, es decir hacia el interior del te-
rraplén. EI limite del fendmeno es el colapso del
bordo, al quedar éste surcado por huecos de diime-
tro suficiente para afectar la estabilidad por dismi-
nucién de seccién resistente,

Un factor que contribuye mucho a la tubificacién
es la insuficiencia de compactacién en el terraplén,
cuando ésta afecta a suelos susceptibles (tabla III-1).
Esta insuficiencia de compactacién es comun, sobre
todo, en la vecindad de muros o superficies rigidas,
tales como ductos o alcantariilas.

Temiendo en cuenta que las alcantarillas son Ju.
gares en donde es comun que exista tirante de agua
¥ en tomo a los cuales es dificil compactar los sue-
los, se puede afirmar que constituyen los puntos cf-
ticos de la via terrestre en lo que al problema de tu-
bificacion se refiere, Alrededor de ellas se deberd
vigilar muy especialmente la susceptibilidad de los
materiales que se empleen.

En tercer Jugar se debe hacer referencia a las fa-
llas por agrietamiento que tienen importancia espe-
cial en el caso de terraplenes.

Es seguro que en los terraplenes de las vias terres-
tres se¢ puedan presentar agrietamientos tanto en el
sentido transversal como en el longitudinal. Los pri-
meros ocurrirdn por asentamiento diferencial a lo
largo del eje del camino y sélo serdn de considera-
cién en el caso de terraplenes construidos sobre sue
los blandos, por ejemplo en zonas de transicidn con
terreno de cimentacién de mejor calidad o en luga-
res en que, por zlguna razén, los asentamientos di-
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ferenciales puedan ser particularmente grandes. Sin
embargo, es dificil concebir que un caso de este tipo
de agrietamiento se presente en forma peligrosa y sis-
temidtica. El agrietamiento longitudinal respecto al
eje de la obra vial es mucho mis frecuente o, por lo
menos, mucho mids frecuentemente perceptible; ocu-
rre sobre todo por movimientos diferenciales de los
hombros del terraplén y su parter central. Se mani-
fiesta por la aparicién de dos familias de grietas si-
métricas respecto al eje del camino, ubicadas en los
hombros, incluso en las zonas extremas de la parte
usualmente pavimentada; estas grietas contintan en
forma casi ininterrumpida durante decenas o cente-
nares de metros. Muchas veces esta forma de agrieta-
miento constituye un problema importante a cuya
soluciéon ha de avocarse el ingeniero, tanto por la

* magnitud de Jas prietas que se forman., como por

el avance que el fenémeno pueda ir teniendo con el
tiempo, hasta provocar la eventual destruccidn del
terraplén en conjunto. Todavia se discute cuidl pue-
da ser la génesis de los muis importantes fendmenos
de agrietamiento longitudinal que se han reportado.
pero parece ser que son causa importante los movi-
mientos diferenciales por distinto grado de secado en-
tre los materiales cercanos a los hombros y taludes

.-
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del terraplén y los de la zona central del mismo, mu-
cho menos expuestos a la evaporacién solar.

La Fig. VI-12 ilustra la idea que se ha expuesto.

Originalmente existe un terreno de cimentacion
arcilloso, blando y compresible, probablemente situa-
do en una zona plana o en hondonada, con nivel
fredtico préximo a la superficie, sobre el cual se cons.
truve un terraplén. Supdngase que ese terraplén se
construye con materiales finos, con [fraccién arcillosa
importante, de manera que sean susceptibles de cam-
bio de volumen al variar el contenido de agua. En
tales condiciones la colocacién del terraplén restringe
la evaporacién en un drea, favoreciendo asi la con-
centracién de agua bajo el mismo; es de esperar que
el nivel freitico bajo éste incluso tienda a elevarse
un poco.

Si el lugar que se considera es de accién climi.-
tica intensa, en el sentido de tener una estacinn lu-
viosa abundante y concentrada y largos periodos de
accidon solar enérgica, seri posible imaginar que al
fin de la temporada de tluvias tanto el terrene de
cimentacién como el material del terraplén tengan
alto contenido e agua, por accién combinada de los
aportes naturales y de la capilaridad, de manera que
cuando comience el periodo e sequia y la accién so-
lar, debe producirse una fuerte evaporacién en los sue-
los expuestos. que serin principalmente los de los
hombros v raludes del terraplén (zonas rayadas de la
Fig. VI-12); como consecuencia de tal evaporacién,
estos suelos tendrin una fuerte contraccién volumé-
trica. Es dificil definir las [ronteras entre estas zonas
de intensa evaporacign v la central, de suelos no
afectados, pero en la Fig. VI-12 se han dibujado ten-
tativamente con base en los datos de la Ref, 20, en
la que se ofrece un primer estudio, quizd ne conclu-
yente, del problema. La consecuencia de tales defor-
macicnes volumétricas diferenciales seri la formacién
de dos zonas simétricas de agrietamiento, como las
que se muestran en la Fig. VI-12,

Zona de agristamiento

lons de humedecimiento capilar
b

Grietas longitudinales en un terraplén.
{Carvetera Apaseo-Irapuato.)

Aun actuando la evaporacién solar, las partes cen
trales del terraplén se mantendrin protegidas y ht
raedas por capilaridad; esto explica que el efecto d
los cambios volumétricos diferenciales se pueda pre
sentar aun en terraplenes no protegidos por una car

+=
Terraptdn da material
cohesrvo wceplible

8 Camibeas volumélricos

—— e Nivel lredlico original

Rivel lredtica despuds
de colocar ef terraplén .

Figura VI-12. Mecanismo del agricumienw lonptudioal de wrraplena (Ref. 20).



peta mucho mis impermeable, si bien ésta deberd
contribuir a la intensidad del fenémeno.

El conjunto de suposiciones que se han hecho
para este caso hipotético constituye, por cierto, el
conjunto de circunsiancias que suelen presentarse aso-
ciadas 2 los problemas de agrietamiento longitudinal.

Por otra parte, es cierto que el agrietamiento lon.
gitudinal también suele aparecer en lugares en que
el terreno de cimentacién es predominantemente ar-
cilloso, blando y compresible. L2 sucesidn de lluvias
y sequfas produce fuertes cambios volumétricos en
este suelo, que se manifiestan en elevaciones y des-
censos de su nivel. No estd claro el papel que este
fendémeno pueda desempefiar en la formacién de las
grietas longitudinales y éste, es uno de los varios pun.
tos que requieren investigacién adicional en torno a
este importante problema. En contrapartida, se han
observado grietas longitudinales en terraplenes for-
mados por material susceptible a cambies volumétri-
cos por secado, pero ¢imentados en terreno de natu-
raleza mds bien granular, probablemente poco pro-
pensos a cambios de volumen; en estas zonas, el agrie-
tamiento longitudinal parece ser menos intenso.

Es indudable que la naturaleza de los materiales
que forman el terraplén y sus condiciones de com-
pactacién deben tener encrme influencia en el des.
arrollo de las grietas. La Fig. VI-13 (Ref. 21) mues-
tra la zona en que caen las curvas granulométricas
de los suelos aparentemente mds susceptibles al agrie-
tamiento; aunque la evidencia de que se dispone
dista de ser completa, parece que las arcillas inorgd.
nicas con indice de plasticidad menor que 15 y con
graduacién dentro de ja zona marcada en la Fig. VI-
13 son mds susceptibles el agrietamiento sobre todo
cuando se compactan del lado seco, que otros suelos
mis finos o mis gruesos. Las arcillas con indice de
plasticidad mayor que 20, aunque sean mds finas que
las anteriores, aguantan mucha mis deformacién sin
agrietarse.

Se han significado por su susceptibilidad al agrie-
tamiento los suelos residuales con partfculas gruesas
de roca blanda, que se pulverizan durante la com-
pactacion. Estos suelos con frecuencia quedan compac-
tados del lado seco, por la dificultad que hay para
incorporarles agua. Es comun encontrar que los te-
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rraplenes agrietados se hayan compactado con con-
tenidos de agua bastante mds bajos que la humedad
dptima de campo.

Narain (Ref. 22) reporié que si se compactan
las arcillas 2 12 humedad éptima de campo se aumen-
ta substancialmente su flexibilidad, en relacién con
una compactacién hecha con contenidos de agua 29,
6 3%, abajo de dicho 6ptimo de campo; aumentos
subsecuentes del contenido de agua parecen tener
poca influencia. También se afirma en el mismo es-
tudio que no existe una buena correlacién entre las
deformaciones que producen agrietamientos en un
terraplén y las que se obtienen al hacer una prueba
tipica de compresidn y expansién en el laboratorio,
de manera que éste no es un {ndice confiable para
juzgar las posibilidades de agrietamiento,

En el capitulo IV de este libro se mencionan al-
gunas datos de interés para establecer la influencia
de la compactacién en la flexibilidad del terraplén
que se obtenga.

E Fallas por licuacién

Los fenémenos de licuacién consisten en la pér-
dida rdpida de resistencia al esfuerzo cortante, tem-
poral o definitiva (Ref. 18). Tal pérdida conduce
al colapso a cualquier estructura vial edificada sobre
o hecha de un material que entre en licuaadn.

Ya en el pdrrafo I-14 del capitulo I se menciona-
ron las dos causas a que puede atribuirse esa pérdida
de resistencia: por incremento de los esfuerzos cor-
tantes actuantes y desarrollo correspondiente de pre-
sién de poro o, el que es el caso que realmente inte-
resa en este momento, por desarrollo ripido de ele-
vadas presiones en el agua intersticial, quizd como
consecuencia de un sismo, una explosién, etc. Esta
segunda causa se asocia 2 un colapso estructural rd.
pido del suelo, cuyos vacios, saturados de agua, tien-
den a reducirse, desarrolldndose presiones en aquélla.

La licuacién casi instantinea ha ocurrido en ar-
cillas saturadas muy sensibles y en arenas finas suel-
tas, sobre todo en condicién saturada.

Como ya se explicéd en el pdrrafo III-2 del capi-
tulo III, los suelos granulares mis susceptibles a la
licuacién son los finos, de estructura suelta, satura-
dos. Estas caracterfsticas describen a las arenas finas
y uniformes y a los suelos finos no plisticos, o sus
mezclas. Las arenas sueltas con D,y < 0.1 mm y coefi-
ciente de uniformidad Cu < 5 y los limos con indice
de plasticidad menor que 6 son los materiales mds
peligrosos, tanto formando parte del cuerpo del te-
rraplén, como en el terreno de cimentacion.

Las fallas por licuacién en arcillas se han repor-
tado siempre (Refs. 23 y 24) asociadas a arallas ma-
rinas emergidas por la recuperacién isostitica de los
continentes y lavadas con posterioridad, con lenta
substitucién del agua salada originalmente contenida
en sus poros por agua dulce, lo que provoca inter-
carabiocs catidnicos (pérdida de iones sodio) que pro-
picdan la disminucién de la resistenda al esfuerro
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cortarntte v un gran aumento en su sensibilidad. Esta
menor resistencia conduce a un menor margen de se-
guridad en los taludes que se forman en estos suelos,
que failan sin causa aparente. En la faila, la arcilla
se remoldea hasta llegar a la condicion de un liqui-
do, estado que sc conserva de manera perdurable,
pues la falta de iones en el agua impide la reestruc-
turacign,

Ya se menciond en este mismo capitulo cémo pue-
den ocurrir fenomenos de licuacién en arenas y sue-
los granulares secos por desarrollo de presiones de
aire; en rcalidad esta es una forma de licuacién
de gran interés, poco estudiada hasta este momento.

F Falla por deformacién en los hombros
de los terraplenes

Consiste esta falla en la deformacién progresiva
y acumulativa de los hombros del terraplén, que se
desplazan verticalmente hacia abajo, produciendo una
seccion redondeada o escalonada en la corona. A ve-
ces, entre la zona desplazada y el resto del terraplén
aparcce una grieta en la direccidén paralela al eje de
fa via, la cual puede llegar a ser el inicio de un des-
licamiento de tierras,

La exploracién realizada en carreteras en funcio-
namiento que padecen esta falla, ha evidenciado des-
plazamientos verticales de 30 y 40 cm, a veces sin
que se produzca ninguna ruptura en los materiales
afectadlos. L.a falla parece estar asociada a terraplenes
construidos con compactacién deficiente y formados
por suelos finos plisticos, en zonas con mal drenaje
superficial, pero con frecuencia se presenta en sec-
ciones cuya estabilidad general no estd en entredicho.
Independientemente de lo mucho que falta por in-
vestigar y dilucidar en torno a esta falla, por otra
parte bastante comiin, parcce ser que se trata de un
proceso de delormacién acumulativa ligado a la ac-
tuacién de los esfuerzos existentes en la frontera del
talud, que tiende a deformarse descendiendo en la
parte superior y expandiéndose en la inferior.

Para la explicacién de esta falla se ha invocado
a veces el efecto de las cargas del trinsito, cuya rueda
exterior supuestamente harfa ceder al terreno por
falta de confinamiento en el lado opuesto. La apari-
cion de este tipo de fallas en bordos no sujetos en
ningun tiempo a la accidn de trinsito, asi como
modernas investigaciones sobre deformacién de te-
rraplenes con el uso de la técnica del elemento fini.
to. parecen indicar, sin lugar a dudas, que la génesis
del problema estriba en el estado general de esfuer-
zos interiores de la estructura y no en ningin efecto
externo.

V1.3 ALGUNAS IDEAS ACERCA DE LOS PROBLE-
MAS DE ESTABILIDAD DE TALUDES EN SUE-
LOS RESIDUALES

Lds suelos residuales presentan, en lo que se re-
fiere a 1a estabilidad de sus taludes (naturales y aun

artificiales), algunas peculiaridades que son dignas de
comentarios por separado. Recientemente se ha pu-
blicado la muy completa Ref. 25, y fue con base en
elta, como principal punto de enfoque, como se or.
denaron los comentarios que siguen.

En conexién con la estabilidad de los taludes en
los suelos residuales existen tres conceptos que des.
empefian un papel muy importante; estos son el per-
fil de meteorizacidn, las estructuras heredadas y, na-
turalmente, el electo del agua subterrinea.

Fl perfil de meteorizacién es la secuencia de ca-
pas de materiales con diferentes propiedades que se
ha formado en el lugar donde se la encuentra y que
sobreyace a la roca no meteorizada. En realidad en
lo que sigue serd preciso considerar también ciertos
perfiles de suelos no propiamente formados “in situ”,
sinc con mayor o menor grado de transporte, tales
como los perfiles en depdsitos de talud, de piemonte,
coluviales, etc.; la razén es que €l comportamiento
de estos perfiles y sus condiciones de estabilidad son
tan similares a los de los suelos residuales que no
resulta conveniente su separacidn,

El perfil de meteorizacién se forma tanto por
ataque mecdinico como por descomposicién quimica.
Puede variar en forma considerable de un sitic a
otro, sobre todo por variaciones locales en el tipo y
estructura de la roca, topograffa, condiciones de ero-
sion, régimen de aguas subterrdneas y variaciones lo-
cales de clima, especialmente en régimen e intensi-
dad de lluvias.

En casi todas las rocas metamérficas e igneas iy
trusivas, el perfil de meteorizacién comprende una
capa de suelo residual, una de roca meteorizada y la
roca [resca, poco meteorizada. Croquis de tales per-
files se muestran en la Fig. VI-14.

Muchos de los problemas ingenieriles de las vias
terrestres que atraviesan suelos residuales provienen
de la capa de transicién de roca meteorizada, com-
prendida entre la capa superior de suelo y la inte-
rior de roca mds sana. Es dificil establecer los limi-
tes entre las distintas zonas del perfil de meteoriza-
cién, v al respecto existe.: algunos criterios empiri-
cos; por ejemplo, la capa de suelo residual y de roca
meteorizada se han separado con base en ¢l momen-
to en que se¢ obtienen recuperaciones de un 10%, en
los corazones de roca, al usar exploracién rotatoria,
en tanto que el porcentaje sube al 75%, para distin-
guir 1a capa intermedia de la roca sana basal.

La Fig. VI-15 muestra algunos perfiles de meteo-
rizacién tipicos en rocas sedimentarias comunes. S¢
pueden observar algunas diferencias substanciales con
respecto a los perfiles en rocas igneas y metamérfi-
cas. Por ejemplo, en la parte (a) de la figura se mues
tra un perfil tfpico de rocas carbonatadas (calizas:
dolomitas, mirmoles, etc) en el que se ve que 12
cubierta de suelo residual puede ser ahora muy va-
riable en espesor y calidad. Este suelo procede de .,
solucién de la roca original y con frecuencia es ar<
lloso, pero puede ser arenoso y conglomerdtico; pov
lo general presenta un porcentaje {nfimo de la roc
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Figura VI-14. Perfiles de metcorinacida tipicos en rtocas Igneas y metamérficas.

original, pues ésta ha sido eliminada por solucién.
En las rocas fgneas y metamorficas, por el contrario,
es comin que el suelo residual contenga pricticamen-
te todos los constituyentes de la roca original. Es fre-
cuente en muchas rocas sedimentarias del tipo de la
caliza que el perfil de la roca meteorizada sea suma-
mente irregular y con cavidades rellenas ¢ no de ar-
cilla (Ref. 28 y partes (a) y (b} de la Fig. VI-15) y
que su transicién. con el suclo resiilual sea brusca.
En las lutitas es comin que la capa de suelo re-
sidual (arcilloso) sea delgada. Esto se atribuye sobre

todo a la resistencia a la meteorizacién que han de-
bido desarrollar muchos de los minerales de las luti-
tas, los cuales proceden ya de la meteorizacién pre-
via de otras rocas. En estos casos suele ser notable el
grado en que prevalecen los sistemas de pequedas
grictas y [isuras, que se pueden abrir con facilidad
por relajacién de esfuerzos, desencadenando procesos
de meteorizacién mecdnica que pueden ser muy réd-
pidos. En general las lutitas son mds susceptibles a
la desintegracifn mecinica que a la descomposicién
quimica, en lo que difieren de la mayorfa de las
rocas,
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Figura VI-15. Perfiles de meteorizacién upicos en algunas rocas sedimentarias,

La mayor parte de los problemas de estabilidad
en suelos residuales producto de la meteorizacién de
rocas metamorficas e fgneas ocurren en la capa de sue-
lo residual superficial por fenémenos relacionados
con incrementos de presién de poro (flujos por llu-
vias), o en la capa intcrmedia de roca meteorizada
por influencia de diaclasas y fracturas heredadas de
la roca original. En estus perfiles es muy comtin que
existan fuertes fluctuaviones estacionales de los ni-
veles piezométricos en las distintas capas que los
forman. : -

Los problemas de estabilidad mis comunes liga-
dos a las calizas y otrus rocas carbonatadas emanan
de los sumideros, de la fracturacién intensa y de las
frecuentes intercalaciones de arcillas blandas (parte
(b) de la Fig. VI-15); en estas formaciones es comin
gug se definan zonas de intensa concentracién de

ujo.

-

La forma m4s tipica de ruptura de laderas en lu-
tita es el deslizamiento poco profundo que se indica
con A4 en la parte (¢) de la Fig. VI-15; tal deslizamien-
to sucle estar aparejado a un nivel fredtico anormal-
mente alte en la lutita fisurada subyacente. El desli-
zamiento de tipo B de la misma figura estd asodado
a pequefias capas débiles o muy permeables interes-
tratificadas con lutita, situacién muy comun, por
cierto. El deslizamiento C de la misma figura estard
tipicamente asociado a una capa de arcilla muy blan-
da y poco resistente. Es comin que deslizamientos
del tipo B 6 C se hagan progresivos o sucesivos. Al
desarrollarse deslizamientos profundos, acompafiados
de pequeiios movimientos, aumenta la permeabilids::
de la masa fallada y la posibilidad de filtradont
pero por lo general permanecen las mismas condicio-,
nes de flujo para el agua detrds y debajo de la masa
deslizante; si la masa deslizante no colapsa, cualquier

P



medida que favorezca el drenaje de esas aguas bene-
ficiard mucho la estabilidad del conjunto.

Skempton (Refs. 29 y 30) ha hecho ver que las
laderas naturales en lutitas y arcillas sobreconsolida-
das sélo seridn estables para dngulos de inclinacién
' que no excedan mucho de la mitad del dngulo de
resistencia residual y que, desde luego, no sobrepa-
san este Gliimo valor. Puede haber variaciones im-
portantes a- tales limites por distribuciones particu-
lares de la presién de poro dentro de la masa. Desde
luego el limite anterior es teérico y, como ya se dijo,
en la prictica serd relativamente comtn encontrar
laderas naturales estables con dngulo de inclinacién
del orden del ingulo de resistencia residual o, in-
cluso, ligeramente mayores, Si el tipo de falla que
s¢ considera en la ladera es de los que dependen de
la resistencia mdxima, el ingulo de inclinacién mixi-
ma estable, en el sentido de Skempton, estard en el
orden de la mitad del dngulo de resistencia mixima
del suelo, ligado a esfuerzos efectivos, es dedr, tal
como se obtiene en upa prueba lenta, con consolida-
cién y drenaje.

Un caso especial de secuencia geoldgica que por
su frecuencia tiene particular interés en muchos pro-
blemas conectados con suelos residuales lo constituye
aquel en que aparecen las lutitas interestratificadas
con areniscas. Las areniscas son muchas veces mds fir-
mes que las Jucitas, pero son también mucho mis

permeables y permiten la difusién del agua de fil-
tracion.

Los perfiles de arenisca y lutita intercaladas pue-
den variar mucho por plegamiento y por el diferente

grado de fisuracién y f[racturamiento a que aquél
pueda dar lugar.
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Henkel (Ref. 31) ha estudiado tedriamente Ia
inclinacién que pueden tener en condiciones estables
estos perfiles, llegando a conclusiones similares a [as
que se han mencionado para las lutitas solas, de ma-
nera que el dngulo de inclinacién limite resulta com-
prendido para la ladera natural entre la mitad y el
valor completo del dngulo de resistencia que pueda
atribuirse al material a través del cual vaya a pre-
sentarse el deslizamiento. A este respecto ha de no-
tarse que en muchas ocasiones serd el residual el in.
gulo de resistencia que se deba considerar en los per-
files de lutitas interestratificadas con areniscas.

La Fig. VI-16 muestra algunos perfiles tipicos de
lutitas y areniscas, as{ como los problemas de estabi.
lidad de taludes que con mds frecuencia se pueden
generar, ‘

Se ven en la figura los tipos de deslizamiento (4
y B) que son mds comunes en estos perfiles y que
estin siempre asociados a estructuras heredadas, aber-
tura de diaclasas en la arenisca por aumento de pre-
sion de poro, zonas de debilidad asociadas a la es-
tratificacién, problemas derivados de la expansidn
de las lutitas o rupturas y erosiones debajo de los
bloques de la arenisca.

Como ya se dijo, el agua subterrinea v su flujo
desempefian un papel fundamental en la estabilidad
de los suelos residuales. Un excelente resumen de los -
sistemas de flujo de tales aguas esti contenido en la
Rel. 32

Los sistemas de flujo subterrineo suelen recordar
a los de flujo superficial que los sobreyacen y que
reconocen a los valles principales y los grandes rios
como tugares de descarga, pero cuando hay variacio-
nes importantes en la permeabilidad de formaciones

¢ )Aekgjcmiento de eafyertos
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problesmas de eswabilidad en ludtas
interestratificadas con arenisca (Ref.
25),
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relativamente profundas, los sistemas de flujo pue-
den hacerse muy complejos y dificiles de definir para
el ingeniero, aun con el auxilio de la geologia. Es
seguro que el estado mds critico se tenga en grandes
cortes en que exista una cobertura de suelo altamen-
te meteorizado e impermeable coexistiendo con la
tendencia natural del agua a aflorar en el frente del
corte; este caso es especialmente desfaverable cuan-
do los suelos residuales o rocas meteorizadas, en for-
ma parcial bajo la cobertura impermeable conservan
estructuras heredadas con orientacién adversa. Con
frecuencia se desarrollan presiones importantes en las
zonas de roca parcialmente meteorizada, en las que
no es raro que el nivel piezométrico se eleve aun por
encima del nivel natural del terreno.

Las estructuras heredadas consisten en diaclasas,
exfoliaciones, juntas, grietas, fallas y otros defectos
estructurales que muestra el sueio como herencia de
los que tenia la roca original. Su influencia es tal
que con frecuencia la sesistencia al corte del mate-
rial “intacto” no pliede considerarse en absoluto re-
presentativa de la del conjunto. En mayor o menor
grado, casi la totalidad de los deslizamientos profun-
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dos estin relacionados con defectos estructurales 1.
redados por los suelos residuales actualmente pre-
sentes. Las Refs. 33, 34, 35 y 36 citan casos de interés
en este sentido.

La peligrosidad de las discontinuidades se incre-
menta cuando se encuentran rellenos de suelos arci-
tlosos. En general la resistencia al esfuerzo cortante
disminuve cuando aumenta ei.grado de meteoriza-
cidn del material componente. La Fig. VI-17 (Ref.
25) muestra este fenémeno en especimenes de roca
meteorizada en grado creciente (en las curvas se se-
fialan los vaiores del indice de susceptibilidad en
cada caso) ; los especimenes corresponden a [ragmen-
tos "intactos™, es decir, no representan la resistencia
del conjuntoe, afectada de estructuras heredadas.

En realidad el problema bdsico estriba en estimar
Ia resistencia del conjunto, tomando en cuenta la es-
tructura y la condicién de los materiales “in situ™,
La informacién disponible al respecto es poco consis-
tente, pues procede de métodos diferentes, tales como
pruebas de laboratorio en muestras que contienen
irregularidades, referidas en ocasiones a esfuerzos to-
tales y en otras a efectivos, pruebas directas de campo

77/
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o cédlculos realizados sobre deslizamientos ya ocurri-
dos. Tal parece que la direccién local de la irregu-
laridad o fractura desempeiia un papel importante,
sobre todo si el deslizamiento a lo largo de ella ha
de tener lugar remontando o descendiendo; desde
luego que también influye el grado de meteorizacion
del suelo o 1a roca Y, finalmente, la presencia de
agua en la irregularidad y su estado de presiones.
Dado que los envolventes de resistencia suelen ser
curvas que se aproximan a lineas rectas (capitulo I
de este libro), la envolvente de trabajo que final-
mente se obtenga dependeri del intervalo de esfuer-
z0s con que s¢ hayan ejecutado las pruebas, lo cual
produce serias confusiones al interpretar los valores
L]

Algunas ideas de los problemas de estabilidad 305
de ¢ y ¢ extraidos de dichas envolventes, en especial
cuando hayan de compararse los resultados obteni-
dos por diferentes investigadores, para poder liegar
a conclusiones de caricter general. En este sentido
los valores del dngulo de resistencia residual son par-
ticularmente utiles por evitar la anterior pluralidad
de resultados, Sin hacer a un lado todas las [imita-
ciones sefialadas, la tabla VI1-2 recoge, con base en la
Ref. 25, alguna informacién general que pudiera re-
sultar util como norma de cxiterio, pero que no evi-
tard el estudio particular de cada caso en que hayan
de analizarse las condiciones de estabilidad de un
corte dado o de una ladera natural especifica.

. TABLA VI-2

PARAMETROS TIPICOS DE RESISTENCIA AL ESFUERZO CORTANTE DE SUELOS RESIDUALES
Y ROCAS PARCIALMENTE METEORIZADAS (CON BASE EN LA REF. 25)

Pardmetros de resistencia
. j
Tipo de voca| Intensidad de la |c,, cohesign| b, dnguio Criterio para la | Referencia
o sueclo meteariwcion 'H(E-Flﬂeflo-i de resistencial g, (esfuerzos| = g, obtencidn !
totales) (esfuerzos efectivos) (residual) N
totales)
kg/cm2 —_ —_— —
Rocas
metamoérficas
Cneiss Sano 125 60° —_ — Pruebas de corte di- 7
Medianamente descom- feClo con  COMLactos
pucsto a 35¢ —_ — roca-concreto
Muy descompuesto 4 29° —_ —
Muy descompuesto
(Zona falla) 15 27° - -
Descompuesto — i85° _ —_ Pruebas ripidas conso-
lidadas - 18
Esquistos Parcialmente meteori-
zado 07 35° —_ —_ Anilisis a partir de
Meteorizado —_ 245° —_ — deslizamientos norma-
les a la esquistosidad 1
Medianamente meteo- Prueba rdpida consoli-
rizado —_— —_— 15° —_ dada con grado de =-
— —_ 21° — , |turacién al 50% y al )
10097, 39
Meteorizado —_ 26°-30° —_ - Pruebas de core di-
recto en pedraplén .
compactado £
Filitas Suelo residual 0 24 - -_— Andlisis de deslizamien-
to perpendicular a L
esquistosidad L1}
Filitas Suelo residual 0 18° —_— —_ Andlisis de deslizamien-
to paralelo a la esquis-
tosidad 33
Rocas igneas
Granito Indice de walidad
(Fig. VI-17)
L] 6-13 62°-63* —_ — .
5 5 57 — — Prucbas de corte di-
7 5 49°.52* _— —_ recto en el lugar
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TABLA VI-2. (Continuacién).

Pardmetros de resistencia
Tipo de roca| Intensidad de la ¢, cohesion| S dngulo Criterio para la ,
o fuelo meleoritacidn (Esfucrzos [d¢ resisiencial & (esfuerzos é, obtencidn Referencia
totales) {esfuerzos efectivos) (residual)
totales)
kg/cm? - - -
10 2 45° — —_ Pruebas de corte
15 1 41° — — dirccto en el lugpar
Relativamente sano —_ — — 29°-32° |Pruebas de corte di-
Parcialmente meteori- recto en el laboratorio 25
ndo —_ — —_ 27°-31°
Meteorinade - —_ — 269.33%°
Muy descompuesto 0 259.34° 359 —_
Sueio residual —_ — 28° —_
Diorita Descompuesta 0.1 30° —_ —_ Pruebas ripidas conso-
lidadas 5
Parcialmente meteori-
ada . 0s 220 —_— — 13
Riolita Descompuesi _— . e _— 25
Rocas
sedimentarias
Marga Sana —_ —_ > P 23°.32° |Prucbay lentas y rdpi- 42
Medianamente meteo- das conwlidadas
rizada —_ — 329.42° 220.29¢0
Altamente meteorizada) — — 25°.32¢ 1589.24°
Aralla ({Lon- Meteorizada —_ — 152.220 it Skempton
dres) No meteorizada — — 239.30° 159
Materiales dejArcilla negra fisurada — — — l05° Pruebas ripidas conso- 38
reileno de Arcilla negra no [fisu- lidadas
grictas rada ¥ —_ - —_ 145°
Sucios y
minerales
Arena cuarzon —_ -— —_ 30°.55° — 23
Caolinita | —_ — —_— 12° —
[lia —_— —_ —_ 65° —_ 43
Montmorilo-
nita . — —_ 4°-11° —
Muscovita —_ — - 17°-24° — “
Mia hidra- )
tada —_— —_— —_— 16°-26° —

Probablemente la mejor manera de disefiar talu-
des en suelos residuales es con el ¢jercicio de un ci-
terio basado en experiencia previa, que tenga en
cuenta el perfil de meteorizacién, la naturaleza de
las estructuras heredadas y el régimen local de aguas
subterrdneas. Es dificil imaginar una exploracién su-
ficdentemente completa y un programa de pruebas
de laboratorio lo bastaate racional para permitir un
disefio fundamentado exclusivamente en el dlculo.

VI.4 REFLEXIONES EN TORNO A LOS PARAME
TROS DE RESISTENCIA AL ESFUERZIO COR-
TANTE A CONSIDERAR EN EL CALCULD NU-
MERICO DE LA ESTABILIDAD DE LADERAS
NATURALES Y TALUDES

Es cvidente que el ingeniero tiene necesidad 7~
calcular de alguna manera la estabilidad de uma
dera natural o de un talud, tanto para fines de |
yecto como para revisar una situacién comprometida
en un caso real. En el proyecto, el talud existe en &
papel, en tanto que en el problema de revindn y*
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ha sido construido y poder conocer con aproxima-
cién sus condiciones de estabilidad mediante el cilcu-
lo puede tener una urgencia dramdtica. En este pi-
rrafo se comenzard a dedicar atencién a esa impor-
tante necesidad de cilculo. Puesto que pricticamente
todas las fallas susceptibles de andlisis matemitico
se conciben hoy como ligadas 2 una deliciencia de
resistencia al esfuerzo cortante de la masa de suelo
ante los esfuerzos cortantes actuantes, se torna fun-
damental la determinacién de los parimetros con
que ha de expresarse esa resistencia. En el capitulo I
se ha visto c6mo existen varias pruebas de laborato-
rio o de campo para determinar tales parimetros.
Se vio también cémo la redistencia al esfuerzo cor-
tante de los suelos, lejos de ser una constante que
tipifique su comportamiento, es una variable circuns-
tancial. Combinando las ideas anteriores se llega con
facilidad 2 la conclusién de que antes de aplicar uno
u otro método matemdtico de anilisis (a ello se de-
dicard el siguiente parrafo) convendrd discutir algo
las condiciones en que han de determinarse en cada
caso los parimetros de resistencia que se consideren
en tales modelos matemadticos, para definir tanto los
¢ crios de obtencién de la resistencia, como qué
pruebas de laboratorio hayan de ‘realizarse, qué uti-
lizacién pueda hacerse de sus resultados y qué repre-
sentatividad pueda awribuirse a éstos en relacién con
las condiciones a que estari sometida la obra duran-
te su vida util.

En muy pocas laderas naturales se encontrardn
condiciones de homogeneidad de materiales como
para poder aspirar a expresar la “resistencia de la
ladera” por medio de los parimetros de resistencia
correspondientes a una condicién particular de un
solo suelo. La excepcidn la constituirian casi unica-
mente las laderas formadas por arcillas suaves, pues
aun las arcillas duras, aparentemente homogéneas,
poseerin siempre en condicdén natural una estruc-
tura secundaria de fisuramiento, agrietamiento, etc.,
que cuestionari fuertemente cualquier intento de re-
ducir las complejidades de la naturaleza a una sola
ley sencilla.

Como ya se ha dicho, en los taludes artificiales
los cortes participan de la mayoria de las incertidum-
bres ligadas a las laderas naturales; en los terraple-
nes, como también se dijo, suele tener mucho rois
sentido hablar de homogeneidad, de modelos mate-
miticos y de cidlculos numéricos.

En los tltimos aios se ha reconocido la impor-
tancia que el concepto de falla progresiva tiene en
los problemas de resistencia de los suelos en relacién
con la estabilidad de taludes en general y de laderas
naturales en particular (Ref. 45). El estudio de esta
condicién ha aumentado sobre todo la posibilidad
de comprender el comportamiento de laderas con
suelos cohesivos firmes, lutitas suaves, pizarras.ard-
llosas y otros materiales analogos. Existe hoy eviden-
cia de que la relacién de la resistencia de campo del
suelo a la resistencia que se obtiene en el laborato
rio con muestras sin drenaje, disminuye significau-

vamente cuande aumenta la firmeza del suelo, Esto
ha llevado a muchos investigadores a proponer el
uso de un factor empirico de reduccion de la resis-
tencia no drenada del suelo, cuando ésta haya de
usarse en los andlisis de estabilidad.

Skempton (Ref. 30) introdujo en 1963 el concep-
to fundamental de la diferencia entre la resistencia
mdxima y la resistencia residual de los suelos. Hizo
ver que la resistencia que se desarrollaria en una
masa deslizante podria no ser tan alta como la resis-
tenda mdxima convencional a lo largo de toda la
superficie de falla. Por otra parte, en la mayoria de
los casos quizd esa resistenda no disminuiria tanto
corno para alcanzar en todos los puntos de la super-
ficic de falla el valor residual, aun cuando éste ofre-
ciese una buena frontera para limitar las condicio-
nes de estabilidad. Skempton no ofrecié un mérodo
satisfactorio para predecir la resistencia media que
realmente se moviliza entre los valores limites maxi-
mos y residual; con frecuencia estos valores estdn
muy separados.

Bjerrum (Ref. 46) enfarizé la signilicacién de los
fenomenos fisico-quimicos estructrurales en los meca-
nismos de falla progresiva. Los suelos mds peligrosos
para la estabilidad de una ladera natural o un talud
parecen ser las arcillas fuertemente sobreconsolida-
das con nexos estructurales muy fuertes, cuando han
estado sometidas a meteorizacién, pues en este pro-
ceso parece liberarse mucha de la energia de los
nexos, desarrollindose fuertes tendencias a la expan-
sién; paradéjicamente, Bjerrum sefialé que las mis-
mas arcllas fuertemente sobreconsolidadas son los
materiales mds seguros cuando no estdn sometidos 2
ningun proceso de meteorizacién.

En 1966, Bishop (Ref. 5) hizo ver que la resis-
tencia de campo de un tatud natural era mucho mis
préxima a la que se obtiene en pruebas de campo de
gran escala que a la que se deteminaria a parur
de pruebas de laboratorio con muestras pequefias: Bis-
hop dio a sus conclusiones validez general a pesar de
que las obtuvo mabajando con arcillas de Londres,
macerial que posee una fuerte estructura secundaria
por tisuramiento; existe bastante evidencia que co-
rrobora la tendencia generalizadora de Bishop.

Un muy interesante conjunto de experimentos
fue realizado por Patton (Ref. 47) en 1966, sobre
rocas sintéticas con grietas y fisuras de geometria
controlada. Una de las conclusiones del experimento
fue que para un material dado la deformacion a la
que ocurre la resistencia mixima depende de la pre.
sidn normal; a bajas presiones normales, la deforma-
cién necesaria es pequefa; este valor crece para pre-
siones normales intermedias y vuelve a disminuir
para presiones normales ain mayores. La Fig. V118
(Ref. 45) es una confirmacidn experimental de los
resultados anteriores obtenida por Conlon en arcillas
reales del Canad4, en las que realizé pruebas de cor-
te directo en especimenes obtenidos con tubo de pa-
ted delgada de 125 an de didmetro. Las pruebas s¢
realitaron invirtiendo varias veces el sentido de 1
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Figura V1.18. Relacidn entre la resistencia 2l esfuerzo cor-
tante v la deformadién para muestras de arcilla
inalterada, segun Conlon (Ref. 45).

deformacion, para tratar de llegar a la resistencia
residual.

La teoria permite establecer (Ref. 45) que en el
caso de una falla rotacional la parte superior de la
masa deslizante con seguridad se deforma lo sufi-
ciente como para permitir esperar, con base en in-
formacién del tipo de la que se presenta en la Fig.
VI-18, que se sobrepase la resistencia mdxima del ma-
terial y se alcancen valores proximos a la resistencia
residual. En las porciones centrales del arco de fa-
lla, donde Ia presién normal es mixima y, en conse-
cuencia, también serin importantes las deformade-
nes necesarias para que se desarrolle la resistencia
mdixima seguramente se¢ alcanzard la resistenda maixi-
ma del suelo. En la porcién inferior de la superfide
de deslizamiento es probable que se desarrollen las
deformaciones necesarias para que la parte central
llegue 2 la resistencia mixima, de manera que quizd
la resistencia que se desarrolle en dicha parte inferior
tenga un valor intermedio enue la mixima y la re-
sidual.

Las anteriores ideas llevaron a Conlon a propo-
ner una sugestién muy original (Ref. 45), consisten-
te en dividir el arco de falla en tres porciones a ai-
terio, asignando a la superior el valor de la resisten-
cia residual del suelo, a la intermedia el de la resis
tencia mdxima y a la porcén inferior, el de la re-
sistencia que resulte de la relacién esfuerzo-deforma-
cién del suelo obtenida bajo la presién normal que
se pueda considerar promedio en dicha pordda in-
ferior, con el criterio de elegir la resistenda que co-
rresponda a lz deformacién necesaria para que se
desarrolle la resistencia mixima en la porcién central.

Es probable que las reflexiones anteriores repre-
senten un nivel de refinamiento en los trabajos dill-
cilmente compatible con la tecnologia de las vias te-
rreasres, Se presentan mds que nada con fines de
ilustracién de criterio.

No es f{4cil establecer cudl pueda ser el mecap”
mo de detalle que desencadene un proceso de fa.
progresiva en una ladera natural o en un talud. Con
seguridad tales mecanismos estin hoy lejos de una
comprension adecuada. Sin embargo, en la Ref. 46
Bjerrum ofrece un andlisis muy sugestivo de las
condiciones en que se puede presentar la falla pro-
gresiva en una ladera en materiales arcillosos sobre-
consolidados o lutitas; como quiera que es hoy uni-
versalmenie admitido que los procesos de falla pro-
gresiva son muy frecuentes en laderas y taludes y
como tales procesos modifican en forma radical las
condiciones de resistencia, respecto a aquel modelo
tradicional de un talud con una superficie de falla
unica, circular, a lo largo de toda ia cual actia la
resistencia mixima del suelo, se cree conveniente pre-
sentar las ideas bdsicas del anilisis de Bjerrum, aun
reconaciendo que es dificil que proporcione un ele-
mento de anidlisis cuantitativo que pueda utilizarse
en una oficina de proyecto actual. Se mata, una vez
mis, de ofrecer al lector elementos para la forma-
cién de un eriterio, antes que métodos de cilculo de
detalle, los que probablemente han de desarrollarse
todavia un tanto al margen de estas importantes cues-
tiones.

Considérese una porcién de una ladera estable,
con inclinacién « respecto a Ja horizontal (Fig. VI-
19). Si se considera el equilibrio de la porcién
0AA4'0", se podri concluir que los esfuerzos act:
tes serin dos presiones laterales de tierra £ a ¢
lado, iguales enue si, y un esfuerzo cortante debido
a las fuerzas gravitacionales, actuante en todo el pla-
no Od, igual a:

T = yIsen a cos & (6-1)

que se obtene al dividir la fuerza en 12 direccién
0A (yz sen @) entre el drea unitaria del elemento

! . La ladera
cos @

serd estable si T es menor que la resistencia mdxima
del material constiruyente. Supéngase ahora que se¢
practica un corte vertical hasta la profundidad z en
la seccién O'O.: Esta o cualquier perturbadén anilo-
ga causari una redistribucién de esfuerzos en el blo-
que OAA4’'0’; si A4’ es una seccién sufidentemente
alejada como para que los esfuerzos laterales que
actuan sobre ella no cambien, el equilibrio de todo
el bloque sélo se puede mantener si el esfuerzo <
aumenta hasta neuwalizar, E, ahora desequilibrado.
Este ¢ adicional no se distribuird uniformemente
en OA4; la parte b de la figura ofrece una pesible
distribucién. No sélo una excavacién produciri una
redistribucién de esfuerzos come la que aqui se pos
tula; quizd pudieran existir muchas cusas pana
tal fenémeno. El nuevo esfuerzo < actuante pr
ser ya mayor que la resistencia miwma del
terial; en tal caso se producird una falla local por
efuerzo cortante a partir de O, la cual se extenderd
hasta un punto en que los esfuerzos coruntes vuel

proyectada en la misma direccién
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Figura ¥[-19. Meanismo de falla progresiva (Ref, 46).

van a quedar por debajo de la resistencia médxima
del material, lo cual, en la Fig. VI-19 se supone que
ocurre en P,. _

La {alla local en el bloque OP,P//O’ causari un
relajamiento de los esfuerzos cortantes a lo largo de
OP;, como consecuencia del cual disminuirin los es
fuerzos laterales internos en el bloque OP,P,'0’, por
lo que la arcilla dentro de dicho bloque tenderd a
expanderse hacia la excavacién (parte (¢) de la figu-
ra), deslizdindose a lo largo de la recdén formada su-
perficie de falla OP,; como consecuencia de este pro-
ceso se producird un monto de deformacién capaz de
reducir Ia resistencia disponible en OP, desde ¢l va-
lor mdximo al residual. De todo lo anterior se dedu-
ce que si el equilibrio ha de mantenerse, ocurrird un
importante aumento en los esfuerzos cortantes ac-
tuantes en el plano 04, ladera arriba de P,.

La siguiente etapa del proceso se obtendri inves-
tigando el equilibrio del bloque P, BB'P,’. Ahora los
esfuerzos cortantes a lo largo del plano P,B serdn los
gravitacionales originales, mis el ingemento que se
haya producido como consecuencia del mecanismo
anterior. Si este valor de v es mayor que la resisten-
cia mixifaa del material, la falla progresiva continua-

rd desarrollindose. En Gltima instancia, podria decir-
se que eso dependeri en definitiva de la diferencia
E — E, (parte (¢) de la [figura), donde E, representa
el empuje lateral que es capaz de dar el bloque des-
pués de haber sufrido la falla progresiva. E, depen-
deri del valor de la resistencia residual del suelo y
de la inclinacién de la superficie de falla que se
vaya formando y, sobre todo, de lo que se reduzcan
los esfuerzos laterales interiores como consecuenda
de la reduccién de los esfuerzos cortantes actuantes
en el plano de falla que se vaya formando.

De estz manera se pueden tener las condiciones
propicias para que se vaya formando una superficie
de falla casi paralela a la ladera, prog-rcsando el fe-
némeno ladera arriba. Si la resistenda residual es
importante o la ladera muy tendida se llegard con
rapidez 2 un momento en que E, se2 lo suficiente-
mente grande como para legar al equilibrio.

De lo anterior se deduce que, segiin este mecanis-
mo, la falla progresiva sélo se puede desarrollar si
existe aiguna discontinuidad en 12 masa de aralla
de la ladera, tal como la excavadén que se ha ejem-
plificado, que cause el primer desequilibrio e inicie
las deformaciones necesarias. Esta discontinuidad

(¥
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puede ser un corte, como se¢ supuso, o puede ser pro-
vocada por erosidn al pie de la ladera o por una
formacién mucho mis suave intercalada en algin
lugar.

Segun se desprende de lo anterior, en general el
riesgo de falla progresiva aumentard cuande aumente
la relacién entre los esfuerzos laterales internos y la
resistencia maxima del material o entre la deforma-
cién lateral y la deformacién correspondiente a di-
cha resistencia mdxima; estas relaciones podrian pro-
porcionar un citerio de laboratorio para juzgar el
riesgo de falla progresiva.

Para que haya falla progresiva, la arcilla debe
mostrar un grande y rdpido descenso de resistencia
con la deformacién, después que se haya movilizado
la resistencia méixima, de manera que la resistencia
de que se disponga en la zona ya fallada no baste
para restringir las deformaciones posteriores necesa-
rias para desplazar la zona de concentracién de es-
fuerzos cortantes hada la parte no fallada de la ard-
lla; asi, la relacién.entre la resistencia mdxima y la
residual serd un buen indice para juzgar la posibi-
lidad del desarrolla de una f{alla de importancia y
ésta serd mds probable en aquellos materiales que
exhiban una ley esfuerzo deformacién del tipo frdgil.

Desde el punto de vista de la resistencia por lo
comun se presentan dos condiciones diferentes en los
cortes y terraplenes de las vias terrestres (Fig. VI-20).

_______ r—————
Y
\ <
_ s
v (Gl . ”
(G")o I’
~ s
\‘ -
S =~ CONDICION ORIGINAL

iy = tdilo- 40, (ade * (g s Ty

CONQICION FINAL

b~ Excavaclén o corte

Figura VI20. Cass dfpics d¢ aumenta o disminudés de
esfucrze con o Hempo. b

El caso (a) corresponde a un terraplén; después
la construccién aumentan los estuerzos principal.
miximo ¥ minimo. El caso (b) corresponde a una ex-
cavacién o un corte practicado en un suelo homogé-
neo; zhora tiene lugar un disminucidn grande del
esfuerzo principal menor (o), lo que trae consigo
cierta reduccién en el esfuerzo principal mayor des-
pués de la construccién. _ :

Por lo general, los pardmetros de resistencia al es-
fuerzo cortante se obtienen de alguna de las pruebas
de resistencia que se han descrito en el capitulo I;
el uso de las pruebas triaxiales debe verse hoy como
general. Es regla en todas las pruebas que en el la-
boratorio se debe tratar de reproducir las condicio-
nes de campo. Asi, resulta de la mayor importancia
el anilisis de qué consolidacién o qué upo de dre-
naje se tendri en el campo; este mismo criterio de
representatividad debe definir si el tipo de carga con
que se hace la prueba corresponde a compresién
axial o a extensién axial o a algun otro tipo.

En reladén con los problemas de estabilidad de
taludes, los resultados de cualquier prueba de labo-
ratorio suelen expresarse en términos o de la resis
tencia existente en el terreno natural o em un terra-
pién ya construido, a la que se suele llamar resisten-
da "in situ”; o de los esfuerzos totales actuantes en
el plano de falla, en el instante de la falla; de los
esfuerzos efectivos actuantes en el plano de falla, -
el instante de la falla o de los esfuerzos efectivos
tuantes en el plano de falla después de un perioau
de consolidadén (Ref 48).

En numerosas ocasiones la resistencia “in situ” se
obtiene con veleta, lo que equivale desde rauchos
puntos de vista a la realizagddn de una prueba ripi:
da; también se puede obtener con pruebas de com-
presién simple, y, naturaimente, con pruebas tnaxia-
les. En este gltimo caso, para duplicar las condicio-
nes de campo en la cdmara, el espécimen se debe
consolidar a los mismos esfuerzos principales mayor
y menor que actian en el campo, pero, como se ex-
plicé en el capitulo I, por lo general se uuliza una
presion de cimara en la que son iguales los esfuerzos
verticales y horizontales. Se acepta hoy que una pre-
sién de cimara de un 759, de la presién normal ver-
tical de campo representa razonablemente bien las
condiciones de la obra. §i en la cimara cuxia d &
pécmen se prucba sin drenaje, s¢ obtendrs en emas
condiciones la resistencia ripida del selo bajo s
presidén actuante en el campo; si la prueba & con
drenaje, con tiempo suficiente, se obtendrs la ress
tenda ligada a los esfuerzos efectivos,

En el capftulo I se discutieron las caracersticas
mis importantes de las pruebas de reuwnaa al e
fuerzo cortante, as{ como la forma de presentacioa de
los resultados en el plano de Mobr (cja ¢ - 1.

En la Ref 9 se presentan cbservaacoe de ot
sobre la variacién de resistencia por efecus de @us
uco, tamaiio de la muestra y cfecton de amusowopih
que se refieren al cambio de resivtenca que muor
tra el espécmen segin se le labre con m e verual
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Figura VI.2l. Efecto de la orientacién del espécimen sobre la resistencia no drenada (Ref. 9)

orientado de diferente manera respecto a los planos
de estratificacidn del suelo (Fig. V1-2I).

En esencia, los problemas de estabilidad se pue-
den afrontar con base en el criterio de esfuerzos to-
tales o en el de los esfuerzos efectivos, que fueron
discutidos con suficiente amplitud en el capitulo 1
de este libro. La cuestién fundamental resulta enton-
ces ser, cuindo usar uno u owo criterio, lo cual natu-
ralmente dependeri’ del tipo de problema que se
plantee y del momento de la vida de la obra en que
se desee conocer las condiciones de estabilidad (mo-
mento critico o etapa critica de la obra).

En el caso de las vias rerrestres es muy comun
analizar la estabilidad de los taludes consideriandolos
como situados sobre el nivel fredtico, bien porque lo
estén, lo cual es frecuente o bien porque simplemen-

te se desprecie el efecto del agua e incluso el de un

eventual flujo; como se verd en el capitulo relativo
a subdrenaje, esto ultimo se hace sobre todo por ra-
2ones de economfa, pues naturalmente la existencia
de presiones neutrales impone condidones mds seve-
ras, sobre todo a la resistencia al esfuerzo cortante
de los suelos. En tal situacién, la resistencia al es-
fuerzo cortante de los suelos arcillosos se suele obte-
ner de prucbas de veleta (cuyo carnpo de aplicabili-
dad se desvanece con rapidez segin se pasa de ara-

llas francas y blandas a otros tipos de suelos arcillo-
sos, pero con contenido dearenas o limos), pruebas
de compresién simple o pruebas triaxiales sin conso-
lidacién y sin drenaje (ripidas). Asi, el andlisis de
estabilidad tipico en la tecnologia de las vias terres-
tres se hard con base en esfuerzos totales.

Sin embargo, con frecuencia surgen situaciones en
las que un corte o un terraplén de una via terresge
ha de ser analizado bajo condiciones dindmicas de
agua en aiguna forma. En tales condiciones los esfuer-
208 efectivos con seguridad serdn distintos de los to-
tales y la presién de poro existiri y ejercerd un pa-
pel, siendo entonces necesario distinguir el citerio
de andlisis de estabilidad (en términos de esfuerzos
efectivos o totales) .

Ademds, cuando se hace un corte o s¢ construye
un terraplén ocurren cambios con el tiempo en Jas
presiones de poro de los materiales involucrados. Al
hacer un corte, por ejemplo, varian las presiones neu-
wrales en el suelo adyacente, de manera que la re-
duccién en los esfuerzos principales que implica el
corte por lo comin conduce a un descenso moments-
neo en las presiones de poro del material vedno
(Rel 9). Con el paso del tiempo, la presidén de poro
se ajusta hasta valores de equilibrio con las condicio-
na de flujo que se presenten y con el nuevo perfil

w
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tales condiciones, serin aproptados los parimetros
que se determinen con una prueba no consolidada
no drenada (prueba ripida), pudiéndose hacer un
andlisis con base en una resistencia ¢, = 0, ¢, = 0 Y
esfuerzos totales,

B) Terraplenes en suelos parcialmente saturados.
Condicion zl {in de |a construccién

En este caso, para obtener un resultado de labo-
ratorio que sea representativo de la condicién de cam-
po podrd procederse como sigue. Primero se deberd
compactar el espécimen al pese volumétrico y con-
tenido de agua que vaya a tener en obra el material,
procurando que el procedimiento de compactacidn
sea similar en los dos casos (capf{tulo IV}, En esta
condicién no saturada el espécimen deberi someter-
s¢ a una presién de cidmara similar a la presién que
tendrd en el campo, de acuerdo con la posicién que
se le asigne dentro del, terraplén; en esta etapa de la
prueba no se permitird drenaje. En seguida se apli-
card el esfuerzo desviador hasta la falla, sin permitir
tampoco drenaje. Estas son las condiciones de una
prueba sin consolidacién v sin drenaje (prueba ri-
pida) . El anilisis de estabilidad se puede hacer con
base en esfuerzos totales. El efecto de las presiones de
poro que se desarrollen durante la consolidacién y la
falla lo toma en cuenta automdticamente el andlisis
con esfuerzos totales (Ref. 48), a condicién de que
el espécimen de laboratorio reproduzca de mane.
ra conveniente las condiciones de compactacién de

campo.

C) Problemas que implican procesos de descarga.
Caso de cortes practicados en arcillas homogeé-
neas, considerando la posibilidad de presencia
de agua

Como yva se dijo (pdrrafo I-15.C del capitulo I},
las condiciones criticas correspondientes a este caso
serin las que prevalezean a largo plazo, por lo que
se deberi utilizar un método de andlisis basado en
esfuerzos efectivos, estimando las presiones neutrales
con base en las condiciones reales del agua en el lu-
gar, por ejemplo a través de una red de flujo.

Si la excavacién fuese provisional, corno por ejem-
plo en el caso de los taludes de una cepa para alo-
jar un cimiento, se podri considerar la resistenda al
corte sin consolidacién y sin drenaje y efectuar un
proyecto con base en esfuerzos totales y en condicio-
nes a corto plazo, pero en este caso ha de tenerse
en cuenta que es corto el tiempo necesario para que
evolucione la resistencia desfavorablemente.

D) Condicién de flujo establecido

Se trata ahora de un corte o un terraiplén expues-
to a condiciones de flujo interno el tiempo suficente

y en condiciones tales como para que pueda consi.
derarse que se ha establecido el flujo a su través
(véase el apéndice de este libro, para todos los con-
ceptos relacionados con flujo interno de agua). En
estas condiciones serd posible contar en general con
la red de flujo correspondiente al caso, para el régi.
men establecido, de la cual se podrd obtener la pre.
sién neutral en cualquier punto de! corte o del terra.
plén. Se puede hacer un andlisis en condiciones de
régimen establecido por dos métodos en apariencia
distintos, pero que coinciden exactamente a fin de
cuentas. Se podrd analizar la estabilidad si se consi.
.:ran los pesos totales de suelo y el efecto de las fuer-
zas de filtracién o se podrd trabajar con los pesos su-
mergidos del suelo que se encuentre en tal condicién,
mis el peso del agua en la dovela, mis las presiones
del agua, las cuales se pueden obtener de la red de
flujo. En ambos casos serd preciso obtener los pari-
metros de resistencia en una prueba con consolida.
cién y con drenaje (prueba lenta).

La razén por la que ambos métodos de anilisis
rinden igual resultado es que la resistencia que se
usa es la misma en ambos casos y que el sistema del
peso total de la tierra. mds las fuerzas de filtracian,
es estdticamente equivalente al sistema de los pesos
sumergidos mds todo el conjunto de fuerzas de agua
Y su peso.

La condicién de régimen establecido no es una
condicién comuin en los andlisis de estabilidad para
las vias terrestres, pero algunos cortes y terraplenes,
por su especial importancia o por las consecuencias
de su falla, deberin analizarse parz esta condicién.
especialmente si la situacidén geoldgica la hace pre-
visible,

E) Condicién de vaciado ripido (Ref. 50)

Esta es una condicidn aun mds rara en laderas v
taludes relacionados con las vias terrestres, en el sen-
tido de que se presenta poco y se investiga todavia
menos. Sin embargo, pudiera considerarse necesario
analizar la condicién en algunos terraplenes impor-
tantes que se construyan a través de llanuras de inun-
dacién de rfos, vasos de presas, mdrgenes de rios v
lagos, etc,

Para reproducir en el laboratorio las condiciones
de un vaciado répido “instantinec™ se puede proce-
der como sigue (Ref. 48). Primero se compacta el
espécimen con el peso volumétrico, el contenido de
agua v el procedimiento de compactacién de campo.
Después, se satura y, colocado en la cémara triaxial.
se le aplica un esfuerzo o, igual a la presién de cam-
po cuando el terraplén estd bajo el agua en un mi.
ximo tirante y, 2l mismo tiempo, se le aplica un ev
fuerzo vertical o, igual a dos veces ese valor Con
ello se trata de representar las condiciones de conso-
lidacién del material en su vida anterior al momento
del vaciado. De manera que en la primera etapa de
1a prueba triaxial el espécimen se consolida en con-
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diciones un tanto diferentes a las hidrostiticas usua-
les (o, = ay), utilizando un estado de esfuerzos en
que 7, = 20;. A continuacién, en la segunda etapa
de la prueba, el espécimen se lleva a la falla sin per-
mitir drenaje adicional,

Estas condiciones equivalen en esencia a la reali-
2acion de una prueba con consolidacién sin drenaje
{rdpida consolidada). La Ref. 50 inciuye una discu-
sion para justificar el uso de esta prueba; otra, qui-
zi un poco mis refinada, aparece en la Ref. 48,

F) Deslizamientos con superficies de falla
preexistentes

En estos casos se ha de considerar siempre que
han ocurrido o estin ocurriendo deformaciones de

un nivel tal que la resistencia disponible seri siem-
pre la residual, la cual constituiri la base invariable
de los cdlculos.

A pesar de que todas las condiciones arriba men-
cionadas se analizan de vez en vez en la tecnologia
de las vias terrestres, ha de insistirse en que la ma-
yoria de los cilculos que se hacen en ese campo con-
sideran al suelo en condicién sih flujo, utilizando la
resistencia de una prueba rdpida, con los parimetros
que de ella se obtengan y utilizando el aiterio de
esfuerzos totales.

Para completar la informacién contenida en los
pdrrafos anteriores, se presenta a continuacién la ta-
bla VI-3, comunicacion personal de Skempton y Hut-
chinson complementaria del trabajo de estos autores
que recoge la Ref. 9. Se refiere a cortes y laderas
naturales en arcilla.

TABLA VI3
. (Segun Skemprton y Hutchinson, 1969)

PARAMETROS DE RESISTENCIA PARA PROBLEMAS DE ESTABILIDAD DE TALUDES
- Y LADERAS NATURALES EN ARCILLAS -

»
. Cortes Laderas naturales
Tipo de Condici
falla Areilla Condiciones | ~On% €9 | Eusbilidad | Estabilidad o
.. a large . .
intciales ¢ 100 adios 1000 afios
plazo
Suave, normalmente
consolidada, intacta | =, ¢, L")
-g—ﬂ Ligeamente sobre-
85 cnsolidada, inacta L O
g2-3
a § Rigida intacta <,
X3 Rigida fisurada 1= ¢, nad =0, & tx0 6 = &,
Muy fisurada y agrie-| ¢=0, ¢
tada
Deslizamien-{ Todos los casos . @, L T, Py
to con super-
fide de falla
preexistente
Clave: temente estudiados y deben dejarse a anterio del
proyectista; su génesis radica en los anilius comen-
¢, = parimetro de resistencia mixima, no dre- tados en difetentes puntos de este pirralo. El hecho
nada, es que hoy existe algo de discrepancia enue los calcu-
¢, ¢ = pardmetros de resistencia mdxima, dre- los de estabilidad que se hacen con base en la tec
nada nologfa de laboratorio y los que se realizan revisando

¢, ¢, = pardmetros de resistencia residual

x = factor de reduccién por condiciones de prue-
ba, anisotropla, etc.

f = factor de reducddn por fisuramiento.
r = factor de reduccidén dependiente del tiempo.

Las valores especificos de los factores ds reduc.
dén que s¢ menconan en la tabla no estdn suficien-

las condicones de taludes faliados; algunos de &atos
al ser revisados resultan tener condicones de wgun-
dad muy satisfactorias, en tanto que laderas esables
si se¢ estudian con base en prucbas de liburatoro.
resultan en condiciones de falla. Esto indica, un lugar
a dudas, ¢l papel que desempefian las uregulands-
des del suelo, las dificultades para obeener burnss
muesras inalteradas, los problemas que aua e ue
nen en la técnica de laboratorio y los errores W oW
blecer los efectos del flujo interno del sgua

ut,



VI5 METODOS DE CALCULO DE ESTABILIDAD
DE TALUDES

Se trata ahora de presentar los métodos de cilcu-
lo de que dispone el ingeniero para establecer si un
talud en que piense serd estable en la etapa de pro-
yecto, o para poder revisar la condicién de un talud
construido y poder juzgar, quizi, de la bondad de
algiin método correctivo que desee emplear.

Antes de proseguir ha de insistirse en que, como
se verd, todos los modelos matemiticos que sirven de
base a métodos de cilculo presuponen una homoge-
neidad en materiales, estratificacién, disposicién, cir-
cunstancias y modo de actuar 'de los agentes natura-
les, que muy pocas veces encontrari en sus obras
el ingeniero de vias terrestres.

Serd preciso tener en cuenta una vez mds la enor-
me diferencia que existe entre cortes y terraplenes;
en aquéllos serd mucho mis dificil que se den las
condiciones que proporcionen una base racional a un
método matemitico de cdlculo; en terraplenes, serd
mis probable contar con tal base, a condicién, en
primer lugar, de que se hayan construido o se vayan
2 construir siguiendo un procedimiento conocido vy
de cierta uniformidad en el uso y tratamiento de los
suelos y, en segundo, claro estd, de que se haga el
necesario estudio de campo y laboratorio.

No todas las fallas que se han mencionado en el
pirrafo VI-Z de este capitulo son susceptibles de re-
presentarse en un modelo matematico que pueda ser-
vir de base a un método de cdlculo. Algunas de las
mds comunes y peligrosas formas de falla (flujos, ero-
sién, etc) no se pueden analizar numéricamente, ya
sea porque el actual conocimiento sobre sus mecanis-
mos no es satisfactorio, o simplemente porque se pre-
sentan con tal variedad y complejidad que desafian
todo intento de encuadramiento concreto.

En lo que sigue, se mencionan los métodos de
cilculo mis populares, indicando a qué tipos de fa.
llas se pueden aplicar.

A Taludes en arenas limpias

Un 1alud formado por arema seca y limpia es
estable, independientemente de su altura, con tal de
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que su dngulo de inclinacién, f, sea menor que el
dngulo de [riccién interna de la arena correspondien-
te a su compacidad y demds condiciones.

En este caso el riesgo de falla se puede expresar

por medio de un factor de seguridad, F,, definido
simplemente como

tan ¢
tan 8

F

(6-2)

No puede existir un talud en arena seca y limpia
con un dngulo de indinacién superior a ¢, indepen-
dientemente de su altura.

Aqui el problema de estabilidad se puede plan-
tear para un grano de arena en el plano de frontera
del talud, o en cualquier punto del interior de su
masa, como se plantea el equilibrio de un cuerpo
sobre un plano inclinado. Puesto que el mecanismo
de resistencia al corte o al deslizamiento del grano,
ladera abajo, es de pura friccién mecidnica, el grano
se deslizard sélo si se le ofrece un plano de desliza-
miento mds escarpado que el dngulo de friccién dis
ponible. Si el grano del plano extremo de frontera
del talud no se desliza, cualquier grano de arena del
interior de la masa tampoco lo hard; de hecho (Fig.
VI-23), estard en condicién mds estable cuznto mds
tendido resulta su plano de deslizamiento hipotético.
Nétese que aun si el talud de arena limpia estuviese
en su condicién extrema § = ¢, cualquier plano de
deslizamiencto interior estaria menos inclinado y se-
ria, por ello, estable; de manera que incluso en este
caso exiremo estard garantizada la estabilidad de la
masa del talud. Por esta razén, los taludes en are-
nas limpias podrian disefiarse, en principio, con un
F, = 1, tal como se definié en la ecuaadn 6-2. Sin
embargo, un disefio tal nor serfa conveniente, pues la
arena préxima al borde del talud estarfa en condi-
ciones precarias, de manera que el viento, la lluvia
o cualquier otra causa la harfan caer ficdlmente, pro-
duciendo pequefios derrames de arena sobre las cu-
netas de un corte o erosionando un terraplén. Se re-
cornienda, por esto, que la inclinacién del talugd sea,
desde un principio, un poco menor que el dingulo &:;
es probable que basten uno o dos grados.

TP

Areno limpie &, dngulo de
friccion interna.

Yigura VI-2. Taluds e srenas Lmpias.
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Si el talud de arena limpia estd sumergido en
agua o si la arena estd humeda, los razonamientos
anteriores son vilidos. tomando como referencia el
ingulo ¢ efectivo de la arena (en el caso de la arena
seca, el dngulo ¢ que se utiliz para razonar era tam-
bién efectivo, pero en aquel caso la distincidén enue
esfuerzos totales y efectivos era irrelevante, por tra-
tarse de una arena seca). La expresion del factor de
seguridad es la misma (6-2).

Las arenas finas himedas con facilidad .podrin
presentar tensiones en el agua, sobre todo en la parte
proxima al borde del talud, donde la evaporacidn
deja sentir su efecto al miximo. Esa tensién capilar
aumenta los esfuerzos efectivos entre los granos de
arena y como consecuencia ésta podrd formar incli-
naciones mavores, correspondientes a un dngulo efec
tivo de friccion mayor que el realmente disponible.
El ingeniero deberd estar siempre alerta a esta situa-
cién, que no podrd aprovechar nunca, pues la ten-
sién capilar podri desaparecer por cualquier causa
(por ejemplo, si laarena se seca al progresar la eva-
poracidn o se humedece mids por lluvia o fiujo) y en
tal caso el exceso de esfuerzo efectivo por ella indu-
cido se disipard v la arena empezard a caerse, si la
inclinacién del talud fue mds escarpada que el dngu-
lo & de la arena, segin su granulometria, compaci-
dad y angulosidad (ver capitulo I).

B Falla rotacional. Método sueco

Los métodos de anilisis limite disponibles para
calcular la posibilidad de que se desarrclle un desli-
zamiento de tipo rotacional en el cuerpo de un ta-
lud, al igual que pricticamente todos los métodos de
cilcule de estabilidad de taludes, siguen tres pasos
fundamentales:

1. Se establece una hipdtesis sobre el mecanismo
de la falla que se producird. Ello incluye tan-
to la forma de la superficie de falla como una
descripcién cinemitica completa de los movi-
mientos que se producirdn sobre ella y un ani-
lisis detallado de las fuerzas motoras.

2. Se adopta una ley de resistenda para el suelo.
Las leyes en uso en la actualidad ya han sido
suficientemente discutidas en este libro. Con
base en tal ley se podrin analizar las fuerzas
resistentes disponibles.

3. Se establece algin procedimiento matemitico
de “confrontacion”, para definir si el mecanis-
mo de falla propuesto podri ocurrir o no bajo
la accidn de las fuerzas motoras, vencendo el
efecto de las fuerzas resistentes.

La razdn para que se utilice un método como el
anterior s que no se ha desarrollado ninguno satis
factorio con base en una hipétesis convincente de dis-
tribucidn de esfuerzos en el interior de 1a masa del

talud; de hecho, no existe hoy ninguna soludén a
tan fundamental cuesuén que parezca prometedora,
tal como se comentd en la introduccidn a este capi-
tulo, razén por ia cual no se pueden usar los méto.
dos de célculo de modelo mds tradiconal en proble-
mas de ingenieria, que alli se bosquejaron.

Con base en trabajos suyos y de sus colaboradores
(Pewerson y otros), Fellenius (Ref. 51) propuso la
superficie circular como forma apropiada de la su-
perficie de falla para muchos casos de deslizamiento
en el cuerpo del talud. La superficie de falla es
un cilindro, cuya traza con el plano del papel es un
arco de circunferencia. En rigor, la adopcidén de esta
hipdtesis define la falla que en este capitulo ha sido
llamada rotacional. La propuesta de Fellenius y su
grupo de trabajo en el Real Institute Geotéenico
Sueco se popularizé extraordinariamente; cubre de un
modo muy sencillo el punto 1 de las tres etapas de
trabajo que atris se enumeran. A la sazén, los avan-
ces generales en el campo de la Mecinica de Suelos
hicieron posible abarcar el punto 2 de un modo cada
ver mds razonable. Pronto surgieron gran camtidad
de procedimientos paraz cubrir el punto 3, amrancan-
do de uno original del propio Fellenius y, de este
modo, la hipétesis de falla circular se entronizé en la
Mecdnica de Suelos Aplicada. Hoy suele denominar-
se método sueco a cualquier procedimiento de cileu-
lo de estabilidad de taludes que haga uso de la hi.
potesis de falla circular, aunque, de hecho, estz
hipétesis puede manejarse de varios modos (varian-
do el punto 3, sobre todo, pues hay bastante acuerdo
en cuanto a la utilizacidn de la ley de resistencia de
Mohr-Coulomb). No se pretende presentar aqui to-
dos los procedimientos de cilculo hoy en uso, en el
fondo casi siempre muy parecidos, sino sélo los bisi-
cos para manejar los diferentes tipos de suelos en las
circunstancias mads comuncs en la prdctica.

B-1 El método sueco aplicado a taludes cuya ley de
resisiencia se exprese como § = ¢,

Se trata de analizar los casos en que la resistenda
al esfuerzo cortante de los suelos se expresa con base
en los resultados de una prueba sin consolidacén y
sin drenaje (prueba répida), utilizando esfuerzes to-
tales,

Se estudiard, en primer lugar, el caso de un talud
de altura h, excavado en arcilla, en que existe ho-
mogeneidad completa de material en el talud y en
el terreno de cimentacién, hasta una profundidad
ilimitada.

El procedimiento de cdlculo que se propone para
este caso fue establecido primeramente por A. Casa-
grande y en principio se puede utilizar para estudiar
tanto fallas por el pie del talud como fallas Jde base.
El procedimiento se describe con base en la Fig. VI-24.

Considérese el arco de circunferencia de radio R
y de centro en 0 como la traza dé una superficie hi-
potética de falla, en la que se movilizarfa la o0a 12



Figura YI-24. Procedimiento de A. Casagrande para apliaar
el Método Sueco a2 un talud puramente cohe-
sivo.

vada de la figura. Las fuerzas actuantes, es decir, las
que tienden a producir el deslizamiento, serin el peso
(1) del drea ABCDA, mds cualquiera sobrecargas
que pudieran actuar eg la corona del talud. El peso
W se calcula considerando un espesor de la seccién
unitario en la direccién normal al plano del papel.

El momento de las fuerzas motoras podrd expre.
sarse como

Mm = Iwd (6-3)

qusz incluye el peso de tierra mds las sobrecargas que
pudieran existir.

Las fuerzas resistentes las generard la resistencia
al esfuerzo cortante a lo largo de toda la superficie
de falla supuesta y su momento en relacién al mismo
poelo O serd

Mr = ¢, LR (6-4)
En el instante de Ia falla incipiente,
Mm = Mr
¥, por lo tanto, se podrd escribir para ese instante:
IWd = ¢, LR (6-5}
Si se define un factor de seguridad, F,, como

F_Mr_c,,LR 66
' Mm LI wd (6)

se podri expresar la seguridad del talud en términos
del valor de F,, siendo evidente que la condicén de
falla incipiente & F, = 1.

Desde luego, no existe ninguna garantia de que
el circulo escogido para efectuar el anilisis sea el
que conduce al factor de seguridad mfnimo, por lo que
el procedimiento anterior desembocard en un cilcu-
lo a base de tanteos, en el que se probar el numero
suficiente de cfrculos, hasta obtener una garantia ra.
zonable de haber encontrado ¢l que produce el mi.
Rimo fagtor de ‘seguridad susceptible de presentarse
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(cfrculo critico) : en este proceso de cdlculo se ana-
lizardn tanto los circulos por el pie del talud como
los correspondientes a falla de base, hasta garantizar
la determinacién del factor de seguridad minimo en
cualquier condicidn.

No es fdcil decir en general cuil ha de ser el va-
lor de F, que resulie mis conveniente considerar en
un cdlculo dado. Dependerd de la importancia que
tenga la falla, 1a del propio talud, las caracteristicas
del suelo, lo detallado y confiable que sea el andli-
sis de cargas y la evolucién de la resistencia con el
tiempo. Sin embargo, caben algunos comentarios ge-
nerales como norma de criterio,

I. Como ya se dijo, el caso en estudio se aplica,
sobre todo, a taludes.y laderas formadas por
arcillas blandas, en las que los efectos de con-
solidacién tienden a que la resistencia se in-
cremente con el tiempo, con el correspondien-
te aumento en el factor de secguridad. De
hecho, ese aumento se puede estimar (Ref 52).
En muchos casos este hecho permitird aceptar
factores de seguridad inicialmente bajos. En el
parrafo VI-6 de este capftulo se mencionard
una posible disminucién de resistencia de mu-
chos suelos, por lo menos a corto plazo, al
poner sobre ellos un talud; este hecho también
deberi tenerse en mente.

2. Segin va se mencioné antes, el establecer la
inclinacién de los cortes y terraplenes de una
¥ia terrestre es en rmucho materia de una po-
litica general, en la que la mayoria de los ta-
Iudes no se estudian ni se calculan. Si, entre
todos ellos, alguno es objeto de un andlisis es-
pecial, se deberd adoptar en ese anilisis una
politica congruente con el resto de la vifa. A
veces se¢ ve prevalecer un aiterio muy audar
en los taludes que se recetan y otro, muy con-
servador, en los que se cazlculan. Desde luego
es cierto que con frecuencia se calculan los ta-
ludes mds importantes, mds problemdticos o
aquellos cuyas fallas sean de peores consecuen-
cias, por lo que serd natural que, aun con un
criterio congruente, los factores de seguridad
de los taludes calculados sean mayores que
los de los recetados, pero el criterio general es
el que debe ser el mismo en toda la via.

8. La natural tendencia a aceptar factores de se-
guridad inicialmente bajos, que se comenté en
¢l punto 1 y que es razonable, deberd repri-
mirse en algunos casos especiales, algunos de
los cuales resaltardn claramente al proyectista;
pero se requiere insistir en las pésimas conse-
cuencias de una falla en suelos arcillosos blan-
dos muy sensibles, en los que el remoldeo que
la falla produce causa un abatimiento tan
grande en Ja resistencia al esfuerzo cortante,
adernis muy lentamente recuperable con el
tiempo, que es probable convenga partir de
una condicién de estabilidad mis holgada
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Esto es particularmente cierto en terraplenes
cimentados sobte suelos arciilosos muy blan-
dos o turbas,

En la literatura alusiva se suele mencionar 1.5
como un valor del factor de seguridad inicial razo-
nablemente bien establecido por la experiencia para
taludes permanentes, pero sin duda en muchos casos
de la prictica se podrdn usar factores bastante me.
nores en el caso que se analiza; taludes permanentes
cuvo factor de seguridad inicial fue de 1.1 6 1.2 han
demostrado excelente comportamiento en suelos en
que la resistencia crecia de manera constante con la
carga, habiendo sido establecidos a partir de anili
sis que incluian efectos de carga viva y sismos. En
obras no permanentes se podrd tomar en cuenta esta
condicion en forma correspondiente.

Terzaghi (Ref. 53) ha propuesto algunas reglas
para tomar en cuenta en la estabilidad general de un
talud cohesivo el efecto de las grietas de tension que
se abren en su corona antés de la falla; muchos pro-
yectistas gustan de incluir estas recomendaciones en
sus anilisis encaminados a defihir el momento mds
critico del talud. Las recomendaciones se presentan
con base en la Fig. VI.25.

Segun Terzaghi, l2 aparicion de las grietas en ge-
neral causa tres efectos diferentes.

a¢) Una reduccidén en el momento resistente, al
reducirse la longitud activa de la superficie
de deslizamiento (Fig. VI-25).

b) Una disminucién del momento motor, en el
peso de la cuiid e,fe.

c¢) La generacién de empujes hidrostiticos cau-
sados por el agua de lluvia que se almacena
en la grieta. Segin se desprende de la Fig.
VI-25, estos empujes son siempre desfavora-
bles para la estabilidad,

Terzaghi ha indicado que los dos ultimos efectos
que se sefialan en general tienden a contrarrestarse,
de manera que su influencia neta es despreciable vy
s6lo el primer efecto se debe tomar en cuenta. Para
ello, el propio Terzaghi propone substituir el valor
de resistenda por “cohesién” del suelo (c,) por un
valor corregido segin la relacién

S¥Cuto pr FaLLA

Figura VI-25. Crietas de tensién en la corona de us wlud.

Agrieamiento en la corona de un corte,

. =

u 6-7)
s ‘

La posicién del punto ¢, depende de la de la grie-
ta y suele determinarse como se muestra en la Fig.
VI-25. Para drculo aitico por el pie del talud la
grieta se desarrolla verticalmente desde el punto de

L
la corona que se encuentra a la distancia 7 del borde

del talud hasta la superficie de falla; en drculos de
falla de base la grieta se define en el segmento ver-
tial que va de la superficie de deslizamiento a la

del terreno, cubriendo la distancia 5

El andlisis anterior se¢ hard, como es natural, s0-
bre el circulo aftico.

Existe todo un conjunto de trabajos de {ndole
tedrica o de célculo acumulativo y repetitivo enca:
minados a proporcionar al ingeniero proyectista de
taludes en suelos puramente cohesivos, elementos que
le eviten los tanteos a que conduce el método de¢
cilculo que se describié con base en fa Fig. VI-2%
La Ref. 52. en su anexo V-a, recoge los trabajos que
conducen a conclusiones mis pricticas; las Refs. 3 ¥
54 abundan sobre el mismo tema. Aqui sélo se reco
geran las conclusiones mds importantes emanadas d¢
los uabajos de Taylor (Refs. 55 y 36).
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Figura VI-26. Crifia de Taylor para determinar los nime-
ros de estabilidad ¢n taludes de materiales “co-
hesivos™, homogéneos con el terreno de cimen.
tacién (Refs, 35 y 56).

Taylor relaciond la estabilidad de un talud cohe-
sivo, homogéneo con el terreno de cimentaciéon, a un
nimero, denominado precisamente nimero de esta-
bilidad y definido por la expresién:

.

€
N, =" (6-8)
Ym

Demostrg tedricamente que en una grifica que
tenga en el eje de las ordenadas valores de N, y en el
de las abscisas valores del 4ngulo de inclinacién
del talud, B (Fig. VI-26), el valor § = 53° tiene una
importancia especial.

Todas las inclinaciones de taludes menores de 53°
tienen las mismas condiciones de estabilidad (mismo
N, = 0.181); en tales condiciones el circulo mis cri-
tico posible corresponde siempre a falla de base. Si
la inclinacion del talud es mayor de 53°, el numero
de estabilidad es variable, con ley aproximadamente
lineal entre N, = 0.181 para § = 53° y N, = 0.26
para f = 90° para este caso el circulo mis critico
posible corresponde 2 falla por el pie de talud.

La grafica de 1a Fig. VI-26 evita ya todo cilculo al
ingeniero proyectista, al propordonarle el N, ligado
a cada inclinacién, de donde podrd €l despejar un
valor de ¢, necesario para el equilibrio en condicién

CUERPO DEL TALUD

a.- Caso en que el estroto resistente incluye
o fodo el terreno de cimentocion.

Métodos de cdlculo de estabilidad de taludes 319

erftica, el cual podrd comparar con la cohesién dis-
ponible en el suelo con que se trabaja. Ahora el fac-
tor de seguridad se podrd definir como

¢, (disponible)

5

(6-9)

¢, (necesaria)

Taylor también estudié el importante caso pric-
tico en que a cierta profundidad dentro del terreno
de cimentacion puramente cohesivo exista un estrato
resistente horizontal que limite el problema. La Fig.
V1-27 ilustra el caso de manera grilica.

Ahora el circulo mis critico sera tangente al es.
trato resistente (a condicién de que éste esté a una
profundidad maxima de cuatro veces la altura del
talud, pues a una profundidad mayor pricticamente
no ejerce efecto y el caso se confunde con el de te-
rrenc de cimentacién homogéneo). Si el estrato re-
sistente esti muy préximo a la superficie, el circu-
lo miés critico se va pareciendo cada vez mds a un
circulo de falla por el pie del talud.

La Fig. VI-27 ilustra los conceptos de factor de
profundidad y factor de alejamiento, que se utilizan
en el dbaco de la Fig. VI-28 que permite resolver
estos problemas sin necesidad de cdlculos al propor-
cionar el nimero de estabilidad a cada condicién geo-
métrica. El manejo de este idbaco se considera obvio.

Los métodos simplificados anteriores no se pue-
den usar cuando e] talud tenga una forma geomé-
trica no regular o cuando se trabaje con un suelo
estratificado, con varias capas de suelo arcilloso blan-
do, pero con valores de ¢, distintos para cada capa.
Estos casos, que han de ser resuellos por tanteos, se
ilustran en la Fig. VI-29.

Como es natural, los tanteos se podrin orientar
con criterio. Por ejemplo, si uno de los estratos es
notablemente mis débil que los demds, quizd el
circulo serd el que tenga mayor desarrollo en ese es-
trato. Si existe un estrato muy resistente dentro de
la profundidad significativa, es probable que el circu-
lo mids critico sea tangente a dicho estrato,

7ANV - ESTRATO RESISTENTE .
b.— Esquema para definir los conceptos de fac-
tor de profundidad, D, y factor de alejamiento, .

Figura VI.27. Circulo de falla en wilud en material "cobesivo™ cuindo en o terremo de cdmentaddn hay un ewnate
- resistenie (Refs, 55 y 56).
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de cimentacidn.

B-2 El método sueco aplicado a waludes cuya ley de
resistencia se exprese como § = ¢, + ¢ tan $,

Se trata ahora del caso de un andlisis que se haga
con esfuerzos totales para suelos situados sobre el
nivel de aguas fredticas. En tales casos, se dispone en
general de los pardmetros de resistencia que se ob-

Y] "I

2 '
CUlG o s ¥

7
GASE FIRME

tengan en una prueba sin consolidadén y sin drena-
je (wriaxial rdpida 6 una prueba de campo o labo-
ratorio equivalente),

El método de cilculo que se desaribird es el méto-
do de las dovelas, sugerido por Fellenius (Ref. 51} y
ampliamente popularizado en los andlisis pricticos.
La descripcién se hard con base en la Fig. VI-30.

| Figurs V130 Proccdimiento de
“ (a) ' {e) la “Dovelw” o
de Fellenive, .



En primer lugar se propone un circulo de desli-
zamiento y la masa deslizante se divide en dovelas
como las que se muestran en la figura. En la par-
te (b) de la misma figura aparece el conjunio de
fuerzas que actian en una dovela, cuando la masa
deslizante esti situada sobre el nivel fredtico y no se
toman en cuenta fuerzas de agua en el andlisis. Las
fuerzas en cada dovela, al igual que las fuerzas ac-
tuantes en todo el conjunto de la masa deslizante,
deben estar en equilibrio. Sin embargo, las fuerzas
E y §, actuantes en los lados de las dovelas, depen-
den de las caracteristicas de esfuerzo-deformacion del
material y no se pueden evaluar rigurosamente; para
poder manejarlas es preciso hacer-una hipétesis ra-
zonable sobre su valor.

La hipdtesis mds simple a este respecto es que el
clecto conjunto de las cuatro fuerzas laterales es nulo
y que, por lo tanto, esas fuerzas no ejercen ningun
papel en el anilisis; de hecho ésta fue la hipdtesis
de Fellenius en el procedimiento de cdlculo original
que presentd, que equivale a considerar que cada do-
vela actua independiente de las demds y que las com-
ponentes N; y T, equilibran al peso W, de la dovela
i-6sima (Fig. VI-30). -

. N,

Para cada dovela se puede calcular el cociente f'
i

el cual se considera una buena aproximacién al va-

lor de o, esfuerzo normal total medio actuante en
la base de la dovela, Con este valor de o; puede en-
trarse a la ley de resistenda, al esfuerzo cortante que
se haya encontrado para e¢l material (por lo general
en este caso una ley ligada a los esfuerzos totales) y
determinar en ella el valor de s, resistencia al es
fuerzo cortante media disponible en el arco L,

Ahora se¢ puede calcular un momento motor en
torno al punto 0, centro del circulo elegido para el
andlisis, correspondiente al peso de las dovelas; este
momento serd:

Mm = RI|T| (6-10)

Nétese que la componente normal del peso de la
dovela, N, no da momento respecto 2 0 por ser la su-
perficie circular y pasar por 0 su linea de accién. Si
hubiere sobrecargas en l2 corona del talud, su efecto
se incluird en la suma de la ecuacién (6-10) . Ndtese
también que la suma (6-10) es algebraica, pues para
los dovelas situadas mis alld de la vertical que pasa
por 0, la componente del peso actta en forma con-
traria, tendiendo a equilibrar a la masa.

El momento resistente depende de la resistencia
al esfuerzo cortante s5; que se desarrolla en la base de
las dovelas.

Vale

M,=REZs L, (6-11)

que es una suma aritmética, pues la resistencia siem-
pre actiz en el mismo sentido.

Calculados Mm y Mr se podrd definir un factor
de seguridad:
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Mr Zs L,

' Mm IT,l

(6-12)

El método de cdlculo desemboca naturalmente,
otra vez, en un método de tanteos, siendo preciso en-
contrar ¢l circulo critico, con el factor de seguridad
minimo. Se deberdn analizar tanto los circulos de faila
de pie del talud como los de falla de base. En la ta-
bla VI4 aparece una manera de disponer los cilcu-
los, de las varias que pudieran ocurrirse.

TABLA VI4~

Disposicién de los cilculos para el método de Fellenius

DOVELA N s
Ne W, N T, AL, 5 s L
Xxr
X = Momento ¥ — Moatnto
motor resisiente
(algebraica) (ariumétia)

Respecto a este factor de seguridad se pueden ha-
cer reflexiones andlogas a las que antes se presenta
ron, teniendo en cuenta que el tipo de andlisis que
ahora se describe suele efectuarse con suelos en los
que la consolidacidén no afiade nadz, 0 muy poco, a
la resistencia al esfuerzo cortante del material. En la
tecnologia de las vias terrestres es comin aceptar en
este caso factores de seguridad de 1.2 ¢ 1.3 en los ca
sos normales y de 1.5 cuando se desee tener mayor
seguridad en la estabilidad; este ultimo es el valor
que por lo comin se recomienda en la literatura
para taludes en general.

La Fig. VI-81 corresponde a trabajos de Taylor
andlogos a los que se describieron en el parrafo A-2a
(Rels. 55 y 56).

Se debe notar que esta figura incluye la informa-
cién presentada en Ja VI-26 como un caso particular
{p = 0). La grifica evita los tanteos denuo de s
campo de aplicacién y funciona al entrar con la in-
clinacién del talud y el valor de ¢ disponible en el
suelo, para calcular la ¢ necésaria para el talud en
estudio, valor que debe compararse con la ¢ duspom-
ble. Es evidente que puede entrarse con la ¢ duspo-
nible y la indinacién del talud, para calcular la ¢
necesaria. La grifica de la Fig. VI-3] correpomie a
circulos de falla por el pie del talud Gnicamente. 1a
teoria ha demostrado (Ref 3) que en e caso no
existe la posibilidad de falla de base a no wr que ¢
sea menor que aproximadamente 3°, de manera que
si ocurre una falla de base en un suelo homogeneo
se puede asegurar que el valor de @ en el instante Je
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Figura VI-31. Grifica de Taylor para detcrminar los nime-
) ros de estabilidad en materiales con cohasidn
y friccién (Refs. 55 y 56).

la falla debid ser pricticamente cero con respecto a
esfuerzos totales.

En las Refs. 52 y 57 se podrin ver los gréficos a
los que llegé N. Jambu para proporcionar el nimero
de estabilidad en condiciones de falla por el pie del
talud en taludes simples, formados por suelos con
friccién y cohesi6n, tras un andlisis tedrico bastante
refinado. :

Con frecuencia se presentan en la prictica talu-’

des formados por suelos estratificados, tal como se
ilustra en la Fig. VI-32, con referencia a un caso par-
ticular, Gtil para exponer el método con la necesaria
generalidad.

La masa de deslizante se podrd considerar dividi-
da en dovelas, dibujadas de manera que ninguna
base de dovela caiga entre dos estratos, sino que cada
dovela caiga sobre un solo material. El peso de la do-
vela debera calcularse con sumandos parciales multi-
plicando 1a parte del irea que caiga en cada estrato
por el peso especifico correspondiente.

El problema se puede resolver con una tabula
ci6én igual a la que se presenta en la tabla VI4, utili-
zando para cada dovela la ley de resistencia al es
fuerzo cortante que le corresponda, de acuerdo con
la naturaleza del material

El resto del desarrollo del método es enteramente
anilogo al que se vio para taludes homogéneos. El
problema se deberi resolver siecmpre por tanteos, pues
para este caso no hay disponibles dbacos o grificos
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Figura V132 Apliacién dd Méodo Suen 2 aludes en sue
lo astratificados.

de uso comun. La bisqueda del circulo critico s¢ po.
drd facilitar bastante si hay estratos mucho menos ¢
mucho mids resistentes que los demds; en el primer
caso, es probable que el circulo citico sea el que
tenga el miximo desarrollo en el estrato déoil; en ¢l
segundo, probablemente serd tangente al estrato re.
sistente, pues al penetrar en él se incementaria mu.
cho la resistencia media.

B-3 El método sueco aplicado a taludes cuya ley de
resistencia se exprese como s = ¢ + o tan ¢

Se trata ahora del caso de un andlisis que haya
de hacerse con esfuerzos efectivos, para taludes situa-
dos total o parcialmente bajo el nivel fredtico o so-
metidos a una condicién de flujo. Este tipo de ani-
lisis habrd de efectuarse con base en esfuerzos efecti-
vos, que se obtengan de una prueba triaxial con
consolidacién y con drenaje (lenta) o con consolida-
cién y sin drenaje (rapida consolidada), que se rea
lice con medicién de presiones de poro en el plang
de falla en el instante de la falla.

En rigor, el método de dovelas que se presenta
para el caso de taludes sobre el nivel fredtico sigue
siendo vilido y lo tnico que cambian son conside.
raciones sobre las fuerzas que actiian en las dovelas.
La Fig. VI-33 ilustra el método de cidlculo que se
realizé utilizando los pesos sumergidos del material
en 1al condicién, los pesos totales del material sobre
¢l nivel fredtico y las presiones de agua actuantes en
la dovela. En la figura se muestra un croquis gene-
ral del talud, con una superficie drcular de falla su-
puesta como uno de los tanteos que se deben efec- -
tuar. Se hace un anilisis de las fuerzas actuantes en
una dovela tipica (parte (b) de la figura) vy, final-
mente, s¢ presentan los poligonos dindmicos corres-
pondientes al equilibrio en esa dovela; la parte (c) de
la figura muestra la totalidad de las fuerzas que ac
wian en la dovela, en tanto que la parte (d) repre-
senta al poligono dinimico sobre la base de que son
nulas las fuerzas £ y § en las caras verticales de 1a
dovela, como suele aceptarse en la versién original
del método sueco establecido por Fellenius.

El piezémetro sefialado en la parte (b) de la figu-
ra indica que en afiadidura a la pardal sumersién
del material existe una presién neutral u por flujo
en el punto 0,

Se enfocard la atencién sobre la dovela i-ésima,
en la inteligencia que lo que de ella se diga habrd
que decirlo de todas.

La fuerza actuante serd el peso de la dovela, qut
se podrd calcular con la expresion:

W=W,+ W+ by, (6-13)

W; corresponde a la parte de la dovela situada o
bre el N.AF. y se debe calcular con el v, del mate
rial. W corresponde a la parte sumergida y se debe
calcular con Y, La componente zby, reprosenta d
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Figura VI-33. Aplicacién decl Método Sueco al caso de un talud con flujo y pardalments bajo ¢l N.AAF. Andlisis con pre
siones de poro y esfucrios efectivos.

peso del agua incluido en la parte sumergida de la
dovela. 5i toda la dovela estuviera bzjo agua, como
la dovela j que se muestra en la parte (g) de la figu-
1a, se deberfa considerar en el Gltimo término de la
expresidn (6-13) el peso de toda el agua sobre clla.

La presién total del agua en 0, estd dada por el
piezémetro sefialado y vale:

u =zv, + u (6-14)

donde zy, es la presién hidrostitica correspondiente
2 la posicién del nivel fredtico y u es una presién
neutral en exceso de la hidrostitica, causada, por
ejemplo, por flujo. Este exceso de presion se debe co-
nocer para que sea posible efectuar el anilisis, bien
se2 por medio de una red de flujo, por pruebas tni-
axiales o por mediciones de campo. El primer méto-
do se comenta en el apéndice de este libro (ver lo
tratado en conexién con la Fig. A-10); el segundo
se tratd sorneramente en ¢l capitulo I, y el tercero se
describird un poco en el capitulo dedicado a instru-
mentadén de campo, en el volumen II de esta obra,

L4
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Si el N.AF. estd colocado bajo 0, la presién de poro
en 0; es hv,, siendo h la altura a la cual subiria el
agua en un piezdémertro colocado en 0. Si la presidén
de poro se debe a la capilaridad (tensién en el agua),
se deberd considerar como negativa en todos los ani-
lisis que siguen,

El momento motor valdrfa:

Mm = L(W, + W 4 zbr.) Rsna (615)

pero como bajo el nivel fredtico el agua debe emar
en equilibrio, se debe tener:

Ly, Rsena = 15 v, da (6-16)

donde el segundo miembro de la ecuacién (6-16) re
presenta el efecto del empuje hidrostitico del agua
al pie del talud. Asi, en definitiva, el momento mo
tor debe valer:

Mm = L(W, + WyRsena = hz‘f‘.
(617
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de manera que el momento motor depende de lo que
podria considerarse el peso efectivo de la dovela, cuya
componente en la direccién del deslizamiento se de-
nomina T,

El momento resistente dependerd de lz resisten.
cia al esfuerzo cortante que realmente se desarrolle
en la base de la dovela. Dicha resistencia se podrd
calcular si se multiplica el peso totdl de la dovela
(W, + W + zby,) por cos a, lo cual proporcionard
la fuerza normal total N, Dicho valor de &, dividi-
do entre L, proporcionard la presién normal total en
Ia base de la dovels, g,

Es evidente que la presidn normal efectiva, o,
serd:

O =d —If, — U =0 = Ur

valor con el cual habrd que entrar en la envolvente
de resistencia al esfuerzo cortante con base en esfuer-

zos efectivos, para obieher s, resistencia al esfuerzo
cortante a considerar en la base de la dovela.

El momento resistente valdrd, por lo tanto:
Mr =5 L,R (6-18)
El factor de seguridad ligado al circulo serd:

_ L5 L,
*TOIT,

(6-19)

Por lo demds, habrd que realizar un procedimien-
to de tanteos para llegar a determinar el circulo cri-
tico ligado al factor de seguridad minimo. Respecto

Us

a la cleccién del factor de seguridad minimo z con-
siderar en el proyecto, caben las reflexiones ya he
chas, pero teniendo en cuenta que ahora la condicién
de carga considerada es mis severa (o mds realista),
por lo que serd de esperar un menor margen de in-
certidumbre.

Conviene tabular los cilculos en forma aniloga a
la indicada en la tabla VI4.

Como ya se sefialé en el pirrafo VI-4 de este ca-
pitulo, el anterior no es el Unico medio de realizar
el andlisis de estabilidad en este caso. También sc
puede hacer si se utilizan los pesos totales del suelo
y las fuerzas de filtracién que el agua ejerce sobre
las paredes de las dovelas; en este caso, la resistencia
al esfuerzo cortante del suelo ha de extraerse tam.
bién de una envolvente de esfuerzos efectivos, del
tipo de la que se obtiene con pruebas triaxiales con
consolidacién y con drenaje.

La Fig. VI-34¢ muestra cudles serian las fuerzas
actuantes a considerar en cada dovela al utilizar este
procedimiento de cdlculo,

En primer lugar se considerard el peso W de la
dovela, calculado a partir del v,, del suelo. En segun-
do lugar se tendrin las fuerzas E y S, en ambas caras
laterales de la propia dovela; en una aplicacién del
método sueco en su versién mds simple, estas fuerzas
se considerardn sin efecto. También habrl que two-
mar en cuenta las fuerzas de agua U, y U, en los la-
dos de la dovela y Uj en la base.

Si no hay flujo de agua y ésta estd en condicidén
hidrostatica, las fuerzas de agua serin dnicamente
las respectivas que resulten de los empujes hidrosti-
ticos en los lados y la subpresién hidrostitica en la
base, pero si hay flujo de agua, estas fuerzas han de

Figura VI34. Fuerzas actusntes rm was &
vela, Anilisis cm ferram &
filtradén,




obtenerse en la red de flujo, con los méiodos que se
explican en el apéndice de este libro.

Una vez establecidas las fuerzas en cada dovela,
los momentos resistentes y motor se pueden estable-
cer en la forma usual para cada circulo que se estu-
die, y el método de ciiculo se desarrolla como ya ha
quedado establecido en pdginas anteriores. Es conve-
niente realizar algun tipo de iabulacién que sistema-
tice €l rabajo.

B4 Procedimientos mas refinados para aplicar el
método sueco, .

Si se toma en cuenta el efecto de las fuerzas de
tierra laterales en las dovelas esto puede conducir
a2 alguna ganancia en la exactitud de los resultados
que se obtengan. En la Ref. 3, Terzaghi y Peck men-
cionan que para superficies circulares el error que se
comete con el método original tal vez no exceda de
10 6 15%, y queda del lado conservador. En la Ref.
48 se menciona que en el caso de presas de tierra con
grandes respaldos de enrocamiento, el aumento en
factor de seguridad al tomar en cuenta las fuerzas
laterales puede ser tan grande como un 309, lo que
justifica ya el andlisis refinado, por razones de costo.
Por ditimo, en la Ref. 58 se menciona que este cam-
bio puede llegar a 609, en zalgunos casos.

A pesar de estas reflexiones, raras veces quizd se
justifica en la tecnologfa de las vias terrestres el uso
de procedimientos de cdlculo mds refinados que los
hasta ahora descritos, en los que no se toma en cuen-
ta ningun efecto de las fuerzas laterales de tierra en
las dovelas. Como ilustracion, sin derallar su desarro-

2
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llo teérico, se citara aquf sélo un métado refir
debido originalmente a Bishop, que mds tarde
objeto de una simplificacién y en el que las fuercas
laterales se consideran horizontales. El detalle gene-
ral del método podrd consultarse en las Refs. 59 y
60. La presentacién que aquif se ilustra procede de
la Ref. 61.

El factor de seguridad del talud resulta expresa-
do por la ecuacién:

Z(eb, + (W, — bu) tan @]

F o M, (2)

Z (W sen a),
{6-20)
donde:

N

b, es el ancho de la dovela i4sima, medido en la
direccion horizontal,

€, ¢ son los pardmertros de resistencia al esfuerzo
cortante en términos de esfuerzos efectivos,

W, es el peso total de la dovela i-ésima.
u; es la presién neutral media en la base de la
dovela.

(6-21)

tan a; tan ¢
M, (a) = cos a,(l +—-—-—-——--)

F,
Nétese que la ecuacién (6-20) se ha de res’

por tanteos, pues incluye a F, en sus dos miem

la convergencia de los tanteos por fortuna es muy ra-

pida y la figura VI-35 ayudard a realizarlos con rapi-

dez al proporcionar el valor M, (a), correspondiente

a cada dovela.
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En rigor el método de Bishop tampoco conduce
a valores tedricamente correctos del factor de seguri-
dad, pero sl proporciona mayor margen de precisién.
En la Ref. 62 se ofrece un procedimiento para apli-
car el método de Bishop en forma grifica. Las Rels.
63 y 64 proporcionan el modo de aplicarlo con mé-
todos de computacién electrénica,

Existen versiones mis refinadas del método de Bis-
hop, en las que se consideran ciertas inclinaciones
para las fuerzas laterales de uerra (Refs. 19, 48 y 65);
en general se da a dichas fuerzas la inclinacién del
taiud.,

Por ultimo, en las Refs. 60 y 66 se presentan pro-
cedimientos para tormar en cuenta el efecto de las
fuerzas laterales de terra en las dovelas, aun en el
caso de no usar superficies circulares de deslizamien-
to; de estos métodos se hard uso en el apartado C de
este pdrrafo.

B-5 Algunos comentaries adicionales en torno al
método sueco

Las principales hipétesis que se utilizan en el mé-
todo sueco son las siguientes:

1. Superficie de falla circular.

2. Se hace un anilisis bidimensional, correspon-
diente 2 un estade de deformacidn plana,

3. Se considera vilida la ley de resistencia Mohr-
Coulomb.

4. Se acepta que la resistencia al esfuerzo cor-
tante se moviliza' por completo y al mismo
tiempo en todos los puntos de la superficie ce
deslizamiento. Ya se ha visto que esta consi-
deracién estd en contradiccién con algunas ob-
servaciones y modos de pensar actuales,

5. En los andlisis con flujo de agua, se acepta
que el suelo se encuentra consolidado bajo la
condicién de régimen establecido, siendo la
presién de poro de la red de flujo la unica
actuanze.

En el método sueco se plantea un problema en
el que, en prindpio, el nimero de incégnitas supera
al de las tres ecuaciones que proporciona la estdtica
para el sistema de fuerzas que se plantea (Ref. 61).
La Fig. VI-36 ilustra la anterior afirmacidn.

El peso W es una fuerza conocida en magnitud
y posiaén. Las reacdones por fuerzas normales y por
fuerzas tangendales debidas a la fricaén (N y R¢,
en la figura) son desconocidas tanto en magnitud
como en posicdn, si bien se sabe que han de ser
normales entre sf. También debe entenderse que:

N tan ¢

R¢ Fs

donde F, es el factor de seguridad ligado al circulo,
también desconoado, La reacdén por cohesién R,

ESFUERZOS
TANGENCIALES 4
REPARTIDOS 4

{b)

Figura VI-36. Fuerzas que actttan sobre una masa daliante
de Umite circular. a) Esfuerzos normales y tan-
gradales distribuidos sobre el contorno. b} Fuer
za3 resuitantes.

estd totalmente determinada en posicién por la va-
riacién de ¢ a lo largo de la superficie de falla, y su
magnitud también se podria saber en términos de ¢
y F. En definitiva el andlisis plantea cuawo incdg-
nitas que son F,, la magnitud y la posicién de N y
la magnitud de R¢; la estdtica proporciona tres ecua-
ciones de equilibrio, por lo que e! problema po e
tard determinado si no se recurre a las caracteristicas
de deformacdén del suelo.

La anterior es la razén bdsica por la cual el mé
todo suece requiere de hipéiesis que determinen el
problema. Una discusién completa sobre la mejor
manera de realizar tales hipétesis y de las incluidas
en los diferentes métodos hoy en uso, se podrd encon-
trar en las Refs. 58 y 67.

C Anidiisis de esuabilidad con superficies de (alla no
circulares

Se comprenden bajo el anterior encaberado. las s
perficies de falla de laderas naturales o taludes del tipo
casi plano o de formas compuestas que dilieren mucho
de la circular, para las que la hipdtesis del mérodo
sueco resulta poco satisfactoria. Las Refs 60, 66 y 67
proporcionan métodos de cilculo para el cam: und



bue¢na recopilacién de los varios disponibles figura en
la Ref. 68. Sin embargo, en la presentacion que sigue
s¢ adoptardn los lineamientos que ofrece la Ref. 3, en
la que se da al problema un tratamiento mds anali-
tico que el que se ha utilizado hasta ahora en esta
obra; por este estilo de tratamiento, por cierto muy
usual en ia literatura moderna y posible también para
las formas tradicionales del método succo ya presen-
tadas, se puede llegar directamente a una expresién
para el factor de seguridad, la cual ha de resolverse
con tanteos; de hecho est¢ ha sido ya el planteamien-
to con el que se presentaron las ecs. 6-20 y 6-21,

l.a Fig. VI-37 muestra una superficie de falla del
tipo no circular. En ia parte ¢a) se muestra el croquis
general de la ladera y la posicién de la dovela i<4sima.
La parte (b) indica el conjunto de fuerzas actuantes
en cada dovela, y la parte (c) el poligono dindmico
correspondiente a su equilibrio.

Si se adopta un polo arbitrario de momentos, O,
el equilibrio de toda la masa deslizante exige que:

IWl =2 (Ta+ N + jrodia, (622)

INS + Ly.dia,
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Pero
W=w, + W4 zbr, (6-23)
¥y del poligono dinimico
¢ tang
TI' _—— -r —— -
7 L+ N, 2 {6-24)

T, es la fuerza actuante en la direccién tangencial,
neutralizada por la fraccidn de la resistencia del suelo
que se esté movilizando; por esta razén, esta ultima
se afecta por el factor de seguridad (si la dovela es
tuviera en equilibrio limite, se movilizaria la resisten-
cia mdxima, pero al estar en una condicién de equi-
librio mds holgado, se moviliza una fraccién de la
resistencia, en proporcidn precisamente al factor de
seguridad) . - -

Tomada en cuenta la ec. 6-24, la 622 podrd es .
cribirse:

[ —~ tan
Z(W1+W+zb7w)I=E(TL;+JV,--—Ff a

+
(6525)

13
{c)
Figura VI-37. Anilisis de estabilidad com superfide de falls oo circular (Rd. 2).
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Despejando al factor de seguridad:

F = I(cL,+ N;tang)a
! (W, + W_-}- tby,) | — INSf — $ v d¥e,

(6-26)

Bajo el njvel del agua, la masa de ésta debe estar
en equilibrio, por lo que:

Zzbyl — 4 voda, = Exr LS (6-27)

En otras palahras, el peso del agua, el empuje hidros-
titico al pie de la ladera y la fuerza debida a la presién
hidrostitica del agua en la base de la dovelz, deben
de estar en equilibrio de momentos en torno a 0.

St los resultados de Ia ec. 6-27 se llevan al denomi-
nador de |z ec. 6-26, €ste quedarai:

IW + M I-Zi— L) f (6-28)

DNefiniendo

Ni=Ni— (@y.+u)Li (6-29)

como la fuerza normal efectiva en ia base de la dovela
(se ha considerado la existencia de una presién neu-
tral, u, por ejemplo. por flujo), podrd escribirse el
denominador de la expresién 6-26 como:

(W, + Wyl —E(N, +ul)f (6-30)
y la ecuacién 6-26 queda:
. IZ(cL,+ N;tang)a (1)

TIW, + M= LN, Ful)f

La expresién (6-31) proporcionarfa el valor del
factor de seguridad ligade a la superficie de falla en
estudio si se conocen los parimetros de resistencia
al esfuerzo coriante del suclo en términos de esfuerzos
efectivos y las presiones de poro en la base de la
dovela, pero despreciando el efecto de las fuerzas
laterales de tierra £ y 5,

Si se desex tomar en cuenta el efecto de estas
fuerzas se podrd hacer una suma de fuerzas en la
direccién vertical, en el poligono dinimico de la Fig.
VI-37c:

W, 4+ W+ zby, + As = (v li+uli+ N) cosa +

-;—(Cf-.+ﬁ¢ﬂnv) ssna (63

De Ia ecuacidn (6-32) puede despejarse:

— c
W1+PV+A:—ubetana

N = ! 6-35
N M) (6-35)

Para obtener la expresion anterior debe tomarse
€n cuenta que

Lcosea=10b

Y que la funcién M, (a) fue ya definida por la
ecuacign (6-21).

Llevando el valor de la ecuacién

(6-33) a la
(6-31), puede obtenerse finalmente:

F =

E{ch 3- (W, + W + As — ub) tan Q]‘-‘-’T(;:)_(s sy

CI(W 4 W) LI, 4+ W A+

(ubrang — cb)Ei};‘_a']H:_(%S

-La ecuacidn (6-34) debe resolverse por aproxima-
ciones sucesivas, pues contiene 2 F, en sus'dos miem-
bros. El cilculo se podrd ayudar con el grifico de la
Fig. VI-35 para la determinacién de M, (z). La
formula 6-3¢4 da el F, ligado a una superficie de falla
dada; deberin tantearse otras parz llegar al F, mi-
ntmo.

El valor de F, depende de AS y ésta debera intro-
ducirse en Iz formula (6-34) con alguno de los valores
que s¢ proporcionan en los distintos métodos a2 que
s¢ ha hecho referencia en péginas anteriores. En la
gran mayorfa de los problemas pricticos serd sufi-
ciente aplicar la ecuacién (6-34) con AS = 0. La con-

vergencia de los tanteos para la ecuacién (6-34) es
ripida.

D Falla oaaslacional *

El modelo maternitico de este tipo de falla se
ilustra esquemiticamente en la Fig. VI-38.

f q
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Pigora VISA Superficic de falla correspondiente a una falla
de waslacidn.

oz




El estrato débil que se sefiala suele estar en Ia
naturaleza formado por arcillas blandas o arenas miis
o menas finas, sobre todo si estas ultimas estan so-
metidas a subpresiones que disminuyan los esfuerzos
efectivos y rebajen la resistencia al esfuerzo cortan-
te; el riesgo de este tipo de fallas es particularmente
critico en laderas inclinadas, con el estrato débil
guardando una inclinacién similar.

Si el talud forma parte de un terraplén construi-
do sobre una ladera natural o un terreno de cimen-
tacién cualquiera, la condicién mds critica sera la
inicial si el estrato débil es de arcilla; en este caso los
pardmetros de resistencia se¢ obtendrin de una prue-
ba triaxial sin consolidacién y sin drenaje y el ana-
lisis se podrd hacer con base en esfuerzos totales. En
este mismo caso, pero con un estrato débil formado
por arena bajo el nivel fredtico, quizis sometido a
subpresidén, se ha de efectuar un anilisis con base en
esfuerzos efectivos, haciendo intervenir la fuerza U,
subpresién total que se obtiene como el drea del dia-
grama de subpresiones. *

Si el talud estd formado por un corte excavado
en una ladera natural, la condicién critica serd, como
va se dijo, la correspondiente a largo plazo y el and-
lists por esfuerzos efectivos seri el conveniente.

En términos generales el procedimienio de cilcu-
lo se puede plantear como se¢ indica a continuacién.

La cufia &fec se moverd hacia la izquierda a
causa del empuje de tierra en el plano bf; puede
aceptarsz . ue este empuje sea el activo. Las fuerzas
resistentes son el efecto de un empuje pasivo en el
plano ec y la resistencia al esfuerzo cortante a lo lar-
go de la superficie de deslizamiento ¢& (F). Los em-
pujes de tierra podrdn evaluarse con los métodos in-
dicados en el capitulo V.

En ur andlisis con esfuerzos totales (terraplén
construidc sobre un terreno que contiene un estrato
débil arcilloso), la fuerza F serd simplemente igual
ac,- ¢b. En un anilisis con esfuerzos efectivos, la
fuerza F serd: N

F=c-¢b+ (IW—U)tang (6-35)

Donde ¢ y @ deben expresarse en términos de es-
fuerzos efectivos. La fuerza U, subpresién total, se
deberd o “'ener como el irea del diagrama de subpre-
siones e ! plano ¢b, el cual a su vez se podrd obte-
ner de una red de flujo, por ejemplo.

El factor de seguridad que indique el riesgo de
falla puede escribirse como:

F+ P,
£y

5 =

(6-36)

En los disefios pricticos probablemente no serd
prudente aceptar un' factor de seguridad menor que
1.5,

Debe notarse que en este caso la consideracidén de
los planocs fb y ec para el cilculo de los empujes
de tierras y de la (uerza F conduce al factor de segu-

.
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ridad minimo, en el caso de la Fig. VI-38, pues cual-
quier movimiento del punto b hacia la derecha o del
¢ hacia la izquierda aumenta la fuerza F con los mis-
mos empujes de tierra. Si & 0 ¢ se mueven hacia la
parte inclinada del talud, F disminuve como funcién
lineal de H, pero el empuje activo disminuye como
funcién de d* (si b se mueve hacia la izquierda) el
empuje pasivo aumenta también cbmo funcién de 42
(si ¢ se mueve a la derecha), de lo que ficilmente
puede deducirse un factor de seguridad mayor que
el correspondiente al caso que se muestra en la figura.

E E! método de la cuna

Se trata de un método para analizar la estabilidad
del cuerpo de un talud, en principio aplicable a los
mismos casos que cubre el método sueco a través de
su hipotesis de falla circular; sin embargo, por la na.
turaleza de las superficies de falla que ahora se ma-
nejan (superficies planas), en los cdlculos pricticos
el método de la cufia se ha ligado mds bien a las fa.
Ilas traslacionales, considerindose que el caso tipico
para su aplicacién es el de un terraplén construido
sobre un terreno de cimentacidén que incluya un es
trato muy blando cercano a la superficie (o quizi en
la propia superficie, como podria ser el caso de zonas
de meteorizacién intensa en suelos residuales imucho
mis duros a mavor profundidad) o el de un terra.
plén de suelo construido sobre un terreno de cimen-
tacién duro y resistente.

En el método, la superficie de deslizamiento po-
tencial o real se representa por dos o mas segmentos
de recta, por ejemplo como se muestra en la Fig.
VI-39.

Se definen asf cufias dentro de la masa deslizante
(I y II en el caso de la figura). La resistencia al es-
fuerzo cortante a lo largo de la superficie de desliza-
miento se debe expresar en funcién de los parime-
tros de resistencia aplicables.

Existen en el equilibrio de las dos cufas cuatro
conceptos mecdnicos desconocidos (£, Ny, Nay a) ¥
una quinta incégnita que es el factor de seguridad
correspondiente a la superficie de falla escogida. En
efecto, para una geometrfa dada y unos pardmetros
de resistencia dados deben quedar definidas unas con-
diciones de estabilidad para la masa deslizante, las
que han de reflejarse en un factor de seguridad de-
terminado.

Para resolver el problema se tienen dos ecuacio-
nes de equilibrio de fuerzas en cada cufa, por lo que
éste esti indeterminado.

Al hacer el diagrama del cuerpo libre de la cufa
I 6 de la II aparecen sobre ella las siguientes fuer.
zas {s¢ toma como referencia la cufia I):

Una fuerza €, = % AB (6-37)

Una fuerza T, que depende del valor de .. de
los parimetros de resistencia y del propio valor de F,_



El estrato déhil que se seflala suele estar en Ia
naturaleza formado por arcillas blandas ¢ arenas mis
o menos finas, sobre todo si estas ultimas estin so-
metidas a subpresiones que disminuyvan los esfuerzos
efectivos y rebajen la resistencia 2l esfuerzo cortan-
te: el riesgo de este tipo de fallas es particularmenie
aitico en laderas inclinadas, con el estrata débil
guardando una inclinacién similar.

Si el talud forma parte de un terraplén construi-
do sobre una ladera natural o un terreno de cimen-
tacién cualquiera, la condicion mids critica serd la
inicial si el estrato débil es de arcilla; en este caso los
parimetros de resistencia se obtendrin de una prue-
ba triaxial sin consolidacién y sin drenaje y el and.
lisis se podri hacer con base en esfuerzos totales. En
este mismo caso, pero con un estrato débil formado
por arena bajo el nivel freitico, quizis sometido a
subpresién, se ha de efectuar un anilisis con base en
esfuerzos electivos, haciendo intervenir la fuerza U,
subpresién total que se obtiene como el drea del dia-
grama de subpresiofics.

Si el talud esti formado por un corte excavado ,

en una ladera natural, la condicién critica serd, como
ya se dijo, la correspondiente a largo plazo y el ani.
lisis por esfuerzos efectivos seri-el conveniente.

En términos generales el procedimienio de cileu-
lo se puede plantear como se indica a continuacién.

La cuita b fec se moverd hacia la izquierda a
causa del empuje de tierra en el plano bf; puede
aceptarsz .ue este empuje sea el activo. Las fuerzas
resistentes son el efecto de un empuje pasivo en el
plano ec y la resistencia al esfuero cortante 2 lo lar-
go de la superficie de deslizamiento ¢b (F). Los em-
pujes de tierra podran evaluarse con los métodos in-
dicadas en el capitulo V.

En ur andlisis con esfuerzos totales (terraplén
construidc sobre un terrénc que contiene un estrato
débil arcilloso), la fuerza F serd simplemente igual
a ¢, - ¢b. En un anilisis con esfuerzos efectivos, la
fuerza F serid:

F=c¢-cb+ (W—-Uune (6-35)

Donde ¢ y ¢ deben expresarse en términos de es-
fuerzos efectivos, La fuerza U, subpresién total, se
deberi ¢ -ener como el drea del diagrama de subpre
siones en I plano cb, el cual a su vez se podri obte-
ner de una red de flujo, por ejemplo.

El factor de seguridad que indique el riesgo de
falla puede escribirse como:

F+P,

Fs = —— 6.3
= —% (6-36)

En los disefios pricticos probablemente no serd
prudente aceptar un factor de seguridad menor que
L5,

Debe notarse que en este caso la consideracién de
los planos fb y ec para el cdlculo de los empujes
de tierras y de la fuerza F conduce al factor de segu-
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ridad minimo, en el caso de la Fig. VI.38, pues cual-
quier movimiento del punto b hacia la derecha o del
¢ hacia la izquierda aumenta la fuerza F con los mis-
mos empujes de tierra. 5i & 0 ¢ se mueven hacia la
parte inclinada del talud, F disminuve como funcién
lineal de H, pero el empuje activo disminuye como
funcién de d* (si b se mueve hacia la izquierda) el
empuje pasivo aumenta también cimo funcién de d4*
(si ¢ se mueve a la derecha), de lo que ficilmente
puede deducirse un factor de seguridad mayor que
el correspondiente al caso que se muesira en la figura.

E El método de la cuiia

Se trata de un método para analizar la estanilidad
del cuerpo de un talud, en principio aplicabie a los
mismos casos que cubre el método sueco a través de
su hipotesis de falla circular; sin embargo. por la na-
turaleza de las superficies de falla que ahora se ma-
nejan (superficies planas), en los calculos pricticos
el método de la cuniz se ha ligado mds bien z las fa-
llas traslacionales, considerindose que el caso tipico
para su aplicacion es el de un terraplén construido
sobre un terreno de cimentacién que incluya un es
trato muy blando cercano a la superficie (o quizd en
la propia superficie, como podria ser el caso de zonas
de meteorizacion intensa en suelos residuales mucho
rmas duros a mayor profundidad) o el de un terra-
plén de suelo construido sobre un terreno de cimen.
tacién duro y resistente.

En el método, la superficie de deslizamiento po-
tencial o real se representa por dos o mads segmentos
de recta, por ejemplo como se muestra en la Fig.
VI-39,

Se definen asf cufias dentro de la masa deslizante
{I y II en el caso de la figura). La resistencia al es-
fuerzo cortante a lo largo de la superficie de desliza-
miento se debe expresar en funcién de los pardme.
tros de resistencia aplicables,

Existen en el equilibrio de las dos cufias cuatro

conceptos mecinicos desconocidos (£, N,. N, y a) y
una quinta incégnita que es el factor de seguridad
correspondiente a la superficie de falla escogida. En
cfecto, para unma geometria dada y unos parimetros
e resistencia dados deben quedar definidas unas con-
diciones de estabilidad para la masa deslizante, las
que han de reflejarse en un factor de seguridad de-
terminado.

Para resolver el problema se tienen dos ecuacio-
nes de equilibrio de fuerzas en cada cufia, por lo que
éste estd indeterminado.

Al hacer el diagrama del cuerpo libre de la cuia
I 6 de la II aparecen sobre ella las siguientes fuer-
223 (se toma como referencia la cufia 1):

Una fuerza C, = -;7 AB (6-37)

Una fuerza T,. que depende del valor de Ni. de
los parimetros de resistencia y del propio valer de F,
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Lz fuerza ﬁl
El peso de la cufia W,

El empuje de tierra que sobre la cuiia I produce
la cuda II, E.

Una fuerza, C; = I-; BC

(6-37)

De esto se deduce que es preciso hacer una hipé-
tesis que permira eliminar alguna de las incégnitas
para determinar el problema. Esta hipdtesis se refie-
re por lo comun 2 la direccién de la fuerza £; suele
aceptarse que E es paralela al plano del talud o de-
cirse que forma con la normal a la superficie de con-
tacto entre las cudas un dngulo, @g definido por la
expresién

tan 9

P = ang. tan
L} 2

Esta tliima es la hipdtesis aceptada al construirse
la Fig. VI-39. )

Las fuerzas T, y V, son desconocidas en magni-
pero no en direccién; de la misma manera su ro

tante, R, serd conocida en direccidn, pues ha de for-

mar con la fuerza N, el 4ngulo g, que representa al
dngulo de friccién, tomado en cuenta el efecto del

factor de seguridad. Son estas fuerzas R, y R, las que
s¢ toman en cuenta .para construir el poligono dind.
mico que aparece en la parte ¢ de la figura, en vez de
las componentes T, y N,.

El dindmico de la cuiia I comenzari a construirse
por Wi, que es conocida en magnitud y posicién. A
continuacion serd preciso suponer un factor de segu-
ridad para la combinacién de las dos cufias. Con base
en tal hipétesis y con la ecuacién (6-37), se conoce-
rin en magnitud y posicién las fuerzas C; y C; que
se pueden llevar al dindmico. En realidad, en la fi.
gura ¢l poligono dindmico se empezd por Cj, por ra-
zones de dibujo. Por el extremo C, se podrd trazar
una linea que tenga la misma direccién que R, (par.
te b de la figura) y por el origen de C, una linea
que tenga la misma direcdén que E. De esta manera,
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Figura VIS%. Método de la cufia,



las fuerzas R, y E quedan determinadas para el fac-
tor de seguridad supuesto.

Sobre el dindmico de la cufia I se puede cons-
truir ¢l de la cuda 11, Hevando I¥;, de manera que
C: y E, que son conocidas, se superpongan con las
fuerzis previamente dibujadas (ver parte ¢ de la fi-
gura). Aplicando la ecuacién (6-37) a la cufa 1I, se
podrd calcular €, para el factor de seguridad supues-
to. Por el extremo de C, podrd llevarse una linea con
la direccién de R,.

Si el valor del factor de seguridad elegido fuese
correcto, el dinimico construido como se indicd se
cerraria, pasando la linea de accién de R. por el ori-
gen de C.. Empero, es probable que no suceda tal
cosa, indicio de que se supuso un factor de seguri-
dad que no refleja las condiciones reales del proble-
ma. Asi, habri que proceder por tanteos hasta en-
contrar el factor de seguridad correspondiente al caso,
el cual deberd tener un valor satisfactorio. Desde lue-
go que ese factor estard ligado a una cierta superfi-
cie de falla; deberi repetirse el cilculo para otras
superficies posibles, hasta alcanzar la seguridad de
que no hay para el terraplén en estudio ninguna su-
perficie de falla a la que esté ligada un factor de
seguridad indeseablemente bajo.

VI TERRAPLENES SOBRE SUELOS BLANDOS

Mucho de lo que ahora deberia decirse con refe-
rencia al importante problema de terraplenes cons-
truidos sobre suelos muy blandos o turbas ha sido ya
mencionado en el capitulo III de este libro, en rela-
cién con el terreno de cimentacidn. Sin embargo,
existen algunos comentarios que seguramente no es-
tdn fuera de lugar en este capftulo. Sin duda el pri-
mer problema a considerar es el que se refiere al
cdlculo de la estabilidad del terraplén en conjunto
con su terreno de cimentacién, el cual en estos casos
suele constituir un elemento aftico.

En muchos suelos blandos probablemente es esen-
cial evitar una falla catastréfica del terraplén por el
descenso que suele sufrir su resistencia al esfuerzo
cortante a causa del intenso remoldec que acompana
a un colapso estructural total, tras el que la resisten-
cia se recupera tan lentamente que pueden plantearse
problemas en verdad insolubles,

La Fig. VI40.a (Ref 69) indica el tipo de ani-
lisis que ha de hacerse en estos casos, ¢l cual ha sido
ya sufidentemente discutido en ‘el pdrrafo anterior.
La misma figura muestra en su parte b el proceso de
carga a lo largo del tiempo y. en su parte ¢, la evo-
lucién que e¢s de esperar en las presiones de poro
dentro del terreno natural. La parte d expresa cuan-
titativamente la variacién del factor de seguridad con
el tiempo. El andlisis por lo comun se debe hacer con
la resistencda no drenada del terreno {c,) Y se des
arrollard con base en esfuerzos totales. Existen sin
embargo dos puntos que conviene comentar en este
lugar,

Terraplenes sobre suelos blandos isi

t, Tismpo

+ Factar de ssquridad] contra falla en ei terreno,
i de cifmentgcion

H t
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Figura YI40. Variacién de las condiciones con ¢l tiempo en

un terraplén construido sobre un suelo blando
(Ref. 69).

El primero se refiere a los conceptos comentados
con base en la Fig. VI-2 (Ref 6). Si la resistencia del
suelo de cimentacién disminuye continuamente con
el tiempo, hasta alcanzar valores muy por abajo de
la resistencia mdxima, el disefio con base en esta ulu-
ma puede ser del todo inapropiado; a este respecto
no cabria mds posibilidad que determinar en el la.
boratorio la respuesta de la arcilla a pruebas de lar-
ga duracién, para establecer a criterio un valor apro-
piado de la resistencia de disefio.

En 1960 A. Casagrande teportd (Ref. 70) un muy
interesante caso prdctico de construccién en que se
pudo observar una variacién importante en la resis-
tencia no drenada de una arcilla (obtenida con prue-
bas de compresién simple) en las pruebas de larga
duracién (hasta 2 semanas) respecto a la resistencia
mixima en prueba estindar (alrededor de 5 min);
las curvas esfuerzo-deformaddn variaron correspon-
dientemente desde formas de falla frigil tfpica hasta
formas de falla pldstica.

El dato prictico quizds mds importante es que la
¢, disminuy6 hasta 30%, respecto al valor de prueba
ripida estindar. Muchos ingenieros piensan que 1al
reduccidn de resistencia debe ocurrir con el tiempo
en un terreno de cimentacién muy blando sobre el
que se haya construido un terraplén, por efecto de
los esfuerzos cortantes actuantes que degradan la es
wuctura de la arcilla, aun cuando la situacién gene.
ral esté lejos de la falla, juzgada ésta con base en la
resistencia mixima obtenida en una prueba conven.
cional (c). Es cierto que los efectos de consolida-
cién y el paso del dempo contribuirdn a aumemtar
esa resistencia minima a que pudiera llegarse, pero
sin duda tal valor minimo representa una condicidn
aftica que muchos proyectistas juzgan digna de ser
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tomada en cuenta. No hay suficiente volumen de es-
tydio para juzgar qué porcentaje de reduccién de la
resistencia mixima convencional pudiera considerarse
seguro. En muchas oficinas de cilculo se reduce ar-
bitrariamente esa resistencia mixima convencional
en un 25 & 309, para obtener el valor de resistencia
de disefio. ]

La resistencia del terreno probablemente se puede
obtener en forma iproximada y econdmica por me-
dio de pruebas de rveleta (Ref. 69), cuyos fundamen-
tos han sido discutilos en el capitulo I. Por lo gene-
ral es necesaria una rotacién de menos de 10° para
obtener la resistencia maxima del suelo “intacto”, en
tanto que se requieren varias vueltas para liegar a la
resistencia residual.

La Fig. VI-41 \Ref. 71) muestra la curva tipica
de una arcilla blanda probada con veleta.

La resistencia dei suelo “intacto”, dividida entre
la resistencia residuii, suele tomarse como una medi-
da de la sensibilidal de-la arcilla. Desde luego que
la prueba de la vele:a deja de ser representativa cuan-
do el terreno de cmentacidn va siendo duro o de-
jando de ser arcilla homogénea franca.

Para tomar en cuenta los efectos de reduccién de
resistencia de que s¢ ha hablado en la prueba de ve-
leta, Bjerrum properciona en la Rel. 69 una grifica
que incluve un facier de correccién p, que multipli-
cado por la resisterncia que proporciona la prueba,
da la resistencia g.is se debe usar en el proyecto.
(Fig. VI-12).

La correlacién de Bjerrum en términos del indice
plistico de la arcilla es puramente estadistica y se
ha obtenido con base en la relacién observada entre
el fndice pldstico de 14 terrenos de cimentacién que
fallaron bajo terrapiz=es y el factor de seguridad calcu-
lado retrospectivame=ie en tajes fallas; en forma siste-
mitica, dicho facter de seguridad fue algo mayor que
uno, indicic de que ia resistencia del terreno fue so-
brevalorizada por lis pruebas de campo.

Las incertidumbras en decidir el valor de la resis-
tencia que se debe usar en los andlisis de estabilidad,
han llevado a muches proyectistas a considerar desea-
ble obtenerlos de tesraplenes de prueba a escala na-
tural. Las Refs. 72, 78, 74, 75, 76, 77 y 78 son des
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Figura VI4l. Curva tipua de resistencia de una arcilla blan-
da o pracba de veleta (Ref. 71).
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Figura VI42. Factor de correccién para obtener la resistenca

de proyecto, 2 partir de pruebas de veleta
{Ref. 69).

cripciones de este tipo de investigaciones, que contie-
nen informacién de interés,

Un refinamiento del cilcule establecido por mu-
chos ingenieros consiste en despreciar la contribu-
cién del terraplén propiamente dicho a Ia estabili-
dad general. Esto se hace, sobre todo, cuando el terra.
plén es bajo y la costra de arcilla endurecida por se-
cado es delgada, pues en tales casos se ha visto ¢
la falla del terraplén suele ir precedida por un ag
tamiento casi completo del mismo.

La misma Ref. 69 incluye interesantes discusiones
acerca de la confiabilidad del cdlculo de asentamien-
tos de terraplenes sobre suelos muy blandos. Este es
un punto en el que se suelen observar discrepancias
de importancia entre teorfa y realidad, que justifi-
can el uso de terraplenes en escala natural. Mucho
mds dificil de predecir es la evolucién de los asenta-
mientos con el tiempo, problema para el cual es muy
indicado el uso de terraplenes de prueba, si¢mpre
que se disponga de tiempo suficiente para las obser-
vaciones.

Es sumamente variada ¢ interesante la informa-
cidén que se puede obtener en la actividad de un te-
rraplén de prueba, verdadero modelo a escala natu-
ral de la estructura en estudio. Las Figs. VI43 y VI+44
(Ref. 77) son una muestra de los datos que s pue
den lograr. La Fig. VI43 proporciona informacidén
obtenida de conjuntos de inclindmetros situados en
secciones instrumentadas de un terraplén de prueba.
Estos instrumentos se describirdn con mis detalle en
un capitulo posterior de esta obra, dedicado a imuu-
mentacién de campo. Los datos que ahara s incw
ven son los de la Ref. 77, ligeramente modificados
para tomar en cuenta ¢l tiempo transcurrido dede
su publicacién. Es notable el curso de [a deformac
lateral del suelo de cimentacién bajo el peso del
rraplén con el paso del tiempo. En prnimer lugar
ocurrié el desplazamiento lateral haca aluers que
serfa de esperar intuitivamente, pero diipués de un
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tiempo las deformaciones laterales se invirtieron ocu-
rriendo hacia la parte central bajo el terraplén; tal
parece que la disminucién de volumen por consoli-
dacion, mixima bajo el centro de la estructura, fue
lo suficientemente imporiante como para invertir el
sentido de la deformacién lateral.
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Figura VI44. Resultados de medicidn con torpedo de asen.
tamiento, en una scccidén del mismo terraplén
de prueba a que se reficre la figura VI43,

La Fig. VI-44 proporciona datos de magnitud, dis
tribucién y evolucién con el tiempo de los asenta-
mientos del mismo terraplén de prueba. Los datos se
obtuviercn al utilizar el torpedo de asentamientos.
desarrollado por Wilson, que también se describird
en el capitulo posterior alusivo. ’

VI-7 ALGUNAS IDEAS PARA FIJAR LA INCLINA-
CION DE CORTES NO CALCULADOS EN LAS
VIAS TERRESTRES

Se debe repetir una vez mids que, por razones su-
ficientemente analizadas al comienzo de c¢ste capitu-
lo, la mayor parte de los cortes de las vias terres
tres se han de proyectar sin ningiun estudio previo
de campo que incluya €l muestrco v el programa de
pruebas de laboratorio, sin los cuales no es posible
pensar en un cdleulo matemiitico detallado. También
se menciond que, en muchos casos, la heterogenei- -
dad de las formaciones involucradas hace inutil cual-
quier estudio que se deseara intentar. Lo anterior
equivale a decir que un porcentaje quizi elevado de
todos los cortes de un camino o un ferrocarril han
de proyeciarse con base en’ el criterio del ingeniero
responsable, auxiliado, cuando mds, por el comporta-
miento de estructuras similares en la misma zc~
(cuando las hay), por las condiciones de las laderas
naturales en la regién y por los someros estudios ex-
ploratorios que se puedan haber hecho cdentro del
marco general del estudio geotécnico de la via. No es
posible proporcionar en este lugar reglas generales
que permitan establecer un criterio rigido para tales
tareas. Cada caso es en verdad particular y debe
afrontarse en forma individual,

Como es natural, la experiencia precedente cons-
tituve una valiosfsima ayuda en la tarea de fijar la
inclinacién estable de cortes y es con esa idea en
la mente come los autores de esta obra se atreven a
presentar la informacién que figura en las piginas si-
guientes de este pirrafo. Poco éxito aguardari al in-
geniero que la aplique en forma ciega; mis bien se
deberd ver como un marco generai de referencia o,
ain mis simplemente, como la opinién personal de
otros ingenieros que han afrontado antes los miswmos
problemas.

La Fig. VI-45 (Ref. 79) recoge lo que s pudiera
considerar la experiencia de un grupo de ingenicros
del Departamento de Carreteras de California, E.U A,
Se da la inclinacién del corte en funada de s al-
tura para todo un conjunto de valores de ¢ v ¢. que
el ingeniero ha de estimar previamente a parur de
un conocimiento general de los materiales involucra-
dos. La grifica incluye un factor de wgundad “ra-
ionable”, )

Una grifica como la de la Fig. V145 Jebe conu-
derarse util para poder visualizar ripidamente ia 1n-
fluencia de los diferentes parimetros de reustenca
en la estabilidad general, estableciendo las (ondicio
nes de ésta para diferentes parejas de valorey que o
puedan liegar a considerar aplicables al 2w
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Figura VI45. Altura de un corte en funcidn de valores de C y
& (Ref. 79).

La tabla VI-5 es un sumario completo de reco-
mendaciones de inclinadidn para cortes practicados
en muy diversos materiales, incluyendo muchos tipos
de rocas ademds de los suelos, que resume la expe-
riencia del Departamento de Geotecnia de la Secreta-
ria de Obras Publicas de México. Por la elaboracidn
de esta tabla merecen crédito especial los seftores in-
genieros Raul V. Orozco Santoyo, Santiago Barragin
Avarte y Juan M. Orozco y Orozco,

VI8 FACTORES QUE PRODUCEN FALLAS DE ES
TABILIDAD DE LADERAS Y TALUDES

También resulta muy diffdl establecer aprioris-
ticamente las causas de los deslizamientos de laderas
naturales o fallas de taludes. La influencia sobresa-
liente del flujo interno del agua y de las presiones
que ésta pueda desarrollar en las masas de suelo in-
volucradas, se pone de manifiesto por el conocido
hecho experimental, del dominio de cualquier inge-
niero aun minimamente relacionado con esta clase
de problemas, de que la mayorfa de las fallas impor-
tantes ocurren en el perfodo que sigue al comienzo
de la temporada lluviosa y tienen lugar en estrecha
conexién con el régimen de las filtraciones y con el
establecimiento de los escurrimientos subterrineos.
La Fig. VI-46 muestra el tipo de relacién que es po-
sible establecer entre la precipitacidén pluvial en una
zona y la incidencia de problemas de estabilidad en
la misma.

En este caso se trata de informacidn recolectada
a lo largo de mis de 2 arios en tres fallas de la auto-
pista Tijuana-Ensenada (Ref. 7). Las tres fallas son

del tipo de superficie de deslizamiento formada pr
viamente a la construccién del camino y en los tr
casos se registraron movimientos de enormes masas
de tierra sobre verdaderos planos inclinados.

En Ia regidn estdin perfectamente delimitados la
estacién de lluvias y los periodos de estiaje. La pri-
mera comienza aproximadamente a principios de no-
viembre y se prolonga hasta la segunda quincena del
mes de febrero; los perfodos de estiaje se desarrollan
correspondientemente desde mediados de febrero has-
ta principios de noviembre. Es notable el incremen-
to en los desplazamientos a partir de enero, lo que
indica que es necesario un lapso del orden de dos
meses y medio hasta el establecimiento de los flujos
internos, a partir de las primeras lluvias. De modo
andlogo, los movimientos disminuyen claramente a
partir de finales de abril, lo que hace ver que han
de transcurrir mds o menos otros dos meses hasta que
se disipa el efecto del flujo, después de las dltimas-
lluvias. En cualquier caso, la Fig. VI-46 hace obvia
la relacién entre la precipitacién regional y el régi-
men de movimiento en las fallas.

La tabla VI-5 (Ref. 2) es un excelente resumen
de los factores que causan los deslizamientos, asi
como del mecanismo por el cual actian.

Con frecuencia las propias manipulaciones del in-
geniero pueden ser fuente de graves problemas de
estabilidad de taludes: la lista que se proporciona 2
continuacién (Ref. 8) es una resefia de los proc
s0s constructivos que mds comunmeénte causan pro-
blemas:

1. Modificacién de las condiciones naturales de
flujo interno de agua al colocar rellenos o ha-
cer zanjas o excavaciones.

2. Sobrecarga de estratos débiles por relleno, a
veces de desperdicios.

3. Sobrecarga de terrenos con planos de estrati-
ficacién desfavorables por relleno.

4. Remocidn, por corte, de algin estrato delgado
de material permeable que funcionara como
un manto natural drenante de estratos de ar-
clla suave. °*

5. Aumento de presiones de filtracién u orienta-
cién desfavorables de fuerzas de filtracidén al
produdir cambios en la direccién del Oujo in-
terno del agua, por haber practicado cortes o
construido rellenos.

6. Exposicdén al aire y al agua, por corte, de
arcillas duras fisuradas.

7. Remocién de capas superficiales de suelo por
corte, lo que puede causar el deslizamiento de
capas del mismo estrato ladera arriba, sobre
mantos subyacentes de suelo mis duro o roca

8. Ingemento de cargas hidrostiticas o nivele
piezométricos bajo la superfide de un corte al
cudbrir la cama del mismo con una capa im-

permeabie. . .



Tabla VI.5

Taludes recomendados en cortes

del grado de intemperiamo de la roca,

-
TALUD RECOMENDABLE
TIPO DE MATERIAL OBSERVACIONES
Hasta5m Desalhm Dzi0alsm Mayorde 15 m
L—**,_ d
< A
l' -
Granito sana y masivw, I ," Du_“!"" a2 la par
AT 1¢ inrempenzada u la hay.
- [] .
”~ o
L
!
C.ranita wno lisurado en 1 Amacirar talwles segun la
Lloques. | -_"_ disponicion iie los hlogues,
/ "
=N
- L
Granito exloliado, grandes ! Ne s considlera recomen-
bloques empacailes en are: ! dable la con:lrusrldn de
" pa. | - herma en el cambio de .
e Tud,
- 1
L1 .

. . $e¢ recomienda  conaruir
Granito exioliada. grande | banqueta con ¢l cbjelo de
bloques empacados en ar 1 recibir en etla lov pegue
clla arenosa, ) - —_.r fios desprendimienton que

' P H nurmalmente s peeentan,
LI
£ $i el producto dle la intem.
perizacion  del granito e
. atena fina, hmota o aran
Granito totalmente inrem- H llews, ¢ recomienda pro-
Friudo {tucuruguay). E yectar banqueu Je 1 m
H pars cortey hasta ue i3 m
‘L,- iy y de 3 m para cortes ma
- yores
Se recomienida 1omar en cuenta las mismas observa-
Tioritas, ciones que & hacen para loy granitos, dependiendo

And&ita ﬁ.lll'l'lldl. un
alteracidn,

5S¢ rexommienda amacitar w-
guiendo los planoy de Tive-
ramiento.

Andatina {racturada ¥ poco
alierads

Se puede conurur berma
de 4 m al cambuat 1ilwl
la parte inferior el torte
no coplitne arcilla en las
fracturas y &ty esun e
mailas

Andeua fracturads y
alierada,

-

5¢ recomiends demopna
con talud 1) 15 pawie me
perGoal mas sheveis w
exise Mupo & agus =
beri proveciarst =B wt
drenaje adexuadn




Tabla VI-5

{Continuacién)
r '
TALUD RECOMENDAULE
TIPO DE MATERIAL OBSERVACIONES
Hasa 5 m fle5altim De 102 15 m Mayorde 15 m
- ~
T Riokits wanzs o fracturs L v Se_momitn-.h amaciaar sie
day en_ pgrundey  blogues, | v gultnd‘o los planos de frac-
on sivtenay ce  fraciira- I ~ ‘L wramienio, al covoo des-
micnio a M0* horimural y i1 T e copetar a4 Il Ia paste in-
1erticalmenne, ‘,4_' t S 1emperizada,
rd 1 ’ 4
Didhasa wna janw Se¢ recomienda amacizar.
Iractn ada.
Descopetar 1/2:1 [a pane
superior del corte i el frac.
Hasaliy fraciuiaddy, wano. wramicnio & muy intemg,
5i hay una apa inwempe-
. rizada demper 1.1,
[ ]
Si los [Iragmentos aun
Raalio Iracturailo en sucltos ¥ sin Juclo, 0 em-
blujua sle 1wk 1amane pacados en arcilla o limo
wuave con [ujos de agua
Si lm Irzgmentos esuin em.-
Haalio Iracturady en pacados en ardilla firme sin
blucques. sle 1odos Lamafion que exinan fujos de agua,
: En mnas muy Huricuas se
ierula conuruir al pie
Bagalto muy fracurada y recomicnd I
N proceso muy avanixle ‘:II :Iud ':::'uh;:ﬂ“::
ile intemmperizacida. .Ii m ,lr;:‘!o ™ para 'm'
tes mayorey cle 15 m,
Comrientes basilticas inter Se recouriemla definir ¢l conlacto entre el hasalio y Jas rocas pirocldsticas para
caladas con rucas pirockis arle » cada uno i talud corresjmondiente, Las rocas piroclisticas requicren
i \eronl P talud qde 11 v s encuentran sucltas o de 3/4:L, i s encucnuran compacios
i = 0 00 rateriales Mur grucsor
5i el (zoatle & Je granc
flino y ay suclto, w pro-
Tentle marive, pone aplicar las mismas re
comendaciones que pars ol
resto de Las parockistican
Tobar, whas  Inechuides, S ewdn intemperitada en
amlesfticas, riolivicas v e In pare superior el cone
dliicas, wnas o ligeramen- ¢ recomicnda  descopetar
18 hsursdas, e core a 120
_—
i exi lujo e
andeichs, noliicn o o impariante. e recamiends
amlesdlicas, rolliitas o ha- construir berma de 4 m &
sihicas, sanas o ligrramen- la minsd de Ts aliura, 1o
1e fisursdas, permesbitisindola.
\ R




Tabla VI.5

(Continuacién)
—
r_ TALUD RECOMENDABLE
TIPO DE MATERIAL OBSERVACIONES
L Hasta 5 m Des5aldm Dellalsm Mayorde 15 m y
([ y

Tobas tohas hrechoubey,
rioliticas, ardesiticas v ha-
wiiicas poce  intemperia-
das.

L

5¢ recomienda dlewcopattar
& 31 la parte swperior
d ¢l fracturamienin o in-
teniperismo o intenu,

Tobas tohas hrechoules
rioliticas, basdlticas o an-
cexiticas muy imemperita-
day,

Cambio Je talud a la mi-
tad de la alturs en cofiey
mayores dle 15 m.

Lutits dura y revisiente,
con echado casi horzonial,
poco fracturada,

No canuruir contracunetas
#i no son Inen impermea
bles Descoperar 2 3/4:1 L
pare tupenor mds intem:
perizada.

Lurita suave de resistengia
media muy [racturada

No conmruir contracuneus
i no son hien impermes-
bles. Dewoperar 1:1 13 par-
te puperfical mis invempae-
nzada,

Arefiscas wanas [uertemen-
te cemeniadas, ewratifica-
adn mal definida horizon-
ul o a favor de) corte.

Descoperar 44471 la e
muy iniemperidaila

Areniwa pot cementada,
muy alterada con flujos de
agua

Decopetar 11 la parte e
perhicial  muy  imempen-
mta,

Conglomerado brechoide
bien cementado con mariz
ulicosa o alare,

Se recomienda amacimr eli-
munando  1xlos los  frag:
mentor fielion

Conglomerads pobremmie
cemeniado con matniz arc-
licea,

—-3

Si 1a matriz arcllesa W
encuenira witurads o w-
metida 2 [uenies camings
ke bumaetal. s recomien-
da para cories mayore e
10 m comrinr Bangutia
de 1 my hermas te 4 m
3 la mual e In ahwura

Caliza [raciurada con echa-
do cam 3 (avor det corie
con ssratificacion gruesa o
mal delinida

5S¢ reconuenda  descuperar
1 la pwrie superior ale-
rada 0 muy Iraciurals

Calitst wanas con ewrmifi
aan’n fina horiconial o a
{avor el cone,

s

by s | —s—d[F2

Deacopetar | 1.

B



Tabla V1.5
(Continuacién)

TIPO DE MATERIAL

TALUD RECOMENDABILE

De5allm Delftal>m Mayarde 15 m

ORSERVACIONES

"

Calica intemperizada con
Nujo de agua.

A

Proyectar winlrenaje con-
tracunetas impermeabla,

Caliza sana con  echado
contrz cf corte entre Y0° y
43*, con lubricanmie arcillo-
30 enLrE eMratos.

Dar el talul eorraspondionie al echadn,

Si la roca exti muy fracwurals, sovctar Teana im-
permealnlizada de 4 moa Lok de daaltoa, Cone
tracunelas imperinealles.

Calira muy fracturada ¢
inempenizada,

Conracuneta
impermeable,

Calia mana poco (ractura
Ja con echada contra el
corte entre 30° y 45°.

5¢ puede comsiderar como
si el echade Tuera horizon-
al,

Calia muy poce intempe:
rizada y [fracturada, con
echade enure 45 y 30%
conim el core,

Descopetar Ia wna  mis
{racturada 3 1:1. Coneracy-
newa impermeabilitale

Pimarras

Mismas recomendaciones que  para calizas

Aglomerado medianamen.
fe compacio con [inos no
plisticos.

\I
§

Conracunets impermeabii-
liada, para cortea mayorns
e 1) m comiruir hassgue
tade LU m en ol pie del
talud,

Agloeerado  medianamen-
L& compacto con Goos plis
Licos,

-

LY
1]

Camnracunaas impermenlsi-
liadas, Para curte mayor
de I m pruyetiar bena
de 2 3 ta miaaul de la
aliura ¥y para rorte inayor
de 1% m auncatar el an-
wadm

Areng limosas v limas
COMpACIoS.

*
L}
3
b}
- '
1]
A

Doopetar [ I paree s
perior muds intemperiula,
1w marcnales Liaimene
crosionahila deber i proyee-
tarwt tlud de 1:1 y prute-
T con pasio.

Arcnas  limosas ¥y limos
POCO Covm pacton,

Contracunews impermen-
ble. Dewmperar a 131 3
Ia parie mir inumperus
da Parn curics mayorer Je
13 m propocr Langurts
de 3 m al pe el talud

./




Tabla V1.5

(Continuacién)
—
TALUD RECOMENDABLE
TIPO DE MATERIJAL ODSERVACIONES
Haa 5 m DeSalom Del0alSm
( - - 4
) |
Arenas bhimosas y  limos 1 e : Dewopetar la parte
muy compacios (tepetate). 1 e !, tupengr welts.
- ) r
b [ 1
[ N

Arcillas poco arenosay
firmes  (homogeneas) .

Descopetar 111 la parte in-
temperiiada. Si existe Mujo
de agua provectar subdee
naje.

Arcillas muy suaves expane
sivas y comprenbles

®Para cortes mayores de

15 m proyectar berma a la |

mitad de la altura bien
drenada.

Caolin products de 1a in-
lemperinacidn de granitos
o dionis

Cubrir con pasto el talud
para cones mayores de A m
proyecear berma de 6 m
bien drenada,

(altura mixzims 16 m)

2

Arenas  limpias po o
nada compacizs

Su dngule e Iritcidn inerna con banquets de 100 m

en 1 bae,

Cubrir kn ulwie
con pasta,

®la conruccdn de La berma requenrd de una contrapendicnie
con objete Je drenar el agus por medio de cunetas que deberdn
wr impermeables pues si no lo son e podris temer una filtracién
que pondria e peligro la parte inferior del corte al establecorw
una superficie de falla ocanonadas por la disminucidn de o rois-
tengia al aluerzo coruante del materal por efecio de ia filvacidn,
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Figura VI46. Relacidén entrc la precipitacién pluvial regional y 12 magnitud de los
movimientos de varias fallas. Carretera Tijuana.Enscnada.

En general, las causas de los deslizamientos pue-
den ser externas o internas,

Las externas producen aumento en los esfuerios
cortantes actuantes sin modificar la resistencia al es-
fuerzo cortante del material. El aumento en la aliura
del talud o el hacerlo mds escarpado, son causas de
este tipo, como también lo son la colocacién de cual-
quier tipo de sobrecarga en la corona del talud o la
ocurrencia de sismos.

Las causas internas son las que ocurren sin cam-

bio en las condiciones exteriores del talud. Debe
ligarse siempre a una disminucién de la resistenc
al esfuerzo cortante del suelo constitutivo. El aumer
to de presién de poro o la disipacién de la cohesid
son causas de esta clase.

En la tabla VI.7 (Ref. 8) se presentan los facu
res que mds comunmente contribuyen a ~levar k
esfuerzos cortantes actuantes en una la o u
talud.



sueja y saturada.

gra-
nos. N

Peso del ma-
terial que for-
ma el ulud.

Construccién  del
talud.

Arcilla dura o fisura-
da. Lutita. Remanen-
tes de viejos desliza-
mientoa,

4. Deslizamiento su-
perficial.
5. Deslizamiento en

estratos débiles al pie
del talud.

Materiales duros so-
bre estratos blandos.

Apertura de fisuras
cerradas y produccion
de nuevas fisuras.

Disminucién de la
cohesién, Se acelenn
el proceso 8.

Agua.

Lluvizs o fusién
de nieve.

§. Desplazamiento de

_Jaire en los vaclos.

Arena humeda.

7. Desplazamiento de
aire en juntas abier-
tas.

Roa junteada. Luti-
tas.

Aumentos de presion
de poro en el agua.

Disminuciéon de rems-
tencia.

8. Reduccén de pre-
siones capilares aso-
ciada con expansién.

Arcilla dura y fisu-
radz. Algunas luticas.

Ex pansion.

9. Descomposicdn
quimic.

Cualquier roca.

Debilitamiento de los
nexos interparticula.
res,

Disminuaén de i
cohesidn.

Congeladén del
terrene (Ref, 80),

10. Expansién del
agua por congelacién.

Roa junteada.

Apeniura de fisuras
cerradas y produccidén
de¢ nuevas fisuras.

Disminucéa de la
cohesidn,

11. Formacién de len-
tes de hielo en ¢l
sueio.

Limos y arenas Limo-
sag,

Aumento en el con.
tenido de agua del
suelo congelado.

Disminuaen de la re-
sistenaa por treoda

Perfodo de sequia.

12. Contraccién.

Arcilla.

Agrietamiento por
contracgén.

Disminucon de Ia
cohendn,

Vaciado ripido.

13. Flujo hacia e] pie
del talud,

Limos y arenas finas.

Aumento de presién
de poro en el agua.

Disminucwin de o re-
sistenaa  por fraaoe
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TABLA VI6 (Ref. 2)
Factores que producen los deslizamientos
Proceio que pone Materiales mds Naturalera fisica
Agente al agenie en Medio por el cual sensibles a o de iz accion Efectos sobre la
accidn aciia el agente accidn del del agente estabilidad
agente

Erosién y Procesos construc- | I. Aumenta la altu- | Todos Jos materiales. | Cambios en el estado | Aumente de los es-

transporte. tivos 0 erosiones.[fa o la inclinacién de esfuerzos, fuerzos cortantes.

del talud.
Arcillas rigidas o fi-{ Cambios en los esta- | Aumento de los es.
suradas. Lutitas. dos de esfuerzos y|fuerzos comantes. Se
abertura de fisuras. (desencadena el pro-
ceso 8,

Esfuerzos tec | Movimientos tec-|2. Deformaciones Todos los materiales.| Aumenta el 4ngulo{Aumento de Joz es.

ténicos., tonicos. grandes de la corte- de talud. fuerzos cortantes

Ia terrestre.

Esfuerzos tec- [ Temblores o ex-{J. Vibraciones de Todos los materiales.| Cambios de esfuerzos| Aumento de loy es

ténicos ¢ uso | plotacién con ex-|alta frecuencia. transitorios. fuerzos cortante.

de explosivos. | plosivos. P
plos P Loess, arenas ligera- [ Alteracién de los ne- | Disminucién de la
mente cemeniadas y|xos interparticulares, |cohesion y aumento
gravas, de los esfuertos cor-
tantes,
Arena fina o media, | Reacomodo de Licuacidn.

Fluctuadones en

14. Reacomodo de
granos.

Arena media a fina,
suelta, saturada.

Aumento de presidn
de poro en el agua.

Licuaodn,

la eclevacdén del
nivel fredtico.

Ascenso  de  nivel
fredtico en un

acuifero distante.

15. Elevacién del ni-
vel piczométrico en
el material qus for.
ma el walud.

Escratos de arena o
limo entre o debajo
de estratos de arcilla.

Aumento de presién
de poro en el agua.

Disminucwan de o ™™
sistenus pow MM sde
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TABLA VI6 (Rel. 2)

{Continuacién)
Materiales mas o
Proceso que pone . A Naturaleta [isica
Agente al agente en Med:.o por el cual sensibles a la - de la accidn Efectos :rc_rbre la
accidn actua ¢l agenie accidn del del agente estabilidad
agente
Flujo intemo de{16. Flujo hacia el ta-|Limo =saturado. Aumento de presién | Disminucién de Iare-
agua. lud. de poro en el agua.lsistencia por friccion.
17. Desplazamiento de|Arena fina hidimeda. | Disipacién de la ten- | Disminucién de la
aire en los vacfos. sién superficial. cohesidn,
18. Remocién de ce- | Loess. Debilitamiento de los
mentantes solubles. nexos  interparticula-
res.
19. Erosién interna. |Limo o arena fina.| Tubificacién. Aumento de los es-
fuerzos cortantes.
TABLA VI.7

Factores mis comunes que contribuyen a aumentar
los esfuerzos cortantes aciuantes en un talud

1. Remocién de soporte que comprende:

1-a Erosién. .

l-al Por comriente y rios.

1-a2 Por glaciares.

1-a3 Por accidn de oleaje o corricntes marinas.

1-a.4 Por procesos sucesives de humedecimiento y seado
(brim, congelamiento, etc).

1-b Modifiacién del wlud previo por caidos, deslim-
miento, asentamiento ¢ cualquier otra cusa.

I-¢ Actividad humana.

I-cl Cortes y exavaciones.
1«2 Remodén de muros de retencidn o tablestacados.
l-¢3 Vaciado de lagos, lagunas o depdsitos de zgua.

2. Sobrecirga.

2.2 Por auns naturales.

2.2.]1 Peso de lluvias, nieve, elc

2.22 Acumulacién de materiales por caidos, deslizamien-
108 U otras cusas.

2-b Por actividad humana.

2-b.l Construcdén de reilenos,

2-b2 Edifidos y otras sobrecargas en la corona.

2.b3 Eventuales fugas de agua de tuberfa y ductoa.

3. Efectos transitorios, como sismos,

4. Remocién de materiales subyacentes que proporciona-
ban soporte.

4-a Por rios ¢ mar,

4-b Por meteorizacién.

4-c Por erosidn subterrdnca por flujo de agua {tubifi-
acién, lavado de solventes, eic).

4d Por acividad humana. Exavacién o minerfa.

4-e Por pérdida de resisiencia del material subyacente.

5. Aumento de prelién lateral.

5.2 Por agua en grictas' y [isuras.
5-b Por congelacidn del agua en grictas,
5 Por expansién de ardillas susceptibles.

En la tabla VI-8 (Ref. 8) se presentan los facto-
res que causan con mayor frecuencia una disminu.
cién en la resistencia al esfuerzo cortante de los ma-
teriales constitutivos de laderas y taludes.

TABLA VI3

Factores que mis cominmente contribuyen a disminuir
la resistencia al esfuerzo cortante en laderas
y taludes (Ref. 8)

1. Factores inherentes a la naturaleza de los materiales,

1-a Composicién.

1-b Estructuracién,

1-¢ Estructuras secundarias o heredadas.
1-d Estratificacién desfavorable.

2. Cambios por meteorizacién y actividad {lucoquimia.

2.a Procesos de humedecimiento y secado.
2-b Hidmatacién.
2¢ Remocién de czmentantes.

3. Efecto de las presiones de poro, incluyendo Ls debudss
al flujo de agua,

4. Cambios en la estfuctura, incluyendo fisuracidn por Libe-
racién de esfucrzos y degradacién otruduni tao o
esfuerzos cortantes previamente actuantes

V1.9 IDENTIFICACION DE PROBLEMAS DE ESTA-
BILIDAD DE TALUDES EN EL CAMPO

El reconocimiento de las posibles futuras fallas de
laderas o taludes en el campo y su identficacda con
fines de una clasificacién que norme el citeno dJel
ingeniero responsable se han hecho tradicionalmente
con base en un juicio experimental que interpre
signos vistos sobre el terreno, dentro del masco .
una experiencia precedente; estos signos (onusen w
bre todo en deformaciones, agrictamientos y man.le
taciones del:régimen de flujo interno de las aguss
Esta metodologia de wtabajo leva, naturslmente. 8



una interpretacién cualitativa y aun subjetiva del es-
tado de la estabilidad de un talud y del riesgo de su
falla. En piginas subsecuentes de este mismo pirrafo
se dardn algunas ideas prdcticas para ayudar al co-
rrecto enfoque de ese método de trabajo.

Claro estd que resultarfa muy deseable el estable-
cimiento de algun método tedrico, seguro y confiable,
para juzgar si una ladera o talud especifico estd en
condicién critica o para evaluar el riesgo de su desli-
zamiento catastréfico. Podria pensarse que si el talud
ha sido *calculado”, al conocer su factor de seguri-
dad se tendria una medida cuantitativa inmediata de
su condicién. Independientemente de que en las vias
terrestres muchos taludes no .pueden calcularse, una
confianza excesiva en el método de medicién anterior
implicaria una fe en los resultados de los métodos
de cilcule, dificilmente aceptable a la luz de las in-
certidumbres, ya comentadas, dentro de las que di-
chos métodos se han de aplicar. El factor de seguri-
dad de cilculo se debe verificar o calibrar de acuer-
do con informacién que provenga del talud ya cons-
truido. El modo de lograr esto es lo que hoy se echa
de menos, independientemente de que existan alen-
tadoras tentativas al respecto, alguna de las cuales se
menciona en Jo que sigue.

Se trata de encontrar alguna relacién teérica en-
tre 1z condicion del talud y algin resultade de labo-
ratorio ficil de obtener y de interpretar. La condi-
cién del talud se habrd de expresar con base en su
comportamiento, que se obtiene de un conjunto con-
tinuo y suficientemente detallado de mediciones de
campo, resultado a su vez de un programa de instru-
mentacién de campo adecuado y cuidadoso; este as-
pecto se tratard en un capitulo especial dentro de
esta obra.

En las Refs. 81 y 82 se presenta un intento para
relacionar la condicién de un talud en cuanto za su
estabilidad con los resultados de pruebas de labora-
torio, de compresién simple o triaxiales, en que se
estudiz la deformacién de los suelos bajo cargas me-
nores que las correspondientes a la falla convencioc-
nal; de esta manera es posible conocer la velocidad
de deformacién de los suelos en diferentes condicio-
nes de prueba. En las referendas mencionadas se es-
tablece un método que permite cuantificar el riesgo
de la falla y aun el momento en que ésta se produ-
cird, si tal es el caso, en funcién de las velocidades de
deformacién en pruebas de laboratorio y de los tiem-
pos que transcurran hasta la falla de los especime-
nes. Independientemente de lo “refinadas” que estas
ideas pudieran parecer a los ingenieros acostumbra-
dos a proyectar y construir vias terrestres en el mo-
mento presente, no cabe duda de que representan
lineas de investigacién cuya utilidad puede ser muy
grande en un futuro préximo.

No siempre la falla de un talud ha de ligarse a
un deslizamiento catastréfico; una deformacién exce-
siva pudiera atacar a las bases de funcionalidad es-
tructural en forma suficiente como para producir una
falla prdctiza. No existen tampoco métodos conven-
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cionalmente aceptados y de uso comiln para cuanti-
ficar la magnitud de las deformaciones que pueda
sufrir un terraplén formado por materiales compac-
tados. Un interesante método de cilculo para tal fin
aparece en la Ref. 83,

Las condiciones de estabilidad de un talud depen-
den en general de factores propios de los materiales
constitutivos, tales como su naturaleza, estructura, es-
tratigrafia, condiciones de meteorizacidn, y de todo
un conjunto de circunstancias externas al propioc ta-
lud o ambientales, como la topografia de la zona, el
clima, la vegetacidén, etc. Las condiciones de régimen
hidriulico superlicial e interno son vitales. El con-
junto de todos los factores que influyen arroja al
problema un nimero tal de variables que lo con-
vierte en uno de los mds complejos que afronta el
ingeniero dedicado a las vias terrestres. El auxilio de
la forointerpretacién, cuyo detalle queda fuera del
alcance de este libro, debe verse como fundamental
para el encasillamiento correcto de todos los elemen-
tos de juicio provenientes del campo.

El problema de reconocer e identificar desliza-
mientos tiene dos aspectos importantes (Rel. 8). El
primero se refiere a identificar el deslizamiento en
si mismo, para saber si han ocvrrido u ocurririn mo-
vimientos que sean indicio de inestabilidad. El se-
gundo aspecto, igualmente importante, se refiere a
identificar y clasificar el tipo de deslizamiento que
estd ocurriendo o que sea susceptible de presentarse.

En el caso de una via terrestre de nueva construc-
cidn, una vez que se adquiera una idea general de
las condiciones de estabilidad de una zona por me-
dio de mapas geolégicos y fotointerpretadén, serd
preciso visitarla para inspeccionar las condidones so-
bre el lugar. En 1al inspeccién se deberd proceder
siempre yendo del panorama general a los detailes
particulares. Se deberd conceder especial atencdn a
la inclinacién de las laderas y sus cambijos, relacio-
nindolos con las variaciones de materiales que indi-
que la geologfa superficial. Se buscarin muy epedal-
mente signos especificos, tales como manantiales, ve-
neros, encharcamientos y, desde luego, grietas; todas
los signos del deslizamiento superficial son importan-
tes, pues es muy conveniente la deteccidn de esta cla-
se de falla en las etapas mds tempranas del proyecto.

Sin embargo, es claro que en la gran mayorfa de
los casos serd muy dificil prever la existencia de fu.
turos deslizamientos y fallas, y el ingeniero deberid
limitarse a extremar sus precauciones en aquellos tu.
gares en que exista una secuencia de materiales dig-
na de desconfianza. Algunas de éstas son:

1. Toda clase de formaciones de roca o suelo du-
ros, que sobreyacen a rocas muy fragmentadas,
suelos blandos o materiales muy intempen-
zables,

2. Laderas de arcilla blanda o lutitas, sobre todo

si en otras zonas de la ladera se detectan lallas
o si estin fisuradas,
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3. Depésitos de talud o de piemonte que des-
cansan contra y sobre estribaciones y lechos de
roca firme,

4. Laderas a cuyo pie existan causas de erosién,
como el mar o corrientes de agua.

5. Formaciones de roca o suelos residuales cuyo
echado o cuyas estructuras heredadas sean des-
favorables, respecto 2 la excavacion que se prac-
tique para alojar la via terrestre.

El ingeniero y su actuacidén son frecuente causa
de problemas de inestabilidad, como ya se dijo antes
(ver pdrrafo VI-8). )

- Respecto a un deslizamiento en desarrollo y ya
planteado, lo importante es clasificarlo, pues los mé.
todos correctivos en que pueda pensarse dependerdn
de su tipo y caracteristicas. A este respecto, la instru-
mentacion de campo, que se tratard mds adelante, es
casi el tnico medio elicaz y seguro de llegar a un
conocimiento completo del probtema; su utilizacidn
se ha desarrollado mucho en los ultimos afios y, sin
duda, lo hard mis en el futuro.

La tabla VI-9 (Ref. 8) presenta una recopilacién
de los signos exteriores mds usuales de los distintos
tpos de tallas, por los que serd posible reconocerlas
y clasificarlas,

La habilidad para ver y reconocer pequeios agrie-
tamientos e interpretarlos es uno de los mayores do-
nes que le es dado poseer a un ingeniero dedicado a
este tipo de problemas, Se le debe cultivar, calibrar
¥ desarrollar cuidadosamente. Puede orientar mucho
para conocer el mecanismo cinemdtico de la falla alli
donde no se haga una instrumentacién detallada y
seri siempre una ayuda valiosisima para programar
ésta

Es frecuente que la direccién de las grietas sea
normal a la de los movimientos del suelo, pero ésta
no es, claro estd, una regla general. Por ejemplo, las
grietas en los flancos de una falla pueden ser pricd-
camente paralelas a su movimiento. En fallas rota-
cionales las grietas suclen ser curvas, marcando la
zona de falla. Las grictas en escaldn son a veces el
primer signo precursor de inestabilidad y un levan-
tamiento completo de ellas suele dar un magnifico
contorno de la falla por venir,

La Fig. VI47 (Ref. 8) muestra el mapa tipico de
agrietamiento en torno a un deslizamiento de tierras.

En una falla traslacional es comin que las grie-
tas sean muy poco curvadas y su espesor es similar
desde la cabeza hasta el pie de la falla.

VI-10 PREVENCION DE FALLAS

Es evidente que la mejor manera de resolver los
problemas de estabilidad de taludes es no tenetlos.
Esta es una regla de oro que deberd tener siempre
en mente el proyectista de vias terrestres y ningun
criterio aliernativo serd, en prindpio, ni mis seguro
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Figura VI47. Planua upica de agrictamiento en un desliza-
micnto de tierra (Ref. 8).

ni mis econémico. El hecho de que a veces sea pre-
ciso afrontar riesgos en aras de una localizadén [or-
zada o elegida o por alguna consideracién de otra
indole, no invalida la regla bdsica enunciada,

De hecho, el proyectista de vias terrestres suele
tener una libertad bastante amplia sobre una serie
de circunstancias que condicionan, en buena parte,
la aparicién de futuras fallas; por ello, conviene men-
cionar, asf sea brevemente, tales circunstancias para
considerarlas, en su momento, como un clemento
mds de los que servirdn para definir la actitud fGinal
que se deba adoptar.

En primer lugar, las fallas podrin prevenirse me-
jor 2 base de un disefio (por cdlculo o receta) mis
realista, y la posibilidad de mejorar éste descansa en
mucho en la exploracidn que se efectie (y ha de
pensarse tanto en exploradén geolégica, como en la
que se vincula cominmente con la mecinica de e
los). Hoy, la exploracién rutinaria en vias terroues
suele ser escasa y no permite fundamentar en clla
disefios muy refinados; cuando hayan de cuzarse for-
macdones o terrenos en que se sospechen peligros e
pediales, 1a exploracién se deberi extender. Esto -
se hace en casos extwemos, tales como zonas pnmu:é;
sas o de suelo muy blando, pero usualmente la tras
sicién de criterios es un tanto brusca; se pasa de ex-
ploradén muy escasa casi siempre, a muy detallada
en algin caswo espedil y raro. Deberfa refllexionane
en s no convendrd establecer grados en los niveles



TABLA YI%

Hechos que ayudan a reconocer deslizamientos activos
0 recientemente activos
{Consiliese nomciclatura en la Fig. VI-8)

Partes esiables que rodean al deslitamiento

Parles que se

han movido

Tipo de Clase de . Talud principal
movimienlo materigl | Corona o iniciacidn (detrds de la Flancos Cabeia Cuerpo Base Pie
de la 1ona Iﬂ”ﬂdﬂ wona fﬂ"ﬂdﬂ) -
Caidos y derrum-| Roca Roa suelta, grictas | Normalmenie  asi| En general filos de | Gencralmente no |Superficic irregular| La basc comdnmen-{ Si ¢l aldo ¢ pe-
bes. probables deirds de | vertiaal, irrcgular, | roca limpios. cstd bien delinida. Jcon fragmentos de|te enterrada. i estd | queflo tiene un ta-
la lnea de (falla, |liso, roca de aspec- El mawerial aido|roca. Si s miy|visible presenta ge-| lud irregular de de-
1) Caida de rocas. aspecto irregular ca- | to frexo. Roa jun- forma un montén [grande y si ticne | neralmente las rz-| tritos. Si la caida
racierizado por sis- | teada. de rocas cerca el |drboles o matcria- | ronces de la falla, 1a- | de rocas es grande
temas de junias. cs@rpio. les de colores con- |les como roca sub-|el pic puede tener
trastanics, ¢l mate- | yacente débil o es- [ un contorno redon-
rial puede indicar | ratos socavados por | do.
‘ direccién  del mo- |el agua,
vimiento radial des-
de cl escarpio. Puc-
de contencr depre-
sioncs,
T) Calds de suclos |Suclos Crictas detrdy Jde la |Casi vertical. Suc- |Con liecuencia @si [Ceneralmente no {Irrcgular, Como ¢l de arriba. |Irregular,
{Derrumbes). linca de flla. lo himedo. Super- [verticales. cstd bien delinida.
licialmenie muy El matcrial afdo
agricuado. forma un momdén
de roas ceraa del
csarpid.
Delinmienio Numerosas grictas, lInctinado, limpio, |Las estrias cn los JLa parie superior |La parte del suclo |Normatmente se [Con Precucncia una
la mayorfa de cllas [cdncavohacia cldes- {flancos del  cscar- |del material falla- |que s¢ mucve sc |desarrollan  bufa- Jiona de fujo de
1) Circular Sutlo conavas hacia el |lizamicnto, comdn- |pio tienen grandes [do conserva paries jrompe y lisgrega, |micnios transversa- |tiern con forma lo-
deslizamiento. mente alto. Puede |componentes verti- (del terreno natural [Grictas longitudina- |les y grictay sobre |bulada, material ro-

prescnlar estrias y
2anjas en la super-
ficie, que van de la
corona 2 la aben.
La parie superior
del 1alud wras 1z
falla puede xcr ver-
tical,

ccra de la
cabcza y notables
componentes  hori-
zontales cerca de la
base. La aliura de
los flancos decrece
hacia la basc. El
flanco  del  desliza-
mienle pucde ser
mis alic que lay
supcrlicies origina-.
les «del 1erreno en-
tre 1a base y cl pic,
Grietas en esaalén
rodean cl dcsliza-
miento en las pri-
mcray ¢lapas,

cales

antes de fallar, Sc
producen al pic del
talud principal cn-
charamientos. To-
da la cbera g
falla estd surcada
por grictas y los
drboles en la 10na
alda apuntan ce-
rro arriba,

les, bufamicine. Ge-
neralmenie se des-
arrollan  enchara-
micntos jusio aivi-
ba de¢ la base.

la base, Zona de
levantamiento, au-
sencia de  bloques
individuales gran-
des. Los drboles in-
clinados cuesta aba-
jo.

dado encima y en-
terrado. Los drbo
Ics estdn tendidos o
cn  varios angulos
mezclados entre ¢l
material del pie,
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de exploracidn que se apliquen en los diferentes lu-
gares y formaciones, juzgados también con un aite-
rio de ordenamiento segtin los riesgos que impliquen.

Muchos de los factores geotécnicos que definen el
riesgo de fallas son muy dificiles de detectar con
exploracién convencional. Ello ocurre con grietas, fi-
suras, discontinuidades pequeras, superficies de f{alla
previamente [ormadas, definicién de las condiciones
de flujo, etc. También muchos de estos factores se
pueden conocer mejor con técnicas de instrumenta-
cién de campo, que deben verse como importantes
auxiliares de la deteccién y aun de la prevencién de
fallas,

Mucho de lo que en vias terrestres se puede ha-
cer para prevenir fallas esti ligado a cambios en el
trazo geométrico de las propias vias, pero aun sin
modificar el alineamiento horizontal, un buen traba.
jo conjunto de trazadores y geotécnicos podrd lograr
mucho en esos aspectos, simplemente manejando los
alineamientos verticgles y las pendientes de la via;
desde luego, este recurso serd mds manejable en ca-
rreteras que en ferrocarriles, por razones obvias, El
hecho es que, en general, hoy rigen las mismas reglas
de trazado de carreteras en los mas diversos tipos de
terreno, considerando sélo problemas de pendiente y
curvatura y manejando el movimiento de tierras uni-
camente desde el punto de vista de un balance y de
lograr, de un modo bastante ilusorio muchas veces,
un costo bajo en los acarreos. Sin embargo, hay lu-
gares en que cualquier terraplén es problemdtico y
otros en que cualquier corte puede ser inseguro. Asl,
es muy deseable en todos los casos la coordinacién
entre las reglas del arte de trazar y las consideracio-
nes geotéenicas.

Algunas fallas importantes se podrdn prevenir con
sélo mantener en mente algunas consideraciones geo-
técnicas bisicas. Por ejemplo, en cortes siempre se
debe procurar que al menos el pie del talud perma-
nezca tan “cargado” como sea posible; la descarga
suele disminuir de por s{ la resistencia al esfuerzo
cortante de suelos y rocas y libera los esfuerzos hori-
zontales residuales, lo que tiende a expandir los ta-
ludes.

Otra regla que podria citarse es que cuanto me-
nor sea el volumen de la excavadén para un corte y
menos tendidos sus taludes, menor serd la cantidad
de agua que la estructura reciba en una lluvia. En
grandes cortes, esta cantidad de agua puede ser su-
ficiente motivo para obligar 2 un proyecto escalo-
nado, con cunetas en las partes interiores de los es
calones, para eliminar prontamente el agua colecta-
da por la estructura, pero muchas veces un sencillo
talud casi vertical puede tener éxito alli donde pue-
de fracasar uno muy complicado, de seccidn com-
puesta; el ejemplo tipico lo constituyen los cortes en
loess, donde la lluvia “lava™ los cementantes natura-
les del material,

En terraplenes, ya se discutid el efecto de cons.
truirlos con taludes poco o muy tendidos. En el pri-
mer caso, s¢ concentran esfuerzos en el pie; en el e

gundo se propician asentamientos al aumentar e.
irea de apoyo. )

En los procedimientos constructivos radican otras
muchas posibilidades de aumentar o disminuir el
riesgo de las fallas. No se mendonarin aqui los pro-
blemas derivados del uso inhigbil de los explosivos
al practicar cortes en rocas, pero a él se debe una
proporcién no desdefiable de las fallas que ocurren
en esos materiales.

También en este sentido se podrfan mencionar
algunas reglas de validez frecuente. Por ejemplo, un
corte en pendiente se debe atacar de preferencia cues-
ta arriba, para drenar con facilidad el agua que llue-
va o brote. También suele dar buen resultado atacar
el corte en estratos, pricticamente en toda su longi-
tud, pues asl se abate de manera uniforme el nivet del
agua en el subsuelo y no se aean grandes frentes no
drenados.

La omisién de escalones de liga (capitulo III) en
terraplenes sobre laderas inclinadas ha causado pro-
blemas en muchos casos, no sélo por fallas catastré-
ficas, sino también por la demanda de una conserva-
cidn excesiva en estructuras que se mueven con len-
titud.

Existe la costumbre de construir los cortes ini-
cialmente con un talud mds escarpado que el de pro-
vecto, el cual se afina al terminar la excavacién, par;,
llegar a la inclinacién final. Esta prictica debe ver:™;
siempre como inapropiada, pues el corte se mantiené
con estabilidad precaria un derto tiempo; indepen-
dientemente de que esto invita al desarrollo de fa-
llas, el someter a los suelos a esfuerzos excesivos. so-
bre todo cerca del coronamiento, abre grietas y fisu-
ras y puede causar una degradacién estructural muy
perjudicial para su futura resistencia.

-

VIt METODOS MECANICOS PARA CORREGIR

FALLAS EN LADERAS Y TALUDES

En este parrafo se tratarin someramente los prin-
cipales métodos a disposicién del ingeniero para co-
rregir problemas de laderas o taludes inestables, o
para reconstruir zonas falladas. Sin embargo, en este
lugar sélo se tratardn los métodos correctivos que no
tengan relacién con técnicas de drenaje o subdrenaje,
ohjeto de un capitule especial posterior. Por cierto,
ha de sefalarse que muchas de las correcciones que
s¢ hagan en zonas falladas estarin ligadas al aspecto
del drenaje, pues, como ya se sefialé en repetidas
orasiones, la accién del agua superficial o subterrd-
nea tiene gran influencia en la estabilidad de las
masas de tierra; por ello, el contenido de este pdrrafo
se debe ver como incompleto y no se podri defini-
el panorama general independientemente del caj
tulo posterior a que se ha hecho mendén. Con fine.
de asificaddn sf se citardn los métodos correctivos,
basados en drenaje y subdrenaje, en las tablas corres

pondientes. A falta de mejor palabra, los métodos co- -

rrectivos qQue se tratan se¢ han !llamado “mecinicos”.

-



Todos los métodos correctivos siguen una o mis
de las siguientes lineas de accidn.

1. Evitar la zona de falla.
2. Reducir las fuerzas motoras,

3. Aumentar las fuerzas resistentes.

El evitar 1a zona de falla suele estar ligado a cam-
bios en el alineamiento de la via. sea el horizontal o
el vertical; a la remocién total de los materiales in-
estables 0 a la construccidén de estructuras que se
apoyen en zonas firmes, tales como puentes o via-
ductos.

La reduccién de las fuerzas motoras se puede lo-
grar, en general, por dos métodos: remocién de ma-
terial en Ia parte apropiada de la falla y subdrenaje,
para disminuir el efecto de empujes hidrostdticos y
el peso de las masas de tierra, que es menor cuando
pierden agua.

Por lo comiin, la linea de accién que ofrece mis
variantes es la que persigue aumentar las fuerzas re-
sistentes; algunas de éstas son: el subdrenaje, que
aumenta la resistencia al esfuerzo cortante del suelo;
la eliminacién de estratos débiles u otras zonas de
falla potencial; la construccién de estructuras de re-
tencién u otras restricciones y ¢l uso de tratamientos,
generalmente quimicos, para elevar la resistencia de
los suelos al deslizamiento.

En la tabla VI-10 (Rel. 8}, se presenta un resu-
men de los principales métodos para la correccidén
de fallas. Reconociendo que no existe una frontera
demasiado rigic' . entre los métodos de correccién vy
los de prevencidn, el titulo de la tabla cita ambos
conceptos, por lo que dicha tabla se puede ver como
complemento del pirrafo VI-10 de este mismo capi-
tulo.

A continuacién se discutirdn con algin detalle
los principales métodos mecdnicos para corregir fa-
llas en taludes de laderas naturales.

A. Métodos de elusién

Indiscutiblemente constituyen los medios mds se-
guros para eliminar los problemas derivados de desli-
zamientos y fallas, pero no siempre se pueden utili-
zar. En otras ocasiones se podrdn emplear sélo par-
cialmente, en el sentido de que no se pueda evitar
por completo una zona inestable, pero que un ligero
cambio de alineamiento haga posible eludir su peor
parte o mucha de la longitud de la vfa dentro de la
zona; en estos casos este lipo de soluciones pueden
ser todavia muy valiosos.

Uno de los problemas que mejor responden a la
aplicacién de estos métodos es el cruzamiento de
formaciones inclinadas de suelo o roca, con echado
desfavorable a la via; en estos casos, cambios peque:
fios del alineamiento horizontal pueden llevar a 10
nas de mucho menos peligro o inocuas y la eleva-
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Un e¢jemplo de [ormacién geolégica desfavorable. Formacién
de calizas en ¢} camine Tula-Ciudad Victorla,

cién de la rasante puede reducir mucho los proble-
mas, 5i un lado de un valle tiene echado desfavora-
ble, es muy posible que ¢l otro lado lo tenga incluso
favorable. )

En donde no sea posible evitar una zona de des
lizamiento potencial o en la que haya ocurrido un
deslizamiento, es a veces una buena solucién evitar
el problema por la construccién de un viaducto que
se cimiente en las zonas [irmes a ambos lados de la
problemdtica. El costo de esta solucidn suele ser
muy alto y, si llega a adoptarse, se deberd elegir siem.
pre una solucidn estructural que acepte movimien.
tos moderados, pues serd dificil garantizar su com-
pleta inmovilidad, Con mucha frecuencia la construc-
cién de estructuras de paso se complementa con Ja
completa remocién del material fallado, para prote-
ger la propia estructura de los riesgos del desliza-
miento brusco de la masa*de tierra o de eventuales
empujes sobre sus apoyos,

En muchas laderas inclinadas con condiciones de
estabilidad dificiles suele ser una magnifica regla al-
terar lo menos posible las formaciones naturales por
la construccién de la via. A esta idea corresponde la
solucién con construccién en “medios viaduclos”, en

- S -~ P o el
i T TR N e L e
Ouo cjemplo de [ormadém groligica desiavorable Ploutas
m e caming [guals-Ciudad Altamirano.



TABLA VI.10 (Rel. 8)

Resumen de méiodos para la prevencidn y correccidn

de deslizamientos

Frecuencia de

Uso uso exiloso
. general ) Posicidn del tratamiento . L
Efecto en h ‘"_‘b"'d‘d Método de iratamiento en el deslitamiento Sus mejores aplicaciones y
del deslizamicnio Preven- | Correc- | Derrum- | Destiza- @ limilaciones
' cidn cidn be miento | Flujo .
NO SE AFECTA. 1. Método para cludirlo.
A. Rclocalizacién. 2 b Fuera de los limites del des- | Es ¢ mejor método si es econdmico.
B, Construccién de  via- lizamiento.
ducto. X X 3 3 Fuera de los Jimites del des- | Aplicable en trechos corios de laderas in-
lizamicnto. clinadas.
I1. Movimiento de tierras.
A. Remocidén de la a-
bera. X b4 N 1 Parie superior y cabera. Crandes masas de material cohesivo,
SE REDUCE EL ES- B. Abatimienio de los
FUERZO CORTANTE wludes. X X 1 1 En los taludes del corte o | Mds cliciente en terraplenes sobre suelos
ACTUANTE C. Exalonamicnto de ta- 1€rraplén. Iriccionantes.
ludes. X X 1 1 En los taludes del corte o
D. Remocidn de todo el - terrapiéa.
matcrial incsable. X X 2 2 Twlo ¢l deslizamicnto, En masas superficiales relativamente  pe-
fueiias de material en movimiento.
III. Drenaje.
A. Superficial.
1) (uneclas. X X i 1 Encima de la anona. Esencial en todos los tipos.
) Taumicnto dcl
alud, X X 3 L) En la wperficie de 12 masma | Revestimiento de rocas o delamial permea-
%) Conlormacion de en movimienle. ble para controlar et flujo.
rasante. X X 1 1 En la superficie de la mam | Benéfico en todos los Lipos.
©n movimienio.
sf REDUCEN LOS ES- 4) Scllo de grietas X X 2 2 Completo de la corona al Benélico en 1odos los tipos,
FUERZOS CORTANTES 5) Scllo de planos de pie. N :
ACTUANTES Y SE IN- juntas y fiswras. X X 3 3 -Complcto de la carona al Aplicable o formaciones rocas.
CREMENTA LA REsis-|  B. Subdrenaje. pie.
ENCIA AL ESFUER. 1) Drencs de penetra- _ i
0 CORTANTE DEL cién transversal. X X N 2 Localizado para interceptar Grandes masas de suelo donde existe el
SUELO. y conducir las aguas sub. |flujo subterrinco.
2) Trincheras estabi- terrdncas,
lizadoras. X X N 1 Masas de suclo relativamente superficiales
3 Galerias drenan- wn flujo subterrdnco.
- tes. X X N 3 Profunday y grandes masas de suclo con
4) Poios vertiala de alguna permeabtlidad.
drenaje. X X N [} Masas profundas en deslizamiento, agua
sublcrrdnea en varios estralos o lentes.
5) Silén conlinuo. X X N - Usado principalmente como salida de trin-
! cheras o potos de drenaje.




SE AUMENTA LA RE-|IV. Estructuras de  conten-

SISTENCIA AL DESLI cibn.
ZAMIENTO. A. Apoyo en la base. ) -
1) Relleno de roca. X X N 1 ] Base y pie. Roca sana o suclo firme a razonable pro-
' , fundidad.
2) Rellene de tierma. X X N 1 1 Base y pie. Cuzndo en contrapeso en el pie da resis-
B. Muros de retencién tencia adicional.
comunes o0 en cclo- )
sla. X X 3 3 3 Base. Maas ¢n movimiento relativamente pe-
C. Pilotes, c!uenas.

1) Fijos en la super-
fide de deslina-
micnlo,

2) Sin fijar 2 1a su-
perlicic de desliza-

X N s N Base, Se incrementa la resistencia en la superlicie
: de desltizamiento en ¢l monto de la fuerza
requerida para hacer fallar a los pilotes.

mienlo. b % N 3 N Base.
D. Anclas en roca. X X 3 s N Encima de la arrelera o de| Roa cotnatifiada.
E. Bandcrillas en talu- Ja estructura (cortes).
des. X X 3 [ N Encima d¢ la amctera v de| Talud deleznable retenido por medio de
la estructura. una pamtalla, la cual a2 su vezr se ancla a

una formacidn sélida subyacente,

V. Méodos varios,
PRINCIPALMENTE AU- . .
MENTA LA RESISTEN- A. Endurecimiento de la
CIA AL CORTE. mam dalizante,

1) Cementacién oira-
tamiente quimioo.

o) En la base, s 3 3 Base y pie. Suelos no cohesivos,
b) En toda la masa i
deslizante. N 3 N En toda la masa deslizante.| Suelos no cohesitos.
2) «ogelamiento. N 3 3 En toda la mas deslizante.| Para prevenir movimientos temporales en
masas relativamente grandes.
%) Elcctradsmonis. N s [ En toda la masa dceslizante.| Endurece al suclo al reducir el contenido
. de agua.
B. Uso de cxplosivos. X N 3 N En la mitad inferior del des-| Masa cohesiva relativamente superficial su-
lizamijento. prayaciendo a una masa de roca
Superlicie de deslizamiento fragmentada;
. los explosivos pucden wambién permitir

que s drene el agua de la masa deslizante.

Clave:
(1): }. Frecuente,
2. Ocasional.
3. Raro.

N. Nu & considera apliable, )
L (2) . Relaliva a la masa desluante o potencialmentc deslizante.
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la cual se fijan en la ladera los apoyos del lado inte-
rior de la estructura que constituye la via, dejando
volado el lado exterior, apoyado a trechos sobre co-
lumnas cimentadas en formaciones sanas. La condi-
cién para el exitoso empleo de esta solucidn seri,
en primer lugar, el buen apoyo de las columnas y, en
segundo, que se altere realmente poco la ladera al
colocar los apoyos del lade interior de la via.

Los métodos de elusidn de fallas no contribuyen
a estabilizarfas; ésta, mds el alto costo que por lo
general tienen, son sus principales limitaciones. La
influencia del costo suele ser determinante en fallas
pequefas, pero se disminuye mucho cuando la zona
inestable es muy amplia, pues en tal caso, los costos
de cualquier método correctivo tienden a crecer.

B. Métodos de excavacién

Estos métodos aparecen menconados en la tabla
VI-10 en una graduacién bastante amplia. desde ex-
cavaciones menores hechas sélo en la cabeza de la
falla, hasta la remocién total del material inestable,
El abatimiento de taludes v el empleo de bermas
son métodos que requieren de excavacién cuando se
construyen cortes, y de rellenos, en terraplenes; estos
métodos se tratardn por separado en la presente dis-
sertacidn.

La remocién de material en la cabeza de la falla
o en todo el cuerpo de la misma, hasta llegar a la
remocién total, es un método que en la prictica sélo
se puede aplicar en fallas ya manifestadas; rara vez se
pueden conocer con-tanto detalle las futuras fallas
en una zona de inestabilidad potencial como para
que resulte prudente proceder a remover materiales
en gran escala. Las remociones en la cabeza buscan
reducir las fuerzas motoras y balancear Ia falla; las
remociones totales eliminan la causa de rafz, si bien
en ellas se puede plantear el problema de la inesta-
bilidad de los taludes de la excavacién que se pro-
duce, los que deben estudiarse siempre cuidadosa-
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mente, al igual que las nuevas condiciones de dre
naje.

La remocién de materiales suele dar lugar a solu-
ciones bastantes permanentes, cuando se cuidan en
forma conveniente los aspectos de drenaje en la exca-
vacién que se efectlie. Son métodos mejores para
prevenir que para corregir, pues los costos unita.
rios de los movimientos de tierra relativamente gran.
des que implican son menores en counstrucciones nue-
vas que en trabajos de reparacién.

Cuando una remocién se hace de manera adecua.
da, debe mejorar las condiciones de dremaje en la
zona. El método se puede usar pricticamente en toda
clase de deslizamientos, pero es eficiente sobre todo
en los de tipo rotacional. Dejando a un lado consi-
deraciones de costo, que puede ser alto en fallas gran-
des, su principal desventaja estriba en que el mate:
rial que se excava se ha de desperdiciar y esto pu-
diera ser dificil y peligroso en algunos casos, aparte
de la repercusidn que tales maniobras tendrin en
el costo de la solucidn. También contribuye a incre-
mentar esto ultimo el hecho frecuente de que la ex-
cavacién tenga que empezar en la parte mds alta y
progresar ladera abajo. Conviene mencionar como
otro posible inconveniente, el que muchas veces al
remover material y disminuir las fuerzas motoras
también se pueden causar disminuciones en las fur
zas Tesistentes; esto puede ser cierto sobre todo cw
do se trata con suelos friccionantes. en que la resis-
tencia al corte depende de la presién normal.

La Fig. VI-48 muestra esquemdticamente el pro-
cedimiento por el cual se estabilizé la falla del km
16 + 800 de la autopista Tijuana-Ensenada, por la
remocién de 40000 m? de material de talud en su
cabeza.

Una solucién mixta, que combina remocién de
material y relocalizadén es el abatimiento de la ra-
sante de un camino para disminuir pesos del terra-
plén sobre zonas de suelos débiles o con superfices
de falla previamente formadas. -

777 /7] ZONA REMOVIDA

Figura VI48. Eaubilizadén de una falla por remocién dé material o su abea; km 18 4 800 de la autopista Tijuans

Ensenada. )



C. Abatimiento de taludes

Este es uno de los méiodos mais socorridos para
el mejoramiento de las condiciones de la estabilidad
de los taludes. Es un método correctivo ligado a des-
lizamientos en el cuerpo del talud. De hecho éste es
el primer punto a tomar en cuenta respecto a esta
solucién; al igual que todas las demds, no es de al-
cance universal, y su eficiencia no es siempre la mis-
ma, sino que puede variar extraordinariamente de
unos casos a otros,

Un segundo punto que se debe comentar desde
un principio es que cuando.se considere un abati-
miento de ralud en un proyecto o en una falla que
se presente en el campo, se debe tener muy presente
que el talud abatido es diferente del talud original,
con todo lo que ello implica. Por ejemplo, si al
talud original se le habia determinade un circulo
critico por los procedimientos estudiados en pagi-
nas anieriores ae este capitulo, el talud abativo
tendri owro circulo critico uiferente y, en consecuen-
cia, el factor de seguridad de aquél no tendrd nin-
gun sentido en éste, para el cual se deberd realizar
un nuevo andlisis de estabilidad que permita calcu:
lar su factor de seguridad, ligado a su circulo critico.

Al analizar los métodos de cdlculo de estabilidad
de taludes se vio que, en el caso de suelos puramente
friccionantes, la estabilidad del cuerpo del talud de-
pende sélo del dngulo de indlinacién, en tanto que,
en suelos puramente cohesivos y homogéneos con el
terteno de cimentacidn, la estabilidad depende mis
bien de la altura del talud (de hecho, para inclina-
ciones menores de 53° y falia de base, la estabilidad
es independiente del dngulo de inclinacién del talud,
y para inclinaciones de los 53° hasta 90°, las condi-
ciones de estabilidad si varian con la indinacién del
talud, pero relativamente poco). Naturalmente que
la gran mayoria de los taludes de las vias terrestres
se hacen en suelos a cuya resistencia se considera una
componente friccionante y otra de cohesién, pero las
tendencias extremas anteriores pueden seguir sirvien-
do como norma de criterio. En suelos en que la com-
ponente friccionante tenga mds importanda relativa
que la cohesiva, serd de esperar que la estabilidad
esté mds bien ligada a la inclinacién del talud, en
1anto que en suelos de naturaleza mds cohesiva, serd
la altura del talud, mds que su inclinacién, la que
defina las condiciones dei mismo.

Las consideraciones generales anteriores sefzlan
direcdones de pensamiento que se deben iomar en
cuenta al escoger entre las diversas soluciones de co-
rreccién de fallas de taludes en que pueda pensarse.
En suelos en que sea importante la componente fric
cionante de la resistencia, abatir los taludes tenderd
a ser eficiente; en suelos mds cohesivos, quizd resul-
len mejor otros métodos que se discutirdin mis ade-
lante y que equivalen, en cierto sentido, a trabajar

con taludes de menur altura (escalonamiento, por
ejemplo) . "
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Independientemente de las consideraciones gene-
rales anteriores, la Fig. VI-49 sirve para establecer una
discusién sobre las consecuencias de abatir el talud
de un terraplén.

Desde luego, los croquis de la Fig. VI-49 sirven
Gnicamente para una discusion muy general, pero de
ninguna manera reflejan todas las posibilidades que
pudieran presentarse en la prictica; de hecho, algu-
nas de las conclusiones que de ellos se extraen en lo
que sigue, pudieran incluso invertiise o cambiar mu-
cho de importancia relativa en casos en que variaran
las posiciones de los circulos criticos y de las masas
de nerra. Asi pues, tanto los croquis de la Fig. V149
como la discusién que en torno a ellos se hace, deben
verse simplemente como orientadores de tendencias
generales, pero nunca como una norma rigida de lo
que sucede al abatir taludes; las consecuencias de tal
accion en cada caso particular se deberin analizar
individualmente para ese caso y entonces se verd
como de un talud a owo puede haber cambios gran-
des en la eliciencia de la solucién, en los mecarusmos
por los que actia y en las causas por las que pueden
cambiar las condiciones de estabilidad,

En la parte (a) de la figura se muestra un terra.
plén en er que se supone que el circulo critico era
originalmente el correspondiente a una falla de base
(Li); al abatir el talud del terraplén se obuiene un
nuevo circulo caitico (Lg). En csie caso, el abau-
miento probablemente tiende a alargar la superficie
de falla, aumentande las fuerzas resistentes al actuar
la resistencia del suelo en mayor drea. Tambien ¢
probable que el nuevo circulo critico tienda a ser
mas profundo que el original, lo que aumentara la
1esistencia al estuerzo cortanie del suelo, cuando ¢saa
dependa de la presién normal {componente lncoo-
nante), pero no afectard 4 dicha resistenaa, u &ta
es de naturaleza cohesiva. Desde este punto de visia,
la solucién serdé mis efectiva en suelos fricaonantes
que en cohesivos, prevaleciendo las condiciones del
croquis. El que la superficie de falla tienda a hacerse
was profunda también favorecerd en grneral la ata
bilidad en suelos friccionantes, pues es normal que
la resistenda de éstos aumente con la protundidad,
por etecto de compacidad o menor grado de ajera
c16n; en carmbio, en arcilas, este etecto pudiera ser
perjudicial, pues es irecuente que en estos suelos iu-
perticialmente haya una costra mds resistente, por
preconsolidacién debida a evaporacién y que, 4 ma
yores profundidades, la arcilla normalmente consob-
dada sea mis blanda,

Por otra parte, siempre en el caso del croquis de
la Fig. VI44.a, la cufia de relleno que prouuce o
abatimiento causarfa un aumenio en el momenio e
tor y un correspondiente deterioro en las condicie
nes de estabilidad. Desde luego, no puede deurw o
priori cdmo evolucionaria el factor de seguridad, que
depende de la relacién de los momentos rewsente y
motor. En cada caso habrfa que bacer el calculo o
revpondiente para estimar la ganancia en factor de
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Figura VI49. Abatimiento de taludes en terraplena.

seguridad en comparacion al costo de las obras por
realizar. .

La parte (b) de la Fig. VI-49 muestra el abati-
miento del talud de un terraplén en el que se su-
pone que el circulo critico es por el pie del talud.
Como quiera que este tipo de falla se presentard
mis bien en suelos en que prevalezca la componente
friccionante de la resistencia, es de pensarse, en térmi-
nos de lo antes discutide, que Ia solucién sea ahora
mds efectiva, por lo menos en principio. La longitud
de {a superficie de falla también tiende a crecer.

En la parte (¢) de la misma Fig. VI-49 se ve el
efecto del abatimiento del talud en una falla tras-
lacional, que consiste, en primer lugar, en alargar la
longitud de la superficie de falla sobre el estrato
débil que se ha supuesto; en segundo lugar, el peso
del relleno podrd incrementar la resistencia al es
fuerzo cortante en dicho estrato, si éste es de natu-
raleza friccionante,

La Fig. VI-50 muestra un croquis anilogo, pero
que se refiere ahora al abatimiento de un corte. En
este casc existe una diferenda respecto al terraplén
y es que se llega al abatimiento por excavaaén y no
por relleno, lo que en principio podriz considerarse
mds favorable, pues es posible que ello produzca de
por sf upa reduccién en las fuerzas motoras. Abatir

- un talud tende a hacer, en ate caso, que la superfi-

cie de falla haya de desarrollarse en zonas mis pro-
fundas del corte, lo que probablemente es benéfico,
pues en ellas el suelo tendrd en general una resis
tencia mayor, por menor alteradén, menor disipacidn
de esfuerzos previos por expansién y mayor presion
normal actuante {esta Ultima condicdén afectars solo
a la parte friccionante de la resistenda). También
en este caso s¢ ha de insistir en que no & posnble

0 Ry

Figura VI50. Mcanismo por el cual, abatr us mre bens
ficia muchas vecas u aubilidad
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alirmar a priori cuinto beneficiard a la estabilidad
un abatimiento dado; el efecto se ha de caleular en
cada caso y la eficiencia de la solucion puede ser
muy variable,

El abatimiento de un talud exige procedimientos
de construccién cuidadosos, so pena de perder cual-
quier benelicio mecinico que pudiera obtenerse de
la solucién. En el caso de terraplenes, el abatimiento
debe ser objeto de un proyecto previo, que incluya
el correspondiente cilculo y la construccién se ha de
hacer de abajo hacia arriba, compactando lo necesa-
rio los rellenos y ligando la nueva parte dei ralud
con la original, de manera que no se tengan solucio-
nes de continuidad en el conjanto. Esto suele reque-
rir el escalonamiento de la seccién original, y el tra-
.bajo por capas en e] relleno que se coloque, traba-
jando en platafermas con las dimensiones necesarias
para el manejo del equipo de compactacién. En el
caso de cortes, también sera preciso proyectar por
anticipado ¢l abatimiento, el cual se deberd construir
de preferencia de arriba hacia abajo. Ahora, por ra-
z6n natural, suelen ser menos peligrosos los proble.
mas en lo referente a lograr una seccién homogénea.
5i en el abatimiento se usaran explosivos, lo que su-
cederd en cortes en roca, se deberd tener cuidado de
cvitar el abuso de éstos, para lograr frentes enteros
¥ resistentes,

D. Empleo de bermas y escalonamientos

Se denominan bermas a masas generalmente del
mismo material del propio talud o de uno similar
que se adosan al mismo, para darle estabilidad (ver
Fig. VI-51).

El uso de la berma tiende a incrementar la esta-
bilidad del talud por razones un tanto similares a
las expresadas para el abatimiento de taludes; de he-

cho, en muchos casos, la construccién de bermas equi-
vale mecdnicamente a un abatimiento del talud. Asi,
caben al empleo de bermas muchos de los comenta-
rios hechos para el abatimiento de 1aludes. Un talud
con bermas también es diferente del original y ten-
drd otro circulo critico, que se deberi determinar
analizando la nueva seccidn.

La berma tiende a hacer que la superficie de falla
se desarrolle en mayor longitud y mis profunda, lo
que produce los efectos ya discutidos para el abati-
miento. Ademds, el peso del material que se coloque
podrd aumentar la resistencia al esfuerzo cortante del
terreno de cimentacién en su parte f[riccionante. En
suelos cohesivos seguramente el efecto mads interesan-
te de la berma es descomponer el talud en dos, cada
uno de menor altura, lo que repercute mucho en la
estabilidad general.

No se puede dar una regla que permita f[ijar a
priort las dimensiones mds convenientes para una ber-

ma en un caso dado. Su seccidn idénea habrd de

calcularse por aproximaciones sucesivas, habiéndose
fijado previamente el proyectista un factor de segu-
ridad deseable para el talud en cuestion. Una buena
base para el inicio de los tanteos suele ser darle a la
berma la mitad de la altura del terraplén que se de.
sea estabilizar y un ancho del orden del de la corona
de dicho terraplén.

En accesos a puentes vy pasos a desnivel se usan a
veces bermas frontales, desarrolladas segin el eje de
la via.

Observando la Fig. VI-51 se antojaria que la ma-
nera ideal de estabilizar el terraplén seria con otro
terraplén paralelo convenientemente ubicado, de ma-
nera que tuviera todas las ventajas de la berma di-
bujada, pero sin €l inconveniente de aumentar el
momento motor por el pesg del material que queda
a la derecha de la vertical por el centro del circulo
critica (0;). Naturalmente que tal intuicién es en

Figura VI-5). Efecto de una berma.
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Una berma estabilimdora en la carretera México-Puchla.

principio correcta; sin embargo, no es conveniente
llevaria a cabo en muchos casos por razones construc-
tivas, pues puede ser dificil drenar el espacio entre
los dos terraplenes si i3 berma se requiere en largo

trecho y tiende a producir una mala apariencia esté-
tica y peligros a los vehiculos circulantes.

El escalonamiento de raludes constituye una solu.
cion similar a la de las bermas.

La Fig. VI-52 muestra dos escalonamientos tipi-
cos, uno en suelos puramente cohesivos y otro en
suelos con resistencia cohesiva y friccionante. Puede
verse cdmo en el caso del escalonamiento en arcilla
lo que se busca es transformar el talud en una com-
binacién de varios otros de altura menor, pues en
este tipo de suelos, éste es el factor determinante
en la estabilidad. Por ello los escalones deberin tener
huella suficientemente ancha comeo para que puedan
funcionar pricticamente como taludes independien-
tes. En el caso de taludes en suelos con cohesion y
friccion, el escalonamiento se hace sobre todo para
provocar un abatimiento del talud; recoger caidos y
colectar aguas son funciones secundarias, pero a ve-_
ces muy importantes, que se asignan también a los
escalonamientos.
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a). Escalonamiento en materigles cohesivos.

b). Escalonamiento en suelos con resistencia friccionante. .

Figura YI-52 Esalvamicoto de taludes.
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El escalonamiento queda definido por el ancho
de los escalones, la distancia vertical entre ellos y por
el dngulo de los taludes intermedios.

El que los taludes de los respectivos escalones sean
paralelos o se construyan con inclinacidn variable de-
penderd mucho de la condicion del material consu-
tutivo del corte. Escalones de inclinacién variable,
como los de la parte (b) de la Fig VI-52, son conve-
nientes cuando el material tiene una capa superior
alterada, pero su condicién mejora claramente con la
profundidad.,

‘Es importante ]a funcién que pueden cumplir los
escalones para proteger el corte contra la erosion del
agua superficial, pues reducen ia velocidad ladera
abajo y el gasto de escurrimiente. Para ello es preciso
que los escalones estén adecuadamente conformados;
la mayor parte de las veces basta con que el escalén
tenga una ligera inclinacidn hacia el corte, pero en
terrenos muy erosionables pudiera llegar a convenir
que se invirtiera su inclinacion, haciéndola hacia la
ladera y construyendo una cuneta impermeable en
esa parte interna, que garantice la rdpida elimina-
cién de las aguas. Si la posible infiltracién del agua
de lluvia fuera muy de temer, se podria llegar a la
precaucién extrema de impermeabilizar toda la hue-
lla de los escalones.

Como ya se dijo, el escalonamiento cumple tam-
bién la funcién de detener pequeiios derrumbes y
caidos que puedan llegar a presentarse en los diver-
sos taludes. En ocasiones esta condicién, ademds del
costo, gobierna su ancho.

Tampoco existen reglas fijas para proyectar el
escalonamiento de un corte y éste debera ser propues-
to para cada caso particular. En el caso de suelos con
cohesion y friccién, el perfil del escalonamiento debe
ser tal que se llegue a una inclinacién razonable para
todo el corte considerando un talud simple que pro-
medie a todos los escalones. La altura y el ancho de
los escalones, aparte de la condicién anterior y del
costo, muchas veces se deben fijar por las considera-
ciones ya mencionadas de prevencidén contra la ero-
sién superficial del agua y la detencién de derrum-
bes. Es comin que la huella de los escalones dismi-
nuya hacia arriba, lo mismo que su peralte.

E. Empleo de materiales ligeros

Esta solucién es aplicable unicamente en terraple-
nes, por razones obvias, y solo serd eficiente sobre sue-
los puramente cohesivos, tales como arcillas blandas
o turbas, pues en terrenos de cimentacién friccionan-
tes la ventaja del poco peso se neutraliza mucho por
la poca presién normal que se produce, lo que a su
vez da lugar a que el terreno responda con baja re
sistenda. En el capftulo III ya se menciond también
esta solucidén, por lo que no se juzga necesario insis
tir mucho en ella ahora. Basta decir que lo que e
busca es la reduccién de las fuerzas motoras, em-
pleando en el cuerpo del terraplén materiales de bajo
peso volumétrico. El tezontle, espuma basidltica ‘ol
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cinica, con peso volumétrico comprendido por lo ge-
neral entre 0.8 y 1.2 ton/m?, ha sido muy utilizado
para estos fines. Otros materiales, casi siempre de ori-
gen volcinico, resultan también apropiados; entre
ellos figuran muchas arenas pumiticas.

Ya se menciond tambi¢n (capitulo IV} que el
uso de materiales ligeros debe comprenderse clara-
menie cuando se compacten los terraplenes, pues mu-
chos de ellos se degradan estructuralmente por com-
pactacion muy enérgica y pierden su caracteristica de
materiales ligeros.

Otras soluciones en esta linea, tales como la subs
titucion de parte del terraplén por tubos o cajones
huecos de concreto, resultan por lo comin muy cos
tosas, por lo que su uso es limitado.

F. La consolidacién previa de suelos compresibles

Esta solucidn, a base de precarga, ha sido ya tra-
tada suficientemente en el pirrafo 11H-2 del capituio
111 de este volumen, por lo que no se cree necesario
insistir aqui sobre ella.

La consolidacién previa del terreno de cimenta-
cidn se puede lograr también por alguno otro de los
métodos mencionados en el pirrafo 111-4 del mismo
capitulo 1II; en general en aquel capitulo se tratan
una serie de métodos de mejoramiento del terreno
de cimentacion, todos los cuales pueden verse como
métodos de mejoramiento de la estabilidad de los
terraplenes que pudieran construirse sobre ese terre.
no de cimentacidn.

G. Empleo de materiales estabilizantes

Un aspecto de esta solucion es el anadir al suelo
alguna substancia que mejore sus caracteristicas de
resistencia. Por lo general este tipo de solucion es
mds factible en terraplenes. Las substancias que mas
normalmente se han afiadido al suelo para ei fin que
se busca son cementos, asfaltos o sales quimicas. Sin
embargo, en la prictica estos procedimientos resultan
caros, por lo que su uso es limitado.

En general se trata de afadir cementacién artifi-
cial a los granos del suelo. La mayor parte de '~
procesos de inyeccidn quimica que se han intenta...
utilizan mezclas quimicas en que predomina el si-
cato de sodio, a partir del cual pueda formarse un
gel sillcico para rellenar grietas, intersticios o vacios
en el suelo. Se ha dicho que estos métodos sélo se
pueden aplicar 2 suelos arenosos con didmetro efec-
tivo de un décimo de milimetro como minimo. La
mayor parte de los reportes que hay en la literatura
sobre estas lécnicas se refi~ren a tratamientos tem-
porales,

En forma muy excepcional se ha empleado el tra-
tamiento térmico para estabilizar deslizamientos de
tierras. El método fue descubierto por Litvinov (Ref.
84). En esencia es un método de calcinacién, en el
que se inyectan al suelo gases a mds de 1000° C,
para endurecerlo. Pueden lograrse radios de accion
de 2 6 3 m en torno al tubo de inyeccidn {Fig. VI1-53).
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Figura VI-53. Trawamiento térmico de suclos. Esquema del
dispositivo {Ref, 84).
L]

Una aplicacién de este método a problemas de es-
tabilizacion de taludes aparece en la Ref. 85.

Otro método de endurecimiento de suelos consiste
en inyectarles lechada de cemento. Se ha empleado
sobre todo en construccion’ cle ferrocarriles en Euro-
pa. En Inglaterra constituye un método relativamen-
te popular, cuyo uso se extiende incluso a cortes y
terraplenes en arcilla (Ref. 84). Se reportan los me-
jores resultados en el tratamien: ie superficies de
falla previamente formadas y re....vamente superfi-
ciales, en materiales duros, tales como lutiras, argili-
tas y arcillas rigidas y fisuradas; no rinde buenos re-
sultados en materiales flojos y sueltos.

El efecto de la inyeccidn es desplazar al agua de
las fisuras y rellenarlas con mortero de cemento, lo
que forma un buen nexo de unién entre los bloques.
No es un método que modifique las caracteristicas
intrinsecas de la masa de suelo, pues la lechada no
penetra en él. Lz inyeccion debe comenzar con pre-
siones mayores que la presion preexistente en el pun.
to que se considera, lo que permite la penetracién
en las fisuras y en la superficie de [alla ya formada.
Ayres (Ref. 86)) reporta un caso en que se cred a
lo largo de toda una superficie de falla una capa
coniinua de mortero de cemento de 6§ a 12 cm de
espesor, que contribuyé con mucho éxito a Ja estabi-
lizacidn de una gran falla.

Un programa de inyecciones requiere de un co-
nocimiento muy preciso de la superficie de falla, res-
pecto a la cual puedan situarse convenientemente [os
pozos para inyectado. El espaciamiento de los pozos
suele estar comprendido entre 3 y 5 m y las opera-
ciones de inyeccién deben progresar ladera arriba.

También se han utilizado como materiales para
inyectar emulsiones asfilticas, con las que se logra
mejor penetracidén que con la lechada de cemento,
por su menor viscosidad. El costo puede ser compa-
rable o algo mayor al de la inyeccén cor cemento,

si bien estas cifras relauvas dependen mucho de .
disponihilidad de asfalto o cemento que se tenga en
el pais en que se aplique Ia solucidn vy, como es natu-
ral, también de la experiencia que hava en el ma-
nejo de uno u otro producto. El uso de las inveccio-
nes asfilticas estd fuertemente limitacdo por la posi-
bilidad e flujo de agua interno, pues éste puede
remover ficilmente Ia pelicula asfiltica.

Otwro meétodo de tratamiento de suelos para los
fines que se comentan es la congelacién. Es un mé-
todo lento v muy costoso, que sdlo se puede aplicar
como tratamiento temporal.

La elecirdsmosis es otro método factible para me-

jorar las caracteristicas (e los materiales que compo-
nen un ialud.

H. Empleo de esuructuras de retencion

El uso de muros en celosia, tablestacas y otras es-
tructuras de retencién es muy comun para corregir
deslizamientos después de que han ocurrido o para
prevenirlos en zonas en que sean de temer. De he-
cho, su principal campo de aplicacién esta en la pre-
vencidn.

El funcionamiento mecinico de esta solucién es
clare v probablemente no necesita mavor abunda-
miente; sin embargo, los resultados de su empleo han
sido decepcionantes en muchos casos, razén por la
cual conviene comentar algunos aspectos de su uso.

En primer lugar debe comprenderse que la es.
tructura de retencidon ha de contener a la superficie
de falla formada o por formarse; si ésta contiene al
muro, el efecto de éste serd nulo en la estabilidad
general. Lo anterior lleva con frecuencia a muros
muy altos, que han de enterrarse mucho en el terre-
no con la consiguiente elevacién del costo de la so-
lucién.

Qua fuente comin de mal funcionamiento ha
sido el descuido del drenaje de la propia estructura
de retencidn. Si éste es siempre de fundamental im-
portancia, resulta vital, por razones obvias, cuando
el muro se relaciona don problemas de estabilidad de
taludes.

Se debe tener en cuenta que una estructura de
retencién de costo razonable no incrementa demasia-
do la resistencia al deslizamiento del conjunto; si las
fuerzas que tienden a producir la falla exceden poco
a las fuerzas resistentes, la construccidn del mure
puede ser apropiada, pero si el desequilibrio es fuer
te, lo mis probable es que el muro no baste para
aear la seguridad que se requiere.

Las estructuras de retencién se construyen por lo
general al pie de los raludes de terraplenes que no
podrian ligarse convenientemente con el terreno de
amentacién, sobre todo en laderas inclinadas. Tam-
bién se construyen al pie de cortes para dar visibili-
dad o para (y éste es quizd uno de sus usos mis efi-
dentes) disminuir la altura de cortes en materiales



r

SUPERFICIE DE FALLA
" OCEANO PACiIFICO

Métodos mécdnicos pare corregir fallas en (oludes 359

DEPOSITOS OE TALUD

CARRETERA
MURO DE RETENCION

TERRAPLEN

Figura VI54. Croquis de una falla en ladera, con un muro de retencidn. Km 16 4 000 de la autopista Tijuana-Ensenada.

cuya resistencia sea predominznte o puramente cohe-
siva, en los que, como en repetidas ocasiones se men-
ciond, la estabilidad es una funcién muy sensible de
la altura,

Las estructuras de retencién tienen la ventaja ge-
neral de exigir poco espacio para su ereccién. El vo-
lumen de la excavacidn para su cimentacién depende
mucho de la naturalera del suelo existente cn el lu-
gar y ésta es, por cierto, una de las circunstancias
que con mis cuirlado se.deben sopesar antes de deci-
dir la utilizacién de la solucién que se comenta, pues
un terreno de cimentacién débil puede producir mo-

vimientos muy indeseables en el muro, los que en.

combinacién con los propios de la falla pueden con
facilidad ilegar a generar situaciones incontrolables.

Uno de los usos mds comunes de los muros de
retencdén para estabilizar taludes es el que se hace
cuando no hay espacio suficiente para pensar en el
abatimiento, la cual es una situacidn no rara en
terraplenes.

Otras veces los muros de retencién se usan con
éxito para confinar el pic de fallas en arcillas y lu.

titas, impidiendo la abertura de grietas y fisuras por
expansién libre,

En general los muros de retencién alios y largos
son muy caros, de manera que¢ es diffcil que compi-

“tan con otras soluciones alternativas. Requieren de

tede un conjunto de obras auxiliares, tales como
subdrenaje, ademado, desagiies, etc.. que se han de
atenderse cuidadosamente y que elevan en forma con-
siderable el costo total.

Los muros en celosia pueden tener ventajas adi-
cionales en relacién a los muros de retencidén co-
munes,” ligadas por lo general a la rapidez de su
ereccion y a su facilidad para soportar asentarnientos.
Dificilmente sopoirtan grandes empujes.

Dentro de este grupo se tratardn también méto-
dos de recubrimiento que incrementan la estabilidad
del talud a base de proteger los materiales contra
efectos de erosidn e intemperismos. En esta linca de
accivon quedan comprendidos los recubrimientos con
mamposteria seca, mamposteria, gunites, concretos
lanzados, losas dclgadas de concreto (muchas veces
sujetas con anclaje), riegos asfalticos, etc. Merecen

Proteccdén contra <afdos por o uwso de mtures de mamposierlh “yocn™, Caming Rip Verde-Valles
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Desprendimiento de un recubrimiento de “Gunite” por presién
del agua acumulada, F. & Viborillas-Villa de Reyes.

comentarios las soluciones a base de riegos de recu-
brimiento (asfilticos, concretos lanzados, etc), que
con frecuencia han fracasado por haberse hecho sin
ninguna consideracién del flujo de agua en el cuerpo
del talud; si el agua se acumula tras la pelicula que
se coloca, se rompe [a unidad entre ésta y el material
y la solucion falla por desprendimiento. Cuando se
sospeche la existencia de flujo interno, se deberin
tomar las precauciones correspondientes de subdre-
naje, por alguno de los métodos que se detallan en
el capitulo alusivo.

Respondiendo a criterios similares, se usan mallas
de acero o de pléstico, para deterer derrumbes y
cafdos. La malla se ancla en la corona del corte y se
sujeta al talud de éste con grapas o anclaje.

Muchos probiemas de estabilidad se han resuelto
con el uso de falsos tuneles. Se trata de secciones en
tinel de conaeto reforzado a las que se dota de un
techo suficiente de suelo, de manera que cualquier
derrumbe posterior ne dafie a la estructura. La con-
dicién de su uso es que el tinel falso no quede in-
voluarado en la zona de falla, por lo que dificilmen-
te pueden adaptarse a la solucidén de grandes masas
con superficie de deslizamiento definido; mis bien
su utilizacién estf ligada a zonas de caldos, derrum-
bes o flujos. El tunel falso es caro, pero ofrece una
solucién radical. T -

Proteccién contra ecrosién. Escalones mamposteados,

I. Empleo de pilotes

El pilotaje constituye seguramente la solucidén
mds controvertible entre las que son usuales para es-
tabilizar mecdnicamente deslizamientos en laderas y
taludes; sin embargo, se han reportado algunos éxi-
tos espectaculares, logrados a costos comparativamen-
te bajos. En casi todos los casos de éxito se instalaron
dos y tres hileras de pilotes, y algunas 