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2.1 MECANICA DE SUELOS

Introduccién

La Mecanica de Suelos constituye la base del entendimiento del terreno como material de
ingenieria. Cada masa de suelo guarda la historia de su origen geolégico, la cual define su
composicion, estructura y comportamiento frente a las cargas que le impone a una obra.
Por ello, conocer sus propiedades y su resistencia no sélo es una necesidad técnica, sino
también una garantia de seguridad para las estructuras y las personas que dependen de
ellas.

El estudio del suelo inicia con la comprension de su formacion y naturaleza pues de su
origen dependen caracteristicas como la granulometria y la plasticidad. A partir de estas
propiedades se establece su clasificacion, lo que permite compararlo, describirlo y anticipar
su comportamiento ante distintos esfuerzos. Comprender cdmo y por qué se clasifica un
suelo es esencial para interpretar su respuesta mecanica.

En la practica el ingeniero se enfrenta a un medio que no es uniforme ni completamente
solido, donde el agua intersticial juega un papel determinante. Por ello, el analisis de los
esfuerzos que actuan en la masa de suelo se vuelve indispensable para explicar fenédmenos
como la deformacion, la consolidacién o la falla. De igual de igual forma, la resistencia al
esfuerzo cortante es la propiedad que define el limite de estabilidad de una masa de suelo,
y que, a través de ensayos como el triaxial o el corte directo, se reproducen las condiciones
reales a las que puede estar sometido un suelo en campo, obteniendo parametros
fundamentales para el disefio geotécnico.

Asi, el estudio de la Mecanica de Suelos integra el conocimiento geoldgico, fisico y
mecanico del terreno, con el fin de evaluar su comportamiento bajo condiciones reales de
carga y drenaje. En sintesis, este capitulo ofrece una visién integral de los principios que
rigen el comportamiento del suelo como material de ingenieria, proporcionando las bases
necesarias para su correcta identificacion, caracterizaciéon y analisis en proyectos
geotécnicos.

2.1.1 Origeny tipos suelos

Para iniciar el estudio de la Mecanica de Suelos, es fundamental comprender como se
define el elemento central de analisis: el suelo. Desde el punto de vista geoldgico, el suelo
corresponde a una delgada capa de la corteza terrestre que es resultado de la
desintegracién y alteracion de las rocas debido a procesos de meteorizacion y erosiéon
(materia mineral), restos descompuestos tanto animales como vegetales (materia
organica), ademas de aire y agua que ocupan los espacios porosos entre particulas.

En cambio, para la Ingenieria Geoldgica, el suelo se concibe como un sistema
multifasico, que puede ser bifasico o trifasico segun los componentes presentes. Este
sistema esté constituido por materia mineral y/u organica (fase sélida), y puede contener
en sus poros agua yl/o aire (fase liquida y gaseosa). Cuando los poros del suelo se
encuentran completamente llenos de agua, se denomina suelo saturado; y si coexisten
tanto aire como agua en los intersticios, se denomina suelo semisaturado®.
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Figura 2.1.1.1 Representacion de las fases del suelo.

Este proceso de formacién de suelos ha tenido lugar a lo largo de las eras geoldgicas, por
lo que la proporcion de cada uno de los componentes que lo integran puede variar; sin
embargo, todos ellos siempre estan presentes en mayor o menor medida. Es importante
mencionar que cada suelo es Unico, y sus propiedades tienden a variar mas rapidamente
en sentido vertical que horizontal®.

Asimismo, el suelo se desarrolla en respuesta a las interacciones con su entorno, las
cuales tienen que ver con el ser humano y su infraestructura, la actividad bioldgica de la
fauna y flora, y los procesos naturales del planeta. Con el tiempo, el suelo llega a un
equilibrio con su entorno; no obstante, cuando alguno de los factores que lo rodean se ve
modificado, el suelo también reacciona, ya que es dinamico y sensible a su entorno, por lo
tanto, se ajustara nuevamente para recuperar su equilibrio.

Tipos de suelos

La corteza terrestre, al estar expuesta a un entorno dindmico y cambiante, es atacada
principalmente por la acciéon del agua y del aire. No obstante, no son los Unicos agentes
que intervienen. Las rocas, al encontrarse en contacto directo con el entorno terrestre,
indudablemente estan expuestas a la meteorizacion fisica o quimica.

o Meteorizacion fisica: Tiende a romper la roca inicial y a dividirla en fragmentos
cada vez mas pequefios sin modificar su composicion mineral original™. Algunos
ejemplos de este tipo de meteorizaciéon son el congelamiento de agua dentro de
fracturas de las rocas, crecimiento de raices vegetales entre fracturas, actividad
bioldgica de los seres vivos, entre otros.

o Meteorizacion quimica: Transforma la composicion quimica de los minerales de
las rocas en uno o0 mas compuestos nuevos que son estables en el ambiente que



les rodea. Es de resaltar, que el agua es el agente mas importante que actua en la
meteorizacion quimica. Los principales procesos quimicos que modifican las rocas
son la disolucién, oxidacion e hidrolisis'.

.

Figura 2.1.1.2 a) Meteorizacion fisica. Fragmentacion de la roca en pedazos mas pequeiios; b) Meteorizacion quimica.
Proceso de arenizacidn en una roca granitica causado por hidrélisis.

Los suelos se clasifican segun el lugar donde permanecen después de haber sido
meteorizados. Se denomina suelo residual al material disgregado que permanece in situ,
es decir, sobre el mismo sitio donde se formd. Dentro de esta categoria también se incluyen
los suelos organicos, ya que la materia organica, la descomponerse permanece in situ®. En
cambio, cuando el material es removido de su sitio de formacién y transportado por agentes
como el viento, el agua, la gravedad, glaciares, etc., se le conoce como suelo transportado.

Suelos residuales

Los suelos residuales tienen dos caracteristicas importantes: el perfil de meteorizacién y el
conjunto de estructuras heredadas®. El perfil de meteorizacion es la secuencia de materiales
que se han disgregado y que permanecen encima de la roca original, en donde el suelo es
la ultima parte del perfil, y la roca madre es la parte mas alejada de la superficie que pisamos
(figura 2.1.1.3). El conjunto de estructuras heredadas no es mas que todas esas
caracteristicas estructurales originales (diaclasas, exfoliaciones, juntas, grietas, fallas, etc.)
que hereda el suelo de la roca madre®.
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Figura 2.1.1.3 Perfil de meteorizacion de un suelo y sus estructuras heredadas. Imagen generada con inteligencia
artificial Chat GPT (OpenAl, GPT-5) a partir de descripcidn técnica del autor 2025.

Las condiciones climaticas y la topografia de un lugar desempefian un papel fundamental
en la formacion de un suelo, ya que determinan la intensidad y velocidad de los procesos
de meteorizacion. Por ejemplo, en regiones calidas y humedas, la tasa de meteorizacién es
mayor que en las regiones frias y secas®, lo que explica por qué en zonas tropicales los
suelos pueden abarcar cientos de metros de espesor''. En cambio, en regiones semiaridas
o templadas, los suelos residuales suelen ser rigidos y estables, y no abarcan gran
profundidad.

Dentro de los suelos residuales, se encuentran los suelos organicos, formados
principalmente por la acumulacién in situ de materia organica proveniente de restos
vegetales, esqueletos de animales o conchas de organismos'®. Un ejemplo caracteristico
es la turba, la cual contiene una alta proporcion de materia organica en descomposicién
respecto a la fraccién mineral. Este tipo de suelo se reconoce en campo por su color negro
0 marron, su baja densidad y su elevada compresibilidad y porosidad cuando esta seco®.

Suelo transportado

Los suelos transportados se clasifican en distintos grupos segun el agente que haya
intervenido en su transporte y deposicion:

e Depositos de talud: Formados por la acumulacién de material debido a
deslizamientos de tierra por accion de la gravedad (ej. depésitos coluviales).

e Depositos aluviales: Los sedimentos son transportados y depositados por agua en
movimiento, como a lo largo de rios, arroyos o canales (p.ej. abanicos aluviales,
meandros, barras de arena, meandros abandonados, etc.).



o Depésitos lacustres: Formados por la deposicion de sedimentos
predominantemente finos dentro de cuerpo de agua hay baja energia de transporte
(p.€j. estuarios, deltas, lagos, lagunas, etc.).

o Depésitos marinos: Son aquellos que se forman dentro del mar por accion de las
corrientes marinas y el oleaje como bordes de plataforma, talud continental y
depdsitos de mar profundos o por el contacto entre un cuerpo de agua dulce vy el
mar, como los depésitos turbiditicos.

o Depositos edlicos: Se forman por las particulas y materiales que son transportados
y depositados por la accién del viento (p.ej. médanos y loess).

e Depositos volcanicos: Son el producto de expulsiones de material volcanico, las
cuales se depositan en zonas aledanas al edifico volcanico. Estas suelen ser ceniza,
lapilli, tobas, ignimbritas, etc.

e Depositos glaciares: Formados por el movimiento de grandes masas de hielo en
zonas glaciares, dando lugar a la formacién de depdsitos de morrenas.

2.1.2 Propiedades Indice y clasificacién de suelos

Propiedades indice de los suelos

Para la Geologia Aplicada a la Ingenieria Civil, es de suma importancia identificar y
clasificar un suelo antes de ejecutar cualquier obra, ya que este conocimiento permite
comprender sus caracteristicas fisicas y su comportamiento antes, durante y después de la
construccion. Pero surge la pregunta: jcuales son estas caracteristicas y como se
obtienen?

En primer lugar, un suelo se identifica y clasifica a partir de sus propiedades indice,
que no son mas que relaciones matematicas que expresan la interaccion que existe entre
masas o volumenes de agua, aire y/o solidos que forman parte del suelo y que se obtienen
mediante ensayos de laboratorio.

Estas propiedades indice proporcionan informacién esencial a las ingenieras e ingenieros,
ya que permiten predecir el comportamiento del suelo. Las principales propiedades indice
de los suelos son:

Contenido de agua (W).

Relacién de vacios (e) y porosidad (n).

Peso especifico (y).

Gravedad especifica (Gs)

Grado de saturacion (S).

Granulometria.

Limites de consistencia o limites de Atterberg.

Asi como existen las propiedades indice, también existen las propiedades mecanicas como
la cohesidn, el angulo de friccion interna o la resistencia al cortante, cuyas especificaciones
se retomaran mas adelante.

A continuacion, se explican las propiedades indice, con excepcion de la granulometria y los
limites de consistencia, que se abordaran en el siguiente apartado por ser propiedades
indice fundamentales para clasificar suelos.



Contenido de agua o humedad (W)

Es la relacion que hay entre el peso del agua que contiene la muestra (W) y el peso de
sus solidos (I;). Normalmente se expresa en porcentaje.

W=%X1000/
W 0

S

Un aspecto importante a considerar es que, a medida que aumenta el contenido de agua
en un suelo, su resistencia al cortante disminuye; por el contrario, cuando el contenido
de agua es menor, la resistencia al cortante tiende a incrementarse.

Relacion de vacios (e) y porosidad (n)
La relacion de vacios (e), es la relacion entre el volumen de espacios vacios (V,) y el

volumen de sélidos en una muestra de suelo (I;). Esta cantidad es adimensional y
usualmente es expresada en decimales.

Q
I
IS

La porosidad (n) puede expresarse en funcién de la relacién de vacios (e), ya que, esta
propiedad se define como la relacion que hay entre el volumen de vacios o huecos (1;) y
el volumen total del suelo (V;).

(n):

La relacién de vacios es una gran herramienta que permite a identificar qué tan compresible
es un suelo. En general cuanta menor porosidad tenga el suelo, menor sera su
compresibilidad y, por ende, presentara menor deformacién cuando esté bajo una
sobrecarga. Por el contrario, si la relacion de vacios es alta (indicativa de mayor
porosidad), el suelo sera mas compresible y presentara mayor deformacion.

Peso especifico (y)

Es el peso de un suelo por unidad de volumen. Las unidades en las que se mide pueden
expresarse tanto en kN/m3 como en kg/m3. En la mecanica de suelos, existen cuatro tipos
de pesos especificos dependiendo de cédmo estan en contacto las particulas del suelo con
el agua o aire que guardan los poros.



a) Peso especifico seco (y,): Es la relacion del peso de los sélidos del suelo respecto
a su volumen total después de haber eliminado la humedad.

A
Yd_Vt

b) Peso especifico aparente (y,,): Es la relacion entre el peso total de la muestra
(solidos + agua) y el volumen total de la muestra.
Wi
Yap = 7t

c) Peso especifico saturado (y,,;): Es la relacion entre peso total de la muestra de
suelo y su volumen total cuando los poros se encuentran saturados. ¥, es el peso

especifico del agua.
_ Gt
YSat 1 + e

d) Peso especifico sumergido (y¢,n): Es el peso del suelo cuando se encuentra bajo
el nivel freatico. Se obtiene restando el peso especifico saturado (y,,;) menos el

peso especifico del agua (y,).

Ysum = (Vsat — Yw)

Tipo de suelo Vsat (KN/m3) ¥a (kN/m3)
Grava (gravel) 20 -22 15-17
Arena (sand) 18 - 20 13-16
Limo (silt) 18 — 20 14 - 18
16 — 22 14 — 21

Arcilla (clay)

Tabla 2.1.2.1 Valores tipicos de pesos especificos sumergidos y secos de los suelos. Tomado de Muni Budhu (2000)

Gravedad especifica de los sélidos (Gy)
Es la relacion entre el peso de los sélidos del suelo (W) respecto al peso del agua de igual

volumen.

=

G. =
A

S

Grado de saturacion (S)
Representa la relacion de volumen de agua (V},) respecto al volumen de espacios vacios
(V,,) y es comunmente expresada como porcentaje.

%4 wGy

7‘:— o Se =wG;




Si S =10100%, el suelo esta saturado. Si S =0, el suelo estd seco, aunque es casi
imposible tener un suelo con estas caracteristicas.

Es importante sefialar que también existe el Grado de Saturacién Seco (S,), que es la
relacién entre el peso del agua (V,,) que contiene la muestra y el contenido si estuviera
saturado al 100% (Ws,;). Se calcula de la siguiente manera:

Clasificacion Ingenieril de los suelos

Asi como el suelo puede clasificarse segun su origen y composicion mineraldgica, también
es posible hacerlo a partir de dos de sus propiedades indice: la granulometria y los limites
de Plasticidad o de Atterberg (principalmente aplicables a suelos finos).

Los tamanos de particulas que componen un suelo pueden variar ampliamente dentro de
un mismo depdsito; por ello, existen diversos métodos de clasificaciéon, segun el propésito
para el cual se destine. En la actualidad, el sistema mas utilizado en ingenieria y geotecnia
es el Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos (SUCS o USCS, por sus siglas en
inglés). Este sistema fue propuesto por Arthur Casagrande en 1948 y se basa en las
caracteristicas de tamano de particula (granulometria), gradacion, plasticidad y
cantidad de agua presente en el suelo. El mapa mental del SUCS y la metodologia para
su aplicacion se abordaran mas adelante, una vez aclarados algunos después conceptos
basicos que faciliten su comprension.

Antes que nada, es importante sefalar que el SUCS clasifica las particulas de un suelo de
acuerdo con su granulometria, como se observa en la figura 2.1.2.1.

Suelos

A

Malla#4  Malla #200

Bloques Cantos rodados Arenas Limos Arcillas

300 mm 75 mm 4.75 mm 0.075 mm 0.002 mm

Mayormente minerales
arcillosos y particulas
laminares

Mayormente minerales NO arcillosos y
particulas equidimensionales

) ]

Figura 2.1.2.1 Tamaiios de particula de los suelos.



¢, Como determinar qué tamaio de particulas tiene un suelo?

Un suelo puede estar constituido por una combinacion de particulas gruesas y finas; por
ello, resulta esencial conocer la proporcidon de cada fraccién que esta presente en el suelo
con el fin de determinar sus caracteristicas y propiedades para posteriormente darle un uso
ingenieril.

Para determinar el tamano de las particulas, se realiza un ensayo granulométrico cuyos
resultados se representan en una grafica semi-logaritmica que forma una curva conocida
como curva granulométrica (figura 2.1.2.2). Esta grafica permite identificar de forma practica
la proporcion de los distintos tamanos de particula en la muestra analizada, lo que facilita
su clasificacion.

Para realizar el ensayo, se emplea una muestra seca representativa de suelo, la cual se
somete a un proceso de tamizado a través de mallas con distintos tamanos de abertura. Se
registra la cantidad de material que pasa y la que queda retenida en cada tamiz (figura
2.1.2.2). Posteriormente, los resultados se grafican colocando el diametro de particula en
el eje de las abscisas, en escala logaritmica, y el porcentaje de particulas de cada tamano
que pasa por cada malla en el eje de las ordenadas.

N°200 N°40 N°10 N°4 3i4” 3

LT ||

100

: r

80

70

60
50
40

) 1

20

10 /
0 T T T
0.01 0.10 1.00 10.00 100.00

ABERTURA DEL TAMIZ (mm}

PORCENTAJE QUE PASA (%)

Figura 2.1.2.2 Curva granulométrica. Obsérvese que en la parte superior se encuentran los tamaiios de tamiz con
lineas proyectadas hacia abajo, que son utiles para graficar los porcentajes de suelo que pasa por ellos.
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Figura 2.1.2.3 Proceso de tamizado de muestra de suelo que atraviesa los diferentes tamaiios de mallas.

La malla con aberturas mas amplias es la de 3” (76.2 mm), a través de la cual pasan las
particulas cuyo tamafo es menor a ese valor. En cambio, la malla N°200 (0.074 mm), que
es la malla con aberturas mas reducidas, representa el limite convencional que separa
las particulas gruesas (gravas y arenas) de las particulas finas (limos y arcillas), segun
la norma ASTM D2487 y el SUCS. El material que pasa por la malla N°200 se considera
fino, mientras que el material retenido corresponde a la fraccién gruesa. De esta manera,
un suelo se clasifica como grueso si mas del 50% del material queda retenido en la
malla N°200, y como fino si mas del 50% pasa dicha malla®.

Es importante destacar que los suelos finos, o las fracciones del suelo que contienen una
cantidad significativa de finos, no se clasifican segun su tamaio, sino de acuerdo con
su plasticidad, propiedad que se retomara mas adelante. Para estimar la distribucion de
tamanos dentro de la fraccion fina, se aplica el ensayo del hidréometro, el cual permite
inferir la proporcion relativa de limos y arcillas®.

Suelos gruesos

Para comenzar con la clasificacion de suelos gruesos es importante comprender los
siguientes conceptos: gradacion, coeficiente de curvatura (Cc) y coeficiente de uniformidad
(Cu).

Gradacion

La gradacién es el primer concepto fundamental en la clasificacion de suelos gruesos, ya
que describe la distribucién de tamano de particulas gruesas que contiene un suelo, o sea
que, nos dice qué tanto varian los tamanos de las particulas de una muestra de suelo.
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Un suelo bien gradado (W), es aquel que presenta una distribuciéon continua y variada
de tamanos de particula, de modo que las fracciones mas pequefias ocupan parcialmente
los espacios entre las mas grandes, reduciendo la cantidad de espacios vacios. Por el
contrario, un suelo mal gradado o pobremente gradado (P), esta compuesto por particulas
de tamano similar o con ausencia de tamanos intermedios, o que ocasiona mayor
volumen de vacios.

Estas caracteristicas de gradacién se reflejan en forma de las curvas granulométricas: las
curvas correspondientes a suelos bien gradados presentan una pendiente suave y
extendida, mientras que las de suelos mal gradados son empinadas o muestran tramos
horizontales, indicando una distribucién deficiente® (figura 2.1.2.4).

QQQQQQO QQQQQ

Bien gradado Mal gradado
N°200 N°40 N°10 N°4 3/4” 3”
L — L ] 1 1
T T T
0.01 0.10 1.00 10.00 100.00

ABERTURA DEL TAMIZ (mm)

Figura 2.1.2.4 Curva granulométrica que compara un suelo bien gradado y otro mal gradado. Un suelo es bien
gradado si su curva abarca un rango amplio de diametros de particula y se extiende a lo largo de la grafica. Por el
contrario, la curva de un suelo mal gradado tiene una pendiente mas abrupta y casi vertical, abarcando unos cuantos
didmetros de particula.

La gradacion de un suelo influye significativamente en sus propiedades mecanicas e
hidradlicas. En términos generales, los suelos mal gradados compuestos por particulas
gruesas y uniformes presentan alta permeabilidad, ya que sus poros interconectados
permiten el libre paso del agua. En cambio, los suelos bien gradados poseen menor
permeabilidad, pues las particulas finas rellenan los espacios vacios entre las gruesas®.
Del mismo modo, un suelo bien gradado puede compactarse con mayor facilidad que un
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suelo mal gradado, debido a que sus particulas logran acomodarse de forma mas eficiente
unas contra otras®.

Como se explico anteriormente, los suelos gruesos quedan divididos de los suelos finos por
la malla N°200 (0.075 mm). En el caso de los suelos gruesos, la malla N°4 (4.75 mm)
establece la divisidn entre gravas de arenas, especificamente es el limite entre gravas
finas y arenas gruesas. Por lo tanto, si mas del 50% de la fraccién gruesa queda retenida
en la malla N°4, el suelo se clasifica como grava (G); en cambio, si mas del 50% pasa dicha
malla, se clasifica como arena (S).

Coeficiente de curvatura (Cc) y coeficiente de uniformidad (Cu)

Antes de aplicar la clasificacion SUCS a los suelos gruesos, es necesario comprender dos
conceptos fundamentales: el coeficiente de uniformidad (Cu) y el coeficiente de curvatura o
de gradacioén (Cc). Estos coeficientes se obtienen a partir de la curva granulométrica,
utilizando los diametros caracteristicos D;y, D3y ¥ Dgo, ¥ permiten evaluar el grado de
distribucion de los tamafos de particula en el suelo, aspecto clave para determinar si se
trata de un material bien o mal gradado.

El coeficiente de uniformidad (Cu) esta dado por la relacion:

_ Deo

C, =
¥ Dy

Donde:
Dgo = didametro de particula que corresponde al 60% en la curva granulométrica
D,y = didmetro de particula que corresponde al 10% en la curva granulométrica

El coeficiente de curvatura o de gradacion (Cc) se expresa como:

Dk,
v D1o X Dgg

Donde:
D5 = diametro de particula que corresponde al 30% en la curva granulométrica.

Un suelo bien gradado (W), tiene un coeficiente de uniformidad mayor que 4 para las gravas
(Cu > 4), 6 para las arenas (Cu = 6), y un coeficiente de curvatura entre 1 y 3 para gravas
y arenas (Cc entre 1y 3)°.
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Figura 2.1.2.5 El Dy, D30 y Dgo, se obtienen proyectando una horizontal desde el eje de las ordenadas en el porcentaje

que corresponda (10, 30 o 60), hasta la curva granulométrica, y posteriormente, se baja una vertical hacia el tamaiio
de particula en el eje de las ordenadas.

Suelos finos

Contenido de agua y limites de Atterberg

Como se habia mencionado anteriormente, los suelos finos (limos y arcillas) no quedan
claramente identificados solo con un ensayo de granulometria; por ello, se clasifican de
acuerdo con sus caracteristicas de plasticidad.

La plasticidad es la propiedad que presentan los materiales finos para poder deformarse
hasta cierto punto sin romperse dentro de un rango de humedad determinado. Para
comprender este concepto, es importante considerar que el comportamiento de un suelo
varia segun su contenido de agua.

En funcién de su contenido de agua, un suelo puede encontrarse en uno de los cuatro
estados o grados de consistencia: liquido, plastico, semisdlido y solido® (figura 2.1.2.6).
Para indicar los puntos criticos en los que ocurre la transicion entre un estado y otro,
se definen los limites de consistencia o de Atterberg, los cuales se utilizan para determinar
el contenido de agua necesario para que un suelo cambie su estado de consistencia.
Los limites de consistencia se expresan en porcentaje y son los siguientes: limite liquido,
limite plastico y limite de contraccion.



14

Grados o estados de consistencia

Sélido Semi-sélido Plastico Liquido

- Incremento del contenido de humedad

Limite de Limite Limite
Contraccién plastico liquido
(LC) (LP) (LL)

Limites de consistencia

Figura 2.1.2.6 Limites de Atterbergy limites de consistencia. Modificado de Braja M. Das (2013).

El limite de contraccion es el punto de transicion en el que un suelo pierde humedad y
cambia de estado semi-sélido al sélido, por ejemplo, las grietas de desecacion. El Limite
Plastico (LP) es el contenido de agua que necesita el suelo para que transicione del estado
semi-solido al plastico, y el Limite Liquido (LL) es el contenido de agua necesario para que
pase del estado plastico al estado liquido.

Hay otros dos términos relevantes en el proceso de clasificar un suelo fino, y son el Indice
de Plasticidad (IP) y el Indice de Liquidez (IL). El Indice de Plasticidad se calcula como la
diferencia entre el Limite Liquido y el Limite Plastico (IP = LL - LP).

Tipo de material o suelo LL (%) LP (%) IP (%)
Gravas No aplica No plastico No aplica
Arenas No aplica No plastico No aplica

Limos 30-40 20-25 10-15

Arcillas 40-150 25-50 15-100

Caolinita 50-60 30-40 10-25

lllita 95-120 50-60 50-70
Montmorrillonita 290-710 50-100 200-660

Tabla 2.1.2.2 Valores tipicos de consistencia en suelos. Tomado de Muni Budhu (2000).

Tanto el limite liquido como el limite plastico se emplean para conocer las caracteristicas
de plasticidad que presenta un suelo con finos. Ambos se calculan mediante ensayos de
laboratorio conocidos como Copa Casagrande y la prueba de plasticidad, respectivamente.

El ensayo de la Copa Casagrande (figura 2.1.2.7) se realiza para determinar el limite liquido
del suelo, y consiste en poner en la copa Casagrande cierta cantidad de suelo previamente
mezclada con agua, para después hacer una abertura al material con un ranurador.
Posteriormente, se procede a darle golpes a la copa con la manivela del instrumento a razén
de 2 golpes por segundo, y se registra la cantidad de golpes que se necesitaron para que
la abertura se cerrara, como se muestra en la figura 2.1.2.8. Este procedimiento se repite
cuatro veces.
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Manivela

Ranurador

Figura 2.1.2.7 Instrumento utilizado para el ensayo de copa casagrande.

N Antes de golpes 7
b)

Después de golpes

Figura 2.1.2.8 a) Vista lateral de la Copa Casagrande. b) Muestra de suelo después de pasar el ranurador (arriba);
muestra de suelo con abertura cerrada después de darle golpes (abajo).

El ensayo para obtener el limite plastico de un suelo se obtiene realizando rollitos de
una muestra de suelo previamente mezclada con agua (figura 2.1.2.9). Estos rollitos se
moldean con las manos y se hacen girar sobre una placa de vidrio hasta que alcancen un
diametro de 3mm en toda su longitud. Lo que se registra en este ensayo es si el rollito
se rompe o no en tres partes al alcanzar los 3mm de diametro. Este procedimiento se repite
tres veces y se obtiene su contenido de agua.

®3mm

N4

———

Figura 2.1.2.9 Ensayo de rollitos para determinar el limite plastico.
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Minerales arcillosos

Los minerales arcillosos desempefian un papel fundamental en la geotecnia, pues el tipo
de arcilla presente determina en gran medida el comportamiento del suelo o de las
discontinuidades en una roca, influyendo en su plasticidad, expansividad, cohesion vy
permeabilidad*.

Las arcillas son el producto de la meteorizacion quimica de las rocas, generalmente igneas
y metamorficas, como consecuencia de la hidratacion y alteraciéon de los componentes
menos estables. Todos los minerales arcillosos son silicatos de aluminio hidratados,
aunque en algunos casos también contienen silicatos de magnesio, hierro u otros
metales también hidratados's. Su estructura cristalina se basa en dos unidades basicas:
los tetraedros de silice y los octaedros de aluminio®.

Los tetraedros de silice constituyen la unidad estructural basica que forma cualquier mineral
silicatado; estan formados por un catién de silicio en el centro, rodeado por cuatro aniones
de oxigeno ubicados en los vértices del tetraedro, que al enlazarse forman laminas de silice.
Por su parte, los octaedros de aluminio estan formados de seis grupos hidroxilo que rodean
un atomo de aluminio; al unirse, forman una ldmina de aluminio, o lamina de gibsita (figura
2.1.2.10).

@ Oxigeno (0)
& Aluminio (Al)
) Hidroxilo (OH)

Tetraedro de silice @ Silicio Octaedro de aluminio

Lamina de silice Lamina de aluminio o de gibsita

Figura 2.1.2.10 Estructura quimica de las unidades basicas que forman las arcillas.

El apilamiento de estas laminas de silice sobre sobre laminas octaédricas determina la
estructura cristalina y las propiedades de los minerales arcillosos. De esta manera se
forman los principales minerales que constituyen arcillas: caolinita, montmorillonita e illita®.

Caolinita
Proviene del nombre chino Kau-ling, y se origina a partir de la carbonatacion de la

ortoclasa*. Su estructura estd formada por una lamina de silice y una de aluminio
(gibsita), unidas por enlaces de hidrégeno, los cuales impiden la penetracion de agua entre
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ellas (adsorcién), haciéndola una arcilla estable en presencia de agua®*. Cada capa tiene un
espesor aproximado de 0.72 nm y es comun en arcillas en regiones himedas®.

lllita

La illita debe su nombre al estado de lllinois, en E.U.A, y se forma como el resultado de la
hidratacién parcial de las micas, razon por la cual se le conoce como arcilla micacea®*.
Su estructura esta compuesta por una lamina de aluminio intercalada entre dos laminas
de silice como en un sandwich, con un espesor aproximado de 0.96 nm por capa®. Las
capas de ilita se mantienen unidas entre si por iones de potasio, lo que reduce el area
expuesta al agua, provocando que no sean tan expansivas como la montmorillonita®.

Montmorillonita

Recibe su nombre de la ciudad de Montmorrillén en Francia*. Posee una estructura similar
a la de laillita, con la unica diferencia de que cada capa esta unida entre si por fuerzas
débiles de Van der Waals, no por iones de potasio. El arreglo de esta arcilla permite que
el agua pueda entrar facilmente entre esos enlaces, lo que causa su separacion o
hinchamiento (swelling); por esta razoén, se le conoce comunmente como arcilla expansiva
(expansive clay)?.

Puentes de Fuerza de Van

hidrogeno der Waals
lones de . oiones
potasio intercambiables

Lamina de
aluminio ’ ’

Lamina de silice

Lamina de
aluminio

Lamina de silice

Caolinita llita Montmorilonita

Figura 2.1.2.11 Estructura de la caolinita, ilita y montmorilonita
En general, lo que se puede decir de las arcillas de cualquier grupo es lo siguiente:

Son plasticas.

Se contraen al secarse.

Tienden a presentar una cohesion notable segun su contenido de humedad.

Son comprensibles, y cuando se les aplica una carga en su superficie, se comprimen
lentamente®.
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Pasos para clasificar un suelo segin SUCS

La clasificacién SUCS, define a cada tipo de suelo mediante la combinacién de letras (tabla
2.1.2.3), las cuales hacen referencia al tamafio de particula (G, S, C o M), su gradacion (P
o W), o su plasticidad (H o L) en el caso de suelos finos.

Nomenclatura Significado
GP Grava mal gradada
GW Grava bien gradada
GM Grava limosa
GC Grava arcillosa
SP Arena mal gradada
SW Arena bien gradada
SM Arena limosa
SC Arena arcillosa
ML Limo de baja plasticidad
MH Limo de alta plasticidad
CL Arcilla de baja plasticidad
CH Arcilla de alta plasticidad
OL Limo organico de baja plasticidad
OH Limo organico de alta plasticidad

Tabla 2.1.2.3 Nomenclatura SUCS para cada tipo de suelo.

En las siguientes paginas en la figura 2.1.2.13 y 2.1.2.14, se presentan los diagramas que
facilitan la clasificacién de un suelo mediante SUCS. Para hacer uso de dichos diagramas,
se deben tener ciertas consideraciones:

¢ Si menos del 50% de material total pasa la malla N°200, es un suelo grueso, por
lo que su simbolo sera G o S + gradacion.

e Simas del 50% del material total pasa la malla N°200, es un suelo fino, por lo que
su simbolo sera M o C + plasticidad.

e Siel porcentaje de finos (material que pasa la malla N°200) es mayor que 12% pero
menor que 50%, su nomenclatura sera la combinacion de particula gruesa +
particula fina, por ejemplo: SC o GC.

e Si el suelo resulta ser grueso y tiene un porcentaje de finos entre 5-12%, se usa
simbolo doble, por ejemplo: SW-SC o GP-GM.

e Un suelo fino se puede clasificar como OL u OH, solamente si se reporta que tiene
caracteristicas de materia organica, como su olor o textura.

Carta de Plasticidad

La Carta de Plasticidad (figura 2.1.2.12), es la base para la clasificacién de suelos que
resultan ser finos 0 que tienen un porcentaje de finos (incisos anteriores 2, 3 y 4). Es una
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herramienta fundamental para definir si las particulas del suelo son limos o arcillas, y si son
de baja plasticidad (L) o de alta plasticidad (H).

Esta grafica plasma en el eje de las abscisas el limite liquido, y en el eje de las ordenadas
el indice de plasticidad. Consta de tres elementos principales que delimitan a los distintos
grupos de particulas finas, y son los siguientes:

o Linea “A” (Linea de las arcillas): Separa a las arcillas de los limos. Por encima de
ella, el suelo clasifica como arcilla (C), y por debajo de ella clasifica como limo (M).
Su ecuacién es IP = 0.73 (LL — 20).

e Linea “U” (Upper Plasticity Limit): Marca el limite terico maximo que puede tener
un suelo. Rara vez los suelos caen por encima o sobre esta linea. Su ecuacion es
IP =09 (LL — 8).

e Linea donde LL = 50%: Esta linea sube verticalmente en donde el valor del limite
liquido es igual a 50%. A la izquierda de esta linea se encuentra la zona de baja
plasticidad (LL < 50%) y a la derecha la zona de alta plasticidad (LL > 50%,).

0

A
| 4
WY/ A/
10 20 30 40 50 60 70 80 90 100

Limite Liquido (LL)

Figura 2.1.2.12 Carta de Plasticidad para clasificar suelos de grano fino y suelos de grano grueso con fracciones de

grano fino.

110
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Suelo fino

Y

La fraccién de finos es MAYOR de 50%

Usar Carta de Plasticidad
para determinar si es

21

SiesC

limo (M) o arcilla (C)
h 4 v
Limo Arcilla
(M) (€
h 4
Si ¢ElLL > 50%7? No.
h 4 v
Alta Plasticidad Baja plasticidad
(H) (L)
v v v
SiesM SiesC SiesM
— MH CH 4+ —Pp ML

CL

Figura 2.1.2.14 Clasificacion SUCS para suelos finos. Elaboracion propia.
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Ejemplos

Clasificar los siguientes suelos con los datos que se dan, tomando en cuenta que G =
gravas, S = arenas y F = finos.

a) G=27% b) G=16% c) G=61%
S=60% S=15% S=38%
F=13% F=69 % F=10%
LL=55% LL=42% Cc=25
LP=33% LP =17 % Cu=6

LL =67 %
LP=45%
Solucion:
Inciso a)

1.

2.

Primero, se ubica el tamafo de particula que tiene mayor porcentaje, en este caso son
las arenas con 60%, por lo tanto, usamos la figura 2.1.2.13 para suelos gruesos.
Después de seguir el diagrama considerando que el material grueso clasifica como una
arena (S), se observa que los datos de este ejercicio conducen al ultimo recuadro que
hace referencia a la fraccion de finos, cuyo enunciado dice “Mas del 12% pero menos
de 50%”, y que posteriormente pide usar la Carta de Plasticidad para saber si se trata
de limos o arcillas.

Para poder utilizar la Carta de Plasticidad (figura 2.1.2.12), se necesita graficar el Limite
Liquido y el indice de Plasticidad. Para el /P tenemos que:

IP =LL—LP =55% —33% = 22%

Posteriormente, se grafica en la Carta de Plasticidad los valores IP = 22% y LL = 55%.
Estos valores caen debajo de la Linea “A”, por lo que las particulas son limos (M).
Teniendo cubiertos todos los pasos del diagrama, este indica que la clasificacion de
este suelo es una SM (arena limosa).

Inciso b)

1.

2.

En este caso, el tamafo de particula que predomina, son los finos con 69%, por lo que
se usa la figura 2.1.2.14 para suelos finos.

Primero, este diagrama indica el uso de la Carta de Plasticidad para determinar si se
trata de limos o arcillas, y posteriormente para conocer su plasticidad. Para esta ultima,
hay dos maneras que se revisaran a continuacion.

Antes de conocer los dos métodos, se calcula el indice de Plasticidad como se procedié
en el inciso a).

IP=LL—LP=42-17 = 25%
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«» Método 1. Uso de Carta de Plasticidad
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4. Una vez calculado el IP = 25%, se grafica en la Carta de Plasticidad junto con el LL =

42%. Se observa que el punto (en color rosa) queda por encima de la Linea “A”, en la
zona de las arcillas, y debido a que el LL < 50%, corresponde a una CL (arcilla de alta
plasticidad).

NOTA: Se debe de tener presente que solamente puede clasificarse el suelo como OL
u OH si se reporta que el material presenta caracteristicas de materia organica.

A
w7

0

10 20 30 40 50 60 70 80 20 100
Limite Liquido (LL)

<+ Método 2. Uso de Linea “A”

5.

El objetivo de este método es comparar el IPg (indice de Plasticidad del Suelo) con el
IP, (Indice de Plasticidad de la Linea “A”).

Para este método solo se necesita saber que la fraccion de finos es mayor que la
fraccion de gruesos y su LPy LL. No es necesario utilizar la Carta de Plasticidad para
graficar, ya que solo se requiere para ubicar cuando el IP¢ estd por encima o por
debajo de la Linea “A”, o sea, cuando IPg es mayor o0 menor que el IP,.

El IP; se calcula como IP; = LL — LP, que es el mismo que antes de obtuvo para
graficar en la Carta de Plasticidad , mientras que el IP, se calcula con I[P, = 0.73 (LL —
20). Por lo tanto, tenemos lo siguiente:

IPg =LL—LP =42-17 = 25%

110
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IP, =0.73 (LL — 20) = 0.73 (42 — 20) = 16.06%

7. Como resulté que IPg > IP,4, 0 sea que, IPg esta por encima de la Linea “A”, tenemos
que la clasificacion del suelo puede ser CL o CH, pero como el LL = 42%, entonces la
clasificacién adecuada es CL (arcilla de baja plasticidad).

Inciso c)

1. Para este ejercicio, la fraccidn gravas es la que predomina con 61%, por lo que se usa
la figura 2.1.2.13 para suelos gruesos. Es importante observar que la fraccion de finos
es 10%, por lo tanto, la clasificacion sera simbolo doble.

2. Al seruna grava (G) y cumplir con Cu >4y 1 < C < 3, esta clasifica como GW (grava
bien gradada), por lo que, el siguiente paso es usar la Carta de Plasticidad para
obtener la clasificacién de los finos.

Es importante mencionar que para este caso en el que la fraccién de finos cae entre el
5% y 12%, solo se usa la Carta de Plasticidad para determinar si se trata de limo o
arcilla, ya que la simbologia de la clasificacién SUCS solo considera para este caso el
tamafio de particula y no su plasticidad.

3. Primero, se calcula el indice de Plasticidad como en los incisos anteriores:
IP =LL —LP =67% —45% = 22%

4. Posteriormente, se grafica en la Carta de Plasticidad el IP = 22% junto con el LL =
67%. El punto graficado cae debajo de la Linea “A”, por lo que se trata de un limo (M).

5. Siguiendo el diagrama, se concluye que la clasificacién corresponde a GW-GM (grava
limosa bien gradada).

2.1.3 Esfuerzos en suelos

En todo proyecto de geotecnia donde exista presencia de suelos, es esencial comprender
el comportamiento de la masa de suelo ante la aplicaciéon de una carga externa, ya que,
debido a su naturaleza, en ella actian diferentes tipos de esfuerzos y deformaciones. En
este capitulo se analizan los esfuerzos verticales que se desarrollan dentro de una masa
de suelo, los cuales se agrupan en tres componentes principales: el esfuerzo vertical total
(0,), esfuerzo vertical efectivo (a,,") y presion de poro (u). Sin embargo, no debe pasarse
por alto la existencia de los esfuerzos horizontales (o) que también influyen en el
comportamiento del suelo.

Para iniciar el estudio de estos esfuerzos, se asume que el agua contenida en los poros
del suelo permanece en reposo’, es decir, se encuentra en condiciones hidrostaticas.

Esfuerzo vertical total (o)

Se define como la fuerza por unidad de area en direccidn vertical ejercida conjuntamente
por el esqueleto del suelo (particulas sélidas) y por la presion de poro (u) sobre la masa de
suelo, asumiendo que el suelo es un material solido'. De manera simplificada, puede



25

entenderse como el esfuerzo total que carga el esqueleto del suelo, los liquidos y/o gases
presentes en los intersticios del suelo®.

El esfuerzo vertical total en un punto cualquiera de una masa del suelo equivale al peso
total por m? a esa profundidad’, por lo que considera el peso del suelo y la columna de agua
por encima de él. En otras palabras, es la suma de los pesos especificos (seco y; 0
saturado y4,:) multiplicado por los espesores correspondientes (h) de cada capa de suelo
que conforma la columna sobre el punto analizado.

oy, =Yqh o Oy = Vsath

Donde:

g, = esfuerzo vertical total [kN/m?]

Ya = peso especifico seco del material [kN /m3]

Ysat = peso especifico saturado del material [kN/m?3]
h = espesor que corresponde al suelo seco [m]

La diferencia entre utilizar el peso especifico seco (y;) y el saturado (y,,;:) en el calculo del
o,, depende completamente de la presencia de agua en el suelo, por lo que existen dos
situaciones:

1. Si el punto se encuentra por encima del nivel freatico, se utilizara el peso
especifico seco (v4).

2. Si el punto se encuentra por debajo del nivel freatico, se utilizard el peso
especifico saturado (yg.:), €l cual considera el agua presente en los poros del
material.

Por tales motivos, cuando hay presencia de un espesor de suelo seco y debajo de este un
nivel freatico, el esfuerzo vertical total en un punto a cierta profundidad debajo de ese NF
sera el siguiente:

0y = Yah + Vsathw

Donde:

Y4 = peso especifico seco del material [kN/m?3]

Ysat = peso especifico saturado del material [kN /m3]
h = espesor que corresponde al suelo seco [m]

h,, = espesor que corresponde al espesor de suelo saturado [m]
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Figura 2.1.3.1 a) Esfuerzo vertical total por encima del nivel freatico; b) Esfuerzo vertical total por debajo del nivel

freatico. Modificado de Barnes (2016).

Se utilizan distintos pesos especificos en el célculo del g, ya que, Y4 < ¥Ysat, POr €l simple
hecho de que y,: considera el peso de los sélidos del suelo mas el peso del agua
entre sus poros.

El esfuerzo total (o) también se puede expresar en términos de esfuerzo efectivo
a") y presion de poro (u) (conceptos que se abordaran en parrafos siguientes) mediante el
postulado de Karl Terzaghi de 1923. Este postulado propone que “en cualquier punto de
una masa de suelo saturado el esfuerzo total en cualquier direccion es igual a la suma
algebraica del esfuerzo efectivo en esa direccién y la presion intersticial”’. La ecuacién que
representa dicho enunciado es la siguiente:

oc=0 +u

En este caso, tratdndose del esfuerzo vertical total se tiene

Donde:

o, =0, +u

o, = esfuerzo vertical efectivo [kN /m?]

u = presién de poro que el agua ejerce en ese punto de la masa de suelo [kN /m?]

Presion de poro (u)

La presién de poro, también llamada presién intersticial o presion neutra, se manifiesta
cuando los poros del suelo se encuentran rellenos de agua, es decir en una zona de
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saturacion. En términos simples, la presién de poro (u), es la presiéon que ejerce el agua
contenida en los poros del suelo®. Esta presion actia empujando el esqueleto del
suelo, de modo que, Unicamente las variaciones en la presion de poro producen cambios
en una masa de suelo®.

Cabe destacar que la presion de poro actia sobre el agua y las particulas del suelo en
todas las direcciones y con la misma intensidad’®. Ademas, aumenta de manera
uniforme o hidrostaticamente con la profundidad cuando se encuentra por debajo del nivel
freatico’.

En condiciones hidrostaticas, la presiéon de poro a profundidad se calcula con:

u= thw

Donde:

u = presién de poro en [kN/m?]

Yw = peso especifico del agua en [kN /m3]

h,, = espesor que corresponde a la columna de agua sinmaterial o al espesor de
suelo saturado [m]

La presion de poro (u) en la superficie de un nivel freatico es igual a cero, ya que, en
ese punto, la presién hidrostatica y atmosférica se igualan. Ademas, para usos ingenieriles,
el valor de u por encima del nivel freatico también se considera igual a cero por ser
una aproximacion mas practica y simplificada’.

Para mayor practicidad en el calculo de la presién de poro, el valor del peso especifico del
agua (y,,) se suele considerar algunas veces como y,, = 10 kN/m3, debido a que es el
valor redondeado del valor exacto y,, = 9.87 kN /m3.

Superficie

uSeCOn

Humedo

Parcialmente
saturado NF

Completamente h
saturado

p—— = ywhw

Figura 2.1.3.2 Presion de poro. Modificado de Barnes (2016).
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Esfuerzo vertical efectivo (a,")

El principio del esfuerzo efectivo (¢"), postulado por Terzaghi en 1936, es considerado pilar
fundamental en la mecanica de suelos, ya que establece que todas las deformaciones,
asentamientos y resistencias al corte dependen exclusivamente del esfuerzo efectivo, y no
de esfuerzo total aplicado®. El esfuerzo efectivo representa la parte del esfuerzo total que
realmente actua sobre el esqueleto del suelo, después de descontar la presiéon de poro.

Matematicamente, el principio se expresa como:
O =0—Uu

En este caso, como el objetivo de estudio es el esfuerzo vertical efectivo, se tiene:
Op=0,—U

Si esta expresion se sustituye con las ecuaciones correspondientes al esfuerzo vertical total
(0,) y a la presion de poro (u) mostradas en los parrafos anteriores, se tiene lo siguiente:

Op =0, — U

= (Yah + Ysathw) — Ywhw
= th + (YSat_YW)hW

= th + (YSumhw)

Se obtiene un nuevo término denominado peso especifico sumergido (Ysum), Y se utiliza
unicamente cuando se requiere calcular el esfuerzo efectivo (¢') por debajo del nivel
freatico (figura 2.1.3.3).

Ysum = ¥sat — Yw

Se debe tener en cuenta que el esfuerzo vertical efectivo también se puede calcular en un
punto ya sea por encima del nivel freatico o por debajo de él, por lo que se tienen dos casos:

1. Si el punto se encuentra sobre o por encima del nivel freatico, se utilizara el peso
especifico seco (y,). En este caso, como no existe presion de poro que influya en
el resultado, el esfuerzo vertical efectivo (g;,) en ese punto, sera igual al esfuerzo
vertical total ().

2. Si el punto se encuentra por debajo del nivel freatico, se utilizara el peso
especifico sumergido (¥ gyum)-



Superficie

G I

Figura 2.1.3.3 Esfuerzo vertical efectivo encima del NF y por debajo de este. Modificado de Barnes (2016).

Ejemplos

Peso especifico seco (v4)

0

r u e
o, =0, —
A profundidad h: ——— " @ _s

Peso especifico sumergido (¥sum)

A profundidad

h+h,; — o, =yqh +@hw

Ejemplo 1. Esfuerzos en suelo homogéneo

29

El perfil estratigrafico del esquema esta compuesto por un depésito de arenas finas de 15.3
m de espesor y tienen un peso especifico saturado (y,,:) de 22.5 kN/m?®. Dicho depdsito
presenta un nivel freatico que se situa en la superficie del terreno en donde las condiciones
son hidrostaticas (agua en reposo). Calcular los esfuerzos verticales totales, esfuerzos

verticales efectivos y presiones de poro en los puntos A, B, C y D, considerando que y,,

10 kN/m3. Ademas, graficar las leyes de esfuerzos.

NF

. -
A
---------- B

Ysat = 22.5 kN /m3

15.3m
---------- G
D
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Solucién:
a) Esfuerzos verticales totales:
Punto A:

Este punto se encuentra en la superficie, lo que quiere decir que se encuentra bajo la
influencia de la presion atmosférica y se toma como presion de referencia, por lo que:

gl =0
Punto B:

Observando el esquema, este punto ya se encuentra a 3 m bajo la superficie, lo que significa
que ya tiene una carga tanto hidrostatica como litostatica. En este caso, se usara la
ecuacion que contempla el peso especifico saturado (yg,¢) porque el punto esta por debajo
del nivel freatico.

08 = Ysqehy = 0+ (22.5)(3) = 67.5 KN/m?
En donde hy = profundidad desde la superficie hasta el punto B.
Punto C:

Este punto esta 7 m por debajo de la superficie, sin embargo, como se trata de un suelo
homogéneo, se puede calcular de dos formas:

1. Se considera la diferencia de la profundidad desde la superficie menos el espesor
desde el dltimo punto calculado, en este caso, el punto B (se muestra en el esquema).
En esta opcién, se debe sumar el esfuerzo vertical total anterior, ya que, si no se
agrega, es como si solo se obtuviera el esfuerzo vertical del espesor del punto B al C,
sin considerar el esfuerzo vertical del material que se encuentra por encima. Por lo
tanto, se tiene:

Ulic = 0'117? + (ysat)(hc - hB)
=675+ (22.5)(7-3)
=67.5+ (22.5)(4) = 157.5 kN/mZ

2. Se considera la profundidad total a la que esta el punto C y se multiplica por el peso
especifico saturado del material. De esta forma, no es necesario sumar el esfuerzo
vertical anterior, ya que se considera toda la columna por encima del punto C.

08 = Ysqehe = (22.5)(7) = 157.5 KN/m?

NOTA: Se debe recordar que esta forma de calcular el esfuerzo vertical total solo aplica
para suelos homogéneos, o sea que, solo se trata de un solo material o un solo peso
volumétrico saturado. Cuando ya entran en juego mas estratos y, por lo tanto, mas pesos
volumeétricos, se calcula como el ejemplo de suelos estratificados.
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Punto D:

Como se observa en el esquema, este punto es el que se encuentra a mayor profundidad,
y los esfuerzos se pueden calcular con las dos formas anteriores, sin embargo, se optara
por la segunda que es la mas rapida.

ol = yeurhp = (22.5)(10) = 225 KN/m?
b) Presiones de poro:
Como se estudi6 en los parrafos anteriores, la presion de poro se calcula como:
u=y,h
En donde, en este caso h = profundidad a la que se encuentra cada punto.

Por lo tanto, teniendo en cuenta que en este ejemplo se sugiere y, = 10 kN/m3 y
calculando la presién de poro (u) para cada punto, se tendra:

uy = ywhy = 0 (toma este valor porque el punto A esta en la superficie del N. F)
up = ¥whp = (10)(3) = 30 KN/m?

uc = ywhe = (10)(7) = 70 kN/m?

up = ywhp = (10)(10) = 100 KN/m?

ok % %

c) Esfuerzos verticales efectivos:

Por ultimo, para calcular los esfuerzos verticales efectivos (g;,), se usa el postulado de
Terzaghi, en donde o, esta despejado:

Op =0, —U

Obteniendo los esfuerzos verticales efectivos en cada punto se tiene:

o =cll—u, =0

o, =0f —up =67.5—30=37.5kN/m?
o,¢ =05 —uc=157.5—70 = 87.5 kN/m?
o, =0 —up = 225—100 = 125 kN/m?

% ok ok *

d) Grafica de leyes de esfuerzos

Esta grafica es de gran ayuda para visualizar como se comportan los esfuerzos y las
presiones de poro conforme la profundidad aumenta.

Para proceder a construir la grafica, se tomara en cuenta lo siguiente:

v' El eje vertical representa la profundidad (m).
v Y en el eje horizontal se grafican los esfuerzos, ya sea en kN/m? o en KPa.
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Recopilando los esfuerzos obtenidos en cada punto, se tiene:

Punto A: Punto B: Punto C: Punto D:
u, =0 kN kN B kN
uB_?’OW U.C—7OW uD—100—2
1A _ kN kN kN
O-U - O'{,B = 37 5 W O'{,C = 875 W 0'1;D = 125 W
kN kN kN
o) =0 ol =675 — ol =157.5 — o =225 —

Ahora, los pasos a seguir son:

1. Se grafica el valor de cada esfuerzo sobre la horizontal correspondiente a su
profundidad como se muestra en la imagen.

2. Posteriormente, se unen los puntos graficados que sean del mismo tipo con una linea
que empiece desde el cero del eje horizontal.

kN /m?
v O 20 40 60 80 100 120 140 160 180 200 220 240
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Ejemplo 2. Esfuerzos en suelo estratificado

En una columna estratigrafica con estratos de distintos materiales y presencia de N.F. a 5
m de profundidad, se requiere determinar los esfuerzos verticales efectivos, de poro y
totales en el punto A, ademas de graficar las leyes de esfuerzos. Considerar que y,, =
10 kN/m3 y que los pesos especificos de los materiales de arriba hacia abajo son:

Gravas y arenas secas (por  Gravas y arenas saturadas (por Arcilla saturada:
encima del N.F.): debajo del N.F.): Veas = 19.85 kN /m?
Ya = 17kN/m3 Ysat = 19.25kN/m?3
5m yd=17kN/m3 NF
| \ 4
6m Ysat = 19.25 kN /m3
8m Year = 19.85 kN /m3
Punto A

Solucion:

Como en este ejemplo se requiere obtener los esfuerzos en el punto A, o sea, hasta el
final de la columna, lo mas conveniente es dividir cada uno de los estratos por el espesor
que presentan y asignarles un niumero.

Hecho esto, se calcularan todos los esfuerzos en cada punto, partiendo por la presién de
poro (u), luego el esfuerzo vertical efectivo (a;), y al final, utilizando el postulado de
Terzaghi (o, = 0,,' + u), se calculara el esfuerzo vertical total (g,,). Por lo tanto, se tiene lo
siguiente:

a) Esfuerzos en el punto A

Punto 1:

En este punto, los valores de u, g, y g, resultan ser cero, debido a que dicho punto esta
en la superficie y por encima del N.F., por lo tanto, u no actua. Ademas, no hay algun

estrato por encima que induzca algun esfuerzo al esqueleto del suelo, lo que significa que
el g, también es nulo.
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* u1 = 0
* ot =
* of =0, +u; =0 (Postulado de Terzaghi)

Punto 2:

A esta profundidad, el punto esta sobre el N.F., lo que indica que u = 0. Sin embargo, el
g, Si puede ser calculado porque ya existe un estrato encima.

NOTA: A diferencia del ejemplo de suelos homogéneos, g,, ahora debe ser calculado con
el espesor de cada estrato, no con la profundidad a la que se encuentra, ademas, se
debera sumar el g,, anterior.

* uz == 0
* 0,7 =yrhy + 0, = (17)(5) + 0 = 85 kN /m?
* 02=0,>+u, =85+0=85kN/m?

Por lo tanto 62 = ¢, = 85kN/m?.
Punto 3:

Este punto ya se encuentra por debajo del N.F., lo que significa que la presion de poro (u)
ya es diferente de cero porque existe un espesor de agua (h,,) encima del punto 3. Esto
indica que a las proximas presiones de poro se les sumara el valor u anterior a estas. En
este punto como u, y u, han sido iguales a cero, no tiene caso sumarlas a u;.

NOTA: Para calcular a;, por debajo del N.F. no se debera utilizar y,;, SIN0O Ysym-

— — — 2
* Uz = }/WhW - (10)(6) =60 kN/m Ysum = (YSat - Vw)

* 04 = Ysumhs + 042 = (9.25)(6) + 85 = 140.5 kN /m?

1

1

1

1

1

, 1

* 03 =03 +us = 140.5 + 60 = 200.5 kN /m? :
1

1
1
1
=(19.25—-10) 1
1
=9.25 kN/m?

1

Punto 4 (punto A):

Por ultimo, el punto 4 es el punto A, que es en donde se requieren saber los esfuerzos. Al
ser este el punto mas profundo y por estar soportando las cargas de los estratos encima
de él, es la respuesta al ejemplo planteado. Desarrollando, se tiene:

* uy, = yyhy +uz = (10)(8) + 60 = 140 kN /m? Ysum = (Vsat — Yw)

1 1
1 1
1 1
* 0" = Youmhs + 07 = (9.85)(8) + 140.5 = 219.3kN/m> | _ (1985-10) |
1 1
* o} =0l +u, = 219.3 + 140 = 359.3kN/m? ' =985kN/m* |

1
b) Grafica de leyes de esfuerzos

Recopilando los esfuerzos obtenidos en cada punto y graficandolos, se tiene:
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Punto 1: Punto 2: Punto 3: Punto 4 (punto A):
U, = 0 U, = 0 _ kN _ kN
5 5 kN u3—60m U.4—140W
=o0," =85—

0_11 _ 0 Gv Gv 2 3 kN 14 kN
v g, = 140.5 W gy, = 219.3 W
1_ kN kN

o, =0 o2 =200.5 — o4 =359.3 2

kN /m?
0 40 80 120 160 200 240 280 320 340 380

u o,

2.1.4 Muestras alteradas e inalteradas

Cuando se trabaja con suelos en geotecnia, es comun y muy necesario que en la
exploracién se realicen pruebas de laboratorio que proporcionen informacion detallada
sobre las propiedades y caracteristicas del terreno sobre el que se trabaja. Para ello, se
obtienen muestras representativas de suelo mediante la perforacién o excavacion de este.
Estas muestras se dividen en dos tipos: inalteradas y alteradas.

Muestras inalteradas o no alteradas

Son aquellas muestras que, al ser extraidas del subsuelo, no sufren modificaciéon en su
estructura fisica y conservan, hasta donde es posible, todas las propiedades que
poseian in situ. Generalmente, estas muestras son cilindricas o cubicas, segun el método
de extraccion empleado: son cilindricas si se obtienen mediante barriles muestreadores
o0 excavaciones directas, o cubicas si se realizan excavaciones directas.

En el caso de los barriles muestreadores, existen los de pared delgada, como el tubo
Shelby, y los de pared gruesa, como el barril Denison. El objetivo en ambos es obtener la
muestra sin contaminarse cuando se hinca un tubo a presién en el terreno. La diferencia
entre estos dos es que el tubo Shelby se utiliza para recolectar muestras de suelos finos y
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blandos, mientras que el barril Denison se emplea cuando el suelo es mas duro o
cementado.

Por otro lado, cuando se recurre a realizar excavaciones, se tallan muestras cubicas en las
paredes o en el fondo de la excavacion, las cuales se extraen cuidadosamente y se
protegen con una membrana impermeable elaborada con manta de cielo, parafina y brea,
con el fin de evitar la pérdida de humedad y conservar su estructura’. Estos métodos de
muestreo se explicaran con mas detalle en el capitulo 3.

La importancia de las muestras inalteradas radica en que permiten realizar ensayos
mecanicos para determinar propiedades tales como la conductividad hidraulica, resistencia
al corte, compresibilidad, consolidacién, modulo de deformacion, entre otras®. No obstante,
también se pueden utilizar para la determinacion de propiedades indice.

Muestras alteradas

Se trata de las muestras que no conservan las propiedades ni la estructura que tenian
en su estado natural, debido a que el material se mezcla o se desintegra durante el
proceso de extraccion del subsuelo. Generalmente, se obtienen mediante la excavacion
de pozos a cielo abierto (PCA) con herramientas manuales como pico y pala o con
barrenos helicoidales, y se almacenan en costales o bolsas plasticas. También pueden
obtenerse mediante muestreo con penetrometro durante la prueba de penetraciéon
estandar (SPT).

Las muestras alteradas se emplean principalmente para ensayos de laboratorio en los que
no se requiere conservar la estructura natural del suelo, como la determinacion de
propiedades indice, tales como granulometria, limites de Atterberg, contenido de agua,
entre otras, asi como para ensayos de compactacion que permiten establecer el indice de
compactacioén, densidad seca maxima y otros parametros relacionados®.

2.1.5 Consolidacién y resistencia de los suelos

Consolidacion en suelos

En este capitulo se ha abordado que, una misma masa de suelo puede estar conformada
por materiales erosionados de diversos origenes debido a que durante su historia
geoldgica, ocurrieron eventos geoldgicos que provocaron la acumulacién de sedimentos en
distintos ambientes. Dicha acumulacion de capas de sedimentos genera una carga que
aumenta con el tiempo, lo que conlleva a la disminucién de volumen del suelo, en otras
palabras, ocurre una deformacion en el terreno antes de que ocurra la diagénesis.

Sin embargo, como bien puede ocurrir de manera natural, esta deformacion también puede
ocurrir por accién antropica cuando se realizan obras de infraestructura que someten al
suelo a esfuerzos que reducen su volumen. Por ello, es de suma importancia conocer la
magnitud de la deformacion que presentara el suelo a futuro cuando se planifica una obra
civil, ya que se pone en juego la integridad tanto de la construccion como de las personas
que haran uso de esta.

Para dar pie a la explicacion del concepto de consolidacion, es importante comprender a
qué se refieren los términos compresion, compresibilidad y asentamiento, ya que se
encuentran estrechamente relacionados.
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Compresion: Es el proceso por el cual un suelo cambia su volumen al aplicar un
esfuerzo sobre él. Segun Braja M. Das (2013), es causada por tres factores:

1. Deformacion de particulas del suelo.
2. Reorientacion de las particulas del suelo.
3. Expulsién de aire o agua de los espacios vacios.

Compresibilidad: Es la propiedad que tienen los suelos de disminuir su volumen
cuando se les somete a un esfuerzo, en este caso, a un proceso de compresion.
Por lo tanto, un suelo sera compresible si al aplicarle un esfuerzo, este reduce su
volumen.

Asentamiento: Es la deformacién vertical hacia abajo que experimenta el suelo
debido a su compresibilidad cuando se encuentra bajo la accién de una carga, por
ejemplo, cuando se construye un edificio, el suelo sobre el que se desplantan las
cimentaciones suele presentar asentamientos debido a la carga que generan.

Figura 2.1.5.1 Asentamiento de un suelo conforme pasa el tiempo.

La consolidacion, es la reduccion de volumen de un suelo cohesivo (como las arcillas y
arenas) y saturado conforme pasa el tiempo debido a la liberaciéon del exceso de
presion de poro cuando una masa de suelo se encuentra bajo la acciéon de una carga
externa. Este fendmeno tiene tres consecuencias importantes:

1.

El esfuerzo efectivo en la masa de suelo aumenta, provocando el incremento
de su resistencia al cortante. Esto sucede porque el agua intersticial es la que
deja de soportar la carga externa, por lo tanto, es transferida al esqueleto del suelo?.

Ocasiona el asentamiento en la superficie del terreno (asentamiento de
consolidacién), para después producir el asentamiento de la estructura. Dicha
deformacion es producto de la reduccién de volumen de poros (relacion de vacios)
que conlleva a la reduccion del volumen total de la masa de suelo?.

Disminuye la permeabilidad en la masa de suelo debido a la reduccion del
volumen de poros.
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La consolidacion consta de dos fases: consolidacién primaria 'y consolidacién secundaria.
La consolidacion primaria se refiere solo a la fase de expulsién de agua como resultado
del aumento de la presiéon de poro, mientras que la consolidacién secundaria puede o no
ocurrir después de la consolidacion primaria, y es la fase en donde ocurre el reacomodo
de las particulas del suelo, a la que se le denomina fluencia®, siendo este un proceso mas
lento que también causa asentamiento.

Ahora, si se compara un suelo arenoso y otro arcilloso bajo la aplicacion de una carga, el
suelo arenoso sufrira un asentamiento mas rapido que el arcilloso. Se debe a lo siguiente:

e Los suelos granulares son altamente permeables, permitiendo que el drenaje
causado por el aumento de presiéon de poro ocurra mas rapido. Como consecuencia,
el asentamiento es mas rapido y puede terminar al final de la construccion.

e En los suelos finos, la permeabilidad es muy baja, por lo tanto, el exceso de
presion de poro se disipa gradualmente durante un periodo de tiempo mas largo.
Esto conlleva a que el asentamiento pueda continuar por mucho tiempo, incluso
hasta después de terminada una construccion.

Cabe afnadir que, antes del asentamiento de consolidacion ocurre el asentamiento elastico,
que es causado por la deformacion elastica del suelo seco, humedo o saturado, sin
cambiar el contenido de humedad®. Este asentamiento se calcula con ecuaciones
derivadas de la teoria de elasticidad clasica.

Teoria de la Consolidacion Unidimensional

Si bien, lo mas apegado a la realidad es que el flujo de agua intersticial y las deformaciones
del suelo durante la consolidacion se produzcan en tres dimensiones, el uso de las teorias
tridimensionales es poco practico, por lo que, se ha optado por utilizar la teoria de
Consolidacion Unidimensional de Terzaghi para calcular la magnitud y la velocidad del
asentamiento de la estructura.

La consolidacion unidimensional es un modelo tedrico que busca representar el
asentamiento por consolidacion, o sea, la velocidad a la que el agua intersticial es
expulsada del suelo conforme pasa el tiempo. Lo que postula esta teoria es que cuando un
suelo homogéneo y saturado tiene estratos de gran extension lateral en comparacién con
su espesor y es sometido a una carga, la deformacion y el flujo de agua intersticial
ocurren solamente en direccidn vertical, o sea que, la deformacion y el flujo de agua
horizontal son nulos. Gracias a dicha teoria se puede determinar lo siguiente:

e Latasa de cambio de volumen del suelo respecto al tiempo.
o Latasa de asentamiento del terreno respecto al tiempo.
o La tasa de disipacion de la presion de poro respecto al tiempo.

Para visualizar el proceso de consolidacién unidimensional, Terzaghi creé un modelo
mecanico producto de la modificacién de un modelo de Lord Kelvin usado para otros fines®.
Este modelo mecanico (figura 2.1.5.2) consiste en un cilindro lleno de agua con un piston
impermeable sin friccién unido a un resorte y una valvula, en donde el resorte representa el
comportamiento del esqueleto del suelo, la camara de agua representa el agua intersticial,
y el pistén simula la carga o esfuerzo a la que se somete el suelo.
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P P
| j,_u_o Vélvula m: Vélvula
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— Agua
Resorte f 9
AN 4 ©
a) P=P+p, b) Pk=0yPR,=P

I Valvula
E abierta p

A Valvula
abierta

c) Pg>0 yP,<P d P =P yP,=0

Figura 2.1.5.2 Representacion esquematica del funcionamiento del modelo mecanico de Terzaghi para visualizar la
consolidacién unidimensional en suelos, cuyos incisos corresponden a los incisos siguientes.

Este experimento funciona de la siguiente manera (véase la figura 2.1.5.2):

a) Sobre el pistdn se coloca una carga P manteniendo la valvula cerrada. En este momento,
la carga es soportada por el agua dentro del cilindro debido a que se considera que el
agua es incompresible. Por consiguiente, si se describe este experimento con la
ecuacion:

P=Ps+P,
Donde:
Ps = carga soportada por el resorte
P,, = carga soportada por el agua
Entonces, cuando se coloca la carga P, se tiene:

Ps=0 y P,=P

b) Lo siguiente es abrir la valvula. Cuando esto sucede, el agua fluird hacia el exterior con
gran presion, ya que se reduce la presion hidrostatica dentro del cilindro, y, por tanto, la
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carga P ahora se repartira entre el resorte y el agua, siendo menor la carga que soporta
el agua y mayor la que soporta el resorte.

Ps>0 y PB,<P

¢) Cuando pasa el tiempo, la presion hidrostatica se reduce a cero, lo que significa que
ahora el resorte recibira la carga total, y puede expresarse como:

PBs=P y PB,=0

Basandose en este experimento, y considerando ahora una masa de suelo, si se tiene un
estrato de arcilla saturada entre dos estratos de arena y se les somete a un incremento de
carga o esfuerzo total (Ao), dicha masa de suelo se comportara de manera similar al
experimento. Por lo tanto, al aplicar el principio de esfuerzo efectivo, queda la siguiente
ecuacion:

Ao = Ad’' + Au

Donde:

Ac' = incremento del esfuerzo efectivo
Au = incremento de la presion de poro

Siguiendo este principio, y recordando que la arcilla tiene una conductividad hidraulica muy
baja y el agua es incompresible, en un tiempo t = 0, todo el incremento del esfuerzo total
Ao es soportado por el agua intersticial, y, en consecuencia, el cambio de volumen del suelo
es cero (AV = 0), ningun esfuerzo es transferido al esqueleto del suelo (A’ =0), y el
incremento en la presion de poro Au es igual al incremento del esfuerzo total aplicado Ac.
Por lo que, si se tiene Ac = 100 kPa, entonces Au = 100 kPa.

Tiempo después, el exceso de presion de poro en la masa de suelo sera liberado vy
comenzara a drenarse el agua intersticial en direccion vertical hacia ambas capas de arena,
disminuyendo gradualmente. Cuando esto sucede, el esfuerzo efectivo comenzara a
aumentar, ya que el esqueleto del suelo estara recibiendo toda la carga. Por lo tanto, en el
tiempo t = o se cumplirda que Au = 0y Acg’ = Ao.

El resultado de este proceso de consolidacién da como resultado el asentamiento de la
capa de arcilla conforme pasa el tiempo.

Prueba de Consolidacion Unidimensional en laboratorio

La consolidacion se puede medir en laboratorio realizando la prueba de consolidacion
unidimensional con un instrumento llamado consolidémetro o edémetro (figura 2.1.5.2).
Esta prueba consiste en colocar un espécimen representativo de una muestra inalterada de
suelo dentro de un anillo de metal entre dos piedras porosas, todo esto dentro de un
contenedor cilindrico lleno de agua, como se muestra en la figura 2.1.5.3. La carga o el
esfuerzo total es aplicado a través de un brazo de palanca con pesas, y se hacen varios
incrementos de carga cada cierto tiempo, en los que se mide la deformaciéon con un
micrometro conforme pasa el tiempo.
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Figura 2.1.5.2 a) Edémetro convencional; b) EdGmetro automatizado.

Disco - Tapa

Piedra porosa

Pastilla de suelo

Figura 2.1.5.3 Esquema del acomodo de la pastilla de suelo en el edometro para realizar la prueba de consolidacion
unidimensional. Modificado de Lambe & Whitman (1998).

Los pasos y consideraciones para realizar la prueba son los siguientes:

1. La carga inicial que se asigna a la prueba es constante y debe durar por lo menos
24 horas actuando, tiempo en el que se deben tomar lecturas de la deformacién a
intervalos de tiempo. Se deben hacer por lo menos 5 incrementos de carga
terminadas las primeras 24 horas, siendo cada una el doble que la anterior.

2. Después, se procede a retirar pausadamente la carga del suelo que se anadio en
cada incremento, dando espacios de tiempo para ello.

3. Finalmente, se saca la muestra de suelo con el anillo y se mete en un horno eléctrico
para determinar el peso en seco de la muestra.

Los datos que se obtienen de esta prueba son de tiempo vs deformacion, con los cuales se
construye una grafica semi-logaritmica para cada incremento particular de carga. Esta
grafica recibe el nombre de curva de consolidacion (figura 2.1.5.4), y en ella se plasma la
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deformacion unitaria en escala aritmética en el eje de las ordenadas en sentido contrario a
la escala normal, y el tiempo en escala logaritmica el eje de las abscisas. Lo importante de
esta grafica es que de ella se obtienen el coeficiente de consolidacion (C,) y el
coeficiente de consolidaciéon secundaria (C,).

Escala
aritmética
al revés

\ Compresion inicial
\\ (asentamiento eldstico)

Asentamiento
por consolidacion
primaria

Deformacion

Asentamiento por
consolidacién secundaria \

Tiempo Escala logaritmica

Figura 2.1.5.4 Curva de consolidacion para un incremento de carga especifico. Modificado de Braja M. Das (2013).

El coeficiente de consolidacién (C,) habla de la velocidad con la que un suelo se
consolida por consolidacion primaria bajo una carga aplicada. El coeficiente de
consolidacion secundaria (C,) es practicamente lo mismo, solo que involucra la
consolidacion secundaria. Ambos parametros se expresan en unidades de
longitudz/tiempo, por ejemplo, cm2/s 0 m2/afio.

Suelo cm?/s x 107*  m?/afio

Arcillas azules de Boston (CL) 40 +20 12+6

Limo organico (OH) 2-3 06-3
Arcillas de lagos glaciares (CL) 6.5-8.7 20-27

Arcilla limosa de Chicago (CL) 8.5 2.7
Arcillas suecas de sensibilidad media (CL-CH)

1. De laboratorio 04-07 0.1-0.2
2. De campo 0.7-3.0 0.2-1.0
Arcillas de la Bahia de San Fransciso (CL) 2-4 0.6-1.2
Arcillas de Ciudad de México (MH) 09-15 0.3-0.5

Tabla 2.1.5.4 Valores tipicos de C,,. Tomado de Carter & Bentley (1991).
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Después de haber obtenido esta grafica para cada incremento de carga, se elabora otra
grafica semi-logaritmica o bien aritmética, llamada curva de compresibilidad (figura 2.1.5.5).
En esta grafica se plasma la relacion de vacios (e) en el eje de las ordenadas al final de la
consolidacion para cada incremento de carga y para cada descarga, y en el eje de las
abscisas, el esfuerzo total () que se aplicé a las pastillas de suelo en cada incremento de
carga y para cada descarga también. Por lo tanto, esta gréafica es la representacion de la
prueba de consolidacion completa. Es de importancia saber que de la curva de
compresibilidad semi-logaritmica se obtienen el indice de compresion (C.) y el
coeficiente de recompresioén (C,) y de la curva aritmética se consigue el coeficiente de
compresibilidad (m,)

La curva de compresibilidad se divide en tres tramos principales:

A. Tramo de recompresion: el esfuerzo que se aplica a la pastilla de suelo es igual o
menor a los que ha estado expuesto en su historia geoldgica de esfuerzos.

B. Tramo virgen: en este tramo la pastilla de suelo se somete a un esfuerzo que nunca
ha experimentado.

C. Tramo de descarga: se produce por la disminucion del esfuerzo cuando se retiran
las pesas en el experimento.

A
O
%—’ Tramo de recompresion
E (zona elastica) \
= —_——— %
o = \
©
(6]
2] —
L
B
w -
o Tramo virgen
§ \, (zona elasto-plastica)
(]
o
{ =
P
Q
5~
[
(4
Cc
Tramo descarga
Termina tramo
de carga
Esfuerzo total Escala logaritmica

Figura 2.1.5.5 Curva de compresibilidad semi-logaritmica para una prueba de consolidacion completa.

Con los coeficientes antes mencionados C,,C,,C.y C, ademas de algunos otros
parametros, se calcula la magnitud del asentamiento primario Sp y la magnitud del
asentamiento secundario Sg, que, sumandolos, da como resultado el asentamiento total
por consolidacién (Sp + Sg).
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Resistencia en suelos

Una de las tareas fundamentales en cualquier proyecto de infraestructura es determinar la
resistencia del suelo, en particular su resistencia al esfuerzo cortante, ya que de ella
depende en gran medida la seguridad tanto de la obra como de las personas que haran uso
de esta.

En problemas de estabilidad de masas de suelo, el esfuerzo cortante adquiere especial
relevancia ya que, al superarse conduce al colapso (falla) del terreno. Por ejemplo, cuando
una estructura se desplanta sobre un talud compuesto Unicamente por suelo, se modifica
el estado natural de esfuerzos, y si la resistencia al cortante no es analizada, el suelo puede
ceder y producir deslizamientos.

De manera general, a mayor resistencia al esfuerzo cortante, mayor sera la estabilidad del
suelo y, por ende, la seguridad de la obra. Por ello, el andlisis de la resistencia al cortante
constituye un aspecto esencial en todo proyecto relacionado con la estabilidad de masas
de suelo, como es el caso de taludes, terraplenes en carreteras, cimentaciones, muros de
contencion, tuneles y excavaciones, entre otros.

Resistencia al esfuerzo cortante de un suelo

La resistencia al esfuerzo cortante de un suelo, segun Braja M. Das (2013) es “la resistencia
interna por unidad de area que la masa de suelo puede ofrecer a la falla y el deslizamiento
a lo largo de cualquier plano en su interior”, o en palabras simples, es la resistencia que
presenta el suelo a la deformacién por esfuerzos de cizalla, o sea, se opone a generar
una falla. La falla por esfuerzo cortante ocurre en algun punto de la masa de suelo cuando
se alcanza una combinacion critica entre el esfuerzo normal y cortante en alguna
superficie que atraviesa por dicho punto's.

Segun Braja M. Das (2013), la resistencia al cortante generalmente esta en funcion de lo
siguiente:

a) La cohesion entre las particulas del suelo.
b) La resistencia a la friccion entre las particulas sélidas.
c) El contenido de humedad y la presion de poro en la masa de suelo.

Para comprender con mayor claridad como se produce la falla por cortante, es necesario
analizar primero cémo actuan los esfuerzos en las particulas de la masa de suelo, por lo
cual se explica a continuacion.

Esfuerzos en un sistema de particulas

Como cualquier otro proceso en los suelos, los esfuerzos ocurren en tres dimensiones
(x,y,z). Sin embargo, para introducir el concepto de estado de esfuerzos, es conveniente
comenzar con un analisis bidimensional (x,z), ya que facilita la compresion inicial.

Para ello, se puede imaginar una celda cubica de medicidon enterrada a cierta profundidad
bajo la superficie, en la cual las particulas del suelo permanecen en su posicién y acomodo
originales, sin haber sido removidas. Sobre las caras de esta celda actuan los esfuerzos
generados por el peso del suelo y por cargas externas, que pueden descomponerse en dos
componentes fundamentales:
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o Esfuerzo normal (o, ): Es la componente ortogonal a las caras del cubo del
esfuerzo total que ejerce la carga.

o Esfuerzo cortante (t): Es la componente tangencial del mismo esfuerzo, que actua
paralela a las caras del cubo, y corresponde al esfuerzo de cizalla.

Por convencion, se establece que los esfuerzos compresivos y los esfuerzos de cizalla que
van en sentido contrario a las manecillas del reloj son positivos, y los que son en sentido de
las manecillas son negativos.

Superficie On

A IO
LAy

0y ——P
z
\—
T
_____ > Celda de -
' medicion
Un

Figura 2.1.5.6 Representacion del esfuerzo normal o, y del esfuerzo cortante 7 en las particulas de una masa de
suelo.

Ahora bien, si se considera que esa celda de medicidén representa una pequefia porcidon de
la masa de suelo, se puede visualizar que ocurre lo mismo que en la figura 2.1.5.6. Cada
particula esta bajo la influencia de los esfuerzos normales y tangenciales ya que existe una
carga por encima de ella. Estas cargas pueden provenir del peso propio de alguna
estructura ya existente o en proceso de construccién.

Angulo de friccion interna (¢) y cohesién (c)

De manera analoga, si en la porcion de suelo antes mencionada se tiene un plano de
deslizamiento potencial (figura 2.1.5.7), sobre dicho plano también actuan esfuerzos
normales y tangenciales. En esta situacion aparece un parametro fundamental: el angulo
de friccion interna (¢). El angulo de friccién interna se define como el angulo al cual el
material supera la fuerza de friccidon entre particulas y ocurre el deslizamiento. En
otras palabras, es la medida de la resistencia al deslizamiento entre particulas del suelo.

Es importante destacar que, en los suelos granulares, cada contacto entre particula puede
considerarse como un micro plano de deslizamiento potencial, de modo que la
resistencia global del suelo depende de la friccion generada en los contactos
individuales®.



46

Plano de falla

1f
w
I_I_ T r M
y | 1 | L ‘% ]
H —p
| 1 | | 1|
X
-7 Plano de falla
=
¢ R
N

Figura 2.1.5.7 Representacion de ¢ y de lo esfuerzos en un plano de falla en un punto de una masa de suelo, en
donde: 7 es el esfuerzo cortante cuando inicia el deslizamiento; (¢",,) s es el esfuerzo normal efectivo cuando inicia el

deslizamiento; F es la fuerza de cizalla que impide el deslizamiento; N es la fuerza normal al plano; H es la fuerza
horizontal requeridda para iniciar el movimiento; W es el peso del bloque. Modificado de Muni Budhu (2000).

Este parametro es fundamental para comprender la resistencia al corte de los suelos y su
respuesta frente a la aplicacion de cargas externas. Cabe sefialar que, en el caso de los
suelos granulares secos, el angulo de friccion interna ¢ suele coincidir con el angulo de
reposo, cComo ocurre, por ejemplo, en arenas secas'.

¢' (grados)

Tipo de suelo Suelto Denso

Limo 27 -30 30-34

Arena limosa 27 - 33 30-35
Arena uniforme 28 34
Arena bien gradada 33 45
Grava arenosa 35 50

Tabla 2.1.5.5 Valores de angulo de friccion interna efectiva ¢’ para suelos granulares, segin Terzaghi y Peck (1967).
Tomado de Berry y Reid (1993).

La cohesion (c) es la medida de cementacién (producida mayormente por sales como el
carbonato de calcio®) o de adherencia entre particulas del suelo™. En otras palabras,
representa la accion de las fuerzas intermoleculares que contribuyen a la resistencia
al cortante de la masa de suelo®.
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A partir de los parametros de cohesion vy friccion interna, se pueden dividir dos tipos de
suelos:

o Suelos cohesivos: Aunque todos los suelos presentan friccion, algunos suelos
arcillosos poseen valores de friccion interna muy bajos o despreciables, por lo que
se considera ¢ = 03

e Suelos no cohesivos: Son suelos granulares cuyas particulas no estan unidas por
cementantes o materiales que produzcan adherencia entre las mismas, en este caso
se considera ¢ = 03,

La presion de poro (u) también desempefa un papel importante, y es que, si un suelo se
encuentra saturado, la presién de poro hace que las particulas traten de separarse, por lo
tanto, disminuye la resistencia al cortante. Por el contrario, en suelos parcialmente
saturados o no saturados, el agua que pueda llegar a alojarse en el espacio entre
particulas hace que ocurra un tipo de succién entre ellas (adherencia entre particulas),
lo que provoca que traten de unirse, y, en consecuencia, incrementa la resistencia al
cortante™.

Circulo de Mohr para suelos

Para visualizar graficamente el estado de esfuerzos y deformaciones en un plano en algun
punto de la masa de suelo, se utiliza el Circulo de Mohr. Este método fue propuesto por
Cristian Otto Mohr en 1882° y consiste en graficar el estado de esfuerzos del material (o, y
03), de esta manera se plasma g, en el eje horizontal, y T en el eje vertical, cuya proyeccién
forma un circulo llamado circulo de Mohr.

Oz

Figura 2.1.5.8 Circulo de Mohr para representar el estado de esfuerzos en una masa de suelo. Modificado de Muni
Budhu (2000).

Criterio de falla Mohr — Coulomb en suelos

La manera mas conocida de calcular la resistencia al esfuerzo cortante en la mecanica
de suelos es con el criterio de falla Mohr — Coulomb. Este criterio es una combinacion del
uso del circulo de Mohr y la ecuacién de Coulomb que se proyecta en dicha grafica. La
ecuacion relaciona el esfuerzo cortante maximo al momento de la falla (z;) sobre un
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plano de falla o superficie de deslizamiento con el esfuerzo normal total (¢,) que
acthia en ese plano’. El criterio de falla Mohr — Coulomb es el siguiente:

Ty = ¢ + o tang

Donde:

¢ = cohesién (ordenada al origen)

o, = esfuerzo normal total aplicado en la masa de suelo
¢ = angulo de friccion interna

En esta primera ecuacion, se considera dentro del esfuerzo total al esfuerzo efectivo y la
presion de poro (o = ¢’ + u). Sin embargo, el agua intersticial no puede soportar grandes
esfuerzos cortantes, pero el esqueleto del suelo si, puesto que, los esfuerzos efectivos
son los que controlan el comportamiento del suelo al cortante, no los totales™. Esto
se debe a que la resistencia al esfuerzo cortante de una masa de suelo depende de la
friccion que se produce entre las particulas de suelo?.

En consecuencia, se optd por sustituir el esfuerzo normal total a,, por el esfuerzo normal
efectivo g,,’, teniendo en cuenta que ¢’ = ¢ — u y que, ademas, el agua no influye en gran
medida en este proceso. De tal forma que la ecuaciéon queda en términos de esfuerzos
efectivos.

7 = ¢’ + oy tang’

Donde:

¢’ = cohesion efectiva (ordenada al origen)

o, = esfuerzo normal total aplicado en la masa de suelo
¢' = dngulo de friccion interna efectivo

Cabe destacar que, dependiendo de las condiciones, los analisis si se pueden calcular en
esfuerzos totales, pero, aun asi, se deben obtener los parametros ¢’, ¢’ y c, ¢.

El valor 7 que esta ecuacion brinda, representa el valor de resistencia al cortante
maximo que un suelo puede resistir antes de fallar. Ademas, da como resultado una
recta que se proyecta en la misma grafica de los circulos o circulo de Mohr (que son
resultado de las pruebas de laboratorio que se veran mas adelante). Esta recta es llamada
envolvente de falla, y el angulo que forma la envolvente con la horizontal es el angulo de
friccion interna ¢ (figura 2.1.5.9b).

De lo anterior se tienen algunas consideraciones que se ilustran en la figura 2.1.5.9b:

1. Si el circulo de Mohr para un determinado estado de esfuerzos no toca la
envolvente, el suelo es estable y no fallara por cortante (punto A).

2. Si el circulo de Mohr es tangente a la envolvente de falla, significa que se ha
alcanzado la resistencia maxima del suelo en un determinado plano dentro del
mismo, 0 sea que, ocurrié la combinaciodn critica de esfuerzos que producen la falla
por cortante (punto B).

3. Este plano de falla forma un angulo 8 con el plano sobre el que actua el esfuerzo
principal mayor g, y los esfuerzos en el estado de falla sobre este plano de falla se
designan (or,7r), como se muestra en la figura 2.1.5.9a. En este caso, la inclinacion

¢I

del plano de falla se obtiene con la ecuacién 6 = 45 + Y
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4. Lo estados de esfuerzos por encima de la envolvente de falla, no pueden
existir. En este caso, el circulo de Mohr no corta la envolvente (punto C).

41

a)

Plano de falla —

b) e C

Envolvente de falla
7r = ¢’ + oy tang’

(o7, 77)

Esfuerzo cortante

.

Centro 01

Esfuerzo normal efectivo o,

Figura 2.1.5.9 a) Representacion del plano de falla; b) Elementos del circulo de Mohr. Por conveniencia se representa
solo la mitad superior del circulo.

Antes de describir las pruebas de laboratorio utilizadas para obtener la resistencia, es
importante precisar que los suelos pueden analizarse bajo dos condiciones de
comportamiento: condicion drenada y no drenada. Esta distincion se basa principalmente
de la conductividad hidraulica del suelo, el tamafio de particula y la velocidad con la que se
aplica la carga. El objetivo de esta division es identificar como se comportara el suelo con
una u otra condicién bajo la aplicacién de cargas.

Los suelos en condiciéon drenada se caracterizan por presentar alta conductividad
hidraulica, como ocurre en materiales de grano grueso (principalmente arenas y gravas).
En estos suelos, el agua intersticial puede desplazarse con facilidad frente a la aplicacion
de una carga, de modo que es el esqueleto del suelo quien soporta directamente los
esfuerzos.

En contraste, los suelos con baja conductividad hidraulica, como lo suelos finos, se
caracterizan bajo la condicién no drenada. En este caso, el agua intersticial no logra fluir
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libremente durante la aplicacion de la carga, por lo que incrementa la presion de poro, por
ende, la carga la soporta el agua intersticial. A largo plazo, la presion de poro se disipa
gradualmente, permitiendo que el suelo alcance el equilibrio, comportandose ahora como
condicion drenada.

Es importante sefialar que algunos suelos de grano grueso no siempre liberan el agua con
la rapidez esperada ya que pueden presentan variaciones en sus componentes, como por
ejemplo tener gran cantidad de finos, por lo que pueden comportarse como suelos no
drenados. Por ello, en ciertas situaciones se recomienda realizar las pruebas en condicion
no drenada.

De lo anterior se resumen dos situaciones:

1. Sila carga se aplica muy rapidamente o la conductividad del suelo es baja, se
puede producir una condicién no drenada’.

2. Sila carga se aplica lentamente o la conductividad hidraulica del suelo es alta,
se puede producir una condicién drenada'.

Para determinar la resistencia al esfuerzo cortante y sus parametros, se utilizan
principalmente dos pruebas de laboratorio: la prueba de corte directo y la prueba de
compresion triaxial. En campo, estos parametros se pueden calcular para suelos cohesivos
con la prueba de la veleta®.

Prueba de corte directo

La prueba de corte directo fue ideada por Arthur Casagrande* y es la forma mas antigua
para determinar la resistencia al corte®. El dispositivo consiste en una caja metdlica dividida
horizontalmente en dos mitades: la inferior permanece fija, mientras que la superior puede
desplazarse horizontalmente (figura 2.1.5.10). En su interior se coloca una muestra de suelo
inalterada de forma cuadrada o circular. Sobre la parte superior se aplica una carga normal
que se hace variar, al mismo tiempo que se empuja horizontalmente la caja provocando un
esfuerzo de cizalla hasta que la muestra falle.

Carga aplicada

Placa de carga
9 \ Fuerza normal NV

Fuerza de Esfuerzo normal o
cizalla F = * * * * * ¢ : * ¢ #
~_ Muestra
) — de suelo
Caja Esfuerzo cortante
de corte
N— -—F

Figura 2.1.5.10 Diagrama de la prueba de corte directo. Modificado de Braja M. Das (2013).
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Esta prueba se repite tres 0 mas veces sobre muestras del mismo suelo, cada una sometida
a un valor distinto de esfuerzo normal. Durante la prueba se registran el desplazamiento
horizontal y vertical, asi como los esfuerzos cortantes y las cargas normales aplicadas.

Con estos datos se construye para cada ensayo una curva esfuerzo cortante-
desplazamiento en una grafica con el desplazamiento horizontal en mm en el eje de las
abscisas, y el esfuerzo cortante en kPa en el eje de las ordenadas (figura 2.1.5.11a). Dichas
curvas también se pueden graficar en un plano (o,,7), donde se unen los puntos
representativos de falla de cada muestra para formar una envolvente de falla (figura
2.1.5.11b), a partir de la cual se determinan los parametros de cohesion ¢ y angulo de
friccion interna ¢”.

a) o

sz

Esfuerzo cortante

Tfl

Desplazamiento horizontal

b) @ustrs) "

3
Tr = ¢ + 0y, tang
J " (GnZ'TfZ)
/ 2

1

Tfl

|

Figura 2.1.5.11 a) Grafica esfuerzo cortante vs. desplazamiento horizontal de la prueba de corte directo, en donde:
N1, N3, N3 son las diferentes cargas aplicadas; L es la seccién de la muestra; y 75 es el maximo esfuerzo cortante. b)
Grafica g, vs. T en donde se muestra la envolvente de falla para conocer c y ¢p. Modificado de Braja M. Das (2013).

Esfuerzo cortante

Op1 =Ny /L2
Esfuerzo normal o,
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La prueba de corte directo presenta varias limitaciones:

e La falla se produce obligatoriamente a lo largo del plano de divisién de la caja, lo
cual no permite que el suelo falle por su plano mas débil®.

e Solo es posible conocer el esfuerzo cortante y normal, ya que no se puede
determinar con precision el estado de esfuerzos'.

¢ No permite controlar las condiciones de drenaje ni medir adecuadamente la presion
de poro; por ello, se asume que la prueba se realiza en condiciones completamente
drenadas'®.

Es importante sefalar que la prueba de corte directo trabaja con esfuerzos normales
totales. Esto implica que tanto la envolvente de falla como la ecuacion Mohr — Coulomb se
calculan en esfuerzos totales. La razon es que esta prueba se emplea principalmente en
suelos de grano grueso, los cuales presentan condiciones drenadas.

En este tipo de materiales, se puede asumir que la presion de poro se disipa rapidamente,
lo que hace que la diferencia entre esfuerzo totales y efectivos sea poco significativa (¢ =
a).

Prueba triaxial

La prueba triaxial es de los métodos mas confiables y utilizados para determinar los
parametros de resistencia al corte del suelo, debido a que permite simular distintas
condiciones de drenaje.

Esta prueba consiste en aplicar a una muestra inalterada de suelo en forma cilindrica una
presion de confinamiento constante, que corresponde al esfuerzo principal menor (o3),
mientras se incrementa progresivamente el esfuerzo axial, que representa al esfuerzo
principal mayor (g,), hasta alcanzar la falla. En este contexto, el esfuerzo axial o; es el que
da el empuje verticalmente y la presién de confinamiento o5 es la que mantiene a la muestra
“comprimida”.

Esta muestra es cubierta con una membrana delgada de latex y se coloca dentro de una
camara cilindrica presurizada la cual se llena con agua o a veces aceite. El sistema incluye
drenes en la parte superior e inferior, lo que permite controlar el flujo del agua en funcién
de la condicion de drenaje que se desee simular (bloquear o liberar el paso del agua).

Un concepto fundamental que surge de este ensayo es el esfuerzo desviador a4, definido
como la diferencia entre el esfuerzo axial y la presion confinante:

O-d=0-1_0-3

El esfuerzo desviador indica cuanto del esfuerzo axial o, realmente “desvia” al suelo
respecto al confinamiento lateral, ya que, es el esfuerzo extra que provoca deformacion
y falla. En contraste, el esfuerzo axial o, solo refleja la magnitud de la carga vertical
aplicada, sin indicar cuanto de ella contribuye al colapso del material.

Como se explicod previamente, los suelos pueden comportarse bajo condiciones drenadas
o no drenadas, y de ellas se busca medir el drenaje dentro y fuera de la muestra, asi como
la presion de poro. En funcién del control del drenaje y el grado de consolidacion se
distinguen tres tipos de pruebas triaxiales: consolidada drenada (CD), consolidada no
drenada (CU) y no consolidada no drenada (UU) o ensayo réapido.
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Figura 2.1.5.12 a) Aparato para hacer las pruebas triaxiales. b) Esquema de los esfuerzos aplicados a la muestra de
suelo.

El procedimiento de estas pruebas se divide en dos partes en general:

1. La primera etapa consiste en inducir o no a la consolidacion de la muestra mediante
la aplicacién de la presion confinante para simular las condiciones en las que se
encuentra el suelo en campo.

2. En la segunda etapa, se incrementa el esfuerzo axial, ya sea de manera lenta o
rapida dependiendo de la condicion de drenaje que se desee reproducir (se simula
abriendo o cerrando la valvula de drenaje).

De acuerdo con este procedimiento, es posible obtener los parametros de resistencia al
corte en términos de esfuerzos efectivos o esfuerzos totales. En consecuencia, tanto los
circulos de Mohr como las envolventes de falla resultan diferentes entre cada prueba.

Las caracteristicas de cada tipo de prueba se resumen en la siguiente tabla, y sus graficas
en las siguientes figuras:



Tipo de
prueba

Consolidada
drenada
(CD)

Consolidada no

No consolidada no

drenada (CU)

drenada (UU)

Consolidacion
de la muestra

Consolidacion
bajo presién
confinante a3 sin
drenaje.

Consolidacién
bajo presién
confinante o
con drenaje.

No se consolida
la muestra.

Condicion ,
\ Parametros
de drenaje
que se
durante la .
obtienen
carga
c'yd'en
términos de
esfuerzos
efectivos,

porque g = a’.

Con arenaje Esto es debido

durante la a que la
aplicacion aqu
aplicacion de la
lenta de o .
carga es lentay
no se genera
exceso de
presion de poro
(u=0).
Sin drenaje r o
c’, c,¢en
durante la ,d) y ¢
s términos de
aplicacion
e esfuerzos
rapida de o;. :
efectivos y
Se genera
ot totales, porque
presion de ;
si se genera
poro y se
X exceso de u.
mide.

Sin drenaje ¢, @ = 0, solo

durante la en términos de
aplicacion de esfuerzos
01- totales.
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Caso de aplicacion

Analizar estabilidad a
largo plazo de
laderas, taludes,
cimentaciones,
muros de
contencion,
excavaciones, etc.

Cargas rapidas
aplicadas sobre
suelos antes
consolidados.

Andlisis de
estabilidad a corto
plazo en donde la

aplicacion de carga
es muy rapida y no
hay tiempo ni para
consolidacién ni para
drenaje.

Tabla 2.1.5.1 Caracteristicas de las pruebas triaxiales CD, CU y UU.
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g = O'Il

_ e
6=45+=

Envolvente de falla ~  _~»~7_____Y¥
7 =c'+ o'y tang’

03 =03 oy =0'y
Esfuerzo normal efectivo o',
p——— (Oa) f————!
I (0a)f {

Figura 2.1.5.13 Ensayo triaxial CD, en donde: o’nf es el esfuerzo normal efectivo en el plano de falla; 7 es el esfuerzo
cortante en el plano de falla; y (ad)f es el esfuerzo desviador que produce la falla, e incrementa en cada repeticion.
Los puntos amarillos son las coordenadas del punto de tangencia de la envolvente de falla que dan los esfuerzos en el

Esfuerzo cortante t

plano de falla de esa muestra de prueba. Modificado de Braja M. Das (2013).

Envolvente de falla de ” ¢’
esfuerzo total \

7 =c+o,tang

Envolvente de falla de
esfuerzo efectivo

T S
Ty = c’+a'ntan¢’\ ™
e
7

.7

Esfuerzo normal
(para efectivos y totales)

Figura 2.1.5.14 Ensayo triaxial CU, en donde: u es la presién de poro en la falla. Tanto la envolvente de falla de
esfuerzos totales como la de esfuerzos efectivos se plasman en la misma grafica. En este ensayo se cumple que: ¢’ >

¢y ¢ > c¢'. Modificado de Braja M. Das (2013).
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Envolvente de falla
T = Cy

Circulos de Mohr para el

[
2 esfuerzo total en la falla
c
©
=
<]
o
o ¢=0
N
[
= |
-
7} |
= |
- |
u 1 | 3
I
|
|
o3 g3 0y 03 0y 9

Esfuerzo normal total o,

I (Ud)ﬂ (.
p———— () ————— I

(0q) 3 ——————l

Figura 2.1.5.15 Ensayo triaxial UU, en donde c,, es la cohesion en condiciones no drenadas. En este ensayo la
envolvente de falla es una recta horizontal que representa ¢p = 0, por lo tanto, el esfuerzo cortante 7 en condiciones
no drenadas depende solo de c¢,.Todos los circulos tienen el mismo diametro, por lo tanto, los esfuerzos desviadores

que producen la falla en las tres repeticiones son iguales (64) 1 = (04)f2 = (04) 3. Modificado de Braje M. Das
(2013).

2.1.6 Ejercicios
Clasificacion de suelos

Clasificar los siguientes suelos con el Método 2. “Uso de la Linea A” dado el Limite Liquido
(LL) y el Limite de Plasticidad (LP):

1. LL=28.8 % LP =16.7 % 6. LL=78.8% LP =33.6 %
2. LL=679% LP =46.0 % 7. LL=56.2 % LP =25.0 %
3. LL=349% LP =253 % 8. LL=73.7% LP =56.9 %
4. LL=49.4% LP =28.7 % 9. LL=239% LP =18.6 %
5. LL=50.4 % LP =35.0 % 10.LL=571% LP=23.3%

Clasificar los siguientes suelos con ayuda de la Carta de Plasticidad y los diagramas de
clasificaciéon SUCS:

1. G=40% 2. G=60% 3. G=25% 4. G=10%
S=45% S=30% S=70% S=75%
F=15% F=10% F=5% F=15%
LL =28 % LL=22% LL = No LL=35%
LP =18 % LP=12% plastico LP =20 %
Cu=5 Cu=3.5 LP =—

Cc=1.8 Cc=12



57

5 G=0 LP=30% 8. G=70% LP=25%
S=45% ro S=20% _
F =55% G=5% F=10% 10.6=0
A S=85% _ S=25%
LL =50 % ino LL=18% e
LP =25 % F=10% LP=NP F=75%
eV e LL=30% - LL =90 %
6. G=0 LP=15% . G=15% LP =45 %
S=30% Cu=42 S=65%
F=70% Cc=15 F=20%
LL=70% LL=45%

Esfuerzos en suelos
Ejercicio 1. Para la construccién de un puente que conectara a dos poblados, se requieren
conocer el esfuerzo vertical total, efectivo y presion de poro a los 17.5 m de profundidad.

Este puente sera desplantado sobre el lecho de un rio, y su columna estratigrafica se
muestra en el esquema. Considerar que y,, = 10 kN /m3. Graficar las leyes de esfuerzos.

¥sar = 21.5 kKN/m?

¥Ysat = 18 kN/m?3

Ysar = 17.3 kN/m3

Ejercicio 2. Se tiene una columna de suelo con estratos de distintos materiales, presencia
de N.F. a 7 m de profundidad, y una carga externa de 267 kN/m? (solo se transmite al
esqueleto del suelo). Se requiere determinar los esfuerzos verticales efectivos, de poro y
totales en el punto F, ademas de graficar las leyes de esfuerzos. Considerar que y,, =
9.87 kN /m3.
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267 kN /m?

Ya = 16.3 kN/m?

Y4 = 15.0 kN/m3

Ysar = 193 kN/m3

Ysar = 17.9 kN/m3

Ysae = 170 kN/m>

Ysar = 18.0 kN/m?

Ejercicio 3. Un suelo esta compuesto por un estrato de arcilla cuya naturaleza provoca la
existencia de dos pesos especificos saturados distintos: yq, = 18.53kN/m3 y yeqr =
19.2kN/m3. Debajo de las arcillas, hay un estrato de arenas con un peso especifico
saturado igual a ¥, = 17 kN/m3. Sobreyaciendo a estos dos estratos, por encima de las
arcillas, el nivel del agua es de 1.3 m hasta la superficie. Determinar los esfuerzos en los
puntos A, By C, considerando que y,, = 10 kN /m3.

¥Ysat = 18.53 kN /m3

Ysar = 19.2 kN/m3

Ysar = 17.0 KN/
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2.2 MECANICA DE ROCAS

Introduccién

La mecanica de rocas estudia el comportamiento mecanico del macizo rocoso y de la roca
intacta bajo la accién de esfuerzos naturales o inducidos por obras de ingenieria. Su
propésito principal es predecir la respuesta del macizo rocoso frente a las cargas y
condiciones de excavacion que se generan durante la construccion y operacion de una obra
civil, considerando tanto su resistencia y deformabilidad como su estabilidad.

Esta disciplina es esencial en excavaciones y estructuras subterraneas, ya que modifican
los campos de esfuerzo en el terreno, pudiendo alterar el equilibrio del macizo rocoso. Se
aplica en una amplia variedad de contextos: en los que la roca forma parte de la estructura
principal (tuneles, galerias, taludes), en aquellos donde actua como medio de soporte para
otras construcciones (cimentaciones, presas, anclajes), y en los que se emplea como
material de construccién (escolleras pedraplenes, rellenos y enrocados).

Asimismo, la mecanica de rocas se complementa estrechamente con la geologia
estructural, que permite identificar las discontinuidades, fallas y pliegues que controlan su
comportamiento, y con la mecanica de suelos, encargada de estudiar los productos de
alteracion y meteorizacién del macizo en superficie.

2.2.1 Macizo rocosoy roca intacta

El objeto principal de estudio de la mecanica de rocas es el macizo rocoso, que es la forma
en la que se presentan las rocas en la naturaleza. El macizo rocoso es el resultado de la
exposicion de las rocas a lo largo de la historia geoldgica, a los diversos procesos
geoldégicos que provocan su fracturamiento y discontinuidad. Como resultado de estos
procesos, se genera una estructura geométrica formada por superficies de
discontinuidad, que pueden agruparse en sistemas o familias, tales como planos de
estratificacion, superficies de esquistosidad, fisuras, diaclasas, fallas de todo tipo, pliegues,
cambios litologicos, etc.’® Cada una de estas discontinuidades presenta caracteristicas
tanto mecanicas (resistencia al corte, cohesion, friccion, etc.) como geométricas
(orientacién, espaciamiento, rugosidad, apertura, etc.) particulares, que en conjunto
controlan el comportamiento mecanico global del macizo rocoso, generalmente mas que
las propiedades de la roca intacta'’.

Entonces, un macizo rocoso esta conformado por dos componentes: la roca intacta y la
estructura. La estructura es el conjunto de las discontinuidades presentes que
fragmentan el macizo. De acuerdo con Ramirez y Alejano (2004), la roca intacta “es un
elemento (trozo, bloque o probeta) de roca que no presenta discontinuidades observables”,
es decir es el elemento de roca que no ha sido cortado por alguna discontinuidad, y
que se encuentra comprendido entre discontinuidades. Su tamafo puede ir desde
algunos milimetros hasta varios metros de tamafio dependiendo del espaciamiento entre
discontinuidades.
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Discontinuidades

Discontinuidades

Figura 2.2.1.1 Imagen ilustrativa de un macizo rocoso (izquierda) y su estructura (derecha). Imagen generada con
inteligencia artificial Chat GPT (OpenAl, GPT-5) a partir de descripcion técnica del autor 2026.

Cabe mencionar que existe el término matriz rocosa que se utiliza algunas veces como
equivalente de la roca intacta; sin embargo, no siempre es lo mismo. La distincién entre
matriz rocosa y roca intacta radica en lo siguiente:

¢ En macizos rocosos sanos o poco fracturados, el término puede considerarse
equivalente a la roca intacta.

¢ Sin embargo, en macizos muy fracturados, brechados o cataclasticos, la matriz
rocosa puede diferir notablemente de la roca intacta. Esto ocurre en donde los
fragmentos de rocas mas competentes se encuentran inmersos en material mas
fino. En estos casos, la matriz rocosa representa a la roca que tiene un relleno
secundario con distintos origenes dependiendo la roca.

Los macizos rocosos se caracterizan por ser discontinuos y, en general, presentar
propiedades ingenieriles heterogéneas y anisotrépicas. Segun Hudson y Harrison
(2000), un macizo rocoso es un “DIANE”, acrénimo en inglés de Discontinuous,
Inhomogeneous, Anysotropic and Non-Elastic (discontinuo, heterogéneo, anisétropo y no
elastico). El comportamiento anisétropo del macizo se refiere al cambio de propiedades
mecanicas segun la direccion considerada; su heterogeneidad se debe a las variaciones
tanto mecanicas como fisicas en distintas zonas del macizo. Por otro lado, la roca intacta,
a escala de laboratorio, también presenta un caracter anisétropo y heterogéneo debido
a su fabrica y microestructura mineral. Sin embargo, desde el punto de vista geotécnico,
se considera un material homogéneo e isétropo, ya que se asume que las propiedades
son uniformes en todo el volumen debido a su escala (mas pequefia en comparacion al
macizo rocoso).
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La roca intacta se caracteriza mediante su densidad, resistencia y deformabilidad, y se
puede medir mediante parametros como resistencia a la compresion simple (RCS),
resistencia a la tension, modulo de Young (E) y coeficiente de Poisson (v). Por otro lado,
el macizo rocoso se puede clasificar mediante sistemas como Rock Mass Rating (RMR) y
la Designacion de Calidad de Roca (RQD), y su resistencia depende tanto de las
propiedades de la roca intacta como de las discontinuidades y su distribucion. La
influencia de una u otra esta determinada por las caracteristicas propias del macizo,
situacion y volumen de la obra que se proyecte en él'®. En macizos muy fracturados, las
discontinuidades dominan la respuesta mecanica, mientras que, en macizos masivos, el
comportamiento se aproxima al de la roca intacta'®.

2.2.2 Esfuerzo, resistencia y deformacion

Antes de analizar como un macizo rocoso se comporta frente a la aplicacién de esfuerzos
y a la deformacién, es necesario describir las propiedades de la roca intacta, ya que es el
material elemental que compone al macizo.

Sin conocer cdmo se comporta el material que forma los bloques, no es posible estimar
cdmo se comportara el conjunto, debido a que las propiedades indice y mecanicas
constituyen la base de referencia para caracterizar, clasificar y modelar el comportamiento
del macizo en obras de ingenieria.

Propiedades fisicas de la roca intacta

Las propiedades fisicas o propiedades indice de la roca intacta, describen
cuantitativamente sus caracteristicas y constituyen la base para estimar sus
propiedades mecanicas e hidraulicas?. Estas propiedades dependen directamente de
su composicién mineralégica, fabrica (tamafno, forma y orientacion de los granos),
asi como de la historia geolégica, deformacional y ambiental que haya experimentado
la roca®'. También, permiten conocer la roca de forma preliminar sin medir directamente la
resistencia o deformabilidad. A continuacion, se describen las principales propiedades
indice utilizadas en mecanica de rocas.

Peso especifico (y)

Porosidad (n)

Permeabilidad (conductividad hidraulica k)

Durabilidad o alterabilidad (indice de durabilidad Ij,)
Velocidad de propagacion de ondas ultrasonicas (1}, y V)

Peso especifico (y)

Es el peso por unidad de volumen del material rocoso y depende principalmente de la
composicion mineralégica, la porosidad y, en algunos casos, del contenido de agua.
Se expresa comunmente en kN/m? o kg/m3. En general, las rocas presentan valores de
peso especifico mayores que los suelos, aunque puedan existir variaciones significativas
entre diferentes tipos de roca, especialmente cuando estan muy fracturadas o alteradas

Porosidad (n)

Es la relacion entre el volumen de espacios vacios en la roca (I},) y el volumen total de
sélidos y vacios (V).
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Esta propiedad es la que mas afecta a las caracteristicas resistentes y mecanicas. Es
inversamente proporcional a la resistencia y a la densidad, y directamente
proporcional a la deformabilidad, debido a que la existencia de huecos puede dar lugar
a zonas de debilidad?".

Se considera como roca porosa a aquellas con n > 15%, y generalmente se presenta en
rocas sedimentarias e igneas extrusivas’®.

Roca Peso especifico (g/cm®)  Porosidad (%)
Andesita 2.2-2.35 10-15
Anfibolita 29-3.0 —
Arenisca 23-26 5-25(16.0)

Basalto 2.7-2.9 0.1-2.0

Caliza 2.3-2.6 5-20(11.0)
Cuarcita 26-27 0.1-0.5

Creta 1.7-2.3 30
Diabasa 2.9 0.1

Diorita 2.7-2.85 -
Dolomita 25-26 0.5-10
Esquisto 25-2.8 3

Gabro 3.0-31 0.1-0.2
Gneiss 2.7-3.0 05-1.5
Granito 26-27 0.5-1.5(0.9)
Marmol 2.6-2.8 0.3-2(0.6)

Lutita 22-26 2-15

Pizarra 25-27 0.1 -1

Riolita 21-2.2 4-6

Toba 1.9-23 14 — 40

Yeso 2.3 5

Tabla 2.2.2.1 Valores tipicos de peso especifico y porosidad en las rocas. Tomado de Gonzales de Vallejo (2002).

Permeabilidad (conductividad hidraulica k)

Es la capacidad de transmitir agua de una roca, que se logra solo cuando los poros en ella
estan interconectados. Se mide con el coeficiente de permeabilidad o de conductividad
hidraulica (k), el cual se expresa en m/s, cm/s 0 m/dia:

k()

Donde:

K = permeabilidad intrinseca
Yw = peso especifico del agua
U = viscosidad del agua
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Roca k (m/s)

Arenisca 10-5-10"1°
Caliza y dolomita 10%-10-"2
Esquisto 10"-10"%
Pizarra 10-"-10"
Granito 10°—-10"

Lutita 10°-10""

Rocas metamorficas 10 °—-10"
Rocas volcanicas 10 7-10"

Tabla 2.2.2.2 Valores tipicos de permeabilidad en las rocas. Tomado de Gonzales de Vallejo (2002).

Alterabilidad y durabilidad (indice de durabilidad 1)

La alterabilidad mide qué tan susceptible es la roca para sufrir cambios fisicos o
quimicos en sus minerales constituyentes por estar en contacto con los agentes
ambientales. Esta propiedad depende principalmente de la composicion mineralégica,
textura, grado de fracturamiento y tratamiento mecanico al que se le somete, por lo
que las rocas compuestas de minerales inestables (como feldespatos o ferromagnesianos)
son mas alterables que aquellas dominadas por cuarzo. Se evalua mediante analisis
petrografico, mineraldgico o ensayos de alteracion acelerada.

La durabilidad se refiere a la capacidad de la roca para mantener sus propiedades
fisicas y mecanicas a lo largo del tiempo cuando esta expuesta a la meteorizacion.
Se mide con el indice de durabilidad (I), que se obtiene del “Slake Durability Test”, el cual
consiste en someter fragmentos de roca a ciclos de humedecimiento y secado?'. La
durabilidad depende de la alterabilidad, pero también de otros factores que provocan
meteorizacion. Generalmente, esta propiedad aumenta con la densidad y disminuye a
mayor contenido de agua?'.

Velocidad de propagacion de ondas ultrasénicas (ondas V,, y V)

La velocidad de propagacion de las ondas ultrasdnicas es la velocidad con la que se
transmiten ondas longitudinales (V;,) y transversales o de corte (V;) a través del material
rocoso. Es una propiedad que sirve para evaluar el estado interno tanto de la roca
intacta como del macizo rocoso. En la roca intacta, estas velocidades responden
principalmente a la densidad, porosidad, fracturamiento y alteracion del material, mientras
que en el macizo rocoso estan condicionadas por la distribucion y orientacién de las
discontinuidades'’. Asimismo, la variacion direccional de las velocidades de onda permite
identificar estructuras en la roca como foliacion, estratificacion u orientacidn preferencial del
fracturamiento’.

Con las velocidades de ondas elasticas V}, y I, se pueden calcular los médulos elasticos
dinamicos y estaticos de la roca. Ademas, las ondas longitudinales (V;,) se utilizan como
indice de calidad de roca, ya que permite establecer correlaciones con la resistencia a la
compresion simple (RCS). En general, valores altos de 1, se asocian con rocas
competentes y de buena calidad geomecanica, mientras que valores bajos indican
materiales altamente fracturados o alterados.
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Segun Gonzales de Vallejo (2002), para rocas alteradas y meteorizadas, la velocidad de
propagacion de las ondas V, resulta en valores por debajo de los 900 m/s. En la siguiente

tabla se muestran algunas velocidades de onda ¥, relacionados a distintos tipos de roca.

Velocidad de propagacion

Roca sana de las ondas V,, (m/s)
Arenisca 1400 — 4200
Basalto 4500 — 6500
Caliza 2500 — 6000
Conglomerado 2500 — 5000
Cuarcita 5000 — 6500
Diabasa 5500 — 7000
Dolerita 4500 — 6500
Dolomita 5000 — 6000
Gabro 4500 — 6500
Gneiss 3100 — 5500
Granito sano 4500 — 6000
Lutita 1400 — 3000
Marga 1800 — 3200
Marmol 3500 — 6000
Pizarra 3500 — 5000
Yeso 3000 - 4000

Tabla 2.2.2.3 Velocidades de propagacion de ondas longitudinales V, en distintas rocas. Tomado de Gonzales de
Vallejo (2002).

Esfuerzo en rocas

En el estudio de los esfuerzos dentro de la mecanica de rocas, es esencial reconocer que
las masas rocosas estan sometidas a dos tipos principales de fuerzas: las fuerzas de cuerpo
y las fuerzas superficiales. Las fuerzas de cuerpo actuan sobre todo el volumen de la
roca, tanto interna como externamente, y son generadas por campos de fuerza que afectan
a toda la masa, como la gravedad®. Las fuerzas superficiales, en cambio, actiian sobre
las superficies de contacto del cuerpo rocoso y se transmiten hacia el interior de
este, por ejemplo, las fuerzas tectonicas?'.

Si estas fuerzas superficiales son aplicadas sobre un plano, pueden tener cualquier
direccién con respecto a él, por lo que, si la fuerza es perpendicular al plano recibe el
nombre de fuerza normal (puede ser compresiva o tensional), y si es paralela se llama
fuerza tangencial. Existe un convenio de signos para las fuerzas tangenciales: sera
positiva si los vectores de fuerza siguen el sentido contrario a las manecillas del reloj, y
negativa si sigue el sentido de las manecillas del reloj.

El efecto de una fuerza depende del area total sobre la que se aplica. Por ello, en mecanica
de rocas resulta mas apropiado analizar la influencia sobre el comportamiento mediante los
esfuerzos, por lo tanto, se utilizan los esfuerzos en vez de solo las fuerzas?'.

El esfuerzo se define como la fuerza o conjunto de fuerzas que actuan sobre una
superficie por unidad de area. Este esfuerzo puede descomponerse en dos componentes
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fundamentales: el esfuerzo normal (o,), que actua perpendicularmente al plano
considerado, y el esfuerzo tangencial (1), que actua de forma paralela a dicho plano.

Esfuerzos en un punto y en un plano

Cuando un cuerpo rocoso esta sometido a fuerzas externas (como en la construccién de
cimientos, tuneles o excavaciones), en su interior se generan esfuerzos que pueden variar
de un punto a otro, y segun la orientacion que tengan las discontinuidades, que se
comportan como planos, por ejemplo, taludes, planos de falla, etc.

La importancia del estudio de los esfuerzos en un punto radica en que, a partir de ellos, es
posible determinar el estado de esfuerzos in situ del macizo rocoso. Para ello, conviene
imaginar un punto dentro de la roca, tan pequefio que se considere infinitesimal. Por este
punto pasan infinitos planos con distintas orientaciones, sobre las cuales actuan
componentes normales (o,) y tangenciales (r) del esfuerzo, cuyas magnitudes y
direcciones dependiendo de la orientacion del plano considerado.

Por conveniencia practica, este concepto se opta por representarlo mediante un cubo de
tamanio infinitesimal dentro de la roca orientado en un sistema de coordenadas cartesianas
(x, Y, z), como se muestra en la figura 2.2.2.1. De dicho cubo se consideran unicamente sus
tres caras visibles, y sobre cada una actua un esfuerzo normal y dos cortantes, de forma
que se obtienen tres esfuerzos normales (0, 0y, ¥ 0y ) Yy seis cortantes (7y,,Ty;,
Ty Tyz Tzx Y Tzy)- EStos esfuerzos definen el estado de esfuerzos en un punto, que se
expresa matematicamente mediante el tensor de esfuerzos, el cual resume todas las
componentes del esfuerzo que actian en las tres direcciones espaciales®?.

O-Z Z

Tensor de esfuerzos
Oxx Txy Txz
Tyx Oyy Tlyz

Tzx Tzy Ozz

Figura 2.2.2.1 Cubo infinitesimal usado para explicar los esfuerzos en un punto dentro de la roca; se muestran los
esfuerzos normales y cortantes actuantes en cada cara. Modificado de Hudson y Harrison (2000).

Un tensor es una cantidad con magnitud, direccion y el plano sobre el que actua'’.
Permite relacionar magnitudes vectoriales o escalares en distintas direcciones dependiendo
del plano considerado, como es el caso del esfuerzo, la deformacion, la permeabilidad, etc.
En este caso, el tensor de esfuerzos, ademas de describir el estado de esfuerzos en un
punto, permite calcular las componentes del esfuerzo sobre cualquier plano a partir



67

de los esfuerzos conocidos en un sistema de referencia, y también se utiliza para
encontrar los esfuerzos principales y sus planos correspondientes.

Entre todas las orientaciones posibles en las que puede existir un plano, hay tres
orientaciones mutuamente perpendiculares en las que el esfuerzo de cizalla es nulo.
En estos planos solo actian esfuerzos normales, lo que significa que la roca tiende a
deformarse sin sufrir esfuerzos cortantes. Dichos esfuerzos normales se denominan
esfuerzos principales: esfuerzo mayor g, esfuerzo intermedio o, y esfuerzo menor a;; y los
planos sobre los que actuan se denominan planos principales (figura 2.2.2.2). Por
convencion se cumple que 64 = 05 = 03.

En palabras simples, estos planos principales representan las direcciones en que la roca
esta “mas cargada” (compresién maxima), “menos cargada” (compresién minima) o en un

estado intermedio, mientras que los esfuerzos principales son las intensidades de esos
esfuerzos puros sin cortante.

01

Tensor de esfuerzos

» 5 . 0 =
0 (o)) 0
0 03
02

Figura 2.2.2.2 Cubo infinitesimal orientado en alguna direccidn en las que los esfuerzos cortantes son nulos, por lo
tanto, sus caras seran los planos principales.

Ademas del tensor de esfuerzos, utilizado para representar matematicamente el estado de
esfuerzos en un punto, también se emplea el elipsoide de esfuerzos, que permite visualizar
de forma geométrica dicho estado. La superficie del elipsoide representa todos los
posibles valores de esfuerzo normal que actian sobre los infinitos planos que pueden
pasar por el punto considerado. Los radios del elipsoide corresponden a los esfuerzos
principales (0,,0, Yy g3), cuyas direcciones son perpendiculares entre si y definen los
planos principales.

Esta representacién permite comprender de manera tridimensional como se distribuyen los
esfuerzos dentro del macizo rocoso y predecir las zonas mas propensas a fallar o
fracturarse bajo determinadas condiciones de carga.
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O'1>0'2=0'3

Figura 2.2.2.3 Ejemplos de elipsoides de esfuerzos.

Una vez definido el estado de esfuerzos en un punto, se puede analizar el esfuerzo que
actua sobre un plano especifico aplicando la transformacién de esfuerzos, la cual permite
calcular las componentes del esfuerzo (o, y T) sobre planos con cualquier orientacion. Este
analisis es fundamental, porque los planos de debilidad dentro de un macizo rocoso se
encuentran orientados arbitrariamente. Por ejemplo, este analisis permite evaluar qué
planos podrian alcanzar condiciones criticas de falla bajo el estado de esfuerzos existente
y optimizar el disefio de excavaciones subterraneas o taludes, al identificar los planos mas
propensos a fracturarse o fallar?.

Resistencia en rocas

La resistencia en mecanica de rocas se refiere a la capacidad del material rocoso para
soportar esfuerzos sin experimentar fallas o deformaciones irreversibles, y constituye
una de las propiedades mecanicas fundamentales para evaluar la estabilidad de macizos
rocosos.

De acuerdo con Fossen (2016) y Hoek & Brown (1985), la resistencia de la roca intacta esta
controlada por su mineralogia, tamafio y forma de grano, porosidad, grado de cementacion,
presencia y distribucién de microfracturas y discontinuidades, orientacién de planos de
debilidad, grado de alteracion, esfuerzos confinantes, asi como de su historia térmica y
deformacional. Por ejemplo, una roca granitica que se encuentre a una profundidad somera,
con alto grado de alteracion y con alta presencia de fracturas, tendra una resistencia menor
que un granito sano, aun no exhumado y con sus minerales intactos por la meteorizacion.

La resistencia en las rocas se manifiesta de distintas formas segun el modo de carga, el
estado de esfuerzos y la escala de andlisis. En la roca intacta se distinguen principalmente
tres tipos de resistencia: a la compresion, a la tension 'y al corte.



69

Resistencia a la compresion

Es la capacidad de la roca para soportar un esfuerzo compresivo antes de presentar la
ruptura. La resistencia a la compresion de la roca intacta se caracteriza mediante el
parametro denominado resistencia a la compresiéon simple (RCS) o resistencia a la
compresion uniaxial (UCS). La resistencia la compresion simple, es el parametro que
cuantifica el maximo esfuerzo que soporta una probeta cilindrica de roca sometida a
compresion uniaxial (sin confinamiento)?*.

Este valor se determina de manera directa mediante el ensayo de compresion simple, y
también de forma indirecta mediante correlaciones a partir de otros ensayos como el de
carga puntual, o mediante pruebas de campo como el martillo de Schmidt (esclerobmetro),
penetrometro de aguja o el uso de la pica de gedlogo.

Generalmente, la RCS de la roca intacta varia con el tamafio del espécimen de roca, ya
que el RCS disminuye conforme el tamafo del espécimen aumenta de volumen™®.

Resistencia a la tension

La resistencia a la tension es la capacidad de la roca para soportar esfuerzos normales
de traccion antes de que ocurra la ruptura. Representa el esfuerzo necesario para
separar el material provocando la apertura y propagacion de fracturas perpendiculares a la
direccioén del esfuerzo aplicado.

En las rocas, la resistencia a la tension es significativamente menor que la resistencia a
la compresion'®. Esta propiedad se determina cominmente mediante el ensayo brasilefio,
el cual induce esfuerzos de traccion indirecta.

Resistencia al cortante

Es la capacidad de la roca o de una discontinuidad para oponerse al deslizamiento
relativo entre dos partes de la roca cuando actian esfuerzos tangenciales. Se
manifiesta durante el proceso de falla como resultado de la combinacion de los esfuerzos
principales y de la orientacion del plano analizado. Se puede obtener mediante el ensayo
de corte directo o con el criterio de falla de Mohr — Coulomb.

Para visualizar el esfuerzo y la deformacion se utiliza la grafica esfuerzo-deformacion (figura
2.2.2.4), que es la representacion fundamental del comportamiento mecanico de la roca
cuando se somete a una carga creciente. En el eje horizontal se coloca la deformacién
unitaria (¢) y en el eje vertical el esfuerzo (o). Esta curva muestra como responde el
material a medida que aumenta el esfuerzo aplicado y permite ver con claridad las
diferentes etapas del comportamiento de la roca.

De la gréafica esfuerzo-deformacion nacen dos conceptos muy importantes: la resistencia
pico (o,) y la resistencia residual (o,), que se observan en la figura 2.2.2.4. La resistencia
pico (a,), es el esfuerzo maximo que la roca puede alcanzar para una cierta deformacion
(deformacion pico)?'. Este punto determina la resistencia a la compresion, tension o corte,
dependiendo del ensayo. Mientras que la resistencia residual (o,.), es el nivel al que la roca
se “estabiliza” después de haber fallado, lo que significa que sobrepaso la resistencia pico.?'
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La resistencia residual es de gran importancia porque los macizos rocosos sometidos a
deformaciones grandes pueden alcanzar estados post-pico, donde la estabilidad depende
de la resistencia residual, no de la resistencia pico.

Resistencia
pico

Q

Esfuerzo o

Resistencia
residual

Q
%
|

Deformacion unitaria &

Figura 2.2.2.4 Grafica esfuerzo — deformacion. Modificado de Gonzales de Vallejo (2002).

Deformacién en rocas

Segun Jaeger, Cook y Zimmerman (2007), la deformacién (strain) es el cambio en forma,
posicién o volumen de un elemento de material como resultado de los esfuerzos aplicados,
siendo una cantidad que relaciona la variacion de longitud o de angulo con las dimensiones
originales del cuerpo. La magnitud de la deformaciéon depende del tamano de la estructura
y de la magnitud de dichos esfuerzos’.

Como se menciond antes, existen tres tipos de esfuerzos: compresivos, de tensién y de
cizalla (o cortantes), los cuales producen distintos tipos de deformacion: los esfuerzos
compresivos producen acortamiento, los esfuerzos de tensién producen
alargamiento, y los esfuerzos de cizalla generan distorsiéon angular o rotacion (figura
2.2.2.5).
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Figura 2.2.2.5 Tipos de esfuerzos y su deformacion asociada. Modificado de Davila y Arvizu (2014).

Deformacion elastica y plastica

La deformacion que experimentan las rocas depende de su naturaleza y de las condiciones
de esfuerzo a las que se encuentran sometidas. De manera fundamental, pueden
distinguirse dos mecanismos reoldgicos: deformacion elastica y deformacion plastica.

La deformacion elastica sucede cuando el material rocoso recupera su forma original sin
sufrir deformaciéon permanente después de retirar la carga. Este comportamiento queda
definido por la Ley de Hooke, la cual establece que el esfuerzo aplicado y la deformacién
resultante son proporcionales?. Sin embargo, en la mayoria de las rocas esta
proporcionalidad solo se cumple dentro de un rango limitado de esfuerzos, ya que la
relacion esfuerzo-deformacion suele ser no lineal?®.

La deformacion plastica, sucede cuando la relacion esfuerzo-deformacién deja de ser
lineal y se supera el limite elastico, en consecuencia, el material entra en un régimen
plastico, caracterizado por la aparicion de deformaciéon permanente aun después de
retirar el esfuerzo.

De dicha grafica se deriva el limite elastico, que no es mas que el punto a partir del cual la
roca ya no puede mantener el comportamiento elastico y comienza la deformacion plastica.
Este limite se identifica en la grafica por ser el punto de inflexiéon de la recta y es donde
la relacién esfuerzo-deformacion deja de ser lineal.
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Deformacioén
Figura 2.2.2.6 Grafica esfuerzo — deformacion en donde se muestra el limite elastico y plastico.

Modulos de elasticidad

La deformabilidad es la capacidad o facilidad que tiene la roca para deformarse cuando
se le aplican esfuerzos. Si un material se deforma con poco esfuerzo significa que tiene
alta deformabilidad, y se podria decir que es “blando” o “flexible”. De modo contrario, si el
material se deforma muy poco incluso con grandes esfuerzos, tiene baja deformabilidad,
por lo que se dice que es “rigido”.

Para cuantificar la respuesta del material ante los esfuerzos en la region elastica (relacion
lineal entre el esfuerzo aplicado y la deformacién resultante), se emplean los mdédulos
elasticos, los cuales describen los parametros de deformabilidad de la roca intacta.
Estas propiedades pueden determinarse en forma estatica y dinamica. Los primeros se
obtienen directamente mediante ensayos de laboratorio, mientras que los segundos son
calculados a partir de mediciones realizadas en campo con base en las velocidades de
propagacién de ondas elasticas en el medio?.

Aunque las rocas en la naturaleza no son materiales perfectamente elasticos, homogéneos
ni isotrépicos, el estudio de sus modulos elasticos es esencial porque permiten cuantificar
el comportamiento inicial que experimenta la roca ante las cargas aplicadas, y
ademas, constituyen la base de cualquier analisis numérico o modelo en los proyectos de
ingenieria. A continuacion, se explican los principales modulos elasticos:

e Mobdulo de Young (E): También llamado modulo de deformabilidad, define la
relacion elastica entre el esfuerzo aplicado y la deformacion producida (alargamiento
0 acortamiento) en la direccion de la aplicacion del esfuerzo.

(92

E =

Eaxial
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Donde:
o = esfuerzo normal aplicado
Eaxial = deformacion axial (misma direccion que el esfuerzo aplicado)

Relacion o coeficiente de Poisson (v): Mide el cambio lateral asociado a una

deformacion axial provocada por un esfuerzo normal.

Donde:

&t

v =
Eaxial

& = deformacion transversal de la probeta de roca ensayada
Eqxial = deformacion axial (misma direccion que el esfuerzo aplicado)

Como se menciond anteriormente, las rocas no presentan un comportamiento elastico lineal
ideal, por lo que los valores de E y v sufren variaciones. Ambas constantes son obtenidas
a partir de la prueba de compresiéon simple y a través de la mediciéon de las ondas
elasticas V,, y V; mediante ensayos de velocidad sénica, por lo tanto, se tendran

valores tanto dinamicos como estaticos para E y v, los cuales se muestran en la tabla

siguiente.
Médulo de Modulo de
Roca . . ‘e elasticidad - .
. elasticidad estatico P Coeficiente de Poisson v
intacta E kglem? (x109) dinamico E,
kg/cm? (x105)

Andesita 3.0-4.0 — 0.23-0.32

Anfibolita 1.3-9.2 46-10.5 -

Anhidrita 0.15-7.6 — —

Arenisca 0.3-6.1 0.5-5.6 0.1-0.4(0.24 - 0.31)
Basalto 3.2-10 41-8.7 0.19 - 0.38 (0.25)
Caliza 1.5-9.0(2.9-6.0) 0.8-99 0.12-0.33 (0.25 -0.30)

Cuarcita 22-10(4.2-8.5) - 0.08 -0.24 (0.11 - 0.15)
Diorita 02-1.7 25-44 -

Dolomita 04-5.1 2.2-8.6 0.29-0.34
Gabro 1.0-6.5 — 0.12-0.20
Gneiss 1.7 -8.1(5.3-5.5) 25-10.5 0.08 — 0.40 (0.20 — 0.30)

Esquisto 0.6 -3.9(2.0) - 0.01 -0.31 (0.12)
Granito 1.7-7.7 1.0-84 0.1-0.4(0.18 —0.24)
Limolita 53-7.5 0.7-6.5 0.25

Lutita 0.3-2.2 1.0-7.0 0.25-0.29
Marga 04-34 1.0-4.9 -
Marmol 28-7.2 - 0.1 -0.4 (0.23)
Pizarra 0.5-3.0 — 0.22

Toba 0.3-7.6 - 0.24 -0.29

Yeso 1.5-3.6 — —

Tabla 2.2.2.4 Constantes elasticas de las rocas. Tomado de Gonzales de Vallejo (2002).

e Modulo de corte o rigidez (G): Caracteriza la respuesta del material ante esfuerzos
de cizalla e indica cuanto distorsidon angular experimenta la roca. Tomando como
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ejemplo un cubo que es deformado por esfuerzo de cizalla, su forma cambia
convirtiéndose en un rombo. El angulo df que se forma entre los lados del cubo y
los del rombo es la medida de la deformacién por cizalla.

Donde:
T = esfuerzo de cizalla
df = deformacion por cizalla

El médulo de Young (E) y la relacion de Poisson (v) se pueden relacionar mediante
el médulo de corte de la siguiente manera:

E

C=2a+

e Modulo volumétrico (K): Expresa la relacion entre la presion hidrostatica (p) y la
deformacién volumétrica (4V/V) cuando un sdlido elastico cambia en volumen
debido a cambios en la presion hidrostatica?®.

_ w__ E
P==27 ~3(1-2v)

La respuestareoldgica de las rocas ante un estado de esfuerzos depende de la composicién
mineraldgica, su fabrica, la temperatura, la presion de confinamiento y la tasa de
deformacion??. Dicha respuesta puede agruparse en tres modelos de comportamiento
esfuerzo-deformacién fundamentales: fragil, ductil y viscoso.

El comportamiento fragil (figura 2.2.2.6a) se presenta cuando la roca no puede acomodar
la deformaciéon antes de alcanzar su resistencia pico, acumulando energia elastica
hasta que se produce una ruptura subita®®. Algunas veces se da con poca o ninguna
deformacion permanente antes de la falla?®. La deformacion se manifiesta mediante la
generacion de discontinuidades, como fracturas, fallas y efectos cataclasticos asociados.
Este comportamiento predomina bajo condiciones de baja presiéon confinante, baja
temperatura y alta tasa de deformacion, tipico de niveles someros en la corteza, donde
se desarrollan la mayor parte de las obras de ingenieria civil?2.

El comportamiento ductil (figura 2.2.2.6¢) ocurre cuando la roca puede deformarse de
manera continua y sostenida sin desarrollar fracturas abiertas. La deformacion es
acomodada por mecanismos internos de los granos minerales de la roca®. El
comportamiento ductil se da en ambientes de altas presiones de confinamiento y de
temperatura, pero bajas tasas de esfuerzo, lo cual es caracteristico de zonas mas
profundas de la corteza?.

Conforme la presién de confinamiento aumenta se llega a la transicion fragil-ductil, que de
acuerdo con Hoek y Brown (1985), “es el valor de presion de confinamiento en el cual hay
un cambio gradual entre el comportamiento enteramente fragil y enteramente ductil’. En
este punto, el esfuerzo que se necesita para formar un plano de debilidad en una muestra
de roca es igual al esfuerzo necesario para provocar un deslizamiento en el plano.?®
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Finalmente, el comportamiento viscoso se presenta mediante procesos de fluencia o creep,
los cuales se caracterizan por una deformacion dependiente del tiempo, de modo que
bajo un esfuerzo constante la roca contintia deformandose lenta y progresivamente,
como por ejemplo las sales.
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Figura 2.2.2.6 a) Grafica del comportamiento fragil en rocas. b) Grafica del comportamiento en la transicion fragil —
ductil. c) Grafica del comportamiento ductil. Modificado de Trigueros (2018).

2.2.3 Pruebas de laboratorio y de campo

Para comprender el comportamiento mecanico de un macizo rocoso es necesario estudiar
tanto las propiedades de la roca intacta como la de sus discontinuidades, ya que ambas
influyen de manera directa en su respuesta ante los esfuerzos.

Como menciona Hudson y Harrison (2000), es recomendable determinar las propiedades
del macizo rocoso mediante dos caminos:
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1. Mediante el estudio separado de las propiedades de la roca intacta y de las
discontinuidades que, en conjunto, forman el macizo rocoso. Estas propiedades
suelen determinarse en laboratorio.

2. Mediante la medicion directa in situ de las propiedades del macizo rocoso. Lo
que se busca es obtener las mediciones reales en las que se encuentra el macizo,
por lo tanto, suelen realizarse en campo.

Los ensayos en laboratorio permiten cuantificar de manera controlada, estandarizada y
segura las propiedades fisicas y mecanicas que definen el comportamiento mecanico del
macizo rocoso. Sin embargo, estos ensayos no suelen mostrar los valores reales o
representativos, ya que solo se ensaya una pequefia parte del macizo o de la
discontinuidad. En contraste, la realizacion de pruebas directamente en macizos rocosos
suele ser mas compleja, ya que los esfuerzos a los que el macizo esta expuesto son
mayores y, ademas, se requiere el uso de equipos e instrumentacion de gran tamanio, lo
que incrementa el tiempo y la dificultad de ejecucion. A pesar de esto, los ensayos en campo
son fundamentales, porque permiten evaluar las propiedades del macizo rocoso en sus
condiciones naturales, a escalas representativas, y simular de forma mas realista las
condiciones a las que se ve sometido durante la construccion y operacion de obras de
ingenieria.

Pruebas de laboratorio
Prueba de compresién simple o uniaxial

La prueba de compresion simple o uniaxial compression test, es uno de los métodos
fundamentales para evaluar la resistencia mecanica de la roca intacta y su deformabilidad,
ya que proporciona una medida directa de su resistencia sin confinamiento. La prueba
consiste en someter una probeta de roca a una carga axial creciente sin confinamiento
radial (o, # 0,0, = 0y g3 = 0) hasta alcanzar la falla. Las muestras utilizadas deben ser de
inalteradas, no deben de cruzar discontinuidades a través de ella y pueden obtenerse partir
de testigos de sondeos o bloques de roca extraidos cuidadosamente sin empleo de
explosivos, ya que pueden generar fracturas que provoquen que la roca pierda resistencia.
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Figura 2.2.3.1 Esquema de la prueba de compresion simple (izquierda) y grafica obtenida de la prueba (derecha).
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A lo largo del ensayo se obtiene una curva esfuerzo-deformacion (figura 2.2.3.1), la cual
permite identificar el esfuerzo al momento de la falla, conocido como resistencia a la
compresién simple (RCS) o resistencia a la compresiéon no confinada, también llamada
unconfined compressive strength (UCS).

Cuando la prueba se instrumenta con deformimetros longitudinales y radiales se puede
calcular el médulo de Young (E) y la relacién de Poisson (v) a partir del tramo lineal
de la curva.

Este ensayo es de gran importancia ya que proporciona valores representativos de la
resistencia de la roca intacta, los cuales son Utiles para estimar parametros de disefo,
correlacionar con ensayos de campo y servir como base para criterios de falla como Mohr
— Coulomb o Hoek — Brown.

Ensayo de carga puntual

El ensayo de carga puntual o Point Load Test (PLT), es una prueba indirecta derivada del
ensayo brasilerio, y es utilizada para estimar la resistencia de la roca intacta cuando no
es posible obtener una muestra normalizada para realizar una prueba de compresion
simple®'. Este ensayo y el uso del martillo de Schmidt son pruebas indice que proporcionan
una medida de la calidad de roca’.

Carga P

Figura 2.2.3.2 Esquema del ensayo de carga puntual.

El PLT se puede realizar en pequefios discos o nucleos de roca de 50 mm de diametro
(tamano estandar) o en fragmentos irregulares, como fragmentos angulosos, trozos de
voladura, etc. El procedimiento consiste en colocar la muestra entre dos puntales conicos
metalicos y aplicar una carga creciente hasta producir la falla.

El resultado principal es el indice de carga puntual (Is), el cual es utilizado para obtener
una estimacion indirecta de la resistencia a la compresién simple (RCS) mediante calculos
simples o graficas para obtener la resistencia de la roca intacta.
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Para esta prueba se tienen algunas consideraciones:

1. Para cualquier muestra ya sea de diametro estandar o irregular, se calcula el I de
la siguiente manera:

Donde:
P = la carga sobre el disco al momento de la falla
De = diametro equivalente de la probeta

Para muestras irregulares (sin forma cilindrica) es necesario calcular el diametro
equivalente (De):

4
De? =— WD
T

Donde:
W = anchura media de la muestra (promedio entre anchura maxima y minima)
D = distancia entre los puntales conicos en el momento de la falla

2. Paralas muestras que no tengan un diametro de 50 mm (ya sea irregulares o de
nucleos), se normaliza el valor calculando el indice de carga puntual corregido
(Is(s0)), que es el valor empleado para correlacionar con el UCS. Si la muestra es

estandar, entonces I = I5(s0)- El indice corregido se calcula de la siguiente manera:

Iss0y = Is (F)

Donde:

F = factor de correcion basado en la relacion entre el didmetro equivalente real
y el estandar (se toma de tablas normalizadas en la ISRM)

La utilidad de este ensayo radica en su rapidez, bajo costo y facilidad operativa. Sin
embargo, los resultados del ensayo tienen una dispersion muy grande', por lo que se
requiere realizar muchos para obtener datos fiables, lo cual no es problema, gracias a que
este ensayo permite llevar a cabo un gran numero de mediciones en un dia y evaluar de
manera eficiente la variabilidad espacial de la resistencia en un macizo rocoso.

Resistencia a la

Descripcion de la indice de resistencia a o .
resistencia la carga puntual (MPa) compresion simple
aproximado (MPa)
Extremadamente baja <0.03 <0.5
Muy baja 0.03-0.1 05-1.6
Baja 0.1-0.3 1.6-5.0
Mediana 03-1.0 50-16
Alta 1.0-3.0 16 — 50
Muy alta 3.0-10 50 — 160
Extremadamente alta >10 > 160

Tabla 2.2.3.1 Valores de I s relacionados con valores de UCS para describir la resistencia de la roca. Tomado de MDOC
CFE (2017).
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Prueba triaxial

La prueba de compresion triaxial es uno de los métodos mas representativos para evaluar
el comportamiento mecanico de la roca bajo estados de esfuerzo similares a los que
experimenta el macizo rocoso. En esta prueba, una probeta cilindrica de roca envuelta en
una membrana impermeable se coloca dentro de una camara triaxial y se somete a una
carga axial al mismo tiempo que se induce una presién confinante (o3) mediante un
fluido presurizado dentro una camara triaxial. La presion del fluido se mantiene constante
mientras que el esfuerzo desviador (o, — 03) incrementa hasta que ocurre la falla. De tal
forma, los esfuerzos principales actuan de la siguiente manera: o; > g, = g3 > 0.

g1
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Figura 2.2.3.3 a) Esquema de prueba triaxial. b) Deformacién axial vs esfuerzo desviador. c) Circulos de Mohr y
envolvente de falla, elaborada con base en la grafica b).

Durante un ensayo triaxial, el comportamiento de la probeta se registra mediante una curva
esfuerzo — deformacién (figura 2.2.3.3b) en donde el eje vertical corresponde al esfuerzo
desviador (o; — 03) y el horizontal a la deformacion axial producida (g4,iq:)- De esta grafica
se toma el valor de la resistencia pico (g, =07) Yy su correspondiente presion de
confinamiento a5 para construir los circulos de Mohr de cada ensayo y asi obtener la
envolvente de falla con los valores de cohesién y angulo de friccion interna del material
ensayado.
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Prueba de resistencia a la tension indirecta (prueba brasilefia)

La prueba brasilefia consiste en aplicar una carga compresiva sobre un disco o cilindro
delgado de roca entre dos placas céncavas (figura 2.2.3.4b) o planas de carga (figura
2.2.3.4a), de tal forma que se induce un estado de tensién indirecta en el plano vertical. Al
aumentar la carga, la probeta se fractura verticalmente, lo que permite estimar su
resistencia a la tension.

La resistencia a la tension se calcula de la siguiente manera:

_ 2P
% = Dl

Donde:

P = la carga sobre el disco al momento de la falla
D = diametro de la probeta

l = el espesor de la probeta

Este procedimiento es ampliamente empleado debido a que es simple, se puede reproducir
varias veces y evita dificultades asociadas a preparar probetas para ensayos de tension
directa.

Carga P

Figura 2.2.3.4 a) Esquema de la prueba brasileiia en placas planas de carga. b) Esquema de la prueba brasileiia en
placas céncavas de carga.

Medicion de velocidades ultrasénicas (V,, y V)

El ensayo de velocidad ultrasénica es un método no destructivo que permite evaluar las
propiedades elasticas, calidad y resistencia de la roca intacta mediante la
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propagacion de ondas elasticas longitudinales (V) y transversales o de corte (V) a
través de una probeta de roca en laboratorio 0 en macizos rocosos en campo.

El ensayo consiste en generar pulsos ultrasonicos mediante transductores, que inducen
ondas elasticas las cuales se propagan a través de la probeta, midiéndose el tiempo que
tardan en recorrerla. A partir del tiempo de transito medido, se calcula la velocidad de
propagacion de la onda (V) mediante la expresion:
L
V==
t
Donde:

L = longitud recorrida por la onda
t = tiempo de viaje registrado

Las velocidades medidas permiten estimar los modulos elasticos dinamicos E; y v, de la
roca intacta con las siguientes expresiones:

Eq =2pVE(1+vq) Vg =

Donde:

E; = moédulo de Young dinamico

vg = relacion de Poisson dinamico

p = densidad del material rocoso [kg/m3]

V, = velocidad de ondas longitudinales [m/s]

V; = velocidad de ondas transversales o de cizalla [m/s]

Los mddulos elasticos dinamicos obtenidos a partir de velocidades ultrasénicas suelen
presentar valores superiores a los médulos estaticos medidos en ensayos de
compresion o triaxiales, debido a que las ondas elasticas inducen deformaciones
extremadamente pequefias en las que no se desarrolla dafo ni microfracturamiento
significativo'®.

Pruebas en campo
Tilt test

El tilt test, tiene como objetivo principal estimar el angulo de friccion entre dos
superficies de roca que presentan discontinuidades, o entre dos superficies de roca
cualquiera'”. Esta prueba se aplica exclusivamente para determinar la resistencia al
esfuerzo cortante de las discontinuidades y no de la roca intacta.

Para llevar a cabo la prueba, se colocan dos bloques de roca en contacto a lo largo de la
discontinuidad, de modo que el plano de interés coincida con la superficie de deslizamiento
(también se puede utilizar un nucleo de roca con discontinuidad). Este procedimiento se
realiza con un dispositivo de plano inclinado, y consiste en incrementar progresivamente el
angulo de inclinacion del conjunto hasta que se observa el inicio del movimiento relativo
entre superficies. El angulo de friccion de la discontinuidad (¢) se obtiene a partir del angulo
critico de inclinacién al que se inicia el deslizamiento, el cual se mide con un inclinémetro.
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Cabe senalar que el angulo de fricciéon de la discontinuidad solo es representativo para
rugosidades a pequefia escala y bajos valores de esfuerzo normal?®®,

Prueba de corte directo

La prueba de corte directo es la metodologia mas utilizada para la determinacién rapida de
parametros de resistencia de la discontinuidad. Tanto esta prueba como el tilt test, son
metodologias utilizadas para caracterizar las propiedades mecanicas de las
discontinuidades, especificamente su resistencia al cortante, por lo que son utilizadas
en el andlisis de estabilidad de taludes, de cimentaciones en presas, puentes, tuneles y
demas obras civiles.

Para realizar esta prueba, una muestra de roca con una discontinuidad se moldea en yeso
y se coloca es una caja de corte, de manera que la discontinuidad pueda cortarse entre las
dos mitades del aparato. Sobre la muestra se aplica una carga vertical y simultdneamente
se induce el deslizamiento lateral mediante la aplicacion de una fuerza de corte. Durante la
prueba se miden los desplazamientos tangenciales y el esfuerzo cortante producidos, con
los cuales se obtiene una curva que permite calcular el angulo de friccion pico (¢,) ¥y
residual (¢,), para asi obtener la resistencia al corte pico () y residual en funcion del
esfuerzo normal aplicado sobre el plano de la discontinuidad.

La prueba de corte directo puede realizarse tanto en laboratorio como en campo. Sin
embargo, en laboratorio se evalua unicamente una porcion reducida de la discontinuidad,
mientras que en los ensayos en campo se considera la geometria de la discontinuidad
y la rugosidad a mayor escala. Esta diferencia es relevante, ya que la resistencia al
cortante de las discontinuidades esta controlada principalmente por la rugosidad vy
ondulacién de los planos, asi como del esfuerzo normal aplicado, por lo tanto, el tamafo
del area ensayada y el tamafio de la muestra son factores que influyen en los resultados.
Generalmente se cumple que entre mayor sea la rugosidad de la superficie, mayor sera la
resistencia al cortante de la discontinuidad?.

Martillo de Schmidt o esclerometro

El martillo de Schmidt es una herramienta que permite realizar un ensayo no destructivo de
campo que permite estimar de manera rapida la dureza de las rocas a partir de la medicion
del indice de rebote (R) de un émbolo accionado por un resorte que impacta la superficie
de la roca. El principio de funcionamiento del martillo establece que, a mayor dureza y
rigidez superficial, mayor sera el rebote. Distintas variedades del martillo difieren en la
energia que transmite el resorte, sin embargo, el tipo L suele ser el mas satisfactorio para
las rocas.

El indice de rebote no mide directamente la resistencia. Para ello, se utilizan
correlaciones empiricas entre el valor R y la resistencia a la compresion simple (RCS) que
permiten estimar el valor de la resistencia (figura 2.2.3.5) ya sea de la superficie de laroca
in situ o de un nucleo. Ademas de esto, la distancia de rebote se considera una medida
de la calidad de la roca'. Cabe mencionar que el valor del rebote se ve afectado por la
posicion del martillo, ya sea apuntando verticalmente hacia abajo, hacia arriba, horizontal o
inclinado, por ello, siempre se debe tomar en cuenta el momento de hacer la medicion.

Cuando el tamafio del bloque in situ es grande, el martillo Schmidt mide las propiedades de
la roca intacta; cuando la roca esta fragmentada, el uso del martillo Schmidt sobre la
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superficie expuesta sera una medida de la calidad de la masa rocosa mas que de la roca
intacta en si. Ademas, por la naturaleza de la prueba, el estado de la superficie de la roca
analizada tendra un efecto significativo en el resultado, ya sea por irregularidades en la roca
o porque la superficie no es representativa de la roca fresca'’. Por esta razén, se
recomienda utilizar repetidas veces el martillo en las inmediaciones del punto de medicion.
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Figura 2.2.3.5 Grafica que relaciona el nimero de rebotes del martillo de Schmidt tipo L y la resistencia a la
compresion uniaxial. Grafica original en inglés tomada de Hudson y Harrison (2000).

Prueba de placa de carga en campo

La prueba de placa de carga en campo (plate jacking test), consiste en aplicar una carga
controlada sobre una superficie plana de roca, ya sea en zanjas abiertas, tuneles,
galerias, o en cavidades excavadas en roca?®. Esta prueba se emplea para evaluar la
deformabilidad del macizo rocoso in situ, ya que el comportamiento medido esta
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influenciado tanto por la roca intacta como por la presencia y caracteristicas de las
discontinuidades.

La carga se aplica sobre una superficie de roca previamente pulida y nivelada mediante
cilindricos hidraulicos o gatos de tornillo que reaccionan contra la pared opuesta de
excavacion. El desplazamiento se mide bajo la placa o en puntos ubicados a cierta distancia
de esta, utilizando relojes comparadores o puntos de anclaje profundos. Las pruebas
pueden realizarse de manera horizontal (hastial) o vertical (clave)3' y la placa que transmite
la carga a la roca puede ser elastica o rigida; la distribucion de esfuerzos bajo la placa
depende de su forma y elasticidad.

Figura 2.2.3.6 Esquema de la prueba de placa en campo realizada en las paredes de un tunel. Modificado de Jaeger
(1979).

El sitio donde se aplique la prueba debe seleccionarse cuidadosamente, evitando zonas
localmente muy fracturadas o alteradas y que no sean representativas de la condicion
promedio del macizo rocoso en estudio®. El volumen de roca afectado por la carga aplicada
aumenta con el diametro de la placa, por lo que, en principio, es deseable utilizar placas de
mayor tamafio para involucrar un volumen mas representativo del macizo. No obstante,
existen limitaciones practicas para aplicar cargas elevadas (generalmente cargas
superiores a 200 toneladas) por lo que puede ser necesario reducir el tamano de la placa
con el fin de alcanzar los niveles de presion de contacto deseados?.

Los resultados de la prueba pueden verse afectados porque la roca real no se comporta de
forma ideal debido a que la presencia de fracturas, cambios en la litologia y diferencias en
sus propiedades, lo cual hace que la superficie se deforme mas de lo esperado. Dichos
elementos provocan que el médulo de elasticidad obtenido sea menor al real.

Cuando la prueba se realiza de forma vertical en galerias, los valores del médulo de Young
(E) suelen ser mas bajos, ya que las fracturas del techo tienden a abrirse por el peso propio
de la roca, aumentando los desplazamientos medidos?.
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Prueba de gato plano

La prueba de gato plano (flat jack test) o gato Freyssinet, se trata de un método semi-
destructivo usualmente ejecutado en las paredes de excavaciones, galerias o tuneles,
utilizado para determinar la magnitud de los esfuerzos in situ, y también para estimar el
moédulo de Young y coeficiente de Poisson de macizos rocosos mediante el uso de
gatos hidraulicos.

El método consiste en realizar una ranura plana en la roca, lo que provoca una liberacion
local de esfuerzos normales existentes y genera deformaciones en las paredes de la ranura.
Previo al corte, se instalan puntos de medicion alineados por encima y por debajo de la
ranura. Una vez realizada la ranura, se introduce el gato plano asegurando un contacto
uniforme entre sus caras y la roca, y se inyecta un fluido presurizado (agua o aceite). La
presion hidraulica se incrementa hasta que los puntos de referencia recuperan su posicion
original, condicién que permite estimar localmente el esfuerzo normal al plano de la ranura.
Los desplazamientos promedio de la roca se pueden deducir de los volumenes de liquido
bombeados al gato?®®.

Gato plano Y

Figura 2.2.3.6 Esquema de las posibilidades de acomodo de los gatos planos en las paredes de un tunel. Modificado de
Hudson y Harrison (2000).

Esta prueba provee una buena estimacion del esfuerzo normal al plano de la ranura, por
ejemplo, si el gato plano se coloca verticalmente, se obtienen los esfuerzos horizontales, y
si se coloca de manera horizontal, se conoceran los esfuerzos verticales. Sin embargo, en
cada medicion se determina el esfuerzo en una unica orientacioén, por lo que, para
determinar el estado de esfuerzos del macizo rocoso, es necesario realizar al menos seis
ensayos en las seis diferentes orientaciones, por lo tanto, es necesario distribuirlos a los
alrededores de las paredes que delimitan la excavacion'’. Es importante tener en
consideracion que algunas veces, este método brinda valores mas altos para el médulo de
Young que los determinados por la prueba de la placa en campo?.

La prueba descrita en los parrafos anteriores es llamada gato simple; no obstante, también
existe la prueba de gato doble, en la cual se utilizan dos gatos hidraulicos y distribucién
distinta de los puntos de control, lo que permite una mejor caracterizacion del
comportamiento deformacional de la roca.
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2.2.4 Criterios de falla

Los criterios de falla son herramientas fundamentales en la mecanica de rocas, ya que
permiten establecer las condiciones bajo las cuales el macizo rocoso pierde su
estabilidad y desarrolla fracturamiento o falla. Estos criterios relacionan el estado de
esfuerzos actuante con las propiedades resistentes del material, proporcionando una base
tedrica y practica para evaluar la resistencia, predecir los modos de falla y analizar
problemas de estabilidad en obras de ingenieria como taludes, tlneles o cimentaciones.

La correcta seleccion y aplicacion de un criterio de falla es de particular importancia, debido
a que el comportamiento del macizo rocoso depende del nivel de confinamiento, grado de
fracturamiento y de la presencia de discontinuidades por lo que se han desarrollado
distintos criterios para representar de manera adecuada los mecanismos de falla
dominantes en cada caso.

Los criterios de falla mas utilizados en la ingenieria geotécnica, pero, sobre todo, los que
son basicos en este curso de geologia aplicada a la ingenieria civil son: Mohr — Coulomb,
Barton — Bandis y Hoek — Brown. Cada uno de estos modelos representa de distintas
maneras el comportamiento resistente del macizo rocoso y se debe seleccionar
adecuadamente con la observacién en campo.

Medio continuo Medio discontinuo
Macizo rocoso altamente fracturado Pocas discontinuidades bien
y meteorizado, roca débil definidas. roca sana

Superficie Superficie
curvilinea de lineal de falla
falla

=N

Figura 2.2.4.1 Mecanismos de falla en medio continuo y discontinuo.

Al momento de seleccionar un criterio de falla que sea adecuado, se debe recordar que un
macizo rocoso se considera como “DIANE” (discontinuo, heterogéneo, anisétropo y no
elastico), sin embargo, debido a las caracteristicas que condicionan el comportamiento del
macizo rocoso, este puede comportarse como:

1. Medio continuo cuando se encuentra muy fracturado y meteorizado, y por lo
tanto fallara a través de la interconexién de los planos de las discontinuidades
(matriz rocosa).

2. o como medio discontinuo, que es cuando la roca intacta es resistente y por lo
tanto solo se forman planos bien definidos de discontinuidades, a lo largo de los
cuales fallara el macizo.

Entonces, cuando se busca seleccionar un criterio de falla que se adecue al tipo de macizo
que se observa en campo, el profesional debe hacerse la pregunta: ;este macizo fallara
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por discontinuidad o por la matriz rocosa? Esta pregunta es una guia para saber qué criterio
utilizar, ya que cada uno de los tres criterios describe mejor alguno de los dos
comportamientos.

¢ El deslizamiento
ocurre a lo largo de | N©
una discontinuidad?

Si

Discontinuidades paralelas
a lacara del talud

Interseccidén de tres 0 mas
discontinuidades

Roca altamente fracturada

Utilizar criterio de falla
alo largo de
discontinuidad,
por ejemplo:

¥ Barton — Bandis
» Mohr — Coulomb

Utilizar criterio de falla
através de
matriz rocosa,
por ejemplo:

» Hoek — Brown
» Mohr — Coulomb

Figura 2.2.4.2 Diagrama para seleccionar el criterio de falla que se adapte a la situacion observada en un talud.
Modificado de Hoek y Bray (2004).

Criterio de falla de Mohr — Coulomb

El criterio de falla de Mohr — Coulomb se basa en la combinacion del andlisis de esfuerzos
mediante el uso del circulo de Mohr y la ecuacion de Coulomb. Es un criterio lineal que se
emplea para calcular la resistencia al cortante en suelos y macizos rocosos isotropos.

Cuando se trata de macizos rocosos, el criterio es adecuado cuando el macizo pueda fallar
por la matriz rocosa o a lo largo de una discontinuidad con una superficie suave bien
definida. Especificamente, es aplicable cuando el comportamiento del macizo rocoso
pueda representarse mediante parametros constantes de cohesion (c) y angulo de friccién
interna (¢). Un ejemplo de aplicabilidad es cuando existe relleno de material arcilloso en la
discontinuidad, lo que controla su resistencia.

Es importante aclarar que, a pesar de ser un criterio ampliamente utilizado, se trata de un
modelo general e idealizado del comportamiento del macizo rocoso, ya que no capta de
manera realista la naturaleza de la superficie de la discontinuidad como lo hace el criterio
de Barton — Bandis.
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La ecuacion Mohr — Coulomb relaciona el esfuerzo cortante maximo al momento de la
falla (z¢) en el plano de falla o superficie de deslizamiento con el esfuerzo normal total
(0,) que actua en ese plano, generando una envolvente de falla lineal en una grafica
(o, 7). Dicha envolvente delimita el tamafio maximo de los circulos de Mohr y su trazo
representa las combinaciones de esfuerzos bajo las cuales la discontinuidad se mantiene
en equilibrio.

El criterio de falla Mohr — Coulomb es el siguiente:

Ty = ¢ + o tang

Donde:
¢ = cohesiéon (ordenada al origen)
o, = esfuerzo normal total aplicado al macizo rocoso

¢ = angulo de friccion interna

Existes tres regiones en las que las combinaciones de esfuerzo de cizalla y esfuerzo normal
pueden resultar:

1. Las coordenadas (o, T) por debajo de la envolvente de falla representan
condiciones de estabilidad. No ocurrira la falla.

2. Las coordenadas (g,,7) en el trazo de la envolvente de falla representan las
condiciones limite en las que los esfuerzos se encuentran en equilibrio. Se
encuentra justo en el umbral de la falla.

3. Las coordenadas (g, T) por encima de la envolvente son valores que representan
condiciones que no se pueden obtener bajo cargas estaticas'’.

Hudson y Harrison (2000) mencionan que es mas adecuado utilizar este criterio cuando el
material se encuentra a altas presiones de confinamiento, y por lo mismo, falla a través de
li
planos de falla por cortante. En este caso, el plano de falla estara orientado a 8 = 45 + %
Por otro lado, a bajas presiones de confinamiento y en el caso uniaxial, la falla ocurre por
el incremento gradual de las microfracturas subparalelas a g, y por lo tanto, no se aplica

este criterio.

Cabe mencionar que cuando existe influencia de presion de poro en rocas porosas o en
macizos saturados, el analisis debe realizarse en términos de esfuerzos normales efectivos,
lo que provoca el circulo de Mohr se mueva hacia la izquierda (respecto al valor de esfuerzo
normal total) una magnitud igual al valor de la presién de poro. Este desplazamiento puede
llevar al circulo de Mohr desde una condicion estable hasta el contacto con la envolvente
de falla, provocando la falla del macizo rocoso sin necesidad de un incremento en los
esfuerzos totales aplicados.

Criterio de falla de Barton Bandis

El criterio de Barton — Bandis es un modelo no lineal desarrollado para describir la
resistencia al cortante de discontinuidades incorporando el efecto de la rugosidad de las
superficies en contacto, la resistencia a la compresion simple de las paredes de la
discontinuidad y el esfuerzo normal aplicado.
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La ecuacion del criterio de falla de Barton — Bandis es la siguiente:

JCS
T =0, tan |¢p + JRC log,, (—)]
Jn

Donde:
T = resistencia al cortante pico
o, = esfuerzo normal sobre el plano de la discontinuidad
¢p = angulo de friccion basico
JRC = coeficiente de rugosidad de la discontinuidad
JCS = resistencia a la compresion simple de la pared de la discontinuidad

A continuacién, se explican cada uno de los elementos de la ecuacion.
Angulo de friccion basico (¢},)

Representa el comportamiento de discontinuidades planas en donde la friccién es la Unica
fuerza resistente. Puede ser obtenido mediante el tilt test o el ensayo de corte directo Los
valores de ¢, estan en un rango de 25° a 35° para la mayoria de las superficies suaves y
no meteorizadas®?, en donde los valores mas bajos generalmente pertenecen a rocas
sedimentarias y los altos a rocas igneas?.

Coeficiente de rugosidad de la discontinuidad (JRC)

El coeficiente de rugosidad de la discontinuidad o Joint Roughness Coefficient (JRC) es un
parametro que se determina comparando la apariencia de la rugosidad de la superficie
de la discontinuidad con perfiles estandar de referencia. En campo, el perfil de la
rugosidad puede obtenerse utilizando el peine de Barton, el cual es un dispositivo con
cerdas metalicas flexibles que se amoldan a la forma de la superficie de la discontinuidad.

El perfil resultante se compara con perfiles estandar, como por ejemplo el de Barton y
Choubey (1977), que se muestra en la figura 2.2.4.3. Los valores bajos corresponden a
superficies planares y suaves, y conforme el valor de JRC aumenta, también aumenta la
rugosidad.

Otra manera de calcular el JRC es mediante la ecuacién propuesta por Barton y Bandis
(1990) que considera el angulo a al cual las superficies de una discontinuidad se deslizan
un sobre otra cuando estas se inclinan obtenido del tilt test.

a—dp
JRC =———1r57
logo [U_n

La rugosidad de una discontinuidad puede observarse a diferentes escalas. A escala
milimétrica, la rugosidad se forma principalmente por la presencia de granos o cristales en
la roca®. A una escala de 0.01 a 1 m, suele originarse por la deposicién de minerales en
rocas sedimentarias o por ondulaciones generadas por foliacion en rocas metamorficas?.
A gran escala, estas ondulaciones pueden ser producidas por plegamiento?.
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La rugosidad juega un papel importante en la resistencia de la discontinuidad, ya que, a
mayor rugosidad, mayor sera su resistencia al cortante. Sin embargo, a medida que el
esfuerzo normal aumenta, la rugosidad tendra menor efecto sobre la resistencia®.

JRC=0-2
JRC=2-4
e JRC=4-8
w JRC=6-8

e T T T—— JRC=8-10

w JRC=10-12
w JRC=12-14
— JRC=14-16
MM JRC=16-18

—_———— —— TN T JRC=18-20

Figura 2.2.4.3 Perfiles de rugosidad y sus valores de JRC. Tomado de Hoek (2006) después de Barton y Choubey (1977).

Resistencia a la compresion simple de las paredes de la discontinuidad (JCS)

La evaluacion completa de la resistencia al cortante de la discontinuidad no solo consiste
en obtener su rugosidad, sino también de la resistencia a la compresion simple de las
paredes de la discontinuidad o Joint Wall Compressive Strength (JCS). Este parametro es
obtenido de tablas de RCS de la roca en cuestiéon comparandolos con el valor de rebote del
martillo de Schmidt utilizado sobre discontinuidades sanas, o también de ensayos de carga
puntual en nucleos de roca o fragmentos irregulares®.

Como en el caso del JRC, el JCS disminuye si aumenta la apertura, el espesor del material
de relleno o el grado de desplazamiento de la discontinuidad. Por lo tanto, el JCS no debe
ser evaluado para discontinuidades rellenas en las que su espesor sea >10 mm?3*. La razon
para excluir a las discontinuidades rellenas se debe a que, cuando hay presencia de relleno,
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las propiedades fisicas y mineralogicas del material que separa las paredes de la
discontinuidad controlan la resistencia y las propiedades de deformacion®. Por el
contrario, si la discontinuidad no esta rellena y, por ende, se encuentra en contacto roca-
roca, la rugosidad y la resistencia a la compresion simple de las paredes de la
discontinuidad toman toda la importancia y son las que controlan la resistencia, ademas del
esfuerzo normal®2. Dado lo anterior, si la discontinuidad esta completamente sana y limpia
(sin relleno), entonces el JCS sera igual a la RCS de la roca sana. Sin embargo, como la
mayoria de las discontinuidades se encuentran meteorizadas, el valor de JCS sera menor
que la RCS*,

Los ensayos experimentales realizados por Barton y Choubey (1977) muestran que, cuando
el esfuerzo normal aplicado sobre una discontinuidad es bajo a moderado, la resistencia al
cortante esta fuertemente controlada por la rugosidad de las superficies de contacto. Sin
embargo, a medida que el esfuerzo normal aumenta, las asperidades de la superficie
tienden a aplastarse (crushing) o a pulirse (smoothing), 1o que reduce su influencia en la
resistencia. Este aplastamiento o pulimiento de las superficies depende directamente de la
RCS de las paredes de la discontinuidad.

Consideraciones sobre el JRC y JCS

e Los parametros JRC y JCS estan influenciados por el efecto de la escala.
Conforme aumenta la longitud de la discontinuidad, los valores de JRC y JCS
tienden a disminuir, lo que provoca que la resistencia de la discontinuidad también
disminuya®. Esto se debe a que la rugosidad de la superficie a pequefia escala
pierde relevancia al compararse con discontinuidades de mayor tamafio.

e La resistencia al cortante de una discontinuidad rellena disminuye con el aumento
del grosor de relleno, pero siempre permanece superior a la del relleno solo®.

Criterio de falla de Hoek — Brown

El criterio de Hoek — Brown es un criterio no lineal utilizado para calcular la resistencia y
caracteristicas de deformacion de un macizo rocoso altamente fracturado con
comportamiento fragil e isotropo®. ElI comportamiento isétropo se refiere a cuando las
discontinuidades no controlan el movimiento, y esto sucede cuando el macizo rocoso
se encuentra altamente fracturado, por ende, la continuidad de las discontinuidades (planos
de estratificacion, fracturas, fallas, etc.) se ve interrumpida®’.

Dicho criterio de falla es aplicable cuando no existe un plano de falla Unico, continuo y
bien definido a través del cual pueda ocurrir la falla®'. Esto significa que la falla se propaga
a través de la combinacion de los planos de las miiltiples discontinuidades,
provocando una falla traslacional, no plana. Este criterio considera tanto las propiedades
de la roca intacta como las discontinuidades, las cuales se describen mediante el indice de
resistencia geolégico (GSI). De esta manera, permite estimar cdmo se comporta el macizo
rocoso presente en tuneles, taludes y cimentaciones.

La ecuacion del criterio de falla generalizado de Hoek — Brown permite construir una
envolvente de falla curva en una grafica o, vs o3, en donde dicha curva representa los
esfuerzos maximos que la roca soportara antes de fallar. Este criterio se puede expresar
tanto en esfuerzos totales como en efectivos.
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El criterio general de falla de Hoek — Brown en esfuerzos totales se expresa como:

O3 a
o, =03+to,;|my—+s

Cl

En donde o,; es la resistencia a la compresion simple obtenida de pruebas de laboratorio
sobre la roca intacta; o, es el esfuerzo principal mayor; o5 es el esfuerzo principal menor; y
my, s,a son constantes del material del macizo rocoso, las cuales se obtienen de la
siguiente manera:

GSI — 100)

mo = msexp (35 —34p

GSI — 100
S:exp( 9-3D )

1 1 _g6st _ 20
a=—+-—(e 15 —e 3
Para calcular m,,, sy a de esta expresion se necesitan tres parametros mas que son D, m;
b i
y GSI, los cuales se explican a continuacion:

Daio inducido por la excavacion (D)

Representa el dafio al que macizo rocoso ha sido sometido debido a voladuras o relajacion
de esfuerzos causado por la remocion de roca en las excavaciones. Se asigna un valor
segun el criterio ingenieril, por ejemplo: D = 0 representa una excavacion cuidadosa con
dafio minimo, mientras que D =1 representa una excavacidon muy perturbada. Cabe
sefialar que es erréneo asignar un solo valor D para todo el macizo rocoso, ya que cada
zona puede tener distintas respuestas dependiendo del disefio de la voladura y uso de las
herramientas de excavacion.

A continuacién, se muestra una tabla con valores sugeridos para el factor D segun la
apariencia del macizo rocoso y su descripcion.
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Apariencia del macizo
rocoso

Descripcion del macizo rocoso

Valor sugerido para el
factor D

Voladura o excavacion con excelente
control de calidad, realizada con rozadora
o tuneladora (TBM), que resulta en
perturbaciéon minima en el macizo rocoso
confinado que rodea al tanel.

Excavacibn mecanica o manual en
macizos rocosos de baja calidad (sin
voladuras) que produce perturbacion
1 minima en el macizo circundante.

Cuando problemas causados por
squeezing provocan levamiento
significativo del piso durante el avance, la
perturbacion puede ser grave a menos que
se coloque una contraboveda temporal,
como se muestra en la fotografia.

D=0.5
sin contrabdveda

Control deficiente de la alineacion de la
perforacion, el disefio de la carga y la
secuencia de detonacion resultan en una
voladura muy deficiente en un tunel de
roca competente con dafios locales
severos, extendiéndose 2 o0 3 m en el
macizo rocoso circundante.

D = 1.0 en la superficie
con una disminucion
linealde D=0a+2m
en el macizo rocoso
circundante

Voladuras a pequefia escala en taludes de
ingenieria civil provocan dafios moderados
en el macizo rocoso cuando se realizan de
manera controlada, como se muestra. Las
voladuras de produccion sin control
pueden causar dafios significativos en la
pared rocosa.

D = 0.5 para voladura de
precorte controlada o
voladura de contorno

controlada

D = 1.0 para voladura de
produccion

En algunos macizos rocosos débiles, la
excavacion puede realizarse mediante
ripeado y empuje con tractores de orugas.
El dafio en taludes se debe principalmente
ala liberacion de esfuerzos. Los taludes de
minas a cielo abierto de gran tamafo
sufren perturbaciones significativas por las
voladuras de produccién y por la relajacion
~ de esfuerzos derivado de la remocion de la
@ sobrecarga.

D = 0.7 para los efectos
de la excavacion
mecanica del dano

D = 1.0 para voladura de
produccion

Tabla 2.2.4.1 Valores sugeridos para el factor D debido a relajacion de esfuerzos y dafio por voladura. Traducida y

adaptada al espaiiol de Hoek y Brown (2018).
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Parametro m;

Es la constante del material para la roca intacta y depende de la litologia, mineralogia,
textura y cementacion, lo que significa que no tiene influencia de las discontinuidades. Se
determina mediante pruebas triaxiales, pero cuando esto no es posible, puede obtenerse
de tablas en bibliografia. Cuando el criterio de falla se aplica a roca intacta, m;, se
sustituye porm;,s =1y a = 0.5.*

A diferencia de m;, el parametro m,, se refiere a la constante del material del macizo rocoso,
por tal razén, considera el efecto del fracturamiento, la calidad estructural del macizo (GSI)
y en su caso, el dafio inducido por la excavacion (D).

indice Geolégico de Resistencia (GSI)

El indice geoldgico de resistencia, en inglés geological strenght index (GSI), es un sistema
empirico de caracterizacion de macizos rocosos utilizado para relacionar el criterio de falla
con las observaciones de la geologia en campo. Su propdsito principal es proporcionar
una estimacion inicial de las propiedades mecanicas del macizo rocoso.

Este sistema considera los dos factores principales que controlan el comportamiento
mecanico del macizo rocoso: la estructura del macizo y la condiciéon de las
discontinuidades. Es importante sefalar que el GSI no debe interpretarse como un valor
exacto, sino como un rango representativo del comportamiento del macizo, por lo que
siempre debe complementarse con observaciones directas, otros métodos de
caracterizacion de macizos rocosos y otros ensayos.

La version mas utilizada del GSI para macizos rocosos fracturados es la propuesta por Hoek
y Marinos (2000), la cual se basa en describir cualitativamente el grado de trabazén o
interlocking de los bloques de roca, que se refiere al nivel de entrelazamiento entre bloques
angulares. Sin embargo, al ser esta version subjetiva para cada ingeniero o ingeniera
debido a su expertiz en la observacion geolégica de campo, se recomienda utilizar la versién
de Hoek, Carter y Diedricks (2013) que utiliza la condicién de las discontinuidades (JCond)
y el Rock Quality Designation (RQD) para determinar de manera cuantitativa el rango de
valores del GSI.

Cabe mencionar que existen mas versiones de tablas de GSI para distintos tipos de rocas,
por ejemplo, la versién de Marinos y Hoek (2001) para rocas sedimentarias heterogéneas
deformadas tecténicamente, entre otras.



GEOLOGICAL STRENGTH INDEX FOR
JOINTED ROCKS (Hoek and Marinos, 2000)

From the lithology, structure and surface
conditions of the discontinuities, estimate
the average value of GSI. Do not try to
be too precise. Quoting a range from 33
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STRUCTURE DECREASING SURFACE QUALITY =——=
INTACT OR MASSIVE - intact
rock specimens or massive in N/A N/A

situ rock with few widely spaced
discontinuities

BLOCKY - well interlocked un-
disturbed rock mass consisting
of cubical blocks formed by three
intersecting discontinuity sets

%

=
AN\ \\\\i
NN

VERY BLOCKY- interlocked,
partially disturbed mass with
multi-faceted angular blocks
formed by 4 or more joint sets

R
Y

/

BLOCKY/DISTURBED/SEAMY
- folded with angular blocks
formed by many intersecting
discontinuity sets. Persistence
of bedding planes or schistosity

NN
S
Y

DISINTEGRATED - poorly inter-
locked, heavily broken rock mass
with mixture of angular and
rounded rock pieces

<—— DECREASING INTERLOCKING OF ROCK PIECES

of weak schistosity or shear planes

!
LAMINATED/SHEARED - Lack / 10
of blockiness due to close spacing N/A N/A / /

Tabla 2.2.4.2 Version basica del GSI en su idioma original publicada por Hoek & Marinos (2000).



96

GEOLOGICAL STRENGTH INDEX (GSl)
FOR JOINTED BLOCKY ROCK MASSES

From the lithology, structure and observed
discontinuity surface conditions, estimate the
average GSI based on the descriptions in
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STRUCTURE DESCREASING SURFACE QUALITY C— >

40

BLOCKY - well interlocked
undisturbed rock mass made
up of cubical blocks formed by
three sets of intersecting joints

&

VERY BLOCKY - interlocked,
partially disturbed rock mass,
multi-faceted angular blocks

formed by 4 or more joint sets

RQD/2

BLOCKY, DISTURBED/SEAMY

- folded with angular blocks formed
by many intersecting joint sets.

| Persistence of bedding planes or

] schistosity

‘| DISINTEGRATED - poorly inter-
locked, heavily broken rock mass
with mixture of angular and rounded
| rock pieces

<1 DECREASING INTERLOCKING

// ;
30 2.5 2IO 1I5 I

1.5 JCond,,

Tabla 2.2.4.3 Versidon cuantitativa de Hoek, Carter y Diedricks (2013) en su idioma original, que considera la condicion
de las discontinuidades (JCond) y el RQD para calcular el rango de valores de GSI.

La ecuacion general del criterio de falla de Hoek — Brown términos de esfuerzos efectivos
es la siguiente:

a
’ ’ 0’3
01=03+0,{mp—+s
O-Cl
En donde el GSI, m,,, s y a pueden obtenerse con la tabla 2.2.4.4, la cual solo se utiliza
para macizos rocosos no perturbados, lo que quiere decir que el dafo inducido por la
excavacion no se toma en cuenta. Un macizo rocoso no perturbado se refiere a aquellos
que no han sido afectados por procesos de excavacion o relajacion de esfuerzos (no
han presentado movimientos o deslizamientos), aun cuando presente fracturamiento
natural.



97

Los parametros m,, s y a para esta expresion y especificamente para macizos rocosos no
b
perturbados, pueden ser obtenidos como sigue:

e Para GSI > 25 (macizo rocoso no e Para GSI < 25 (macizo rocoso no
perturbado): perturbado):
(GSI - 100) (GSI - 100)
my =m;exp\———— my =m;exp\————
s=0
(GSI - 100) GSI
s=exp|——— a=0.65—-—
9 200
a=0.5
GENERALISED HOEK-BROWN CRITERION 5
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B | | 998 | x88|8s¢e%| &s=
STRUCTURE 3| >> | 623 |Twd|aBEE| >07
. my/m 0.60 0.40 0.26 0.16 0.08
BLOCKY - very well interlocked s | 0190 | 0062 | 0.015 | 0003 | 0.0004
undisturbed rock mass consisting a 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5
of cubical blocks formed by three Em 7560200 40{,)0200 28,220 9[,)02050 3[302050
orthogonal discontinuity sets v : : : : :
¢ v GSI 85 75 62 48 34

VERY BLOCKY - interlocked, par- my/m; | 0.40 0.29 0.18 0.11 0.07
tia\ly_ disturbed rock mass with i 0.0022 0-00%1 0b0g3 0-[?21 0 %3
multifaceted angu_lar bIc_Jck:s formed E, 407000 24!'000 9,000 51000 27;500
by four or more discontinuity sets v 0.2 0.25 0.25 0_25‘ 0.3
GS! 75 65 48 38 25
BLOCKY/SEAMY - folded and M/ C?b2142 C?C‘IIEL 00-01021 0.88 0.86
. . " s ! ] i
scontinuies forming anguir a | 05| 05 | 05 | 05 | 03
g ang E. | 18,000 | 10,000 | 6,000 | 3,000 | 2,000
blocks v 025 | 025 25 | 0.3 0.3
GS! 60 50 40 30 20
me/m, 0.17 0.12 0.08 0.06 0.04
CRUSHED - poorly interlocked, bs/ "| oooa | 0001 0 0 0
heavily broken rock mass with a a 0.5 0.5 0.5 0.55 0.60
mixture of angular and rounded Em 10,000 6,000 3,000 2,000 1,000
blocks v 0.25 0.25 0.3 0.3 0.3
GS! 50 40 30 20 10

Tabla 2.2.4.4 Estimacion de las constantes m,, s, a, médulo de deformacién (E), y relacién de Poisson (v) para el
criterio generalizado de Hoek — Brown en términos de esfuerzos efectivos. Los valores mostrados deberan ser usados
para macizos rocosos no perturbados. Version original tomado de Hoek, Kaiser y Bawden (1993).
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Adicional a esto, Hoek, Kaiser y Bawden (1993), mencionan dos formas modificadas en las
que la ecuacion del criterio de falla de Hoek — Brown puede ser aplicada:

1. Para la mayoria de las rocas de buena 2. Para rocas de mala calidad en las
calidad en las que la resistencia del que el interlocking se ha
macizo rocoso es controlada por un meteorizado.
interlocking muy apretado.

0.5
I !

o 0.5 01—U3+0ci(mb—,)

o 3

01 —a3+aa~(mb—+s)

Oci

Condiciones para aplicar el criterio de falla Hoek — Brown

Segun Hoek, Kaiser y Bawden (1993), existen condiciones para poder aplicar o no este
criterio de falla, mismas que se enlistan a continuacion:

e Solo es aplicable a roca intacta 0 a macizos rocosos altamente fracturados.

e No puede ser aplicado a macizos rocosos en los que sus propiedades estan
controladas por una familia clara de discontinuidades, por ejemplo, la estratificacion.

e Este criterio debe ser utilizado con extremo cuidado cuando dos o mas familias de
fracturas estan presentes en el macizo rocoso, y se debe verificar que ninguna de
las familias presentes tenga una influencia dominante en el comportamiento del
macizo rocoso.

e En otra situacion, si estas dos familias de fracturas se encuentran sanas, asperas,
no meteorizadas, y su orientacion es tal que no permite que se generen fallas por
cuia, se puede utilizar la tabla 2.2.4.4 para macizos rocosos no perturbados para
estimar los parametros del criterio.

2.2.5 Principales Tipos de Inestabilidad

La inestabilidad de un macizo rocoso se define como la condicién en la cual, bajo un
determinado estado de esfuerzos y la influencia de factores geoldgicos, hidrogeoldgicos y
geotécnicos?', el macizo pierde su equilibrio mecanico y alcanza la falla. Desde el punto de
vista del analisis de estabilidad, esto ocurre cuando las fuerzas resistentes del macizo
resultan insuficientes para contrarrestar las fuerzas actuantes o desestabilizantes que
actuan sobre él. En general, en cualquier obra de ingenieria, la inestabilidad se genera
cuando se perturba el estado natural de la roca, por lo que esta tiende a encontrar el
equilibrio mediante distintos mecanismos.

Las fuerzas resistentes comprenden los mecanismos que se oponen a que el movimiento
se genera, tales como la friccion, la cohesion y la trabazén entre bloques. Por el contrario,
las fuerzas actuantes o desestabilizantes son las favorecen el movimiento, por ejemplo, el
el peso propio, las sobrecargas, el efecto del agua, los sismos, tamano de bloques, entre
otros.

De acuerdo con Gonzales de Vallejo (2002), los elementos que influyen en la inestabilidad
del macizo rocoso pueden clasificarse en factores condicionantes y factores
desencadenantes?'.
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Factores condicionantes Factores desencadenantes
v’ Estratigrafia y litologia. v' Sobrecargas  estaticas (peso de
v Estructura geoldgica. estructuras o edificios, escombreras,

" . vehiculos pesados, etc.).
v Condiciones y comportamiento , o o o
hidrogeoldgicos de los materiales. Cargas dinamicas (movimientos sismicos

naturales o inducidos y Vvibraciones

v Propiedades fisicas, resistentes y producidas por voladuras cercanas).

deformacionales. _ o
v Cambios en las condiciones

v’ Esfuerzos naturales y estado tenso- hidrogeolégicas

deformacional.

\

Factores climaticos.

\

Variaciones en la geometria.
v" Reduccion de parametros resistentes.

Inestabilidad controlada por discontinuidades

La inestabilidad controlada por discontinuidades también denominada falla
estructuralmente controlada, ocurre cuando la inestabilidad en taludes o excavaciones
subterraneas es controlada por el deslizamiento o desprendimiento de bloques de roca
delimitados por discontinuidades preexistentes, cuya orientacion condiciona el mecanismo
de falla'. En estos casos, la ruptura ocurre preferentemente a lo largo de las
superficies de discontinuidad por la accion de la gravedad o de esfuerzos inducidos.

Los mecanismos de falla que ocurren por este tipo de inestabilidad son: falla plana, falla
por generacion de cuha y falla por volteo, cuyas especificaciones se detallan en el
capitulo 5.

Los esfuerzos en excavaciones de poca profundidad no son de gran magnitud, por lo que
no tienen un efecto significativo en su inestabilidad?3. Por ello, la posibilidad de que se
genere movimiento en excavaciones someras depende principalmente de la geometria de
la excavacion y de la estructura de la roca con sus discontinuidades; en taludes
depende principalmente de la relacion geométrica entre la orientacion de las
discontinuidades y la cara del talud.

Mientras que en taludes se pueden dar los tres tipos de fallas, en excavaciones
subterraneas es distinto. En estas, la caida de bloques proviene de las paredes y del techo.
Usualmente, esta caida de bloques se da por la generacion de cufias y de bloques de roca
que deslizan sobre un solo plano, ya sea por ser una roca estratificada o por sus
discontinuidades. Para que un bloque de roca o cufia pueda caerse, necesita estar
delimitado por al menos tres discontinuidades estructurales que se intersecten?,

La manera mas practica de identificar la existencia de algun tipo de falla antes de que
ocurra, es mediante analisis cinematicos, los cuales se explican en el capitulo 5. Por otro
lado, la inestabilidad controlada por discontinuidades, también es posible analizarla con
software de como por ejemplo RocPlane, RocTopple, Swedge y Unwedge de la suite
ROCSIENCE.
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)

Formacion de cuiias en
paredes y techo de tunel

Falla por cuia en talud Falla por volteo
Figura 2.2.5.1 Tipos de fallas estructuralmente controladas.

Inestabilidad en excavaciones subterraneas

La excavaciéon del subsuelo para la construccion de infraestructura subterranea como
tuneles o galerias produce una perturbacion del estado de esfuerzos in situ y del equilibrio
mecanico previo en el macizo rocoso. La remocion del material genera un espacio vacio, lo
que provoca que los esfuerzos se redistribuyan a los alrededores de la excavacion,
provocando una nueva configuracién en la deformacion de la roca circundante.

En condiciones naturales, el estado de esfuerzos a profundidad estd dominado por el peso
de la cobertura de roca y la profundidad a la que se encuentran, lo que genera esfuerzos
verticales crecientes con la profundidad, ademas de esfuerzos horizontales asociados al
confinamiento.

Conforme pasa el tiempo, la roca tiende a deformarse con el fin de reducir los esfuerzos
cortantes dentro de ella. La tasa de deformacién dependiente del tiempo esta controlada
por factores como la litologia, la cantidad de discontinuidades, la temperatura y la magnitud
de los esfuerzos de confinamiento?. Mientras que a algunas rocas les toma millones de
afios deformarse, a otras solo les toma algunos afos, meses o incluso dias.



a) Orientacion desfavorable
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Tunel paralelo a la estructura
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ORIENTACION
FAVORABLE

Excavacion hacia el echado de
las discontinuidades
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Orientacion favorable
ESTABLE

Tunel

Tunel perpendicular a la estructura

ORIENTACION
DESFAVORABLE

Excavacion en contra del echado
de las discontinuidades

Figura 2.2.5.2 a) Influencia del rumbo de la excavacion en la estabilidad respecto a discontinuidades estructurales
importantes. b) Orientacion favorable y desfavorable en el rumbo de un tunel con presencia de discontinuidades

importantes.

El estado de esfuerzos del macizo rocoso en una excavacion subterranea también puede
verse influenciado por otras excavaciones preexistentes, cimentaciones o edificaciones de
gran altura en las cercanias de esta. La existencia de otras obras de infraestructura puede
modificar tanto la magnitud como la orientacion del estado de esfuerzos a esa profundidad,
condicionando la estabilidad del proyecto planificado en la zona?®.
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De acuerdo con Hudson y Harrison (2000), ocurren tres efectos principales cuando se
realizan excavaciones en roca:

e Ocurren desplazamientos del material sobre las discontinuidades
preexistentes o se pueden generar nuevas cuando los esfuerzos exceden la
resistencia del material intacto.

o Los esfuerzos normales y cortantes se vuelven cero en la superficie del limite
de la excavacioén sin soporte, por lo tanto, el limite de la excavacion se convertira
en el plano donde los esfuerzos principales actuan. En consecuencia, uno de los
esfuerzos principales es igual a cero y actua perpendicularmente al contorno de la
excavacion, mientras que los demas esfuerzos principales se redistribuyen
alrededor de dicha superficie.

e En el contorno de la excavacién expuesto a la atmésfera, la presion de poro
se iguala a la presién atmosférica. Esto provoca que cualquier fluido dentro del
macizo rocoso circundante tendera a fluir hacia la cavidad de la excavacion.

Ademas de las fallas estructuralmente controladas, que usualmente se manifiestan como
la caida de bloques y cufias inestables de las paredes y techo de la excavacién, también
se desarrollan otros fendbmenos que provocan inestabilidad, estos son: estallidos de roca,
squeezing y swelling.

El estallamiento de roca o spalling, se produce en el perimetro de la excavacién cuando
las concentraciones de esfuerzos cortantes son tan grandes que superan la resistencia
a la compresién del material intacto, generando fracturamiento y desprendimiento de
lajas paralelas a la superficie excavada?®.

El fendmeno de squeezing o “rocas exprimibles”, sucede cuando la resistencia del macizo
rocoso es considerablemente mas baja que los esfuerzos que induce el peso de la
cobertura de roca, lo que provoca una deformacion radial de las paredes de la excavacion,
haciendo que la cavidad se cierre por sobretension del contorno. El squeezing se da en
rocas suaves y cohesivas, como las arcillas o lutitas?.

El swelling o hinchamiento ocurre cuando ciertos materiales expansivos interactian con
el agua, lo que provoca que cambien su forma y volumen, y en consecuencia se generan
esfuerzos extremadamente altos sobre las superficies de la excavaciéon. Este
fendmeno se da en presencia de arcillas expansivas (particularmente montmorillonita),
en rocas como lutitas, limolitas, lodolitas, esquistos arcillosos, anhidritas (se convierte a
yeso y tiene mayor volumen molar) y en depdsitos piroclasticos alterados y brecha de falla®.

Inestabilidad de pequeia y gran escala

Inestabilidad a pequeiia escala

La inestabilidad de pequeria escala se manifiesta mediante la caida o desprendimiento de
blogues de roca individuales delimitados por planos de discontinuidad preexistentes desde
las caras de un macizo rocoso, principalmente por efecto de la gravedad. Es caracteristico
en laderas de zonas montafiosas escarpadas, en acantilados, en taludes y en general, en
paredes rocosas muy inclinadas o verticales?'. Estos desprendimientos suelen ser de poco
volumen, pero aun asi no dejan de representar un riesgo grave.
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Inestabilidad a gran escala

La inestabilidad de gran escala, por su parte, implica el desplazamiento de grandes
volumenes de roca o suelo cuando la atraccion de la gravedad sobrepasa la resistencia de
la friccién del material que es susceptible a movilizarse ladera abajo. Pueden ser causados
por la mano del hombre (cortes en carreteras, excavaciones subterraneas para presas y
cimentaciones o minas a cielo abierto) o por causas naturales (sismos, lluvias intensas,
etc.). Existen distintos tipos de deslizamientos, pero este tema se centrara en explicar
aquellos que se clasifican por el movimiento que sigue el material inestable: traslacionales
y rotacionales.

Los deslizamientos traslacionales se caracterizan por el movimiento del material a lo
largo de superficies preexistentes como estratos, fallas, fracturas y foliacion®®. En
contraste, los deslizamientos rotacionales suelen generarse en macizos rocosos muy
meteorizados y altamente fracturados, rocas débiles o en suelos, y lo que los caracteriza
es que el cuerpo inestable sigue una trayectoria circular o en “forma de cuchara”.

Este tipo de deslizamiento se presenta en macizos rocosos en donde los planos de
discontinuidad no controlan el comportamiento mecanico. El analisis de estabilidad de este
tipo de deslizamiento se realiza habitualmente con el método de equilibrio limite, el cual
se explicara mas adelante.

Figura 2.2.5.3 Deslizamiento traslacional (izquierda) y rotacional (derecha). Imagen generada con inteligencia artificial
Chat GPT (OpenAl, GPT-5) a partir de descripcion técnica del autor 2026.

Ademas de clasificar los deslizamientos mediante su cinematica, también pueden
clasificarse segun la geometria de la superficie de falla, por lo que son llamados
deslizamientos curvilineos. Esta clasificacion engloba a los deslizamientos que ocurren a
lo largo de una superficie curva que no necesariamente es circular.

Métodos de andlisis de estabilidad
La evaluacion de la estabilidad en macizos rocosos requiere la aplicacion de métodos de
analisis que permitan determinar si un macizo rocoso es estable o puede presentar

inestabilidad comparando las condiciones reales de su capacidad resistente.

El analisis de estabilidad es fundamental en el disefio de obras en macizos rocosos porque
dependiendo del tipo de método, permite observar por ejemplo, la ocurrencia y el
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mecanismo de falla, distribucion de esfuerzos y deformaciones y comportamiento del
macizo rocoso ante una obra de infraestructura planeada.

Los macizos rocosos al ser medios complejos que son afectados por factores como la
hidrogeologia, la presencia de discontinuidades, la meteorizacién, las cargas externas que
modifican los esfuerzos in situ de la roca, etc., necesitan ser evaluados mediante distintos
enfoques, por lo que su estabilidad requiere ser analizada por diferentes metodologias.

Existen distintos tipos de enfoques para realizar esta evaluacion los cuales varian en
complejidad y enfoque. Este capitulo abordara lo esencial de los métodos de equilibrio
limite, y en menor extension los métodos numéricos y el analisis cinematico.

Métodos de equilibrio limite

Los métodos de equilibrio limite constituyen una de las herramientas mas utilizadas para
evaluar la estabilidad de un cuerpo de roca potencialmente inestable. Estos métodos
se fundamentan en analizar las fuerzas actuantes (provocan el movimiento) y fuerzas
resistentes (se oponen al movimiento) necesarias para producir el equilibrio en un cuerpo
libre, para después comparar su fuerza resistente con la fuerza resistente disponible del
macizo rocoso a lo largo de una superficie de falla.

La aplicacién de los métodos de equilibrio limite es apropiada cuando el mecanismo de falla
puede representarse como el deslizamiento de un bloque o de una masa delimitada por
una superficie definida, ya sea plana, en cuia, circular o no circular. El resultado principal
de este analisis es la estimacion del factor de seguridad (FS) para la superficie analizada.

El factor se seguridad es utilizado en la ingenieria para conocer cual es el factor de amenaza
para que el macizo rocoso falle en las peores condiciones de comportamiento para el cual
se disefia®. Es una relacion entre las fuerzas resistentes (fuerzas cohesivas y friccionales)
y las fuerzas actuantes (peso propio, cargas externas, presion de poro, esfuerzos
inducidos).

Los métodos de equilibrio limite suponen que, cuando ocurre la falla, las fuerzas actuantes
y resistentes son iguales a lo largo de la superficie de falla, por lo que el FS seria 1.0.

En general, el FS se expresa como:

Fuerzas resistentes (FR)
FS =

Fuerzas actuantes (FA)
% Si la inestabilidad se produce por una superficie supuesta de falla:

o — Resistencia al cortante (FR)
"~ Esfuerzo al cortante actuante (FA)
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Ejemplo:

1. En este caso, las fuerzas resistentes estan dadas por SLT:

Centro de masa del
deslizamiento
potencial

\ (FR) Resistencia al corte L ud d I
S del material del ongitud de Espesor
SLT = | plano por donde se | X blogue en X\ Unitario
e ~ I lleva a cabo el \_ analisis ) |
/Vt D deslizamiento
N
~N
N ~N
L ~ - 2. Las fuerzas actuantes
0 m 6=30° corresponden a la
N Planode  componente del peso del

deslizamiento  bloque en el sentido del
potencial  deslizamiento (Wsen 0).

3. Para este caso, se considerara el area por encima del plano de deslizamiento
multiplicado por el peso unitario del mismo y un espesor unitario.

4. Si se considera una resistencia al cortante de T =9 x 10* N/m? del material del
plano de falla, un peso unitario del bloque superior de 1.6 x 10* N/m?, y un area de
500 m? por encima de la superficie de falla, se tiene:

)
4 2
FS (9 % 10* N/m?)(50 m )(1 m) 1125
\(500 m?2)(1 m)(1.6 x 10* N/m?3)(0.5)
Y
Peso del bloque W sen B = sen 30°

» Queda a criterio del analista si FS = 1.125 es suficiente para asegurar
las condiciones del movimiento del bloque o si no fuera asi.

» Este valor de FS es calculado en condiciones estaticas

+ Si la inestabilidad se produce en una superficie circular donde existe un centro de
giro y momentos (producto de una fuerza por su brazo de palanca) resistentes y
actuantes®:

Momento resistente

Momento actuante
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Ejemplo:

1. Al ser un deslizamiento rotacional, el momento resistente esta dado por:

Resistencia al Longitud del Espesor Radio de
MR = | corte del plano | X | planode | X |unitario del | X rotacion
curvo rotacion plano
Brazo de

Area del [ 2. El momento actuante esta dado por:
bloque _\——-V
1500 m?2 Peso de la B d
\ MA = masa a X pr:éﬁcae
\ Peso volumétrico deslizar (W)
Superficie de 2.3 x 10* N/m3
deslizamiento  \
potencial Longitud del plano
de deslizamiento * NOTA brazo de
medido en seccidn Momento = fuerza X
Resistencia transversal) f palanca
al cortante 325m

2 % 10* N/m?

3. Calculando el peso de la masa a deslizar (W):

A Espesor
= | Area del Peso SPE
W= bloque X | volumeétrico | X | unitario del

plano

W= (1500 m?)(2.3 x 10*N/m3)(1 m) = 0.345 x 108 N

4. Calculando el FS:

5= (2 x 10* N/m*)(325 m )(1 m)(1500 m) _ a1
B \(0.345 x 108 N)SZOO m) -
Y
w
Peso de la masa

» Queda a criterio del analista si FS = 1.41 es suficiente para asegurar
las condiciones del movimiento de la masa inestable o si no fuera asi.

> Este valor de FS es calculado en condiciones estaticas.

Para que haya estabilidad en la obra, por ejemplo, en un talud, el FS debe ser mayor a 1
(FS > 1), de lo contrario, si FS < 1 se ha alcanzado o superado la condicién de falla. Para
ello, se evalua el FS de la superficie supuesta y se analizan otras superficies de falla
cinematicamente posibles hasta que se encuentre aquella que tenga el menor FS para
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conocer la superficie por la cual ocurrira la falla, llamada superficie critica de falla. En los
métodos de equilibrio limite se asume que el FS es el mismo para todos los puntos a lo
largo de la superficie de falla, por lo que este valor representa el promedio del valor total en
toda la superficie®.

En la practica del disefio geotécnico, no basta con que el FS sea ligeramente mayor que 1.
El valor de qué tan mayor a 1 se necesita que sea el FS, depende de la finalidad de la
excavacion, el caracter temporal o definitivo de la obra, aspectos de seguridad, costes de
ejecucion, consecuencias o riesgos que podria causar su falla, etc.* En general, los
factores de seguridad se establecen con base en las experiencias previas en las que los
disefios de los proyectos fueron exitosos*.

De manera general, los métodos de equilibrio limite se pueden clasificar en dos:

e Métodos que consideran el analisis del bloque o masa total.
e Métodos de dovelas.

Los métodos que consideran el analisis del bloque o masa total se aplican cuando el
mecanismo de falla puede representarse como el movimiento de un bloque delimitado
por discontinuidades claramente definidas. El analisis utiliza ecuaciones de equilibrio
entre las fuerzas actuantes, establecidas con base en la geometria concreta de cada tipo
de falla.

Una complicacion en este método es que la forma del bloque inestable no tiene una forma
perfectamente rectangular, sino que tiene una forma irregular, por lo que su peso es dificil
de calcular®. En taludes, donde los problemas de estabilidad suelen desarrollarse a lo largo
de discontinuidades, el disefio puede realizarse considerando la resistencia de esas
discontinuidades.

Los métodos de dovelas se basan en dividir la masa inestable en una serie de
rebanadas o dovelas verticales o inclinadas. Para cada rebanada se considera su peso,
las fuerzas normales y cortantes en su base, la presion de poros y, segun el método
empleado, si las fuerzas actuantes entre dovelas son horizontales y cortantes, o solo
horizontales. Dentro de los métodos clasicos destacan: Ordinario o de Fellenius, Bishop
simplificado, Janbu y Morgensten — Price.

Aunque algunos métodos se aplican a fallas circulares ya que suponen una superficie de
falla circular (como el método de Fellenius), no todos se limitan a esta suposicion y se
aplican también a superficies no circulares (como el método de Janbu). La eleccién del
método depende del grado de precision requerido, la complejidad geométrica del problema
y la informacion disponible®.

El procedimiento del analisis consiste en plantear ecuaciones de equilibrio para el conjunto
de rebanadas, y dependiendo del método, se satisfacen total o parcialmente las condiciones
de equilibrio de fuerzas y/o momentos. Estos métodos permiten incorporar de manera mas
detallada la geometria del talud, la presidn de poro y las interacciones entre las porciones
del macizo.

Para el analisis computacional del equilibrio limite con software y la obtencién de factores
de seguridad, existen varios programas de la suite ROCSCIENCE, estos son: Slide2,
Slide3, UnWedge, SWedge, Rocplane, Roctopple y RocSlope.
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Métodos numéricos

La mayoria de las fallas en taludes no ocurren de manera repentina, sino que se desarrollan
de forma progresiva. Esto significa que, antes del colapso, el macizo experimenta
redistribucion de esfuerzos y acumulaciéon gradual de deformaciones hasta alcanzar un
estado critico®®. Los métodos de equilibrio limite no reproducen este proceso, ya que se
basan uUnicamente en verificar si sobre una superficie de falla supuesta, las fuerzas
resistentes superan o no a las fuerzas desestabilizadoras. En consecuencia, estos métodos
no consideran explicitamente las deformaciones ni describen co6mo evoluciona la
falla con el tiempo.

Para representar de manera mas realista el comportamiento del macizo rocoso, se emplean
métodos numéricos. Estas técnicas computacionales permiten simular simultaneamente
esfuerzos y deformaciones en todo el dominio analizado, resolviendo de manera
aproximada las ecuaciones que describen el comportamiento mecanico del material. A
diferencia del equilibrio limite, no es necesario asumir desde el inicio una unica superficie
de falla, ya que el modelo puede mostrar como y dénde se concreta la deformacién
hasta que se genera el mecanismo de colapso.

Entre los métodos numéricos mas utilizados se encuentran:

o Método de Elementos Finitos (MEF): Divide al macizo rocoso en pequefios
elementos interconectados y calcula los desplazamientos y esfuerzos en cada uno
de ellos. Es ampliamente utilizado para analizar materiales con comportamiento no
lineal y condiciones complejas de carga y presioén de poros.

e Método de Diferencias Finitas (MDF): Aproxima las ecuaciones diferenciales del
equilibrio mediante expresiones numeéricas aplicadas sobre una malla, lo que
permite simular excavaciones, redistribucion de esfuerzos y comportamiento elasto
— plastico.

e Método de Elementos Discretos (MED): Representa el macizo rocoso como un
conjunto de bloques o particulas circulares que interactuan entre si. Es util en
macizos rocosos fracturados o cuando el comportamiento esta controlado por
discontinuidades.

Los programas de la suite ROCSCIENCE que pueden ser utilizados para modelado
numeérico son RS2, RS3 y EXS.

Analisis cinematico

El andlisis cinematico se trata de una etapa fundamental en el analisis de estabilidad de
macizos rocosos, ya que ayuda a identificar los posibles mecanismos de falla
controlados por discontinuidades.

A diferencia de los métodos anteriores, el analisis cinematico no considera el equilibrio de
fuerzas, ni el comportamiento esfuerzo-deformacién del material y tampoco evalua si las
fuerzas actuantes son suficientes para movilizarlos, sino que, mediante la proyeccion
estereografica, se limita a verificar la posibilidad geométrica del movimiento a partir
de la orientacion de las discontinuidades y su relacion con la geometria de la
excavacion o del talud.
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Por esta razon, el analisis cinematico debe considerarse como una herramienta preliminar
y complementaria dentro del estudio de estabilidad, ya que permite delimitar los modos
de falla posibles antes de proceder a los analisis mas detallados.

El uso de esta herramienta se explica a mayor profundidad en el capitulo 5, en donde se
detallan los mecanismos de falla y su representacién estereografica, ademas del uso del
software DIPS.
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