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CAPITULO

Breves nociones de

mecanica de suelos

I.1 INTRODUCCION

Para los fines de esie 4ibro se entiende por “Vias
terrestres” las carrcteras, los ferrocarriles y las ‘acro-
pistas,'que constituven los elementos basicos de 1a in-
fraestructuta de una red nacional de transportes: Den-

tro de la denominacion deben caber tanto la mais'

mdderna-autopis:awcomo ‘el mis modesto camino ru-
ral, 'y'lo mismo .a ptsna que dé servicio a aviones de
retrmmpulso en un’‘gran acropuerto que la sencilla
pista“destinada al trifico de pequefias-avionetas. o
" Lias"vias rerres:res ‘351 def.mdas se construven fun-
damentalmente de: uerra ¥ 57ce terra. ‘Desde hacc
va bastarite tiempo, la técnmicz’ moderna ha reconodi-
do la influencia que sobre una, estructura de esta na.
turaleza tiene’ el- terreno que lc sirve de apoyd, en-
tendiendo por il o solo al suclo 0 roca que exista
en el lugar pasivamente conslderado. sino a todo un
con]unto de condiciones que comprenden desde la
constituc: in 'mnerolég:ca la estructuracién del suelo,
la canndad ¥ estado del agua. contenida y su modo
de’ fluir,’ hasta toda una agrupaclén de factores aje-
hos al concepto tradicional de suelo, pero que, deh
nen en el uempo su comportamxento, tales como los
factores climidticos, los ' econdmicos, los que se refie-
ren” al ‘uso’de la tierra” en acuvtdades que poco ©
nada nenen que ver con la tecnologia de las vias te-
rrestres; etc. .Sin emba.rgo ha sido hasta épocas mu-
cho *mis recientes cuandd los ingenieros ‘han com-
prendldo que el uso de los ‘materiales, que se ofrecen
en gcncral én amplia \'ancdad en la naturaleza, den-
‘tro del cucrpo de la estructura. no es indiferente o
arbitrario, sino selectivo, ¥ que aun utilizando los
mismos materiales para producir una seccién dada,
pueden obtenerse secciones estructuralmente muy dis-
tintas segin el uso que se haga.de los materiales
‘dentro ‘de la seccién, tanto, en lo que se refiere a
su posicién en ella, como a las condiciones en que
.= coloquen y 2 los tratamientos mccdmcos o, aun
‘quimlcos que’ se les dé.
'+ La construccién de las vias terrestres implica en-
_tonce; el uso de los suelos, pero un uso selectivo, jui-

cioso v. en lo posible,’ “cientifico”.
mgemena modérna ha desarrolla.lo ramas cuyos “ab-
}e::vos son precisamente el aprencer a manejar. de la
mc;or mancra posible; mgcmenlr"encc hablando, los

suelos™y 'las rocas' con que se construycn las vias te-

Es sabido que la.

trestres. Estas ramas son l1a Mecinica de Suelosiy' la_

Mecinica de Rocas: estrechameme auxiliadas por la
Ct_:ologla aplicada. No es. pues. de extrafar, de]ando
2 un lado aspectos “de planeaaén y razo V4 algunos
de {ndole economica vy “sacial; que el provects v’ la'
construccién de las vias terrestres sean a fin de cuern-

tas una cuestion de ap[:cacxén juiciosa de' normas de’

Mecamca de Suelos y de Mecinica de Rocas. -

"Hov, la Mecinica de Suelos y 1a de Rocas se han
diversifi¢ado tanto, "que constituven dos ramas. inde-
pendientes, con mctodologla y obietivos propios; den-
tro” del conjunto de las espcﬂahdadcs de la ‘Ingenie:
tfa; aunque sus fronferas ‘estin cstrechamentc entre.
lazadas, tanto” como lo estin los suelos y las roca.s
cuya distincién a menudo es muy dificil, 1a Mecénica
de Suelos y la“de Rocas" forman’ cada ves mds dos
campos separados que exigen a sus respectivos espe-
cialistas toda su dedicacién personal.

El presente libro trata de las aplicaciones que tie-
ne la Mecdnica 'de Suelos en el proyecto y.en la conss
trucmén de las Vias Terrestres; la Mecdnica de Ro-
‘as s6lo interviene, ‘cuando se traslapan-los métodos
de ambas disciplinas y las soluciones sean comuncs
o bien, cuando la diferenciacién entre ellas sea prac-
ucamcntc imposible.

La aplicacién de la Mccﬁmca de Suelos a'un cam-
po cualquiera exige un "conocimiento prc'vm de tal

. ssciplina, que 2 propésnto se ha considerado fuera

Ze los alcances de este libro. Afortunadamente exis-
ten muchos, algunos muy bucnos. con los que <l lec-
tor podrd suplir esta deficiencia. Sin embargo, con
fines de unificacién de pensamiento y aun de nomen-
clatura, este primer capitulo estd’ dedicado a la pre-
sentacién de ideas bisicas sobre Mecinica de Sue-
los, de las que después se hard intenso uso.
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muestra el suelo grueso a un procesc de varillade
por capas dentro de un recipiente.

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

C, se expresa usualmente como porcentaje. Va.
lores superiores al 309 suelen considerarse de un
suelo compacto v este valor se menciona frecuente-
mente como limite de seguridad razonabie en pro-
blemas pricticos, tales como cimentaciones en, suetos
gruesos, posibilidades de licuacién de mantos de are-
na v limos no plisticos, etc.
© Aparte de la compacidad, se acepta que influve
en el comportamiento mecinico de un suelo grueso
la angulosidad de sus granos (a misma compaci-
dad, 1a mavor angulosidad da mis trabazén v, por
lo tanto, mavor resistencia al esfuerzo cortante) y
la orientacion de sus particulas, lo que se admite que
influye sobre todo en.la permeabilidad.

Existen varias hipotesis sobre estructuracion de
los suelos finos. Terzaghi presen:d originalmente las
conocidas con los nombres de panaloide y floculenta
(referencia 6) que se muestran en las figuras 12
v 1.3

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

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

]
.

' : Figura I2. Estructura panaloi‘d-c.

Figura I.3. Esquema de estructura floculenra,

incrementa mucho si existe un eléctrélito en el me-
dio de depdsito. se suponia que esta estructura se-
ria muy tipica de suelos muyv finos depositados en el
mar o en lagos de agua cargada de sales susceptibles.
de sufrir disociacidn clectrolitica. K

En la reterencia 7, A. Casagrande present¢ otra
hipétesis de estructuracion de suelos predominante-
mente finos, que aparece en la figura [-+4.

En esta hipotesis de Casagrande se considera la
posibilidad de que no todas las particulas del suelo
tengan el mismo tamafo, pero la-idea mds intere-
sante de ella es la introduccion del concepto de es-
queleto estructural, constituido por las particulas mds
gruesas (de limo en la figura) y por los panales y
floculos que existen entre ellas. La idea es que bajo
el peso del suelo sobreyaciente o de alguna carga
actuante en la superficie se establece en el interior
del suelo un mecanismoé de transmision, que funcio-
na como un esqueleto del conjunto, dejando en los
espacios entre las particulas gruesas y sus nexos gran
cantidad de material fino poco o.nada comprimido.
Los nexos entre las particulas gruesas que forman
parte del esqueleto habrin sufrido, por el contrario,
un lento procesa de compresion y adaptacion a la
carga, que es lo que da al conjunte su resistencia.
Si se acepta esta idea, es muy ficil comprender la
diferencia de resistencia que existé entre una arcilla
inalterada y una remoldeada, en que, por alguna ra-
zén, se ha roto el esqueleto y se transmite la carga
a las masas de fléculos no precomprimidos.

" En épocas mds modernas s= han introducido como
fundamentales los conceptos de floculacién y disper-
sion (referencia 8). :

Si el efecto neto de las fuerzas atractivas y repul-
sivas entre dos cristales de arcilla es de atraccion, las
dos particulas se unirin (posiblemente arista contra
cara plana); se dice entonces que estdn. floculadas.
Si la accén neta es repulsiva, se separarin, dando
lugar a una estrucrura dispersa, La alteracidén de la
capa adsorbida de los cristales puede producir ten-
dencia a la floculacién o a la dispersidén en un sis-
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tema de cristales de arcilla; la tendencia a la flocu-

lacion aumenta principalmente cuando hay un elec-

trélito en el agua que rodea a los cristales de arcilla
o cuando se eleva la temperatura. Las figuras -5 y

1.6 muestran disposiciones tipicas de estructuras flo-

culadas y dispersas, respectivamente,

Debe notarse que el conjunto de estructuras para
los suelos finos someramente deserito en lo que ante-
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Figura I.5. Estructura en “astillo de naipes”.
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cede no constituye una serie de posibilidades reales
en la naturaleza, sino simplemente algunas hipdte-
sis de estructuracion de que hoy se habia. Muchos
investigadores aceptan alguna de las explicaciones
anteriores, pero no otras, de manerz que no existe
pleno acuerdo al respecto.

También debe advertirse !a posibilidad de que se
conjuguen las formas anteriores, dando lugar a un
variado numero de combinaciones.
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I5 GRANULOMETRIA DE LOS SUELOS

Se denomina distribucion granulométrica de un
suelo a la divisidn del mismo en diferentes fraccio-
nes, seleccionadas por el tamano de sus particulas
componentes; las particulas de cada fraccidn se ca-
racterizan porque su tamaflo se encuentra compren-
dido entre un valor miximo vy un valor minimo, en
forma correlativa para las distintas fracciones, de tal
modo que el mdximo de una fraccion es el minimo
de la que la sigue correlativamente. La separacién
en fracciones se hace sencillamente poer mallas, cuan.
do es posible el cribado; pero en suelos de grano muy
pequefio, que forman grumos, deben adaptarse pro-
cedimientos bastante mas complicados para separar
las particulas individuales y ello da lugar a resulta-
dos muche mis confusos, en los que, como se verd,
para lograr las fracciones constituventes ha de recu-
rrirse a hipdtesis no muy satisfactorias, llegindose a

_resultados finales bastante dudosos.

En suelos gruesos (gravas, arenas v limos no plis-
ticos), de estructura simple, la caraceristica mdis im-
portante para definir su resistéencia es la compaci-
dad; la angulosidad de los granos v la orientacion
de las particulas juegan también un papel impor-
tante, aunque menor. Evidentemente, cualquier ani-
lisis por mallas no da ninguna informacién sobre
estos aspectos. La compresibilidad de estos suelos,
por otra parte, aunque también depende fundamen-
talmente de su estructuracion y compacidad, se ve
influida en bastante mayor grado por la granulome.
tria, segin ha puesto de manifiesto la investigacién
moderna, como se veri mds adelante. Han resulta-
do decepcionantes los esfuerzos realizados hasra el
presente para establecer alguna correlacion entre fa
curva granulométrica y la permeabilidad de los sue-
los (referencia 2). ‘

Se ha dicho que los suelos gruesos con amplia
gama de tamafios (bien graduados) se compactan
mejor, para una misma energia de compactacién, que
los suelos muy uniformes (mal graduados). Esto sin
duda es cierto, pues, sobre todo con vibrado, las par-
ticulas mds chicas pueden acomodarse en los huecos
entre las particulas mds grandes, adquiriendo el con-
junto una mayor compacidad. Sin embargo, la re-
lacién entre granulometria y facilidad de compacta-
cién no ha podido pasar de una correlacidon cualita-
tiva tan vaga como la que queda enunciada, por lo
cual en estudios para compactacién de suelos poco
o aingun provecho puede obtenerse de la curva gra-
nulométrica de los suelos gruesos. Mucho mas dii-
ciles de establecer son las propiedades mecinicz- de
interés ingenieril de los suelos finos tradicionaw- -
te lamados cohesivos (arcillas y limos pldst: ).
Dependen de un numero mucho mayor de co:rep-
tos que lus de los suelos gruesos y, so pena d= caer
en confus: n, tal estudio no puede ser abordado en
esta etapa -¢ la presentacion de conceptos de la me-
cdnica de suelos. Baste decir (v el lector tendrd oca-
si6n de comprobarlo mids adelante) que ninguna de
las arcunstancias que definen las propiedades me-

cinicas de un suelo fino estd descrita por la distr,
bucién granulométrica ‘e dicho suelo. En mucho
mavor medida de lo que sucede en suelos gruesos, el
conocimiento de la disiribucion granuloméerica re-
sufta estéril en el caso de los suelos finos.

Demosirindose una vez mis la fuerza de la tra.
dicién y la costumbre, todavia es comin en [a actua-
lidad que muchas especificaciones referentes al uso
o rechazo de los materiales para la construccidon de
Vias Terrestres contengan preceptos granulométricos
en mavor o menor grado. Esta situacidén ha de verse
como indeseable pues. debe insistirse, no es casi nun-
ca el tamario de las particulas de un suelo fino el
que define su comporiamiento mecinico, ¥ una nor-
ma de aceptacién o rechazo basada en tal criterio
cor-e el riesgo de aceptar lo malo y rechazar lo que
ser . mejor. Por ejempio. una arcilla caolinitica, ve-
lat: imente inerte ante el agua y que para muchos
usos resultaria perfectamente aprovechable, puede te-
ner una distribucién granulométrica andloga a una
arcilla montmorilonitica, quizd con materia orgini.
ca, sumamente acliva, que constituye en casi todos
los casos un suelo que’ debe rechazarse para su uso
en la construccion de vias terrestres.

Una de las razones que han contribuido a la di-
fusién de las técnicas granulométricas es que, en cier-
to sentido, la distribucion granulométrica proporcio-
na un citerio de clasificaciéon. Los conocidos térm’
nos arcilla, limo, arena vy grava tienen tal origen
un suelo se clasificaba como arcilla o como arena
segun tuviera tal o cual tamafo miximo. La nece-
sidad de un sistema de Clasificacién de Suelos no es
discutible, pero el ingeniero ha de buscar uno en gue
el criterio de clasificacién le sea util, es decir, en el
que se clasifique a los suelos de acuerde con sus
propiedades ingenieriles fundamentales y no segun
el tamano de sus particulas, que poco significa.

De todos modos,- como en muchas cuestiones de
aplicacién de sus téenicas, el ingeniero aciual en vias
terrestres hace un uso todavia relativamente [recuen.
te de las curvas granulométricas, se exponen a con-
tinuacién algunos detalles sobre tales métodos.

Siempre que se cuente con suficiente ndmero de
puntos, la representacidén grifica de la distribucién
granulométrica debe estimarse preferible a la numé-
rica en tablas,

La grifica de la distribucién granulométrica sue-
le dibujarse con porcentajes como ordenadas y ta-
marios de las particulas como abscisas. Las ordena-
das se refieren.a porcentaje, en peso, de las particu-
las menores que el tamafio correspondiente, La re-
presentacién en escala semilogaritmica (eje 2 abs-
cisas en escala logaritmica) resulta preferitl a la
simple representacién natural, pues en la ¢ mera
se dispone de mayor amplitud en los tamafic firos
y muy finos, que en escala natural resultzp s
comprimidos, usando un médulo prictico de e:cala.
La forma de la curva da idea inmediata de i1 dis-
tribucién granulométrica del suelo; un suelo cons-
tituido por particulas de un solo tamaiio estard re-
presentado por una linea vertical (pues el 1009, de
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sus particulas, en peso, es de menor tamafio que cual-
quiera mayor que el suelo posea); una curva muy
tendida indica gran variedad en tamafios (suelo
bien graduado). .

En la Fig. I.7 se muestran algunas curvas granu-
lométricas reales.

Como una medida simple de la uniformidad de
un suelo, Allen Hazen propuso el coeficiente de uni-
formidad ' '

D,y: llamade por Hazen diidmetro efectivo; es el
tamano tal que sea igual o mayor que el 10%, en
peso, del suelo.

En realidad, la relacién (1-13) es un coeficiénte”
de no uniformidad, pues su valor numérico decrece
cuando la uniformidad aumenta. Los ‘suelos con
C, < 3 se consideran muy uniformes; aun las are.
nas naturales muy uniformes rara vez® presentan
., < 2 ;

c _D-eo Como dato complementario, necesario para defi
u _D—m (1-18) nir la uniformidad, se define el coeficiente de cur-
en donde: vatura del suelo con la expresién
Dyo: tamaiio tal, que el 60%, en peso, del sue- .= (Dso) * o
lo, sea igual o menor. Dgo X Do
o 100
o
s 2
n M
o
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Z o
T = S5O
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Figura 18, Histograma de un suelo.
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D4 se define andlogamente que los Dip y Dgq an-
teriores, Esta relacion tiene un valor entre | v 3, ep
suelos bien graduados, con amplio margen ce ta-
manos de paru’culas y cantidades apreciahles de cada
tamano iniermedio.

A partir de las curvas granulométricas aumenta.
tivas descritas, es posible encontrar la curva corres.
pendiente a la funcion

_ 4
Y = T log Dy

b es el porcentaje, en peso, de las particulas me-
nores que un cierto tamafo, y D el tamano corres
pondiente: la curva anterior, que se¢ dibuja en es-
cata semilogaritmica, suele denominarse el histogra-
ma del suelo v representa la frecuencia con que en
_ese suelo se presentan pariiculas entre Ciertos’ tama-
rios.” El drea bajo el histograma es 100, por represen-
tar la totalidad de las particulas del suelo. En la
Fig. 1.8 aparece un histograma de un suelo en el
que’ predominan particulas de tamailo proximo 2
I mm. -

Los valores mis altos del histograma correspon-
den a zonas muy verticales de la curva acumulativa
primeramente vista, y los valores mds bajos a zonas
con tendencia a la horizontalidad. Actualmente el
uso de histogramas no esta muy extendido en los
laboratorios.

También se han representado las curvas granu-
lométricas en escala doblemente logaritmica, con la
ventaja, para algunos usos, de que én este €asQ, €n
muchos suelos naturales la forma de las curvas se
“acerci notablemente a una linea recta.

Bajo el tiuo de Anilisis Mecinico quedan com-
prendidos todos los métodos para la separacién de
un suelo en diferentes fracciones, segin sus tama-
fios. De tales mérodos existen dos que merecen aten-
cion especial: el cribado por mallas y el andlisis de
una suspension del suelo con hidrémetro (densi-
metro).

El primero se usa para obtener las fracciones
correspondientes a los tamafios mayores del suelo;
generalmente se llega asi hasta el tamafo correspon-
diente 2 la malla Ne 200 (0.074 mm). La muestra de
suelo se hace pasar sucesivamente a través de un
juego de tamices de aberturas descendentes, hasta
la malla Ne¢ 200; los retenidos en cada malla se pesan
v el porcentaje que representan respecto al peso de
la muestra total se suma a los porcentajes retenidos
en todas las mallas de mayor tamafio; el comple-
mento : 100%, de esa cantidad da el porcentaje de
suelo qu. es menor que el tamafio representado por
la malla n cuestién. Asi puede tenerse un punto
de 1a curva 1cumulativa correspondiente a cada aber-
tura. El me.ndo se dificulta cuando estas aberturas
son pequerias v, por ejemplo, el cribado a través de
las mallas No 100 (0.149 mm) y N¢ 200 (0.07 mm)
suele requerir agua para facilitar el paso de la mues-
tra (procedimiento de lavado).

Los tamafnios mengres del suelo exigen una inves-
tigacion fundada en otros principios. El método det ™
hidrometro (densimetro} es hoy, quizd, el de uso
mas extendido v el dnico que se vera con cierto
grado de detalie. Como todos los de esié grupo, el
método se basa en el hecho de que la velocidad de
sedimentacion de particulas en un liquido es tuncion
de su tamafio. El método fue propuesto indepen-
dientemente por Goldschmidt en Noruega (1926) v
por Bouyoucos en los Estados Unidos de América
(1927).

Debido a lo importante de los errores que afecta-
ban a las pruebas originales, el método no satistizo
a muchos especialistas, por lo que. en épocas poste-
riores, el Public Road Administration de los Estados
Unidos encomendd zal doctor A, Casagrande fa in-
vestigacion de tales e--ores, para su eiiminacién vy
necesaria correccidn. Curmo resultado de sus estudios,
Casagrande propuso =i hidromertro aerodinimico, ca-
librado en pesos espoaificos relativos (en lugar de su
primitiva calibracién en gramos de un suelo estan-
darizado, por -litro), v algunos ¢ambios radicales en
el procedimiento de la prueba, con el objeto de eli-
minar los errores principales; obtuvo también férmu-
las para las correcciones necesarias en ciertos pasos,
cuvos errores no pudieron eliminarse al. cambiar el
procedimiento.

La ley fundamental de que se hace uso en el pro-
cedimiento del hidrometro es debida a Stokes, y pro-
porciona una relacion entre la velocidad de sedimen-
tacién de las particulas del suelo en un fluido y el
tamafio de esas particulas. Esta relacidn puede esta-
blecerse empiricamente, haciendo observaciones con
microscopio, o bien con procedimientos teoricos. Si-
guiendo estos tltimos, G. G. Stokes en 1850 obtuvo
una relacién aplicable a una esfera que caiga en un
fluido homogéneo de extensién infinita. Aun con
esa limitacién importante (pues las particulas reales
de suelo se apartan muchisimo de la forma esférica)
la ley de Stokes es preferible a las observaciones em-
piricas. Aplicando esa ley se obtiene el didmetro equi-
valente de la particula, que es el diametro de una
esfera, dei mismo Ss que el suelo, que sedimenta con
la misma velocidad que la particuia real; en par-
ticulas equidimensionales, este diimetro es aproxi-
madamente igual al medio diimetro real, pero en
particulas laminares el didmetro real puede ser hasta
el cuidruple del equivalente; cabe notar que en par-
ticulas muy finas esta forma es la mds frecuente.
Esta es una razén mads para que dos curvas ganulo-
métricas iguales, - correspondientes a dos suelos di-
ferentes, no indiquen necesariamente la similitud de
ambos. Uno podria ser una arcilla muy franca con
estructura floculerita vy el otro una harina de roca,
de comportamiente sitailar al de una arena.

La ley de Stokes tiene la forma

R (i (] (’_“’;)2 (1-20)
9 n 2



en la que

v = velocidad de sedimentacién de la esfera, en
cmjseg;

v, = peso especifico de la esfera, en g/cm?;

y; = peso especifico del fluido, en g/em? (varia
con la rgmperatura) ;

n = viscosidad del fluido, en g - seg/cm+ (varia
con la temperatura) ;

D = diimetro de la esfera, en cm.

De Ia formula anterior, si D se expresa en mm
resulta

11800 n
D = ¢o— (1-21}
‘ Y; - Yj

Aplicada a particulas-de suelo real, que se sedi-
menten en agua, la ley de Stokes es vdlida solamente
en tamafdos menores de 0.2 mm, aproximadamente
(en mavores tamaiios, las turbulencias provocadas
por el movimiento de la particula alteran aprecia-
blemente la ley de* sedimentacion), pero mavores
que 0.2 micras, mds o menns (abajo de este limite
la particula se afecta por el movimiento Browniano
y no se sedimenta). Ndétese que por el analisis de
tamices puede ilegarse a tamanos de 0.071 mm, que
caen dentro del campo de aplicabilidad de la [ey
de Stokes: este hecho afortunado permite obtener
datos ininterrumpidamente.

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

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

b} Al comienzo de la prueba la suspensién es
uniforme y de concentracidn suficientemente baja
para que las particulas no se interfieran al sedimen-
tarse. {(En general es apropiada una concentracion
de unos 30 g/litro.)

c) El drea de la seccion recta del buibo del hi.
drémetro es despreciable en comparacién a la de la
probeta donde la sedimentacién tiene lugar, de ma-
nera que dicho bulbo no interfiere en la sedimenta-
cién de las particulas en el instante de efectuarse
una medicion.

1.6. PLASTICIDAD

La plasticidad y el uso extenso que de ella hace
el especialista et Mécinica de Suelos, constituyen
una de las cuestiones mis dificiles de comprender
para el ingenierc ajenc a la especialidad. Y, sin em-
bargo, el concepto que se halla debajo de la utili-
zacién de las ideas de plasticidad es ampliamente
familiar en nuestra vida cotidiana. Es comin que en
la naturaleza existan magnitudes imposibles de medir
en si mismas o magnitudes cuya medicidén directa
sea dificil o costosa; en tal caso, el intentar una me-
dicidn indirecta constituye una técnica comin a
muchos campos de la actividad cientifica. Se trata
de buscar una magnitud, diferente de la que se de-
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sea medir, que sea ficilmente mesurable y'cuya o
rrelacién con la magnitud problema sea conocida vy
confiable; asi, midiendo los cambics en la magnitud
auxiliar y usando la correlacién, podrin conocerse
los cambios en la magnitud problema durante ei
desarrollo de cualquier fendmeno que sea convenien.
te estudiar. Por ejemplo, la temperatura es muy difi-
cil de nedir directamente, pero se mide muy facilmen-
e en un termometro clinico, midiendo en realidad
una longitud (la de la columna de mercurio); el
hecho es posible porque existe una correlacidn co-
nocida entre ¢l aumento de longitud (dilatacién -
neal) del mercurio vy el aumento de su temperatura,
Se recurre asi a una medicion indirecta fcil y barata
de un concepto dificilmente mesurable en si mismo,

Lo mismo sucede con la plasticidad en Mecdni-
ca de Suelos. El ingeniero esti realmente interesado
en las propiedades fundamentales de los suelos. ta-
les como resistencia. compresibilidad, permeabilidad.
etcétera. Hoy estas propiedades pueden medirse, den-
tro de una aproximacion que pudiera considerarse
razonable. segun atestiguan nuchas obras de inge-
nieria, pero tal medicién resuta en la practica larga
¥ costosa para algunos {ines. Por otra parte, los tra-
bajos de Atterberg vy A. Casagrande (Ref 9) han
permitido manejar una nueva magnitud en los sue-
los finos, muy sencillamente mesurable en los labo-
ratorios mas elementales y trabajando con las mues-
tras de suelo también mds simples y baratas que se
pueda imaginar. Esta magnitud es la Plasticidad; su
utilidad radica en que ha sido posible establecer co-
rrelaciones entre sus valores y las propiedades fun-
damentales del suelo, estas correlaciones son suii-
cientemente confiables, por lo menos, para trabajar
en las etapas iniciales de un provecto. cuando [a
identificacién de los suelos y su clasificacion son im-
portantes. Al mismo tiempo, las correlaciones son
demasiado poco precisas como para permitir fundar
en ellas un trabajo cuantitative de dewalle, que co-
rresponda a etapas avancadas de un proyecto; es de-
cir, generalmente el uso Je las pruebas de plasticidad
y el manejo de los valores correspondientes en los
suelos que figuran en un proyecto dado no exime al
ingeniero de la necesidad de realizar a fin de cuen-
tas las indispensables pruebas de compresibilidad,
resistencia al esfuerzo cortante, etc., pero le permite
identificar y clasificar a los suelos ya en sus prime-
ros contactos con ellos, dejando de .trabajar a ciegas
v recibiendo valiosisima orientacidn para programas
de exploracidon y muestreos definitivos, de pruebas de
laboratorio mais elaboradas y costosas, etc. En suma,
la plasticidad proporciona una orientacién previa de
informacién preliminar que ahorra tiempo y esfuer-
z0 en todas las etapas subsecuentes del proyecto, y
con frecuencia evita que ¢ cometan graves errores.

Dentro de los limites del sentido que se da al tér.
mino en la Mecinica de Suelos, Plasticidad puede
definirse como la propiedad de un material por la
que es capaz de soportar deformac:one_s -r;ipldas: sin
rebote elistico, sin variacion volumétrica apreciable
y sin desmoronarse ni agrietarse. La anterior defini-
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Copa de Casagrande

cién, segin se vers mds adelante, circunscribe la pro-
piedad a ifos suelos arcillosos bajo determinadas cir-
cunstancias,

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

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

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

2. Estado semiliquido, con las propiedades de
un fluido viscoso.

3. Estado pldstico, en que el suelo se comporta

pldsticamente, segun la definicién anterior.

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

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

Figura 1.9. Dimensién de 11 ranumz en la copa de Casagrande.

Los anteriores estados son fases generales por las
que pasa el suelo al irse secando, v no existen crite-
rios estrictos para definir sus fronteras. El estableci.
miento de éstas ha de hacerse en forma puramente
convencional. Atterberg lo hizo originalmente esta-
bleciendo las primeras convenciones; Casagrande las
refing posteriormente v les dio su forma actual (Ref.
10}. La frontera entre el estado semiliquido y el
plistico se denomina Limite Liquido. que se define
en términos de una cierta técnica de laboratorio,
consistente en colocar al suelo en una Copa de Casa-
grande, formarle una ranura de dimensiones especi-
ficadas y ver si la ranura se cierra o no de determi-
nada manera al darle al suelo 25 golpes en la Copa,
también de un modo estandarizado. El contenido de
agua con el que se produce el cierre de la ranura
precisamente en 235 golpes es el Limite Liquide; un
contenido de agua mavor haria que la ranum se
cerrara con menos golpes vy el suelo se considersria
en estado semiliquido; por el contrario, un conteni
do de agua menor haria que la ranura se cerrara con
mais golpes vy el suelo se consideraria, por lo menos,
en estado plistico. En la mencionada referencia 10
se puede ver el detalle de esta prueba y de las demads
que se mencionan en este apartado.

La frontera entre el estado plistico y el semisdlido
se denomina limite pldstico. Este es también un (e-
terminado contenide de agua, propio de cada sue
lo, y referido a un: _.rueba en que se hace rolar en
tre las paimas de ias manos un cilindrito de suelo
hasta que se agrieta y desmorona; el suelo esta en el
limite plistico si el desmoronamiento ocurre preci-
samente cuando el cilindrito riene -3 mm. de didme-
tro (Ref. 10). Actualmente se utiliza mucho como
parimetro de plasticidad el llamado indice plastico.

I, = LL - LP (1-22)

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

El tercer limite o frontera entre estados de con-
sistencia de interés prictico es el limite de contrac-
cién, contenido de agua abajo del cual el volumen
de sueloe ya no disminuye cuando éste se seca. El
limite se manifiesta visualmente (y este hecho sirve
para una determinacién aproximada) por un carac
teristico cambio de color de tono obscuro a mais claro,
producido por una retraccion de los meniscos del
agua hacia el interior de la masa., En realidad, de
todos los limites en uso este es el unico que estd
ligado a un hecho fisico significativo y no es pura-
mente convencional. El Limite de Contraccién repre-
senta dentro del secado gradual el momento en que
la tensién capilar alcanza el valor miximo (los me-
niscos alcanzan su mixima curvatura en los extremos
de los canaliculos del suelo), de manera que cuai-
quier evaporacién posterior produce la retraccién del
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agua hacia el interior del suelo, pero va a tension
apilar constante (es decir, con curvatura constante
en los meniscos). Segun se explicard mds adelante,
el que esto ocurra pricticamente en forma instan-
tinea en toda la superficie de la muestra indica que,
estadisticamente hablando, todos los canaliculos e
la masa de suelo son sumilares en dinmetro,

Es natural que las atmasferas de adsorcién de
agua en torno a los cristales de mineral no se com-
porten como un liquido libr= -ametido solo a fuer-
zas gravitacionales. Por ejempio, al comparar dos
suelos, | v 2 (referencia 11). si el 1 tiene mavor
tendencia a crear atmosferas de adsorcidn, debe es.
perarse que la humedad a la cual los dos suelos co-
mienzan a comportarse como un liquido sea maveor
en 1 que en 2. Lo que es lo mismo, el suelo 1 tendrd
un limite liguido mavor que el 2. si sus cristales
tienen mavores atmdsferas de adsorcién. Es légico
pensar que un razonamiento anilogo pueda estable-

cerse para el Limite Plistico v. por ello. para el Indi-~

ce Plistico. Por otra parte, los limites se han fijado de
un modo totalmente arbitrario. por lo que es dificil
imaginar que la magnitud de uno de ellos, tomado
aisladamente, pueda relacionarse de un modo cuan-
titativo con los espesores e agua adsorbida,

A causa del gran incremento de superficie espe-
cifica que estd ligado en general al tamarno decre-
ciente de las particulas de- un suelo, es de esperar
e la intensidad del fenémeno de adsorcion esté
nuy influtda por la cantidad. de arcilla que conten-
ga el suelo. Skempton (referencia 12) ha defintido
una cantidad denominada Actividad de una arcilla.

I, :
I L T - (1-23)
a7, de peso de suelo
mas fino que 0002 mm

La actividad puede valer 0.38 en arcillas caolini-
ticas, 0.90 en arcillas iliticas v alcanzar valores supe-
riores a 7 en arcillass montmoriloniticas, lo cual da
idea de las caracteristicas de plasticidad de las arci-
llas, segun su composicién mineralégica.

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

1.7 EL MECANISMO DE LA CONTRACCION DE
LOS SUELOS FINOS POR SECADO

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

Prueba del limite pldstico

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

_ 2Ts cos a (1:24)
er — .

donde T, es el coeficiznte de wension superficial del
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vertical.
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Muestra de suelo fino secado por evaporacién

agua (0.074 s 20°C, pues también es funcién
de la temperatura), a es el ingulo de contacto entre
el agua v la pared del canaliculo (Ref. 13), y r es el
radio de dicho conducto. En Mecinica de Suelos es
razonable pensar que usuaimente a =0, o sea que el

menisco esférico que forma el agua es tangente a las

paredes (menisco semiesférico); en tal caso, la ex- -

presion (1-24) puede escribirse simplemente

menisco ssferico

r

Altura de o —
cos et

Decanhidn
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R

h, i Nivel Ubre det aogua.

Figura I.11. Relacién entre el radic del menisco y el radio
del conducto capiiar.

Figura .12, Esquema que ilusira la generucion de presiones
gu sq q .
captlares en un tubo cpilar.

donde D es el diimetro del canaliculo en cm v h estd
en la misma dimension. Se estima evidente la obten-
cién de fa expresién (1-23) a partir de la (1-24),
considerando &« = 0.

En {a Fig. I-10 se muestra la distribucion de es-
fuerzos e'. un canaliculo de suelo, el cual se ha idea-
lizado t:jo la forma de un verdadero tubo capilar,
tal como ¢: comun hacerlo en los anilisis tedricos de

‘estos  temas.

Bajo el nivel libre. la distribucion sigue la cono-
cida lev lineal, supuesto que el agua se encuentra en
condicion hidrostitica. Arriba del nivel libre, el es-
tado de esfuerzos esti representado por la prolonga-
cion det diagrama hidrostitico,” de manera que en
toda la columna de ascensidn capilar se tendrin es-
fuerzos e tensién, considerando la presién atmosfé-
iica como origen de esfuerzos. .

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

2T, cos a .
v = hy, = ————on (1-26)
r
de donde
2T,
= 1-27
u 7. (1-27)

En la expresion anterior u es el esfuerzo de ten-
sién en el agua en —§-; y R el radio del menisco que
cm?

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

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



agua podri alcanzar esfuerzos “de—tension muv im.
portantes dentro el suelo, cuando lus particulas mi.
nerales estén muy proximas, lo que sucede sobre todo
en los suelos muy finos, de acuerdo’ con la regla de
que los huecos entre las particulas gruesas son gran-
des, en tanto que entre las partictlas muy finas (ar-
ciltas) son pequeriisimos.

De lo anterior resuita evidente que se puede obte-
ner un menisco totalmente desarrollado siempre que
el conducto capilar sea lo suficientemente largo como
para permitir que la columna de agua se eleve hasta
la altura mixima de ascension capilar. Si el tubo es
mds corto, la ascension capilar queda restringida v
se formari un menisco de un radio tal que se resta-
blezca el equilibrio hidriulico, con un estuerzo de
tensién en el agua menor que el mdximo po- le,
correspondiente a2 una columna e agua también me-
nor que la nuixima posibie.

3t el conducto capilar se encuentra en posicion
horizontal, como es el caso del que aparece en la
Fig. I-12, se formarin graduzlmente en sus extremos
los meniscos, debido a la evaporacion del agua. En
cada extremo la curvatura del menisco aumentard
hasta la mixima. que corresponde a la forma semies-
férica, como va se dijo; al mismo tiempo, el esfuerzo
de tensién en el agua aumentari hasta su valor
miximo coitespondiente al diametro del conducto
capilar de que se trate. Si contintia la evaporacién
del agua. los meniscos se retraerin hacia el inte-
rior del conducto, conservando su curvatura y man-
teniéndose. por lo tanto,. invariable la tensién en el
agua. Se ve, pues, que en un conducto capilar hori-
zontal el esfuerzo de tensién en el agua es el mismo
en toda la longitud, a diferencia del tubo vertical, en
donde, como se indico, los esfuerzos siguen una ley
de variacion triangular,

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

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

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

proceso de evaporacidn, iri disminuvendo el radio
de curvatura de los meniscos v aumentando, por lo
tanto, el esfuerzo de tension en el agua (expresion
1-97) y, correspondientemente. los esfuerzos capila-
res de compresion actuantes sohre la estructura salida
del suelo que, por este efecto, se comprime, La eva-
poracion seguiri disminuvendo e radio de curvarura
de los meniscos v comprimiendo la estructura del
suelo, hasta un punto en que la tension capilar sea
incapaz de producir mavor deformacion; en l mo-
mento comenzard la retraccion de los meniscos hacia
el interior de la masa de suelo. Macrot'sicamente ese
momento estd sefialado por el cambie de tono del
suelo. de la apariencia hameda a seca. Este momen.
to corresponde al Limite de Contraccion, pues aun-
que la evaporacién contintie va no disminuird el vo.
lumen del suelo. por haber llegado el ugua a su
tensidn mixima, a la que corresporde ia mdxima com-
presion capilar sobre la estructura del suelo. Notese
que en el limite de contraccion el suelo sigue satura-
do si estaba saturado al comienzo del proceso de la
evaporacidn, pues aunque dicha evaporacién le ha he-
cho perder agua, esta pérdida esti exactamente com-
pensada por la pérdida de volumen de vacios causada
por la compresién capilar; un gramo de agua eva-
perada cotresponde a un cm?® de contraccion volu-
métrica.

I.8 PERMEABILIDAD

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

Para velocidades Dajas. el flujo de-agua a través
de los suelos es laminar, pero al aumentar la veloci-
dad mis alli de un cierto limite, se hace turbulento.
Si de un régimen turbulento se desea regresar al ré-

L]}

Figura [-13. Esquema del dispositivo cxperimental de Dariy.



12 Breves nociones de mecdnica de suelos

gimen laminar por disminucién de velocidad, se
observa que la transicion ocurre a2 una velocidad
mavar que aquélla en la que se paso de rézimen la-

minar a turbulento: esto sugiere la existencia de un’

intervalo de velocidad en el cual el flujo puede ser
circunstaneialmente laminar o turbulento. Revnolds
(Ref. 14} encontrd que existe una cierta velocidad
en el agua (v, de hecho. en cada liquido) abajo de
la cual, para un cierto didmetro de conduccién va
una temperatura dada, el flujo siempre es laminar,
Esta es la velocidad critica. Similarmente existe una
velocidad arriba de la cual el flujo siempre es tur-
bulento; en el caso del agua esta segunda velocidad
es cdel orden de 6.5 veces ia velocidad critica,

El fundamento de casi toda la teoria de flujo a
través de los suelos radica en el trabajo experimen-
wal de Henri Darcy (Ref. 13), que se conoce hoy
como lev de su nombre. Trabajando con un dlspo-
sitivo de disefio personal, que se reproduce esencial-
mente en la Fig. [.13, Darcy encontré que para velo-
cidades suficientemente, pequenas, el gasto a través
de la conduccién queda expresado por

Q = hid (1-28)
donde )
A: es el area tetal de la seccion transversal del
filtro colocado en la conduccidn;
{: es el gradiente hidriulico, medido por la ex-
presion;
hy— hy
L

! =

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

Por otra parte, la ecuacion de continuidad del

gasto establece que

Q = Av (1-29)

donde v es la velocidad del flujo.
Si fa ecuacidn 1-29 se compara con la 1-28, resalta
de inmediato que puede escribirse

= ki (1-30)

que es una manera comun de escribir la ley de Darcy,
aun cuande elia haya sido originalmente propuesta
en la forma de la ecuacién 1-28.

Analizando la ecuacién 1-30 puede establecerse
una excelente definicién para el coeficiente de per-
meabilidad, k, segin la cual éste resulta ser la velo
. cidad con que fluye el agua a través del suelo cuan-
- do estd sometida a un gradiente hidrdulico unitario.
Naturalmente que las unidades de % son también
las correspondientes a una velocidad, lo que se ve
de inmediato en la misma ecuacién 1-30, teniende
en cuenta que | carece de dimensiones. Es obvio
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Figura .14, Esquema que ilustra la distincidn entre L. iz
cidad de descarga v la de filtracidn.

qus en el valor numérico de & se reflejan propieda-
125 fisicas del suelo y del fluido circulante.

En realidad, la velocidad v que se ha venido con-
siderando en las ecuaciones 1-29 v 1.30 no representa
ninguna velocidad real con que el 2gua fluya a tra-
vés del filtro que llena la conduccién mostrada en
la Fig. I-13. Esta velocidad, llamada de descarga, estd
referida al drea 4, total de la conduccidn, que no es
de la que realmente dispone el agua para fluir. Es
posible tener una idea aproximada de lo que pudie-
ra ser la verdadera velocidad del agua a tavés del
suelo si se acepta que el flujo sélo es posible 2 tra-
vés de los vacios. Tomando en cuenta el esquema de
la Fig. I-14, se ve que si se define una velocidad
Hamada de filtracién (v;) que coresponda a esta
ultirna consideracién, debe tenerse, por continuidad
del gasta.

A,Ul = Av

de donde
v, y

Pero st se considera una dimensidén unitaria nor-
mal al plano del papel y se recurre a la definicion
de Ia relacién de vacios ¢, puede ponerse

— Av
¢ = 4‘1 - A,
de donde=
1 A
- = ——]
e A,
b
4 _ l+e .
A, e )



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

l+e
v, = == P (1-30)

En rigor. la veloaidad de filiracion tampoco es

una velocidad “real”, puesto que el suelo no es como
se muestra en el esquema de la Fig. [-14, sino que el

flujo ocurre a través de una ser:e de canaliculos irre.

gulares y sinuosos entre las particulas del suelo. Tan-
o la velocidad de descarga como la velocidad de
filtracion son simplemente elementos de cilculo que
permiten llegar a resultados correctos dentro de las
consideraciones que han servido para las respectivas
definiciones.

La lev de Darcy es, como se ha dicho, estricta-
mente experimental, por lo que su validez no puede
Ir mds alla cle las condiciones especificas que havan
presidido el conjunto de experiencias que le dieron
nacmiento; desde este.punto de vista, es un hecho
afortunado que Darcy haya experimentzdo flujos de
agua a través de filtros de suelo, utiiz._ndo una gran
variedad de tipos de suelo y de gradientes hidriuli-
cos, pues esto hace que sus resultados sean aplicables
a loy problemas pricticos de la Mecinica de Suelos.
En la referencia 16 se presenta una justificacién mis
adecuada que la simple intuicién para la utilizacidn
de la ley de Darcy en Mecdinica de Suelos y se discu-
ten sus limites de validez con base en la relacién
conocida como ei Numero de Reynolds; en la refe.
rencia 2 se da otro anilisis de los limites de validez
de la ley de Darcy, con base en un criterio diferente,
La conclusion en ambos casos es que la ley de Darcy
resulta aplicable al flujo de agua a través de suelos
que son mds finos que las arenas medias o gruesas,
para casi cualquier gradiente hidraulico imaginable
en un problema prictico.

En la mencionada referencia 2 se discuten v deta.
llan los diferentes métodos para medir el coeficiente
de permeabilidad del suelo, .

La permeabilidad de los suelos es uno de los va-
lores que admiten mayores variaciones, segun el tipo
de material de que se trate. Varia entre limites tan
amplios como 10 & 100 cm/seg en gravas limpias,
hasta 10~ 6 10-° cm/seg en arcillas homogéneas mont-
moriloniticas o bentoniticas, situadas abajo de 1a zona
de intemperismo. La permeabilidad tipica de las are-

nas limpias puede ser del orden de 10-%10= c::
5
llegando a valores de 10+ cm en arenas muy finas;
SCg

los limos y depdsitos de morrena glaciar pueden te-
ner permeabilidades tan bajas como 10-%-10-4 %‘n

: seg
En general las arcillas tienen permeabilidades me-

: cm
nares que 10~ o Con permeabilidades menores

cm
que 107 o un suelo debe considerarse inapropia-

Fermeaotaaa

do para usarse como dren, y con permeabilidad me-
¢m
nor que 107 g un suelo puede ser considerado

pricticamenre impermeable.
La permeabilidad de los suelos esta influida por
las sipuientes caracieristicas de los mismos:
E

a) La relacién de vacios.

&) El wamanio de sus particulas,

¢) La composicidn mineroldgica v fisico-quimi-
ca del suelo.

d) La estructura,

e} El grado de saturacién, .

f) La existencia de agujeros, fisuras, etc.

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

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

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

k=CD?. (1-32)

donde % estd en — y D es el didmetro efectivo
seg

del suelo (el 109, en peso, del mismo, es de ese ta-
mafio o menor), expresado en cm. A despecho de su
popularidad, la expresién (1-32) debe verse simple-
mente comd una burda manera de establecer solo el
orden de magnitud del coeficiente de permeabilidad
en arenas de tamafio mediano a grueso (con ellas
trabajé Hazen para obtemer su relacién}, y nunca
como algo que substituva a las pruebas de laborato-
rio cuando se requiera una precision razonable. El
valor de la constante C varid entre 41 y 146 en las
pruebas de Hazen, y un valor de 120 suele mencio-
narse como un promedic aceptable para el manejo
de la f6rmula. En la referencia 2 se mencionan al-
gunas otras expresiones mds complicadas, pero de
efecrividad aun mas dudosa, para relacionar el coe-
ficiente de permeabilidad con el tamarfio de las par-
ticulas del suelo.

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

La estructuracidon de los suelos también afecta su
permeabilidad. En suelos muy finos. con minerales
de forma laminar, el hecho de que exista una estruc-
tura floculada o dispersa es importante, pues en el
segundo caso se¢ tieren permeabilidades mucho maye-
res en la direcci¢r aralela-a las caras alineadas de
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las particulas, produciéndose asi una fuerts unisotro.
pia en la distribucién de permeabilidad dentro (e
la masa de suelo. Estos fendmenos se plantean muvy
frecuentemente en suelos compactados, en los que la
estructura que se obtiene es floculada o dispersa, e
gun el procedimiento de compaciacidn que se em-
plee.

Es evidente el efecto del grado de saturaciin v el
de grietas y fisuras que pueda presentar el suelo v
se estima que no es necesaria Qiterior insistencin para
imaginario cualitativamente; naturatmenie que ta.
les influencias son mucho ‘mds dificiles de definir en
forma cuantitativa.

1.9 LC: CONCEPTOS DE ESFUERZIO EFECTIVO
Y ESFUERZIO NEUTRAL

~El suelo es un compuesto de tres fases. solida, 1i-
quida y aire. No es posibie imaginar tres substan-
cias de comportamients mecinico mis disimbolo que
un cristal mineral, con alta resistencia al estuerzo
cortante y muyv rigide; el agua, relativamente iu-
. compresible a presionés‘ ingenieriles, pero com resis-
tencia al esfuerzo cortante insignificante. v el aire,
altamente compresible. Sin embargo, al hablar de
resistencia de los suelos a los esfuerzos o de esfuer-
z0s en suelos, hay que tener presente que los tres
materiales actian en ligazén estrecha, de manera que
la respuesta del conjunto a cualquier carga o la trans-
misién de los esfuerzos de esa carga al interior del
conjunto €s una acumuiacion del comportamiento de
los tres componentes. Si se dedica un momento
de atencién a esta situacion, el ingeniero estara pre-
parado a aceptar que los fenémenos de transmision
de esfuerzos v resistencia de los suelos siguen meca-
nismos tan. complicados y cambiantes como los que
efectivamente le revelara la practica profesional.
Un mismo suelo podri presentar caracteristicas

de resistencia, compresibilidad y esfuerzo-deforma-
cién compietamente distintas segun las circunstan-
cias en que las cargas actiden e influyan de una u

resorte

otra manera en- Gidie uno de los wes componenies.
Se wdiving de inmediato la gran influencia que o
tenpo tended en L respuesty te los suelos, pues son
may conocidos losy cambios de conportamiento del
agua vodel adre, segan que ban cargas apiicadas ac
Gian ey lencunente o may ripidamence, can todas
lin gimas intermedias. Siopor efecto de cargas exte-
riores ¢l agua adyuiere presiones elevidas, aprove.
chindo la permeibilidad del conjunto tenderi a tluir
hactn sonas de Lt masa en que prevalesca una menor
presion. v este hecho se retlejard en ta compresibili-
died v oen ¢l estudo de estuerzos de lus conas corgadas.
En definitiva, puede decirse que la interaccion cons-
tante de lay tres hses del suelo’ v su muy diferente
respuestit & fos estuerzos, produciri en cada proceso
de curgi una compleja situacion en la que los estuer-
208 se repartiviin de un cierto modo entre las tres fa-
ses, siendo esta situacion variable con el tiempo v,
descle luego. distinta en cada proceso de carga y dis-
tinta también, aun denwro del mismo proceso, si se
produce cualquier caumbio en el balance entre las
tres fases,

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

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

A, "areg de vacios

AREAs A

P' =fusrza ejercida
por il rasarts,

t

—y— —

ul,s carge fomaoda
por e agua.

{a)

Figura Ii5. Disuribucién de los efectos de una carga exterior en una masa de suelo.

(b} .



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

menor que el esfuerzo medio en los salidos bajo la
placa y mucho menor que el “verdadero” esfuerzo
actuante en los puntos de contacto entre las par.
ticulas,

Si la carga P se aplica a un suelo que tenga sus
vacios llenos de agua, la distribucién de la carga en
el conjunte serd aun mids compleja (Fig. 1-13.5). Si
u es la presidn del agua dentro de los vacios y d, es
el drea de los vacios medida en un plano paralelo a
la base de la placa, entonces u A4, representari la
parte de la carga P que soporta ¢l agua de los vacios
del sueio; el resto de la carga P la soportari la es-
tructura solida del suelo y se transmitira a través de
los granos de la misma. En la Fig. I-13.b se ha repre-
sentado a la estructura sélida del suelo con un re-
sorte. Evidentemente, debe tenerse:

P=P’+u«4v

donde P’ representa a la parte de carga que toma la

estructura solida del suelo o el resorte de la Fig. I-15.5.
Si se dividen los dos miembros de la expresion

anterior por A, drea de la placa, ¢ tendri:

o, empleando la notacion de esfuerzos

- A,
g =0 4+ u e (1-3%)

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

fuerzo total, o, va definido, y los esfuerzos P y u, de
nominados esfuerzos efectivo y presién de poro,
respectivamente, El primero representa la parte del es.
fuerzo total que es tomada por la fase solida del
suelo, transmitiéndose entre los granos de la misma.
La segunda representa la presién a que estid some-
tida el agua en los vaclos de! suelo; a causa de la
incapacidad del agua para tomar esfuerzos cortantes,
la presién u se denomina frecuentemente presion
neutral.

En la férmula (1.33) aparece también la relacién

A
A

N =

- (1-34)

denominada relacién del esfuerzo neutral. Como quie.
ra que en los suelos el drea de contacto entre los
granos sobre un planc horizontal dado es muy pe-
quefia en comparacién con el drea total cubierta por
la placa de drea A, se sigue que la relacién N valdrd
muy aproximadamente 1, Tomidndola como tal (y
esto se hace normalmente en la Mecdnica de Suelos),
la ecuacién (1-33) puede escribirse sencillamente,

Relaciones esfuerzo-deformacion 33
s =7 4+ u (1-35)

La ecuacién (1-33) fue propuesta primeramente
por Terzaghi y mds que a ninguna otra idea debe
atribuirsele el mérito de abrir el camino a la apari-
cién de la Mecdnica de Suelos Moderna y la posi-
bilidad de estudiar la resistencia v la deformacidn de
los suelos con base cientifica,

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

Intuitivamente se ve que el concepto de esfuerzo
efectivo, asi definido, describe mejor el comporta-
miento de los suelos que los conceptos de esfuerzo
otal o de presion neutral. Se advierte que si el es-
fuerzo efectivo aumenta, las particulas solidas del
suelo se presionarin una contra otra, tratando de
deslizarse relativamenie o de encajarse, para llegar
a estructuraciones mas compactas: en cambio el mis-
mo aumento con el esfuerzo total vy en la presidn de
poro (con lo que el esfuerzo efectivo permanecerd
igual, segin, la ecuacién (1-35) no tendri ningln
efecto en el acomodo de las particulas.

I-10 RELACIONES ESFUERZO-DEFORMACION

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

En efecto, al tratar con un material de construc-
cién, e! ingeniero estda fundamentalmente preocupa.
do por dos aspectos bédsicos, en torno a los que puede
decirse que giran todos los demds. Estos son, en pri-
mer lugar, Ia resistencia del material a los esfuerzos
2 los que se someta, problema que lleva aparejado
el concepto de falla del material y que en forma
breve se comentari mis adelante. En segundo lugar
preocupa la deformabilidad del material expresada
en relacién a los esfuerzos que se le apliquen, tanto
en lo que se refiere a la intensidad o nivel de los
esfuerzos, como a la manera en que se ejerzan, in-
cluyendo su velocidad de aplicacion. Esta dltima gama
de comportamiento es lo que el ingeniero describe
en forma primaria por medio de una relacién es-
fuerzo-deformacién. Si los suelos fueran homogéneos,
isétropos y linealmente eldsticos, seria posible des-
aibir su comportamiento esfuerzo-deformacién ha-
ciendo uso del médulo de Young (£) y de la relacion
de Poisson, obtenidas de una prueba unica y sencilla,
tal como una simple prueba de extensién, en que se
estirase una barra del maserial, midiendo las tensiones
aplicadas y las deformaciones longitudinales y trans-
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versales resultantes. Con las constantes eldsticas seria
posible. en el marterial idex!, calcutar la relacion en-
tre 10§ esfuerzos v las deformaciones para otros tipos
de prueba que representasen otras condiciones reales
distintas «e la tension simple.

Los suelos no son materiales en que se cumpian
las hipdtesis anieriores. Independientemente de que
en un caso particular pueda resultar wul usar valg-
res de madulo de tu elasticidad o e 1a relacion de
Poisson. debe tenerse muy presente gue estos valores
no son constantes de un suelo, sino cantidades que,
en el mejor de los casos, describen aproximadamente
¢l compentamiento de un suelo para un estado de
esfuerzos dado v que cambiaran, quizi radicaimente,
si cambia el estado de esfuerzos o si los esfuerzos se
aplican de diferente manera. Por eso. cuando en re-
lacion con los suelos se mencionan las constantes
elisticas anteriores, debe tenerse en cuenta que no
representan nada en si mismas, fuera de la condicion
particular para la que se¢ ha medido o calculado.

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

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

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

1. Prueba de compresién hidrostitica o is6tropa.
E; til para el estudio de deformaciones volumétricas
unicamente; en ella se 2plica a un espécimen de sue-
lo un estado de esfuerzos hidrostiticos, es decir, es-
fuerzos de compresion iguales,  actuando en todas
direcciones. Esta prueba 1o es muy usual en la pric
tica ingenieril, '

2. Pruzha de compresion confinada o prueba de
consolidazién. Se ejecuta en un aparato denominado
consolidometro o edémetro (Ref. 17). Se aplican al
suelo (un espécimen cilindrico de poca altura en
comparacion al drea) esfuerzos normales verticales,
en tanto se impide toda deformacion lateral confi-

nindolo en el interior de un anillo de bronce. De
esta manea 1z deformacién axial define exactamente
la deformacion volumétrica. En esta prueba la rela-
cién entre el esfuerzo normal lateral v el nermal ver-
tical es el valor de K, que coro el nombre de coefi-
ciente e esfuerro o presion de tierra en reposo. jue-
ga un papel importante en la \Mecinica de Suelos
Aplicada. En las formas comunes e consolidémetro
s6lo se mide el esfuerzo normal vertical y la defor-
macién axial {también vertical), pero en la referen-
cia 18, por ejemnplo, se descrife un tipo de aparato
que permite medir también los esfuerzos normales
taterales.

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

La prueba de consolidacion fue originalmente
desarrotlady por Terraghi.

3. Prueba triaxial. Es la mis comin v versitil
de las pruebas que se realizan para conocer las rela.
ciones esfuerzo-deformacion de los suelos. También
es la prueba mds util de laheratorio para conocer su
resistencia, por lo cual se detallara mas adelante cuan-
do se hable de esta caracteristica fundamental de los
suelos. Baste por el momento decir que en ella se
mide la «eformaciéon axial de un espécimen cilin-
drico de altura aproximademente igual a 2 6 3 vecer
el digmetro de su bhase. mientras se aplican a (a
espécimen un esfuerzo normal vertical conocido v
esfuerzos laterales (presion confinante) iguales en
todas las direcciones horizonrales, El espédmen es
primeramente sometido a la presion de confinamien-
to, dada usu.imente por agua a presién dentro de
la cimara triaxial; después se incrementa el estuerzo
vertical hasta que el espécimen falla (esfuerzo des-
viador) . . .

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

En la prueba triaxial puede conocerse el esfuer-
zo aplicado utilizando un vistago de carga con pesos
conocidos (prueba con esfuerzo controlado) o bien
puede medirse el esfuerzo -npleando una biscula
hidriulica y presionando e. istago sobre el espéci-
men a una velocidad conocida (prueba de deforma.
cién controlada). La deformacidn axial se mide uri-
lizando extensémetros.

Actualmente existen otras muchas variantes en lo
que se refiere a la manera de hacer fallar el espéci-
men: la que mds se usa, ademds de la someramente
descrita, es aquella en la que el esfuerzo vertical
normal se mantiene constante v se aumenta la pre-
sién de confinamiento hasta que el espécimen fall’
deformindose hacia arriba; a esta variante se le de
nomina prueba triaxial de extensidn y se utiliza para
simular los esfuerzos de empuje lateral en una masa
de suelo. i
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Figura I-16. Tipos comunes de pruebas esfuerzo-deformacion. (Ref. 18)

4. La prueba directa de esfuerzo cortante. En
esta prueba, un espécimen de altura pequefia en com-
paracion a su drea transversal se coloca dentro de
una caja con dos secciones, la inferior fija y la supe-
rior susceptible de ser movida horizontalmente. Se
da al espécimen carga vertical sobre la cara superior
del dispositivo, para producir un esfuerzo normal
vertical conocido. La falla se produce aplicando una
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Figura 1.17. Tipos de falla considerades en loa suelos.

fuerza rasante al marco superior movil, de manera
que se obliga la falla del espécimen en el plano que
define la unidn entre las partes fija y movil del dis-
positivo.

En la Fig. I-16 se muestran esquemiticamente las
diferentes condiciones de esfuerzos, deformaciones v
utilizacién de las pruebas que se han mencionado.
Esta figura esti inspirada en la referencia 18,

En general, las curvas esfuerzo-deformacion que
se obtienen de las puebas someramente descritas mas
arriba corresponden a alguno de los dos arquetipos
esquemiticamente presentados en la Fig. 1.17.

La curva tlena de la parte a) de la figura es re-
presentativa de los materiales llamados de “falla fri-
gil’, cuyo comporiamiento esfuerzo-deformacién se
caracteriza porque después de llegar el esfuerzo a un
mdximo bien definido, hasta el cual se llegé en for-
ma aproximadamente lineal, desciende ripidamente
al aumentar la deformacidn. Los materiales con este
tipo de falla resisten a los esfuerzos con pequerias
deformaciones, hasta llegar al esfuerzo miximo (re-
sistencia mdxima), a parur de cuyo limite su capa-
cidad de resistencia desciende rigidamente, en tanto
la deformacién aumenta hasta la ruptura eventual;
estos materiales son confiables en tanto no se alcanza
su resistencia maxima, pero en tal punto sufren lo
que para fines pricticos es un verdadero colapso.
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En la parte &) de la Fig. I-17 se muestra la curva
esfuerzo-deformacién tipica de los materiales de “falla
plastica”, en los que al llegar a un esfuerzo limite
se produce la fluencia plistica del material bajo es-
fuerzo constante e igual al limite; en estos materiales
ta falla no esti bien definida, pero lo interesante
desde el punto de vista prictico es que un material
de "“falla plistica” movilizard su resistencia a medida
que aumente el esfuerzo que se le aplique, de mane-
ra que al llegar al esfuerzo miximo (resistencia mi-
xima) el material ya no es capaz de movilizar mavor
resistencia v, de hecho comienza a deformarse bajo
esfuerzo constante (a no ser que hava alguna res-
triccion exterior que impida tal deformacién, como
podria ser el hecho de que la masa de suelo que
hubiese alcanzado la resistencia limite esié rodeada
por otras masas de suelo con menores esfuerzos ac
tuantes, que al estar sometidas a menores deforma-
ciones impiden la deformacion de la masa en fluen-
cia) hasta la eventual ruptura. generalmente prece.
dida por una zona de “endurecimiento”, en la cual
el material suele moviizar resistencias mayores que
la de fluencia, al sometérselo a deformaciones proxi-
mas a la ruptura. Lo importante es, desde el punto
de vista prictico, que un material de “falla pldstica”
continuara movilizando su resistencia maxima aun-
que se siga deformando bajo el esfuerzo limite, lo
cual puede tener repercusiones muy importantes en
el comportamiento estructural del material, que, por
asi decirlo, continuarid resistiendo por completo tras
lo que se podria considerar su falla; a diferencia de
los materiales de “falla fragil”, en los que scbreviene
un verdadero colapso, acompariado de gran pérdida
de resistencia, cuando sufre cualquier deformacidn
adicional a la correspondiente al esfuerzo limite.

Es muy variable el intervalo de deformacién que
sea capaz de absorber un material de “falla pl4stica”
en fluencia bajo esfuerzo limite antes de endurecerse
y romperse. En las referencias 19 y 20 Lambe vy
Whitman presentan varias curvas esfuerzo-deforma-
cion reales, obtenidas =n pruebas directas o triaxia-
les; en ellas puede observarse que existe una varie-

dad amplia de formas, aun cuando en esencia todas

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

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

la porosidad alcanza el valor de 45.6%,. Por su parte,
Lambe y Whitman (Ref. 19) presentan un caso en
que una arena con relacién de vacios de 0.605 tenia
comportamiento frigil. en tanto que con relacion de
vacios de 0.834 su comportamiento era netamente
plistico. Respecto a las arcillas pueden hacerse co-
mentarios similares, si bien en este caso son mds los .
factores que intervienen, segin habri ocasion de dis-
cutir mis adelante.

I.11 COMPRESIBILIDAD DE SUELOS
GRANULARES

La compresibilidad de suelos granulares ha mereci-
do relativamente menos atencién que la que se ha
otorgado a los suelos cohesivos, por lo menos hasta
hace pocos afios. De hecho, estaba en la mente de
muchos ingenieros pricticos la idea de que los sue-
los granulares no presentaban problemas muy serios
de deformacion; éstas eran siempre muy pequefas ¥

" ocurrian en forma casi instantinea, generalmente al

aplicarse las primeras cargas durante el proceso de
construccion.

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

Sin embargo, la ingenieria moderna ha impuesto
otros usos a los suelos granulares. Como respaldos de
las grandes presas que ahora se construyen o consti-
tuyendo los grandes terraplenes que las modernas
carreteras exigen, es cada vez mds frecuente y lo serd
ain mds en el futuro, que los suelos granulares, for-
mados a veces por particulas muy gruesas (pedra-
plenes y enrocamientos) trabajen sometidos a niveles
de esfuerzos hasta ahora completamente inusuales. En
etecto, los enrocamientos de mds de 150 m en presas
de tierra son ya bastante familiares, y en caminos y
ferrocarriles es ya comun construir pedraplenes de
50 a 60 m de altura, Tanto por razones de los mate-
riales que se explotan normalmente en zonas de te-
rreno quebrado, en las que légicamente se dan estos
grandes terraplenes, como por razones de natural
preferencia por parte de los ingenieros, casi por lo
general los terraplenes ajtos de las vias terrestres se
construyen con suszlos en que los fragmentos de roca,
las gravas y las arsnas forman la parte principal, la
que define el comjortamiento mecinico. El inge-
niero de Vias Terresires no es entonces ya ajenc a los
problemas de comportamiento de materiales granu-
lares bajo esfuerzcs relativamente altos, en los que
pueden presentarse problemas serios de compresibi-
lidad. Las deformaciones experimentadas por un ele-
mento de suelo granular son el resultado de las
deformaciones propias de las particulas que lo com-
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Figura I-18. Comoresibilidad en prucbas de comprisién confinuda de variys arenas sujecas 3 muy alios

niveles de esfuerzo (Ref. 19).

ponen. mis el movimiento relativo entre ellus. Las
deformaciones propias de las particulas pueden ser
muy grandes, especialmente en sus contactos v consis-
ten fundamentalmente en distorsiones y eventualmen-
1e en rupturas y desmenuzamientos: el movimiento
relativo entre las particulas ocurre por deslizamiento
o rodamiento. Con frecuencia los movimientos rela-
tivos son posibles por las distorsiones previas que
sufren las particulas, y la importancia relativa de
estas dos fuentes de deformacion, respecto a la defor-
macion total, puede cambiar a medida que ésta tiene
lugar.

A Compresibilidad en compresién isotrépica

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

R Compresibilidad en compresién confinada

La compresibilidad de los suelos granulares y
sus caracteristicas esfuerzo-deformacién en compre-
sion confinada (ver seccién 1-10) tienen gran impor-
tancia, puesto que esta condicién representa una
situacion que probablemente es comin en la pric
tica, por ejemplo cuando se somete al suelo a cargas
verticales transmitidas por dreas grandes. Para este
caso, Lambe y Whitman (Ref. 19) presentan datos
sobre el comportamiento de arenas de cuarzo (y el
cuarzo €5 con mucho el elemento mis comun en casi
todas las arenas reales) uniformes, medias y gruesas,
inicialmente compactas. Probadas en consolidometro
mostraron un punto de fluencia a partir de esfuer-

k
zo5 del orden de 140 _n;g_ mads alld del cual el com-
C

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

En la figura I-18 (Ref, 19} se muestran resulta-
dos de pruebas de consolidacion en varias arenas
tipicas, empleando altos niveles de esfuerzos. Se nota
la gran compresibilidad que pueden exhibir los sue-
los granulares en estas condiciones, como consecuen-
cia del deslizamiento de las particulas y del fractu-
ramiento, que aunque puede comenzar a esfuerzo
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bajo. aumenta grandemente en altos niveles. Los
esfuerzos criticos para. los que se produce el compor-
tamiento pldstico de las arenas y, por consecuencia,
sus grandes deformaciones, serdn menores cuanto
mavor sea el tamafio de las particulas, y éstas sean
mis angulosas. cuanto mds suelto y uniforme sea el
suelo v cuanto menor sea la resistencia de las particu-
las individuales.

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

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

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

da de la produccién ‘= finos a causa de la ruptura
de las particulas; ésta es grande cuando la granule-
metria es uniforme y mucho mads pequefia si la curva
granulométrica es tendida. La produccién de finos
también crece con la angulosidad de las particulas y
con la presion efectiva, e igualmente ¢s mayor cuanto
mis suelto es el material.

La Fig. I-19 (Ref. 22) presenta ''na relacién en-
tre las caracteristicas de compresibuudad de varios
materiales granulares, representadas por lo que-os au-

tores definen como médulo edométrico (£, = —
. m

donde m, e el mdédulo de variacidon volumérrica,
tal como se define en la referencia 17, en la iorma
acostumbrada en la literatura estadunidense), corre.
lacionindolo con el peso especifico seco correspon-
diente a diversos grados .de compactacién.

v



Los puntos unidos en la figura corresponden” al’

wismo material con distintos grados de compacta-
.6n; puede observarse de inmediato cémo aumenta
el médulo edométrico al compactar el material. Tam-
bién se ve como un mismo material es mds compre-
sible cuando esta humedo que en estado seco. Los
materiales de grano anguloso resuitan ser mds com-
presibles que los de grano redondeado, lo cual resul.
t2 16gico a la luz de tdeas expuestas més arriba. En
general los suelos con coeficiente de uniformidad
bajo se sititan a la izquierda de la figura, en tanto
que los que lo tienen aito lo hacen a la derecha.
Cuanto mas redondeadas son las parsiculas y mavor
es la variedad de tamados, mayor es el peso especi-
fico que se alcanza con una misma energia de com-
pactacion.

C Compresibilidad en compresién triaxial

Las caracteristicas de compresibilidad de mate-
riales granulares han sido estudiadas con un poco
mds de minuciosidad vy en mavor variedad de casos
v materiales en aparatos triaxiales, va mencicnados
en ei pirrafo I-10, pero los que se tratardn con ma-
vor detalle en pirrafos siguientes de este capitulo.

ER ia referencia 19, Lambe v Whitman hacen un
estucio general del comportamiento de las arenas en
pruebas triaxiales. En el desarrollo de la prueba dis-
inguen dos etapas de comportamiento en cuanto a
deformacién, La primera etapa corresponde al prin-
cipio del proceso de carga v en ella se producen de-
formaciones muy pequedas, acompafiadas generalmen-
te de una disminucidén en el volumen del espécimen,
causado por una tendencia de las particulas a adoptar
formas estructurales mids compactas. Después viene
la etapa de falla, en la cual puede presentarse el
mixime de resistencia, si la arena exhibe una falla
fragil. Ahora las deformaciones -verticales sdlo se
pueden producir si se desarrollan en la masa movi-
mientos laterales de las particulas que las permitan,
y la consecuencia definitiva parece ser un aumento
en ei volumen del espécimen. Este es el efecto de
dilatancia, que fue primeramente observado e inves-
tigado por Q. Reynolds, en 1885. Como se dijo. en
esta segunda etapa queda incluido el punto de resis-
tencia mdximo, a partir del cual la arena exhibe una
disminucién de resistencia, al continuar el proceso
de deformacidn. Esta disminucién, mds notable cuan-
to mds compacto sea el estado inicial de la arena
(materiales de falla frigil marcada), puede expli-
carse como una consecuencia del acomodo individual
de las particulas. Si se imagina una masa de particu-
las individuales de arena sobre una superficie hori-
zontal, los planos de contacto entre los granos no
serdn horizontales sino inclinados, de manera que
~ara producir la falla por cortante no solo seri nece-
ario vencer la friccién grano contra grano, sino que,
ademads, serd preciso obligar a las particulas 2 mover-
se unas sobre otras, rodando y deslizindose sobre
ellas.

Compresibilidad en compresidn trigxiql 11

La friccion produce la componente normal de
resistencia que tradicionalmente se ha incluido en el
dngulo de friccion interna, del que se hablari mis
adelante: pero el movimiento relativo eatre las par-
ticulas, necesario para ia falla, es una fuente adicio-
nal de resistencia y de deformacién, que depende
sobre todo del acomodo inicial de los granos. Si el
acomodo inicial es compacto, seri grande el monto
de resistencia v de deformabilidad que representa la
necesidad de mover los granos, pero a medida que
éstos se mueven v van adquiriendo una posicion re-
lativa mas favorable al deslizamiento {los planos a
través de sus puntos de contacto irin siendo mis ho-
rizontales en el ejermclo que se menciond ai principio
de este anilisis), iv. iiendo menor la componente de
resistencia debtda al movimiento relativo, de manera
que adelante de la resistencia mixima el material iri
mostrando menor resistencia de conjunto, segun la
deformacion crece: naturalmente esta disminucién de
resistencia tiene un limite inferior. representado por
aquel arreglo de los granos que permita ‘el desliza-
miento retative de éstos sin movimiento de reaco-
modo estructural. Si el estado inicial de los granos
es suelto, el material tendrd una curva . esfuerzo-
deformacion correspondiente a falla pldstica y serd
pricticamente insignificante la componente de resis-
tencia por acomodo.

Si los conceptos anteriores son corractos, la rela-
cién de vacios inicial de la arena tendrd una influen.
cia decisiva en su comportamiento esfuerzo-defor-
cién, lo cual parece ser lo que efeciivamente sucede,
si se toma en cuenta que la falla fragil o plistica de
una arena depende sobre todo de su compacidad
inicial.

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

Marsal y sus colaboradores disponen de varias
piezas de equipo de laboratoric que por su tamaio y
caracteristicas permiten realizar investigaciones muy
representativas para definir el comportamiento de
suelos de particulas gruesas en altos niveles de esfuer-
z0. Este equipo incluye una cimara triaxial de ala
presion (hasta 25 kg/cm?), capaz de probar especi-
menes de 113 c¢m.de diametro v 250 ¢m de altura
(con tamafic mdximo de particula de 20 cm); un
equipo de compactacién a gran escala, y otro que
puede probar especimenes con tamafio miximo de
15 ¢m en condiciones de deformacién plana y hasta
con 22 kg/am? de presion de confinamiento. Algunas
de las conclusiones de los estudios sobre resistencia
se mencionarin mis adelante y en este parrafo solo se
presentan algunas conclusiones refativas a compre-
sibilidad.



42

Breves noctones de mecdnicn de suelos

des ] } l i —
cao A ’_ - | |
l ""‘I‘\L__,_Lnruln si
v 038 ! L L !
. I I I
5 l PN ]
vy Q4c —
3 : X
l [
& oas .
| | N |
5 I i lq___r_-uruu;| T\
] ) L i
S 1 ! . | d
2 == T T
& o : —~ P !
: e
J TT::-LL-”HIM. 2 E
[ [l
I8 fm o eem—— — ; ——
T | 0 r
ees " 2 s 5 ) 15 28
Ty, Kq/cml
Figura .20

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

El material | esta formado por fragmentos de
basalto, producto de trituracion. Los {ragmentos eran
sanos, €on una resistencia a la compresién sin con-

k .
finar superior a 1.000 _g y el peso volumétrico seco
cme=

T
del espécimen fue de 2,14 —- El material 2 fue un
m?

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

fue de 740'—8.n y tenia un peso volumérrico seco de
cm?
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Duatos de compresibilidad para tres muteriales de enrocamiento.

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

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

Figura [21.
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a. Antes de la prueba.

Figura 122

Resultados como los anteriores estin contra la
actitud tradicional, aun mds comun en la tecnologia
de las vias terrestres de lo que fuera de desearse de
que los pedraplenes tieneén un comportamiento “no-
ble”, independientemente de sus dimensiones y de
como se construvan. De hecho, Marsal y sus colabo-
radores (Ref. 26) han encontrado para el caso de
la Presa del Infiernillo de [48 m de altura (Fig.
1-21) que los respaldos de enrocamiento han sufrido
asentamientos de! mismo orden que los del corazén
impermeable arcilloso, construido con materiales de
los que tradicionalmente se consideran compresibles.

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

Curvas granulométricas de tres materiales de enrocamicnto.

posicidn granuloméwica y en las propiedades me-
canicas del material, muy especialmente en la com-
presibilidad. La Fig. I-21 muestra las curvas de
composicidén granulométrica de los tres materiales
de enrocamiento estudiados por Marsal v sus colabo-
radores, a los cuales ya se ha hecho referencia un
poco mas arriba (Ref. 24), antes y después de ser
probados en la cdmara triaxial gigante, llegando a
presiones de confinamiento de 25 kg/em?

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

Marsal propone como medida de la rotura de
granos un numero, representado por B, que se obtie-
ne como sigue. Una vez que se dispone de la curva
granulométrica del material antes y ¢ ués de la
prueba triaxial, es posible comparar lcs porcentajes
retenidos en ambos casos y obtener sus diferencias;
se consideran positivas las diferencias en que el por-
centaje de la granulometria original es mayor y ne-
gativas en caso contrario. Pues bien, la suma de las
diferencias positivas es precisamente el valor de B
buscado. Es evidente que la diferencia en cada por-
centaje retenido representa la fragmentacién que ha
tenido lugar en esa fraccidon del suelo. En la Fig. 1.23
(Ref. 24) se relaciona el coeficiente B de rotura de
granos con el valor de la presién de confinamiento
utilizada en la cimara triaxial, en diferentes pruebas.

I-12 COMPRESIBILIDAD DE SUELOS COHESIVOS
A Consolidaciéon

La deformacién de los suelos cohesivos, aun bajo
cargas relativamente pequefias, ha sido tradicional
mente reconocida por los técnicos como un problema
de fundamental interés, por ser causa de graves de
ficiencias de comportamiento, sobre todo en cimenta
ciones de estructuras sobre arcillas blandas o limo:
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Consolidometros neumiticos
tipo Geotec

Deualle del consolidémetro

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

El proceso de deformacidn de las arcillas bajo
carga llama la atencién no sélo por los grandes asen-
tamientos que pueden llegar a producirse, sino tam-
bién porque éstos tienen lugar casi completamente
en un largo lapso posterior al momento de aplica-
ci6n de la carga propiamente dicha; como resultado,
es posible que una estructura sufra grandes defor-
maciones afios después de su ereccidn.

Los procesos de reduccién de volumen de los sue-
los finos cohesivos (arcillas y limos pldsticos), pro-

vocados por la actuacién de solicitaciones sobre su’

masa y que ocurren en el transcurso de un tiempo
generalmente largo, se denominardn procesos de con-
solidacién.

Frecuentemente ocurre que durante el proceso de
consolidaciin permanece esericialmente igual la po-

. sicidn relativa de las particulas sélidas’ sobre un mis-

mo plano horizontal; asi, el movimiento de las par-
ticulas cde suelo puede ocurrir sélo en la direccion
vertical: -esta es la consolidacién unidimensional. Su-
cede en la realidad, por ejemplo, en estratos de gran
extensidn €n comparacién con su €sPEsor, CoMprimi-
dos bajo cargas que ocupan dreas importantes, Tam-
bién sucede cuando un estrato grueso de arciila con-
tiene tal cantidad de capas delgadas de arena que [a
deformacion lateral queda restringida a limites des-
preciables,

En estos casos v en otros similares, las caracteris-
ticas de la consolidacion de los estratos de arcilla
pueden investigarse cuantitativainente con aproxi-
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Figura [-24. Detalle de lz colocacién de !a muestira en el
consolidémetro de anillo flotante,
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macion razcnable, realizando la prueba de compre.
sion confinada o de consolidacién unidimensional
(pdrrafo [-10) sobre especimenes i‘eprcsenmtivos del
suelo, extraidos en forma tan inalterada cotmo sea

posible. Se puede asi calcular la magnitud v la velo-

cidad de los asentamientos probables debidos a las
cargas aplicadas,

Desde luego es cierto que en las pruebas dé labo-
ratorio hechas con muestras pequefias se produce la
consolidacion en tiempos mMuy COTtos. €n Compara-
citn con el tiempo en que el estraio real de arcilla
se consolidard bajo la carga de la estructura. De
hecho, en la aplicacién de las teorias a la prictica de
la Mecinica de Suelos se supone que todas las cons
tantes (e consolidacién son las mismas en el proceso
ripido de laboratorio que en el mucho mds lento
que tiene lugar en !a naturaleza. Si éste es el caso o
no. no se sabe en la actvwalidad. Es posible que o
anterior sea uno de los factores que influyan en el
hecho observado de que los asentamientos predichos
sean mavores que los reales.

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

Por medio del inarco de carga mostrado en la

Compresibilidad de suelos cohesivos 45

Ranco d: consolidomciros

Fig. [.24 se aplican cargas a !a muestra, repartién-
dolas uniformemente en toda su irea con el disposi-
tivo formado por la esfera merdilica y la placa colo-
cada sobre la piedra porosa superior. Un extenso-
mewro apovado en el marco de carga movil v ligado
a la cazuela fija, permite llevar un registro de las
deformaciones en el suelo. Las cargas se aplican en
incrementos, permitiendo que cada incremento obre
por un espacio de tiempo suficiente para que la ve
locidad de deformacidn se reduzca pricticamente a
cero. .

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

dsl s.isnsgmatro

Lacturas

Tiempaa (Escoig legaritmica)

Figura 1-25. Forma tipica de la curva de consolidacidn en
arcillas (fuera de escala).
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Figura I-26. Forma tipica «de cormpresibilidad en suelos compresibles. a} Representacién aritmética. b) Representacién semi-

logaritmica.

una para cada inaemento de carga aplicado. En la
figura 1-25 se muestra la forma tipica (fuera de es-
cala) de una de estas curvas.

Una vez que el suelo alcanza su mdxima deforma-
cién bajo un incremento de carga aplicado, su rela-
cién de vacios llega a un valor menor evidentemen-
te que el inicial, y que puede determinarse a partir
de los datos iniciales de la muestra y las lecturas del
extensémetro. Asi, para cada incremento de carga
aplicado se tiene finalmente un valor de la relacién
de vacios y otro de la presién correspondiente ac-
tuante sobre el espécimen. En suma, de toda la prue-
ba, una vez aplicados todos los incrementos de carga,
se tienen valores para constituir una grafica en cuyas
abscisas se ponen los valores de la presidn actuante,
en escala natural o logaritmica, v en cuyas ordenadas
se anotan los correspondientes de ¢ en escala natu-
ral. Estas curvas se llaman de compresibilidad y de
ellas se obtiene una en cada prueba de consolidacion

~completa, En la figura I-26 se muestran, fuera de
escala, las formas tipicas de estas curvas.

Generalmente en una curva de compresibilidad
se definen tres tramos diferentes. Eif 4 (Fig. 1-26.b)
€5 un tramo curvo que comienza en forma casi hori-
zontal y cuya curvatura es progresiva, alcanzando su
miximo en la proximidad de su unién con el tramo
B. El B es por lo general un tramo muy aproxima-
damente recto y con él se llega al final de la etapa
de carga de la prueba, al aplicar el miximo incre-
mento de carga, al cual corresponde la mixima pre-
sion sobre la muestra. A partir de este punto es
comun en la prueba de conselidacién scmeter al es-
pécimen a una segunda etapa, ahora de descarga,

en la que se le sujeta a cargas decrecientes, permane-’

ciendo cada decremento el tiempo suficiente para que
~-la velocidad de deformacién se reduzca practicamen-

te a cero: en esta etapa se tiene una recuperacién del
espécimen, si bien éste nunca llega de nuevo a su
relacion de vacios inicial; el wramo C de la figura
1-26.b corresponde a esta segunda etapz, con el es
pécimen llevado a carga final nula, como es usual

El tramo 4 de la curva de compresibilidad suele

{Escala lagaritmca }

Figura [.27. Curvas de compresibilidad para deos procesos de
carga v descarga consecutivos.
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Figura 1-28. Esquema del modelo mecinico de Terzaghi para la
compresién de la consolidacion de sueios finos.

llamarse ‘““tramo de recomprension”; el B, “tramo
virgen”, vy el C “tramo de descarga’. La razén de
€s105 nombres se comprenderd con lo que sigue.
Consideérese un experimenio en el cual una mues-
tra de arcilla se somete a un ciclo de carga y completa
descarga, correspondiente a una prueba de consoli-

C,,',,,p;-e.u'bi!idud de suelos cohesivas 47

tHladion unidimensional v, de inmediato, una vez des-
“Guwnda, se vuelve 4 Cargar, a una presién mavor que
v miisima aleanzada en el primer ciclo: finalmente,
I muesera vuelve a Jescargarse hasta retornar a la
comddicion b i},

Hidiends caso omiso de algunos faciores secun.
datos, L forma de las grificas obtenidas en el labo-
raterio es lu que aparece en la Fig 1.27.

En L grafica 47 8" (7, correspondiente al segundo
ciclo. ~on de nounr los siguientes hechos. El tramo
A’, de vecompresinn, se extende ahora hasta 13 mixi-
ma presion u que se haya cargado al suelo en el
¢iclo anterior: mientras que el nuevo tramo virgen.
8, ripidamente se define como la prolongacién det
tramo virgen correspondiente al primer ciclo. El tra-
mo ue descarga. €' resulta similar al ramo €, prime-
ramente ohtenido.

De la posicién velativa de los tramos 4', B’ y C',
del segundo ciclo de carga v descarga respecto a los
A, B y C, del primer ciclo, puede concluirse que se
produce un tramo de recompresion, tal como el A’
cuando se estin aplicando a la muestra de suelo pre-
siones que ésta va ha soportado :n una época ante-
rior; mientras que un tramo virgen, tal como el B,
resulta al aplicar a la muestra presiones nunca antes
soportadas. Resultan asi logicos los nombres adopta-
dos para los diferentes tramos.

Cuando se someta una muestra de suelo natural

P
3
A ] " =3
P
Uspresion en &l Aagua en exceso de lg
S e hidrostatica..
p
pe*presicn equivalente en el resarte.
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Figurs 1-28. Esquersa del modele de Teruaghi, comprendiendo varias cimaras,
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a un solo ciclo de carga v descarga, como es usual
°n una prueba normal de consclidacién unidimen.
sional y se obtenga una grifica del tipo que aparece
en la Fig. [-26.b, hay evidencia experimental sufi-
ciente para concluir que las presiones correspondien-
tes al tramo 4 ya han sido aplicadas al suelo en otra
€poca, mientras que las correspondientes al tramo B,
son de magnitud mayor que las soportadas anterior-
mente,

A fin de obtener una concepcidn objetiva del
proceso de consolidacion unidimensional de suelos
finos, se estudiard en primer lugar un modelo meci-
nico propuesto por Terzaghi, que es una modifica-
cion de un modelo originalmente sugerido con otros
fines por Lord Kelvin.

Considérese un cilindro de drea de seccién recta
4, provisto de un pistén sin friccién, con una peque-
fia perforacién en ¢él, tal como aparece en la Fig. I-28.

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

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

Si en lugar de un cilindro con su resorte se con-
sidera ahora una serie de cilindros comunicados

como se muestra ¢n la Fig. I-29, la disuibucion ini-
cial de presiones en el agua serd lineal (linea 1.2
de la Fig. I.29). No habri en el fluido ninguna ten-
dencia a moverse, si se desprecia el peso propio de
los pistones v resortes o si se considera que el dispo-
sitivo llegd al equilibrio en el comienzo del experi.
mento. Si se aplica bruscamente una carga P al pri-
mer pistén. en el primer momento el fluido deberd
soportarla totalmente, generindose en ¢l una pre.
sion en exceso de la hidrostatica, que se transmite
con igual valor a cualquier profundidad. El nuevo
diagrama de presiones en el fluido seri ahora la
linea 3.4 de ia Fig. I-29. No existe aiun ningun gra-

_ diente hidriulico que tienda a producir un movi-

miento del filuido, si se excepiita el orificio supe-
rior, que estd en las condiciones antes analizadas
para el caso de una sola cimara. La diferencia de
presiones en dicho orificio (P/A) crea un gradiente
hidriulico que produce ua {iujo del fluido, hacia
afuera de la primera cdmara; tan pronto Como se
inicia ese flujo, 1a presion en el fluido de la primera
cdmara disminuve, trans{iriéndose simultineamente
una parte de la carga al resorte. La reduccién de la
presion del fluido en la primera cimara causa, por
diferencia con la segunda, un desnivel de presiones
en el segundo orificio, por lo cual el fluido tenderd
a pasar de la segunda a la primera cimara. Como
cansecuencia, disminuye también la presién del fui-
do en la segunda cimara, transmitiéndose ast la ten-
dencia al flujo a las cimaras inferiores. El fin del
proceso serd, obviamente, €l raomento en que la pre-
sion en el fluido vuelva a la condicidn hidrostdtica,
estando la carga P totalmente soportada por los re-
sortes,

En cualquier instante (t) después de la aplica-
cién de la carga (P}, la c..ribucién de presiones
del fluido y los resortes, u - { respectivamente, es
la que se indica con la linea quebrada que aparece
en la ya citada Fig. 1.29. Nétese que en cada cdma-
ra la presién en el fluido sigue una ley lineal y que
las discontinuidades en la presidn, representadas por

L ap .
l "
p

NN

(a)

(b)

’ Figura 130. Estrato de suelo de extensidn infinita sometide a un proceso de consolidacién. unidimensional.



los tramas horizontales. se'produccn solamente en los

orificios. Conforme ¢l tiempo pasa, la linea quchrada
se desplaza continnamente hacia la izquierda.

St ¢l valumen «de las cimaras sc considera muy
pequeno v el nimero de cllas muy grande, el mo-
tlelo se necrcird o la conddician que prevalece en los
suelos. La linea quebrada que representa la distri-
bucidn de presion en un numero pegucnio de cima-
ras tenderi a convertirse en una curva continua a
medida que el nimero de camaras aumeme, (Curva
de 1razo discontinuo cn la Fig. 1.29)

En ¢l suelo. la estructiracion de las parziculas
solidas puede considerarse representada por los re-
sortes el mode'n. el agua interdticial libre por el
fluido incomprensible de las cimaras y los canalicu-
los capilares por los orificius de los émbolos.

Considérese ahora un ¢strato de suclo de exten-
sion infinita segin un plane horizental y de un es
pesor, M, w1l quc pucida cansiderarse despreciable [a
presion debida al pese propio del suelo y del agua
del mismo, cn comparacién a las presiones produci-
das por las cargas aplicadas. {Fig. [-.30)

Se¢ supondri que cl agua silo puede drenarse por
ia frontera superior del estrato, al cual se considera
confinado {nleriormente por una frontera unpermea.
ble. El estrato ha estado sometido a una presion p,
durante el tiempo suficiente para consolidarse total-
mente bajo esa presion. Considérese que en las con-
diciones antcriores s¢ aplica al estrato un incremen-
to de presion Ap. La presion total sobre cl estrato
serd pa o= py + ap. Inmcediatamente después de
aplicar el incremento «de carga. ésic se soporta inte
gramente por ¢l agua intersticial, que adquirird por
lo tanto una presidn o+ :xceso de la hidrostitica (a lo
largo de todo ¢l espusor H), igual a &p, como se
muestra en la Fig. 1-30. b

Al cabo de un vempo t habri escapado cierta can-
tidad de agua por la superficie superior y, conse:
cuentemente, parte del exceso de presion hidrosti-
tica se hahri transferido a la estructura sslida del
suelo (4py. La distribucion de la presién entre la
estructura del suclo v el agua intersticial (p = p, +
+ AP y u, respectivamente) queda representada por
la curva ¢t = ¢ en la misma 1-30.5,

Es evidente que

Ap = Ap + u (1-36)
y la ecuacion amterior es vilida en cualquier instan-
te. ¢ y a cualquier profundidad. z. En un instante

posterior, t 4+ dt, 1a nueva distribucion de presiones,

aparece también en la Fig. 1-.30.5. En esta figura se
puede ver que tanto la presién Ap, en la estructura
del suelo, como la u, en ¢l agua intersticial, son fun-
ciones de la profundidad, z, y el tiempo { Puede
escribirse

u=f (z 1) {1-37)
Por lo tanto,

Ap = Ap — u = Ap — [(z, t) (1-38)
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Esta ccuacion expresa el progreso del {endmeno
de la consolidacién unidimensional, con flujo ver.
tical.

La ccuacion (1-37) tienc solucidén matemitica
bajo la forma de la ecuacién diferencial (Ref. 17):

' A(l+¢) ﬁt= du

a, Y. 8% & (1-39)
que se ha llamado ccuacidn diferencial del proceso
cle consolidacidon unidimensional con f{lujo de agua
solo vertical, pues se planted y dedujo bajo tales
hipdtesis. :

En ella:

k, ¢s cl cocficiente de permeabilidad del suclo.

e, es la relacion de vacios del suelo (antes de ini-
ciarse ¢l proceso de consolidacion).

a, es ¢l coeficiente de comprensibilidad del suclo.

o=l b (1-40)

" dp o ap

Este coeficiente cxpresa ¢l cambio de la relacion
de vacios para un incremento dado de la presion
efectiva; es la pendiente de la curva de compresibi.
lidad (Fig. 1-26). A partic del cocficiente a, se de-
fine: ;

v

a
s 1-41
14¢ ( );.

llamado coeficiente de variacién volumétrica, que ex-
presa la compresibilidad del suelo, relacionindola
con ¢! volumen inicial (Ref. 17).

Finalmente, la expresién

k(l +¢)
3, Tw N
define el llamade coeficiente de consolidacidn dci
suelo.

Para llegar a una solucidn manejable, la ccua.
¢ién (1-39) ha de resolverse para las condiciones ini-
ciales y de frontera del problema particular de que
e trate, '

La solucién que se menciona en lo que sigue <on-
sidera que la presién ap que produce la consolida-
cién de un cstrato de espesor H, es constante ¢n
todo ¢! espesor (la solucidn es también aplicable a
una reparticién triangular de la presién). Dicha so-
lucién es (Ref. 17):

C. (1-42)

3
|
3

u=4a
0

4 2n + 1= i‘J
(@ e [T R

@n + )22 C,
. $H?

E]
Il

! } (1-43)
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Donde:

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

- es la profundidad de! punto dentro del estrato
en que se calcula .

h: es el espesor del estrato que se consolida,

t: es el instante del proceso de consolidacion en
que s¢ mide wu.

e: es el numero base de los logaritmos neperianos.

Naturalmente, la ecuaciéon (1-43) no es maneja-
ble para la solucion de un probiema prictico. Para
transformarla en una expresion que si se pueda uti-
lizar en un cilculo sencillo, es precise definir los si-
guientes dos conceptos importantes.

a} Grado de consolidacidn de un estrato someti-
do 2 un proceso de consolidacidn, en un insante in-

termedio del proceso, ¢, es la relacion entre la con.
solidacion que ha tenido lugar en ese tiempo y la
total que haya de producirse. Se¢ representa por U,

En la Ref. 17 se demuestra que el grado de con-
solidacion asi definido resulta ser

ZH

_Jj_"_‘“’_‘_l C (149

r
=100{ | —
U (%) Ll 5p T3 |

donde 1 estd dado por la expresién (1-.43).

b) Factor tiempo, T, es la magnitud adimensio-
nal:
T = C. t 145

Con estas deliniciones, substituvendo la expresién

" 2 (o}
=2
- 20
.c -
2 X
5 A,
_‘S_’ 40
]
»
s 80
[E]
. E] s
[ 1+
o
o .\.
S e
o 190
Q 0.8 1L.Q %] 0
Factor tlempo, T {(Zecala aritmetice)
(a)
? o -
:: ol
H.'.
2 20 b
o
.€ m'
% 40 ﬂ } 194
9 N
0 I
= M
5 . z |
c
o
]
L. 40 H -
° n
o
® 100 i bl
[ =3
o 0.001 .04 0.1 LO 10.0

Figura I.81. Curvas tedricas de conso-
lidacidn. a) Trarado arit-
mético. b) Trazado upi-

logaritmico.

Factor tlempo, T

(b)

{Eveela tegaritmien)



(1-43) en la (1-43) y el resultado de tal operacion
en la (1-44), se tiene:

n= oo
8
oy = 1 - _—_
(%) 100[ 2(2!: + 1) 2zt
n=14y
(2n+ 1)2=?
A T} (1-46)

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

A partir de la expresion (1-46), dando valores a
T v calculando la correspondiente de U, resulta la
relacion anotada en la tabla 1-1 y representada en
la Fig. I1-31.

La Teoria de la Consolidacién Unidimensional,
que desemboca en la relacién expresada en la ecua-
cién (1-46), en la tabla 1-1 o en la Fig. I.31, estd
obtenida bajo las siguientes hipdresis {Ref. 17):

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

b) El flujo del agua ocurre“sélo en la direccion
vertical.

¢) Es vilida la ley de Darcy.

d) El suelo estd totalmente saturado.

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

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

g} Ap es constante en el estrato.

h) El coeficiente de consolidacidén, C,, es cons
tante durante todo el proceso de consolidacién.

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

El conjunto de las hipétesis anteriores sefiala el
campo de aplicabilidad de la Teoria de Terzaghi. Ya
se comentdé que las hipétesis (a) y (b) son razonables
en estratos de gran extensién y mucho menor espe-
sor, pero naturalmente no se puede hablar de flujo
vertical unicamente, si la masa de suelo en consoli-

- dacién bajo carga tiene dimensiones del mismo or-
den en las tres direcciones del espacio; incidental-
mente, puede sefialarse que en la Ref. 17 se estudia
la extensién de la Teorfa de la Consolidacién a <a-
sos de flujo bi y tridimensional.
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TABLA I-1

Relacion tedrica U7 (%) - T

U (%) T

0 0.000
10 0.008
15 0.018
20 0.031
25 0.015
30 0.071
35 0.096
40 0.126
45 0.159
50 0.197
55 0.238
60 0.287
65 0.342
70 0.405
) 0.477
80 0.565
85 0.684
90 0.348
95 1.127

100 o

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

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

La importancia de las hipétesis sélo puede juz-
garse comparando las predicciones de la teoria que
las contiene, con las observaciones reales; de hecho,
en este caso particular, los resultados de la Teoria
de la Consolidacién ha demostrado muchas veces
su excelencia para predecir el comportamiento de la
mayoria de las arcillas, denuo de la aproximacién
ingenieril.

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

Se vio que el factor tiempo se definia como

r=tlte t (1-47)
i, Tw N
Esta ecuacién puede escribirse:
2
=& 1 H (1-48)
R+ o) 3
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De la expresion anter

eden deducirse algu.
s hechos de significaci:

a) Si todos los demds factores permanecen cons-
tantes. el tiemo necesario para alcanzar un cierto
gracdde de consolidacian, correspendiente a un factor
tiempo dado, varia en forma directamente propor-
cionat al cuadrado del espesor efectivo del estraro.
En realidad, este punto merece una disgresion. El
espesor del estrato que gebierna la evolucion de un
proceso de comsolidacién  widimensional con flujo
de agua verucal. es la travucworia fisica real que el
agua tiene que recorrer para sbandonar el estrato. Si
el estrato tiene una frontera impermeable, dicha tra-
vectoria, tlamadu espesor efectivo. coincide con el es-
pesor reai del estrato (Fig. [.32.a). Si el estrato estd
drenade por ambas caras, superior e inferior, 12 md-
xima travectoria del agua al drenarse es el semiespe-
sor real del estrato de suelo. o sea que el espesor
efectivo es la mitad del real (Fig. 1.32.6). En las
férmulas de la Teoria de Consolidacién Unidimen-

sicnal fa H que figura es siempre el espesor efectivo
’

en lo referente al tiempo de consolidacion,

5i dos estratos del mismo material tienen diferen-
tes espesores efectivos Hy v H, los periodos £ v &,
necesarios para que cada estrato alcance un cierto
grado de comsoiidacion, estin relacionados como
sigue:

Ll

(1-49)

|
[
Il:l:t:

L) Si todos los demds factores permanecen cons
tantes, el tiempo, , necesario para que un suelo al
cance un cierto grado de consolidacién es inversa-
mente proporcional al coeficiente de permeabilidad
k. Por lo tnto, si dos estraios del mismo espesor
efectivo tienen permeabilidades diferentes, k, y k.,
respectivamente. los tiempes necesarios para que cada

estrato alcance un cierto grado de consolidacién, se
relacionan:

‘U'Manto permaq

Maxima trayectoria
dei agua sy

— == (1-50)

c) 5i todos los demis factores permanecen cons-
tantes, el tiempo necesario para que un suelo alcan-
ce un cierto grado de consolidacién es directamente
proporcional al coeliciente de compresibilidad a,. Por
lo tantn, si se cnnsideran dos estratos del mismo es
pesor efectivo, pero de coelicientes de compresibili.
dad diferentes, a, v a,, los tiempos, ¢, v !, necesa-
rios para que cada estrato alcance el mismo grado de
consolidacion, estdn relacionades como sigue:

t a

v

™

= a,

(1:51)

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

Por otra parte, como resultado de una aplicacién
estricta de la Teoria de Terzaghi, se ha obtenido
una curva tedrica L' (9) — 7T, en donde T es ¢l
factor tiempo, que involucra a todas las variables que
tfectan el progreso del proceso de consolidacién.

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

Si se imagina, ademis, que el suelo sigue riguro-
samente los requerimientos de la teoria, ei grado de
consolidacion y las lecturas micromértri z; estarian
también relacionadas por una ley lineai .: propor
cionalidad, puesto que, en tales condi: ".:es, a un
509, de consclidacion, por ejemplo, esi. =sociada la
mitad de la deformacién del suelo. Asi pues, si un
suelo sigue la Teoria de Terzaght, la curva tegrica
U (%) — T vy las curvas de consolidacién de labo-
ratorio deberian ser semejantes, difiriendo tnicamen-

te en el médulo de las escalas empleadas. Inciden-

T'Mante permeable’;

¥

Tdeimu trayectoris
T del agua* M

Figura 132, Esquemas que ilustran el concepio de espesor efectivo que gobierma el tiempo de consolidacién.
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Figura I.33. Determinacién de 09, y det 1009 dc consolidacidn primaria cn una curva de consolidacion.

talmente, lo que las curvas de consolidacidon se apar-
ten de la forma tedrica ofrece una medida simpie
para.calificar lo que ese suelo se aparta de un com-
portamiento estrictamente apegado a la Teoria de
Terzaghi.

Por lo tanto, si el suelo se apega a la teoria serd
posible lograr que las dos curvas coincidan total-
mente, a condicion de modificar la escala de las cur-
vas pricticas en la proporcidon conveniente,

En realidad. ningun suelo sigue estrictamente la
curva tedrica, y para comparar una curva observada
con la tedrica. debe, en primer lugar, definirse en
qué punto de la curva de consolidacion se supondri
el 0%, v el 1009, de consolidacién, para ajustar la
escala &/ (%) con la de lecturas micrométricas.

Si el suelo contiene algo de aire o si la muestra
no se ajusta perfectamente al anillo, existird una de-
formacidn ripida inmediatamente después de la apli-
cacicn del incremento de carga., Observando las lec-
turas del micrémetro no puede definirse si las pri-
meras ¢leformaciones se deben a esos ajustes rdpidas
o representan ya e! inicio del fenémeno de consoli-
dacién. Afortunadamente, la curva de consolidacién
para la primera mitad del proceso es pricticamente
una paribola y puede determinarse un 09, “tedrico”
por la aplicacién de una propiedad simple de tales
curvas,

Mds dificil es la determinacién del punto tedri-
camente correspondiente al 1009, de consolidacién

primaria. De los varios métodos propuestos para ello,
se menciona a continuacién uno debido al doctor
A. Casagrande que requiere el trazo de la curva de
consolidacién en forma semilogaritmica (Fig. 1-33).

En trazade semilogaritmico, la curva de consoli-
dacidn presenta la ventaja de que en ella se define
por un tramo recto, generalmente muy preciso, la
parte en donde la consolidacion secundarial ya se
hace notable, Esto permite definir, por simple ins-
peccicn, la zona en que la consolidacién primaria
se completa: pricticamente hablando, esta zona es la
correspondiente a la transicién entre la parte incli-
nada de amplia curvatura y el tramo recto final (véa-
sz la Fig. I-33). Empiricamente se ha observado
{A. Casagrande) que un punto 4) ocbtenide como
Ia interseccion del ramo recto de compresidn secun-
cdaria y de la tangente a la parte curva en su punto
de inflexién, representa tolerablemente la linea pric-
tica divisoria entre la consolidacién primaria y la
secundaria, es decir, el 1009, de consolidacion pri-
maria.

Como el efecto secundario se presenta desde el
principio de la prueba, realmente no es posible fijar
un punto especifico en el cual el efecto primario ter-
mine y aquél empiece. Por lo tanto. hasta .cierto
punto, la definicion anterior del 1009, de consolida-
cién es arbitraria. En la primera parte de] desarro-

1 Esta consolidacién se define mds adelante 'en este mismo
parrafo, -
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lo de la curva de consolidadidn, el efecto secunda-
rio no es ain muy notoric y por esta razon se en-
cuentra que la relacién parabdlica, ya mencionada,
es correcta dentro de una aproximacion razonable.
La linea del 09, de consolidacién puede ahora en-
contrarse como sigue (Fig. 1-33).

Escojase un tiempo arbitrario, ¢, tal que el pun-
to correspondiente, B, en la curva observada esté
situado, de un modo notorie, antes del 509, de con.
solidacién, Obténgase el punto C, correspondiente a
un tiempo /4 v determinese la diferencia de orde-
nadas, a, de los dos puntos,

Puesto que entre esos dos puntos hay una relacién
d2 abscisas de 4 y puesto que se advierte que son
puntos de una paribola, se sigue que su reladén de
ordenadas ha de ser de \/4 = 2. Es decir, el origen
de la paribola esti a una distancia a arriba de C.
Es aconsejable repetir esta construccion simple va-
rias veces, partiendo d. puntos diferentes y situar
el 0%, de consolidacién a una elevacién promedio de
las obtenidas.

En la Fie. I-33 puede verse en la parte derecha
la escala U (9,) trazada a partir de los limites en-
contrades. Es asf evidente el modo de encontrar el
tiempo necesario para que la muesira de suelo al-
cance, por ejemplo, ¢l 509, de consolidacién. (Este
valor del tiempo, ts, juega un papel de interés en
cdlculos que se detallarin posteriormente.)

Nétese que toda la construccién anterior depen-
de, en principio, de que puede situarse la escala
U (%) en las diferentes curvas de consolidacién, o
sea de poder determinar en éstas ¢l 0 y el 1007, de
consolidacidn primaria. Esto, a su vez, depende de

ue-la forma de la curva de consolidacién se ape-
gue a la curva teérica, de modo que se definan los
quicbres y las inflexiones necesarias. Desgraciadamen-
te esto no siemore sucede en la prictica y muchas
veces la forma de las curvas obtenidas en ¢l labora-

figura I.34. Método de Taylor
para ef dlculo de
los valores de C.

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

El método exige el trazado de la curva tedrica en
unos ejes en los que se usan como ordenadas los va-
lores de U (%) y como abscisas los valores de \/T
(Fig. F-34.q).

La curva teérica resulta una recta hasta un pun-
to cercano al 609, de consolidacién, como debe suce-
der teniendo en cuenta que s aproximadamente pa-
rabdlica en ese intervalo.

De la tabla de valores, - . obtenida, U (%,) — T,
puede determinarse que la abscisa de la curva es 1.15
veces la correspondiente a la prolongacidn del tramo
recto, para una ordenada de 909, de consolidacién.
Esta caracteristica se usa en la curva de consolida-
cién obtenida en el laboratorio, para encontrar el
909, de consolidacién. En la Fig. I-34.b. se muestra
una forma tipica de curva real en representacién de
lecturas micrométricas —+/t. Prolongando ¢l tramo
recto puede tenerse una linea trazada con suliciente
predisidén. A continuacién tricese otra recta con sus
abscisas 1.15 veces corridas hacia la derecha, respec-
to a la anterior. Esta segunda linea corta a la cur-
va de consolidacién de un punto al que correspon-
de el 909, de consolidacién primaria. Nétese que
la prolongacién del tramo recto de la curva de labo-
ratorio corta el origen de ordenadas en un punto
que debe considerarse como el 0%, de consolidacién
primaria y de este puntc debe partir la segunda recta
mencionada. :

Usando esta construccién conviene calcular el C,
con la expresién

_ 0.848 H?

(1-52)



Te las idezs expuestas y de la simiiitud de forma
.2 s curvas obtenidas en los sucesivos cicics de
carza (Fig. 1-27), se deduce que en yna zona cercana
iebre o-transicidon dz la curva e recompresién

a virgen, debe estar la mdxima prosion que el sue
lo ha sorortado ances del desarroile d= ese ciclo de
caryr. Esia presicn, que representa la mixima que
! suelo ha soportado en su historia geolégica, antes
de la ¢jecucidn de la prucba a quz se le esié some-
tiendo al obeener sus curvas de compresibilidad, se

isorcanre papel en las aplicaciones de la Mecdnica
de Suzlos. Sin embargo, la transicidn del tramo de
recomipresién al virgen no es brusca sino gradual, v
nio se pucde determinar a simple vizta la presién con
que cemiznza el segundo tramo mencionado. Ei doe-
tor A, Casagrande ha desarrollado un procedizniento
empirico para la determinacién de la carga de pre-
censolidacidon (p,), que ha demostrado ser de eli-
cienciu suficients para leos fines pricticos. El mitodo
se iluzrra en la Fip, 1.35.

Obuenidz la curva de compresibilidad en ura
ruzhz Je consolidacion, determinese, en primer lu-
., el punto de mixima curvatura (T) en la roma
te transicion enire el tramuwo de recompresion (1) v
I virgen (V. Por T tricese una horizontal ()
¥ una tangente a io curva (). Determinese la bisec-
iwiz («) del dnzulo formado por las rectas h y ¢,
Proljngue el ramo virgen hacia arriba, hasta in.
terzentar a la bisectriz. Ese puito de interseccidn (C)
tizre como abscisa, aproximadamente, la carga de
freconsclicacidn (p) del irnslo ‘
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La aplicaciéon prictica mis iinpertante del coo-

cepto carga-de preconsoiidacicn radica en e and

sis de asentumienrtos; ¢l ¢ nocimiento 'de tal curg

puede ser también de impertancia en investigucione:
geolidgicas.

Es un hecho afortunado el que en trazado semi-

logaritmico i1 pendieate del tramo virgen de la cur-

va de compresibilidad no se vea alectada de un mod>
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Figura 137. Influencia de la carga de preconsolidacion en el
cilculo de asentamientos. . :
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muy notable por las expansiones u otras deforma.
ciones menores de la muestra. De ahi se sigue que
si el suelo esti totalmente consolidade bajo una pre-
sion actual (p,. usualmente el peso propio del ma-
terial sobrevaciente), la consolidacion adicional bajo
un incremenio de carga Ap cualquiera puede calcu-
larse con la expresion sencilla

e~ e
AH = ———
I + e,

en donde H es el espesor total del estrato de suelo.
Puede verse en la Fig. 136 que en el trazado semi-
logaritmico el monto del asentamiento total bajo un
incremento e presidn A, s menor cuanto mavor es
la presion efectiva inicial (py) .

Si el miximo espesor de terra sobrevacente que
el suelo hava soportado a lo largo de su historia geo-
logica se hubiese erosionado parcialmente, el asenta-
miente debido al incremento de carga resultard mu-
cho menor, independiegtemente del hecho de que la
curva de compresion virgen permanezca inalterada.
Por ejemplo. (Fig. I-37). si un estrato de arcilla ha
soportado aiguna ver un colchdén que le haya comu-
nicado una presion de 3 kg/cm? que después se haya
reducido a | kg/cm® por erosién y posteriormente
aumentado hasta 2 kg/cm? por la construccion de
una estructura, la compresidon bajo la estructura ten-
dra lugar siguiendo la ley enwre 8 y C, de la curva
de compresibilidad del suelo; esto produce A,. Por
lo contrario, si el suelo sélo se hubiese consolidado
bajo su carga actual 1 kg/cm?, la ley seguida hubiese
sido la que ocurre entre D y E, que conduce a la
compresion A,. mucho mayor. Este ejemplo debe ser
suficiente para comprender la importancia del con-
cepto carga de preconsolidacion, en el andlisis de
asentamientos.

B Asentamientos y expansiones

La aplicacion mids util de la Teoria de Consoli-
dacién unidimensional y de las ideas expuestias sobre
compresibilidad de suelos cohesivos es el cilculo del
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Figura 138, Esquemz que ilustra la obtencién del asentamien-
10 total de un estrawe de suelo.
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asentamiento total que un estrato arcilloso sufrird al
recibir una soiicitacion exterior y el anilisis de Ia
evolucion de ese asentamiento con el tiempo, ambas
cosas igualmente importantes para el ingeniero de
vias terrestres. La magnitud del asentamiento total
es de importancia obvia: baste decir que su cilcu-
lo podrd indicar. por ejemplo, cuanto se hundiri un
terraplén cimentado sobre arcilla blanda o cuinto se
hundiri el puente al que tal terraplén sirve de acce-
s0. segun se elija para éste uno u otro tipo de cimen-
tacion, de todos los que puedan usarse

La evolucion del asentamierito con el tiempo es
el otro dato imprescindible del ingeniero que ha de
preocuparse por hundimientos: es radicalmente dife-
rente el efecto de un asentamiento de 30 em (por

mencionar una cifra) sobre una estructurz “la, ral
como un puente, si se produce en forma r=. -men-
te ripida, o si ocurre en un lapsoc de - v :fos.
En el ejempio del puente v el terraple .. :wcceso

antes mencionado, no bastaria al ingeniero conocer
los asentamientos totales de ambas estructuras para
comprcnder su interaccion; necesitard, ademads, cone-
cer cdmo ocurre el movimiento de ambas estructuras
a lo largo del tiempo; solo asi podri llegarse a ideas
claras en cuanto a eleccion del tipo de cimentacion
conveniente, prevision de renivelaciones o elevacio-
nes de partes del puente, etc.; muchas veces el cono
cimiento de que una parte fundamental del asenta-
miento de un terraplén de acceso ocurrird en un lap
so breve, por ejemplo dentro del tiempo de construc-
«.>n de un camino, permitird llegar a soluciones muy
simples y seguras para establecer una buena inter
accidn entre estructura de acceso y puente, tal como
podria ser decidir que el terraplén de acceso se cons- .
truyese con suficiente anterioridad respecto al puen
te, elegiendo ya para éste un tipo de cimentacion no
susceptible de sufrir asentamientos,

El asentamiento total primario de un estrato de
arcilla de espesor H, debido a un proceso de conso.
lidacién unidimensional con flujo vertical, inducido
por una sobrecarga Ap, actuante en la superficie del
mismo, puede determinarse a partir de los datos de
una prueba de consolidacidén y del esquema de la
Fig. 1-38,

5i Ae representa la disminucién de espesor de una
muestra de suelo, cuyo espesor total era dz = 1 + ¢,
siendo ¢, la relacién de vacios inicial, puede expre-
sarse el cambio de altura del elemento por la ex-
presidn

Adz = ——— dz (1-53)

Integrando l%\ ecuacién (1-53) a todo el espesor
real del estrato compresible H, se obtiene

[

Ae
AH T2, z )
o

considerando a la frontera superior del estrato com-
presible como origen de las z La 1-54 és la ecuacién



general para el cilculo del asentamiento total por
consolidacion primnria. supuesto un proceso unidi.
mensional de consolidacion. .

La ecuacion (1.34) sugiere un método simpie de
trabajo para valuar los aseniamientos €M un caso
priactico dado (Fig. [-39). .

Si se tienen pruebas de consolidacion efectuadas
sobre muestras inalteradas representativas de un es-
trato  comprensible a diferentes profundidades, se
contari coen una curva de compresibilidad para cada
prueba, representativa del compounmiemo del suelo
a esa profundidad (parte a de la Fig. I-39). Sobre

esas grificas podri llevarse al valor de p,. presion
actual efectiva del suelo a esa profundidad; con tal
valor podri obtenerse et correspondiente €y; a conti

nuacion, podrd levarse, a partir de p,. el valor ap,
que representa el nuevo esfuerzo efectivo que debe-
ri acepear la fase solida del suelo cuando éste se
hava consolidado totaimente bajo la nueva condicién
de cargas exteriores, representada por la estructura
cuvo asentamiento se xalcula. La ordenada del valor
p = pa + Ap proporcionari la ¢ final que tedrica-
mente alcanzard el suelo a la profundidad de que se
trate. Puede asi determinarse A¢ = ¢ — ¢, v, por lo
tanto, Ae/l + e

En la parte b de l2 Fig. 1-39 se muestra la grifica
Aejl + ey — z, que deberi trazarse una vez determi-
nacos sus puntos por el procedimiento anterior apli-
cado a las distintas profundidades.

Basta ver la formula 1-54 para notar que el drea
entre 0 v H bajo la grifica anterior, llamada curva
de influencia de los asentamientos, proporciona di-
rectamente el valor de aH.

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

i H o
Ae - n
AH = _1__+_endz-. m,-Ap-di=m, \Ap-dz
0 . o 1]
(1-55)

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

Si ademds Ap puede considerarse constante en el

cspesor tratado, la férmula 155 se reduce simple-
mernte a:

AH =m,-Ap H (1-56)

La ecuacidn 1-56 goza de una popularidad segu-
ramente inmerecida, dadas sus limitaciones, no siem-
pre tenidas en cuenta por los que la usan.

E! cilculo de la evolucién de AH con el tiempo,
fundamental en muchos problemas de la ingenieria

Asentanuentos y expansiones
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Figura 1-39. Métodos para la obtencién de la curva de in-
fluencia de los asentamientos.
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prictica, requiere la determinacion previa del Coefi-
ciente de Consolidacién del suelo (C,), que inter
viene en la ecuacion:

t
T=Cv_"7

(1-45)

Esta ecuacién puede aplicarse a la muestra de la
prueba de consolidacion, considerando los datos co-
rrespondientes al 509, de consolidacién de dicha
muestra. En efecto, Ty, = 0.197, segun se deduce de
la curva de consclidacion teérica; ty, puede encon-
trarse una vez establecida la escala U/ (%,) en la cur-
va de consolidacién (ver Fig. 1-33), vy H es el espe-
sor efectivo del espécimen usado en el momento en
que alcanzé el 50%, de consolidacién bajo el incre-
mento de carga: si. como es usual, la muestra estd
drenada por ambas caras, deberd usarse el semiespe- .
sor del espécimen. calculado como un promedio de
los semiespesores inicial y final de la muestra en ese
incremento de carga.

Entonces,

2
c, = Tso ppa o H* (1-57)

tso 5¢59

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

Obtenido ¢l C, del suelo, la ecuacién (1-15) pue-
de aplicarsc en la forma

t= T (1-58)

Ahora, H es el espesor efectivo del estrato de sue-
lo, calculado se7un las condiciones de drenaje en ia
forma va expr a1 €, es el coeficiente de consolida-
cicn del sueic  -:ién caleulade .lentro del intervalo
de presiones representa l: sobrecarga aplicada
al estrato. A:.  :ando valores a T, por ejemplo los
que figuran 2 [a tabla ([-1}, pueden tenerse y ta-
bularse los valores del tiempo en que el estrato al-
canza los grados de consolidacion correspondientes
a esos factores tiempo. Como el asentamiento va sien-
do proporcional al grado de consolidacion, pueden
en definitiva tabularse los valores del asentamiento
que corresponden a distintos tiempos, segun evolu-
ciona el fendmeno de consolidacion.

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

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

u ' 7

-se y es con' niente discutir, con base en idea.

snes, alguno: onceptos que no son evidentes,

que pueden servir de base para analizar con
buen criterio un caso real.

Considérese, primeramente, un suelo de superli-
cie horizontal, arcilloso v homogéneo, antes de ser
descargado. Para facilidad de exposicion se supone
que el nivel fredtico coincide con la superficie del
terreno. El estado de esfuerzos neutrales, efectivos y
totales seri el que se muestra con las lineas puntea-
das de la Fig. I-40. Suponganse ahora que se efectia
una excavacién instantinea de profundidad A y de
extensién infinita. La presién total removida serad
Y.7 v, consecuentemente, el diagrama de presiones
totales se reducird en esa cantidad; como el estado
= esfuerros efectivos en la masa del suelo no puede

mbiar instantdneamente, - agua que satura al sue-

tomari la descarga, dism.nuyendo el diagrama de
¢ luerzos neutrales también en la magnitud viA.
Como quiera que la presién original del agua a la
profundidad # era v_h, la nueva presién a esa pro-
fundidad, después de la excavacion instantinea, serd:

yh—-r h= y:_nh
0 sea que aparece en el agua una tensidn igual a la
presién efectiva a la profundidad A, que en este caso
es el peso especifico sumergido del suelo por dicha
profundidad.

Debe notarse que, por ser la excavacidn de exten-
sién infinita y por ser la nueva ley de presiones en
el agua lineal y paralela a original, esta nueva
distribucion de presion &s h: "irica y, por lo tan-
to, de equilibrio, por lo q: -ua no fluiri en
ninguna direcddn; por ellc .cerior estado de
presiones neutrales, efectivas .es se mantendrd
en el tiempo y corresponder: : al momento ini-
cial de la excavacién, como a «.. juier tiempo sub-
secuente, Las presiones efectivas, que se mantienen
en el suelo, no permitirdn, en esie caso, ninguna
expansion,

S S I WP, I
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Figuras I40. Distribucién de esfuerzos verticales bajo el fondo de una exaavacién de extensién infinita.
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Figura I-4]. Distribucién de esfuerzos verticales bajo el fondo de una excavacién de extensién infinita, con un manto acuffero.

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

2, = h (1-59)
Yw

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

Supéngase ahora (Fig. 1-41) que en el subsuelo
del caso anterior existe un manto arenoso acuifero,
en el que se mantenga la presién del agua. Si se rea-
liza una excavacién instantinea y de extensidén infi-
nita a la profundidad h, los diagramas de presiones
inmediatamente después de efectuada la excavacién
serin idénticos a los del andlisis anterior, excepto en
la zona del acuifero, en donde la presidn neurral no
cambia, pero la presién efectiva se veri disminuida
en la magnitud y,h. Si d es la profundidad a que se
localiza el acuifero, la nueva presién efectiva en la
frontera superior de éste, inmediatamente después de
efectuada la excavacidn (¢ = 0), serd:

P=1nd — Yok

El valor minimo a que puede llegar la presién
efectiva en la arena es, evidentemente, cero. En este
caso limite se tendrd la mixima profundidad (h) a
que puede llevarse la excavacién, sin que la presién
1eutral en el acuifzro (subpresién) levante el fondo,
provocando una falla. Esta profundidad sera:

T'm
b =~ d (1-60)

En la Fig. I-4] se ha supuesto Aich ¥ en este
caso, a partir del instante de la excavacion {(t =0
se inicia un proceso de expansion tanto en el estra-
to arcilloso sobre ei acuifero, como en la masa de ar-
clla subyacente; este proceso es producido por el
flujo del agua que entra en la arcilla procedente del
acuifero. Este proceso de expansién aumenta las pre.
siones neutrales en los estratos arcillosos, disminu-

yendo, correspondientemente, las presiones efectivas.

En la Fig. 141 se han dibujado isécronas correspon-
dientes a t = ¢, un instante intermecio del proceso;
el estado final de las presiones en el estrato superior
de arcilla dependerd de las condiciones de frontera
en el fondo de la excavacién; si se supone que toda
el agua que aflora en el “'ndo de la excavacién se
drena conforme brota, el .. .do final estard dado por
las lineas ¢t = oo. En el estrato inferior, por ser semi-
infinito, el proceso de expansion continuari indefi-
nidamente, si bien a velocidad de creciente y el es.
tado final de presiones es el de las lincas ¢ = oo, tal
como se muestra en aquella zona en 12 misma Fig.
I-41, El proceso de expansién analizado es sélo uni-
dimensional y el flujo del agua es vertical Por lo
tanto, son aplicables, en principio, los datos obteni-
dos del tramo de descarga de una prueba de conso-
lidacién. En un caso como ¢l analizado antes, el bu-
famiento del fondo de la excavacién en un tiempo t
tiene dos componentes: ¢l bufamiento ocurrido en el
estrato de arcilla de espesor finito que subreyace al
acuifero y el que corresponde a la masa semiinfinita
situada debajo. En primer lugar se discutird el pro-
ceso de expansion del estrato finito.

Antes de efectuar la descarga, un elemento de sue-
lo a la profundidad z estd sometido a una presién
efectiva p, = v’z y pasar4,-al final de la expansién,
a una presién p., que puede determinarse como an-
tes se discutié. Si a una muestra representativa del
suelo a esa profundidad z se le hace una prueba de

consolidacién, llegando a una carga mixima de pl
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descargdndola después a partir de ese valor hasta p,
como minimo, en el tramo e descarga de la curva
de Compresibiliclad asi obrenida potlra determinar-

se la variacién Ae correspondiente al suelo en la
descarga efectuada. Procediendo en forrna aniloga
para otras profundidades se po:lrd dibujar Ia curva
[ae/ (1l + )] — = de influencia de los bufamien-
tos, la cual cubre un drea que, a la escala correspon.
diente, ‘mide el bufamiento total del estrato finito.
El bufamiento en el tiempo t podri determinarse
estuciando la evolucion de la expansion con ei tiem-
po. en la misma forma =n que previamente se estu-
dié la del asentamiento primario.

Los conceptos a,, m, v C, de la Teoria Unidimen.
sional de la Consolidacin tienen sus correspondien-
tes conceptos andlogos a... 1,, v C,, para la descarga,
que pueden usarse en '  mismos casos y en forma
andioga 2 la discutida.

En cuanto a la mass semiinfinita colocada bajo
el acuifero, su bufamiento total serd. tedricamente,
infinito. por lo que solo tiene sentido prictico calcu-
lar el bufamiento para un tiempo f{inito ¢.

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

Si en el caso ahora analizado el acuifero fuese
un sistema hidrdulicamente cerrada, es decir, que ca-
reciese de una fuente de agua (por ejemplo, el caso
de una lente arenosa de extension finita), la pre-
sion neutral en el estrato arenoso bajarfa instantd-
neamente al salir el agua y el proceso de expansidén
no se verificaria {en realidad por ser el agua incom-
presible tedricamente, bastari que salga cualquier
cantidad de agua, por poca que sea, para aliviar la
presion neutral en el estrato de arena); este caso se
vuelve asi similar al primero tratado en esta seccidén,

EXCAVACION DE
EXTENSION FINITA

Fiuio radial

Fluje rodist

Flujs profundo

Figura 142. Esquefna del flujo de agua hacia una cxcavacién
' de extension finita.

en el que se tenia una masa de suelo arcilloso homo-
génen,

En ias obras rcales no se tienen, naturalmente,
excavaciones de extension infinita. Las ideas ante-
riores. sin embargo constituven la base del aiterio
paraz discutir las excavaciones finitas, mis o menos
idealizadas. En la Fig. [-42 se muestra el caso de
una excavacion finiza realizada en un medio arcillo- -
so homogéneo: et nivel fredtico se considera a una
profundidad hy a partir de la superficie. En este
caso, el efecto de la excavacidon no serd uniforme en
todo el manto en lo que a disminucién de presiones
totales se refiere, sino que esta disminucion habri
de ser estimada en los diferentes puntos usando la
Teoria de Boussinesq. por ejemple. En una prime.
ra aproximacion podrd afirmarse que io que dismi-
nuve la presion neutral en cada punto de la masa
serd lo que disminuva la presion total (recuérdese
el primero de los dos casos de excavacidn infinita
arriba tratados); por ello, la presién neutral dismi-
nuirdi mds en las zonas centrales de la excavacidén vy
en los niveles proximos al fondo, y estas disminucio-
nes serin cada vez menores segin se alcancen los
hordes de la excavacion (o fuera de ella) v segin se
profundice en la masa de arcilla homogénea. Esto da
origen a un flujo de agua del exterior hacia el cen-
tro v de las zonas profundas hacia el fondo de la
excavacion (Fig, I-42).

Por lo tanto, Ia masa de suelo bajo la excavacion
se expandird mas en el centro del fondo de ésta, -
la expansion ird disminuvendo hacia la periferia. Se-
gun va se dijo, en depdsitos naturales de ardlla por
lo general la permeabilidad es mayor en la direccion
horizontal que en la vertical, por lo que el flujo ra-
dial hacia la excavacion influye mds en la expansion
que el vertical, proveniente de zonas profundas. Ha
de hacerse notar en forma muy predominante que
el simple hecha de efectuar la excavacién en la masa
arcillosa disminuvé las presiones neutrales bajo ella
y si se Ilama nivel fredtico al lugar geométrico de
los puntos en que la presién neutral es nula (con
origen de presién en la armosférica), este nivel se
habra abatide por si mismo aun mas abajo que el
fondo de la excavacion al efeciuar ésta.

Si bajo el fondo de la excavacion hay estratos
permeables de gran extensién que funcionen como
abastecimientos de agua, éstos harin que el proceso
de expansién sea mucho mads ripido (revisense las
ideas correspondientes al segundo caso de excavacion
infinita discutido). Para reducir a un minimo la ve-
locidad de expansién en el fondo de una excavacién
se ha recurrido en la prictica a lo que resulta obvio
tras haber discutido los casos de excavacidn de exten-
sién infinita; en primer lugar se han usado tablesca-
cados mis o menos profundos en los bordes de la
excavacién, lo cual impide el flujo radial y permite
s6lo el vertical, mucho mds lento; en segundo lugar
se ha recurrido al uso de pozos de bombeo y otro-
métodos (electrosmosis, por ejemplo) para abatir la
presiones neutrales en puntos especificos y en las zo-
nas préximas a elios, a fin de constituir una verda-
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Figura 143, Correlacion entre el indice de expunsion v e
limite liquido en suelos finos (Ref. 23).

dera pantalla de depresiéon en torno 2 la excavacion
que intercepte el flujo horizontal. Como quiera que
estas excavaciones normalmente son provisionales vy
se construyen para existir durante un tiempo relati-
vamente breve, se logra asi que en ese tiempo la ex-
pansion no alcance valores de consideracion.

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

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

Una idea de la expansién de los suelos puede ob-
tenerse calculando su indice de expansién, definido
por la expresion

e=— (1-61)
A (log p)

y relacionado con la prueba de consclidacidn hecha
en edémetro (consolidometro). Asi definido, €l indi-
ce de expansion es una medida de lo pendiente que
resulta la curva de compresibilidad en el intervalo de
descarga, durante el cual el suelo se expande. Pue-
den obtenerse series de curvas de expansién en el
consolidémetro si se carga una serie de especimenes
a diferentes presiones verticales efectivas y se descar-
-an después de consolidados bajo tales presiones. Esas
.urvas tienden a ser paralelas en la representacién
usual de la curva de compresibilidad, de manera que
¢l coeficiente de expansién resulta variar muy poco
con la presién efectiva bajo la cual el suelo se haya
consolidado antes de expanderse. En la figura 143
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{(Ref. 28) se muestra la variacion del indice de ex-
pansion con el limite liquido de la arcilla; se ve que
Ce aumenta al aumentar el limite liquido, si bien la
dispersion de la refacion es o suficientemente gran-
de como para que a ésta no se le pueda dar mis que
un caricter cualitativo.

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

C Consolidacién secundaria

La consclidacidn consta en realidad de dos feno-
menes superpuestas v mezclados. El primero es. el
que se ha descrito con algun detalle en piginas an-
teriores e este apartado v consiste en la transmision
de la carga exterior, originalmente tomada por el
agua e os poros, a la estructura solida del suelo; esta
transmisidn va acompafada de una disminucion de
volumen v de la corresporclienre pérdida de agua in-
tersticial gue se Jrena a través de las fronteras permea-
bles del estrato. Esta es la consolidacién primaria,
Pero es evidente que el proceso e disminucién vo-
lumétrica, al ir acompanado de un aumento de pre-
sion efectiva, exige la aparicién de ouwa fuente de
deformacion, debida ahora a efectos discretos de re-
acomodo e particulas minerales, para adaptarse a
la nueva estructura mis cerrada. Este proceso recibe
el nombre de consolidacion secundaria y no es to-
mado en cuenta para nada en la teoria de consoli-
dacién unidimensional de Terzaghi.

En las etapas iniciales de la consolidacién prima-
ria, casi toda la carga exterior es tomada por ¢l agua
intersticial v ha ocurrido poca deformacién volumé-
trica en la estructura sélida; es entonces natural que
se noten poco los efectos de deformacidn por reaco-
modo, consistentes quizd en pequefios deslizamientos
relativos, giros v vuelcos de unas particulas respecto
a otras; por ello la consolidacién secundaria serd poco
perceptible en las etapas tempranas de la consolida-
cién primaria. Por el contrario, en las etapas {inales
del proceso primario de consolidacién, mucha de la
presion exterior ha sido ya transmitida a las particu-
las mineraies en forma de presién efectiva y ha te- .
nido ya lugar gran parte de la deformacién volumé-
trica que ha de producirse; por esta razén, sera mu-
cho mais relevante la-componente de deformacion por
reacomodo relativo de las particulas minerales al
adaptarse a la nueva estructura mds cerrada. La con-
solidacién secundaria se hari més y mds importante,
relativamente hablando, a medida que el proceso
piimario avance:; de hecho, en las ultimas etapas del
proceso primario la consolidacion secundaria puede
ser de capital importancia y también puede darse el
caso de que el suelo continie sometido al proceso se-
cundario mucho tiempo después de que el proceso
primaric haya tertainado, por lo menos para tedo
fin practico.
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No existe hasta este momento ur teorfa que per-
mita calcular la deformacién que + suelo pueda su.
frir por consolidacion secundaria. ¢ . el sentido y con
la confiabilidad con que la teoria de Terzaghi pue.
de permitr la vaiuacidn del asentamiento primario,
Se han hecho muy importantes investigacienes de ia.
boratorio v algunos intentos para llegar a un mode.
lo matemitico de comportamiento; las referencias 29

y 30 pueden mencionarse entre las muchas dispo. -

nibles.

Existe evidencia experimental que permite con.
cluir que el proceso de consolidacion secundaria que-
da representado por una recta en una grifica de
deformacién de una muestra en el consolidémetro,
conira tiempo de prueba, en escala logaritrnica (cur-
va de consolidacién). Este hecho explica la diferen.
cia de forma entre la curva de consolidacién tedrica
(Fig. I-31) v la obtenida tipicamsnte en el labora-
torio (Fig. 1.23), que adopta la forma recta en las
etapas finales del proceso primario, cuando la con-
solidacién secundaria se hace predominante.

La consolidacidn Secundaria es mds impéreante
dondequiera que la primaria sea mds corta, tal como
sucede en los especimenes de lahoratorio, en los sue-
los orginices, en los estratos delgados o en estratos
con gran abundancia de lentes de arena que propor-
cienen drenaje. Muy especialmente, la consolidacién
secundaria es importante en ‘iepdsitos de turba, en
que la consolidacion primaria puede ocurrir en for-
ma casi simultinea con la aplicacién de la carga.
Por lo tanto, en el caso de un terraplén construido
sobre un depésito de turba, en el que interese cono-
cer el progreso del asentamiento ocurrido una vez
terminada la estructura, se necesitard prestar aten-
cion especial 2 la consolidacién secundaria, pues a
ella se deberd la casi totalidad del asentamiento que
se produzca a lo largo del tiempo.

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

A Generalidades y teoria de falla

En Mecdnica de Suelos, 1a resistencia al esfuerzo
cortante constituye la caracteristica fundamental a la
que se liga la capacidad de los suelos para adaptarse
a las cargas que actien sobre ellos, sin fallar.

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

el ingeniero desearia; por ejemplo, los esfuerzos de
tensién, por mencionar el mismo esfuerzo ya citadc
juegan a veces papel no despreciable en el agrieta-
miento de obras de tierra y. de hecho, hoy se siente
en ocasiones que se ha ido demasiado lejos en el ol-
vido de la tensién como un esfuerzo digno de ser in-
vestigado en relacién con los suelos. Pero el hecho
esencial permanece: el ingeniero hace trabajar al sue-
lo sobre todo al esfuerzo cortante, por lo que es I6-
gico que sea la resistencia a este esfuerzo la que in-
terese también de preferencia.

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

En tercer lugar, es posible que el interés casi ex-
clusivo de los ingenieros de suelos por la resistencia
al esfuerzo cortante esté muy fomentado por el he.
cho de que la Teorfa de Falla mids universalmente
usada en la Mecdnica de Suelos sea una teorfa de
esfuerzo cortante. Para comprender esta afirmacién
es preciso definir lo que se entiende por una Teoria
de Falla v todavia, yendo mis al origen de los con-
ceptos, reflexionar sobre lo que ha de entenderse por
falla, una de las palabras de uso mds comun por los
ingenieros, pero en rigor de las de mds confuso si-
nificado. _

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

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

-Pero aun en tan favorables circunstancias surg:
la pregunta de si el conjunto de normas de proyecto
q proteccién adoptadas garantiza el que una derta



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

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

En la Mecinica de Suelos actual, la teoria de
falla mas utilizada es lo que podria considerarse una
rombinacién de dos teorias clasicas algo diferentes.
1.2 primera. establecida en 1773 por Coulomb (Ret.
3%)., dice nue un marerial falla cuando el esfuerzo
cortanre actuante en un elemento plano a través de
un suelo aleanza el valor

=ctotang (1-62)
donde

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

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

o = esfuerzo normal actuante en el plano de
falla.

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

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

T =octan¢ ' (1-63)

Originalmente Mohr establecié su teorfa pensan-
do sobre todo en suelos granulares, en tanto que
Coulomb propuso la ecuacién 162 como criterio de
falla para suelos cohesivos que comprenden a los
suelos granulares como un caso particular, en el que
la resistencia al esfuerzo cortante es cero para un es
fuerzo normal actuante nulo; esto equivale a par-
ticularizar la ecuacién 1-62 del caso ¢ = 0. En rigor
la diferencia esencial entre la teoria de Mohr y la
de Coulomb estriba en que para el primero el valor
de ¢ no debe ser necesariamente constante. En tan.
to que en una representacidn con esfuerzos norma-
les en el eje de abscisas y tangenciales en el cje de
ordenadas, la ecuacién 1-62 quedard representada por
una linea recta, la 1.63 quedar representada por una
linea curva, que sélo como caso particular podri
ser recta. :

La Mecinica de Suc¢los actual suele utilizar como

criterio de falla lo que se acostumbra lamar el cri~
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terio de Mohr-Coulomb, en el cual se emplea la ecua-
cidn 1-62 como representacion matemdtica, pero aban.
donado 1a idea original de Coulomb de que ¢ y ¢
sean constantes del suelo, y considerindolas wvaria-
bles en el sentido que se verd posteriormente. Se
advierte pues que la teoria de falla mas usada aun
en la actual Mecinica de Suelos atribuve la falla de
éstos al esfuerzo cortante actuante; resulta entonces
l6gico que, en tal marco de ideas, la resistencia al
esfuerzo cortante de los suelos resulte el parimetro
fundamental a definir en conexidén con los proble-
mas de resistencia v falla.

La teoria de falla de Mohr-Coulomb permite, en
general, lfegar a resuliados bastante satisfactorios en
las aplicaciones de la Mecdnica de Suelos a los pro-
blemas pricticos. pero indudablemente no es una
teoria perfecta en el sentido de que no permite pre-
decir todas las fallas observadas ni explica toda la
evidencia exocerimental disponible. Quizd la exolica-
cion de estas deficiencias estribe en que esta teoria
pasee una deficiencia bdsica, st se acepta que la falla
de un material se produce como consecuencia del es
tado de esfuerzos que actie en su interior. En efec
to, es sabido que dicho estado de esfuerzos puede
describirse a final de cuentas por tres pardmetros
independientes, por ejemplo los tres esfuerzos prin-
cipales 7,, ¢, y o+ en general, un estado de esfuer-
70s no puede describirse por completo con menos de
tres parametros independientes. Pues bien, la teoria
de Mohr-Coulomb relaciona la falla con e! esfuerzo
cortante actuante, €] cual se relacionz con la diferen-
cia de los esfuerzos principales miéximo y minimo
[+y = f (e — o.)], pero no toma en cuenta el es
fuerzo principzl intermedio, ;. De esta manera la
teoria de falla no puede aspirar a cubrir en forma
completa todos los casos de falla reales, por no to-
mar en cuenta en su totalidad las causas de la falla

La experimentacién actual parece indicar que el
valor del esfuerzo ¢, en la falia influye en derta
medida en los parimetros de resistencia ¢ y ¢ que
puedan obtenerse en el laboratorio, si bien proba-
blemente esta influencia es moderada. También se
acepta que la falla de los materiales reales estd in-
fluida por cémo varie ¢, a lo large del proceso de
carga que conduce a la falla. Se considera fuera del
alcance de este libro una discusién mids a tondo
de estos temas, la cual puede encontrarse en obras

mis especializadas, como. por ejemplo las Refs. 32,
35 v 36.

[
Yigura I44. Concetpto mecinico de la friccidn.
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B Noaturaleza de la resistencia al esfuerzo cortante
en suelos granulares y cohesivos

Conviene ahora analizar someramente los facto-
res de que depende la resistencia al esfuerzo cortance
de los sueclos friccionantes v de los cohesivos.

En general se acepta que la resistencia al esfuer-
zo cortante de ios suelos se debe. por lo menos en
parte, & . [riccicn rue se desarrolia entre sus granos,
cuando hay tendencin al deslicamiento relativo a
unos respecto a otros. Se utiliza el concepto de fric
cidn en el sentido familiar en mecinica (Fig. I-44).

La fuerza necesaria para iniciar el deslizamiento
del cuerpo de la figura es: £ = uP, donde p recibe
el nombre de coeficiente de friccion entre las super-
ficies en contacto.

Anilogamente, entre las particulas del suelo se
desarrollan resistencias friccionales, de manera que si
se considera una superficie potencizl de desiizamien.
10 ¥ o es la presiéon normal que actia en dicha su-
perficie, el esfuerzo cortanie necesario para.producir
el desiizamiento, <, puede relacionarse con ¢ por
una expresion del tipo

s=g =ctang - (169

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

La expresion !.64 fue primeramente propuesta
por Coulomb en un sentido un tanto mds estricto
que el que es posible otorgarle hoy, pues para Cou-
lomb ¢ era una constante absoluta propia del suelo
de que se tratara, en tanto que en épocas posteriores
fue preciso considerar ciertas posibilidades de varia-
cion en el dngulo de friccién interna. Andlogamente,
como va se dijo. Coulomb establecié histéricamente
el concepto de cohesion, al observar que algunos ma-
teriales (las arcillas) presentaban resistencia bajo pre-
sion normal exterior nula. De esta manera postuléd
como lev de resistencia posible para tales materiales
la expresidn

s=1t=c {1-65)

en que ¢ es la cohesidén del suelo {que por cierto
Coulomb también considerd constante, en tanto que
hoy ‘se trata como variable) . Estos materiales fueron
llamados “puramente cohesivos” y en ellos se consi-
deraba ¢ = 0.

Al considerar el caso mas general, Coulomb atri-
buyé la resistencia de los suelos a ambas causas, se-
gun una expresién que resume a las dos anteriores,
para un suelo que tenga “cohesidn y friccion”™.

s=--r,=c+;:an¢ (1-66)

Actualmente se considera que la friccién es la
fuente fundamental de resistencia en los-suclos_gra-

nulares, si bien no la unica, como ya se dijo (sec-
cién I11). Segun esto, la resistencia al esfuerzo cor-
tante de los suelos granulares depende fundamentai-
mente de la presion normal entre sus granos v del
valor del dngulo de friccion interna ¢. Este, a su vee
depende de la compacidad del material v de la for
ma de los granos, que desarrollarin mavor friccion
cuanto mids vivas o menos redondeadas sean sus
aristas,

En la Ref, 37 se menciona un estudio acerca de
la influencia del agua sobre el dngulo de friccidn
desarrollado entre particulas de cuarzo de forma equi
dimensional. Segun tal estudio, el que hava o no
agua entre las particulas carece e importancia y no
ejerce mayor efecto en el dngulo de friccion entre
ellas. Por el contrario. la presencia de otros contami-
nantes, tales como delgadas peliculas de materia or-
gdnica o particulas muv finas laminares, si reduce
substancialmente el cceficiente de friccidn entre los
granos.

Si los suelos granulares tuvieran un comporta-
miento puramente fricci .. :nte, tal como fue postu-
lado por Coulomb (ecuacion 1-64), una representa.
cion de su ley de resistencia en unos ejes = — @ (tal
como se obtiene de una prueba triaxial. segun se
verd) seria una linea recta pasando por el origen, y
el dngulo ¢ seria constante, como precisamente esta-
blecid Coulomb. Sin embargo, esto no sucede v lo
normal es que !a representacién = — s de la lev
de resistencia . :stre una linea curva (si bien ge: .
ralmentc no muy alejada de la recta) : esto es dehido
al efecto sobre la resistencia del acomodo de los gra-
nos del suelo, que han de deformarse y rodar unos
sobre otros para que la falla llegue a producirse (sec-
cidn [-11). El efecto del acomodo disminuve cuando
aumenta el esfuerzo de confinamiento, puesto que
las particulas se alisan en sus puntos de coniacto y
salientes, por aplastamiento y ruptura; esto hace que
la muestra de suelo granular se compacte, pero aun
asi fallard mds ficilmente, por efecto de acomodo.
Por ello, en una representacién © — o, segun g
va siendo mayor, se va teniendo menor ¢. y la ley
de resistencia se va haciendo mds horizontal.

La curvatura parece ser i is marcada cuanto ma-
yor sea el tamafio de las particulas (ver Ref. 23,
en la que se menciona el caso de enrocamientos).
Este hecho parece estar relacionado <on la ruptura
de granos, especiaimente al considerar que. algunas
arenas de tamafio relativamente pequeiio, pero de
grano débil y quebradizo (por ejemplo arenas con-
chiferas) también muestran envolvenies de resisten-
cia muy curvas. La curvatura también parece ser ma-
yor en deformacién plana que en compresién tri-
axial.

En resumen, los suelos granulares s¢ consideran
materiales friccionantes, pero con desviaciones del
comportamiento puramente friccional por efectos de
acomodo entre sus granos. Esto se traduce en resis-
tencia a la distorsién de los granos, a la ruptura en
fus contactos y al rodamiento y deslizamiento de
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unos sobre otros. Si el esfuerzo cortanie es lo sufi-
cientemente alto, el efecto estadistico de superacion
de la friccidon, mds los efectos del acomodo, es un
movimiento continuo o distorsién de la masa, que
es la falla por esfuerzo cortante. El fendmeno no es
bisicamente afectado por el agua contenida en los
vacios del suelo granular. En rigor, el concepto de
dingulo de friccién interna involucra tanto ai coefi-
ciente de friccion grano-grano, como a todos los etec
10s de ~-~modo. Es notable lo poco que intluve el
coeficier . de friccion grano-grano, que es bastante
variabie en la naturaleza, en el dnguic de friccién
interna (Ref. 38), hecho explicabie si se piensa que
las particulas siempre se mueven de la manera que les
resulta mds ficil. Si el coeficiente de friccidn es bajo.
se deslizan, y si es alte. ruedan.

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

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

Hay evidencia abundante en el sentido de que el
mecanismo de la resistencia de los suelos finos cohe-

sivos es fundamentalmente también un efecto de fric-

cién, pero ahora los simples hechos de la friccién
mecdnica pueden estar disfrazados por muchos efec-
tos secundarios, que complican extraordinariamente
el cuadro gencral, Por ejemplo, con seguridad las li.
minas de arcilla, aunque estén muy préximas en casi
toda su drea, no estin en ninglin puntc en contacto
real; se cree que los contaminantes que pueda haber
entre las superficies enfrentadas, incluyendo el agua
adsorbida, no son removidos por presiones normales
que tiendan a juntar las superficies que sean meno-
res de 5,000 kg/cm? o aun mis: asi, es légico pensar
‘que €505 contaminantes participarin en la transmi-
sién de los esfuerzos norinales y cortantes, Quizd el
efecto friccionante cristal con cristal sea mis similar
al caso de los suelos friccionantes, en el caso de con-
tacto borde-cara plana entre dos liminas, el cual, por
cierto, se considera debe ocurrir muy frecuentemente.

‘Es un hecho experimental universalmente acepta-
do que el agua intersticial influye en la resistencia
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Figura I45. Esquema para ifustrar la influencia de diversos
factores schre la resistencia al esfuerzo coriante
de un suelo “cohesivo',

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

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

Para visualizar en forma sencilla el mecanismo a
traves del cual cada uno de los factores ejerce su in-
fluencia, se considera a continuacion el caso de una
arcilla totalmente saturada, a la que se somete a
una prueba directa de resistencia al esfuerzo cortante,

Supongase que la muestra ha sido previamente

consolidada bajo una presién normal ¢, proporcio-
nada por una carga, P, cualquiera. Supdngase tam-
bién que la mucstra nunca soportd 2 través de su

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

$i ahora se incrementa rdpidamente Iz presién
normal en un valor Ae,, aplicando un incremento de
carga AP, actuard sobre la muestra una presidn total
o2 = o, + Ac,. Este incremento de carga puede pro-
ducir muy diversos efectos sobre la resistencia al es-
fuerzo cortante de la muestra, dependiendo del tiem-
po que se deje actuar antes de aplicar la fuerza F

.que la hard fallar, del drenaje de la muestra v de la

velocidad con que F sea aplicada. En efecto, supdn-
gase que la muestra tiene muy buen drenaje, estando
expedita la salida de agua de las piedras porosas ha-
cia el exterior; en el primer instante A, serd ioma-
do por el agua de la muestra, pero si transcurre el
tiempo suficiente se producird la consolidacion de la
arcilla bajo la nueva condicién de esfuerzos y Ao,
llegard a ser también esfuerzo efectivo. 51 ahora la
muestra se lleva a la faila, aplicando F en inaemen-
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tos pequenos ¥ pcrm::ti'cndo que entre cada uno’ trans.
curra el tiempo suficiente para que se disipe cu
quier presién neutral que se origine en la zona
cina a la superficie de falla, la resistencia de la ar
cilia quedari dada por la expresién

s= (o + Agy) tan ¢ = 7, tan @

Pues, en todo momento. 7, v &7, son efectivas v
no existen presiones neutraies en el agua.

Por otra parte, si F se aolicase ripidamente, en
las ronas vecinas a la suoerficie de falla anarecerian
mresiones neutrales cansadas nor Ta rendencia al cam-
bio de volumen hain la deformacion rangencial. En
arcillas normalmente rnnsolidadas esta tendencia es
siempre haria una disminucién. por lo que los es.
frerzos aue amareren en el agua son nresiones, que
disminuven los esfuerrms efectives Si u reorecenra
a éstas presiones neunrrales en el momenta de la falla.
12 resistencia de 1a arcilla Auedari dada por:

$= (f+ a7 —uw)rang = (o, — u) tan &

La resisrencia al esfuerzo corranre ha variado sim-
plemente porque cambié la velocidad de aplicacién
de F.

El valor de u denende grandemente de la sensi-
bilidad de la estructura del suelo: bajo la deforma-
cién que esti teniendo lugar en Ta prueba., una es-
tructura sensible se degrada. tendiendo a disminuir
mis su volumen, por lo que u se hace mavor que en
¢l caso de una arcilla muy poco sensible a 1a defor-
macidn.

Si. por el contrario, 1a prueba se efecttia estando
impedida la salida del agua de las piedras porosas
hacia el exterior, el esfuerzo Az, nunca podri llegar
a ser efectivo, pues la arcilla no puede materialmen-
te consolidarse: por lo tanto, el esfuerzo A, no de-
jard de ser neutral (As, = w,). Al aplicar F tam-
pece se disiparan las presiones neutrales que pueda
generar l2 deformacién tangencial y ello aunque F se
apiique lentamente (se supone que: 1a salida del agua
esti idealmente impedida, cosa muy dificil, per no
decir imposible de lograr en un aparato de corte

directo) . Suponiendo que la presién neutral origi.

nada por la deformadén tangencial sea también u
(en realidad es un poco menor), la resistencia al es
fuerzo cortante de la arcilla serd ahora, teniendo pre-
Sente que Ag;, = uy:

$= (o, + &gy —u; —u) tan ¢ = (o, — u) tan ¢

de nuevo diferente a las dos anteriores, nada mis
que a causz de un cambio en la condicién de drenaje
de la muestra, '
Esta misma resistencia se podria haber obtenido
si Ar, y F fuesen aplicadas riapidamente, una tras
otra, aun con drenaje libre, pues en tal aso no se
‘aria tiempa a que se disipase ninguna presién neu-
ral en los poros del suelo. )
Todos los razonamientos anteriores pueden consi-
derarse aplicables a un suelo normalmente ¢>nsoli-

dado en la naturaleza; si el suelo es preconsolidado
pueden desarroliarse razonamientos anilogos. En efec.
to, considérese la misma muestra anterior, pero fyer.
temente consolidada por una presion o, de gran
magnitud. Si ahora se descarga ripidamente la muyes.
tra. quitando la fuerza P que producia la 7, 12 ar.
cilla tenderd a expanderse; como |a muestra no pue-
de tomar instantineamente e] agua necesaria para
ello, aun en el supuesto de que existiese en e] exte.
rior disponihle. el agua intersticial quedari sometida
A un estado de tensién tal que proporcione a las par-
ticulas minerales una presidén suficiente para mante-
ner el mismo volumen: ohviamente, esta presion
debe ser 1a misma que actuaba ances sobre la arcilla
desde ¢l exterior, es decir:

U = — o,

Si inmediatamente despuds ds retirar la carga P,
la muestra se ileva a la falla, aplicando F ripidamen.
te, la deformacién rangencial en el plano de falla
ocasionard, segun se dijo, una perturbacién de la es
tructura sélida v la presién .del agua intersticial, u,
consecuencia de ello, disminuve la tension u, existen-
te, de acuerdo con lo dicho en el partafo anterior.
En este caso la resistencia al esfuerzo cortante podri
escridirse, teniendo en cuenta que la presién total
es nuia, por haber retirado P Y que u, = —g
como:

1= 0—u —u) tan g = (o — u) tan ¢

Esta es la resistencia que se interpreta histdrica-
mente como “cohesién” de las arcillas, por ocurrir a
estuerzo exterior nulo y que, seguin se ve, en realidad
es también friccion consecuencia de la preconsolida-
cidn (historia previa de consolidacién) adquirida por
la arcilla a causa de l1a accién de o,. Si no existe nin:
guna fuente de agua exterior de donde absorber, no
importa el tiempo que se deje transcurrir desde la
remocién de la carga P hasta la falla de la muestra
por aplicacén rdpida de F. La resistencia permane.
cerd la misma. Debe observarse que si las facilidades
de drenaje son nulas; es decir, si no existiera posi-
bilidad para la muestra de ganar o perder agua, cual
quiera que sea e] decremento o incremento de pre.
sidn exterior. toda esa presidn adicional la tomari el
agua, vy al aplicar la fuerza F ripidamente, ei mate.
rial tendr{a exactamente la misma resistencia debida
a la preconsolidacién bajo «,; es decir, el material
se comportaria como puramente cohesivo. Por otra
parte, si el suelo tiene facilidad para absorber agua
y se deja transcurrir el tiempo para que esto suceda,
después de haber removido P, la muestra se expan-
deri y gradualmente ird disipAndose la tension en el
agua y por lo tanto el esfuerzo efectivo, ha'sta que,
finalmente, el esfuerzo efectivo serd pricricamente
nulc y, por ende, |z resistenda del marerial se habrd
reducido pricticamente a cero. . .

Claro & que todos los razonamientos z'menores
pueden aplicarse 3 estratos de arcilla depositados en



Pruebas para la determinacicn de lg resistencia al esfuerzo cortante de los suelos 67

la naturaleza, cuva resisténcia aumentari g dismi-
nuiri conforme se disipen con el tiempo las com-
presiones o tensiones originadas en el agua por las
cargas.

De lo anterior se desprende la idea de que es en
definitiva la friccién el unico concepto de que hav
que echar mano, en dlima instancia, para explica}
la resistencia al esfuerzo cortante de todo tipo de
suelos. Sin embargo. esta imagen peca quizd de sim-
plista, pues en el caso de particulas de arcilla de ‘or-
ma laminar, en 10s contactos arista contra cara plana
quizd se desarrollen nexos de unidn suficientemente
fuertes como para que hava de hablarse de una "ver.
dadera cohesion”, Empero, s¢ considera que estos
anilisis quedan fuera del objetivo de este libro v
que la friccién puede proporcionar un mecanismo
de resistencia suficientemente claro para las aolica-
ciones de la Mecdnica de Suelos a las vias :=rres-
tres, a condicién de tomar cuidadosamente en cuen-
ta las consideraciones que se¢ han comentado en los
anteriores rarrafre. En la referencia 39 podrin am.
oliarse considerablemente las ideas ahora apenas in.
sinvadas.

Para terminar »stas ideas sobre Tos mecanismos de
[a resistencia’ al esfuerzo cortante de los suelos es pre.
cisn establarer ¢! concento de resisrencia residual, que
ocuna un lugar importante en los problemas de esta-
bilidad de suelos ligades a las vias terrestres. Si se
observa la Fig. I.17.a se veri que en los materiales
de falla frigil la curva esfuerzc-deformacidn llega a
una condicién en que el suelo presenta grandes de-
formaciones para esfuerzo practicamente constante:
este efecto. en mavor o manor medida, se observa en
todos los suelos (arenas o arcillas) que presenten una
resistencia mdxima, siendo mis acusado en tanto la
arcilla esté mis preconsolidada o la arena mis com-
pacta, a pesar de ier perceptible en arcillas norma:
mente consolidadas v en arenas relativamente suel-
tas. Esta resistencia, denominada Glitima o residual,
fue estudiada para arcillas por Skempton (Ref. 40).
En el caso de las arenas esta resistencia ocurre con
una relacién de vacios independiente de la inidai,
Que se tenia antes del proceso de deformadén por
cortante, v la deformacién tiene lugar a volumen
constante, La influencia del acomodo de las partfcu-
las es minima, aunque hay evidencia de que aun jue-
ga un cierto papel, a pesar de las grandes deforma-
ciones que han tenido lugar. En las arcillas, la resis-
tencia residual es independiente de 1a historia previa
de esfuerzos, como lo demuestra el hecho de que tie-
ne igual valor para suelos naturales y remoldeados.
La caida de resistencia tras la méxima, se debe tanto
a una ruptura progresiva de los nexos en:re las par-
ticulas, como a su reorientacién en arreglos en que
ias partfculas se disponen con sus caras paralelas.

Los mecanismos de la resistencia a] esfuerzo cor-
tante de los suelos cohesivos parcialmente saturados
(tan importantes para el ingeniero de las vias te-
rrestres por et amplio uso que hace de los suelos com-
pactados. que generalmente caenl deniro de la ante-
rior condicidén), envuelven los Mismos conceptos que
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Figura I46. Esquema del aparato de revistencia al sfuemo
corante directo,

los de los suelos saturados. Sin embargo, al haber
aire vy agua en los vacios del suelo, los mecanismos
de generacién de las presiones neutrales son mucho
mids complicades e involucran fenémenos de tension
capilar v presién de gases. que a su ver degenden del
grado de saturacién y del tamafio de fos vazios. Al
nivel del conocimiento actual es pricticamente im.
posible determinar los esfuerzos efectivos que real-
mente actuan entre los granos del suelo.

C Pruebas paﬁ la determinacién de la resistencia
al esfuerzo cortante de los suelos

En la seccién I-10 de este capitulo va se preser
taron someramente las principales pruebas de la
ratorio hov utilizadas para medir la resistencia al
fuerzo cortante de los suelos. Se trata ahora de exten-
der ligeramente este tema, complementindolo con
una descripcion general de los aparatos que se em-
plean, pues no se cree posible llegar a una compren.-
sién justa de las conclusiones que se establecerdin en
los dos pidrrafos siguientes sin cumplir tal prerre-
quisito.

El aparato de corte directo responde 2 la idea
mis intuitiva para medir la resistencia de los suelos.
En la Fig. 146 aparece un esquema del dispositivo.

El aparato consta de dos marcos, uno fijo y oo
mévil, que contienen a la muesua de suelo.

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

L2 parte mévil tiene un aditamento al cual es
posible aplicar una fuerza rasante, que provoca la
falla del espécimen a lo largo de un plano que, por
la construccién del aparato, resulta bien definido.
Sobre la cara superior del conjunto se aplican cargas
que proporcionan una presién normal en el plano
de falla, ¢, graduable a2 voluntad. La deformacién
s¢ mide con extensdmetro, tanto en direccién hori-
zontal como vertical

De acuerdo a como se fijen las condidones d-
drenaje de la muestra, se tienen wes tipos de prueb

— Sin drenaje, en que no se permite ¢! drenaje
de la muestra ni en la etapa de aplicacién del
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Figura I47. Cim#ra de compresion triaxial,

esfuerzo normal, ni en la aplicacidn del es-
fuerso cortante.

— Con consalidacidn sin drenaje, en la que se
permite a la muestra consolidarse durante la
etapa «e aplicacion del esfuerzo normal ver-
tical, hasta disipar toda presion intersticial,
pero no se permite «renaje adicional durante
la =tapa de aplicacion del esfuerzo cortante.

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

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

Las pruebas Jde compresidn triaxial son mds refi-

nadas que las de corte directo y en la actualidad-

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

piedras porosas, CuU¥a COMUNIcacion con una burera
exterior puede establecerse a voluntad con segmen-
tas de tubo pljstico {tubo sarin). E| agua de'la ci-
mara puede adquirir cualquier presion deseada por
la accion de un compresor comunicado con efla, La
carga axial se transmite al espécimen por medio de
un viastago que atraviesa {a base superior de la ci-
mara o con cables jalados a través e la hase inferior.

La presion lateral que se ejerce con el agua que
llena la cimara es s0lo normal. por ser hidrostatica.
v produce. por lu tanto, esfuerzos princinales sohre
el espécimen {7;). En las bases de éste obra natural-
mente tambi€n esta misma presion 7, pero atdemis
en esas secciones aciua el efecro de i1 carea transmi-
tida por el vistago desde el exterior, que ejerce una
presion p sobre el espécimen; esta presion suele lla-
marse en Mecinica de Suelos “esfuerzo desviador™;
en total. en direccion axial actia una presion 7.
que también es principal v que vale

T =P

En un instante dado el estado e esfuerzos se con-
siddera uniforme en toda la muesira v puede anali-
zarse recurriendo a las soluciones grificas de Mohr,
con &, y o, como esfuerzos principales mavor v me.
nor, respectivamente. Debe observarse queren una
cimara triaxial el suelo estd sometido a un estado de
esfuerzos tridimensional, que aparentemente deberia
tratarse con la solucidon general de Mohr, que en:
vuelve el manejo de tres circulos diferentes; perd
como en la prueba dos de los esfuerzos principales
son iguales, el menor y el intermedio. enrrealidad
los tres circulos devienen a uno solo y el tratamiento
resulta simplificado, pudiéndose emplear las construc-
ciones correspondientes al estado de esfuerzos planoes.

Ya se vio que la resistencia al esfuerzo cortante,
sobre todo en suelos “cohesivos™, es variable y de-
pende de diversos factores circunstanciales, Al tratar
de reproducir en el laboratorio las condiciones a que
el suelo estard sometido en la obra de que se trate,
serd necesario tomar en cuenta cada uno de los fac
tores, tratando de reproducir las condiciones reales
de este caso particular. En tal virtud, no es posible
pensar en una prueba Gnica que refleje todas las po-
sibilidades de la naturaleza, Podria parecer que, en
cada caso, deberia montarse una prueba especial que
lo representara fielmente; sin embargo, es obvie que
esto no es prictico. dado el funcionamiento de un
laboratorio comun. Lo que se ha hecho es reproducir
aquellas circunstancias mas tipicas e influyentes en
algunas pruebas estandarizadas. Estas pruebas se re-
fieren a comportamientos y circunstancias extremas;
sus resultados han de adaptarse al caso real, gene-
raimente intermedio, interpretandolos con un crite-
rio sano y teniendc siempre presente las normas de
la experiencia.

Los tipos de prueba de compresion triaxial que
mis cominmente se realizan hoy en los laboratorios
de Mecénica de Suelos son los que -se describen bre-
vemente a continuacion:
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v

Prueba lenta (simbolo L). Con drenaje.

La caracteristica fundamental de la prueba es que
los esfuerzos aplicados al especimen son efectives.
Primeramente se somete al suelo a una presion hy.
drostitica (7). teniencdo ahierta la vilvula de comu.
nicaciéon con la hureta v dejando transcurrir el tiem.
po necesario para que hava completa consolidacion
hajo la presién actuante. Cuando el equilibrio esti-
tico interno se haya reestablecido, todas las fuerzas
exteriores cstarin actuando sobre lu fase solida del
suelo; es (ecir, producen esfuerzos efectivos, en rtan.
to que los esfuerzos neutrales en el agua correspon-
den a la ¢o- -n hidrosidtica. A conunuacion la
muestra es :. . la faila aplicando la carga axial
en pequenos incrementos, cada uno de los cuales se
mantiene el tiempo necesario para gue la presion en
el agua, en exceso de la hidrostitica, se reduzca a
cero.

Prueba ripida-consolidada (simbulo R.). Con con-
solidacion, 3in dzenaje

En este tipo de prueba, el _spécimen se consolida
pnmerm.e'ue bajo la presion hidrosuitica &, como
en la primera etapa de la prueba lenta- asi el esfuer-
20 oy llega a ser efectivo (7,). actuando sobre la fase
solida del suelo. En seguida, la muestira es llevada a
la falla por un ripido incremento de la carga axial
de manera que no se permita cambio de volumen.
El hecho esencnal de este tipo de prueba es el no
pcrmmr ninguna consolidacidn adicional de aplica-
cion de la carga axial durante el periodo de falla.
Esto se logra ficilmente en una cimara de compre-
sion triaxiai cerrando la valvula de salida de las pie-
dras porosas a la bureta; una vez hecho esto, el re-
quisito es cumplido independientemente de la velo-
cidad de aplicacion de la carga axial; sin embargo,
parece no existir duda de que esa velocidad influye
en la resistencia del suelo, aun con drenaje total-
mente restringido.

En la segunda etapa de una prueba ripida-con-

solidada pedria pensarse que todo el esfuerzo desvia-

dor fuera tomado por el agua de los vacios del sueio
en forma de presion neurtral; etlo no ocurre asi y se
sabe que parte de esa presidn-axial es tomada por
la fase sélida del suelo, sin que, hasta la fecha, se
hayan dilucidado por completo ni la distribucién de
esfuerzos, ni las razones que la gobiernan. De hecho
no hav en principio ninguna razén para que el es
fuerzo desviador sea integramente tomado por el
agua en forma de presién neurral; si la muestra es-
tuviese lateralmente confinada, como en el caso de
una prueba de consolidaczién, si ocurriria esa diseri-
bucién simple del esfuerzo desviador; pero en una
prueba triaxial 1a muestra puede deformarse lateral-
mente y, por lo tanto, su estructura puede tomar es-
fuerzos cortantes desde un principio.

Prueba ripida _ (simbolo ‘R). Sin drenaje.

Labrado de una muestra para prucbas.

En este tipo de prueba no se permite consolida-
cion de la muestra en ninguna etapa. La vilvula de
comunicacion entre el espéimen y la bureta perma-
nece siempre cerrada, impidiendo el drenaje. En pri-
mer lugar se aplica al espécimen una presion hidros-
tdtica y, de inmediato, se hace fallar al suelo con la
aplicacion ripida de la carga axial. Los ‘esfuerzos
efectivos en esta prueba no se conocen ‘bien, ni tam-
poco su distribucién, en ningin momento, sea ante:
rior o durante la aplicacid4n de la carga axial.

Prueba de compresién simple (simbolo C,).

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

125 pruebas triaxiales a que se ha hecho referen-
cia. en las que el esfuerzo desviador se aplica por
compresion del: vistago, deben verse como las tradi-
cionales histéricamente hablando y como las de re:
lizacién todavia mds frecuente, pero en épocas mis
recientes s¢ han desarrollado otras modalidades de
prucba triaxial. En una de eilas, va bastante usada,
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Veleta de laboratorio.

el esfuerzo transmitido por el vistago es de tensidm,
- disminuvendo as1 .x presién axial actuante sobre la
muestra durante la prueba; en otra, se varia la pre-
sion lateral, modificando la presién de cimara dada
con el agua, pero manteniendo la presién axial cons-
tante, para lo cual serd preciso realizar los ajustes co-
rrespondientes en la «ansmisién producida por el
vistago. Finalmente, sobre todo en trabajos de inves-
tigacion, se estin efectuando pruebas en las que se
hace variar tanto el esfuerzo axial como el lateral.

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

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

':Iisminuyendo simultineamente ]a lateral. La mis
-smun de las pruebas de este iltimo tipo es aquella
en que cada incremento de presién axial sobre la
milesra es ¢l doble del decremento de presién late-

ral, de modo que el promedio aritmético de log es-
fuerzos normales principales se mantiene constance.

Anilogamente existen las variantes correspondien-
tes para las pruebas 't extensidn,

En una prueba e compresién, la presidn axial
siempre es el esfuerzo principal mayor, &;; en una
prueba de extension, por el contrario, la presién axial
siempre sera el esfuerzo principal menor, o,

Se han desarrollado asimismo equipos triaxiaies
para aplicacién de tres esfuerzos principales diferen-
tes (Ref +l}. Existen ademds aparatos de deforma-
cién plana (Ref. 42 v 43) en los cuales se hacan va-
riar las deformaciones axialmente v en un sentido
lateral, permaneciendo fija ia dimensién del espéci-
men en el otro sentido laterai.

Para la medicién de las propiedades dindmicas
de los suelos se ha desarrollado la prueba triaxial
pulsante, en la cual se aplica s; comao en la prueba
estindar, pero la ¢, de manera ciclica.

La prueba de corte anular (Ref. 44) se realiza
utilizando un aparato pricticamente idéntico al de
la prueba directa con la diferencia de que el esfuer-
7o cortante se produce aplicando una torsién alrede-
dor de un eje vertical y normal a la muestra; al no
cambiar el irea de la muestra, Ia prueba es muy
apropiada para la determinacién de la resistencia re-
sidual de los suelos.

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

La prueba de la veleta es una contribucién rela-
tivamente moderna al estudio de la resistencia al es
fuerzo cortante de los suelos. La prueba presenta, en
principio, una ventaja considerable: la de realizarse
directamente sobre los suelos in situ, es decir, no so-
bre muestras extraidas con mayor o menor grado de
alterabilidad, sino. sobre los materiales en el lugar
en que se depositaron en la naturaleza. Sin embargo,
la alteracién de los suelos sometidos a la prueba dista
de ser nula, pues la veleta ha de hincarse en el es
trato en el cual van a realizarse las determinaciones
y esta operadén ejerce siempre influencia negativa.
La prueba guarda derta similitud, -desde un punto
de vista interpretativo de sus resuitados, con la prue-
ba directa de resistencia ya mencionada tantas veces
y esta afectada por algunas de sus limitaciones.
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Figura 148, Aparato de velerz para determinaciones de resis-
tencia al esfuerzo cortante,

El aparato consta de un vdstago, desmontable en
piezas, a cuvo extremo inferior esti ligada la veleta
propiamente dicha, por lo generai de cuatro aspas
fijamente ligadas a un eje, que es prolongacidn det
vistago (Fig. 1-48). Para efectuar la prueba, una vez
hincada la veleta a la profundidad deseada, se apli-
ca gradualmente al vdstago un momento en su ex-
tremo superior, en donde existe un mecanismo apro-
piado, que permite medirlo. Por lo general la ope.
racién de hincado se facilita periorando un pozo
hasta una profundidad iligeramente menor al nivel
en que la prueba haya de realizarse; la parte supe-
rior de la veleta ha de quedar suficientemente aba-
jo del fondo del pozo. Al ir aplicando el momento,
la veleta tience a girar tratando de rebanar un ci-
lindro de suelo.

Llamando 5 a la resistencia al esfuerzo cortance
del suelo, el momento miximo soportado por éste
seri medido por los momentos -resistentes generados,
tanto en las bases del dlindro, como en su irea la-
teral. El momento resistente que se desarrolla en el
irea lateral serd:

M, = r.DH-s-g- = —;—KD.H.I

L

vy despreciando el efecto del vistago, el momento ge-
nerado en cada base valdrd:

ﬁD"2D=luD.
: ‘TR ™

IMR’ =

Noétese que, en la base, se toma el brazo de palan-

ca de la fuerza resistente como 2/3 - D/2, lo que equi-

vale a considerar elementos resistentes en forma de
sector circular.

El momento resistente total, en el instante de falla

incipiente, serd igual al momento aplicado (M Mk

1 I
Mm= My, + 2Mn.= ?RD"'HS + --6-1\'.D’$

H
_+..l.)_)3

Mm=xbz(2 6 (167)

De donde
M
s = ‘ mix - ‘M!n.‘m (I 5
=Dz (—Ii + 2) c '
2 6

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

7

C=— D3 (1-69)

Ficilmente se nota que el tipo de falla que .sro-
duce la veleta es rogresiva, con deformaciones
ximas en el extrc > de las aspas, v minimas et s
planos bisectores : dichas aspas. por lo que
concluirse que la’.eleta solo es aplicable a m
les de falla pldstica, del tipo de arcillas blanc

En las arenas, aun en las suelzy, la veletz
introducida modifica la compacidad de los mani: v,
sobre todo, el estado de esfuerzos general de la inasa,
por todo lo cual los resultados que pudieran obte-
nerse son de interpretacién dificil.

En las arcillas finamente estratificadas. en que
capas delgadas de arcilla alternan con otras de are-
na fina que proporcionan ficil drenaje, los esfuer-
z0s debidos a la rotacién inducen consolidacién en
la arcilla, efecto que se hace notorio durante la prue-
ba por el pequeiio espesor de la estratificacion: -
ello se obtienen resistencas mads altas que las re:

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

I.i4 RESISTENCIA AL ESFUERZC CORTANTE DE
LOS SUELOS GRANULARES

Segiin ya se vio en el pdrrafo anterior. los facto-
res que afectan a la resistencia al esfuerzo cortan-
te de los suelos granulares pueden considerarse dentro
de dos clases. La primera agrupa a los que afectan
la resistencia al esfuerzo cortante de un suelo dado.
de los cuales los mds importantes son la compacidad
(2 menudo referida a la relacidn de vacios inicial o
a la compacidad relativa inicial) y el esfuerzo de
confinamiento (en la naturaleza o en la cimara ui-
axial), pero entre los que la velocidad de aplicacién
de la carga juega también un papel. La segunda cla-
se de factores ‘agrupa a aquéllos que hacen que la
resistencia de un suelo granular sea diferente de
la de otro suelo granular que tenga el mismo esfuer-
zo confinzntz y la misma compacidad.

Entre es:us factores destacan el tamaiio, la forma,
ta textura y la distribucién granulométrica de la
particulas, y su grado de sanidad y dureza, defini
do estas ultimas condiciones el fenémeno de rup
ra de granos, que afecta la resistencia de manera
fundamental.
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A continuacion se analizardn algunas conclusio.
ueden considerarse de interés y que se des.
prenden de los resultados de prugi?as de laboratorio
vy experiencias de campo en relacion a la resistencia
al esfuerzo cortante que pueden desarrollar los suelos

nes que p

granulares. ) .
En primer lugar existe considerable acuerdo en

que, en lo que a las aplicaciqnes Prdcticas se refiere,
resulta licito expresar la resistencia al esfuerzo cor-
tante de los suelos granulares por medio de una
ecuacién aniloga a la 1-64, segin la cual

s = 7tan ¢ (1-64)
en la que s representa la resistencia del suelo o, lo
que es lo mismo, el miximo esfuerzo cortante gque
éste soporta sin falla (-:'m!).

En la figura [-49 se muestran las envolventes de
falla, obtenidas en pruebas triaxiales convencionales,
realizadas a niveles de esfuerzos relativamenie bajos
para tres arenas, una ‘suelta, otra compacit ¥ una
tercera, cementada. Se marcan los puntos correspon.
dientes a cada prueba, que indican la combinacion
particular de esfuerzo normal y esfuerzo cortante
maximo con que se produjo la.falla en el punto. En
el caso de la arena suelta, se observa que se define
una envolvente de falla que es prdcticamente una
linea recta que pasa por ¢l origen; lo que es o mis
mo, el material satisface una ley del tipo de la ecua-
cion 1-64 y el dngulo de friccién interna de la arena
(¢) puede obtenerse precisamente del conjunto de
pruebas, s

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

S .
CEMENT ADA
QMPACTA
! / SUELTA
. ¢ Qc .
s _—
© T

ﬁiun 149. Lineas de resistenda para una arena en esuado
suelto, compacte y cementado.

En el caso de las arénas cementadas podri tener-
se una ley como las anteriores, segin sean sueiras o
compactas; ia diferencia estriba en la resistencis que
exhibiri la arena bajo presion normal exterior nula.
por efecto de la cementacion (ordenada en el ori-
gen), lo que hace que la resistencia en estas pruebas
quede mejor expresada por una ley del tipo (1-66).
pudiéndose calcular ¢ ¥ ¢ de las pruehas triaxiales
efectuadas y teniendo en cuena que ¢ répresenta un
efecto de cementacidn antes que cualquier clase de
cohesidn, . :

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

Es evidente que es el efectivo el esfuerzo que
debe tomarse en cuenta en la aplicacion de las ante-
riores leves de resistencia en arenas. Si la arena estd
saturada, podrin aparecer por carga exterior o por
flujo presiones en el agua, u. En tal caso, si. como
es frecuente en la prictica, la presién normal con
que haya de entrarse en la férmula 164 se calcu-
la como esfuerzo total, es decir a partir del peso es-
pecifico del suelo saturadoe, v, que involucra ¢l peso
del suelo vy del agua contenida, deberd escribirse la
ecuacion 164 en cualquiera de las dos formas.

s =ctan ¢ = (ru) tan ¢ {1-70)
donde 7 representa el esfuerzo efectivo v ¢ al total,
segun se han definido anteriormente. La experien
cia de laboratorio ha demostrado que el valor de ¢
cambia relativamente poco entre la arena seca v la
arena saturada; el verdadero cambio en la resistencia
de la arena estriba en la aparicién de la pre:idn neu-
tral interstical u, que si es importante puede redu-
cr la resistencia ‘en forma substancial. Si la arena
estuviera “seca”, a la profundidad z dentro de la
masa se tendria, para fines de resistencia, una pre-
sién normal,

T=g =y

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

¢ = (ou) = v,z —u

3i u es suficientemente grande, 1a resistencia pue-
de reducirse a un valor despreciable. Puede verse -n-
wonces claramente la influencia del agua y de as
presiones que pueda desarrollar en los problemas de
estabilidad de tierras. Las fluctuaciones en el nivel
fredtico o el flujo de agua a través de los suelos son
causas comunes del desarrollo de presién neutral.

Si la presion neutral aumenta lo suficiente, la
diferencia o-u puede llegar a ser cero, y la arena ha-
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brd perdico toda su resistencia, pasando a compor.
tarse¢ como un fluido pesado. Esta condicion esea [i.
gada no séio a ia causa que provoque u, COMO po-
dria ser el flujo de agua, sino a caracteristicas de |a
propia arena; en arenas finas y uniformes o en [imos
»in cohesinn, la permeabi!idad es refativamente haja
y cualquier presién neutral que se desarrolle tendri
dificultades para disiparse, siendo estos suelos los
que presentan mus riesgo e disminuir o anular su
resistencia por este concepto. Las arenas gruesas vy
las gravas pueden llegar a ta condicion de resistencia
nula sélo si el flujo es suficientemente grande,

Cuando las arenas se deforman bajo esfuerzo cor-
tante, su volumen cambia; si la arena esti saturada,
tal cambio debe ir acompafiado de una nueva diseri-
bucién del agua en los vacios. Si la permeabilidad
del suelo es alta o los cambios anteriores ocurren
muy lentamente, solo aparecerin presiones neutra-
les muy pequefas sin mayvor influencia en la resis-
tencia; pero si los cambios son muy ripidos o la
permeabilidad es relativamente baja se podrd llegar
por efecto acumulativé a grandes presiones neutra-
les, quedando !a resistencia muy afectada.

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

En las arenas sueltas, la deformacion bajo cortan-
te produce disminucidn de volumen y el agua gene-
ra presion neutrai. El valer limite de « es ahora la
presion de confinamiento del suelo (7;) v el minimo
esfuerzo efectivo a que puede llegarse es:

o= Tu

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

Cargas relativamente pequefias pueden generar
condiciones de falla por desarrolle de presién neu-
tral, en condiciones apropiadas, cuando la carga ac-
tua repetidamente en forma mids o menos ciclica.
Cada aplicacion de carga produce un incremento en
la presion neutral; si las condiciones de granulome-
tria y permeabilidad no permiten que ésta se disipe
antes de la siguiente aplicacién, se tendrin las con-
diciones propicias para el desarrollo de una falla.
Este es el caso que puede llegar a presentarse. bajo
una cimentacién de una mdquina que transmita vi-
braciones; también es el caso de explosiones y tem-
blores de uerra durante o después de los cuales pue-

ce presentarse el efecto de resistencia nula con desas-
trosas consecuencias (licuacidn),

La tensién capilar puede introducir diferencias
en lu resistencia al esfuerzo cortante de la arena, res-
pecto al estado seco. En las arenas hamedas pueden
desarrollarse meniscos entre los granas v generarse
altos esfuerzos de teérsion capilar en el agua, a los
que correspanclerdn fuertes compresicnes entre los gra-
nos, lo yue equivale a un aumento de la presion
efectiva v, por lo tanto, de la resistencia. Este es el
efecto de cohesién aparente debida a la capilaridad,
responsable de que iwnuchos trentes de arena parcial-
mente saturacda se mantengan pricticamente con ta-
lud vertical. Naiuralmente este no es un efecio per-
manente, v si ¢l ingeniero confia en él. se enfrentard
a2 una falla casi segura cuando la arena pierda el
agua por evaporacion o cuando se sature por cual-
quier razon.

Como va se dijo, la ley de resistencia al esfuerzo
cortante de los suelos granulares puede aproximarse
a una linea recta (ecuacién 1-64) de un modo bas.
tante razonable en la prdctica, siempre y cuando los
esfuerzos normales actuantes en el plano de falla y
en ei instante de la falla se mantengan a bajo nivel.
No hay una frontera especifica para definir alto o
bajo nivel de esfuerzo: en 1a Ref 49 Lambe y Whir-
man mencionan experimentos en que ese limite se
definié entre valores que quizi puedan situarse en-
tre 5 y 10 kg/cm?, dependiendo mucho. como quedé
establecido, de 1a compacidad del suelo granular.
Cuando el nivel de esfuerzo normal en la superficie
de falla se combina con la compacidad de manera
que se tienen envolventes de resistencia mds curvas
(a un grado que la aproximacion a la recta se haga
con una falta de precision que se considere indesea-
ble), puede procederse de alguna e las tres maneras
siguientes. En primer lugar puede trabajarse con la
envoivente curva obtenida en !.. pruebas, lo que se-
guramente complica cualquier cilculo que hava de
hacerse con base en tal envolvente. En segundo lu-
gar, puede aproximarse a una linea recta solamsnte
la parte de la envolvente curva comprendida entre
los valores extrernos de la presién normal en el pla-
no de falla que se considere actuarin en el problema
especifico que se esti analizando; esto llevari segu-
ramente a la obtencion de una ley de resistencia del
tipo de la ecuacién 1-66, pues la prolongacién de la
aproximacién recta puede cortar al eje T por arri-
ba del origen; naturalmente que el valor de ¢ asi
obtenido tiene poco que ver con el concepto de cohe-
sién va discutido y no debe verse mis que como un
parimetro de cilculo. En tercer lugar puede traba-
jarse con la ecuacion 1-64, pero considerando en ella
a ¢ variable y dependiente de la presién de confina-
miento en la falla [¢ = [ (v,) ] si bien este método
se considera poco comodo para los cilculos pricticos.

Abandonando ¢l examen del panorama general
que hasta ahora se ha tratado, se concluird este breve
anilisis sobre la resistencia al esfuerzo cortante de
los suelos fraccionantes, tal como 3¢ considera que
puede encontrarse por experimentacién de laborato-
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rio, haciendo algunas consideraciones sobre la in-
fluencia en los resultados de las pruebas de algunos
de los factores que influyen en dicha resistencia, los
cuales han sido mencionados al principio de éste y
en pdrrafos precedentes.

Se considerari en primer lugar el efecto del es-
fuerzo confinante o; utilizado en la prueba. Ya se
ha dicho que dicho estuerzo es fundamental para de-
finir la resistencia adicional que muestra el suelo
granular por efecto de acomodo; cuando el esfuerzo
confinante aumenta, ]a componente de resistencia por
efecto de acomodo disminuye, a causa de que las par
ticulas se alisan en los puntos de contacto e incluso
se rompen. Esta tendencia se muestra claramente en
la Fig. .30, presentada por Marsal en la Ref. 24.

La figura presenta resultados para los tres mate-
riales de enrocamiento ya mencionados en el pdrra-
fo I-11. Aparecen dos series de pruebas; a la izquier-
da, con presiones de confinamiento relativamente ba-
jas (hasta | kg/cm?), las hechas en el aparato tri-
axial con muestras de 113 em de diimetro v 250 em
" de altura, y a la derecha, las realizadas en el aparato
triaxial gigante, con presiones de confinamiento has-
ta de 25 kgfcm® En ambos casos es notable la ten-
dencia sefialada de disminucion del efecto de acomo-
do con el aumento de ¢,

Las pruebas de la izquierda se hicieron sobre es-
pecimenes secos, en tanto que las de la derecha so-
bre especimenes saturados; el cambio de inclinacién
y tendencia de las lineas obtenidas indica el efec-
to de la saturacién sobre la resistencia al esfuerzo
cortante de los suelos granulares (para ver esto, tén-
gase en cuenta que la escala en que se ha dibuja
do gy es logaritmica). La relacién de vacfos inicial
o la compacidad inicial influye dedsivamente en
la resistencia al esfuerzo cortante, siendo ésta ma-
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yor a menor relacién de vacios o mayor compacidad
relativa iniciales. La Fig. [-51 (Ref 49) ilustra esta
tendencia para una arena particular. En la figura se
muestra también el valor de ¢, dngulo de friccién
del material particula-particula en el sentido meci.
nico del’ término, el cual es naturalmente indepen-
diente de la compacidad inical,

La relacion de vacios inicial de un suelo dade
parece, en cambio, no tener influencia en el valor

Cimara triagizl empleada para cuudiar roelos granalares,
grucos y gravel ’
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Figura I3]. Angulo de friccion intema en funcion de la re
lacién de vados in. _af de una arena meiia a fina

(segin Ref. 49).

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

En la Fig. 152 (Ref. 49) se muestra la relacidn
enwre el dngulo de friccidn interna, ¢ y la relacién de
vacios inicial en varios suelos granulares.

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

Cimara triaxial empleada para el estndio de gravas ¥
fragmentos de roca (vista interior).

ponen los suelos granulares reales, se sigue que las
diferencias grandes que se observan en ¢ para una
refacidon de vacios inigal dada, han de deberse .l
efecto de acomodo de los granos.

La composiddn granulométrica del suelo granu
lar afecta su dngulo de friccién interna de dos ma
neras. En primer lugar afecta la relacién de vacios
que se alcanza con una energia de compactacién
dada, si se compacta el suelo, como es tan frecuente,
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Figun .52 Valores del ingulo ¢ v reladén de vados ini-
cal en varios sucios granulares (segin Ref. 49).



Breves nociones de mecdnica de suelos

0
' T -
\ MATERI AL ORIGEN
-1
Basalte (Material 1) x Triturado
Gneiss { Mataricl  2) 2 | De anplosives
a \ Graiss {Material 3) 4 !De sxplosives
1 1\ Arenay grava (P) X [ Aluviagl
8 Conglomerods silicoso (1) | « Cantera
\ Diorita (D) . de
Conglomarado [ explosivos
Gasiss + 20, Esquista,con lg
L \x minma granutamatrio qua eimer 2 |+ 0@ explotivas
. Gnaiga+ 30% Esquisto,con la * .
\ AlIme Gronuiomarsia que ol mot 3 De explosivos

[

o | a\
u‘ \

7

* .hp -
g
e

RELACION DE ESFUERZOS PRINCIPALES , G, / G,

N ~. ©o° S
L]
~ - 4 h\
~ . S~
~a, ~d 4
T— & — r—

3 =7 —

— '--..'____ J .__
2 ; < 3 :
a 2 26 0 pr= 7 4 Figura [-53. Correlacién de la razdn o /g,

RUPTURA DE GRANOS, 8, EN PORCENTAJE

v segundo, afecta, segin se ve en la Fig. 1.52, al va-
lor de & que se alcanza con una relacidn de- vacios
inicial dada. Para un problema prictico especifico
(por ejemplo, la construccion de un terraplén), el
efecto de la composicidon granuiométrica del suelo
puede estudiarse haciendo series de pruebas triaxia-
les y determinando ¢ para varias granulometrias,
compactando siempre la arena con la misma energia.

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

Finalmente, parece conveniente puntualizar alge
sobre la influencia ya tratada del fenémeno de la
ruptura de granos en la resistencia al esfuerzo cor-
tante de los suelos granulares. A medida que ¢l coefi-
ciente B de ruptura aumenta, puede notarse una dis-
ninucidn de la resistencia en todos los materiales
investigados por Marsal (Ref. 24). Al respecto son
de interés los datos contenidos en la Fig. 1.53. En
esa figura puede verse también ¢dmo al aumentar la

en la faila y la ruptura de los
grinos (segun Ref 24).

presién confinante, ¢;, aumenta la ruptura de los
£ranos.

Entre los fenémenos que afectan la ruptura, Mar-
sal menciona la presién de confinamiento, la distu-
bucion granulométrica, el tamado medio y la forma
de las particulas, la relacidn de vacios y, desde lue-
go. la naturaleza y sanidad de los granos.

La razén por la que la ruptura ocurre en mayor
grado al aumentar ¢l esfuerzo de confinamiento, o,
se cree que radica en las altas fuerzas que actian en
los puntos de contacto entre las particulas; éstas au-
mentan con ¢l tamado medio y con el coeficiente de
uniformidad. Marsal (Ref. 50) bha comparado estas
fuerzas intergranulares para una arena tipica y un
enrocamiento, ambos bajo una presién de confina-
miento de 1 kg/cm? y llegd a la conclusidn de que
son alrededor de dos millones de veces mayores en
el enrocamiento que en la arena comun, lo cual ex-
plica muchas de las diferencias de comportamiento
encontradas entre esos materiales en la prictica; este
hecho sefalado por Marsal no debe ser olvidade por
ingenieros que trabajen con enrocamientos, sea en
lo relativo a resistencia o a compresibilidad,
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Sironaalizan a continuacion las conclusiones basi-

¢isowoepie permiten llegar los resultados de las dife-
evares sruebas triaxiales en suelos saturados. Conio
vit s iu indicado en el piarrafo I-13. cada prueba

rtasial copresenta unas circunstancias especificas de
wabitin, cu lo referente a condiciones de consolida-
cion vy drenaje principalmente. antes que una divi-
ston cieichosa o basada en la simple metodologia
e rrabijo. A continuacién se analizan los resultados
¢ eiely una de las pruebas por separadc, con refe-
roacii al tipo mds tradicional de prueba de com-
PO,

[, Prueba lenta.—Condicién drenada. Como que-
i diciw, los esfuerzos actuantes sobre el espécimen
et esta prueba son efectivos en toda etapa significa.
dva e ella: esto se logra permitiendo el drenaje li-
beo de la muestra y, por lo tanto, la compieta con.
sufidacion del suelo bajo los distintos estados de es-

fucrzos A que se le somete. En la primera etapa, el -

vipdéeimen queda somerido a presién de agua (o)
sctuante en todas direcciones, y en la segunda etapa
st le lleva a la falla con incrementos de carga axial p
(wstuarro desviador). En la figura I-54 (Ref. 47) se
muestra esquemdticamente la distribucidn de esiuer-
s totales y efectivos en la prueba.

En «sta prueba no hay cambios en los esfuerzos
neutrales y cualquier aumento en el esfuerzo toral
produce «l correspondiente aumento én el esfuerzo
electivo. Gurante ella el suelo se consolida, disminu-
vendo su velacidn de vacios ¥ su contenido de agua.
sunque ol mecanismo de esta consolidacidon es esen-
cialmecwe el mismo descrito al tratar de compresibi-
lidad «l suelos cohesivos, la curva de compresibili-
dad @3 ahwora diferente, por ser distinto el campo de
les esfueveos actuantes. El efecto del anillo de confi-
nawicate que se tiene en la prueba de consolidacion
convasicional impone la condicidn de que las defor-

maciones en las dos direcciones horizontales son nu-
las (e, = e, = () v de que ios esfuerzos principales
en tales direcciones son iguales entre si e iguales a
una fraccion. X, del esfuerzo normal principal ver-
tical., 7, (¢, = =, = A'z;). Asi. si se hiciesen sucesi-
vas pruebas de consolidacidn convencional para car-
gas verticales crecientes, se obtendrian los circulos de
Mohr que se muestran en la figura 1-33 (Ref, 31).

Se denomina ravectoria de los esfuerzos actuan-
tes sobre un cierto plano particular al lugar geomeé-
trico de un punto de los sucesivos circulos de Mohr,
obtenidos al hacer un conjunto de pruebas. que re-
presenta a la combinacidn de esfuerzos normaies v
cortantes actuantes en cada prueba sobre dicho pla-
no. En la Fig. [-35 se dibujo la travectoria de estuer-
z0s para tres pruebas sucesivas de consolidacton uni-
dimensional escogiendo como planc de interés aquel
en que se presenta el esfuer7o cortante miximo (li-
nea 1.2.3). Puede verse que la trayectoria de esfuerzo
es una recta.

En la prueba lenta, las cosas son diferentes a la
prueba de consolidacién unidimensional convencio-
nal, en el sentido siguiente: La consolidacidon del es-
pécimen durante la primera etapa suele ser isdtropa
{7y = @» = &3). Después Je la consolidacién en la
primera etapa, se aumenta el esfuerzo desviador,

4#*
TRAYECTOAIA DE ESFUERIOS
PARA LOS PLANQS OF MAXIMO
ESFUER 2O CORTANTE
INIC! , n
—
[-] g

Figura I85. Circulos de Mohr y travectoria de afucrzos €n
la prueba de consolidacién unidimensional. |
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Figw . I.56. Travectoria de estuertos en una prueba drenada.

manteniendo constante el ssfuerzo lateral, ¢, dado
por el agua, En la Fig. I-56 (Ref. 51) se muestra una
travectoria tfpica de esfuerzo en el plano de corte
miximo (para tener datos comparables a los de la
Fig. I-53).

Las pruebas de la Fig. 1-36 se hicieron aplicando
al espécimen un esfuetzo 7. con agua v un esfuerro
normal 7,, maver que =, lo que equivale a producir
en la primera etapa una consolidacién anisétropa
{z, > o~ = 7}, lo cual también es prictica comun
en los laboratorios. A continuacidn se aplicd al espé
cimen un esfuerzo desviador ., izual a la carga de
preconsclidacién del suelo, variando la presion de la
cimara a un valor K7, v permitiendo la consolida-
cién del espécimen bajo esos esfuerzos: asi se obtuvo
el estado de esfuerzos efectivos representado por el
circulo 2. En seguida v va sin variar el esfuerzo de
cdmara ¢; = Ko, se paso a la segunda etapa de la
prueba, aplicando al suelo un esfuerzo vertical, por
el vistago, o, para obtener el circulo 3.

La trayectoria de esfuerzos para el plano de corte
mdximo es ahora 1-2-.3, diferente de la mostrada en
la Fig. 1-55 para el caso de la prueba de consolida.
_cién, lo cual es ldgico si se piensa que en aquel caso
existe un rigido confinamiento lateral, que no se
tiene en ¢l caso de la prueba triaxial

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

En general, existe la tendencia a pensar que los
resultados de la consolidacién triaxial pueden ser
mads apropiados para describir el asentamiento de es-
tratos gruesos de arciiias o limos plisticos, pero to-
davia estd muy extendido el uso de la consolidacién

convencional para definir la compresibilidad de todo

tipo de suelos cohesivos.

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

Cimaras triaxiales.

varias pruebas, con esfuerzos crecientes, que sea una
lfnea recta que pase por el origen (Fig. 1-37).

El dngulo ¢ se denomina ingulo de resistencia o
de friccidn interna del suelo cohesivo y suele variar
entre 20° y 30° Los valores mas altos suelen estar
asociados a arcillas con valores de indice de plastid-
dad entre 5 v 10 y los mis bajos’ a indices mayores
de 50 6 100, lo que verifica el efecto de la repulsidn

o cimara rriaxial y aparate wmedidor de
de poro.
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Figura I.57. Linea de falla de arcillas saturadas y normalmente consolidadas en prucba lenta.

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

Cuando una arcilla se carga en la cdmara triaxial
con esfuerzos menores que su carga de preconsolida-
cién {g; < <), aun cuando pueda haber tendencia
a la expansién con absorcién de agua, sus particu-
las no vuelven a su espaciamiento original y la rela.
adbn de vacios no alcanza tampoco ¢l valor original,
anterior a la consolidacién bajo o. Por lo anterior,
las fuerzas atractivas entre las particulas no se redu.
cen tanto como podrian hacerlo y, en consecuencia,
la resistencia a2 esfuerzos menores que la carga de
preconsolidacién va no es proporcional al esfuerzo
efectivo de confinamiento, sino algo mayor; esto hace

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

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

s = gtan ¢ (1-64)

para valores de la carga arriba de la carga de pre-
consolidacién (condicién de suelo normalmente con-
solidado), y por la expresién

§$ = ¢+ gtan ¢, (1-66)

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

do). Naturalmente que en este Gitimo caso ¢ y ¢,
habrin de obtenerse haciendo una aproximacién a
una linea recta en la envolvente curva, por lo @
no puede considerarse que signifiquen mais que ¢
rametros de cilculo sin un significado tedrico preciso.

La resistencia drenada de un suelo cohesivo, tal
como se obtiene en una prueba lenta, representa la
resistencia que’ el suelo desarrollard cuando quede
sometido a cambios de esfuerzos, de manera que el
suelo llegue a consolidarse por completo bajo los
nuevos; e¢sto implica las condiciones de drenaje apro-
piadas y el transcurso del tiempo suliciente. Repre-
senta la resistencia que se alcanzard en un caso real
a largo plazo en condiciones ordinarias en que no
existe un impedimento especial a la consolidacidn
del suelo bajo los esfuerzos que se le apliquen. La
resistenciz drenada también debe usarse en la reso-
lucién de los problemas pricticos que se haga con el
método de los esfuerzos efectivos, el cual se desaibe
con detalle mds adelante vy en ¢l que se determinan
las condiciones de falla a partir de los esfuerzos tota-
les y de la presidén neurral; es particularmente dtil
en los problemas en que ocurran cambios compli-
cados en las condiciones de carga y en los movimien-
tos del agua en el subsuelo.

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

En estza prueba se establece mds marcadamente
que en la lenta 1a distincién entre la primera etapa,
con consolidacién bajo los esfuerzos aplicados 1.151.:3&R
mente en condicién hidrostdtica (&, = o = T
pero a veces en alguna condicién aniséuopa, y la L
gunda etapa, de falla, en la que se carga al espéa-
men con un esfuerzo desviador.aplicado sin permitir
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drenaje y, por lo tanto, con consolidacion adicional.
A medida que se aplica el esfuerzo desviador se va
desarrollando presién neutral en el agua intersticial,
por lo que durante toda la segunda etapa de la prue-
ha los esfuerzos efectivos va no serin iguales a los
totales, sino que se verdin disminuidos vertical y late-
raimente por el valor de dicha presion neutral.

En la figura [-38 se muestra la distribucidn de los
esfuerzos torales v efectivos en esta prueba,

El esfuerzo principal total mayer en la falla es
7. = 7, + p_ v el total menor es 7. Es fundamental
para la comprension de fa prueba el valor que alcan-
ce la presion neutral. u, que se desarrolle en la eta-
pa de carga axial. En arcilias normalmente consoli-
dadas, el valor de u depende sohre todo de la sensi-
bilidad de la estructura: es decir, de la facilidad con
que ésta se degrada con la deformacion bajo cor-
tante. Si el suelo se comportara de un modo perfec-
tamente elistico se tendria

P
u =
. 3

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

4

entre y p’ al finalizar’la etapa de carga de una

-

prueba ripida consolidada, en tanto que en suelos
altamente sensibles se puede llegar a 1.5 p/. A prime-
ra vista pudiera parecer paraddjico obtener u >
es decir, gue en la segunda etapa de la prueba el
agua desarrolie en la falla presiones mayores que el
esfuerzo vertical total aplicado, pero la paradoja se
desvanece al tomar en cuenta la desintegracién par-
cial de la estructura solida por la deformacion que
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tiene lugar en arcillas muy sensibles y que afecta in-
cluso su capacidad de resistir las presiones hidriuli-
cas en la cdmara. correspondientes a la primera etapa
de la prueba (que son efectivas en la segunda); asi,
el agua no sélo ha de tomar todo el esfuerzo des
viador, sino que se ve obligada a cooperar para resis-
tir la presion hidrostitica.

Una ecuacién general para representar la presion
neutral es:

au = A (Ar, — Agy) (171
En esta relacién 4 es un coeficiente de presion
de poro que describe el efecto del cambio de la dife-
rencia entre los esfuerzos principales (Refs. 47, 32
y 53}. Para muchas arcillas saturadas no consolida-
das 4 vale aproximadamente 1. Para arcillas {uerte-
mente sobreconsolidadas o mezclas compactas de are-
na v arcilla, el aunento de esfuerzo cortante descrito
por la diferencia As, — A7, produce un aumento
de volumen similar al que ccurre en las arenas com-
pactas cuzndo se deforman en cortante. Para tales
suelos 4 « 0. En las arcillas ligeramente sobrecon-
solidadas A varia de 0.25 a 0.75. En las arcillas sen-
sibles, como se vio, A4 podra tener valores mayores
que 1. En cada caso, el valor correcto de 4 habri de
ser determinado en pruebas en que se mida la pre-
sién neutral en el instante de la fala incipiente.

Si se hacen varias pruebas rdpidas-consolidadas
con esfuerzos crecientes a varios especimenes de un
mismo suelo, seri posible dibujar circulos de Mohr
en un diagrama T — ¢ y obtener la envolvente de
resistencia del suelo. Esto puede hacerse ahora de
dos maneras: una inmediata, a partir de los esfuerzcs
totales, que €l operador conoce en todo momento de
la prueba y en la falla en particular, y otra a partir
de los esfuerzos efectivos, para trazar la'cual serd pre-
ciso conocer la presién neurral, cuando menos en el
instante de la falla incipiente. Esto puede hacerse
hoy con bastante facilidad, pues u se puede estimar
por métodos tedricos (Ref. 47), o en pruebas en que

ESFUERZOS EFECTIVOS
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Figura 138, Distribucitn de esfuerzos totales y efectivos en prueba de compresién triaxial ripids consolidada.
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Figura 1-59. Linez de falla en prueba rdpida-consolidada, en suelos saturados y normalmente consolidados.

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

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

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

5§ = g tan ¢, (1-63)

¥ ¢, recibe el nombre de ingulo’ aparente o de resis-
tencia no drenada del suelo; es en rigor sélo un pard-
metro de cilculo, cuyo verdadero significado teérico
es, por io menos, muy diffcil de establecer,

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

§= (¢ —u)tan ¢ = ¢ tan (1-64)

también del tipo de la ecuacidén (1-64), usando el
ingulo de resistencia, ¢, obtenido de la envoivente
de ésfuerzos efectivos, tal como se obtendria con prue-
bas lentas.

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

La prueba ripida-consolidada representa las con-
diciones de un suelo que primeramente se consolida

bajo el peso de una estructura y que después queda
sometido a un ripido incremento de esfuerzos por la
construccién de una estructura que pueda afadir

o por la accién de una carga viva accdental, Sue

emplearse para representar las condiciones de cimen-
taciones de terraplenes en que la construccién dura
mas que el tiempo requerido por el suele oara al-
canzar una consolidacién significativa.

3. Prueba ripida.—Condicién no drenada.

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

Si la muestra proviene de la profundidad z y v
es su peso especifico, representa un suelo que estaba
consolidado a la presién yz. Si se somete la mues-
tra a esa presién dentro de la cimara en la primera
etapa de la prueba, tedricamente la estructura solida
del suelo tomari toda la carga y el agua de la mues-
tra pasard 2 un estado -le presién nula a partir de
l2 tensién que hubiera desarroliado al ser extraido
el espécimen de su lugar natural. Por otra parte, si
la presién que se ejerce con el agua es mis grande
que la que el suelo tenfa en la naturaleza, todo el
exceso lo tomari en teorfa el agua contenida en li
muestra, sin que se modifique el grado de consolida-
cién de]l espécmen ni 12 magnitud de los esfuerzos
efectivos, y elld sin que cambie la relacién de vados,
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el espaciamiento entre las particulas o la resistencia
del suelo, sea cual sea el valor de la presién aplicada
en la cimara, Consecuentemente, al no variar los es-
fuerzos efectivos, la resistencia mostrada por el suelo
{(p.") es constante, cualquiera que sea la presién del
agua en la etapa inicial esto se traduce en el hecho
de que todos los circulos de Mohr correspondientes a
esfuerzos totales sean iguales, siendo una linea hori-
zontal la envolvente de resistencia correspondiente z
dichos esfuerzos totales. En la Fig. 1.60 se muestra la
distribuci6n de esfuerzos en el interior del espécimen
durante la pru.eba ripida,

En la primera etapa s supone que la presién hi.
drostitica en la cimara es la vz que el suelo tenia
ent la naturaleza, mais un cierto valor arbitrario, A.
Consecuentemente, se desarrollard en el agua de la
muestra una presién nectral ¥, = A. En la segunda
etapa se aplica el esfuerzo desviador, p.”, con el vis-
tago de la cimara, y al final de ella se habra desarro-
llado en el agua una presién neutral adicional, u,!

Al sumar las dos etapas se tiene una presién neu-
tral total u = u; + u.. Los esfuerzos efectivos serdin
los totales menos dicho valor de u.

d

ESFUERZOS EFECTIVOS

it
+P
".Tf’; ‘
a! 6,:05-0-
; —apad U ot
=71-Uz
Figura I-60, Distribucién de es.
1 fuerzas  totales v
o efectivos en  prue-
ba de compresién
triaxial ripida.
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Es de importancia hacer notar que, como se dijo,
el valor de los esfuerzos efectivos resulta ser inde-
pendiente de A, de manera que todos los circulos
de esfuerzos torales, obtenidos mediante una serie de
pruebas con esfuerzos totales crecientes, tienen un
solo y mismo circulo de esfuerzos efectivos correspon-
dientes, por lo que todos los circulos de esfuerzos to-
tales deben ser iguales entre si y la envolvente de
resistencia de esfuerzos totales debe ser una linea ho-
rizontal, tal como va se habia establecido. \En la
Fig. 161 se muestra tal envolvente de resistencia, re-
lacionindola con las correspondientes a prueba len-
ta y ripida consolidada.

Puede verse que la ordenada al ongcn de 1a linea
de falla se asemeja mucho a la resistencia del estuer-
20 cortante del suelo en su condicién original, conso-
lidado bajo la carga de sueclo suprayacente, Esta or-
denada en el origen se denomina la cohesion del

Ir

Figura 1-61. Linea de falla en Prue '

ba triaxial ripidse



suelo, Hamindose suelo puramente cohesivo al que
en un prohlema dado le sea aplicable una envolvente
de resistencia horizontal. Cuando ie sean aplicables
las condiciones de la prueba ripida (sin drenaje y
sin consolidacion) la resistencia de dicho suelo sers
simplemente

s =c (1-63)

v el dngulo de [riccion aparente resulta ser cero en
este caso. Este dngulo tampoco es mais que un pard-
metro de cilculo, que se usari cuando se trabaje con
el método de los esfuerzos totales en un problema
prdctico en que las condiciones de la prueba ripida
sean represeniativas de aquella a que realmente és-
tard sometido el suelo. Sin embargo, en la prueba
real el dngulo de falla de la muestra no es de 153,
como lo seria si el dngulo de friccion aparente fuese
el realmente represenitativo de la resistencia friccio-
nal de la muestra (éste es naturalmente ¢, ligado a
los esfuerzos efectivos actuantes, que puede medirse
en una prueba lenta o en una ripida consolidada con
determinacion de la’presion neutral).

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

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

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

ESFUERZOS EFECTIVOS
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Figura I162. Distribucién de esfuerzos totales °y efettivos en prueba de compresién simple.
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relaciona "con’ la relacén de€ vacios por la curva de
comupresthilidad, Como resultado de lo anterior, la
resistencia no drenada de una arcilla saturada aumen-
ta cuando disminuyen la relacidon de vacios v/o el
contenido de agua. En suelos normalmente consoti-
dados una grifica de relacion de vacios o el conteni-
do e agua contra la resistencia no drenada es apro-
ximadamente una linea recta.

4, Prueha de compresion simple.

Segun va se dijo, esta prueba se realiza aplicando
un esfuerzo axial 2 un espécimen, sin la etapa pre-
via de presion hidrostdtica. Prdcticamente 56!y existe
la etapa de carga, que conduce el suelo a .1 falla;
sin embargo, en vias de simplificacién, podria consi-
derarse como primera etapa el estado inicial de la
muestra, sin esfuerzos exteriores. En esta primera
etapa (Fig. 1-62) los esfuerzos totales son nuilos y el
agua adquiere la tension de preconsolidacién  (yz)
que el suelo tuviere en la naturaleza; esta tensidn
del agua comunica a la estructura sélida los esfuer-
zos efectivos necesarios para que la muestra manten-
ga su volumen. )

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

a
il

0—u=— (4 +u) = — (—yz+ u) =
=¥z — u,

51=;3+Qu='¥z'_u'z+qu

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

Por ello, idgicamente debe esperarse que el es-
fuerzo desviador médximo necesario para hacer fallar
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Figura I-68. Circulos de esfuerios tofales ¥ afectivos en prueba
de compresién simple.

la muestra en la prueba aqui tratada (g, denomi-

nado resistencia clel suelo 2 la compresidn simple, sea

el mismo p” de prueba rdpida. Sin embargo, la prue-
3

ba de compresion simple no es una triaxial répida:
el méindo ce prueba es fundamentalmente distineo
v en ningun caso es licito usar los datos «e esy prue-
ha para completar envolventss obtenidas con pruebus
ripidas. Es muy normal yue ¢, resulte un poco me-
nos que p" pero en aplicaciones pricticas sencillas
puede considerirsele como igual,

En la Fig. 1-63 apavecen los circulos de esfuerzos
totales (1Y v efectivos (I'V correspondientes al ins-
tanre de falla incipiente en este tino de prueba v su
posicion relativa a la Iinea de resistenciy en pruebas
triaxiales. Debe notarse que la ligura se dibuia con
la suposicion de que lu carga de preconsolidacién del
suelo es vz

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

q. (inalterado)
g, (remoldeado)

(1.72)

B Suelos no saturados

Bisicamente, la resistencia al esfuerzo coruante
de los suelos no saturades envuelve los mismos con-
ceptos que la de los svelos saturados: pero existen
entre ambos casos algunas diferencias muy signifi-
cativas. En los suelos no saturados los poros contienen
agua s6lo parcialimente y en ellos existz aire en una
proporcién acorde con el grado de saturacidn; la
gran diferencia de comportamiento mecinico entre
ambos fluidos impone caracteristicas de comporta-
miento muy complejas al conjunto. Desde luego, den-
tro de la actual manera de concebir la resistencia al
esfuerzo cortante de los suelos sigue siendo cierto
que es el esfuerzo efectivo el que controla la compo-
nente friccional de dicha resistencia. Los esfuerzos
cortantes son tomados sélo por las particulas sélidas
del suelo no saturado ({esqueleto), excepto a niveles

‘de deformacién muy altos; en cambio el esfuerzo,

normal total en cualquier plano se descompone en
general en dos partes, una correspondiente al esfuer-
o efectivo transmitido en el esqueleto mineral y
otra neutralizada por la presién del fluido en los
poros del suelo. Pero ahora la presién neutral es una
combinacién muy complicada de presién y tensidn
capilar en el agua v de presién en el aire, que depen-
de del grado de saturacion y del tamafio de los poros
del suelo:

Si hay un solo fluido en los poros, sea aire o
agua, el esfuerzo normal efectivo medido por la ecua-
cién ya =siablecida es:

g =T —u
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Figura I64. Pru<ba triaxial sin drenaje en un suclo parcialmente suturado.

donde < €5 ¢l esfuerze efectivo, ¢ el total y u la pre-
stén neutral. En los suelos parcialmente saturados
suele haber dos fluidds en los poros, los cuales pue-
den estar en equilibrio a presiones que difieren con-
siderablemente en uno v otro a causa de la tensién
superficial. Bishop (Ref. 54) ha propuesto para re-
presentar al esfuerzo efectivo en este caso una expre-
sién del tipo

=0 —u, + X (u, — w) (1-53)

donde u, representa la presién en la fase gaseosa (gas
o vapor) y u, la presion en la fase liquida. El para-
metro X vale uno para suelos saturados y cero para
suelos secos; sus valores intermedios dependen sobre
todo del grado de saturacion, pero estin influidos
también por otros factores 1ales como la estructura
del suelo, los ciclos de humedecimiento y secado a
que éste esté expuesto y los cambios de esfuerzos que
se tengan para un valor particular del grado de sa-
wracion. En la mencionada referencia 54 se mues
tran determinaciones de X para algunos suelos par-
ticulares; desde luego X crece al crecer el grado de
saturacion.

Los valores de u, y u, que se tienen cuando se
somete al suelo a un cambio de esfuerzo As han sido
estudiados por Bishop y Eldin (Ref. 55) y por Skem-
ton (Ref. 55). Segun estos autcres, al aplicar a un
suelo parcialmente saturado un incremento hidrostd-
tico de esfuerzo, Ay, se produce un aumento tanto
en la presion del agua, como en la del aire, de acuer-
do con las retaciones.

Au, = B,Aoy
Au, B A7, {1.74)

I

Las expresiones anteriores sirven para definir los
coeficientes de presién neutral B, y B,. En la Ref. 56
se dan valores tipicos de B, para suelos parcialmente
saturados, con variaciones de 0.10 a 0.89, indicando
en cada caso qué parte del esfuerzo aplicado es to-
mado por el agua.

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

Au, = A, (Ag;, — Acgy)

Au, = A, (g, — Agy) (1-75)

Valores tipicos de A, en la falla han sido repor.
tados por Bishop y Henk:l (Ref 57) quedando
comprendidos entre —0.28 v +0.27 para muestras de
suelos compactados parcialmente saturados.

En pruebas triaxiaies sin drenaje en suelos par-
cialmente saturados, la resistencia al esfuerzo cortan-
te aumenta con la presién normal exterior, pues la
compresidn del aire permite el desarrollo de esfuerzo
efectivo; sin embargo, el aumento de resistencia se
hace cada vez menor, por el efecto de disolucion dei
aire en el agua de los poros, que se hace mas Eicil
segin aumenta la presion en el propio aire. Cuando
los niveles de esfuerzo sen suficientemente altos, la
baja compresibilidad del conjunto agua-aire disuelto
y la di*minucién del volumen de vacios por deforma-
cién se concitan para producir en el espécimen un
comportamiento similar al de los suelos saturados,
con un angulo ¢ en la envolvente de falla que uen-
de a ser cero, La envolvente de esfuerzos totales no
€s pues una recta, sino una curva que tiende a la
horizontal, Los parimetros de resistencia ¢ y ¢ solo
pueden definirse si se aproxima a una recta aquel
ramo de la curva que comprenda al intervalo de
esfuerzos normales .que rija en el problema particu-
lar de que se trate. Si s¢ ha de resolver un problema
con el criterio de esfucrzos totales, y ese es el caso
mds comun en suelos no saturados, es de la mayor
importancia reproducir ¢n la prucba de labo.ratorio
condiciones lo mas representativas que sea posible de
las de campo. En la Fig. 1-64 se muestra una envol-
vente tipica de suelos no saturados en pruebas tri.
axiales sin drenaje. ) '

No es posible realizar pruebas con drenaje en
suelos parcialmente saturados, con el mismo sentido
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e interpretacién que las pruebas lentas normales (es
decir, pruebas en que la presién neutral sea nula en
toda etapa significativa), pues ello implicaria des-
truir las tensiones capilares y para lograr 1l fin es
preciso saturar la muestra. Si se desea trabajar con
esfucrzos efectivos, para obtener la envolvente corres-
pondiente lo que se hace es saturar la muestra y su-
poner que ta]l proceso ne produce cambios significa-
tivos en el valor de &; este criterio resulta conserva-
dor en los analisis pricticos. pues la resistencia suele
disminuir con la saturacidn.

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

Las envolventes de resistencia de los suelos no sa-
turados en prueba ripida (sin drenaje) se acercan
mis v mis a la forma correspondiente a los suelos
saturados, a medida que el grado de saturacion au-
menta, coma es logico que suceda. En la Ref. 47 pue-
den verse resultados de laboratorio en corresponden-
cia con la afirmacién anterier.

Un caso de fundamental importancia de suelos
no saturados, por cierto de gran interés para el in-

geniero especialista en vias terrestres, es el correspon-

diente a suelos compactados. Existe va bastante in-
formacion en torno a este tema, pero no serd tratada
en este lugar, sino en el capitulo correspondiente a
suelos compactados, en pdginas subsecuentes de esta
obra.

C Aplicacion de los resultados de las pruebas
triaxiales a los problemas prdcticos

En la prictica, cuando el ingeniero necesita co-
nocer las caracteristicas esfuerzo-deformacién y resis-
tencia de un suelo dado, con vistas a la obtencién de
datos para disefio de ona obra particular, recurre
por lo general a las pruebas de compresién triaxial.
De inmediato surge entonces la pregunta de cuidl o

cuiles de esas pruebas ha de realizar para el pro- -

blema en cuestién y qué interpretacién ha de dar a
los resultados obtenidos,

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

Figura [65. Obtencidn e la resistencia al ofuerzo cortante
del suelo trabajando con esfuerzos efectivos.

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

Es condicién previa indispensable que el ingenie-
ro analice con buen criterio las dilerentes etapas por
las que el suelo atravesarid durante la vida de la obra
y ello desde el primer instante de su construccidn:
solo asi podrd juzgar correctamente las condiciones
criticas para las que el disefio ha de ses efectuado;
debe tenerse muy en cuenta que no es de ningin
modo raro que esas condiciones criticas se presenten,
en lo que se refiere a la masa del suelo afectada,
largo tiempo después de erigida la estructura en es-
tudio. Se comprende que también es indispensable
al ingeniero, con vistas a normar su critero, un co-
nocimiento amplio v meditado del perfil de suelo en
estudio, de sus propiedades bidsicas y de las condicio-
nes de drenaje que se presentardn en el transc 5o
del tiempo. Las condiciones de preconsolidacién de-
ben ser especialmente investigadas, pues ellas ten
drin gran influencia en el comportamiento general.

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

1y EIl criterio de los esfuerzos efectivos.

En este criterio se razona que es este tipo de es-
fuerzos el que realmente defline al esfuerzo cortante
del suelo. Conocido el esfuerzo efectivo que actuard
entre las particulas del suelo en un cierto punto de
la masa, bastard multiplicar este valor por la tan-
gente del dnguio de friccidn interna obtenido en
prueba lenta (linea L), para obtener la verdadera
resistencia al esfuerzo cortante de que disponé el sue-
lo en tal punto. Este criterio presenta pocas dificul-
tades de indole tedrica para su comprensién; es el
que légicamente se desprende de todo lo que se ha
venido estudiando en el cuerpo de este capitulo, en
relacién con la resistencia al esfuerzo cortante de los
suelos. En la figura 1.65 esti someramente descito
el criterio de los esfuerzos efectivos para interpretar
la resistencia al esfuerzo cortante de los suelos a par-
tir de los resultados de las pruebas triaxiales.

El primer requisito para la aplicacién del méto-
do consiste en conocer la envolvente de resistencia
del suelo obtenida en reiacién a los esfuerzos efec-
tivos, tal como por ejemplo resulta de una serie de

. pruebas lentas, trazando los drculos de falla de cada

uno y dibujando a partir de ellos la linea L, tangen.
te a todos. (En general, la linea L quedaria definida
teéricamente con un circulo trazado en el intervalo
normalmente consolidado, pero dadas las incorrec
ciones inherentes al trabajo de laboratorio, es reco-
mendable obtener, por lo menos, dos o tres circulos
de falla y trazar como linea L la recta que mds se
aproxime a la tangente comun) En la presa de la
figura se desea calcular la resistencia del suclo en ei
elemento mostrado, para fines de estudia de la esta-
bilidad del talud de aguas arriba. En la misma figu-
ra aparece la linea L que se supone ya obtenida. En
lo que sigue se considera que el material que cons-
tituye la presa es saturado y normalmente consolida-
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do, persiguiendo ast fines diddcticos. Si 7 es la pre-
sion total sobre el elemento y u la presién neutral
en el mismo en el instante de la falla. el esfuerzo
efectivo, que obra en la estructura del suelo, serd

T = = — u vy la resistencia del elemento serd simple-

mente la ordenada de la linea L correspondiente a -

tal =

El criterio anterior, aparentemente tan sencillo,
tiene serios inconvenientes pricticos aun en el mo-
“2nto presente. Entre éstos hay que mencionar los
.-¢ emanan de la necesidad de obtener la linea L en
¢l laboratorio, para considerar posteriormente otros
que surgen aun después de obtenida la linea, en eta-
pas posteriores de la aplicacién prdctica del método.

Para obtener Ia linea L en el laboratorio podrian
hacerse pruebas lentas y apareniemente con ello se
daria una solucion simple y satisfactoria al proble.
ma; la realidad sin embargo no es tan halagiiena; las
pruebas lentas son las mads largas en duracién v, por
lo tanto, las mds costosas, por lo que una solucién
basada exclusivamente en su realizacion no puede
considerarse desprovista de dificultades pricticas. In-
dependientemente de esta razén econémica v de tiem-
po de ejecucidn, las pruebas lentas presentan dificul-
tades inherentes a su propia naturaleza, de las que
se discutirdn Unicamente dos en lo :ue sigue. En pri-
mer lugar, se tiene en el laboratorio un problema no
del todo resuelto en lo relativo a la membrana im-
permeable que aisla los especimenes en las cimaras
triaxiales; membranas muy delgadas cuya rigidez no
influye en el estado de esfuerzos del espécimen, al
cabo del tiempo dejan pasar y cuando estin en jue-
go presiones relativamente elev::las, como sucede en
las pruebas lentas, pequenas c.idades de agua que
bastan para introducir errores de consideracién en
los resultados; membranas suficientemente gruesas
como para garantizar una completa impermeabili-
dad, por su mayor rigidez influyen de un modo sig-
nificativo en los resultados de las pruebas triaxiales.
Este efecto es notable en las pruebas lentas, aunque
es despredable en otras pruebas triaxiales, pues en
las primeras el agua puede estar sometida a presio-
nes mds grandes y los tiempos de exposicion de la
membrana a la propia agua son también mucho ma-
vores. Una segunda dificultad prictica en la realiza-
cién de las pruebas lentas de laboratorio, que puede
conducir a errores importantes en sus resultados,
emana del hecho de que, en la prueba lenta, el es
pécimen sufre deformaciones notablemente mis gran-
des Que en otras pruebas triaxiales, bajo presiones de
vistago también mayores; estas deformaciones tien-
den a hacer que el espécimen disminuya en longitud
y, por as{ decirlo, que aumente en didmetro, con la
consecuencia de que se establece una restriccién por
fricddn entre las bases del espécimen, en las que el
suelo tiende a desplazarse lateralmente y las piedras
porosas que naturalmente permanecen fijas en re-
lacién a la tendencia anterior, esta restriccién por
friccién poduce esfuerzos cortantes en las bases del es-
pécimen que entonces dejan de ser planos principales,

de manera que las presiones por el vdstago tampoco
son ya esfuerzos principales, con e] consiguiente error
en la interpretacion de la prueba, por medio de |
teoria de Mohr, que ast los considera

Se ve pues que la obtencién de la Yinea L por
medio de pruebas lentas, que ademis son dilatadas
y costosas, pudiera no ofrecer una garantia suficiente
en todos los casos particulares.

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

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

Una vez obtenida la linea L queda en pie un im-
portante problema para la aplicacién del método de
los esfuerzos efectivos a los problemas pricticos. En
efecto, considérese la situacién indicada en la figu-
ra 1-65. Una vez obtenida la linea L, para realizar un
andlisis serd preciso conocer el estado de esfuerzos
efectivos en todos los puntos de interés dentro de la
masa del suelc en estudio; en el caso conceto de
la Fig. 1-65, en los puntos de la superficie de desliza-
miento supuesta. Este es un problema no resuelo
hasta hoy, pues se¢ comprende que si no ha podido
dilucidarse del todo ¢l estado de esfuerzos efectivos,
en el interior de un espécimen dentro de una cima-
ra triaxial sometida a un control de prueba, mencs
podri detallarse tal estado de esfuerzos en las gran-
des masas de suelo que involucra cuaiquier obra real;
as{ pues, aun disponiendo de la linea L en 12 practi-
ca se tendri la dificultad adicional de no conocer los
esfuerzos efectivos que actitan en los diferentes pun.
tos de la masa de suelo que interesa estudiar. Algu-
nas instituciones dedicadas a la construccién de pre-
sas de tierra superan esta dificultad y disefian sus
obras de acuerdo con ¢l método de esfuerzos ef
vos, a base de una prediccidén de los esfuerzos
tivos que se desarrollarin en la obra durante la
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construccion. Colocando piezémetros para medir la

presién de poro mientras 1a construccion avanza,
pueden determinar si sus predicciones van resultando
correctas o si han de hacerse modificaciones al disefio
a la luz de las mediciones efectuadas. Este método es
‘prictico dnicamente para instituciones que poseen
suficiente experiencia en el campo, respaldada por
amplios archivos en los que figuren presas construi-
das similares a la que se encuentre en ataque.

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

2y El criterio de los esfuerzos totales.

En este segundo modo de trabajar se utilizan di-
rectamente los esfuerzos totales usados en las pruebas
triaxiales; es decir, se hace uso de las envolventes
L o R, segun el problema especifico que se tenga.
Puesto que cada una de las pruebas da valores de re-
sistencia muy diferentes para el mismo suelo, por va-
riar las circunstancias en que se hace la prueba, se
sigue que ésta s6lo serd representativa si sus propias

circunstancias de trabajo duplican de un modo sufi- -

ientemente aproximado las circunstancias a que/es-
tard sometido el suelo en el prototipo; en consecuen-
cia, es en este segundo método donde el ingeniero
tiene que ser mds cuidadoso y experimentado en la
eleccion del tipo de prueba o pruebas que vaya a
efectuar.

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

R O

Figura 1-66. Variacién de la resistencia al esfuerzo cortante
en un corte y un terrapién en el mismo suelo

arcilloso.

Es obvio que una estructura ha de disefiarse fun.
damentalmente para las que hayan de resultar las
etapas criticas de su vida. En estructuras edificadas
sobre suelo o con suelo €s muy comin que las etapas
mis criticas ocurran en los momentos iniciales de su
vida o a muy largo plazo. Constituve una interesante
norma de criterio analizar, en primer lugar, dichos
momentos de [a vida de la estructura, con lo que en
muchos casos de la prictica se conseguiri definir de
un modo claro la etapa aitica para la que ha de efec-
tuarse el proyecto v atendiendo a la cual habrin de
realizarse, correspondientemente, las investigaciones
de laboratorio.

Considérese, por ejemplo, un edificio que vaya a
ser construido sobre un terreno arcilloso franco. Se-
gun progresa el proceso de consolidacién inducido
por el edificio, la resistencia del suelo aumenta. La
condicién aritica corresponderd entonces a las etapas
iniciales de la vida de la obra. Por ser la arcilla muy
impermeable, los procesos de consclidacién serin len-
tos y, comparativamente, el tiempo de construccidn
de la estructura desprecizble. Por ello, el momento
critico serd cuando la carga del edifico se complete.
En este caso es obvio que una prueba en que el es
fuerzo desviador se aplique rdpidamente representa
las condiciones de campo; la prueba rapida satisface
esa condicion,

Por el contrario, si el edificio fuese a ser construi-
do sobre una arcilla igual a la anterior, pero con
abundantes intercalaciones de arena que proporcio-
nen drenaje ripido y eficiente, puede pensarse que’
el suelo se consolida al unisono con el progreso de
la construccién de la estructura, por lo cual la prue-
ba lenta seria ahora la adecuada para la determina-
cién de la resistencia al esfuerzo cortante. Si la es
tructura que se desea construir es un terraplén (Fig.
1-66), por ejemplo para un camino o un bordo de
proteccién, y se requiere investigar las' condiciones
del terreno que lo ha de soportar, debe tenerse en
cuenta que el peso del terraplén incluird un proceso
de consolidacién en el suelo, si éste es arcilloso y, por
tanto, su resistencia al esfuerzo cortante tenderd a
aumentar con el tiempo. Si el terraplén se construye
ripidamente y el terreno arcilloso tiene drenaje di-
ficil, el instante mas critico sera el inicial de [a vida
de Ia obra, antes de que se produzca la consolidacién
del suelo y, por ello, lIo que se dijo para el caso ani-
logo del edificio conservari su validez. Si el suelo se
consolida tan aprisa como avanza la construccién de
la obra, la prueba lenta seria la correcta para {a ob-
tencién de los datos de proyecto.

Tas cpsas variardn radicalmente si en el mismo
suelo se desea hacer una excavacién, por ejemplo
para la cimentacién de una estructura. En ese caso,
sobre todo si las condiciones del suelo facilitan el fe-
nomeno, se inducirdn expansiones en la masa del sue-
lo por la descarga efectuada y, por ello, la resisten-
cia al esfuerzo cortante tenderd a disminuir con el
tiempo. Ahora la condicién critica del suelo estard
en los momentos finales del proceso de expansién,



que corresionderin a etapas avanzadas de la vida de
la obra. La prueba lenta o la ripida-consvlidada se-
rian obviamente las recomendables para [a represen-
tacion de esta situacion.

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

§=a+ ztana (1-76}

con a y @ como parimetros definidores de la resisien-
cia del suelo en la prueba particular efectuada y den-
tro del intervalo de presiones considerado (g es la
ordenada en el origen y a el dngulo de inclinacion
respecto a la horizontal de la recta en cuestion). Né-
tese que la ecuacion 1-76 es de la misma forma que
la Ley clasica de Coulomb. Sin embargo, resulta ya
inatil discutir las diferencias esenciales de concepto ¢
interpretacion entre ambas; ¢ y & ya no tienen un
sentido fisico caracteristico como propiedades inhe-
renies al suelo, sino que solamente son elementos de
calculo. Por la fuerza de la iradicidn histérica y la
simple costumbre, algunos autores han llamado a “a”
la “cohesion aparente del suelo” en las condiciones
de su obtencién y a “a” el "dngulo de friccién apa-
rente”. Incluso es usual en las obras sobre la mate-

Resistencias mdxima y vesidual de lay arcillas - g9

ria seguir usando los simbolos ¢ v ¢ para los parime-
tros de resistencia, pero naturalmente sometiéndolos
a la interpretacion moderna. En este sentido han de
ser también interpretados los simbolus ¢ v ¢ cuando
aparezean en las piginas subsiguicntes de esta obra.
Como quiera que las pruebas triaxisles actualmente
usadas representan circunstancias extremas para el
suelo en estudio, algunos especialistas en estas mate-
rias, cuando se enfrentan a un caso real gobernudo
por circunstancias intermedias entre las adoptadas
para las pruebas, prefieren dibujar sus propias envol-
ventes simplemente interpolando entre las dos repre-
sentativas de comportamientos extremos. Este proce-

_der ha de estar siempre respaldado por amplia expe-

riencia, pero en ese caso conduce a la obtencidon de
datos mds realistas que ninguna prucha por separade.

D  Resistenicias maxima y residual de las arcillas

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

"ta) ; supdngase también que se trata de una prueba

d~ deformacion conirolada, con velocdad suficiente.
mente lenta para que se disipen las presiones dle
poro y en la que se midan los esfuerzos necesarios
para producir las deformaciones que se provocan.
Conforme el desplazamiento aumenta y la muesua
de arcilla preconsolidada se deforma angularmenic,
aumenta la carga tangencial y, por tanto, el esfuer-
70 cortante, pero para una presién normal efectiva
dada y aplicada a la muestra existe un limite defini.
do para el esfuerzo cortante gue la muestra puede
resistir; a este limite, que hasta ahora se ha venido
manejando €n este capitulo con el nombre de resisten-
cia a] esfuerzo cortante de la arcilla, se le llamari
ahora resistencia mixima, Si la prueha continia, pro-
vocando mayores desplazamientos angulares, dismi-
nuye la fuerza tangencial apiicada (v el esfuerzo cor-
tante actuante). En la prictica, la prueba se suspen-
de una vez que [a resistencia mixima ha quedado
bien definida; sin embargo, si la prueba continia,
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Figura 167. Resistencia miéxima y residual y caracterfstica de resistencia al esfuerzo cortante de una arcilla preconsolidada,
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se observa que, segun el desplazamiento crece, la re-
sistencia de la arcilla disminuve; pero esta disminu-
cion también tiene un limite, el cual, una vez aican-
1ado, se conserva, aun cuando el desplazamiento an.
gular cresca a valores grandes, del orden de varios
centimetros a la escala de la prueba, y existe eviden-
cia de campo de que en la arcilla esta resistencia se
conserva para desplazamiemos del orden de metros,
Si de esta manera se realizan ciferentes pruebas,
usando en cada una distinta presidén normal efecti-
va, se obtendrin resultados similares a los antes des.
critos, aungue naturalmente sean distintos en cada
caso los valores finales dle la resistencia exhibida por
la arcilla. A esta resistencia final, mids alla de la ma-
xima, se le llama resistencia residual (Ref, 40). En
la parte (¢) de la figura [-67 s¢ muestra la relacidn
esfuerzo cortante-desplazamiento, tal como es usual
obtenerla en una prueba como la descrita. Ahi puede
verse también el cambio en contenido de agua su-
frido por el espécimen durante la prueba.

En la parte (b) de la misma figura se han trazado
las envolventes de {alla* obtenidas llevando los resul-
tados de diferentes pruebas a un plano de esfuer-
zos normales efectivos sobre el plano de falla contra
las resistencias mdximas y residuales obtenidas en
esas pruebas. Puede observarse que dichas envaolven-
tes resultan pricticamente lineas rectas, pudiéndose
por elio escribir para la resistencia mdxima

s, =c+7ang (1-66)
y para la resistencia residua.l:
s, = ¢, + o tan o, (1-77)

Los resultacdos. de las prukbas que se han realiza-
do han demestrade que invariablemente ¢, es muy
pequefia, pudiendo por ello despreciarse. Por tanto,
para el uso de la resistencia residual puede escri-
birse

vs, = ¢'tan b (1-78)

También se ha cbservado que ¢, es menor que el
ingulo é. En algunas arcillas esa diferencia es de
s6lo 1 6 2 grados, pero se han registrado arcillas en
que esa diferencia ha llegado a ser de 10°.

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

Independientemente de las razones que puecan

_aducirse para explicar la disminucién de resistencia

de las arcillas cvando se sobrepasa su resistencia mij-
xima, hay evidencia de tal disminucidn, especialmen-
te cuande las arcillas son preconsolidadas. Entonces,
si por cualquier razén se sobrepasa la resistencia ma-
xima en un punto cualquiera de la masa de arcilla,
la resistencia en dicho punto descendera: esto con.
duce a una redistribudion de esfuerzos, como conse-
cuencia de la cual se sobrecargan las zonas vecinas,
con lo que ¢s posible que la resisiencia mixima se
sobrepase en otros puntos proximos. Asi se cancibe
la intciacién de una falla progresiva v, en el limi-
te, la resistencia a lo largo de toda una superiicie de
falla decrecerd al valor de la resistencia residual. Sin
embargo, son tan grandes los desplazamientos nece:
sarios para que la resistencia residual liegue a des-
arrollarse, que esta condicion sdlo debe considerarse
para fines de provecto o cilculo, en general, cuando
la arcilla hava sufride deslizamiento sobre una su-
perficie de falla existente de antiguo o cuando exis-
ta en ella un estado de creep mas o menos genera-
lizado.

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

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

La disminucidon de resistencia del valor de la re-
sistencia mdxima al valor de la resistencia residual
no sélo ocurre en las arcillas preconsoiidadas, sino
también en las arcillas normalmente consolidadas,
aunque en este uitimo caso la diferencia entre am-
bas resistencias es de menor cuantiz. En el caso de
las arcillas normalmente consolidadas la disminucién
en el dngulo de [riccién interna se atribuye princi-
palmente al efecto de orientacién de las pariiculas,



cuando el desplazzmiento ha sido importante a lo
argo de una superficie de falla. Los resultados hasea
ahora disponibles parecen indicar que Ia resistencia
residual de una arcilla, bajo un cierto esfuerzo nor.
mal efectivo, es la misma, independientemente de si
la arcilla es preconsolidada o normalmente consoli-
" dada; en otras paiabras. que ¢, es constante para una
cierta arcilla, indeper :ntemente de su historia de
consolidacién, Sin e .. go, se ha visto que &, de
pende de la maturaleza de las particulas minerales.
El valor de ¢, tiende a disminuir cuando aumenta el
porcentaje de particulas menores que dos micras.
Skempton reporta valores de ¢, del orden de 10°,
cuando el porcentaje en peso de particulas menores
que dos micras esti comprendido entre 60%, y 809
Lo importante desde el punto de nsta prictico
es definir con qué resistencia se revisard la estabili-
dad de un talud dado, por citar la estructura de tie-
rra a la cual Skempton ha aplicado principalmente
sus ideas sobre la resistencia residual. Para ello de-
fine el concepto Factor Residual R, por medio de
la expresion
R=2""° (1-79)
5 =5

donde

5; = resistencia mdxima de la ardlla.
s, = resistencia residual de la misma.

s = esfuerzo cortante promedio - ruante en la
superficie de falla bajo estuc.s,

Skempton analizéd la estabilidad de diversos talu-
des fallados v para ellos encontré el esfuerzo normal
efectivo promedio y la resistencia al esfuerzo cortan-
te promedio en la superficie de la falla. Como se
trato de fallas reales, 5 puede simplemente obtenerse
de la consideracion de que el factor de seguridad sea
igual a la unidad. Posteriormente compard esta s con
las resistencias mdxima y residual de la arcilla, co-
rrespondientes al esfuerzo normal efectivo que exis
tfa en la superficie de falla; en esta forma pudo cal-
cular el factor residual para cada ‘caso analizado. Si
para un caso dado la resistencia con que fallé el ta-

lud es la mixima, se tiene R = 0 y si aquélla es

igual a la residual, R serd igual a 1.
Otra interpretacién alternativa para el factor re-
sidual se obtiene escribiendo la expresién 1-79 como

s=Rs, + (1 — Ry (1-80)

En esta expresidn puede interpretarse a R como
un numero que indica la parte de la superficie de
falla total a lo largo de la cual la resistencia se ha
reducido a su valor residual

El objetivo de Skempton fue relacionar en lo po-
sible el valor de R con ¢l tipo de arcilla que forma
el talud. Si la resistencia puede llegar a la resistencia
residual, recomienda el uso de esta dltima en los ana.
lisis practicos. _

En ardllas sin fisuras y grietas, encuentra que es
muy pequefia y despreciable la disminucidn de re-
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sistencia en la [alla respecto a la mdxima, por lo que
en estos casos s¢ podria usar en general dicha resis-
tencia mixima: considera también que los terraplenes
de arcilla compactada pueden calcularse consideran-
do la resistencia mixima. Finalmente, si ha ocu-
rrido una falla, cualquier movimiento posterior so-
bre la superficie de faila formada ocurrird actuando
la resistencia residual, independientemente de la ar-
cilla que se tenga. .
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CAPITULO

Instrumentacion de campo

Xill-1  INTRODUCCION

En el campo de la Mecdnica de Suelos Aplicada
son realmente escasos los problemas importantes ¢n
que el planteamiento y la resolucién tedricos basten
para obtener una solucion tan satisfactoria, que deje
al ingeniero libre de toda preccupacion sobre el com-
portamiento posterior o sobre lo razonable y eficaz
de sus presupusstos mentales, ello, a despecho de los
innegables avances que la Mecénica de Suelos ha ex-
perimentado en las tltimas décadas.

Se ha dicho (Ref. 1) que las diferencias entre la
teoria y la realidad son mids complejas en el dmbito
de la Mecinica de Suelos Aplicada que en cualquier
otra rama de l2 ingenieria civil. Esto es debido tanto
a las complejidades del suelo como material de cons-
truccion, como a) hecho de que con mucha frecuencia
y ain en problemas importantes, el ingeniero ha de
proceder con niveles de informacidén por abajo del
ideal conseguible, por razones de tiempo y de dinero.
Estas dos circunstancias hacen que en los problemas
de campo de la Mecdnica de Suelos se trabaje efecti-
vamente con gradés de incertidumbre que suelen
excluir toda posicion de indiferencia o de excesiva
tranquilidad en cuaunto 2l comportamiento de las
obras hechas o de las soluciones adoptadas en un caso
particular dado.

Por todo ello, se ha desarrollado mucho en los
ultimos afos la tendencia a observar el comporta-
miento de las obras, midiendo los aspectos que se con-
sideran esenciales para definirlo a lo largo de la vida
util. Tales observaciones, cuando se realizan e inter-
pretan bien, no sélo permiten establecer €l compor-
tamiento de una estructura y la evolucidn de sus con-
diciones de estabilidad o de servicio, sino que tam-
bién permiten verificar toda la concepcion de su pro-
yecto, asi como el cumplimiento, en el caso particu-
lar de que se trate, de las teorias de que se haya hecho
uso en dicho proyecto; de esta manera, la observacién
de prototipos cumple un cometido que va mds alld de
obtener informacidn sobre 1a estructura objeto de las
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mediciones y se convierte en un poderoso medio para
verificar el cumplimiento de las concepciones tedri-
cas en 1a realidad de las obras. Esta verificacién pocas
veces estd al alcance del ingeniero y su importancia
no puede pasar inadvertida para todo el que no ten-
ga de la ingenierfa una visién rigida y dogmitica:
vale decir, para todo el que comprenda que las teorias
y concepciones ingenieriles son, en el mejor de los
casos, imperfectos intentos de explicar el comporta-
miento de la naturaleza, que siempre opera a una
escala de complejidad que, hasta ahora, ha resultado
superior a la capacidad de comprension del talento
humano.

Pero la potencia de las observaciones y mediciones
de campo, seguidas de la correspondiente interpreta-
cién, se revela aun mayor de lo que han indicado los
pirrafos precedentes, si se considera la posibilidad
de que surjan nuevas concepciones tedricas o nuevos
métodos constructives, al analizar la informacidn que
se haya adquirido. Desde este punto de vista, las ob-
servaciones de campo se convierien en un poderoso
método de investigacién experimental, capaz de abrir

Un testimonio dramatico de la necesidad de la instramen-
tcion de campo en las vias terrestres, YVista panoramica
de una parte de la zona conflicliva que en su dia mostrd
ls carretera Tijuanu-Ensenada.
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nueves horizomtes vy de comribuir al progreso de la
Mecinmica de Suclos,

Ea las vias terrestres se satisfucen pienamente los
estados Intciales de sneertidumbre que jusiiiican la
uccestitad de realizar observacidn e coanpo solae Jas
estracturas copstruidas y lay solug nes adoptadas. Sin
cinhargo, estas téenicas se han venido empleando en
las vias terrestres mucho micnos de lo QUE e contun
en oiros campos de la Mecinica de Suelos Aplicada,
como por ejemplo, en el de las presas de tierra, Esto
es debido, en primer Tugar ¥ es jusio y necesario con-
fosarle, al hecho dde gue muchos fngeniceras que ejer
cers su oactividad i Yas vias terrestres consideran estas

teeniens excesivaimente cefinadas, costosas v no ucce
sariaz para la consecuridn de una buena obra; de
estd NUEANEra, se resisteén a invertr tienipo y dinero
en la observacion de prototipos y elle independien-
wemente de gue las cantidades requeridas son siempre
hracciones insignificantes del costo total de la wvia
terresire de que se trate. Es innegabic ue otros in-
guiieros que ocupan posiciones de aniloga responsa-
hiiidad en otras ramas de ia ingenieria, tales como
ins presas, insistiendo en el ejemplo, estan mas dis-
1pucstos, por convencimiento cientifico o por costum-
Lre, a aceprar la vealizacién de eslueczos imporiantes
¢n la observacién de prototipos, ai grado en que pue
de decirse que ésta se ha hecho rutinaria en las pre-
sas de ciera importancia.

Existe una segunda razdn para que las observa-
clones de compartzmiento en el campo se realicen en
b+ vias terrestres menos que cn otras obras. Esta se-
groweda razén rudica en el hiecho de que es inadtil reali-
wr el mis amplio programa de observacion y medi-
CIOTUS O Un Caso €n que no se tenga informacidn

i geoldrica v de Mecdnica de Suelos al mismo
avied v los casos en que los ingenieros de vias terres-
wres aleunzan una clevada densidad de informacién
giinéonica i un problema especifico son relativa-
pienie escasos. tat como se ha comentado en diversas
coariones en paginas anteriores de esta obra. Ast, el

H
3

wna conflictiva de [a auto-

i vista panarisnice de in
pi<ta Tijuana-Ensenada. ['a rn la interaccidn enire la

Giologia y los problemas & ita Ingenicria Civil, que mu-
rhas veces genera la nees adad de instrumentacion de
o,

T

ingeiiero e viss ertestres no alcanza wsualmente en
sus probilemas de rutina la concentracion de estudio
que permitd pensar en o justifique el cmploo de i
abservacion del comporiamiento estructural en el
terieno. Stgeismente eslo Ao s¢ felicre 3 una situa-
cicnn ndebida, paes vaose Bo dilie goe lay vids torres
L, oo UNCC Ao de dis drtupnetios, o dle estae
Adise fon etor concentiansn Jde anforsiacin e
otris obras; esia o5 una comdicidn includible, impuces-
ta por sus wisnis caracteristicas. Los wnonones niveles
unpostbalidad pric
las

de informaddn coniicicharian ia
de realizac ana
s en

Lo anterior, mis la indudabic existoncia de pro-
blemas impurmntes de resolucon incieraz en las vias
ierrestres, en la que se insisin una ver mis condiciona
la norina de conducta que parece conveniente cn este
tipo de obras. De ningtin modo debe ser exciuida la
obscrvacidn del comportamienio de estruciuras térrens
v soluciones ¢n el cmupo, en ¢l dmbito de las earve
teras y fas vias [érreas. peroc la naruralzza especial
de cstas obras hari que estos meétodos se circunscri-

1ica perpratactin adecvada o

casos de rutina.

ohservaciones i

i+ la aumopista Tijusna.Fasenad<
sealver serios probhlomas de ineste-
tuidad con prugra-1un e instrumentacion de campo. Ta

L. v vista de una .
 td que fue port
futografia ilustra .uecusdamente la relucion cntre las
circunstancias geclaoyicas y los problemus ingenicriles pro-
plamente dichos.
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noa casas realmente iHIINJH:lHll‘\, fueti de Jaontioa
tanto por el nivel de ostudios en ellus realizados,
como por Ly consconencin deoun aces. e esta
preteee, b tEOe s e obsetvacidn de crnpn debcr an
doabrcarse cunladiaomente enoso utibioe ion, ey ca-
yendo nuoce en casos de inerpretcion difiil, o
falta de mformacion geotdenicn penctal provia, ni en
unie exeesiva multiplicacion de o que ha de obser-
varse y medirse, pues no hay que olvidur que el ries-
go mis obvio de un programa de observaciones a
muy largo plazo, durante la dilatada vida 1@l de una
estructira o una imporiante fraccién de elta, pudiera
ser el abandono del programa de mediciones, riesgo
tanto mayor en la prdctica, cuanto mayor sea el nu-
mero de obras que han de controlarse.

Independientemente de que se reconozca que las
observaciones de campo contribuyen al esclarecimien-
to del conocimiento actual en Mecdnica de Suelos y
a su eventual avance, el ingeniero de vias terrestres
deber4 siempre justificar el costo de un programa de
observaciones y mediciones en términos de las nece-
sidades especificas del proyecto que le preocupe; lo
demis, deberd considerarlo beneficio marginal.

Las mediciones de campo para verificacién de
comportamiento estructural se realizan haciendo uso
de equipos e instrumentos cada dia mds diversifica-
'os. Esta caracteristica da su-nombre a la técnica de

sservacién, que se ha denominado genéricamente
Instrumentacién de Campo, en el sentido de que las
estructuras térreas se ‘“‘insttumentan” con todo un
conjunto de equipos de medicién, que permiten co-
nocer la evolucidn de las caracteristicas mecéinicas
mis relevantes, de los movimientos de significacién
v, en general, de las condiciones de estabilidad a lo
fargo del tiempo. ’

En las vins terrestres dos son los problemas tipi-
cus que demandan instrumentacién de campo. En
printer lugar todos los aspectos conectados con la

construccion de terraplenes sobre suelos blandos y

compresibles, para apreciar los asentamientos, su evo-
lucidn con el tiempo y los cambios en las condiciones
de estabilidad. En segundo lugar, los problemas co’
nectados con la estabilidad de laderas naturales y
taludes que muestren movimientos sobre lo que se
dé a sospechar como una superficie de falla ya for.
mada; en este caso, el establecimiento de como ocu-
rren los movimientos  de las masas involucradas es
un requisito fundamental para establecer cualquier
solucidn con visos de éxito.

Los tineles son otra estructura de las vias terres-

tres que muy frecuentemente ha de ser instrumen-
tacdla, para establecer los mecanismos de empuje, siem-
pre inciertos. Los problemas de empuje de tierras
abre muros y ademes también figuran entre aquellos
« los que se aplican estos métodos con cierta fre-
cuencia. .

En este capitulo se describirdn someramente los
procedimientos de instrumentacién mds en boga, los
equipos disponibles para ejecutar el trabajo y se dis-

cutstin brevemente lac prncipales conlusiones que
os posible abtencd de un progrioma de instementa.
ciin y mediciones. En algunos casos se hard referen.
cita trabajos de instrumentscadn importantes que
se: hap reabizarlo en diversas obras viales del jeais, en
trabisjos i carpgo de ln Seerctaria de Obras Publicas.

Como comentarie final, cabe hacer uno de indole
operativa. Un  programa de instrumentacidn, sean
cuales fueren sus fines, debe concebirse y establecerse
dentro del marco general del proyeclo, como una
pieza mds del conjunto; probablemente, estard inclu-
sive interaccionado con el proyecto, en el sentido de
que los resultados que vayan teniéndose del programa
de mediciones en las primeras etapas de la construc-
cion podrin servir para auspiciar cambios en el pro-
pio proyecta. Un programa de instrumentacién con-
cebido a posteriori y fuera del proyecto, nunca rinde
sus frutos por completo e inclusive puede resultar
iniiul o imposible de realizar. '

XII1-2 INSTRUMENTACION EN
TERRAPLENES CONSTRUIDOS

SOBRE SUELOS BLANDOS

En términos generales la instrumentacién de los
terraplenes que se construyen sobre terrenos blandos
y compresibles persigue alguno o algunos de los si-
guientes objetivos:

La medicién de los asentamientos,

® La evolucién de las presiones de poro bajo el
terraplén, para conocer tanto la evolucidn del
fenémeno de consolidacidn del terreno natural,
como la del factor de seguridad.

* los desplazamientos horizontales del, terreno
natural,

¢ Los esfuerzos verticales ejercidos por el terra-
‘plén sobre el terreno natural y su distribucién
con la profundidad.

® La evolucién general de la resistencia del te-
rreno natural

A continuacién se hardn algunos comentarios so-
bre cada una de estas mediciones.

A. Mediciones de los asentamientos
A.1. Nivelaciones superficiales

El método mds obvio y sencillo para conocer los
asentamientos de un terraplén es el colocar una serie
de puntos estables distribuidos en su superficie y ni-
velarjos periédicamente. Cuando el terraplén cuyos
asentamientos s¢ miden estd pavimentado con asfalto
o con concreto puede bastar la colocacién de una serie
d. .lavos, para sedalar los puntos por nivelar; en
obras cuya superficie sea de tierra podri convenir
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cnierrar en el suelo un peauefio dado de concreto,
¢n cuyo centro se haya colocado un tubo u otro indi-
cailor que sobresalgy ligeramente dei terteno,

Fi punto mas delicado de lus operaciones de ni-
vebucidn estriba en a Cleccidn deb punto de referencia
Byo, oque no patticine pira nada de los iovieientes
del tenaplén, Muochas veces este punto s de estar
sitvado a distancias iy grandes del tervaplén por
medir, pues es frecuente que las plunicics que [orman
105 sueclos blundos y compresibles sufran inovimien-
toy superficiales Jde imporiancia, por ejemplo por hom-
beo con fings de explotacidn agricola u otras causas,
de manera que la velerencia fija también ha de colo-
rarse fuera de la ipfluencia de estos movimsentos. Los
cerros y elevaciones que pueda haber en las cercanias
de la obra por medir pueden proporcionar buenos
puntos de referencia; otras veces pedrin quizd locali-
zarse ostructuras inmdéviles, por ejemplo, por estar
cimerttadas sobre pilotes de punta que Heguen mais
abajo que los estratos consoiidables y estén sobre apo-
vos realmente firmes. En otras ocasiones podra con-
seguirse la reicrencia fija hincando un tubo a través
de ios suclos blandos, hasta apoyarlo en mantos ro-
coses o firmes; en este caso debera tenerse la pre-
caucion de dotar 2l tubo hincado de una camisa de
ademe exierior, que pueda absorber la friccidn nega-
tvu que {legue g presentarse (Ref. 2).

Una vez establecida ia referencia fija, absolura-
mcnte inmovil, convendrd siempre fijar otra referen.

d

cia directamente sobre lg superficie del terreno natu-
ral. en las cercanias del terraplén por medir, a una
distancia del orden de 100 m de éi. ‘Esta segund
referencia, prebablemente madvil, tendra la doble fi-
nabidad de servir commo base de nivelacidn para los
putitas sitaados sobre el terraplén v de detectar
T eventuates movimientos mnlwrfiri;nlcs que tenga el
ferreno de cunentacidn por cansas diferentes a Ia pre-
seacia del terraplén, Una constame referenciacidn
del banco de nivel midvil respecto al fijo proporcio-
nara los E‘.]f:ll'l.(‘!‘.[()s necesarios para realizar la correc
cion que huva de hacerse ¢n los movimientos verti-
cales de los puntos sobre ¢l terraplén, a causa de
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Figura X1I-1, Curvas'de igual ascntamiento en un terraplén sobre terrcno blando. Terraplén de prucba sobre el Lago de Tencoco,
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Figura XIII-2. Un banco de nivel para conirol de asentamientos por nivelacién superficial.

cualquicr movimiento zonal que pudicra tener la su-
perficie del terreno de cimentacion.

Serd preciso emplear técnicas de nivelacidn de
precision, con aparatos que sean capaces de detectar
desniveles alejados un kilémetro, con errores no ma-
yores de un milimetro, en mis o en menos.

La técnica mas apropiada para la colocacién de
los bancos de nivel sobre el terraplén es una cuadri-
cula no suficientemente cerradz como para permitir
el trazado preciso de curvas de igual hundimiento,

‘es como las que se muestran en la Fig. XIII-1, que

sresponde a un terraplén de prueba construide por
Ia Secretarfa de Obras Piblicas de México para obte-
ner informacién sobre el comportamiento de una
autopista en proyecto a través del Lago de Texcoco,
en las cercanjas de la Ciudad de México; las carac-
teristicas de este sueld han sido presentadas en la
Fig. VI-60 del volumen I de esta obra.

En el caso del terraplén de prueba mencionado,
la instrumentacién se planed, como es légico, antes
de la construccidén y los bancos de nivel sobre el
terraplén estin en realidad sitvados entre la base
del mismo y el terreno natural, en una placa de con-
creto de 40 X 40 cm, en cuyo centro se dispuso un
tubo que se hizo crecer a medida que aumentaba Ia
altura de construccién del terraplén. Este tubo puede
ademarse para protegerlo durante los procesos de de-
formacién. En la Fig. XI111-2 se muestra un esquema
del banco que se utilizd en este caso.

© Una colocacidn de bancos como la de la Fig. XIII-2
tiene algunas ventajas de interés. Por ejemplo, las ni-
velaciones posteriores dan automiticamente una ima-
gen muy precisa del perfil de incrustacion del terra-
plén en el terreno nawural, lo cual es 1til. Los bancos
mids supcerficiales, sobre el terraplén, incluyen en sus
movimienios los del propio terraplén. Por otro lado,
si existen estos movimientos en el propio terraplén

‘ste es alto (mds de 4 6 5 m), se desarrollard fric-
--on negativa en el vdstago o tubo del dispositivo y
la placa de base podrd hundirse por tal sobrecarga,
leyéndose asentamientos mayores que los que hayan
tenido lugar; en tales casos convendrd ademar el vis.
tago del banco de nivel.

A-2. El torpedo medidor de asentamientos

En este sistema de medicién se sitda en una per-
foracién previa un tubo especial formado con tramos
unidos por coples exteriores, que permiten juego te-
lescépico de los tramos, los que pueden ir juntdndose
uno a otro a medida que los arrastra el enjutamiento

S5cm

retrdctiles

T

AT

Vesasge Resiioreiiiar.

Figurs XIII-3. Ei torpedo para medir asentamienias (Ret. 1),
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del 1erreno que los rodea y comiene (Refl 3); asi,
varfa la longitud aparente del sistema de tubos, que
debe haberse colocado cubriendo tado €l espeser cuyo
asentamiento se desea medir y varian tammbién Jas dis-
tancias cntre los pequeiios escalones jue se marcan
interiormente en el contacto entre un tramo Je tu-
beria y ¢l cople correspondiente.

Un instrumento medidor. denominado  torpedo
{Fig. X111-3) es introducido por cl interior de la -
hcr:a v esta provisio de un sistema de pequedas patas
e\!Lnﬂhles que sefialan el momento en que se pro-
d:rce un cambio brusce en el didmewro de la tuberia;
es decir, cada vez gue se llega a uno de los pequeiios
escalones cntre lnho v cople a que se ha hecho refe-
rencia. Asi, es poslb!e conocer desde la superficie, la
posicion relativa de los escalones y deducir los asen-
iwmientos babidos al comparar éstas con la inicial.

Los tramos de ia tuberia suelen ser de S m o de
la mitad de ese valor.

Este dispositivo ticne la gran ventaju de que no
sdlo permite conocer los asentanuientos en la super-
ficie o cerca de clla, sino también a diferentes pro-
fundidades dentro del suelo que se asienta, obtenién-
dose perfiles de asentamiento como los que se mos-
traron ¢n Ja Fig. VI-44 del Volumen I de esta obra,
que corresponden a los mismos terraplenes de prueba
miexicanos, gue ya se mencionaron. Repitiendo lec
turas de tiempo en tiempo puede tenerse la evolucion
de los asentamientos con el tiempo, también a ias
diferentes profundidades,

A3, Medidores de celda

La téenica francesa (Rel. 4) ha desarrollado o
medidor de asemamientos, cuyo principio se l‘iqll\.
matiza en Ja Fig, X114

Jna celda de 1;1.15!1«'0, de 95 cn de espesor y
b7 an de didmero se colocs bajo el wenmaplén, en el
lugar en yue e desein medir los sentamientos, La
celda estd parcialirente Nlena de un Yquida {peneval
meitte agua). A ung JJistanaa fuera de la influencia
de Jos asentrmientos del werraplén se colora una hase
fije, sobre fa gue so instala un tablero de medicion
que tiene un dispnsitivo para aplicar presidn con gas
cirbfiico y un mindmewro de mercurio gue contrela
la presion del liguido dentro de la celda. wal como se
comunica por medio del gas carbonico; en el mismo
tubizro se recibe otra linea de tubo proveniente de
la celda e instalada al lado de una escala vertical T,
de manera que cualyuier presion aplicada por el gas
carbénico se¢ comunica al liguido en la cclda v lo
hace pasar a la linea de comunicacién entre la celda
y el tubo vertical 7, hasta una cierta aliura ¢n su
escala. En tales condiciones, supdngase que se aplica
una presicén g al liquido de la celda, con la cual éste
asciende en la escala T hasta la altura T,; al cabo de
un ciertg tiempo, dentro del programa de mediciones
se aplicard la misma presidn, p, al liquido de la cel-
da, pero ésta se habrd asentado una cantidad AH;
correspondientemente, el liquido en la escala 7 sdle
subird hasta la altura T,, siendo la diferencia ¢

-
Geposito de aire o presicfn-—\
_—Manometre
B
€0,
'?[?/@ Monometro de
@ @) mercurio
T 1
1
aH
Tz

Celda—\ Gas

D i T arera—

T ~Base fija

Tuberio de 4 a 6 mm

Figura XHI-4, Medidor frincés de asentamientos (Ref. 4).
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teris = Ty precisamiente dgual a lo que Tacelda
s¢ haya hundido.

Como se ve el aparato es ingenioso y de facil
mancjo, sin causar ningin impedimento  al maovi-
micnta de los equipos de construccon. Las celdas
pueden instdiese a cualquier profundidad, de mane:
ra que los asentamicontos pucden medirse en cual
quicr punto. La precision del aparato es del orden
de 0.5 an, si no se le dota de dispositivos especiales
para la lectura en la escala T. ;

Los inconvenientes del dispositivo estriban en el
tiempo que hay quec esperar para que se estabilice
el liquido, sobre todo cuando el tablero de medida
estd lejos de la celda (20 min para 100 m); en los
aislamientos que requieren las celdas cuando existan
aguas, especialmente salinas y en las posibles dificul-
tades para encontrar a distancia razonable un lugar
donde instalar la base fija.

La Ref. 5 menciona un dispositivo parecido, uti-
lirado en California, basado también en el principio
de establecer la comunicacion entre un liquido, si-
tuado en un recipiente dentro de! terrenc y en el
sitio en que se desea medir los aesntamientos y un
brazo del tubo, colocado en un tablero de trabajo,
fucra de la influencia de los movimientos del terra-
plén, pero este dispositivo se hace trabajar simple-
-mente por el principio de vasos comunicantes, sin
ctivatlo con ninguna presion, por lo que su utili-
cacitn debe considerarse mas limitada, independien-
temente de que pucda dar buenos resultados en mu-
chos casos.

Un dispositivo anailogo al anterior fue propuesto
originalmente por Terzaghi (Ref. 6), pero se ha uti-
lizado sobre todo en el campo de las estructuras edi-
ficacionales.

A-1.  Elcccion de los puntos de medicién y de
su nuIero

Los asentamientos en terraplenes sobre suelos

blandos se miden generalmente en una de dos con-.

diciones: Sohre un terraplén ya construido, con vista
a conocer su comporl:amiento o en un lerraplén [s]
ttamo de pruebas, con la finalidad de obtener datos
para el proyecto de un tramo de mucha mayor lon-
gitud.

En cualquiera de los dos casos conviene disponer
los puntos en que se estudien los asentamientos en
secciones instrumentadas. El namero de éstas suele
ser mayor en los terraplenes de prueba que en los
problemas de control de comportamiento, pero en
todo caso depende de la importancia de la obra, la
heterogeneidad de las formaciones que se consolidan
de la dificuliad del problema, desde el punto de
vista estricto de la Mecdnica de Suelos.

En zonas heterogéneas, donde se esperen asenta-
micntos diferenciales de importancia, En_n_\.'_qid_r_ﬂ_me-
dir los totales en secciones no scparadas a mas de

By esta dimension podid crecer modho en el caso
de control de asentamicntos sobre formoacioncs muy
homogéneas, en las gue las secciones podrin sepa-
rarsc husts 200 m o mis; en los terruplenes de prueba
suclen disponerse seccinnes que cubran a ritmo cons-
tante todo el terraplén, frecuentemente de 50 en
50 m o algo similar.

Hay algunas vonas en donde es obhgada la insta-
lacion de una seccion instrumentada, como son las
zonas de discontinuidad; por ejemplo, los accesos a
un puente o paso a desnivel sobre pilotes de punta
o la terminacién brusca de la zona compresible o
las zonas singulares, tales como caures de rfos aban-
donados y cubiertos por depdsitos, etcétera.

Los puntos de medicién deben cubrir toda la sec-
cidn transversal del terraplén, pues en el momento
de la interpretacién suele convenir la informacion
completa. En caminos construidos sujetos a control
es frecuente que cada seccion tenga cinco puntos, en
el eje, los dos hombros y los dos pies del terraplén.
En terraplenes de prueba el mimero de puntos es
mucho mayor (ver, por ejemplo, la Fig. XIiI-1).

La frecuencia de las mediciones debe ser sulficiente
para definir la evolucién de les asentamientos con el
tiempo. Obviamente no deberd ser uniformg, sino
muche mayor al principio y cada vez mis espﬁ_é‘ciada,
segun el tiempo pasa. Suelen hacerse una o dos me-
didas diarias durante ¢l periodo de construccién, para
conocer las deformaciones instantineas y el comienzo
del proceso de consolidaciéon. Después, podrin hacer-
s¢ mediciones semanales durante los primeros tres
meses de la vida del terraplén y esta periodicidad po-
drd espaciarse hasta hacer las medidas mensuales,
hasta los primeros tres afios de vida y bianuales pos-
teriormente. Naturalmente que estos ritmos no son
rigidos y deberdn adaptarse a cada caso particular.

B. Medicién de los movimientos laterales del
terreno de cimentacion

Suele interesar medirlos por diversas razones. En
primer lugar, una parte de los asentamientos se debe
a los desplazamientos laterales de los estratos com-
presibles (esta parte no estd, naturalmente, tomada
en cuenta por [a teoria de la consolidacién de Ter-
zaghi, que solo considera asentamientos por compresi-
bilidad, es decir, por cambio de volumen, pero no por
cambios de fornia debidos a 1a accion de los esfuerzos
cortantes). En segundo lugar, las fallas de terraplenes
sobre suelos blandos van precedidas de desplazamien-
tos laterales del terreno de cimentacién, abajo y en
la vecindad de ellos; asi, la magnitud de estos movi-
mientos permite conocer, cualitativaniente al menos,
lo lejos que se estd de una posible falla.

B-1. Control superficial

Cuando sc¢ colocan terraplenes sobre suelos blan
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dos suele pener imbacn terds el conochnicme de
Tos movimicntos honrontales del terreno, tante en la
superliciec como en las profundidades alectadas, En
to reflerente a mediciones e puntos superficiales, no
existen diferencias de consideracién respecto a la me-
todologia ue se menciond al tratar de las mcdiciones
de uscrtamientos. También ahora, uno de los puntos
mAc delicades ostriba en scieccionar ios puntos o li-
neas de referencia. obviamente en zonas no afectaclas
I)Ol’ ]05 ﬂ!O\‘ii\liEnlOS. En IHU\'.hZ‘lS ocasioncs )’ €n I)I'O-
bicmas de gran importancia (Ref. 7), las fronteras de
fas ronas en movimiento no estin bien determinadas
por lo que deberdn seleccivnarse con ¢l COrrespon-
diente criterio conservador. El problema del contrel
e los movimicnios horizontales en la superficie del
terreno se simplifica correspondientemente cuando se
desea unicamente conocer movimicntos diferenciales
o relauvos entre diversos puntos, sin que ha}a de de-
terminarse la magnitud absoluta de los movimientos.

B-Z. Inclinémetres

A menudo es insuficiente conocer Jos desplaza-
mientos horizoniales de la superficie del terreno Gni-
camente y e necesita determinar también ¢dmo se
mueve el terrene de cimentacidén blando cuando sobre
él se ba construide un terraplén, conociendo esos
desplazamientos dentro de la profundidad afectada
por el fendémeno.

Casi todos los instrumentos Gue primeramente se
fesarrollaron para lograr estos fines utilizan la misma
idea bdsica. Se trata de introducir en el terreno aigtn
tubo relativamente flexible, cuya original veriicali-
did se modifique cuando ocuiren los desplazamientos
horizumales, de manera que la linea de] tubo defor-
m'ld.‘l nroporcona en ¢ada momento una imagen ob-
etiva de los dewpluzamientos que han tenido lugar,
BoLHLCR SC .f.\l\_ ranocer introduciendo un Instru-
THCDLD 51,2151‘)1(‘ a Ta inclinacién por el interior del
iubo; AL Casagrande {Ref. 8) describe uno de los pri-
meros estudios en gran escala a este respecto. Se uti-
lizd en €l wberfa de 5 cm de diimetro, la que se
coincd en poros abundantemente distribuidos en el
terrgnio de chinentacién al pie de un gran terraplén
que st estaba construyendo a través del Gran Lago
Zalade; ¢n este caso la idea era conocer la posicidn
de enslguicr superficie de falla que eventualinente
Negarz a formarse, lo que se lograba recuperando los
rubos tres ¢l destizamiento y observando su deforma-
(10 pormaangnte.

Yo i -awo terraplenes de prueba que la Se
crztaria de Obras Publicas de México construyd en
¢l Lago de T'excoco para conocer el comportamiento
del terrenc de ci imentacién. bajo una imnportante carga
transmitida por los terraplenes para una autagpista
{Ref. 3), también se usaron, junto con Instrumentos
mis elaborados, algunos tubos sencillos de 5y 7 cm
de diimetro para complementar informacién de des-

-...\.-

plazandentos harizontales y para ayodar a definit la
posicion de cdquicr superficie de falla que pudiera
liegar a desaniollarse. En este caso se introduce por ¢
rebo una barra rigida de longitud apropiada y s
pucde conocer la profundidad a la cual la deforma-
cion del tubo impide el paso de 1a barra. No es ocioso
insistir un poco en estos elementos de instmimenta-
cion tan sencillos, va que muchas veces pueden pro-
porcionar informacién muy 4l a un cosio relativa
mente bajo, evitando el uso de instrumentos mas
complicades, gque para muchos paises son de impor-
tacion y que pudictan no estar disponibles an el mo
Mento requetido.

ILa Ref 1 menciona diversos tipus de inclindme-
tros, va mAas claborados (Plantema, Wiegmann, un
mndelo del Instituto Geotéenico Succo, ctcétera), pero
seguramente el inclindmetro que tiene actualmente
un uso mis extendido es el desarroliado por Wilson
(Refs. 1 y 10) y mas tarde modificado por Parsons y
Wilson en 1956. Es un dispositive preciso, compacte
y ligero para medir movimientos de tierra de hasta
170 m de profundidad. En la Fig. XIII-5 se muestra
al inclindmetro completo.

El aparato completo consiste de una unidad sen-
sible, una caja con los necesarios controles eléctricos,
cable conector y una tuberfa pata ser colocada en el
terreno, ranurada en dos planos ortogonales entre sf.
El medidor entra por la tuberia corriendo sus rue-
deciilas por dos ranuras opuestas y puede detectar las
desviaciones de la vertical que haya sufrido la tub
ria, originalmente instalada en tal posicién.

Es frecuente el use de la tuberia de 8.1 ecm de
didmctro y 0.22 cm de espesor, en tramos de 1.5 &
3 m longitud; los coples para unir los trames de tubo
suelen ser de 15 6 de 30 cm. Esta wwberia es Ia misma
que se utiliza ¢n el torpedo medidor de asentamien-
tos, va mencionado, que también e un disefio or-
ginal de S. D. Wilson. La wuberia que vaya a usaTse
con el lorpedo {muchas veces un poro cubre ambos
fines) debe acoplarse con uniones de 30 cm, telescd
picas, para permitir la accién del inclintdmetro.

La vnidad sensible (Fig. XII1I-6) tiene un circuito
interno que es un puente de Wheatstone actuado por
un péndulo calibrado. Cuando el inclindmetro estd
vertical, el péndulo toca el centro de una resistencia
calibrada, subdividi¢ndola en dos, las cuales consti-
tuyen la mitad del puente de Wheatstone; la otra
mitad, as{ como un powencidmetro de precisidin, resis-
tencias y las necesarias conexiones va instalada en la
caja de control. El conjunto estd accionado por bate
rias. Cuando la unidad sensible se inclina, por ha-
berlo hecho la tuberia c¢n que se introduce, ¢l pén-
dulo permancce verticai, de manera que la resistendia
calibrada con la que contacta queda dividida en dos
porciones desiguales, lo que cambia el circuito inter-
no y modifica las lecturas en la unidad de conuol.
La Fig. XHI-7 muestra un esquema de los circu’
que se utilizan en el inclindmetro y en la caja
control, unidos por una conexidn de cable.
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Cable conector

Abrazgdero

Heframientos quxiliares
Figura XIII-3.

La Fig. XIII-8 reproduce un esquema de la uni-
dad medidora, con un corte que permite asomarse a
su interior. i

El inclinémetro se hace descender por su tuberia
empleando todo el equipo auxiliar que aparece en
la Fig. XII1-9. A medida que va bajando, se van ob-
teniendo lecturas en intervalos prefijados. Una cali-
bracién previa de laboratorio puede lograr que las
cardtulas de la caja de control lean directamente la
inclinacién que corresponde a cada lectura eléctrica.

La Fig. XIII-10 esquematiza cémo se deforma la
tuberia especial y se inclina {a unidad sensible, cuan-
do el sistema sufre desplazamientos laterales.

La sensibilidad del instrumento petrmite detectar
un minuto de arco en forma confiable, en la desvia-
cién que la tuberia especial vaya sufriendo respecto
a la vertical.

Es usual hacer todas las lecturas con el incliné
metro en dos posiciones ortogonales entre sf, utili-
zando la disposicién de las ranuras de la tuberia de
que se hablé. Esto tiene por objeto obtener en forma
mais precisa la imagen de deformacién en el espacio.
De hecho convendri orientar los planos definidos por
'as ranuras en oposicién segin las direcciones princi-
«ales de la deformacién.

La tuberia debe ser suficientemente flexible para
seguir fielmente los movimientos del terreno vy, a la
vez lo suficientemente fuerte para soportar las ma-
niobras de instalacién. Este es, sin duda, un punto

~Inclindmetre armade

Parte superior del
inclindmeatrao

<Caja de control

Porte ipfﬂior del
inclinatmetro

einpas protectoras

Inclinémetro completo.

delicado en el disenio del dispositivo y algunos autores
{Ver por ejemplo la Ref. 4} han sefalado que el ma-
terial utilizado por Wilson en sus disefios comerciales
es demasiado rigido; la experiencia mexicana a este
respecto es, sin embargo, satisfactoria.

El aparato, en el momento presente resulta de
empleo delicado y es indudablemente costoso. La can-
tidad de medidas que se obtienen hace necesario
contar ¢on el apoyo de una computadora para su
procesamiento y ordenacion.

El resultado que puede obtenerse es magnifico.
La Fig. V143, que se presentd en ¢l Volumen I de
esta obra permite apreciar el tipo de informacién que
puede obtenerse, que destaca por lo objetiva y clara.

E! instituto Geotécnico de Suecia ha desarrollado
un aparato de péndulo, anidlogo al de Wilson, pero
el extremo inferior del péndulo, en lugar de modifi-
car una resistencia incluida en an circuito eléctrico,
tal como es el caso del aparato arriba descrito, estd
sujeto por un resorte instrumentado con sistemas de
medidores eléctricos de deformacién; cuando el pén-
dulo se inclina varfa la longitud del resorte y por lo
tanto también la del filamento metélico del medidor
eléctrico, con lo que cambia la resistencia de éste y
se hace la correspondiente lectura en el circuito, en
forma ya aniloga al inclinémetro de Wilson.

Geoconsult (Ref. 20) ha desarrollado un inclinéd-
metro también de péndulo que se basa en el siguiente
principio (Fig. XIII-11}. La unidad sensible tiene dos
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Fastndmmetro tipe Wilson,

ciliiebias concéntricos, pudiendo el interior girar res-
edio @i exierior, gracias a un motor cléctrico que se
conirola Cesde la superficie; el dilindro exterior se
taching obedeciendo da deformacion que sufra la -
borfn goe contiene el aparato, por electo de los mo-
) ios das sueio, Una balanez electrodindmica que
arontivne un medidor e inwensidades de corrviente
anedene sicinpre 2 péndulo en el eje de la unidad
serstble. ¥ oextreme inferior del péndulo estd unido
w6 reorte. de manera que la longitud de éste varia
toelspasato se incline mds o inenes. Como quiera
. v wesorie, ta balenza v el péndulo forman parte
geoun dircuito clécuico, andlogo al del inclindme-
e Je Witeon ¥ sl que pncdun hacerse lecturas en
v uperficie, el cambio de longitud del resorte pro-
finalmente un cambio en la intensidad de la
itienie circafante, que es la que se mide en este
o Ademids, accionando el motor y provocando fa
rots e del cllindro inwrior de la unidad sensible
s podrd diegar a la pesicidn en que el péndato pro
tivsea ln omifnima desviacion de su posicién original
no deformada, que corresponde al momento en que
«1 péndulo esid contenido en el mismo plano en que
estnba antes de deformarse, lubiéndose corregido gra-
s al giro cnalqu{er pequeiio alabeo adquirido por
¢l aparato al inclinarse. Esta posicidn del péndulo
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Figura XI11-6. Croquis del inclindmetro armade.

¢n el mismo plano original se hard notable porque
a clla corresponde la mixima intensidad de corriente
en el circuito, respecto a cualquier otra posicién en
que el péndulo ademds de inclinarse simplemente
también gire y se alabee. Una calibracién previa de
luboratorio permitird conocer que 4ngulo de inchi-
nacion corresponde a cada una de las intensidades de
corriente medidas.

El inclindmetro Telemac (Ref. 20) se muestra cs-
quemiticamente en la Fig. XI111-12. 1.a unidad sen-
sible s también un péndulo constituido por una pie-
ra mertdlica flexible de la que cuelga un peso en la
parte inferior; en su parte superior, la pieza metilica
flexible esta sélidamente unida a la cabeza de la uni-
dad sensible. Sobre ecsta pieza metdlica flexible se
colocan longitudinalmente, dispuestas en cruz en pla-
nos perpendiculares, cuatro cuerdas vibrantes. Fstos
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Figuran XIIE-7. Diagrama elértrico del inclinémetro conecta-
do con la eaja de control.

dispositivos son pequenas cuerdas metdlicas que pue-
den ser excitadas por un electroimdn, que las hace
vibrar con una frecuencia natural determinada; si
pov la aplicacién de una tensién se varfa la longitud
de la cuerda, la frecuencia de vibracidn cambia bajo
la misma excitacién. En una consola de medicidn, so-
bre la superficie del terreno, existe otra cuerda idén-
tica, cuye extremo inferior se puede mover ligeramen-
te con un tornillo micrométrico; el circuito que con-
tiene a la cuerda testigo estd puenteado con los que
contienen cada par de cuerdas opuestas, de manera
que pueden compararse las frecuencias de vibracién
de las cuerdas, estableciendo cuando son iguales o en
cuanto difieren en un moamento dado.

Cuando la unidad sensible se inclina, la pieza
metdilica que contiene las cuerdas se flexiona, de ma-
nera que la longitud de estas varia. Una calibracién
previa de laboratorio permite conocer la inclinacién
que corresponde a cada posicién; para ello ha de igua-
larse la frecuencia de vibracién de la cuerda testigo,

wiando su longitud en una cantidad controlable,
por medio del tornillo micrométrico.

El uso de las cuatro cuerdas permite tomar medi-
das en dos planos perpendiculares simultineamente
y el tener dos cuerdas opuestas en cada plano (una a
traccién y otra a compresién) tiene la ventaja de que

se carvigen autooditicouenie efecios e s e at i

y s¢ verifican decraras,

La instalucian de los inclindimetres (Rel. 1) e
deticadn y de fundamentad i po Licia, En primer
fugar oy preciso conteolar con cuidado los movimien.
tos de deriva de la boca de los tubos y los de los

extramnos de los mismos, sioestan libres. En muchas
ocasiones, las tubcrias se pueden llevar hasta un es-
trato resistente, que pueda considerarse inmévil, hin-
cindolas en él. En este caso, el extremo inferior del
tubo es fijo y la posicién de la boca podri contro-
latse por la propia poligonal que el wubo representa,
pero si toda la tuberia queda embebida en el mate.
rial blando que se deforma, serd preciso establecer
un control topografico de la boca, para utilizar ia
poligonal que forma el propio tubo para definir la
posicién de su extremo. Este control topogrifico de-
berd ser muy cuidadoso, de precisién comparable a ia
de las lecturas del aparato, so pena de perder todas
las ventajas de esta ultima; el control se establece con
poligonales cerradas compensadas, trazadas a partir
de puntos suficientemente alejados. Es frecuente que
los lugares de terreno blando en que interese hacer
este tipo de mediciones sufran alguna clase de enju-
tamiento regional (por ejemplo, por bombeo de acui-
feros profundos con fines de explotacién agricola); en
tales casos, los puntos de referencia lejanos de la poli-
gonal de control, deberdn estar en un lugar que par-
ticipe del movimiento regional, pero suficientemente
apartados para no verse afectados por el movimiento
del terraplén. Lo que interesa medir es el movimien-
to lateral del terreno de cimentacién, aislado de la
componente regional. )

En profundidades del orden de 20 m debe ser
posible manejar errores maximos de 2 mm en la po-
sicién del extremo libre, en inclinémetros controta-
dos sélo por su boca.

Existen una serie de normas que han de ser cum-
plidas en lo que se refiere a la construccién de los
pozos dentro de los que se coloca 1a tuberia del incli-
németro y a garantizar el contacto entre dicha tube-
ria y el terreno drcundante. Este comtacte se logra
rellenando con arena fina el espacio que pueds que-
dar entre la tuberfa y las paredes del pozo. '

La tuberia debe quedar instalada dentro de las
zonas de miximo movimiento; si se instala formando
una redcula se podrin medir deformaciones unitarias
y trazar mapas de deformacidn, tanto mids precisos
cuanto mds cerrada sea la reticula. Es importante el
control de la verticalidad iniciai de las tuberfas; erro-
res de més de uno o dos grados limitan mucho la
utilizacion de los inclinémetros.

Es esencial un buen conocimiento del terreno
natural y su estratigrafia para la interpreracidén de
los resultados y para establecer todos los detalles de la
instalacidn.

La tuberia de los inclinémetros puede alterar la
sitwacién hidrdulica del suelo al proporcionar una
via de intercomunicacién de las aguas de varios es
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Figura XITI-8. Unidad sensible del Inclindmetro Wilson,

tr210s y niveles, influyendo en la obra y, especial-
wente, en los piezdmetros situados en la vecindad.

La wuberia del inclindmetro debe colocarse inme-
diatamente después de perforar el pozo. Puede hacer-
se introduciendo un acoplamiento de 4 tramos en una
misma operacidn, utilizando un tripié adecuade. La
tizherfa debe introducirse buscando que la orienta-
zisn de las ranuras quede lo mejor posible, pero
pueden hacerse: pequedios ajustes una vez instalada,
haciéndola rotar ligeramente dentro del pozo.

El espaciamiento de las operaciones de lectura
dentro del tiempo es muy variable y depende de cada
proyecto. En términos gencrales suele convenir usar

t:spaci:lmienr.os menores al pn’ncipio ¥ mayores en

épocas posteriores de medicién.

Debe insistirse en la necesidad de establecer, con
ayuda de personal especializado un riguroso control
estadistico, haciendo en cada punto por lo menos dos
lecturas en cada oriemtacién del aparato, con fines
de verificacion. El programa de computacién que se
desarrolle para el cdlculo de los desplazamientos no
debe admitir valores que se desvien en mis de un 59,

B-3. Deteciores de falla de cinta

En la actualidad existe la tendencia a utilizar de-
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formimetros para desplazamientos laterales cada vez
mds pequenos, mis delgados y alojados en tuberfas
de menor didmetro. Esta tendencia ha fructificado al
méiximo en el desarrollo de deformimetros de dnta,
para localizar cualquier superficie de falla a lo largo
de la cual se deslicen las masas de suelo.

El dispositivo consiste en una cinta de¢ material
pldstico que tiene en toda su longitud dos bandas
conductoras intercomunicadas de trecho en trecho por
resistencias eléctricas conocidas; el conjunto recuerda
una escalera pegada sobre la tira de pléstico. Todo el
dispositivo va recubierto por resinas o materiales im-
permeabilizantes andlogos. Por la parte superior e
inferior, la cinta se comunica por cables a2 una caja
exterior, en la que pueden hacerse lecturas de la
resistencia eléctrica total del circuito. Cuando sobre-
viene una falla, la cinta se rompe y, naturalmente,
sobreviene también una drdstica variacién en la lec-
tura que se hace en !os medidores externos de la
resistegcia total del circuito. En principio, puede
saberse de cudntas resistencias puente consta el tramo
superior de la cinta y de cudntas el inferior, locali-
zando asf la superficie de falla.

Los fabricantes de estos instrumentos indican que
también son wutiles para detectar desplazamientos la-
terales anteriores a cuaiquier estado de falla por des-
lizamiento de tierras. Para ello sugieren introducir
en el terreno un tubo de plistico con cuatro cintas
dispuestas en’ cruz, tangencialmente al tubo ({Fig.
X1II-13}. Cuando éste se deforma, las cintas se rom-
perdn en las zonas de traccidn y el andlisis de los
datos obtenidos permitird reconstruir la deformada
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((peracion de toma de lecturas con el inclinometro.

dei tubo. Los autores curecen de experiencia en el
uso de los detectores para estos fines, pero en prin-
cipiv el manejo del insirumento se ve demasiado de-
licado y resulta dudoso el poder medir los desplaza-
mientos luterales, aun cuando la precisién del aparato
perimite situar cualquier Yuptura de una cinia con un
error no mayer de 15 6 28 am.

Las cintas se colocan en el interior de pozos pre-
vimingnie perforados y se recomienda embeberlas en
concreto o lechada de cemento.

€. Medicidn Jel estado de presiones en el agua

En los problemas relacionados con la colocacién
ae terraplenes sobre suelos blandos es esencial ¢l co
nocimiento de fa evolucién de las presiones en el
zrua del subsuelo en cxceso de la hidrostdiica. Esta
medicidn tiene res objerivos fundamentales:

e  Conocer las condiciones hidriulicas en el inte-
rior d¢ los estratos que constituyen cl subsuelo,
¢ Conocer ¢t grado de conselidacién en cada
momento de la vida del terraplén, En el Cupf-
tule [ se vio como el proceso de consolidacion
implica una translcrencia de presién del agua
que satura el suelo a la estructura sdolida del

mismo; en principio todi la carga del terraplén
seri tomada por el agua, produciéndose en
clia. una presion neutral que, en princg
puede conocerse, en relacidn a Jas condicion. .
inicidles de presidn, que también pueden sa
deternainadas. Despuds, a medida que el pro-
ceso de consolidacién progresa, el exceso de
presion adquirido por el agua tenderd a dis
Minuir con €l tiempo, Con uUn 3UMeNto CoTTes.
pondiente de la presidn clectiva. El conoa-
miento de la presion en ¢l agua en cualquier
momento inteemedio del proceso permite esta-
Dlecer la ctapa en que se encucittra el proceso
de comsolidacion en cse momento.

¢ Conocer en cualquier momento la resistencia
del terreno de cimentacidn bajo el terraplén,
para establecer la evolucion del facior de segu-
ridad (Cap. VI. Fig. VI-40}.

¢ Verificar el funcionamicnio de elementos de
subdrenaje o de medidas que pudieran existir
para contreolar el flujo de agua hacia excava-
ciones.
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Figura XIT1-11. Inclinémetro tipo Ceoconsult {Ref 20)
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Ref. 20).

Establecer cualitativa y aun cuantitativamente
problemas locales de falla, antes de que pro-
gresen lo suficiente para producir un incidente

grave.

Los aparatos cuya funcién es medir la presion del
agua en un punto del subsuelo se denominan gené-
ricamente piezdmetros. En condiciones puramente es-
taticas la carga de presién en cualquier punto del te-
rreno de cimentacion estd dada por la posicién del
nivel freditico; sin embargo esta condicién no es de-
masiado frecuente en la naturaleza, excepto en masas
de suelo muy homogéneas y planas. Ademds, cual-
quicr obra ingenieril tiende a producir cambios en
los“estados de esfuerros, que implican generalmente
cambios en ¢l estado de presidn en el agua, de ma-
nera que las relaciones hidrostdticas ya no bastan
para representar la condicién de los terrenos en lo
que se refiere a la interrelacién entre las presiones
de poro que se desarrollen y la resistencia.

Las observaciones del nivel de aguas fredticas en
los pozos de sondeos son siempre muy dificiles de in.
terpretar; ain en condiciones hidrostdticas, un recu-
brimicnto de las paredes del sondeo por lodo de
perforacién o forinado accidentalmente por las ope-
raciones de exploracidn, basta muchas veces para di-
simular la presencia del nivel freitico. Un pozo de ex-
‘ploracién, recibird agua de todos los estratos que se
crucen en que la altura piezométrica sea mayor que la
que corresponda al fondo del pozo y perders agua a
rravés de todos Jos estratos en los que dicho nivel pie-
zométrico sea menor; estos hechos enmascaran el sig-
nificado de la altura que alcance el agua en un pozo
dado. Si las relaciones que rigen al agua en la vecin-
dad de ese pozo de exploracién no son hidrostdticas,
menos aun puede esperarse que el nivel del agua en
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Figura XI11.13. Cinta, detectora de fallas.

el pozo indique con la precision suficiente la verda-
dera situacién; considérese simplemente el hecho de
que en suelos finos, generalmente impermeables, se
requeririan enonies volimenes de agua, que necesi-
tarian muchisinio tiempo para movilizarse, hasta que
se estableciera una alwura de agua en el pozo que in-
dicase el verdadero estado de presiones.

Por lo anterior, ha de considerarse que la simple
observacién de los espejos de agua en los pozos de
exploracién no basta para obtener conclusiones de los
estados de presién, aun en los casos muy claros y
sencillos y es totalmente inadecuada cuando las con-
diciones del subsuelo se hacen cambiantes o mas com- -
plejas, tal como sucede, por ejemplo, si un proceso
de consolidacion estd teniendo-lugar.

Un piezdmetro es un aparato que mide la carga
de presién del agua en el punto en ¢l que queda
instalado. Todos los piezémetros trabajan con el prin-
cipio de equilibrar con alguna clase de contrapresidn,
que se lee, la presién que el agua del terreno ejerza
al actuar sobre una unidad sensible; segin sea la
clase de contrapresién que se utilice se tendrdn di-
versos tipos de piezémetros.

La Fig. XIII-14 muestra el tipo original de piezé-
metro, denominado abierto, disefiado por A. Casa-
grande (Refs. 12 y 13).
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Figura XIII-14. Fiezdémetro abierto tipo Casagrande.

En este aparato, el agua entra al interior de la
unidad sensible a través de la celda porosa, llenin-
dota y estableciendo en su interior la presién que
ienga en el subsuelo; como consccuencia, ascenderd
por la tuberfa hasta una altura tal que produzca, por
su peso, una conirapresion que equilibre la presién
existente en la unidad sensible.

El nivel del agua dentro del tubo de salida puede
medirse por métodos eléctricos. En la superficie del
teireno se instala un ohmimetro, cuyas terminales se
juntan, cuidando de que no hagan contacto, en un
solo cable con didmetro apropiado para que pueda
peneirar en la tuberfa del piezémetro, lastrdndolo
convenientemente, con pequefias masas de plomo. En
el extremo inferior del alambre se instala un ta-
quete de hule o pldstico, a través del cual se pasan
ias dos terminales del ohmimetro, ya sin ningun re-
cubrimiento protector; cuando las terminales desnu-
das tocan el nivel del agua se cierra el circuito ali-
mentado por las baterfas del ohmimetro, lo que se
manifiesta por un salio brusco de 1a aguja del medi-
dotr del aparato. Conviene recubrir las teérminales
desnudas con un poco de grasa, para impedir la for-
macién de una pelfcula de agua entre ambas.

Cuando las condiciones de presién sean tales que

1 Bcl agua se derrame por el extremo de la tuberfa del

picsémetro, en la superficie, las presiones deben me-
dirse con un mandmerro de Bourdon instalado cetra:
do dicho extremo y siguiendo la sccuela que se in-
dica en la Ref. 14.

Hvorstev (Ref, i5) ha sedalado varios inconve
nicntes serios del picsdmctro abierto, El s i por-
tante es, sin Jduda, of gue proviene del ticpo (que
ha de transcurrir eure cualquier cambio en la pre-
sion del agua del subsuelo y la respuesta del aparato,
motivado por la necesidad de gue un volumen rela-
tivamente alto de agua entre en la unidad sensibie,
a wraveés de lu ceida porosa y establezca el equilibrio
interior, con el correspondiente cambio en la altura
de agua en la tuberia de salida al exterior, lo que
purde demandar nuevos volumenes de agua o elimi-
nacion de sobrantes. Todas estas operaciones se hacen
muy lentas en suelos poco permeables, que son aque-

. 1los en que mis frecuentemente se han de instalar los

piezémetros. Este retardamiento depende del didme-
tro de la wuberia de salida, que por esta razén suele
ser delgada, con no mis de uno o dos centimetros,
de las dimensiones y espacios vacfos de la unidad
sensible y, ya se dijo, de la permeabilidad del saelo.
El filtro de arena en torno a Ja unidad sensible in-
crementa mucho la eficiencia de la entrada o salida
del agua y ésta es una de las razones impornantes
para ponerio. I.a Ref. 1 recoge datos de Hvomlev
sobre el retardamiento de piezémetros abiertos ¢
diferentes tipos y en ella puede verse que el fen
meno dista de traducirse en un tecnicismo académico,
pues frecuentemente ha de medirse en muchos dfas
o en bastantcs mescs.

El retardamiento se ve también muy influido
fenémenos de anisotropfa en la permeabilidad.

Las burbujas de gas que puedan alojarse en ¢l
sistema pueden producir efectos muy diversos. Cuan-
do se alojan dentro de la unidad sensible o en la
zona de contacto entre el aparato y el suelo que lo
rodea, disminuyen la permeabilidad dificultando ¢l
flujo del agua y aumentando los periodos de retar-
damiento. El cambio en volumen que los gases sufren
al variar la presién incrementa generalmente el tiem-
po de tespussta del aparato. Por estas razones no se
recomienda la utilizacidn de tubos metdlicos, pues en
ellos se producen fenémenos electroliticos que causan
la aparicién de gases. Tubes de plistico, del tipo Sa-
ran o similares son de uso universal.

Para eliminar los inconvenientes anteriores y ha-
cer mas rdpida la respuesta del aparato a los cambios
de presién en el agua del subsuelo, se han desarro-
llado algunos piczdmetros que funcionan con nece-.
sidades de flujo interno de agua mucho menores y
retardamientos correspondientemente mds pequetiios.
La Fig. XIII-15 muestra un modelo desarrollado por
la téenica francesa {Ref. 4),

El aparato consiste en una unidad sensible
paredes porosas, de la que salen hacia el exterior dos
tubos. Uno de ellos, marcado como 1 en la figura, se
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Figura X1{I.15. Piezémetro L.P.C. (Ref. 4).

utiliza cuando el piezémetro se instala como abierto,
porque asi lo permita el terreno en el que se coloca;
en tal caso, el piezémetro funciona como arriba se
describid y la presion se lee bien sea determinando
‘a alturs de agua por medio de un ohmimetro o ins
talando en el extremo un manémewro. El tubo nu-
meru 2 conecta la unidad sensible con un dispositivo
para ser utilizade en aquellos suelos en que los tiem-
pos de retardamiento serfan ' muy grandes. Después de
instalado el aparaio, el agua habri llenado ia uni-
dad sensible y el tubo 2, hasta un compensador de
presidén, que es simplemente un mandmetro de mer-
curio, Dentro de ese mandmetro se establece el mistmo
nivel de mercurio en las dos ramas con la ayuda de
un compresor, que debe de producir una presién
igual en la rama de la derecha que la que actia so-
bre 1a rama de la izquierda. En estas condiciones el
aparato s¢ encuentra en la lecturainicial y la presién
del compresor en ese instante se lee en el manémetro
intercalado en la linea. Cualquier variacidn posterior
“ la presién en el subsuelo producira un desequi-
io en el compensador de presiones de mercutio,
el cual se ajustard por medio del compresor, produ-
ciendo una presién que se lee en el mandmetro.
Con referencia a la parte b de la figura, si p es
la lectura del manémetro, k, la diferencia de alturas

17

entie L unicdad sensilile y el compensador de presion
de mercuno y by b diferencia de altuin entre Ja
unidad seasible y el nivel Tredtico, en un momento
engue ol compensador de presidu estd en c!tluililniu.
L presion tot] del agun en el sulnaelo serd:

W= Pt by (13:1)

La presion hidrostdtica correspondicne al punto
en que la unidad sensible esté instalada, seri:

up = hy Yy (13-2)

Por lo tanto la presién que haya en la unidad

sensible por arriba de Ia hidrostdtica podrd caleularse
con la expresion:

Au = u —uy = p 4 vy (ha — k) (13-3)

La experiencia de utilizacién de este aparato dice
que los tiempos de retardamiento cuando se halla en
funcionamiento son inferiores a las tres horas. Debe
notarse que el volumen de agua en la unidad sensi-
ble y en la tuberia hacia el exterior, pricticamente
no necesita cambiar para que el instrumento respon-
da. Esto convierte al aparato pricticamente en un
piezémetro cerrado que opera a volumen constante
de agua.

Ademds de su ventaja de bajo tiempo de retar-
damiento, el aparato es de sencillo manejo, ficil ins-
talacién, buena precision y puede construirse con
materiales resistentes y a poco costo.

En contra, no puede adaptarse a cambios de pre-
sibn muy 1dpidos, que ocurran en tiempos menores
que su tiempo de retardamiento, lo cual lo hace
inutil, por ejemplo, para medir cambios de presién
debidos a efectos dindmicos. Probablemente es sen-
sible a cambios de temperatura.

En términos generales, el problema del reiarda-
miento de la respuesta de los piezémetros por la ne-
cesidad de la movilizacién del agua que los opera ha
tratado de combatirse con disefios que operen a vo-
lumen de agua pricticamente constantes (piezémetros
cerrados). De éstos existen muchos tipos y disenos.
La Ref. 16 analiza varios de ellos, estudiando los
tiempos dc retardamiento en cada caso. La Refl. 17
constituye también una buena fuente de informacién
para estos problemas.

La Fig. XII-16 muestra un tipo'de piezémetro
operado con inyeccidn de aire (neumitico), que ha
sido muy usado por la tecnologia mexicana exito-
samente.

La unidad sensible {parte a de la figura) tiene una
celda porosa, a la que penetra el agua exterior, esta-
bleciendo dentro de ella su estado de presiones; lo
mismo sucede en la piedra porosa que va en la parte
superior de la celda. En rigor, al igual que en todos
los piezémetros cerrados, la celda porosa se introduce
previamente saturada de agua desaireada, para redu-
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Figura XIJI-16. Piezémetro cerrado Upo ncumdtico.

cir al minimo los retardamientos, la influencia del
aparato en el ambiente exterior y los errores de me
dixi6n. La unidad sensible se instala en la misma
forma . e se esquematizd en el piezémetro abierto
ey ta Fip XI-14.

La presion ejercida en la celda porosa hace que
in weshrana de refllon se gprima hacia arriba, En el
exterior existe una unidad de toma de aire (parte b
ile Ia figura), en la que un tanque de aire 2 presién
introduce este elemento a través de la tuberia plastica
de entrada hasta la unidad sensible. El dispositivo de
wma de aire incluye el tangue con su mandmetro
acoplado v, un regulador de presidn, en el cual ésta
se ajusta a valores proximos a lus que se espera sea
iz presidén que en el agua se va a medir; otro mand-
metro debe estar instalado inmediatamente después
del regulador de presion, para conocer el valor de
este concepto con que finalmente llegard el aire 2 Iz
unidad sensible. Cabe comentar que recientemente
s e<tdn wiilizande otros gases en ver de aire, para
lograr menor reactividad quimica y otras ventajas de
detalle.

El aire inyectado llcgard a la cimara 4, que es
una seccién toreidal circular (parte ¢ de Ja figura)
y presiona hacia abajo a la membrana, hasta lograr
desplazarla ligeramente, junto con el apoyo metilico.
En ese momento se produce una fuga de aire cn el

anillo de neopreno y el elemenco puede pasar a ia
tuberia de salida, llegando a la consola de medicidn
{(Parte b de la figura).

En la consola de medicidn se registra la presién
con que llega el aire, en un manoémetro; probable-
mente esta presién es parecida a la que tiene el agua
en la celda porosa, pero légicamente algo mayor.
Para que Ja presién del aire que se recibe represcnte
exactamente a Ja presién del agua en la celda porosa
se recurrc a una llave de fuga controlada en la pro-
pia consola de medicion. Al abrir esta llave el aire
disipa cualquier presién en exceso de Ia minima ne
cesaria para mantener el flujo general. De hecho la
medida en el mandmetro de la consola de medicidn
se hace en el momento en que el anillo de neopreno
vuelve a impedir la circulacion general del ‘aire. En
rigor esta presién as{ medida sélo da la presidén del
agua en la celda porosa a través de una curva de ca-
libracién previa hecha para todo el aparato en el
laboratorio, debido a que el equilibric de la mem-
brana de teflén no indica la igualdad de las presiones
de aire y agua por arriba y por abajo de ella, puesto
que esas dos presiones se ejercen a través de dreas
algo diferentes. La curva de calibracién previa tinm=
la ventaja adicional de que en ella quedarin :
miticamente tomados en cuenta todos los aspeci. .
que habrian de ser corregidos, referentes a efecto de
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Piczometro neumatico. Paries constitutivas.

la rigidez de la membrana, disipacién de presién
en las tuberias, etcétera.

El retardamiento de respuesta de estos instrumen-
tos es ya bastante bajo, del orden’ de unas pocas horas
para los suelos impermeables.

También existen piezdmetros eléctricos, dos de los
cuales se ilustran en la Fig. XIII-17. El principio de
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Figura XIII-17. Piezdmetros eléctricos.

accion de todos estos instrumentos es el mismo. Existe
la correspondiente celda porosa a través de la cual el
agua presiona hacia arriba una membrana flexible.
En la parte superior de la’ membrana estd fjo el
dispositivo de medicién, que puede variar de unos
madelos a otros, pero que generalmente consiste en
un dispositive dc cuerda vibranie o en un sistema
de medidores eléctricos de deformacion.

En el piezdmetro con cuerda vibrante, existe uno
de estos elementos denire de la unidad sensible. El
extremo inferior de esta cuerda estd ligado a la mem-
brana medidora de presién de que se hablé. En las
condiciones iniciales la cuerda tiene una certa lon-
gitud y una cierta tensién, de manera que al ser ex-
citada por un electroimin vibra con una cierta fre-
cuencia natural. En una consola de medicidén, sobre
la superficie del terreno, existe otra cuerda idéntica
cuyo exiremo inferior se puede mover ligeramente
con un tornillo mictométrico; los circuitos de ambas
cuerdas estdn puenteados, de manera que las frecuen-
cias de vibracién de ambas cuerdas pueden compa-
rarse, estableciendo ¢l momento en que son iguales,
lo que sucede en la posicién inicial del aparato.

Cuando la membrana sube por efecto de la presién
del agua, se modifica la longitud de la cuerda en Ia
unidad sensible y, correspondientemente, su frecuen-

Otro tipo de pierdmetro neumatico.
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cia natural de vibracion, por lo que habrd que mover
el tornillo micrométrico de la cuerda de 1a consola de
medicion, Lusty igoalar das dos Trecuencias, Paede
contoetse o que ha sido necesnio nodificar 1a lon-
gitud de e cuerda de Is consola y st valores se
traducen 4 una lectura de presion cornrespondiente
medianie una cilibracién previa cuidadosa hecha en
el laboratorio. El aparato es de respuesta practica-
inente instantdnez y reiativamente poco sensible a
probiemas derivados de la accidn fisica-quimica de
lis aguas.

Fa el aparato que utiliza sistemas de medidores
cléciricos de deformacion éstos, (ue son  pequeias
crldas que contiengn un filamento incudlico cuya re-
sistencia cambia con la longitud, se disponen sobre
la membrana captadora de presién. Cuando la mem-
Lrana se deforma se hace la lectura correspondiente.
Existen hoy medidores en espiral, muy apropiados
al caso.

Otros modelos europeos de pluometros s¢ men-
cionzan en la Ref, 20.

La instalacion de un piezémetro merece tanta
atencion como el disefio y construccién del piecdmetro
misma. Un sellado ineliciente puede echar a perder
¢l funcionamiento de cualquier aparato; otro tanto
s¢ pucde decir de un mal filtre. En piezdmetros pro-
tundos instalados en suelos muy deformables, con
frecuencia la tuberia produce un fenémeno de auto-
hincado, que genera una presion en la punta, de ma-
nera que ¢l piezdmetro, actuando como émbolo, da
iecturas falseacdas. En estos mismos casos, otra fuente
de error puede tenerse por el cambio de posicidon del
disprsitivo a lo largo del tiempo. Estos tltimos peli-
gros han de resolverse aislando €l aparate y su tube-
ria de conexion de los movimientos del terreno cir-
cunda'ue

{a instalacion estd Mmtimamente ligada con la es-
n-.:u',rr.ma_ En el cuso de tener capas de arcilla y
sean interestratificadas, deberd tenerse especial cui-
dads on Gue lus unidades sensibles de los aparatos
queden ubicadas en los mantos de arcilla.

in lo que se refiere a la profundidad de la insta-
tacidn, ésia deberd llevarse ya sea hasta localizar los
mantos firmes del subsuelo o hasta aquella profun-
didad donde 1a presidn normal, inducida por la so-
hrecarga en la superficie, alcance ya valores carentes
ide significacion en lo que se reficre a la consolida-
cion det subsuelo:; esto suele suceder cuando los es-
fuerzos inducidos llegan a ser un 5 6 un 109, de la
presién superficial. Conviene instalar varios piezdme-
1ros en un misme eje de mediciones, en forma esca-
tonada a diferentes profundidades.

Un cnemigo muy importante de muchos piezéme-
tros =s €l conjunio de efcctos de cortosion y ataque
a las partes metdlicas fundamentales por parte de las
aguas impuras, que por otra parté son tan frecuentes
en las vonas de suelos blandos y compresibles en que
los picadmetros han de vsarse. El aislamiento de par-
tes metdlicas atacables debe verse por lo menos como

Partes constitutivas del piezéometro de Is folo anterior.

muy dificii. La mejor manera de combatir estos efectos
es la eliminacion del vso de los metales vy el diserio
de aparatos con todas sus partes de plasticos no sus

- ceptibles a estos fendmenuos.

La Fig. X11L-18 muestra grdficamente el conjunto
g i 8t ) 1

de datos que es posible obtener de una instalacidén de

piezometros. En este caso se trata de piezdmetros neu-’

.madticos instalados en los terraplenes de prueba que

la Secretaria de QObras Publicas de México construyd
con vistas a obtener datos para ¢l proyecto de una
autopisia a través de la zona del lLago de Texcocoa

El terraplén tiene 3 m de altura, mds un metro
que corresponde a incrustacién de matcrial impor-
tado en la superficie lodosa del lago. En un caso
presentan las medidas de 3 piezémetros instalados
el mismo pozo, si bien se han dibujado separados por
claridad; en el otro caso el pozo contiene dos piezd-
metros a diferentes profundidades. Los tiempos en
que se reportan las medidas corresponden a fechas
similares en los afios que se indican.

La Fig. XI1I-19 muestra esquemdticamente los da-
tos quie es posible obiener comparando la cvolucidn
detl asentamiento con la de las presiones en el agua,
Se trata de lecturas obtenidas bajo un terraplén de
acceso de 12.5 m de aitura, construide sobre nn sub-
suelo arcilloso blando compresible; la evolucién del
asentamiento muestra que éste es un <aso en €l que
la construccion previa del terraplén puede solucionar
muchos problemas, puesto que pricticamente todo el
asentamiento ba tenido lugar en los 5 6 6 primcros
meses. Debe notarse la correspondmcia del procesa
de carga con la elevacién dec presiones en el agua
y del proceso de asentamiento con el descensa de
dichas presiones, marcindose siempre un cierto re
tardamiento en la recuperacién de las presioaes con
relacién a los cambios de carga en la superficie,

Otros ejemplos del uso de pierdmerros y de la
informacion que de ellos puede obtencrse estin con- |
tenidos, por ejemplo, en la Ref. 18. )

La eleccion del piezémetro que se ulilice bajo
terraplenes en terrcnos blandos depende mucho ™7
caso particular, pero en general convicnen apar.
de respuesta rdpida y muy resistentes a la accidn ae
aguas salobres y contaminadas.
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Figura XII[-18. Datos piezoméiricos bajo un terraplén construido sobre suelos blandos.

D. Medicién de la preeién transmitida por los
terraplenes al terreno de cimentacién

En todos los andlisis de estabilidad se acepta que
la presién transmitida por los terraplenes al terreno
natural es el producto del peso especifico del material
que forma la estructura por la altura de la misma.

Esta es, desde luego, una consideracién suficiente-

mente precisa en la gran mavyorfa de los casos, pero
pudiera haber alguno en que tuviera realmente im-
portzucia conocer con la médxima exactitud posible
la presidn que se aplica. Esta puede diferir del pro-
ducto antes dado, tal como éste pueda plantearse en
un caso real, por tenerse incertidumbre en el peso
volumétrico del material empleado, que  puede variar
por heterogeneidades en el propio material, por cam-
bios en el proceso de compactacién o por variaciones
posteriores con el tiempo. Teniendo en cuenta que
en las vias terrestres muchos terraplenes sobte suelos
blandos han de disefiarse con factores de seguridad
muy bajos (del orden de 1.1 6 1.2), no es dificil ima-
_casos en que convenga conocer valores muy
cusos de la presién transmitida.
Otro caso en que puede Tesultar muy conveniente
el medir presiones wansmitidas por el terraplén no
sélo en la seccidn de contacto con el terreno natural,

sino en planos horizontales a diferentes profundida-
des es aquel en que se desee verificar la hipétesis que
se haya adoptado sobre distribucién de presiones con
la profundidad o en que se quiera comparar los asen-
tamientos que ocurren a distintas profundidades con
los esfuerzos normales verticales que a ellas ileguen.

Todos los medidores de presién vertical son cel-
das de presién que miden esfuerzos totales aplicados
sobre ellas. Casi todas las que hoy se utilizan son cel-
das eléctricas o hidrdulicas. Las celdas eléctricas tie
nen por lo general un diafragma elistico deformable,
sobre el que se instalan o cuerdas vibrantes o sisternas
de medidores eléctricos de deformacién (Fig. XII1-20),
que funcionan en forma andloga 2 como se describid
para el caso de los piezémetros eléctricos.

Lz celda es un cilindro de gran didmetro en com-
paracién a su altura, cuya tapa superior sucle ser
flexible; bajo ella hay una cimara llena de aceite cuyo
objeto es distribuir y uniformizar la presidn que se
ejerza sobre el diafragma medidor instrumentado, que
es la verdadera unidad sensible del aparato y que con-
tiene o el dispositivo de cuerda vibrante o los medi-
dores eléctricos de deformacién, de resistencia varia-
ble. Esta unidad sensible estd integrada a un pucnte
de Wheatstone, situado en la superficie, de manera
que es posible detectar cualquier cambio de resisten-
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Vigura X{1I-19. Comparacidn entre la colocacién de la carga, ¢l asentamiento y la evolucidén de lis lecunas piczométricas en

el terraplén de acceso 2 un paso a desnivel

cia que se produzca en el aparato, el cual, por cali-
nracidn previza de laboratorio, indicard la presién
Loinegeneizads por la chmara de aceite.

En rigor, instrumnentos como el que someramente
s¢ acaba de describir son los que se utilizan en todos
les problemas en que se desee medir presiones, tales
<omo determinacién de presiones de tierra sobre mu-
ros de retencién, tablestacas, ademes, etcétera. Las
veidas se fabrican desde didmetros de 60 cm o mads,
hasta 5 i (con alturas de 2 mm), lo que hace po-
.aihle 1a instrumentacidn de modelos de laboratorio a
escala reducida. . .

Como cualquier medidor interno, las celdas eléc-
uicas medidoras de presion alteran el campo de es-
fuierzos de la masa de suelo en que se incluyen; el
iredidor ideal seria aquel que tuviera las mismas con-
diciounes de deformabilidad que el suclo.

Las ccidas de funcionamiento hidrdulico son ge-
neralmente menos costosas y mis resistentes; las hay
que trabajan a volumen constante y a contrapresion.
Los aparatos a volumen constante {Ref. 4) tienen una
celda deformable llena de agua, la cual se entierra en
el suelo, 1al como se describié para el caso de las
celdas eléctricas; de ella sale una tuberia llena tam-

bién de agua que llega hasta un manémetro. El apa-
rato trabaja por lectura directa, que hace el mané
metro, de la presién que se genera en el interior de
Ia celda.

Un aparato gue trabaja a contrapresidn se des-
cribe con base en la Fig. XI1I-21 {Ref. 4.

El dispositivo, de diseiio alemdn y debido a Clotzl,
consta de una celda, una cimara reguladora, una
bomba manual y una consola de medicién. 1a celda
es andloga a las ya descritas, provista de una tapa
flexible, a través de la que se transmite la presién y
estd lNlena de agua.

La cdmara se comunica con la ceida por un tubo
delgado y rigido y posee dos compartimientos sepa-
rados por un diafragma. Del segundo compartimien-
to salen dos tubos, uno que se conecta a la bomba

* manual y otro de purga. La bomba se cormunica con

un depdsito de aceite y con un mandmetro.

En un principio, todo el sistema, desde 1a cdmnara
reguladora a la bomba manual estd lleno de aceite y
cuando la bomba se hace operar se establece un flu’
continuo en el que el aceite es tormado del depdsi
inyectado al compartimiento 2 de la cimara y devucl-
to al depdsito por ¢l tubo 4. El diafragma separador
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de los compartimiento$ de la cdmara, cuando estd en
equilibrio, permice este flujo.

Cuando se aplica una presién del terreno, fp, so-
bre la celda, ésta se transmite hasta el diafragma de
la chmara reguladora, deformdndolo hacia el com-
partimiento 2; al suceder esto, €l diatragma obtura
el tubo 4 v se interrumpe el flujo del aceite que
arriba se mencioné. En este momento, con ayuda de
la bomba, se ejerce una presién de aceite sobre el
diafragma de la cdmara, empujindolo hacia el com-
partimiento 1, o sea hacia su primitiva posicién de
equilibrio. De esta manera sc libera el tubo 4 y se
puede restablecer el flujo de aceite. Obviamente la
presidn que lea el manémetro en el instante en que
se restablezca el flujo del aceite es la que el terreno
aplicé en la celda.

BEFoRwWETRO £ ECTRICO

PLACK FRLEXMLE
~

CAMARA DE ACTITE
MARL-DE ACEIRE:

2

he=

DUFRAGMA MEDIOOR INTRUMENTADD

Figura XIII.20. Ceida medidorz de presidn.

]
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Otro modelo de piezémetro (U. S Burcan of Reclam-
ation).

XIIi-3 INSTRUMENTACION
DE TERRAPLENES PARA ESTUDIOS
DE ESTABILIDAD

Lz necesidad de realizar mediciones de campo en
terraplenes para estudiar otros problemas de estabi-
lidad que no sean los emanados de la construccién
sobre suelos blandos y compresibles ha surgido sobre
todo de la tecnologia de las presas, especialmente a
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Figura X11I-21. Celda de presion  hi-
drivli@ a contrapresién
(Ref. 4).

partir de las épocas en que se empezd a intentar la
construccidn de estructuras cada vez mis alas y com-
plejas (ver, por ejemplo, la Ref. 19). Los éxitos logra-
dos en aquel campo han llevado a una utilizacion
cada vez mds {recuente de las téenicas de instrumen-
tacién ¢n rdpido desarrollo a varios problemas impor-
tantes conectados con la construccién de taludes o
con la estabilidad de laderas naturales en las vias
terrestres.

La instrumentacién de terraplenes y taludes en
general tiene objetivos bdsicos de varios tipos:

s Verificar el comportamiento de las estructuras

durante la construccidén para comprobar las

; hipotesis de disefio y la evolucién prevista del
factor de seguridad. Este objetivo es bisico en
presas y puede parecer algo mds sofisticado en
relacidn a terraplenes de vias terrestres, pero
dcbe recordarse que las carreteras y los ferro-
carriles modernos exigen y lo hardn todavia
mas en el futuro, la ereccion de terraplenes
muy altos, ante los que pudieran ya resular
inquictantes, como sucede en las presas, las in-
certidumnbres de disefio. Asi pues, este objetivo
10 serd de ninglin medo rutinario en las vias
terrestres, pero no debe excluirse la posibilidad
de que surja.

# Conocer el comportamicnto de la estructura
erigida a lo largo de su vida «til o de un pe
tiodo dilatado de clia. Los grandes pedraplenes
o los terraplenes altos se deforman bajo su pro-
pio peso de un modo que dista de estar clara-
mente establecido; de la misma manera, son
inciertas también las correlaciones entre el

Celdas medidoras de preslon.

Celde
Medidor
O @ ~
ot fg
— - @
Cdmaora

Cepdsite da
aceite_ ..

comportaniiento estructural y los dilerentes
métodos consiructives en use o que pudieran
ocurrirse. Tas virtudes de cada uno de estos
mdtodos solo podrin constatarse eficazmente
si se tiene un acervo suficiente de datos de
comportamiento real

» Establecer claramente las condiciones cinema-
ticas de fallas pre-existentes a la accidn del
ingenicro o surgidas de ella, que ocurran en
cortes vy laderas naturales. La determinacién
de la forma de la superficie de falla, de la na-
turaleza, magnitud y variaciones estacionales de
los movimientos, de los cambios de posicién
relativa de las diferentes masas de tietra o
roca involuciadas, eteétera, son seguin la expe
riencia de los autores, requisitos indispensables
para aspirar a resolver problemas tales como
los que se han presentado en el apartado A-2,
del parrafo VI-2 del volumen I de esta obra,
asi como de todas las fallas controladas en -
autopisia Tijuana-Ensenada, que se han eje:
plificado en diferentes paries de la misma. L.
las soluciones a este tipo de problemas, que son
seguramente los mds dificiles e hnportantes que
es dable encontrar en las vias tervesires, los
aspectos cinemdticos son probablemente adn
mds importantes que los de resisiencia, que
tradicicenalmente se contemiplan en conexidn
con jos problemas de estabilidad de ialudes,
dicho sea sin restar importancia a estos Glu-
mos; la instrumentacién de campo es el tinico
medio a disposicién del ingeniero para llegar
a imdgenes correctas de] deslizamiento lento
que esté teniendo lugar y sin esa imagen tode
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Detalle interior de una celda.
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bactvumentaciin de devaplenes fura el de estabidfidad M4
portantes, pero Lene un beneficio matginal que no
sucke verse en esos andlisis y gue se refiere a fa gran

i

R S S R R

Una celda apropiada para medir presiones de tierrs sobre
elementos de retencion.

intento de correccién sera trabajo a ciegas. Las
Refs. 21 y 22 son dos resefias de trabajos de
este estilo que pueden servir para ejemplificar
y justificar las afirmaciones anteriores.

Ei costo de un programa de instrumentacién de
campe relacionado con comportamiento de taludes y
laderas naturales debe siempre justificarse en térmi-
nos del proyecto especilico que se desee estudiar, lo
que usualmente no es dificil en los problemas im-

Instalacién de una celda medidora de presion.

cantidad de cxpcricnt:ia Y solido conncimiento que
de eflos suele extraese, el cual ¢s altamente capitali-
rable en cbras posteriores y en situaciones similares.
Es firme opinidn de los autores que coste fundamental
benelicio jusiifica casi cualquier esfuerzo que pueda
hacerse en materia de instrumentacion de camipo de
un caso de interés. Las Refs, 28 y 24, que recogen
mucha de la experiencia que se ha ido adquiriendo
con instrumentacién hecha en el pasado, ilusiran su-
ficientemente este criterio.

Cuando se desarrolla un programa de instrumen-
tacion de campo en.terraplenes, cortes o laderas na-
turales suele buscarse informacién sobre uno o varios
de los siguientes tdpicos (Ref. 24):

* Movimientos horizontales y verticales.

¢ Esfuerzos actuantes en la direccién vertical u
horizontal.
Presiones de poro y su evolucish.
Efectos de sismos, incluyendo tanto la accidn
del terremoto como Ja respuesta de la estruc-
tura térrea.
Caracteristicas del flujo interno del agua.
Medicién de las propiedades mecdnicas in situ,
tanto del terraplén como de su terreno de d-
mentacién.

A. Controles superficiales

Al igual que en e! caso de terraplenes sobre sueios
blandos, se trata ahora de establecer un control topo-
grifico sobre puntos convenientemente.situados en la
superficie de los terraplenes para obtener informacién
de la direccién y la velocidad de los movimientos.
Después de realizar varios ciclos de medicién serd
posible dibujar una planta topogrifica en la que pue-
da representarse el movimiento de cada punto con-
trolado por medio de un vector; el conjunto de todos
estos suele dar una idea muy objetiva de cémo ocu-
rren los movimientos y de la velocidad con que se

Superficie de falla expuesta en un terraplen.
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manifiestan. El problema mads dificil sucle ser esta-
blecer una linea de referencia fija, situada fuera de
la influencia de los movimicentos, a la que puedan
referirse Jos movimientos de todos los puntos contro-
lados: se trata de no tener que trubajar sobre distan.
cias demasiado maundes, que inducen a erroves inevi-
tables de imporuacia, La Rell 25 doscribe i sistensa
de alta precision utilizando para controlar los novi-
mientos de puntos situados sobre la cresta de la presa
del Infiernillo. En las fallas de la autopista Tijuana-
Eusenuda, algunas de cayas plantas se mosiraron en
ei Capitulo VII, se dispusieron los puntos de control
sobre ejes yue cruzan a lo ancho la zopa de falla; ios
dos extremos de cada eje estan fuera de la zona movil
y definen una linea base, que puede ser reconstruida
cu su posicidn original cada vez que se lleva una me-
dicién. Los movimientos se manifesiardn por una
scrie de desviaciones de los diferentes puntos respecto
de la linea base original, las cuales pueden deter-
minarse por una triangulacién topografica hecha so-
bre la linea base original, con la ayuda de los puntos
fijos fuera de la linea mévil que sean necesarios. La
Rei. 26 describe otro caso muy interesanie de control
superficial por medio de triangulacién, esta vez en
la presa Netzahunalcdyotl, en el Sureste de México.

Muchus veces se precisa localizar zonas en las que
ocurre tensién o compresidn. Para ello se han desarro-
Hado sencillos resortes (Ref. 24) calibrados cuyo cam-
bio en longitud puede medirse. En mediciones mis
precisas, tales como por ejemplo creeps, estos resortes
pueden colocarse dentro de tubos de pldstico, ligera-
mente enterrados o puede recurrirse a una instalacién
de xlambres en tubos de pldstica.. El registrador de
movimienios €5 el mismo en todo este estilo de ins-
tlaciones v vale 1a pena describirio con algo de deta-
lle, en vista de que se utiliza con ligeras variantes
cir casi tedos los medidores de desplazamicntos hori-
rontales. Un porencidimetro eléctrico (Fig. X111-22) es
csencialimente una resistencia eléetrica, generalmente
dispuesta en forma circular, sobre la que puede correr
una zguja 4, que divide a la resistencia inicial en
dos partes, R, y R,. Un gje E puede girar cuando lo
irduce a ello la tensidn que recibe de un cable C;
dicho cable es mantenido siempre tenso por un resor-
e calibrado, tal como se ve en la Fig. XIII-22. La
aguja A forma wambién parte del circuito etéctrico y
recibe la corriente de un cable alimentador. Las re
sistencias R, y R, estdn unidas a un puente de Wheat-
stone (de hecho son dos de las resistencias del puen-
te), que se cncuentra colocado en una consola de
medicién en la superficie del terreno.

L.a operacién es como sigue. Con referencia al me-
didor de desplazamiento superficial de alambre en
el interior de la tuberia de pldstico, mencionado mis
arriba, irnaginese que una placa de anclaje soldada
a ese alambre y embebida en el terreno sufre un des-
plazamiento horizontal; como consecuencia cambiard
la tensidn inicial en el cable C, girard el eje E, va-
riard la posicién de la aguja 4 y el puente de Wheat-

r
Resorie | ] V
Cable SNEON L abie
Cabie
alimpntodor

de) ) OR2

Al puente Al puente
de Wheotstone de Wheatstone

Figura XIII-22. Croguis de un potencidmetro utilizado
mecanismos para medir desplazamientos
rizenlales.

stone registrari un cambio, que por calibracidn pre-
via de laboratorio podri indicar simplemente qué
desplazamiento ha ocurrido. En este tipo de disposi-
tivos suele ser necesario, cuando se pretende obtener
alta precision, compensar las variaciones de tongitud
de los alambres por cambins de temperatura, lo cual
puede hacerse colocando termopares alambricos al
lado de la instalacion, como testigos, para conocer los
cambios de longitud que son especificamente debidos
a dilataciones térmicas.

Referencia supe-rficiu!.
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"w. Medicion de asentamientos y movimientos
verticales '

Este: tipo de medicione lmt:d(: hacerse con dos
estilon diferentes; o bien se colocin oy instramenios
de manery de mediv los desplvzamicntes verticales cn
muchos puntos de un misimo nivel horizontal o se
colocan verticalmente para medir los desplazamientos
de varios puntos de una misma linea veruical, obte-
niéndose asi el asentamiento de estratos o zonas de
espesor conocido.

Un tipo frecuente de instrumento para instala-
ciones del segundo tipo de las arriba mencionadas
es el torpedo de asentamientos, descrito en la seccion
A-2 del "pirrafo precedente de este Capitulo. La
Ref. 27 describe un aparato similar que se ha uti
lizado en enrocamientos de presas en muchas ocasio-
nes. Consiste en una serie de tubos telescédpicos, con
secciones de 3.8 y 5.1 cm (1.5 y 2 plg) que se colocan
alternadamente. Las secciones se. anclan al material
del terraplén por sistemas de brazos en cruz, coloca-

- dos de trecho en trecho. Un torpedo similar al ya des-
crito detecta c¢6mo se van modificando las distancias
tn que comienzan y terminan Jos tramos de menor
didmetro.

Un sistema muy elementa] pero efectivo para me-

el enjutamiento relativo de varios puntos del

.raplén en una cierta linea vertical es el que se
muestra en la Fig. XII1-23 (Ref 24).

Un bastidor metdlico se coloca sélidamente hin-
cado en la superficie del terreno. Unidos a él hay una
serie de resortes calibrados, que se conectan a cables
en cuyo extremo inferior hay una placa de anclaje,

BASTIDOR

Extensometro para deteccion de movimientos horizoatales
y verticales,

instalada a diferentes profundidades. Con el asenta-
miento, la placa se mueve estirando el resorte cali-
brado que da tensién constante; en los cables y en
el brazo del bastidor existen sefiales que permiten
estimar cudnto ha bajado la placa de anclaje corres-
pondiente. Frecuentemente los cables se colocan en
un mismo pozo. Si se couocen los movimientos ver-
ticales de la superficie del terraplén, los asentamien-
tos relativos se transforman en absolutos.

‘La Fig. XIII-24 (Ref. 24) muestra otro dispositivo
para medir desplazamientos verticales en varios pun-

tos a distintos niveles de un mismo pozo. En una

perforacién que no necesita ser mds ancha de 8 6
10 cm, ne ademada o con un ademe muy débil en el
caso de los sueios mds finos o de arenas puras, se
instalan varias anclas, de las que el croquis muestra
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Figura XIII.23. Dispositivo para medir
asentamientos relativos en
una vertical en el interior

de un terraplén (Ref. 24).
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Figura X111.24. Aparato para medir asentamientos en terra-
plenes {Ref. 24).

dos, Estas anclas pueden ser de cualquier tipo de los
muchos existentes, pero el croquis muestra un lipo
de ancla expansiva gue, después de introducida, au-
menta su didmetro v se hinca en el suelo o se entalla
en la roca, roinpiendo el ademe del pozo, si lo ha-
hiere. El ancla estd unida a través de un alambre a
tensién constante con un potencidmetro andlogo al
deserito en el parrafo A de este inciso, de manera que
cualquier cambio en el nivel del ancla puede ser in-
ierpretado por calibracién previa, conociendo el des-
plazamiento vertical correspondiente.

Las Refs. 24, 28 y 29 describen otros dispositivos
anilogos al anterior, que pueden presentar ventajas
en ciertos tipos de suelos.

En lo que se refiere a los aparatos medidores de
asentamientos del primer tipo arriba mencionado, es
decir, de los que se instalan cuando se desea medir
los movimientos verticales de varios puntos de un
mismo plano horizontal puede decitse que casi todos
son similares a los descritos en el apartado A-3 del
inciso X1I-2 de este Capitulo. La Ref. 24 describe
con detalle una variante ce interés que fue instalada
recientemente en la presa Oroville (E. U. A.).

P e e Ak e e
=

Un medidor de movimienlos verticales.

C. Medicién de movimientos horizontales

Los inclindmetros, ya descritos en pdginas ante-
riores de este Capitulo, son seguramente los instru-
mentos mds utilizados en trabajos serios de instru-
mentacidn de taludes, cuando se trata de medir ios
desplazamientos horizontales que se producen, Natu-
ralmente, los aparatos empleados son los descritos.
Cabe comentar que en e] caso de taludes, sean laderas
naturales, cortes o terraplenes, el uso mds frecuente
de estos instrumentos es para detectar la posicién de
una superficie de falla antigua o recién formada y
para estimar ¢l cardcter y la magnitud de los movi-
mientos que sobre ella pueden tener lugar. Teniendo
en cuenta lo anterior, no se hard en este momento.
ninguna descripcién o referencia al empleo de estos
aparatos, cuya utilidad para fijar la superficie de fa--
lia, cuando sobre ella existen masas mébviles, queda
sohradamente probada por la informacién contenida
en iz Fig. V1I-37, incluida en pdginas anteriores de
este libro, que ejemplifica un uso de la instrumen-
tacidén de campo cada dfa mds frecuente y de utilid~d
mis palpable. Las Refs. 19, 26, 30 y 31 proporcio.
cjemplos del uso de inclinémetros en conexidn c.
diversas estructuras de tietra, gencralmente todas rela.
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conadis con el campre de Fas obra Diclranticas, Fas
Rels. 21y B0 desarihen un o wso niuy tndenso deestos
apaalos Enoun imlml‘mnlu prablema de estibilidad de
ladetas natutades Y grandes 1('”'[1?!!‘”['\ ©nounn atito-
pista La Ref. 22 deseribe otvo programa de instru
tainbién en
concexian con la construccian de carreteras,

La Fig. XIII-25 mucstra otro tipo de medidor de
movimientos horizontales que se ha utilizado muy
frecuentemente en terraplenes,

El aparato consiste en una tuberia [parte a de la
figura), provisia de extensiones en cruz, que sirven
para anclarla en el material del terraplén, de ma-
nera que se pueden segu:r los movimientos de éste
gracnas a un conjunto de juntas con coples telescé-
picos (detalle ¢ de la figura). Toda la tuberia se colo-
ca en la posicién descada durante la construccién
del terraplén (parte b de la figura). La medicién
propiamente dicha puede hacerse con varios siste
mas. El primero de ellos podria ser instalado en el
interior de la tuberfa un cable a tensidn constante,
unido a un potencidémetro eléctrico, utilizando un
principio de trabajo ya descrito en piginas anteriores.
La técnica japonesa utiliza como unidad de medicién
un dispositivo andlogo al inclindmetro de Wilson, el

| puede introducirse manualmente a cualquier

ato de la tuberia, detectando la posicién de los
coples telescopicos; por su inclinacién, la unidad
medidora puede proporcionar la traza de la tuberia
deformada en cualquier momento de la vida del terra-
pién. Existe adicionalmente un control hidriulico de
nivel del inclinémetro por medio de un manémetro;
para efectuarlo, la sonda tiene en su interior una
cimara llena parcialmente de un liquido y es la altu-
ra de este liquido lo que el manémetro mide. La

menticion  que lmlu}c inclindmetros,

Yuberia exfensible

<9
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Fig. XHTZ6 saesiia el tipo de informacion que es
posible obtener de estes dispasitivos.

La téenica calitorniana (Ref. 32) ha desarrollado
un aparato may sencillo que permite medir los des-
placamicntos horizontales y verticales dentro de un
teevaplén (Fig, XIT127). En una tninchera hecha en
el momento de la construccion se instala una tuberia
de plistico telescopica, tal como se muestra en la par-
te a de la figura. Dentro de la tuberia hay una serie
de cables unidos a unas anclas rectangulares metdli-
cas, de muanera gue cada ancla se liga a un cable, pero
deja pasar los correspondientes a las anclas situadas
mds hacia el interor. Todos los cables se reunen en
una cajn de mediciones (parte b de la figura), que
estd instalada en una base de concreto en la parte
exterior de] terraplén. En el momento de las medi-
cianes deberi controlarse la posicién de esa base por
métodos topogrificos.

Dentro de la caja de mediciones hay una escala
respecto a la cual puede medirse la posicion de una
serie de marcas sobre los cables. Una serie de pesos
mantiene los cables en una tensién constante. Los
movimientos verticales pueden medirse en este dispo-
sitivo instalando en las anclas tramos de tubo lleno
de agua y controlando simplemente el nivel de ésta.

Mayor precisién en la lectura de los movimientos
horizontales podria obtenerse utilizando el sistema de
control eléctrico por medio de potencidémetros, que’
ya fue descrito.

Muchos de los instrumentos que se han descrito
con rTeferencia a la medicién de movimientos verti-
cales pueden utilizarse para medir los horizontales,
stmplemente variando corre5pondlemememe su pO-
sicién dentro del terraplén.

En la Ref. 25 se describe un tipo de extensémetro
que puede medir los desplazamientos horizontales en

a) Tuberta

Tuberig

= =

¢} Junta con cople

Consola de
operacién

tetesedpico

e

b) Disposicidn general

Figura XI1[-25. Dispositivo para medicién de movimientos horizontales en un rterraplén.
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Deformimetro horizontal en posicion.

tres direcciones del plano (Fig. XI11-28); fue instalado
por Marsal y sus colaboradores en la presa del In-
fiernillo.

El aparato consta de un cuerpo que se aloja en
el plano en el que se desean medir los desplazamien-

y del que salen tres patas formadas por tuberia

scopica metilica o pldstica, con una placa de an-
ciaje al extremo de cada una, embebida en el mate-
rial del terraplén. Otro tubo vertical lleva las nece-
sarias conexiones a una caja medidora en la superficie
del terraplén (parte b de la figura). Dentro de cada
unia de las tres patas existe un cable unido al ancla
extrema, que se mantiene a tensidn constante por
miedio de un resorte espiral. Cualquier movimiento
en ¢l ancla se transmite al cable y a un eje situado
en el cuerpo del aparato, que actua sobre un poten-
cmactro del tipo descrito en la Fig. X1I1-22. De
acuerdo con un método de trabajo ya descerito, la
lectura de los cambios en el potencidmetro, hecha
en un puente de Wheatstone, permite, por una simple
calibvacién previa de laboratorio, conocer los movi-
micntos que han tenido lugar. La determinacién de
los movimicntos en tres direcciones puede ser muy
valiosa en el momento de la interpretacion tedrica
de las lectures, Las anclas pueden colocarse a tres o
‘cuatro metros de la caja que constituye el cuerpo del
aparato.

Uno de los aspectos criticos del funcionamiento
de estos instrumentos es su colocacidén, que debe
orientarse seguin las direccicnes en que se esperen los
movimicntos mds importantes; esto es especialmente

cierto en las secciones prdximas a los extremos del -

~aplén, en las que los movimientos se producen en

na mds compleja y es dificil prever los predomi-
nantes, por lo que habrin de colocarse instrumentos
con diferentes orientaciones si las mediciones se de-
sean con mucho detalle.

La Fig. X111-29 corresponden a otro tipo de defor-

maometro que mide los desplazamientos de puntos en
un plano normal a su-eje. :

Se coloca en el terreno un wibo de plastico dis-
puestu en ramos, con coples telescdpicds y de manera
que ke bocr del wbo en Lo superficie v su extremo
s profundo qoeden petfectamente lijos. Enoel ine
terior del tubo s dialmnc un alambie tensade, con
un dispositivo quc lo mantiene fijo en la posicion
inicial; este dispositivo puede ser un resorte situado
en la superficie del terreno. El tubo se hace teles-
copico para que pueda absorber movimientos verti-
cales, los cuales, por otra parte, han de ser medidos
por otro procedimiento diferente del aparato que se
describe. Cada cople telescpico constituye una uni-
dad de medicién, dentro de Ia cual existe una pieza
que tiene en un extremo una horquilla entre cuyas
dos puntas hay una resistencia eléctrica y en el otro
un contrapeso W (parte ¢ de la figura). La funcidn
del contrapeso es mantener la resistencia eléctrica
stempre en contacto con el alambre central del .dis-
positivo, para lo cual la pieza tiene un eje en torno
al cual gira. La parte b de la figura describe el prin-
cipio de medicién, En la superficie del terreno hay
urt puente de Wheatstone que contiene dos de sus
resistencias; las otras dos {R, y R,) las proporciona
la resistencia contenida en la unidad de medicién,
que queda dividida en dos tramos por el alambre
central, de manera que con una calibracion eléctrica
previa puede conocerse desde la superficie el despla-
zamiento lateral que haya sufrido Ia tuberia al nivel
en que esté la unidad de medicién que se controla,
pues ese desplazamiento del tubo provocari un des-
plazamiento relativo de la resistencia eléctrica en con-
tacto con el alambre central, en relacion a éste, que
se mantiene fijo, lo que modifica los valores de R,
y R, y permite hacer una lectura en el puente.

Colocando varias unidades de medicién puede lle-
garse a tener una imagen de la linea deformada que
adopta el tubo con el paso del tiempo; esta imagen
es similar a la que podria proporcionar un incliné
metro. Obviamerite el aparato sélo mide desplaza-
mientos muy pequefios, pues en el momento en que

la deformacién es suficientemente grande la pieza

balanceada de las unidades de medicién entraria en
contacto con las paredes del tubo y el aparato que-
daria inservible; por otra parte, las mediciones son de
gran precisién. También debe notarse que sélo se mi-
den los desplazamientos en la direccién en que se
coloque la resistencia interior (R, — R,), lo cual fija
la disposicion del aparato, si las direcciones del des
plazamiento son conocidas; si no lo son, podrfan
colocarse unidades con sus resistencias dispuestas of-
togonalmente para obtener las componentes de los
desplazamientos. '

La utilidad de un aparato como el que acaba de
describirse en los grandes terraplenes de las vias terres-
tres seri necesariamente limitada, pues los desplaza-
mientos que suelen interesar en éstos son de mavores
dimensiones que los que el aparato es capaz de medir:
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Figura X111-27, '[‘ispﬂsitivo pira medir movimicnios verticales y horizontales en un lerraplén. Téanica Californiana (Ref. 32).

b aso de estos dispositivos se concibe mas bien ligado
a problemas de excavacion de tineles, cuando se de-

Instalacion de deformimetros horirontales

seen medir los desplazamientos que puedan tener lu-
gar en un macizo de sueio o roca como consecuencia
de la propia excavacién; con esta finalidad se insta-
laron aparatos de esta naturaleza durante la consiruc
cién de la presa de La Angostura en México.

Cabe comentar que ¢l dispositivo anterior puede
disponerse con la tuberfa en posicién horizontal, en
cuyo caso s¢ tendrd un muy sensible medidor de pe-
quefios desplazamientos verticales. ' ,

Otro deformomerro longitudinal que merece citar-
se es uno desarrollado por la téenica alemana (defor-
mémetro Idel). Un tubo de pldstico se coloca hori-
zontalmiente en el terraplén, en la direwcidn en que
se desean medir los desplazamientos. De trecho em
trecho, este tubo, que es telescépico, tiene anclas gue
lo solidarizan con el material a su alrededor. La po-
sicidn inicial de estas anclas se levanta cuidadosamen
al iniciar su vida el aparato. Cualquier desplazamiern
to horizontal del suelo modifica correspondicnte-



Deformimetro horizontal

mente la posicion relativa de las anclas y la nueva
posicién se determina introduciendo por el tubo una
sondu especial que contiene un detector de metales.
Debe senalarse que las anclas son metdlicas y los Gni-
cos elementos de tal material en todo el aparato.

. Medicion de presiones en el agua

Al igual que en el caso de los terraplenes cons-
trurdos sobre suelos blandos, las presiones en el agua
se miden con piezdmctros en tedos los problemas de
instrumentaaién conectados con andlisis de estabilidad
de laderas naturales y tatudes.

Los tipos de aparatos y el principio de su funcio-
namiento son iambién andlogos a los descritos ante-
riormente en este mismo capitulo, pero su utilizacién
en los problemas que ahcra se analizan presenta al-
gunas peculiaridades sobre las que conviene hacer
algunos comentarios,

.. En primer lugar, €5 en estos casos menos frecuente
¢ los piczdmetros hayvan de estar sujetos a la accidn
de aguas contaminadas o salobres, de lo que 1o es en
los aparatos instalados en suelos blandos, que frecuen-
temente aparecen en zonas de aguas estancadas, pan-
tanos, csteros v otras similares. Lo anterior permite
el uso de aparatos con partes metdlicas v un relativo
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Figura XIII-28. Extensdmetro’ horizontal, instalado en la pre-
1a de Infiernillo (Ref. 25).

menor cuidado en refacidn a los problemas de co-
rosion.

Por otra parte, su uso en grandes terraplenes
implica peligros tanto para la unidad medidora, como

Extensometro horizontal empleado en la press del In-
fiernillo.



354 Instrumentacion de campo
p 3 4
CAJA_DE MEDICIONES
Nival gei - _ JA
Teireno o A \’i”—,’ TU80
e - TERRENO 2]
! 7 P i
i 7 4 2 ¢oPLE
ok ';j W Telescdpico
e e il ; slescdpico
A 1
=
COPLE i 4
Li
Telescdopice A 4l W !
4 ——— i "i" A
e 2
e ¥ % Eie 2
i VYA R A — -
ALAMBRE Rz |R: ; i # B
TUEO # \
\J b} ‘_f’ PIEZA
il - Ra | [SBAL ANCEADA
! b- Principio de medwcidn g 7
| ? 2 f’
e 2 =
: 7] e
= w
ALAMBRE % s TERRENO
e 7 Z
e = v
L W =
P ALAMBRE TENSADD
od | &.-Detalle dei medidor
11 ¢ — Disposicidn general o
! Rz 11
e 4 _*. 53 W —
R
COPLE t TUB0
Loy

“_ANCLA

Eje de girc de Ta plera
bolonceads
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sohire tode, para la tuberia hacia el exterior, por la
i:osibilidad de ruptura o estrangulamiento causados
mor piedras contenidas en el suelo. Al igual que
e wodos los piezdmetros, se tiene en los instalados en
terrapivnes y laderas el riesgo de'que burbujas de aire
atrupado blogueen los tubos o las cdmaras dentro de
i unidad de registro; también se presenta ¢n estos
‘zparalos el problema del tiempo de reaccién que ‘se

Extensdmetro -horizontal en nosicion.

comentd en el caso de aparatos instalados en suelos
blandos, si bien es frecuente que la permeabilidad
de los suelos involucrados tienda a ser mayor en
muchos suelos de los que existen normalmenic en los
terraplenes y las laderas, por lo que noses raro ¢n la
prictica que los problemas de adaptacién a los nue
vos estados de presiones sean menores ¢n Jos casos que
ahora se comentan. Owros dos factores se concitan para
hacer que los problemas de reiardamiento en la esta-
bilizacién de las lecturas sean menores en los piezs-
metros instalados en terraplenes y laderas, quz en los
instalados en suelos blandos compresibles. En prirer
lugar, sucle ser posible en el primer caso colocar * nz
capa de arena ancha y potente en torno al iparato,
Ja cual puede contener un volumen importanie de
agua fdcil de movilizar y, en segundo lugar, en los
grandes terraplenes de las vias terrestres, en condi-
cionegs normales, las presiones cambian muy lentamen-
te con el tiempo y las lecturas se hacen con espacia-
mientos relativainente grandes, todo lo cual da m
gen a que se establezcan denwro de los aparatos 1.
condiciones exteriores. Se excluye, naturalmente, el
caso de terraplenes o laderas en trance de falla, con



Detulle de la instalacion de deformimetros horizontales.

movimientos importantes, pues en ellos s serd preciso
disponer de informacién correspondiente a lapsos
cortos.

En conexién con la necesidad de instrumentar
grandes terraplenes de vias terrestres se tiene fre-
cuentemente el problema de instalar piezdémetros en
suelos parcialmente saturados, en los que existe aire
a gran presion en los vacios; se hace preciso diferen-
ciar qué parte de la lectura piezométrica se refiere al

“aire y cuil al agua. El problema suele resolverse usan-
do en la unidad medidora paredes porosas de cerd-
mica que dejen pasar facilmente el aire, abatiendo su
presion (Ref. 33).

Cuando las laderas o los taludes que se instru-
mentan estin sujetos a movimientos deberdn tenerse
éstos muy en cuenta al colocar los piezdémetros, para
evitar que se rompan o estrangulen las tuberias de
medicién. .

El uso de los piezdmetros abiertos es frecuente
por economia, facilidad de instalacion y de lecturas

‘esistencia de los aparatos, cuando el problema de
-.s tiempos ‘de retardamiento no es importante; la
interpretacion de las lecturas en suelos parcialmente
saturados puede ser dificil. En terraplenes suscepti-
bles de sufrir asentamientos se instalan ventajosa-
mente en el interior de ademes telescipicos y en casos
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de uso en materiales peligrosos, la tubeiia puede ser
metilici y tan resistente como sca de desear,

Los piezdmetros neumiiticos presentan las ya dis-
cutidas ventajas de requerir la movilizacion de volti.
mencs minimos de agua, la facihidad de puigar sus
lineas, el ser ficiles de operar y ¢l ser de pequeilo
trmadfio v faciles de instalar.

Como comentario final, cabe decir que al instalar
piezometros en grandes terraplenes, con {ines de co-
nocer la evolucidn de sus condiciones de estabilidad,
hay que afrontar la necesidad de que la instala-
cién pueda ser mantenida por muy largo tiempo, por
lo que deberin escogerse equipos seguros y confiables,
que deberdn colocarse de manera que queden a cu-
bierio de todas las circunstancias adversas previsibles,

XHI-4¢ PROBLEMAS DE INSTALACION

Existe todo un conjunto de problemas comunes a
todas las instalaciones instrumentales de la ingenie-
ria, que conviene mencionar y comentar brevemente.

¢ Es muy frecuente que los instrumentos se en-
tierren en el suelo y permanezcan en él du-
rante mucho tiempo; numerosas veces bajo el
nivel fredtico o sujetos a fluctuaciones del
mismo. Lo anterior impoue una condicién se-
vera y limita o frecuentemente excluye toda
posibilidad de reparacién o reemplazo.

e Muchas veces, los cambios mds importantes y
de mayor interés oculTen muy lentamente y dis-
frazados por todo un conjunto de efectos secun-
darios, tales como variaciones de temperatura,
fluctuaciones del nivel fredtico, etcétera. Esto
hace que se presenten serios problemas de in-
terpretacion que exigen elevadas désis de buen
criterio para rechazar lecturas erréneas o dis-
cordantes y fijar 1a atencién en los dzatos esen-
ciales, haciendo a un Jade las influencias se-
cundarias.

* La mayor parte de las mediciones son relativas
entre dos puntos;, para establecer los movimien-
tos absolutos €5 pecesario contar con referen-
cias fijas confiables.

e En muchos problemas de instrumentacién re-
lacionados con la Mecdnica de Suelos es preciso
conocer el comportamiento de estructuras du-
rante la construcci6n, lo que exige colocar los
instrumentos medidores interfiriendo la liber-
tad de movimiento de hombres y equipos; esto
suele ser fuente de fricciones, oposiciones apa-
rentemente fundamentadas a los programas de
medicion y, en Gltima instancia, de deterioro
o ruptura de equipos de medicién.

Como consecuencia de las consideraciones anterio-
res puede decirse que los equipos e instrumentos que
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sitvan e bise aonn programa de usiawnenacion

de cpo deben de camplir fos sigoicntes requisitos:
® Ser robustos, resistentes y ficilmente mane-

jables.

Ser sencillos, con ¢l inenor niimero posible de
partes moviles y, preferentemente, de funcio-
namiento no ¢léctrico.

Ser ficilmente reparables.

Dentro de lo pusible, ser accesibles.
Proporcionar datos [iciles de obtener e inter-
pretar. Muchos programas de instnunentacién
llegan a requerir ¢l apoyo de una computado-
ra, o cual se refleja en un costo gencralmente
alto, que ha de ser erogado durante largo

tiempo.

Un programa concreto de una instalacién de prue-
bas debe tomar en cuenta varios factores, como son:

Ia
Ltiagee

ripres,

Propésito u objeto de las pruebas.

Definir si la prueba es bdsica para la realiza-
cién de la ohra, si sélo es convenicnte (y en
qué grado) o complementaria o si es relativa-
mente independiente,

Definir la posibilidad de incluir el programa
de instalacién y pruebas en el programa de
construccién de la obra.

Considerar el tiempo necesario y disponible
para Ia adquisicién o fabricacién de los apa-
ratps, su revision, su acondicionamients, su
calibracién e instalacién, asi como para la ad-
quisicién y construccién de los dispositivos
auxiliares a que haya lugar.

Valorar el tiempo 2n que podrin cbtenerse
conchisiones preliminares y definitivas, com-
parindolo con las necesidades de informacion
que hayan sido planieadas, para definir si la
oprrtunidad de Ja informacion obtenida es
acorde con los rejuerimientos del caso.
Estimar los ricsgos materiales y humanos a que
estardn sujetas hombres y equipos, programan-
Jdo las medidas de protecciéon adecuadas.
Ffectuar un anilisis econdmico, definiendo si
¢l costo de la instrumentacion gravitard sobre
la obra considerada o si puede repartirse en-
tre varias, tomando en cucnta los heneficios
cuarnitificables que directa o indirectamente
vaya a reportar ¢l programa de instrumen-
tacién.

ejecucién del programa de pruebas debe efec-
romando en cuenta, ademss de todos los ante
lus siguientes puntos especificos:

El especialista de Mecdnica de Suelos, en com-
binacién con el (écnico en instrumentacién
deberin claborar méntalmente uno o varios
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modelos de comportamiento de la obra en es
tudio y ded desarrollo prohable de las prucbas
en cl tiempo, dejando la posibilidad de ir
cortigicndp esas imigenes, a2 medida que la
propia informacién obtenida lo vaya haciendo
aconstjable,

Deberd preverse la forma definitiva del repors
te, incluyendo grificas y tratasnientos auxi-
hares.

En general, convendri tomar los datos con ma-
yor frecuencia de lo que a primera vista pa-
rezca necesario, en previsién de que la obra
muestre un comportamiento diferente de! su-
puesto.

Deber4 tratarse de tomar en cuenta todos los
fenémenos que interfieran o puedan llegar a
interferir en las mediciones durante todo el
tiempo de su desarrollo. 1.2 probabilidad de
que ocurran fendmenos ajenos al interés de la
prueba, pero que la influencfen, nunca debe
desecharse. La previsibn de estos fendmenos
permite separar los efectos de las interferen-
cias, de aquellos cuya medicidn se busca. Este
aislamiento de la informacién relevante res
pecto de la que pudiera presentarse como
acompaiiamiento es una de las metas funda-
mentales de un buen programa de instrumen-
tacién.

Deberd darse debida consideracién a la posibl

pérdida de datos por desajustes de los instru-
mentos, no detectados en fases incipientes v to-
mar también en cuenta otros motivos de pér-
dida de informacidn, como son los extravios,
lIas equivocaciones en la anotacidn o en la
identificacidn, fallas en las conexiones, etcétera.
Deberd estudiarse la forma de obtener la in-
formacién general y relevante de la prueba, de
manera que los datos de los distintos instru-
mentos y brigadas puedan correlacionarse co-
rrectamente. El anterior no és un. problema
de solucién winica. También debers procurarse
manejor datos comparables y simultdn€os; no
debe excluirse la posibilidad de conseguir la
simultaneidad de datos por interpolacidén o.
extrapolacién de otros no rigurosamente si-
multineos.

Es fundamental el cumplir la necesidad de ins-
peccionar constantemente los aparatos y las ins-
talaciones, de darles mantenimiento y de efec
tuar calibraciones y reparaciones. Los tiempos
necesarios para cumplir con todo lo anterior
deberin considerarse siempre en los balances
generales de todo el programa de instrumen-
tacidn.

ILa toma de datos debe hacerse més frecuente
cuando se espera o se ha producido un cambic
importante en las cargas, en la situacién hi.
driulica o en las condiciones ambientales y



también cuando haya ocurride un sismo o se
espete Ia falla.

OTROS PROBLEMAS DE INSTRUMEN-
TACION DE INTERES EN LAS YIAS
TERRESTRES

XI5

A. Presion de tierras y elementos de retencion

Una conclusién que debié de resaluar como con-
secuencia de Ia lectura del Capitulo V del Volumen I
de esta obra es la necesidad de medir la magnitud de
las presiones de tierra que los suelos ejercen contra los

elementos de retencidn; sélo asi se podrin calibrar.

adecuadamente las distintas teorfas que se ofrecen al
proyectista e ir adquiriendo una experiencia razo-
nada en relacidu a los diferentes tipos de suelos y a
los diferentes tipos de elementos de retencién.

Casi toda la investigacién que se hace sobre em-
puje de tierras se realiza con conjuntos de celdas de
presién que se colocan entre el relleno y el muro.
Desde luego, muchas de las celdas medidoras de pre-
sidn, descritas en paginas anteriores de este Capitulo
oueden utilizase para los fines que ahora se descri-

caben sin embargo algunos comentarios adicio-
.. .isobre el tema.

Casi todas las celdas de presién que se han usado
hasta el momento en problemas de empuje de tierras
son de tres tipos. El primero puede ser ejemplifi-

Cable conductor al

puente
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Figura X1i1.30. Celda de Goldbeck (Ref. 1).

cado por la celda Goldbeck (Fig. XIIi-30. Refs 1
y 3.

La presién actiia contra un pistén que puede de-
formarse flexionando un diafragma; al ocurrir esto
se establece un contacto eléctrico y se cierra un cir-
cuito, haciendo una lectura en algin medidor de paso
de corriente que esté situado en el exterior. Existe
un dispositivo que permite inyectar a una cdmara en
el interior de la celda aire comprimido y la presion
de aire necesaria para contrabalancear la presién de
tierra, rompiendo el contacto elécirico e interrum-
piendo el paso de la corriente, la cual se lee en un
mandmetro, se considera igual a la presién de tierra
que actie. La celda Goldbeck es histéricamente uno
de los primeros medidores de presion que [ueron des-
arrollados y tdene varios inconvenientes pricticos,
de los que quizd el mas importante es el requerir el
movimiento de regreso del pistdn; la mayor parte de
las celdas de este estilo se inutilizan al cabo de pocos
afios, seguramente a causa de la condensacién de la
humedad en la cdmara de aire o por deterioro de los
contactos eléctricos.

Cubieria

Figura XITI-31. La celda Carl-
son (Refs, 1

y %5).
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La celda Carlson (Refs. 1, 35 y 36) se muesira
esyuaiticanente en la Py XT3 La presion de 1a
tierta actia sohbre v camara delpada Hena de aner-
cutio, el cunl, aosuoves, presom un dinfragma, con
o que s modifica o longimd de un vistapo {lexi
ble en ef que se alojan una serie de medidoes elée-
tricos de deformacion (Strain gauyes) y se puede de-
tectar un cinnbio de resistencia eléctrica en un puente
sttuado en ¢l exierior, en forma similar a ta descrita
en otras partes de este mismo Capitulo. Se requiere
una calibracion previa del aparato.

El Waterways Experiment Station, organismo nor-
teamericano, ha dearrellado una celda similar a la
Curlson, también de mucha uiilizacion en los E. U. A,
con lus medidores eléctricos situados directamente so-
bre el diafragma, dos en la zona de tensidn y dos en
la de compresion del mismo.

En la celda Carlson se ha logrado actualmente
reduciv casi hasta ser imperceptibles los eflectos de
temperatara; esto se logra empleando capas de mer-
curio sumamente delgadas (de dos o tres centésimos
de centimetro). Es un dispositive de muy alta sensi-
bilidad, resistente al manejo normal. En la celda
W. E. 8., se sustituye el mercurio frecuentemente por
aceite. Fi punto mds delicado de este tipo de celda
es la soldadura entre los alambres de los medidores
eléciricos y el diafragma y la posibilidad de falia mas
frecuente del dispositivo es que el material de dicha
soldadura sufra alguna suerte de creep; este problema
hace que algunos especialistas consideren el compor-
twmento a largo plazo de la celda Carlson mds seguro
que €l de la W.E. S, pero en cambio esta tltima se
estima menos sujeta a la influencia de cambios en la
resistencia de los cables de conexidn.

Ademads de los tres tipos anteriores, ya se dijo que
putden utilizarse en la medicién de presion de tierras
hisicamente todos los tipos de celdas que han sido
descritas en el inciso D del pdrrafo XHI-2 de este
Capinto.

Estos mismos tipos de celdas se utilizan para me-
dir los esfuerzos transmitidos por las cargas rodantes,
o se colocan embebidos en las distintas capas
de los pavimentos.

Un punto delicado en la instalacién de estos apa-
rains es la compactacidn del material del relleno o
del terraplén a su alrededor, operacidn que obvia-
mente tendrd gue hacerse a mano, igualando muy
sxartamenie las condiciones que prevalezcan en el
resto del material, compactado convencionalmente; si
afrededor del aparate se campacia menos el terreno
se ecrin presiones menores que las prcva]ccicnles en
¢! resto de Ia estructura y ocurrird o contrario si la
compactacion se excede. Oura fuente de problemas es
gue haya una diferencia impormme entre la compre-
sibilidad de la celda y la de la tierra que la rodea.
Tammbién se han inutilizade muchos dispositivos por
rupturia ¢n Jos cables de conexidn cuando ocurren
movimientos en el relleno en relacidn a los cuales
no se han tomado las debidas referencias.

3. Tihneles

El proyeaio y la construceion de vineles a tras
de suelos plantes muchos problemas que merecen ins-
trumentacion especifica; los principales son (Ref. 1)

* La magnitud y la distribucién de la presion
de tierra sobre el tinel '

» Las cargas gue se cjercen sobre ademes y re
vestimientos temporaies.

e los movimicntos del suelo en la veaindad del
tunel durante la construccion.

» Los movimientos del suclo en puntos relativa-
mente alejados del tinel, consecuencia de su
excavacion. :

* Los movimientos en la superficie del terreno
sobre el tanel.

La mayor parte de los programas de instrumen-
tacidén en tuneles se reducen al tiempo de construc-
cion y son relativamente escasos los programas gue
contemplan mediciones que cubran mucho tiempo de
de la operacién de la estructura,

Las Refs. %7, 38, 39 v 40 son descripciones clési-
cas de programas de instrumentacién realizados con
mucho éxito. Desde entonces muchos han sido los
programas de instrumentacion que se han realizado
en este campo de la ingenieria. La Rel 4l resefa
algunos trabajos recientes.

Cuando se construye un tinel a través de suel.
el material tiende a fluir hacia la excavacién, produ-
ciéndose movimientos en el terreno adyacente; éstos
pueden causar dafios a edificios o estructuras cerca-
nos, si los hubiere. Durante el funcionamiento del
rinel ocurren también pequefios movimientos. En 1o
dos los casos, resulia dificii prever e interpretar los
movimientos por medio de las teorias existentes, que
frecuentemente no son capaces de tomar en cuenta
todas lus heterogeneidades geoldgicas y complejidades
de cada caso particular; por todo ello, la medicidén de
comportamientc en €l campo es importante.

Los programas de instrumentacién ea tincles sue-
len perseguir uno o varios de los siguientes objetivos:

¢ Medicién de las presiones de tierra o de roca.
Mediciéon de los esfuerzos actuantes en ade-
mes y revestimientos.

e Medicidn de distorsiones en: ademes y revesti-
mentos.

¢ Medicién de los movimientos en el terreno
influenciados por el tunel, asi como de las pre-
siones de poro en dicho terreno.

¢ Medicién de movimientos en el tinel como un
conjunto. )

Los instrumentos para medir desplazamientos e-
el terreno o las presiones de poro en el agua conteni
en €l son bisicamente similares a muchos de los de.
critos en pidginas anteriores (_ie este capitulo. Los apa-
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Figura XII1-32. Dispositivo para medir presiones en la su-
perficie expuesta de un tinel (Ref. 48).

ratos a base de alambres sujetos a tensién constante
se prestan especialmente para ser instalados en -
neles. En el Capitulo relativo a Tuneles se insistird
m4s sobre el tema, pero aun sin haber tratado los
aspectos geotécnicos de estas estructuras, ¢onviene en
este Jugar describir algo los instrumentos principales
de uso mas general,

1a Fig. X1II-32 muestra una disposicién de ins-
trumentos que permite medir jas condiciones de es-
fuerzo que prevalecén en la superficie expuesta de la
roca o de un suelo duro, en los que se excave un
+nel. Estos esfuerzos no representan a los que pre-

ecian en el interior de la masa antes de la ex-

vacién.

Un extensdmetro esti montado entre dos puntos .
fijos, que cuando se desplazan permiten realizar las

correspondientes lecturas. En otros dispositivos ana-
logos, el extensémetro se subsmuye con un deformi-
metro eléctrico de resistencia (strain gauge), del tipo
de los que permiten relacionar la resistencia eléctrica
con la longitud de un alambre ya los que ya se
‘hizo referencia.

Dispositivos como los anteriores permiten Contro-
lar los procesos de relajacién de esfuerzos en torno
a la excavacién, con el paso del tiempo. Para ayudar a
tal control se hacen cortes en zonas préximas al dis-
positivo, en los que el material puede expanderse
ficilmente, alividndose sus presiones. $i estos dispo-
sitivos se disponen alrededor de las ranuras practi-

Deformimetre
sléetrine

Exteasdmelre

0¢m J

E. ira ) .I7 33, Dispositivo para medir relajacién de esfuer-
z0s ¢n 10IN0 2 un agujero (Rel. 48)
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cadas en el marerial puede ohtenerse informacidn
suficiente para determinar los esfuerzos principales
y su evolucidn.

La ¥ig. X133 muestra un dispositivo que puede
eccluin extenmdmentos o deformbimerros eléauricos (lo
que se estpuenatiza en i figura reprocatando ambos
eletnentos), que permite analizar la relajacién de es-
fuerzos en torno a un agujero de perforacion, que
debe ser lo suficientemente pequeiio como para que la
relajacién que a su alrededor se produzca no exceda
un tercio del valor original de los esfuerzos, limite
que se considera no debe ser sobrepasado para poder
suponer eldstico el estado del material, de manera que
los valores de los médulos de elasticidad que se ha-
yan obtenido y se apliquen a los cdlculos puedan
conservar un significado ffsico razonable.

Ia Fig. XI11-834 (Ref. 48) muestra un tercer mé-
todo de medicién de los estados de estuerzos en la
superficie de la excavacién de un tinel, Gtil para ser
empleado en rocas blandas o sueltas firmes. Ahora se
hace uso del principio de restauracién de esfuerzos.
En una primera etapa se coloca en la superficie del
material un alambre a tensién constante, midiéndose
su frecuencia de vibracidn; este tipo de medidor de
longitudes opera segin el principio de la cuerda vi
brante que ya ha sido discutido en este Capitulo. En
un segundo paso, se practica en el material de la
excavacién una ranura, la que produce una cierta re-
lajacién del esfuerzo inicial. En seguida, se introduce
en la ranura una celda generadora de presidén (por
ejemplo, un gato Freyssiner), la cual se fija . perfec
tamente con mortero de cemento; después se opera
la celda hasta restablecer el estado de esfuerzos ori-
ginal, lo cual se detecta porque la cuerda vibrante
vuelve a su frecuencia de vibracién inicial.

Peret dsl
it

-toMa de prosid

——~Ranere

Extenadmetre de
cunfde vibraate

Figura X1II[-34, Medicién de presiones en la superficic ex-
puesta de un tunel por cl método de ra-
tauracién de csfuerzos (Ref. 48).
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Fxisten tanbién instruinentos concebidos para me-
dir don esfuctson en el Gierior del material en que
seeacavie flaanel, es dear, en puntos staados masa
atleniin de Ly soperficie expuesti pon la excavacian.
Para cuos higes oo algouos apinatos oo hice uso de
mediciones de relajacion e esfuerzos (Rel, 48}, con
dispositives analogos arriba descritos, pero adaptados
para ser introducidos en- el interior de pozos de muy
pequeiio didmetro (7 a 10 cm). En otros instruinentos
se hace uso del método de restauracian de los es-
fucrzos, tambien someramente ya comenvudo en ren-
glones precedentes. Ahora se perfora un poro de 18
a 20 em de diwmciro, hasta el pumo ¢n que se de-
sean medit los esfuerzos existentes; en el fondo de esa
perforacidn se coloca un instrumento con nna serie
de extensémetros (strain gauges) dispuestos en co-
rona. La relajacién de los esluerzos se produce per-
forando a continuacién un pozo de 4 o 5 c¢m, coaxial
con el anterior y a purtir del fondo del primero; con
osta relajacion, los cxiensometros previamente colo-
cados varian sus lecturas. En la Gltima etapa de la
medicidn, se introduce un gato cilindrico en el pozo
de menor diametro y acciondndolo, se mide el es-
" fucrzo necesario para volver los extensometros a su
posicidn inicial.

Finalmente, se ha tratado de medir los esfuerzos

en el interior de la masa de suelo en itorno al tanel
con diversos métodos indirectos. Habib (Ref. 49) y
otros han tratade de correlacionar la velocidad de
propagacion de ondas de sonido producidas en el
wedio, con la magnitud de los esfuerzos actuantes,
pero las investigaciones han puesto de manifiesto que
a pequefios cambios en la velocidad del sonido pue-
den corresponder cambios de muchos centenares de
kilogramos por centimetro cuadrado, en el esfuerzo,
por Io que el mélodo no puede considerarse de apro-
xiinacidn suliciente para los trabajos en que se pre-
tenda mds que conocer ¢l orden de magnitud de los
esluerzos.,

Scguramente la gran mayorfa de los programas de
medicion que se ejccutan en tuneles se refieren a me-
didzs de presiones de tierra y Toca sobre ademes vy
revestimiensos o a mediciones de las fuerzas actuan-
is sobre las diferentes piezas de elios. Este uliimo
implica la medicién de deformaciones en piezas de
madera o de acero. Estas mediciones se hacen con
frecuencia en galerias piloto, para obtener informa-
«ién Gtil para el disefio de las piezas de ademe real.
Las mediciones se hacen marcando puntos testigo en
lis piczas del ademe, sea en 2l de la galeria pilowo o
on el real, y obscrvando sus movimientos relativos, sea
put métodos topogrifices o desarrollando algin dispo-
sitivo mecanico para ayudar la medicion (Ref. 48).
Lus movimienios relativos se pueden volver absolutos,
relacionande por le menos un punto con una referen-
cia fija, fuera de la zona en csiudio.

Las presiones actuantes sobre las piezas de los
ademes pueden medirse con extensémetros longitudi-

10

Celdos de
presién

Figura XHE-35. Disposicidn radial de instrumeéntos para mes
dir desplazamientos (Ref. 18).

nales, del tipo de los descritos en otras partes de este
capitulo, dispuestos, por ejemplo, como se ve en la
Fig. XI1I-35 (disposicion radial}. Arreglos en csirella
o en Delta son también frecuentes.

También pueden medirse las presiones utilizando
celdas, algunos de cuyos tipos han sido mencionados
en otras partes de este capitulo. L.a Fig. X111-36 mues-
tra el esquema de disposicidn de celdas que se uu-
lizd en el meuwo de Chicago, para medir las presiones
ejercidas por una arcilla blanda sobre un revesu-
miento permanente de concreto {(Ref. 50).

Un hecho importante puesto de manifiesto tantn
por las mediciones hechas en el metro de Chicag
como en muchos tineles en las ciudades de Mos
y Leningrado (Ref. 48) es que los esfuerios que se
desarrollan en los ademes se ven frecuentemente afec-
tados en mucho por circunstancias ajenas a la propia
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Figura XI11-36, localizacidn de ccldas de presién en un
tinel de seccién circular (Ref, 4B).



presion ejercida por el suelo: entre éstas figuran pre-
pmulc:antcmcme una ereccién que haga a las piezas
adoptar formas diferentes 3 la de la galeria {por
c]uni.lu formas elipticas en galerfus circulares); in-
yeeciones detectuosinnente realizadus o rellencs y e
Nimientos iu:![arnpi;ulns.

XIII-6  INSTRUMENTACION DE INVESTIGA-
CIONES DE LARORATORIO

La investigacién de laboratorio, sea en pruebas
o modelos, ofrece un campo amplio a la utilizacién
de las técnicas de instrumentaciéon; un campo en el
que, por cierto, mucho falta por investigar y definir.
La Rel. 42 es un excelente resumen de varios aspec-
tos de estos problemas, en la que se describen con
detalle las técnicas de instrumentacién mds usadas
hasta el presente, de acuerdo con la escala de las prue-
bas realizadas.

Los equipos empleados en los laboratorios para
medir desplazamientos deben ser generalmente de alta
precisién, a causa de los movimientos relativamente
pequefios que han de detectarse en los modelos a
escala correspondientemente reducida. Por la misma
-azén ha de cuidarse mucho el efecto perturbador que
a presencia del instrumento medidor produce.

Muchos de los equipos empleados para medir des-
plazamientos en suelos son-de funcionamiento meca-
nico o eléctrico (Ref. 43). Los aparatos mecinicos
{ver, por ejemplo la Retf. 44) consisten usualmente
‘de un vastago metilico un poco mds grueso, para
evitar que las particulas de suelos se introduzcan en-
tre ambos. En el extremo inferior del vistago y sobre-
saliendo del ademie hay una ampliacién que ancia
al vidstago al suelo. Vistago y ademe tienen su ex-
tremo superior ligado a una base fija, fuera del suelo

y ese extremo del vastago acciona un micrémetro, que

puede asi leer los desplazamientos de la pequeiia zapa-
ta inferior. Seguin como se coloque el aparato, puede
leer desplazamientos horizontales o verticales.

Los medidores eléctricos de desplazamientos ope-
ran cast siempre determinando ¢l cambio en la sepa-
racién de dos pequefios discos colocados en el suelo,
préximos uno al otro. En un modelo comin {Ref. 45),
cada disco tiene un eje de hierro que penectra en una
bobina activada, de modo que cualquier desplaza-
miento relativo entre los dos discos produce un mayor
o menor penetracién del eje de hierro en su bobina y
un correspondiente cambio en la impedancia del con-
junto. Por calibracién previa puede conocerse el des-

. plazamiento relativo que corresponde a cada cambio
{e impedancia.

La Ref. 46 describe otro dispositivo similar con
la ventaja de que en el suele s6lo han de colocarse
dos pequeiios discos, conectados por alambres a me-
didores dispuestos fuera, que detectan el cambio en
la separacién.

¥
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Ya se ha mencionado que en la actualidad exis
ten celdas medidoras de presidn de tamafio muy pe-
queno, que resultan muy apropiadas para el trabajo
en el laboratorio. Casi todos los instrumentos de esta
nituralesa hacen aso de medidores eléctricos de defor-
macida (strain gauges), que se prestan para formar
aparatos de muy pequeiio tamafio.

La Ref. 47 describe una investigacidn con uso
extensivo de instrumentacién para medir esfuerzos y
deformaciones, realizada en un modelo de una pila
de un gran puente, éon el objeto de verificar la se-
guridad de una cimentacién en proyecto.

Anexo XIII-A
Caso Practico

Con objeto de proceder a la estabilizacién de una
ladera natural (Fig. X1II-A.1) cuyo movimiento afec-
taba la operacién de un camino, y a fin de conocer
el mecanismo cinemitico del mismo, se recurrié a -
la medicién de los movimientos horizontales y ver-
ticales del terreno, para lo cual se dispusieron tres
lineas de puntos de control superficial y tres incli-

“németros del tipo Slope-Indicador, alojados en un

eje que se supuso coincidia aproximadamente con
el eje de simetria del drea en movimiento, con objeto
de conocer la forma y profundidad de la superfmc de
deslizamiento.

Las lfneas de puntos de contro! se chgleron una
vez que se contd con el levantamiento topogrifico
detallado de la zona (Fig. XIII-A.1), alojando unos
puntos fuera del drea en movimiento, en cada extre-
mo, que definieron una linea base, refiriéndose los
movimientos de los puntos alojados sobre esa linea a
la pasicién original.

La informacién obtenida de la perforacién reali-
zada para la instalacién de los inclinémetros, asi como
los resultados de las mediciones efectuadas en ellos,
s¢ muestran en la Fig. XIIL-A.2.

Con los datos de la instrumentacién colocada,
pudo elaborarse el perfil de suelos mostrado en la
Fig. X1il-A.3, en la que se aprecia la superficie de
falla sobre lo que ocurren los movimientos.

La tuberia de los inclindmetros sirvid también
para poder determinar la posicién del nivel de aguas
fredticas, pudiéndose establecer su influencia en el
movimiento.

Nota: Este problema es cortesia del Ing. Jos¢ A, Mendon
Mirquez.
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INTRODUCCION A LOS GEOTEXTILES Y SUS APLICACIONES

S By

E1 presente documento tiene por objeto definir el término

GEOTEXTIL, enumerar los tipos que se conocen a la fecha y

describir algunas de sus aplicacionas. ,

Con el término geotextil definimos a las telas que se usan
en la Geotecnica, existen diferentds tipos de geotextiles

de acuerdo 8 su fabricacidn y al tipo de fibras que lo --

constituyen,

TIPOS DE GEOTEXTILES

De acuerdo & su fabricacién existen tres tipos -
distintos que son:

a) Materiales entrelazados.- Son Tos que todo el --
mundo conoce y consisten en dos series de hilos
y/o fibras y/o cables, generalmente entrelazados
en _forma perpendicular o poligonal constituyendo
una verdadera malla. '

b) Materiales que constituyen una verdadera tela, -
también muy usados y son aquellos que estdn cons
titufdos por fibras unidas mediante un verdadero
teJido de punto. '

¢) Materialas no tejidos. Consisten en fibras gque -

- se colocan al szar, estos tipos de geotextiles no
son muy conocidos por 1o que merecen la explica-
cibn que se da a continuacibn:

La etapa infcial de su fabricacién consiste
en colocar en la zona que se quiera refor--
zar, las fibras al azar formando una tela -



heterogénea sin resistencia; en una segunda

etapa la resistencia de 1a tela se obtiene

por alguno de los procedimientos de unidn -

quimica, térmica o mecdnica que se indica a

continuacidn. .

UNION QUIMICA, Se ie agrega una sustancia -
-quimica a 1as fibras para unirlas y formar
1a tela, | | |

UNION TERMICA, Con las fibras colocadas al

azar son calentadas y comprimidas, lo que -

causa su fundicibdbn parcial y‘qu@ se adhieran
entre st,

UNION MECANICA. Por traslape y cosido da --

geotextiles de menor tamafo.

Los geotextiles no tejidos son relativamente gruesos (de'z
a 5 mm, de espesor) mientras que los otros son mds delga--

‘'dos (0.5 a 1 mm.).
En resumen un geotextil se puede obtener por l1a combina- -

~ ¢i6n de dos o mds tipos de fabricacion.

POLIMEROS. Los geotextiles difieren de los polfmeros porqae
estos pasan a formar las fibras de los geotextiles entre -
los polimeros mis empleados se cuentan el poliester, poli-
‘propileno, el polfetileno, etc.

Con reSpecto al intemperismo quimico y bioldgico propiciado
_por el terreno natural, se pueden esperar decenas de afios
en la vida Gti1 de 10s mismos en un ambiente normal. Pero
en medios donde se encuentran combustibles como el diesel,
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Scidos altamente concentrades o las agual alcalinas pueden
tener un envejecimiento prematuro; por otra parte todos los
polimeros son afectados por la luz, por lo que en su fabri
cacibn y colocacién es necesario evitar su exposicibn a los
rayes solares; sobre todo a tiempos de exposicifn muy lar-
gos de luz ultravioleta. En algunos casos =1 geotextil as-
tard permanentemente ekbuesto a la Yuz, por lo que debs --
protegerse. '

APLICACIONES OE 1LOS GEOTEXTILES

En 1a prctica un geotextil puede tener una o varias apli-
caciones; en este artfculo se describen algunas aplicacio-
nes y se da un ejemplo en cada caso.

1.- Dren.- La tela geotextil se coloca en un suelo de
baja permeabilidad, & travéds del cual fluye lenta
mante el aqua; 1a funcién del geotextil serf 1a -
de captar el ajua y trasladarla al exterior. Ejem
‘plo: Un dren chiminea en el talud de aguas abajo
del coraz8n impermeable de una presa de mataria--
Tes graduados. Fig. 1l.a

2.- Membrana {impermeable.- La tela geotexti]l se impreg
na de un material aislante, en este caso a diferep
¢cia de los domés se tiene un geotext{l modificado,
E1 material aislante puede ser asfalto o el plisti
¢o su funcibn, es detencr los 1fquidos y gases.
Ejemplo: Recubrimiento de un canal { Fig. 1.b. )
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Subdrenes de zanja.- La tela geotextil forima parte

‘del subdren y a mancra de envoltura sirve para que

capte y pasn el agua a través de €1, pero no permi
te que pase el suelo fino, _
Dos circunstancias deben distinguirse:
Se presenta un flujo laminar: como ejemplo se --
" tiene un subdren de zanja. ( Fig. l.¢ ) '
* Fiujo dinfmico; como ejemplo se tiene la protec-
cién de un muelle en el que el geotextil se colo
ca entre el talud natural y el enrocamiento que
forma el muelle. (Fig. 1.4 )
F1Ttro.- La tela geotextil es colocada con el obje
to de detener las particulas s611das que contiene
un fluido viscoso, dejando pasar solo el agua.
Ejemplo: Pozo de decantacién ( Fig. l.e )
Soporte ¢ apoyo.- La tela geotextil se coloca entre
una membrana fmpermeable y un material agrietado -
con el fin de prevenir que se reviente la membrana.
Ejemplo: €1 fondo de un canal viejo agrietado y que

. es revestido o pavimentado., ( Fig. 1. f )

Separador de materfales.- La tela geotextil se colo
ca antre dos rateriales que tienden a mezclarse e -
{ncrustarse,entre otras cosas por los esfuerzos pro
ducidos por las cargas aplicadas o por pesospropio;
su funcidn es mantener separados estos materfales o 5
suelos y ninimizar la {ncrustacién.

Un ejemplo es la colocactén de la geotextil sobro -
el terreno natural que soporta el balasto de upa --
via. de F.F.C.C. ( Fig. 1. g )

4
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Superficie de rodamiento: La tela geotextil se coloca
sobre el terreno natural para suministrar una superfi

¢fe de rodamiento plana y 1fmpia para el trdnsito.

90'

10, -

Ejemplo: Helipuertoe sobre el terreno natural., (fig.l.h)
Malla de contencidn.- La tela geotextil se coloca so-
bre un talud de una masa de roc2 y/o suelo, con el «-
fin de prevenir caldos.

Ejemplo: Malla colocada sobre un talud. ( Fig. 2. a )
Membrana.- La tela geotextil se coloca entre dos mate-
riales que tienen diferentes resistencias; su funcidn
as la de retener los esfuerzos que le produzca en la
capa de mayor resistancia.

Edemplo: Camfno revestido para impedir que Ias 1lan--
tas do un vehfculo se hundan sobre la capa subrasante
formada por material de mala calidad. ( Fig. 2. b )

Anclaje.- L& tela geotextil une a dos masas de suelo
y roca las cuales tienden a moverse.

‘ Ejemplo Los anclajes de un nmuro de retencidn.

11.-

12&"'

{ Fig. 2. c )
Fijadora}- La tela geotextil se ¢0loca sobre un Sue-

1o cuyas partfculas tienen tendencia a moverse.

Ejemplo.- Prevensidn de 1a erosion de un talud
{( Fig. 2. d )

‘Refuerzo.- La tela geotextil se coloca en un suelo -

que no es capazade tomar los esfuerzos de tensidn, -
su funcidn os absorver dichos esfuerzus,.

EJemplo: Masa de suelo Armada cqn capas nultiples de
geotextiles. ( Fig. 2 e ) 5
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Amonpiguador.-‘La tela geotextil se coloca sobre una
masa de suelo sometida & impactos y vibraciones, su
funcidn as reducir l1a intensidad de los iwpactos y -

‘vibracionos transmitidas a la masa de suelo.
Ejemplo: E1 uso de un geotextil entre los durmientes

y el balasto. { Fig, 2 . 7 )

Refuerzo para evitar agrietamientos superficiales.-
La tela geotexti] se colocarf er<re dos capas que -
tienen una tendencia a reflejar ias grietas; su fun

:ciﬁntsor&.evitar qua se transmita el agfi&?amiento

de 1a capa inferior a la superior., ( Fig. 2 . g )
Ligadura,- La tela geotextil se coloca entre dos ma
teriales que no deben tener movimientos, su funcién
serd incrementar su resistencia ( adherencia y fric
¢ién ) entre esos materiales ( Fig. 2. h. )
Lubricante.~- La tela geotextil se coloca entre dos
materiales los que se deben desplazar entre si; su
funcidn es reductr su resistencia en la superficie
de contacto ( adherencia y friccién))

Ejemplo: Una capa multiple de concreto, geotextil,
geomembrana y pavimento para un recubrimiento de un
canal donde se esperan movimientos diferenciales.

( Fig. 2. 1)
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COMPORTAMIENTO DE PEDRAPLENES CARRETEROS
Y DE SU ESTRUCTURA DE DRENAJE

PESUMEN

Manue! J MENDOZA L.
tnstituto de Ingenieria U.N.AM

Se describen en este trabajoc las diferentes etapas de una investigacifn acerca del

omportamiento de pedraplenes carreteros. A las determinaciones experimentales de las propieda
~5 mec&nicas de ciertas mezclas’de enrocamiento y suelo, que son los materiales tipicos de es
a5 estructuras térreas, contintd la cbservacifn e instrumentacién de dos prototipos, incluyen
o su estructura de drenaje. Se exponen conclusiones y recomendaciones sobre @l disefic y cons-

ruccibn de estas obras.

1. INTRODUCCTION

y! desarrollo del pais requiere la ampliacién
y mejora del sistema actual de carreteras, De
tido a que en Mé&xico se tienen grandes regio-
ncs en donde la topograffa es muy accidentada
por los sistemas orogrdficos existentes, la -
construccidn de carreteras en tales zonas ne-
cesita de una cantidad considerable de puen-
trs, tGneles y pedraplenes. Por otra parte, -
como los disefous geométricos actuales contem-
.flan una elevaciftn de la rasante para elimi-
nar las fuertes pendientes, los pedraplenes
resultan 2n varias ocasiones de mediana a
«ran altura. La opcibn de recurrir a un pedra
:pl&n en vez de un puente, lo dicta el estudio
ide la curva masa y de la seccidén hidr8ulica
mecesaria para drenar la cuenca que reconoce
.la cafada en estudio; cuando se tienen volGme
‘nes importantes de material proveniente de -
‘cortes contiguos, aunado a la posibilidad de
jadoptar una.alcantarilla como estructura de
‘drenaje, un pedraplén resulta una solucidn po
“tencialmente mis econfmica que la de un puen-
te. Usualmente los cortes -aportan una mezcla
de fragmentos rocosos y Buelos.

La necesidad de conocer el comportamiento de
ios pedraplenes se pone en evidencia si se re
‘cuerda gue algunos pedraplenes construidos en
el pasado (ref 1) han experimentado considera
bles msentamientos causando fallas en el pavi
mento y altos costos de mantenimiento.

En este trabajo se realiza un compendic de las
labores desarrolladas en esta investigacifn y

de sus resultados experimentales; se correla-

cionan las observaciones de campo, los resul-

tados de las pruebas de laboratorio y los pro

cedimientos de construccibn. Se apuntan algu-

nas recomendaciones para la seleccibn de mate

riales y normas de construccién,

I. DESCRIPCION GENERAL DE LA INVESTIGACION

35

En la primera etapa de esta investigacién, el
Prof. Marsal dirigi6é trabajo experimental -

{(ref 2] con mezclas tipc de enrocamiento y -
porcentajes variables de arena, limo o arci-
lla, gue son los materiales con gue usualmen
te se construyen los pedraplenes. Esta etapa
fue necesaria ya gue poco se conocia en la -
literatura geotécnica, sobre el comportamien
to mecinico de mezclas enrocamiento-suelo.

La cantidad de pedraplenes que se deben
construir a lo largo de un camino y la varia
bilidad de los materiales que los constitu-

" yen, obligan a recurrir a las mezclas de la-

boratorio semejantes a las reales, a fin de
estimar los parimetros de sus propiedades me
cdnicas; resultaria injustificado, antiecond
mico e impréctico’ pretender muestrear y ensa
‘rar 4 los materiales constituyentes de estas
estructuras en pruebas de tipo mecinico, a
menos gue por su altura, volumen o condicio-
nes especiales asf lo exijan.

Se determinaron en el laboratorio las carac-
teristicas de compacidad, compresibilidad y
resistencia al esfuerzo cortante. El enroca-
miento empleado fue un basalto sano con tama
fio mdximo de 17.5 cm ¥ minimo de 6 mm, que
se mezcld con diferentes proporciones de sue
lo. La .compactacifn fue tanto vibratoria co-
mo estitica y las pruebas de compresifn uni-
dimensional se realizaron en un odSmetro de
1 m? de 4rea y hasta un esfuerzo axiali méxi-
mo de 50 kg/em?; por su parte, para loé ensa-
yes triaxiales se formaron especimenes de -
1.13 m de didmetro y 2.5 m de altura y se sg
metieron a una presifn mixima de confinamien
to g3 = 20 kg/cm?

Posteriormente se reconocié la necesidad de
observar el comportamiento de prototipos des
de su construccién hasta afios despu€s duran-
te su operacifn; para ello se llevé a cabo



una bfisqueda de los sitios convenientes de -
estudio, As{ pues, en la segunda etapa de la
investigacisn se efectud la instrumentacidn
de un primer prototipo, con lo gue se pudo -
canocer su comportamientce duranze la cons-
trucqifn (ref 1) y afos d,.pués {ref 4). El
pedraplén instrumentado e# el conccido como
"La Plazuela”™ y se encuentra en el Camino
Costero del Pacffico (Michoacd&n): su estruc-
tura de drenaje as del tipd flexiblce va que
es un tubo circular de 18mina acanalada de
acero.

La tercera etapa de la investigacién consis-
ti6 en la instrumentacifn de un segundo pe-
draplén {ref 5) que fue el denominado "La
Chachalaca™ y estd situado en el camino Méxi
co-Zihuatanejo {(Guerrero)l; su estructura de
drenaje es del tipo rigido ya que es una bs-
veda circular ce namposterfa de pied-a.

La instrumentacifn de estos pedraplenes se
plane8 para conocer los desplazamientos y es
fuerzos gque experimentan, tanto en su cuerpo
en sf como en su alcantarilla de drenaje. Lo
Gltimo se debe a gque el cdmportamiento de ta
les obras estd intimamente ligado a las de-
formaciones del pedraplén, definiendo asi un
problema tipico de interaccifn suelo-estruc-
tura; su correcteo andlisis y diseno debe to-
mar en cuenta este hecho.

La etapa final de esta investigacidn consis-
ti6é en la revisi6n de las soluciones teorico
-numéricaspara determinar la distribucién y
magnitud de las cargas qua actdan sobre las
alcantarillas, as! como la comparacibn con
los valores medidos.

La comparacifn de los valores estimados de
esfuerzos y deformacionas, tanto en el pedra
plén como an su alcantarilla, con los datos
cbgervados mediante la instrumentacifn dis-
puesta en los dos pedraplenes prototipo, per
mite revisar los criterios actuales de dise-
fio y los procedimientos de construccién; asi
mismo nos da oportunidad de calibrar las so-
luciones tefricas. :

3. PROPIEDADES MECANICAS DE LAS MEIZCLAS ENRO
CAMIENTO-SUELC

1.os materiales con que se construyen los pe-
draplenes estdn constituidos usualmente por
una gran variedad de enrocamientos y suelos.
Ello estd determinado por una parte por el
tipo de rocas y el fracturamiento en les cor
tes de donde se explotan y por la otra, por
el tipo y grado de intemperiemo. Para tratar
de reproducir al menos algunas de esas mfilti
ples combinaciones se ¢ 125 una campaia de
"ansayes cn los que se in¢luyd un solo enroca
miento de granulometria constante, mezclado
con diferentes porcentajes de arena, limo o
arcilla, El tipo y condiciones de cada prue-
ba se indican en la Tabla I y las caracteris
‘ticas de los componentes se incluyen en la
Tabla II. Se han repcrtado estos ensayes con
anterioridad (ref 2) y aquf s8lo se mencio-
nan alguncs repultados,
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TABLA 1 CONDICIONES DE COMPACTACION Y ENSAYE DE
LAS.MEZCLAS ENROCAMIENTO-SUELD (REF 2)

Serien |Tipo PrucboA":'m Pruebe ngw ‘PN“JAN.&II:
1 o
2 9.1 9 10 14 10
A = 3 |ws| 0| 30} 15 ] 20
Compactacicn & 4 231
dladmico : s s M 30 { 16 0
-n. s & 30 b} ] 70 5] e |
[ T TQ
. e oo | 13 | 0o { 1o | r0c
c A 5 3T 0] — | — | — | —
ampagtocld
i?n migo & 8 20 _— —_ — e
(-2} - 39 30 —_— — =
< = 19 o ) e
Compactaeldn E 20 20 z2 20 | ]
astotica € 21 80 23 50 . o
D o [ 24 S ——
Compoctocidn 23 | 20 :7 20 -
dincmiga - ssldtica 26 80 8 50 N
"y Ol szl w0 | —{
£ K3 30 Yo s v e —
23 n 30 3 - . _—
Compacincidn KD-1) 2 ..‘_3 oy ° e
dindmica L3 .3 10
E - 41 10 as 50 . P—
3- a2 L1+] —_— ¥
D-2% 43 3o — — ] —= | ——
Te [ — | — | 3% {30 — [ —
Compargcien eniry o — - 33 20 _ -
£ o
cor:'na:locla;q'&:m §2 _ e 4= _ -
T racelin fa) Wil en porcentas GoT pese Toral :

Compaclacion dindmice == 3 min 4e vibvoda, disces (D-1)1 8(0D-2)

vibrador mectrico D-1(130 kg que produce Impacros varticaies de 1ton o 50 cps
Vibrader Atematico D-2 {170hg) que produce lmpacias verticains d4 6 lon 6 190 ¢
Compoctecidn eststica — Tres clelos de corgo 98 D=5 xg/cm?

Compagioeidn dinamica — 3 min de vibrado ,dlsco (D=1} +1rmy

an1ated clelos 04 corga de 0-5 ug/lem?

TABLA II CARACTERISTICAS DE OS5 COMPOUNENTES

LAS MEZCLAS (REF 2)

DE

. 5 |
Bosdlig vesicyigr sang, iGmoefico Maxirmo 1753 cm, minimg & mm 1|
gameiro ulectivo 88 mm:C, "33 tqg,* CHO 0 in ~ 061,
#1813 1/m? « 1,549 1/m? !

I

Erwocomaenta

Y mas + Tmin

Bien groduaaa, volcdnico, lamaho mouimo 65 mm, ddmetre: |

Bend electiva 012 mm. o5, * 069 7 @ pin® 040

Depdsito wolconica del Volle de Mutico. LLe29% [5+7

Limo Tdmga® 432 1/m? y wy,y+ 20% Procios evtandar i
.

Aluvial; 96% pasa la mallo ® 40 ; LL+38% 1,213 )

Araiila T8mao 1496 tm'y wgyp, + 203 % Practar estandar |
P

La Fig 1 revela gque las diferencias en las -
curvas de compresibilidad de especimenes com
pactados estdticamente son minimas y que su
rama virgen corre casi paralela a la curva
del ensaye l0, compactado por vibracifn., L&~
aficiencia relativa de los procedimientos dil
fercntes de compactaci&n se muestra en la -
Fig 2, cn término de la relacifn de vacios
inicial alcanzada.

£n la Fig 3 se aprecia gue la compresibilidad
de las mezclas con arena es menor que el del
enrocamiento solo; por el contrario, cuando |
las mezclas son con limo o arcilla la compfé
sibilidad aumenta para porcentajes de suelod’
de mis de 10%. Las mayores diferencias en 12



de las curvas ocurren cuando el es
:n::ial g < 15 kg/cm?, Esta concavidad
ciada *refleja el rearreglo de los -
m: y el aumanto de su rotura hasta un mé
1a concavidad se reduce a niveles mayo
esfuerze como resultado de la mayor
por la deformacibn sufrida.

de

".m,cidad
ensayes de compresidn triaxial drenada -
mezclas de enrocamiento-arena {Fig fl in

también un mejoramiento en la resisten

al corte conforme se aumenta hasta cier-
i unto la fraccifn arenosa; la envolvente
origen para el enrccamiento solo determi-
pendiente con ¢ = 34°, en tanto que
ezcla con 30% de arena alcanza yn -
gsta figura incluye las curvas es-

,rzo-deformacidn, en las gue el m&dulo de
fufornacién aumenta también con el porcenta-
}.e de arena, junto con las curvas £y vs €,
lear exhiben dilatancia.
iLa contaminacibn del enrocamiento con limo o©
arcilla provoca efectos @esfavorables en %as
curVAB esfuerzo-deformacién como se distin-
c.e en la Fig 5; la resistencia cortante dis
.ar-:.nUYe considerablemente aun para porcenta-
i.es de limo menores del 15%. El comportamien
!y rmechnico de una mezcla con mis del 30! de
' --neaminante, es semejante al del contaminan
«, golo.
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Nota: ver tabla 1 poro sdentificar los pruebos

Fig 1. Efecto Bobre las curvas de compresibi

lidad de las compactaciones estlitica
y por vibracifn (ref 2}.

La informaciSn anterior de las 28 mezclas ai
ferentes enrocamiento-suelo puede ser un in-

‘dice de las propiedades del material de cier

to pedraplén, para .10 que es nucesario esta-
blecer la mejor semejanza, a través de la i-
dentificacibn y clasificacién de los fragmen
tos rocosos (ref 6) y de los suelos; la de -
aquéllos mediante la granulometria y la solj
dez de Bus fragmentcs o granos y la de é&stos
mediante el 5.U.C.5.

4. PEDRAPLENES INSTRUMENTADOS

4.1 Descripcibn del pedraplén La Plazuela y
de gus materiales

El pedraplén "La Plazuela" esti localizado en
el km 7+190 del subtramo La Placita-Rfc Tizu~
pa, Michoacln (tramc Cerro de Ortega-Playa
Azul) del Camino Costero del Pacifico. El pe
draplén salva una altura de 19.5 m, tiene un
desarrolle por su rasante de 81 m y la pen-
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Fig 2. Efecto del tipo de compactacifn y del.
porcentaje de suelo sohre la condicifin
inicial alcanzada (ref 2).
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rig 5. Enzayes de compresibn triaxial en mez
" clas de enrocamiento-limo {ref 2}.

ienti de gun taludes es de 1.5: 1; sus ali-
Lcamicntos BON curvo:n, como sc distinque on
1a Fig 6. Su estructura de drenaje us un tu-
po de ldmina acanalada de acero de 78.5 m de
longitud, seccibn transversal circular con
3.2 m de difmetrc y pendiente longitudinal
del 123.

En ambos flancos de la hondonada gque cubre el
pedraplén se aprecia una yoca caliza; cadena

mientoc atr8s se muestra competente, fractura

da y la profundidad alterada es reducida. Por
razones constructivas y de la programacién de
su ejecuci®n, se explotS el banco contiguo ca
denamiento adelante, cuya roca caliza se en-

contré muy fracturada, metamorfizada e intem-
perizada en un espesor variable de hasta 6 u

& m. El pedraplén se ciment$ scbre la misma

formaci6n caliza que se observd muy fractura

da ¥ poco intempaerizada,

Purante la construccifn se tomaron dos mues-
tras representativas, cuya granulometria se

muestra en la Fig 7. La fraccifn contaminap
te {(pasa malla No. 4) se clasificl como 8M o
SM~ML, con w, = 30,7% e I _=6.6. Las determi-
naciones de Tabsorcifn de® agua y resistencia

Elevocroney g~ m
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Fig 7. Disiribuciones granulométricas del ma
terial del pedraplén "La Plazuela™ vy
de su mezcla de laboratorio semejante.

a la rotura de la fraccibén gruesa c¢on dife-
rentes tamafos, indicaron que los fragmentos
rocesos eran del tipo duro a semi-duro; con-
forme a ésto y a gque el coeficiente de uni-
formidad, € > 10, se clasifict a la frac-
cifn gruesa como dél tipo 2W (ref ©).

Con base en los {ndices anteriores, se pudo
establecer semejanza del material de este pe
draplén con la mezcla ensayada de laborato-
rio, correspondiente a un 30% de limo y 70%
de enrocamiento basiltico,

4.2 Descripcifn del pedraplén "La Chachalaca"
y sus matcriales.

£l pedraplén “La Chachalaca" esti situadou en
el xm 70+520 del tramo Cd. Altamirano-El Ce-
dral, Guerrero del camino México-Zihuatanejo.
El pedraplén de alineamientos también curves
tiene una altura mixima de 21.2 m, una longi
titud por la rasante de 90 m y taludes con

pendiente 1.5: 1; la zona donde se localiza
la obra es de topograffa accidentada, como

se aprecia en las Figs 8 y 9. Su estructura
de drenaje es una b&veda circular de mampos-
terfa de 4.0 m de claro, sobre cuya clave ag
tda un espesor miximo de material de 16.5 m.

En ampos flancos de la hondonada que salva el
pedraplén se observa una roca Ignea de tipo
andesitico, muy fracturada e intemperizada.
Siguiendo criterios de compensacifn, el cor-
te contiguo cadenamiento atrfs se explotd pa
ra obtener el material que se reconocif como
"G" y que cubrif é1 80% del volumen total del
pedraplén., En este corte principal se encon-
trd superficialmente un material areno-arci-
llos0, el que junto con los fragmentos roco-
508 subyacentes empacados se atacaron con
tractor D-8. Bajo esta capa superficial de es
pesor variable, con miximo de unos 5 & é m,
ge encontrd una roca fracturada cuya obten-
cidn requirid explosivos y gue proporciond
bloques rocosos prisméticos, de hastz 2 m de
longitud.,
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Fig 8. Alineamiento vertical en la vecindad
del pedraplén "La Chachalaca"”

P1§ 9. vista del pedraplén instrumentado "Ll
Chachalaca”,

El material gue se denomind "C" para compl
tar el pedraplén, se obtuvo de cortes cerc
nos cadenamiento adelante; sus fragmentos
encontraron mis alterados y en un espesor
yor que los del corte principal. El suelo
taminante de estos fragmentos fue una agen
arcillosa, que se atac® con la cuchilla de
tractor D-B.



antes descrito, el pedraplén estd for

en Su parte inferior por el enrocamien-
rogéneo "G", constituido por la mezcla
"‘.aesde un suelo fino hasta grandes blo-
sos. La parte Buperior estd consti-
r la mezcla "C" de suelo fino, gravas

]
:::q:gntoa rocosos pequefios, frégiles y de-

’Mbles'
ante 18 construccifn se obtuvieron dos
¥ tras representativas de 10s materiales
. ec", una vez tendidos y bandeados, pa-
e se hicieron pozos a cielo abierto,
- e ce aprovecharon para efectuar una
;1. yvolumétrica. La granulometrfa de estos
‘;eriales se muestra en la Fig 10; asf{, pa-
) el enrocamiento "G" Be aprecia gque 26% del
rerial total pasa la malla Nq. 4 y 6.2%
s NO- 200, en tanto gque las cifras respecti
as para el enrocamiento "C" son 37% y 10.3%.
. fraccifn contaminante {pasa malla No. 4)
. clasific6 como SC o SC-CL; la fraccién me
r de la malla No. 40 dio w,= 2B% e 1I_ = 12
2el material "G" y w = 41.3v e 1 = P1s.2
- P P
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'1g i0. Distribuciones granulométricas de los
materiales del pedraplén "La Chachala
ca" y de su mezcla dc laboratorio se-
mejante.

Conforme a los valores de los fndices de soli
dez ya mencionados y su granulometrfa, se pue
dc clasificar (ref &) a la fraccifn gruesa co
o IW, gue corresponde a un enrocamiento bien
qraduado y de fragmentos klandos. Por otra
Parte, de acuerdo con el tipo y porcentaje de
contaminante, asi como de gus limites de plas
Aticidad, se puede establecer cierta semejanza
dv los materiales "G" y "C", con la mezcla ar
tificial de laboratorio Bo. 14; Esta contiene
:«0% de arcilla y 90% de enrocamiento basdlti-
J)Ko. Sin embargo, cabe sefalar que los frag-
wentos bas&lticos son duros, en tanto que 8s-
;tos del pedraplén son blandos; en compensa-
1cibn, el porcentaje de arcilla en el prototi-
;PO es menor al de la mezcla de laboratorio.
1
Kabe mencionar gue la cala volumétrica efec-
tuada en el material "G" arrojd un valor de
12150 kg/m? para el peso volumStrico total.

Al revisar los manuales de disefic (ref 7) Yy
las especificaciones de construccifn de la Se
cretarfa (ref 8), se encuentra que indistinta
mente del material, se adopta un valor de 1,5
ton/m’. Se llama la atenciln acerca de que
en general, pars cnrocamientom contaminados
por suelos (refs 2 y 9) se alcanzan valores
mayores al antes seflalado.

4.3 Construccifn e instrumentacién

Antes de la construccifn de ambos pedraplenes
se hizo una limpia del fondo de la cahada, e-
liminindose arbustos, troncos, etc. En los pe
draplenes instrumentados se levantaron verti-
calmente desde el desplante cuatro tubos telesg
cbpicos de aluminio, con el objeto dual de me
dir movimientos verticales y horizontales del
cuerpo térreo, tanto durante la construccifn
como durante su operacifn; para el caso se em
plearon sondas de asentamiento e inclindmetro
dentro de tales tubos, los que son de dimen-
siones esténdar.

Las placas acanaladas de acero del pedraplén
"La Plazuela" Be apernaron en €l sitio, Fig
11, sin formar previamente und cama para re-
c¢ibir al tubo; no se arropé E€ste con material
granular seleccionado. Asimismo, recibi8 una
carga asimétrica ya gue se levantaron de mane
ra desiqual los primeros metros a los lados
del tubo. No se apuntald el tubo, aunque se
restringid el paso del tractor hasta tener un
colchén sobre la clave de por lo menns un me-
tro. 4

En el pedraplén "La Chachalaca" se opt§ por
una alcantarilla rigida de mamposteria, cuyas
dimensiones bajo el ancho de la cal:zada se
muestran en la Fig 12; el espesor de la bbve
da se reduce gradualmente bajo los taludes
hasta s8lo 35 cm, *

Fig 11. Vista de la alcantarilla flexible del
pedraplén "La Plazuela®.
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Fig 12. Seccidn transversal de la alcantari-
lia del pedraplén “La Chachalaca”,

Los cortes se atacaron con la cuchilla y/o el
escarificador de un tractor de 30 tons, sSi-
guiendo sensiblemente la configuracidn del te
rreno. En el pedraplén "La Plazuela” no fue
necesaric el uso de explosivos, en tantoc que
si se requirieron. para el material "G" del pe
draplén "La Chachalaca".

£1 material para ambas estructuras fue acarrea
do por el prnpio tractor, tirado a voltec des
de uno de los flancos de la barranca [balco-
neo) .y tendido posteriormente en el pedraplén,
tambi&n con tractor, en capas de alrededor de
1.5 m de espesor; una vez tendida cada capa,
se le hizo pasar el tractnr on cuatro ocasio
nes en c¢ili punte {(bandeado), Fn sélo dos
ocasion s e regd agua sobre Las capas tendi
das en ¢! pedraplén "l Plazucla™. Ll tramo
m&s bajn de cada tubo de inclindmetro se fi-
j& en la roca fracturada de la cimentacidn
con sus rinuras crientadas en las direcciones
normal y longitudinal al camino. Cada tramo
subsecuente del tubo se afadid cuando el ni-
vel del pedraplén estaba cerca de la boca del
tramo inmediato anterior y, antcs de tender
una capa adictonal. A fin de evitar cargas
puntuales sobre los tubos y protegerlos tam-
bi&n de las accicnes del tractor, se constru
v#& alrededor de cada uno de ellos un brocal
de fragmentos rocosos; en el espacio entre
tubo v brocal se coleccd unha grava-arena vi-
brada. Er las Figs 13 y 14 se presentan las
plantas de localizacifn de la instrumentacifn
dispucsta en los pedraplenes estudiados.

Se colocaron dos celdas de presibn en el pe-
draplén "La Plazuela" y tres en "La Chachala
ca®, todas ellas-an posicién horizontal y en
secciones tipicas de cada pedraplén o en la
vecindad de las alcantarillas; lo anterior
con objeto de medir loa esfuerzos verticales
actuantes, asi como para ratificar el efecto
de la interacci8n entre el enrocamiento y la
dlcantarilla. Estas celdas consisten de un
colcehén flexible circular de acero inoxidable
{36.5 cm de difimetro y 2.5 cm de altural} que
contlenen etilen-glicol; la presién del flui-

B Tupo lesscopice
& Caide de pregin
0 Bonco topagréfice sepeciicial

Tig 13. Planta de localizacitn de la instru
mentacibn dispuesta en el pedraplén
"La Plazuela".

Aquan ‘1bajo

Aquas arnibg

Seccion longitudinal
8 Caldos de carga
¢ Tubos telescdpicos
Fig 14. Planta de localizacidn de la instrw

mentaci®n dispuesta an el pedraplén
“La Chachalaca®”.

42



vocado por los esfuerz0s normales exter
e mide neumiticamente con un transduc-
* p1 transductor y las mangueras del siste
protegieron dentro de tubos meg511cos.
ue se conduieron a las alcsn;arxllun,
, donde 8@ efectldan las mediciones respec

*1a chachalaca®, una vez concluidg su al-
rarilla rigida se dispuso en su 1nter19r
.an el cruce del eje del camino, una gecc;én
gversal instrumentada a fin de medir los
jazamientos que experimentan la bfveda y
paredes, al ir construyendo el 'pedraplén
ima. Se anclaron referencias metilicas en
poveda, 1as que se ligaron con un perno-
a sujeto al piso,mediante alambres de uace
de longitudes diferentes v un extensémetro
ctrico de 1C¢ cm de carrera y sensibilidad
0.01 cm. Antes de iniciirse el tendido de
ecrial sobre la alcantarilla se real@zé
medicifn, que corresponde a la condicifn
cial de construccifn: durante ésta y pos-
ior a ella, se han hecho otras mediciones
que por diferencia con las iniciales, de
minan los desplazamientos convergentes de
pdveda vy divergentes de las paredes.

terminar "La Plazuela" se dispusieron ban-

topogrdficos superficiales a lo largo de
hombros. En "La Chachalaca" se colocaron
¢s bancos en cuatro lineas, una por cada
wro y otra en. cada talud; en este pedra-
‘n sc¢ pusieron 25 referencias, ademis de
nmojoneras extremas de cada linea. Con su
posicifn se registran topogrificamente los
ntamientos mediante nivelacifn, v los des
ramitentos horizontales con el estableci-
Ato de lineas de colimacién.

esplazamientos verticales dentro del pe
plén se midieron conforme se avanz§ en la
struccifn y posteriormente durante su ope
i6n; ello se efectia con un torpedo de a=~
tamientos cuyas aletas retrictiles se ato
en el extremo inferior de cada tramo de
2 telescbpico, lo que permite medir con
cinta metdlica graduada la distancia de
a tramo a la boca del tubo en la superfi-
Fara cada medicidn que se realiza a tra
de! tiempo se ccnoce por nivelacifn la co
de la boca; los niveles de los tramos de
o dertro del pedraplén se .obtienen simple-
te al restarle a dicha cota, las profundi-
os medidas,

datos del inclinbmetro se regist:aron_en
puente de Wheatstone, que recoue la seial
un transductor acoplado a un ptndulo, los
- se¢ encuentran dentro de un torpedo estan

La sensibilidad del sistema es de un ter
» de minuto de inclinacifn en un intervalo
+ 17° resoecto a la vertical.

ESFUERZOS Y DEFORMACIONES
! Esfuerzos verticales.

la Fig 15 sec muestran las variaciones del

-r70 vertical o  conforme se fue constru
:i pedraplén “La Plazuela; se incluye
Yuerzo geostitico yH.. La celda No. 1

43

Colg, en manm

&0 .
303 8l5 : 74 80
I
Calde Mo ) Wil
Cols 59,58 aunm v
3 -
T
2
c
[ T
g’ ?u-mz
P ate 58 D0 mynm
0 4”"7“ :
] _.451:::1:::)>_.
4 .
-,’/ ‘
=}
Q S 10 15

20
Altura del pedrapién sobre lo celdo, en m ’

Fig 15. Esfuerzos verticales medidos en el
pedraplén "La Plazuela" y sobre su
alcantarilla flexible,

se encuentra 30 cm sobre la clave de la al-
cantarilla flexible, en tanto que la No., 2

se localiza en una seccién transversal tipi-
ca del pedraplén, distante de la alcantarilla.

"La variacifn en la celda No. 1 fue inicialmen

te un tanto errdtica, debido a las aprecia-_
bles deformaciones del tubo; al final de la
construccifn el esfuerzo vertical sobre la
clave es sensiblemente igual al yH sobreya-
cente, con ligero aumento después de la cons
truccibn. En el cuerpo del pedraplén, la cel
da No. 2 mostr§ una respuesta bien definida
conforme se avanzé en la construccién. La va-
riacién del esfuerzo vertical no fue lineal,
que corresponderia a la condicifn geostitica
de un medic seminfinito, sino que se tuvieron
cada vez incrementos mds pequefios conforme se
colocaron capas superiores; al final de la
construccibn se midid aproximadamente un 80%
del peso del prisma sobreyacenta.

En la Fig 16 se muestran las variaciones de
¢, durante la construccién del pedraplén La
Chachalaca; de manera andloga al anterior,
dispusieron celdas de presifn sobre la cla
ve de la alcantarilla, en este caso rigida, y
en una seccifn transversal alejada de ella.
Los valores medidos scobre la clave resultan
del orden de 175% de yH; esta concentracién
de esfuerzo se debe a la mayor rigidez de la
alcantarilla respecto al material circundante,
con lo que se provoca un arquec invertido al
comprimirse menos la b&veda de la alcantari-
lla que el material del pedraplén a los lados
de la misma. Una vez en operacifin el pedra-
plén, se detect® una ligera reduccién de o_:
lo anterior parece reflejar los ciclos esti-
c¢ionales de sequfa-lluvia, que producen asen
tamientos diferenciales sobre y cerca de la
alcantarilla, los gque a su vez provocan la a-
centyacibn del efecto de interaccién material
térrec~estructura. -

se
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Fig l6. E£sfuerzes verticales medidos en el pe

draplén "La Chachalaca" y sobre su al
cantarilla rfgida.

En una seccifn alejada de la alcantarillia, se
pudo constatar que lo3 esfuerzos medidos fue-
ron muy préximos al esfuerzo geostatico al al
canzarse la altura mSxima; al final de l: cons
truccifn se midid un esfuerzo de aproximada-
mente el 85% del “H.

Ceon estos dos casos se pone an evidencia la
importancia del conocimiento de los mecanis-~
mos de interaccifn entre la alcantarilla y el
material del pedraplén. E}! e¢sfuerzo sobre la
clave no es simplemente el yH del prisma de
material sobreyacente; asi, se puede duplicar
el valor de +H e¢n una alcantarilla rigida
{mamposteria 2 ~oncreto) o bien ser una frac-
clidén de ese valor en una flexible (acero, alu
minio, plastico). Existen diversas soluciones
tedricas para predecir las cargas sobre las
alcantarillas; entre ellas s< cuenta con una
elistica propuesta por el Dr N Carrillo, la

de Marston-Spangler y la sugerida por Terzaghi.

La exposicién de tales teorias estd fuera del
objetivo de este trabajo; en la ref 10 se ha-
ce una revisi6tn de ellas. Adicionalmente, en
la ref l1 se describe una t&cnica para eva-
luar, mediante el método de los elementos fi-
nitos, los asentamientos gue se generan por
el aumento en el grade de saturacidn de los
materiales del pedraplé&n durante la temporada
de lluvias.

5.2 Deformaciones verticales

Como resuyltado de las mediciones con sonda de
asentamientos durante la construccién de los
dos pedraplenes estudiados, se encontré que
en ambos ocurrieron mayores deformaciones en
lag zonas bajas del pedraplén que en las supe
riores. En la Fig 17 se muestra la variacién
da rFas deformaciones verticales unitarias me-
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didas durante la construccién. Pedra-

plén “"La Plazuela”

didas conforme se fueron adiciconande capas
cima; la capa del fondo experimenta valors

de ¢_ hasta del 10% (Fig 17a) en tanto gue

la pénilitima no llega al %% (Fig l17b) para
misma sobrecarna de matcrial. lLas diferencias
de ¢_ on diversas capas es sintoma de hetero-
geneldad en el material. Las Jetormaciones J°
cumuladas en <l porfodo de construccifn del
pedraplén "La Plazuela® ascendif a 40 cm, mi¢)
tras yue en “La Chachalaca” fue de 60 cm; de§y
de luego estos asentamientos se restituyen
con mds material durante la construccibn,
ra dar finalmente la rasante de proyecto,

Py

Ya durante la operacifn es muy significativa
la relacifn entre la ccurrencia de asentamies
tos y la temporada de lluvias. En la Fig 18 1
pertenecience al pedraplén “La Plazucla" pue
de apreciarse el fuerte asentamiento entre
julio y septiembre del primer afo de servic!
el cual disminuye en las subsecuentes tempO"
radas de lluvia. Lo anterior se repite en "U¥
Chachalaca” con la salvedad dc gue los asen~
tamientos en los lades izquierde y derecho
son desigquales, como se observa en la Fig.
19; ello se debe a la efectividad de un dre#
je de generosas dimensiones situado en el b
bro izquierdo (aguas abajo), que permite de
lojar el agua hasta el propio pie del pedra‘
pl8n sin verterla sobre los taludes

Las estimaciones de asentamicntos, con base
en el coeficiente de compresibilidad defind
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Fig 19. Asentamientos de los hombros del pe-
draplén "La Chachalaca" durante su
operacién.

en los ensayes con las mezclas No 10 y No 14,
dieron valores muy semejantes a los medidos
antes de la temporada de lluvias en ambos pe-
draplenes; elloc ratifica la conveniencia de
recurrir a los resultados de los ensayes de
compresibilidad y resistencia de esas mezclas
tipo, para predecir el comportamientc de pe-
draplenes.

Los asentamientos ocurridos en "La Plazuela™
después de cinco afios de operacifn son de a-
proximadamente 70 cm, mientras gqgue en la Cha
chalaca asciende a 30 cm en dos anos.

5.3 Deformaciones horizontales

Los desplazamientos horizontales durante la
construccibn en ambos pedraplenes, medidos
con inclinémetro, fueron moderadoH; no exce-
dieron en ningfin caso los 10 cm. Ya durante
la operacifn se hizo notorio el efecto de las
lluvias; en la Fig 20 se muestran los despla
zamientcs laterales experimentados por los

_bancos del hombro aguas abajo en "La Plazue-

la". En la Fig 21 se pone en evidencia nueva
mente la bondad de un buen sistema de drena-
je superficial en el pedraplén “La Chachala-
ca"; tales desplazamientos superficiales re-
percuten hasta incluso 9 m de profundidad co
mc se distingue en la Fig 22.

La combinacifn de los desplazamientos verti-
cales y horizontales experimentados por es-
tos dos pedraplenes, dio como resultado agrie
tamientos longitudinales y transversales, de
hasta 4 cm de abertures en La Plazuela; estoas
agrictamientos no ponen en peligro la estabi
lidad de dichas estructuras, pero de haberse
construfdo el pavimentc definitivo inmediata
mente después de las terracerias, aquéllos
hubieran originado molestias y gastos adicig
nales para su reparacién y mantenimiento.
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durante su operacién.

5.4 Deformacionas de las alcantarillas

De las mediciones realizadas en la alcantari-
l1la da mamposterfa del pedraplén La Chachala-
ca, se deaprende qua los de3dplazamientos ra-
dialea de la bdveda gon convergentes, ver Fig
23, sensiblemente simétricos y con un miximo
de aproximadamente 11 mm, al cabe de un afo
de operacifn. Los desplazamientos en la direc
cién horizontal y transversal de la alcantari
lla son divergentes y de no m3s de 3 mm. La
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mayor parte de las deformaciones de la bévé
ocurren durante la construccifn, debido a !
esfucrzos crecientes a ‘que se ve sometida
esta etapa; las deformaciones diferidas me
das representan aproximadamcnte 10% de las
servadas al cabo de la construccidn.
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a compleméntar las mediciones de campe, se
oEoa cabo un andlisis con el mé&todo de lo:s
-nvos finitos {ref 11) con el gue se cal-
= dcforwaciones de la bdSveda muy seme-
a las medidas; con ello se ratificé la
42 esta técnica analitico-numérica.

1~ gue se reflere al tubo acanalado de -
éol pedraplén La Plazuela, sc midieron
.-~ ~:iones apreciables que llevaron al tu
ir:otaimente circular a una forma e11p5ﬁi
cshretodo en lo parte bajo le calzada
carins. al final ce la censtruccifn se -
. on lu seccifn transversal de la alcan-
i1 oo el eje del camino, una diferen-

g 4€ ¢n entre sus dimensiones horizontal

ﬁ'~h:ndnl y vertical (disminuida), lo gue

resonta una deformacién unitaria de 7,51
diveccidn.

JUNCLUSLONES ¥ RECOMERDACIONES

:n oourrencla de los mayvores asentamientos
v desplacamientos laterales en el cuerpo
d¢ ur. pedraplén carretero, asi como de la
coneracidn de agrietamientos, coinclde con
la temporada de lluvias. Al parecer ocurre
un fendmeno de colapso por ta baja canti-
dad de agua gue posech costes materiales al
sor colocades en el pedraplén.

Todz vez gue econdmicamente sea factible
atadir agua a los materiales durante su

construccibn, es tEBcnicamente, muy justi-
f:cable. De otra manera, es recomendable
r~ gonstruir el pavimento definitivo sino
duspués de sufrir una temporada de llu-

vias, y censtrulr obras de drenaje super-
ficial de tamados suficientes. En pedra-
flenes cuyos alineamientos faciliten el

escurrimiento de agua hacia ellos, y tra-
t&ndose de zonas con fuertes lluvias, la
oir1a de drenaje tipo canal que se empled

en ei nedraplen "La Chachalaca”, permite
cncaurar con cficiencia ¢l agqua prictica-
mente hasta ol ple doel pediaplén.,
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b}

<)

d)

La prediccifn teférica de asentamientos [-{o)
bre la base de los resultados de laborato
rio ¢oincide con las deformaciones medi-
das antes de la temporada de lluvias. Usan
do ensayes simples de clasificacifn y ca-
racterizaci6bn de lcs componentes de cier-
to enrocamiento-suelo, es posible asignar
le por comparacifn los parfmetros de com-
presibilidad y resistencia de mezclas ti-
po ensayadas en el laboratorio.

Para poder predecir los asentamientos que
ocurrirsn después de una temporada de llu
vias, se sugiere llevar a cabo ensayes de
laboratorio con mezclas de enrocamiento-
suelo, que se someterfan a procesos de hu
medecimiento bajo carga; tal procedimien-
to no se incluyd en la etapa inicial de
la investigacifn, ya que Bu importancia
se evidenci® despufs de instrumentar los
dos prototipos.

Se midieron en los pedraplenes deformacio
nes desiguales a través de su cuerpo; en
ambos se detectaron deformaciones mayores
en las zonas mds bajas comparandc desde
luego bajo mismas sobrecargas. Esto se de
be primordialmente a la presencia de mate
rial mis alterado y compresible en las zo
nas mis profundas del pedraplén, debido a
la explotacidn por capas del corte.

El procedimiento de construccibn actual
de los pedrapleres, favorece la formacibn
de una masa heterogfnea. Para pedravlenes
altos parece conveniente la. explotacién
del banco de préstamo en frentes vertica-
les, a fin de facilitar la mezcla de los
suelos superficiales con los fragmentos
rocosos menos intemperizados y m&s profun
dos.

Otra alternativa para reducir la compresi-
bilidad de pedraplcnes altos, es la separa
cib6n dc los materiales seqgdn su tamaho, po
ra zonificarlos en el cuerpo del pedrapldén.
Para el caso, el material de los cortes do
beria separarse en por lo menos dos frac-
ciones, por ejemplo en maycres y mencres
de 30 em. La fraccibn menor se colocaria
hacia el centro en capas de unos 50 cm de
espesor, mientras que la fraccién mayor se
dispondria en las zonas cercanas a los ta-
ludes en espesores de 1 a 2 m.

Otro aspecto gue provoca heterogeneidades
en el pedraplén es el balconeo del mate-
rial desde los flancos de una canada, debi
do a la segregacifn de los materiales; se-
ria deseable transportarlos a través de
rampas de acceso por medios apropiados,

Debe tenerse en cuenta en el andlisis y di
sefic de las alcantarillas bajo pedraplenes
el fuerte efecto de interaccifn material
térreo-estructura. En una alcantarilla ri-
gida de mamposterfa o concreto ocurrc con-
centracibn de esfuerzo vertical debido a
un efecto de arco invertido: asf{, el es-
fuerzo sobre la clave puede resultar casi
el doble del poso propio, como se midid en
el pedraplén "La Chachalaca", Por el con-



trario, en una alcantarilla flexible de 13
mina acanalada de acero ocurre un efecto
de arquec, con-lo que el esfuerze sobre su
clave puede resultar incluso menor al geos
-tdtico, como se midié en el pedraplén “La

Plazuela®™. Existen solucicnes aralfticas
y analitico-numéricas que permiten estimar

1a magnitud y distribuci6n de las presiones
qgue actfian sobre las alcantarillas tanto
rigidas como flexibles.
e) La construccidn de pedraplenes por capas
esti ampliamente justificada. Para estrug
turas de menos de 20 m de altura, tres pa
sadas de tractor (bandeo) del pesoc de un
D-8 en cada capa parece suficiente con tal
de rque los fragmentos rocosos de mis de
75 ¢m sean colocados cerca de los taludes.
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CAPITULO

Obras complementarias de drena je.

Estudios geotécnicos

para vias terrestres

Xi-1 INTRODUCCION

Como ya se ha mencionado en diversas ocasiones
precedentes, el drenaje de una via terrestre compren-
de vafios matices que han de ser tratados separada-
mente. En el Capitulo VII de esta obra se discutie-
ron ya los métodos que han ido imponiendo la teorfa
y la experiencia para el contrcl de las aguas sub-
terraneas, que afectan de un modo u otro a-la via
terrestre llegando a ella por infiltracién; se adoptd
en aquella ocasion el nombre genérico de Subdrenaje
para las 1écnicas de control de esas aguas, dejando
el término Drenaje para la metodologia de control
de las aguas que llegan a la via y la afectan por es
currimiento superficial, independientemente de que
dichas aguas hayan caido sobre o fuera de la via
terrestre propiamente dicha. .

Las estructuras de drenaje mds espectaculares de
una via terresire son los puentes y las alcantariilas,
responsables principales del drenaje transversal; es
decir, del paso de grandes masas de agua, arroyos,
rios, etcétera a través de la obra, en una direccién
mis o menos perpendicular a ella. Suele llamarse a
los puentes obras de drenaje mayor y a las alcan-
‘tarillas de drenaje menor. La frontera entre ambos
tipos de estructura no estd, naturalmente, definida;
convencionalmente, se acepta en México que un
puente es la obra que tiene algtn claro de longitud
mavor que § m, reservindose el nombre alcantarilla
para estructuras resueltas con claros menores, inde-
pendientemente del hecho de que esos claros menores

de 6 m pudieran repetirse varias veces, dando a la

obra en conjunto una longitud més grande que ese
‘limitc. Una convencidn al como ésta, aunque no
necesariamente la misma, sirve para distinguir los
puentes de las alcantarillas en todas las instituciones
interesadas en otras partes del mundo.’

Bdsicamente los puentes interesan desde el punto
de vista de la Mecdnica de Suelos Aplicada sélo en
lo que se refiere a su cimentacién, cuyos problemas
ya fueron tratados en un Capitulo anterior de esta

obra; también lo fueron, si bien someramente, los
criterios de exploracidén de suelos que con ellos se
relacionan (Capitulo 1), asi como aspectos que in-
teresan a los terraplehes de acceso y algunos otros
que en un momento u otro fueron discutidos en pégi-
nas anteriores de este libro. Asf, no se siente 2 ne-
cesidad de insistir ahora en estas estructuras, por otra
parte tan interesantes.

Las alcantarillas son, como se dqo en muchas
aspectos similares a los puentes, pero se diferencian
en dos que bastan para hacerlas merecedoras de un

Alcantarilla tipica en una earretera. Losa de concreto
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tratamiento deflinitivamente diferente, En primer iu-
gar, son muchas y, en segundo representan indivi-
dualmente niveles de inversidn mucho mas bajos.
Esto hace que tradicionalmente el nivel de estudio
gue se dedica a los pucntes sca distinto que el gue se
dedica a una alcantarilla. En los primeros se realizan
rutinariamente estudios de exploracién de suelos e
investigeciones de laboratorio y sus cimentaciones
son objeto de proyectos muchas veces muy elabora-
dos. que hocen uso da las 1éenicas mas sofisticadas,

tales como los pilotes e punta o de friccidn, los.

cilindros o los grandes cajones de cimentacion (natu-
rilmente no se hace aqui ninguna referencia a los
muy importantes estudios hidroldgicos e hidraulices,
yue constituyen una parte medular del proyecto de
los puentes). En las alcantarillas, por el contrario
constituye la ténica eomin que los estudios de ci-
mentacion que se hacen para cada una de ellas sean
someros; se trata, debe tenerse en cuenta, de llegar a
garantizar en el terreno una capacidad de carga no
muy elevada (generalmente son suficientes capacida-
des comprendidas entre 1.0 y 3.0 kg/cm?) y es raro
ir mas lejos de la simple inspeccién visual de mues-
tras obtenidas en puros a cielo abierto, con postea-
dotas u otras herramuientas de usq barato y alcance
resiringido. El proyecio de la cimentacién en s, asf
como el estructural suele ser cmestién de proyecto
tipo y tampoco suelen hacerse en las alcantarillas los
estudios hidrdulicos que son de rutina en los puen-
ies. A despecho de lo generalizados que “estén los
criterios antericres, debe pensarse que €l gran nume-
ro d¢ alcantarillas que existen en las carreteras vy
en los ferrocarriles hace que, a fin de cuentas, su
inversidn total represente una cantidad mayor que la
que se dedica a Ins puentes del nismo tramo. Para
fijar ideas y citando mimeros toscamente aproxima-
Jos, puede decirse que el nimero comun de alcan-
zrillas pucde no ser inferior a 3 6 4 por kilémetro,
en tamo gue la inversidn total que en las alcantari-
lias s¢ huce puede alcanzar un 15 6 un 20 %, del costo
total de Ia via. Ante magnitudes de inversion de tal
orden v counsiderando que el colapso de una alcan-
iwritla produce una interrupcion local, pero general-
mente completa de la via, ha de plantearse la pre-

Consiruccitn de una alcantarilla de losa,

ta

gunta de si la atencidn que se da tradicionalmente
a estas estructuras es suficiente o estd en los limites
de lo prudente. La experiencia de los autores de este
libro es que la falla de las alcantarillas es relativa-
mente sistemilica aunque sélo sea en el sentido de
provocar problemas de conservacién anormal y ocurre
en un nimero muy superior a lo deseable; sin em-
bargo, la misma experiencia indica que la mayoria
de las alcantarillas que fallan no lo hacen por pro-
blemas de cimeniacién o por razones en las cuales la
Mecdnica de Suelos Aplicada juegue un papel relevan-
te, sino par previsiones absoluiamente insuficientes
en fo que a la capacidad hidrdulica de la estructura
se refiere, relacionadas muchas veces con problemas de
arrastre de solidos, sedimentacién y proteccitén de las
obras contra el embate de las aguas. Asf, parece que
el primer punto a preocupar en la bisqueda de una
mejoria en los métodos para proyecto y construccién
de alcantarillas deberd ser el procurar fundamentar
mejor de Jo que hasta ahora comuinmente se hace,
su trabajo desde todos los puntos de vista hidriuli-
cos. Es evidente que el gran numero de estructuras
por construir hara imposible la realizacién de.un
estudio hidraulico de detaile, bien fundado para cada
una de ellas; también es cierto que quien pretendiera
realizar tales estudios se encontrarfa en la imposibi-
lidad de efectuarlos por la inexistencia de los datos
estadisticos del comportamiento de los arroyos y las
corrientes de agua que tales estudios suelen requerir.
Se estd, upa vez mds, ante la disyuntiva que es tan
comin en muchos aspectos del proyecto y la cons-
truccién de las vias terrestres y el problema ha de
ser enfocado en la misma forma que se ha preconi-
zado para otros similares en otras partes de este libro.
Ha de renunciarse, como norma general de crite
rio, al estudio detallado de cada caso, adoptando en
cambio métodos de obtencién de informacién gene-
ral, en que 2 un costo razonable pueda obtenerse
un conocimiento panorimico suficiente para un tra-
mo ¢ una zona, que permita, junto con la aplicacién
de un criterio suficientemente generoso en la adop-
cién de las secciones hidrdulicas de detalie, llegar a
proyectos de funcionamiento razonable. Desde este
punto de vista, los estudios geolégicos ya menciona-
dos, especialmente los de fotointerpretacién pueden
ser de una ayuda invaluable, pero sobre todo serdn
tiles en este caso Jos estudios hidroldgicos regiona-
les, fuera del alcance de esta obra, que han revelado
capacidad para proporciopar a un costo muy bajo
por kilémetro de via, informacién de cardcter gene
ral lo suficientemente til para poner al ingeniero
proyectista al cubierto de errores de consideraci6n.

Aun cuando los problemas hidrdulicos sean los
mds destacados y frecuentes en el comportamiento
de las alcamtarillas, no deja de haber otros relacio-
nados mis o menos directamente con la Mecdnica
de Suelos Aplicada; dejando a un lado los obvios de
cimentacién, seguramente los problemas més impor-
tantes de esta clase son los que tienen que ver con



socavacidn, con erosidn o con tubificacién de los
terraplenes de acceso. La compactacion del colchdn
de tierra sobré y a los lados de la alcantarilla juega
también un papel de importancia. La mala ubicacién
de la alcantarilla en relacién al cauce que se drena
o a la terraceria qQue la abriga contribuye muchas
veces a generar o a agravar estos problemas.

En lo que a las consideraciones geotécnicas se re-
fiere, los estudios de las alcantarillas tienen las mis-
mas_limitaciones que se comentaron para los pro-
blemas hidriulicos. La necesidad de fundamentar las
recomendaciones de proyecio de cimentacién. por
ejemplo, en estudios someros y expeditos leva a es-
tablecer la conveniencia de que éstos queden en ma-
nos de ingenieros con sélida preparacién y silida
experiencia en €l campo de la Mecinica de Suelos
Aplicada. Conviene incorporar la responsabilidad de
estas recomendaciones a los estudios geotécnicos gene-
rales, que necesariamente han de estar en manos de

- especialistas.

Ademis de estas obras bien conocidas de drenaje
deben disponerse en un ferrocarril o en una carre-
lera otras obras menos conocidas fuera del campo
especializado, que contribuyen a encauzar y eliminar
las aguas superficiales que de otro modo causarian
dafios. Suele darse a estas obras ¢l nombre genérico
de Obras Complementarias de Drenaje. Como tales
se entenderin en esta obra a las siguientes:

El bombeo

Las guarniciones

Los bordillos

Los lavaderos

Las bajadas

Las bhermas

El uso apropiado de vegetacién
l.os bordos

Las cunetas

lLas contracunetas

Los tvanales interceptores

Ademds de las anteriores, de definicién y clasifica-
cion bien conocida, existe tode un conjunto de obras
de canalizacién, conduccién y eliminacidén que suelen
construirse en un caso dado, segin las necesidades
especificas de ese caso, pero que carecen de encasilla-
miento general,

Las obras complementarias de drenaje no son de
uso universal o rutinario; por lo menos, no deben
serlo. Son obras que deben hacerse s6lo en el lugar
en que se requieran, pues de otra manera se derro-
chard dinero y se producirdn, inclusive, resultados
contraproducentes.

En lo que sigue se analizardn someramente estas
obras, as{ como los criterios para su ubicacién y cons-
truccién. Desgraciadamente lo que puede decirse al
Tespecto es.poco, pues aungque el tema reviste gran
importancia prictica ha sido poco estudiado y me-
nos, seriamente investigado, por lo que puede decirse
que bisicamente se encuentra aun dentro de las nor-
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mas del arte del conscructor, pero un tanto ajeno
a una metodologia cientifica.

X1.2 EL BOMBEO

Dentro de la terminologia de las Obras Comple-
mentarias de Drenaje, se denomina Bombeo a la
pendiente transversal que se da en las carreteras y
en las acropistas para permitir que el agua que di-
rectamente cae sobre ellas escurra hacia sus dos hom-
bros. En los caminos normales de dos bandas de
circulacion y en secciones en tangente es comin que
el bombeo se disponga con un 29, de pendiente
desde el eje del camino hasta el hombro correspen-
diente; en las secciones en curva, el bombeo se su-
perpone con la sobreelevacion necesaria, de manera
que segin se entra a la curva, esta ulima domina
ripidamente, de manera que la pendiente transversal
ocurre sin discontinuidades, desde el hombro mis ele-
vado al mis bajo; en este caso y dentro de ia tran-
sicion de la seccién en tangente a la de plena curva,
suele haber un trecho en el que se complica un poco
la conformacién de una pendiente transversal ade-
cuada, siendo éste un problema que debe resolverse
en cada caso, pero al que ayuda siempre la existencia
de pendiente longitudinal. En las carreteras con pa-
vimento rigido el bombeo puede ser un poco menor,
por ejemplo del orden de 1.5 %,.

En las aeropistas se dxspone también el bombeo
desde el eje hacia Jos hombros, con pendiente de
1.5 9, generalmente. En México se ha llegado'a acep-
tar 1.25 9,

En las carreteras de mds de dos bandas de circu-
lacién pueden presentarse dos casos tipicos. O se tie-
ne un camellén central relativamente estrecho o se
tiene uno muy amplio, generalmente sembrado de
pasto. En el primer caso, es comin que el bombeo
tenga lugar del camellén hacia ambos hombros, pero
en el segundo es comiin que se disponga un bombeo
mixto, en dos vertientes, con pendientes desde el eje
de cada banda hacia el hombro respectivo y hacia
la seccién central de la via, en la cual suele existir
un elemento de canalizacidn.

Es comiin que en las CurTvas se produzca URna Zona
de almacenamiento de agua en la parte del acota-
miento que linda con la carpeta en el hombro mas
alto cuando, como sucede a veces, dicha carpeta tiene
un nivel algo mas alto que el del acotamiento. Para
evitar esta zona de almacenamiento de agua e infil-
tracién es recomendable terminar la orilla de la car-
peta en bisel (Fig. XI-1).

Cuando se construyen terraplenes sobre suclos
blandos, el bombeo, tiende a perderse con el tiempo,
porque se produce mayor asentamiento en el centro
de la seccién que en sus hombros; el cilculo de asen-
tamientos permite conocer esa diferencia en el vaior
de dicho asentamiento, a fin de hacer una previsién
en el proyecto, exagerando el bombeo inicial, para
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Figura X1.1. Terminacidn de la

carpeta para evitar
encharcamients en
zonay interiores de
curvas.

evitar o, por lo menos, reducir el problema, que tie-
ne su importancia practica, pues no debe olvidarse
que las eventuales renivelaciones futuras habrian de
hacerse con material de carpeta, gue es el mis cos-
toso.

En caminos revestidos segufamente conviene que el
iombeo no baje de 4 9, para dar muy rdpida salida
al agua transversalmente; en estos caminos modestos
hav tendencia a transitar por la zona central, lo que

provoca la formacién de surcos en el revestimiento,.

con desplazamiento del material hacia afuera, for-
mindose zonas de encharcamiento muy perjudiciales,
si ¢l bombeo no es fuerte.

En las autopistas de 4 o mds bandas de circula-
cion y camellén central suele ser un grave problema
ki acumulacidn en el camellén de toda el agua que
se colecta en el ala mds elevada de las curvas con
sobre-elevacion; eventualmente ha llegado a suceder
que inclusive el agua rebasa el camellén que la re-
presa, invadiendo la otra ala de la autopista; para
evitar este peligro se dejan pequeias interrupciones
en rl camelldn, de trecho en trecho, con lo que el
agua se concenira en ellas y pasa al ala opuesta. La
solucion definitiva de este problema es la construc-
cidn de un colector subterrdneo bajo el camellén, al
que pueda ilegar el agua por bocas de tormenta situa-
das en el propio camellén y dispuestas en un tramo
de tongitud suficiente; el agua que se concentre en
¢! colector subterrdneo ha de ser eliminada en forma
convenicnte. Obviamente ésta & una solucién cara,
si se piensa que habriz de ser aplicada en todas las
curvi de la sutopista. No existe una solucién barata
de tipo general a este problerna. Cuando la confor-
muacidn de la superficie de la curva es favorable, po-
dria susiituirse el colector profundo por una caja de
concreto con una sola entrada y su salida correspon-
dienite; esto podrd hacerse pocas veces, pues la ma-
vorfa de las curvas serin amplias. Otra solucién oca-
sional podrfa ser la construccién de una pequefia
cuneta en el espacio del camellén, guardando todas
las normas que la Ingenierfa de Trinsito impondria
a una depresion tal, vecina de las bandas de circu-
lacién de alia velocidad. El problema es dificil y sus
electos, muy pe"judicia!es para el trinsito; en cada
cuvo deberd buscarse ia solucién que mejor se adapte
a las condiciones geométricas.

X1.3 LAS GUARNICIONES

En zonas urbanas, las guarniciones se construyen
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a las banquetas contra la accién del trdnsito. En las
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construycn en entronques, isletas de pasos a nivel,
teétera.

Las guarniciones tienen relacién con el drenaje,
aunque ese no sea su objetivo principal, pues canali-
‘zan el agua que escurre en la superficie de rodamien-
to, guidndola hacia salidas especialmente dispuestas.

(La forma tipica de las guarniciones se presenta
en la Fig. X1-2 Ref. 1).

La forma trapecial se dispone para dar mayor
resistencia a la seccidn al vuelco; el mismo objetivo
se busca con la esheltez de la seccidn, que permite
una longitud de empotramiento conveniente.

Es prdctica de algunos paises colocar una verda-
dera guarnicién enterrada entre la orilla de la car-
peia y los acotamientos; se busca proteger al pavi-
mento dindole, el confinamiento que le falta en las
zonas de borde. Si esta guarnicién se pinta adecua-
damente, constituye un excelente ‘medio de sefaliza-
cidn; si la parte ligeramente sobresaliente es corru-
gada es una muy buena advertencia para el conductor
que permite que su vehiculo salga de la zona de
carpeta (Ref. 1). Si se adopta esta solucién, ha de pre-
verse desde la construccién de las capas inferiores
del pavimento, adoptando las precauciones necesarias
para que no impida el drenmaje lateral del mismo
(Ref.-2). '

Las guarniciones se construyen usuzlmente de con-
creto, pero la piedra pudiera ser conveniente, si existe
este material y abunda la mano de obra. La cons-
truccién presenta el problema especifico del curado,

que ‘siempre serd molesto y,” a veces, de dificil y-

costosa solucién en zonas en que el agua escasea mu-
cho; generalmente se requieren 6 riegos al dia. Se han
empleado con éxito productes comerciales que faci-
litan el curado de la mezcla.

En la construccién de guarniciones de concreto

s¢ utiliza cimbra deslizante, de madera o de limina
de acero, siendo preferible las ditimas por ser mds

fciles de manejar y mas durables, ademds de que

logran mejor acabado en la guarnicién.

Conviene siempre vibrar el concreto.

Se ha dicho en algunas ocasiones que la guarni-
- €i6n, sobre todo si es relativamente alta puede cons-
tituir un obsticulo psicoldgico para el trdnsito, lo
que produce un efecto de canalizacién que reduce
los anchos efectivos; por este concepto, no conviene
que sobresalgan mis de 15 6 20 cm.

XI-4 LOS BORDILLOS

Los bordillos son estructuras que se colocan en
el lado exterior del acotamiento en las secciones en
tangente, en el borde opuesto al corte en las seccio-
nes en balcdn o en la parte interior de las secciones
de terraplén en curva. Son pequeiios bordos que for-
man una barrera para conducir el agua hacia los lava-
deros y las bajadas, evitando erosiones en los taludes
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Vista de on bordillo.
y saturacion de éstos por el agua que cae sobre la
corona del camino (Ref. 1).

La practica mexicana utiliza generalmente bordi-
lios de seccion wrapecial, de concreto asfiltico o hi-
driulico (Fig. XI-3. Ref. 1).

El anclaje que muestra el bordille tipo a lo fija
muy adecuadamente al material de! acotamiento, pro-
tegiendo el alineamiento; el anclaje no se construye
continuo, sino intermitente, por ejemplo, en peque.
fios tramos de 8 6 10 am cada 6 m. Seguramense el
bordillo del tipo b es el que con mds frecuencia
puede verse en las carreteras mexicanas.

La altura del bordiilo debe ser suficiente para

ue no sea rebasado por el agua almacenada, pero
no debe rebasar ciertos limites, arriba de los.cuales
crea una sensacién psicolédgica de confinamiento que
es inconveniente para el vehiculo que ha de estacio-
narse en el acotamiento o eventualmente circular por
él; los bordillos demasiado altos también pueden
impedir la apertura de puertas de los vehiculos esta-
cionados. Seguramente no debe pasarse de 25 cm en
la altura de los bordilios, pero funcionarin muy bien
en la gran mayorfa de los casos estructuras con 12 6
15 cm.

Para la construccidén de los. bordillos se utiliza
preferentemente el concreto asfaltico o el hidrdulico;
podria pensarse en utilizar la piedra en donde exista
y se desee el empleo masivo de mano de obra. En la
construccién de bordillos de concreto asféltico o hi-
drdulico ha de emplearse cimbra metilica o de ma-
dera, a no ser que se disponga de miquinas especia-
les, que permitan la construccién en forma mucho
mas expediia de lo que permite el empleo de cim-
bra, que da lugar a operaciones lentas y caras. Las
méquinas especiales tienen un molde de la estructura
que es alimentado del material correspondiente por
un tornillo sin fin; en estos casos es esencial vigilar
la velocidad de avance de la miquina, que define la
consistencia estructural y el buen acabado de la obra.
En ¢! uso del concreto asfiltico es también muy im-
portante un adecuado control de la temperatura; va-
lores elevados de ésta conducen a obras sin la debida
liga, que se desintegran, en tanto que temperaturas
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Bordiile con oncioje

Bordillos de concreto asfdltico, elaborado con material petreo de tamaho mdximo de 3/4"
y cemento asfdltico No.& en proporcidn aproximada de 100 kg/ m*de material pétreo
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Figura X1-3. Tipos de bordi- C
{los comunes en
la prictica me-
xicana (Ref. 1)

bajas praducen estructuras poco consistentes, por ma-
nejarse un producto -de excesiva viscosidad. Ciento
ureinta grados centigrados es quizi un valor reco-
niendable para la iemperatura, en condiciones nor-
males (Ref. 1). '

Especialmente los bordillos de concreto hidriu-
lico requieren juntas de expansién, que suelen dis-
ponerse cada 10 m. En este mismo material deberd
cuidarse especialmente el curado,

La tabla XI-1 (Ref. 1) proporciona los limites
entre los que debe mantenerse la curva de distribu-
civn granulométrica del material® péireo que se in-
corpure a la planta en la que se fabrique el concreto
asfdltico para bordillos.

El gasto que debe esperarse para ser canalizado
por un bordillo puede calcularse en funcién del drea
drenada (entre lavaderos), de la precipitacién mixi-
ma por hora y de la duracién de ésta.

Bordillos de concreto hidrdutico, con g = 150 km/cm?®

TABLA XI-1

Requerimientos granulométricos de materiales
pétreos utilizados en el concreto asfaltico para
bordillos, segin la practica mexicana (Ref. 1)

Malla % gue pasa, en peso
- —~100

14 . 10083

84" 100-75%

NO 4 80-60

Ne 8 6045

Ne 50 o 30--18

Ne 200 Y 15-5

Al aumentar la pendiente longitudinal de la
carretera aumenta la velocidad de escurrimieato del
agua confinada por los bordillos y, por consiguiente,



Acotamiento, bordillo y terraplén bien vegetado.

disminuyen el requerimiento de 4rea hidriulica, e!
tirante y el ancho de la limina de agua. Todos los
anteriores son efectos deseables y contribuyen 2 fun.
damentar el criterio de que es siempre conveniente
que exista algo de pendiente longitudinal en las

carreteras. Los .efectos anteriores también se favore-.

cen si el coeficiente de rugosidad de los acotamien-
tos es bajo, lo que conduce a la conveniencia de
tener un buen acabadoe superficial en esas zonas. Por
otro lado cabe comentar que el tirante o el ancho
de la ldmina que escurre confinada por el bordilio
son lunciones muy poco sensibles a la pendiente
longitudinal, de manera que bastard disponer un pe-

refio valor de este concepto en la via terrestre para

aer garantizado un  escurrimiento adecuado. La
Ref. 3 contiene una exposicion hastante completa
de los métodos para el anilisis hidriulico de los
bordiilos, rema que se considera fuera de la esfera
de interés de este libro.

Ln liga entre los borditlos y los lavaderos o baja-
das que [inalmente eliminen al agua de la corona de
la via debe ser motivo de atencidn, para el manteni-
miente eficiente del sistema; a este respecto conven-
dri deprimir ligeramente la superlicie del acotamien-
to cerca de la entrada de los lavaderos. En algunos
piises de Europa se construyen los bordillos en forma
de L, siendo la parte vertical el bordillo propiamente
dicho y la horizontal, de unos 50 cm, parte del aco-
tamiento, si esta Gltima se maneja con una pendien-
te adecuada puede llegarse pricticamente a la cons-
trucsion de una cuneta, con base en la cual es muy
facil canalizar convenientemente el agua v establecer
una iiga nuy adecuada con lavaderos y bajadas. El
uso de una seccidn como ésta es caro y seguramente
sélo se justifica en caminos importantes, en zonas
excepcionalmente Huviosas y cuando se utilizan ma-
-teriales muy erosionables.

Lo usual es unir el bordillo con los lavaderos por

medio de dos curvas, confinando la zona deprimida
Aot acotamiento. La curva correspondiente al lado
as arriba del Dbordillo respecto al lavadero suele
nacerse mis amplia que la de aguas abajo, para faci-
litar el paso del agua.
Come todas las obras complementarias de drenaje
los hordillos no «ehen verse como soluciones rutina-
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y A ]

.rias- de uso indiscriminado, sino sélo proyectane en

donde realmente sean necesarios, En principio un
bordillo es un obstdculo a la rdpida eliminacidén det
agua en la direccién transversal; por ende resultard
contraproducente desde este punto de vista. Sélo de
berin utilizarse, por lo tanto, en aquellos lugares
en que el escurrimiento del agua sobre los terraple-
nes cause trastornos, porque el material que forme
los ialudes sea realinente erosionable y esté despro-
tegido. Es importante considerar que la proteccion
con vegetacién en los taludes de los terraplenes es
una alternativa a la construccién de bordilles, pues
materiales bien protegidos por especies vegetales ya

. mo se erosionan. Otra proteccién que puede hacer

innecesarios a los bordillos es la que se obtiene en
forma natural en terraplenes muy bajos {menos de
1.50 m de altura), es los que ¢l agua no puede alcan-
72ar velocidades erosivas. Finalmente, otro [factor a
ponderar serd evidentemente la intensidad y duracién
de los periodos de precipitacién pluvial.

La conservacién de los bordillos e costosa. En
ocasiones, llega a ser innecesaria, cuando los taludes
se vegetan suficientemente con el tiempo; en tales
casos los bordillos deberin eliminarse.

XI5 LOS LAVADEROS

Los lavaderos son canales que se conectan con los
bordillos y bajan transversalmente por los taludes,
con la misién de conducir el agua de lluvia que es-
curre por los acotamientos hasta lugares alejados de
los terraplenes, en donde ya sea inofensiva. En gene-
ral son estructuras de muy fuerte pendiente y en esta
circunstancia radica la mayoria de los peligros que
los aquejan.

Cuando se disponen en los caminos estdn sobre los
terraplenes, sobre los lados en terraplén de cories en
balcén (generalmente a la entrada y a la salida) o
en los lados interiores de curvas, cuando correspon-
den a secciones también en terraplén. En tramos en
tangentes suelen disponerse cada 60 6 100 m, pero
esta sepuracion puede ser variable, dependiendo de
la pendiente longitudinal de. la via. terrestre y del
régimen de precipitacién pluvial en la zona. La
Fig. XI-4 (Ref. 1) muestra la planta tipica de un
lavadero construido en mamposterfa, un corte segiin
su eje longitudinal y una perspectiva de su dispo-
sicién en una carretera.

La capacidad del umbral de entrada del lavadero
dependerd de la separacion entre ellos, del gasto total
gue escurre por ei bordillo y del tirante en una sec-
cién inmediatamente antes del umbral. Izzard (Refs.
3 y 4) proporciona la siguiente fGrmula para el cilcu-
lo de 12 longitud del umbral de entrada al lavadero,
que toma en cuenta el cambio brusco de direccién que
ha de sufrir el agua en ese lugar:

L= R (11-1)
0.386 {a + y)*
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Un Iavadero de mampoeterin, con plantilla de acero, en
correcto funcicaumientoe. :

donde:

L. es la longitud del umbral de entrada al lava-

© dero, en m.

(), os el gasto que llega al lavadero y ha de des-
cender por él, en m*/seg.

a, es el desnivel entre el acotamiento v la sec-

© cién mds deprimida del umbral de entrada al
bordillo, en m. Generalmente es del orden
de 0.06 m.

y, es el tirante de escurrimiento sobre el acota-
miiento, €n una seccidn préxinia al umbral de
entrada, en m.

Por lo dificil que es de lograr que todo el gasto

que baja confinado por el bordillo sea captado por.

el lavadero, dado el brusco viraje que el agua ha de
hacer, es usual aceptar que Gnicamente entre el 80
Y 90 9, del agua sea captada.

A despecho de la férmula anterior, lo comin es
que fas entradas de todos los lavaderos sean iguales,
con capacidades de descarga muy similares, manején-
dose las diferentes necesidades de captacién mas bien
con base en la separacién entre lavaderos. Si L es la
longitud del umbral de entrada del lavadero elegida
como estindar y L, es la longitud necesuria para

9 ‘ .
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Integracion de un lavadero a los sistemas generales de

drenaje.

captar todo el gasto que Hegue, la Fig. XI5 {Rel. 3)
proporciona la porcitén del gasto total que es capaz
de captar la entrada de longitud L; en la figura se
denomina @ al gasto total que llega y Q. 2l gasto
captado. .

En la Fig. XI-6 {Rel. 3), complementaria de ia an.
terior, puede calcularse la longitud necesaria en la
entrada del lavadero (L,) para captar todo el gasto @
que ilega a ella.

Un Iavadero instalado en la zona central de unas aoto-
pista con bandas separadas.
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Figura X[-5. Dorcidn de! gasto lotal que es capaz de captar
unz entrada de lavadero de lengitud Lo (Ref. 3).

En las Figs. X1-5 y X1-6, a y y (ye) tienen los senti-
dos que se describieron en relacién a la fdrmula 11-1.

El lavadero propiamente dicho ¢s la rdpida reves-
tida que va desde ¢l umbral de entrada en la parte
alta del terraplén hasta los ceros del mismo o, yendo
ain mas adelante, hasia donde se efectire la descarga
final del agua para que ésta sea inofensiva. Es usual
que la bajada tenga una seccién estindar (Fig. IX-4)
y ¢l dimensionamicnto hidriulico se hace verifican-
do. a partir del gaste de entrada, la altura en los
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Figura X1.6. Tongitnd de entrada 2 un lavadero para captar
todo ¢l gasto de legada (Ref 3).

Lavaderas de mamposteria sin adecuada proteceitn de
salida, .

bordos del lavadero. En la Ref. 3 se mencionan los
criterios para efectuar este disefio hidriulico.

Las fuertes velocidades con que ¢l agua baja por
el lavadero harian en principio necesaria la cons
truccién de una caja disipadora de energia al pie del
mismo, con objeto de evitar erosiones del propio
lavadero al pie del terraplén; la alternativa serfa la
prolongacidn del lavadero en un abanico de amorti-
guacién y en la longitud suficiente. La construcecion
de la caja disipadora seria quizi todavia mis impe
rativa si en Jugar de utilizar bajada abierta se pro-
vevese al lavadero de un tubo de caida. Una solucidn
tan complera desde el punto de vista hidriulico re
sultarfa demasiado costosa, por o que desde las pri-
meras investigaciones sobre cstos temas se procurd
hallar otra solucién diferente qque amortiguase la ener-
gia adyuirida por el agua en ja bajada a menos costo;
la solucién parece ser dar gran rugosidad a la plan-
tilla del lavadero provocando un flujo de bajada
fuertemente turbulento, con arrastre de aire en la
vena liquida, lo que parece reducir la energla de
la bajada en forma suficiente. La mamposterfa muy
rugosa o el escalonamiento de la plantilla parecen
producir muy bucnos resultados. De fodas maneras,
cuando la altura del terraplén es grande v el gasto
que se elimina de consideracién, subsiste e! problema
de 12 erosion a la salida del lavadero, en el pie del

-talud, donde pueden producirse erosiones muy peli

grosas, que en afadidura son remontantes y pueden
conthucir a la destruccion de la obra. En estos casos
serd imprescindible que el ingeniero responsable ejer-
za una vigilancia especial, construyendo obras de disi-
pacién y encauzamicnto donde se vean necesarias.
I.a rugosidad necesaria en la plantilia puede in-
cremeniarse tamhbién colocando piedras ahogadas par-
cialmente en el concretn, cuando los lavaderos se ha.-
cen con este material. Los detalles del funcionamienio
hidraulico de estas plantillas rugosas pueden verse
también en la muliicitada Ref. 3. De la misma se
extrae, como norma de criterio la Fig. XI.7, que pro-
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Defecio de andaje en un lavadero metalico.

porciona las velocidades permisibles para el pie del
lavadero de plantilla rugosa, en funcién del marerial
del terraplén, del que constituya el terreno natural
en el lugar de la descarga o de la proteccidn que se
haga en dicho lugar.

Es interesante hacer notar que los cilculos hidriu-
licos parecen concluir (Ref. 1) que la velocidad ma-
Xima que el agua alcanza en los lavaderos de plan-
tilla rugosa se produce a muy. corta distancia del
umbral de entrada, por lo que la vigilancia en lo
que respecta a la erosion al pie de la estructura de-
berd centrarse mas bien con base en los materiales
que existan en el lugar de descarga, ejerciéndose en
forma pricticamente independiente de la longitud del
lavadero. ‘

Los lavaderos 241

Un punto importante en la construccién de los
lavaderos es darles suficiente estabilidad dentro del
cuerpa del terraplén, por lo que suelen hundirse en
éste, llegando la corona de sus muretes de borde al
nivel del material del talud. La prictica de la colo
cacién directa del lavadero sobre el talud debe verse
siempre como inadecuada.

Los lavaderos se consttuyen muy frecuentemente
de mamposteria con junteo de lechada de cemento en
prozorcion 1:4. También se hacen de concreto, como
se dijo y, finalmente, se construyen de media seccién
de ubo de ldmina galvanizada corrugada con juntas
atornilladas; en este Gltimo caso, el tubo debe salit
de una plantilla de mamposteria o de concreto, con
cuyos materiales deberd construirse invariablemente
la entrada, asi como Tematar en un final de bajada
también de mamposteria o de concreto; es muy reco-
mendable que en zonas intermedias de su desarrollo,
el tubo se amarre con silletas de mamposteria.

En terraplenes muy altos puede convenir colocar
los lavaderos transversal y longitudinalmente, colocan-
do algunas secciones en la direccién longitudinal so-
bre la superficie del talud, para captar y eliminar ias
aguas que caen directamente sobre éste, formando
as{ una verdadera retfcula canalizadora, _

Los lavaderos se colocan también como elementos
eliminadores del agua captada por cunetas y contra-
cunetas, estructuras de drenaje que se mencionan mis
adelante. En este caso se presenta una zona critica ;
en la unién entre ambas estructuras, pues existe en-
tonces el peligro de que el agua se introduzca bajo
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Figura XI-7, Velocidades permisibles al pie de lavaderos de plantilla rugosa (Ref 3).
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S

Siuemze de lavpderoa ¢n un camino modesto. Notese In
buena intepracion a la topografia.

el tuiadero, erosionandeo y disminuyendo su susten-
tacion, con riesgo de falia {Ref. 5). Fara cvitar este
- peligro es recomendabie que ¢sta zona de unidn sea
amplia v sin guizhres v que el lavadero tenga un
dentellén de cntrada. para protegerlo del cfecto de
filnacidn: dicho dentellén puede tener una profun-
didad tsn prqueRa como 30 cm.

Caben respecto 2 los favaderos los misinos comen-
tavios va hechos en relacion a otrus obras comple.
mentarias de drenaje. No son estructuras que deban
proveciarse indefectibiements, sino dnicamente cuan-
doose hugan reaimente necesarias, Esto estd ligado a
ja necesidad de proweger rerraplenes formades por
matorizles erosionables ¥y no seficientemente profegi-
dos por oires métolos, tales como por ejemplo, Ia
vegetacinn,

En carreteras de especificaciones modestas es rela-
dvinente frecucnte ver gue alcantarillas de tubo

zn dentro el cucrpo del erraplén, por
woocim ded onived dol dechoe ded cauce que las origind;
~omo e voni st mas adelanie, es dificil concebir
o en oyae Griaosed una buena prictica, pero
=lia ocuria serd indispensable dotar a la al-

le un lavadero de salida o de una bajada

desen s

Lavadera desiruide por faltn de andaje ¥ otrus obras de
defensa.

<

del tipo de las que se describen en el siguiente in-
ciso de este Capitulo. El lavadero podrd entonces ser
muche mds amplio que los convencionales de que
hasta ahora se ha hablade; guardando los linecamien-
tos generales que se han sefalado, su capacidad hi-
driulica debe ser suficiente para eliminar todo et

‘gasto de la aleantarilla,

El costo de conservacidén de los lavaderos es alto
y la vigilancia gue sobre ellos ha de ejercerse, intensa,
pues es frecuente que sufran distorsiones por todos
los movimientos que son €olnuncs cn los  taludes
de los terrapienes, aun en buenas condiciones de
estabilidad.

XI-6 1.AS BAJADAS

Se denomina asf a estructuras de funcion andloga
a los lavaderos, nero cunstituidas por un tubo apo-
vado en la superficie inclinada del terreno o enterrado
en él. Fn rigor la distiicién respecto a los lavaderos
es un tanto de simple nomenclatura y muchos inge-
nieros consideran a las bajadas como lavaderos entu-
bados.

La tuberia que se ha empleadc con mis éxito es
la de limina, provista de alguna junia capaz de ab-
sorber pequefios movimientos por temperatura o0 por

Bajada en funcienamicnts correcto.



Una bajada para defensa de la salida de una aleantarilla.

asentamiento del terraplén o del terreno en que se
COloqut_ ¢l tubo.

En lugares de precipitacion escasa o en donde la
velocidad de escurrimiento no vaya a ser deirasiado
aita podri utilizarse también el concreto hidriulico
para hacer los tubos. 8i se protege al concreto contra
la erosion en forma efectiva podrd extenderse mu-
cho ‘el campo de aplicacién de este material en el
sentido de las velocidades crecientes. Finalmente, se
ha usado también la tuberia de barro vitrificado,
jnnteada con campana. El diimetro minimo en los
tubos de la bajada deberd ser de 45 cm, pero no es
dificil ver diimetros mavyores, 60 cm o mis, en lu-
gares en donde se prevé la necesidad de eliminar gran-
des gastos.

Las bajadas tienen el inconveniente de la dificul-
tad de inspeccién, que en algunas ocasiones puede
llegar a obligar a la utilizacién’ de sondeos.’ .

Uno de los usos mds frecuentes de las bajadas se
tiene cuando dentro de la longitud de un corte queda
comprendido un talweg en el coronamiento; el agua
que ahi cae no puede dejarse escurrir libremente
sobre el talud del corte, porque es demasiada, ni
puede ser canalizada a la cuneta por la misma razon.
La bajada e la solucién tipica al problema. con un
tube que atraviese la corona del camino y conduzca
el agua a donde no daiie.
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Bajada destruida por falta de anclaje.

XI-7 LAS BERMAS

En rigor, las berinas que ahora se mencionan ya
han sido tratadas anteriormente {Capitulo VI del
Volumen [ de esta obra), aunque predominantemente
ligadas a proklemas de estabilidad de terraplenes;
bajo el nombre de escalonamientos se trataron ele-
mentas estructurales similares que se construyen en
los cortes, para cuidar también la estabilidad de los
mismos.

Estas bermas o escalonamientos pueden cumplir
también funciones de drenaje superficial, de control
de aguas broncas y de conduccién y eliminacién; es
en este sentido, como vuelven a ser tratadas en este
sitio.

Las bermas construidas en los terraplenes con fi-
nes de drenaje suelen tener una relacién peralte:
huella en el orden de 1:1 a I:1.5 y son de dimen-
siones pequefias, verdaderos escalones; aquellos valo-
res pueden aumentar a 1:2 6 1:3 en las que se cons-
truven sobre el terreno natural, para control de las
aguas que bajan por ¢l amenazando la via terrestre,
dando lugar a una estructura aniloga en sus objeti-
vos a las que se hacen en terrenos de labor en declive
como proteccion contra fa erosién {Rel. 1). Los esca-
lonamientos en los cortes, cuando se construyen para
interrumpir la trayectoria de bajada de las aguas
suelen tener su relacién peralte:huella gobernada
por la inclinacién general del corte, por lo que &sta
diffcilmente podrd pasar de 0.75:1 6 1:L.

El efecto de la berma o del escalonamiento es
disminuir la fuerza erosiva del agua que escurre su-
perficialmente por los taludes de un terruplén o un
corte o por ¢l terreno natural. Estos elementos pue-
den encauzar mis convenientemente al agua colec-
tada si se les da una pendiente apropiada hacia la-
vaderos, bajadas o estructuras andlogas: esta agua
erosionaria de otra manera los taludes causando arras-
tres que provocarian problemas en las cunetas o se
infiltraria en el propio talud con malos efectos sobre
su estabilidad general.

Los problemas de infiltracién pudieran ser graves
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sobre todo e¢n ¢l caso de escalonamientos en cortes
con materiales susceptibles y estos elementos podrian
contribuir a auspiciarlos, pues es frecuente que en
la direccion de su desarrollo longitudinal presenten
largos trechos con poca pendiente. En estos casos, los
escalonamientos deberin protegerse o no hacerse. La
proteccion puede ir desde dar al escalén una ligera
pendiente hacia el interior del corte, poniendo en
ese borde interior una cuncia con pendiente suficien-
te para eliminar rapidamente el agua recolectada,
finsta una completa impermeabilizacion de las huellas,
inciuycido la cuneta mencionada. Esta Glima se ha
hecho con suelo-cemento, suelo-asfalto o afdn con
£onereto.

[.os materiales mds susceptibles a la in{ilraciéon
de agua en escalones son las rocas junteadas o agrie-
tadas, sobre todo si su echado es desfavorable a la
via y los suelos residuales que contengan estructuras
heredadas en formacidn desiavorable; también hay
suelos que por su constitucidn son muy susceptibles,
tales como los loes o muchos sueles limosos. Son tan
malas las consecuencias de la infiltracidn de agua en
Ins escaionamientos formados en materiales suscepti-
bles, e en todes los casos de duda en que no sea
posible emplear una impermeabilizacidén de completa
garantia, serd preferible no hacerlos,

En ocasiones se aprovechan estos escalones para
plantar pequefios arbustos que una vez desarrollados
protegen muy efectivamente la superficie del taled
contra la ercsion.

XI-8 LA VEGETACION

lina de lis mds efectivas protecciones de los ta-
furles de un corte o un terraplén o del terreno natu-
ral contra la accidn erosiva del agua superficial es
o piuntzeidn de especies vegetales; éstas retardan el
ezc. o ritniznto, disminuyendo mucho la energia del
agwe y vrmtritayen a fomentar una condicién de equi-
librior ene Jos suelos en cuanto a contenido de agua.

Stempre que la vegetacidn exista, el ingeniero
tcheid respetcria. La desforestacidn sistemdtica, el

Proteecion de la zona central de una autopista con vege-
tacidn. '

Proteccion de un talud coun vegetacidn.

deshierbe o el desenraice excesivos en la zona de dere-
cho de vla o en la zona de influencia de una via
terrestre deben verse como una de las peores préc-
ticas en que es dado caer a un ingeniero construcior.

" Mas biea sus esfuerzos deberin tender a fomentar

la proteccién vegetal en todos sus aspectos. Cuando
ésta no exista, su plantacion puede contribuir a pro-
teger muy eficazmente la via. Como ya se ha indi-
cado, la plantacién de especies vegetales debe estar a
cuidado de especialistas, que utilicen variedades apro-
piadas en la region, cuyo crecimiento pueda ocurrir
con los minimos cuidados iniciales.

En los taludes son especialmente utiles especies
trepadoras o pastos tupidos, en tanto que para-la_s
baireras protectoras en el terrenc natural suelen dar
mejor resultado los arbustos.

XI-9 LOS BORDOS

Se mencionan ahora los bordos de tierra u, ocasio-
nalmente de mamposteria, quc se construyen para
encauzar las aguas, sean en ¢l terreno natural préximo
a la via terrestre. para que el agua llegue a gargan-
tas, cauces naturales, etcétera, o sea en la entrada
de las alcantarillas o puentes, con el fin de que el
agua cruce apropiadamente por tales estructuras. Este
segundo tipo de bordos es, con mucho, el mds comin
y su planteamiento debe ser parte de un estudio
hidrolégico general que trasciende los objetivos de
estos comentarics. El borde de encauzamiento sobre
el terreno natura!, mencionado en primer lugar debe
responcier a2 una necesidad topogrifica, generalmente
conectada con la existencia de talwegs que, de no
existir los bordos, vaciarfan sus aguas de manera pe-
ligrosa para la via terrestre; con el bordo, éstas se
dirigen, como se dijo, hacia cualquier clase de cauce
natural por el que puedan ser eliminadas sin riesgo.

Los bordos se construyen generalmente con ma-
terial producto de excavacion; es normal que dicha
excavacion se desarrolle en forma mds o menos pa-
ralela al propio burdo y debe procurarse que no cons-
tituya un tajo profundo. En el caso de los bordos
interceptores que s¢ construyen aguas arriba de la



vfa terrestre, por ejemplo para conducir el agua co-
lectada por un talueg hacia una cafiada, que proba-
blemente cruzari a la via terrestre con una obra,
convendrd que la excavacion se ejecute aguas arriba
del bordo, dando a la plantilla del canal asi formado
la pendiente necesaria para que el agua que llegue
a caer en él sea conducida también hacia el cauce
natural; de hecho, si este canal es profundo y formal,
hard innecesario al bordo y el problema se habri
resuelto con un canal interceptor, que es una solucién
alternativa a contemplar. Cuando el canal producto
de la excavacién no sea profundo, ni esté confor-
mado o cuando la zona de préstamo no esté inme-
diatamente préxima y alineada con el bordo, seri
cuando haya de hablarse de éste.

Los bordos de tierra suelen construirse con talu-
des 2:1 6 3:1, en alturas que rara vez rebasan 2 m
y con un ancho de corona en ¢! orden de los 50 cm.
E£n muchos paises es comun que se construyan a
mano, realizando de esta manera también una com-
pactaciéon elemental del material que se coloca; para
ello se utilizan pisones. Si s¢ espera que el agua se
mueva con cierta velocidad a lo largo del talud aguas
arriba, podrd pensarse en proteger éste con piedra o
en substituir el bordo por un murete de mamposteria,

Antes de construirse el bordo debe despalmarse

el terreno, exclusivamente bajo él, respetando la ve-’

getacidén vecina y guardando el material de despalme
aguas arriba para después colocarlo, todo o en parte,
sobre el talud del bordo, para fomentar su vegetacién.

Los bordos que encauzan las aguas hacia alcan-
tarillas y obras de drenaje son en general estructuras
bastante mds formales que los anteriores, pues han
de sufrir el embate de aguas rdpidas. En estos casos
serdn comunes las protecciones de taludes con enro-
camiento, la construccidon con mamposteria de buena
calidad y atin el uso de muros de concreto (deflec-
tores).

En muchas ocasiones los propios taludes del terra-
plén de la via funcionarin comc bordos encauzado-
res de escurrimiento hacia obras de drenaje; estos
casos han de ser cuidadosamente detectados para pla-
near las protecciones correspondientes, con vegeta-
cién, enrocamicnto, mamposterfas o muros de con-
creto, segin las velocidades que se esperen en el agua
encauzada.

Los ingenieros a cargo del drenaje de los caminos
descuidan a veces la descarga de las aguas colectadas
y encaurzadas, la cual ocurre aguas abajo de la via
terrestre. Esta descarga, en ocasiones, causa dafios en
terrenos de labor, pastizales y ain en caserivs. Debe
tenerse muy presente que la via terrestre al interrum-
pir el drenaje general de una zona con su presencia
Y concentrar la descarga de las aguas que la cruzan
en algunos puntos aislados, puede ficilmente generar
prablemas hidraulicos aguas abajo en zonas en que
no existfan previamente. Prever y solucionar estos
problemas y eliminar las aguas que perjudicarian a
su obra sin perjuicios de terceros debe ser una obli-

: Oy
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gacidon includibie de los_ingenieros a cargo del dre-
- naje de la via. Esta obligacion conduce muclas veces
a la construccién de bordos y canales que viertan las
aguas en donde no perjudiquen a nadie; frecuente
mente los bordos que han de construiise por este con-
cepto son largos e importantes.

También pucden ser de envergadura los bordos
de proteccién a cuya construccién obligue la presen-
cia de un rio o arroyo susceptible de erosionar, una
zona de inundacidon o los perimetrales que han dc
hacerse en torno a pistas de aeropuertos que invadan
terrenos pantanosos, inundables o zonas lacustres. Ob-
viamente en todos estos casos, en que han de erigirse
bordos altos, de cuya estabilidad depende en mucho
la vida de la via terrestre, habrin de emplearse re-
cursos tecnoldgicos adecuados, dedicindoles un pro-
yecto especial y cuidadoso, tundamentado por un es-
tudio geotécnico de detalle. Los métodos para realizar
tales estudios seran los mismos que se empleen =n la
via terrestre que protegen, como también serdn and-
logos los métodos constructivos.

XI-10 LAS CUNETAS

Las cunetas constituyen las obras complementarias
de drenaje de uso mas extendido y universal. hasta
el grado de que muchos objetan su inclusién en un
enlistado de obras “complementarias”. Aquf se inclu-
ven en esa categorfa, considerando que dicha califi-
cacién no implica escasa frecuencia de utilizacién, sino
tipificacién dentro de un grupo de obras con objetivo
comun

Las cunetas son canales que se adosan a los lados
de 1a corona de la via terrestre, en el lado dei corte
en secciones de tal naturaleza; en coties en halcdn
hay entonces cuneta en un solo lado y en cortes en
cajén, en los dos. La cuneta se dispone en el extremo
del acotamiento, en contacto inmediato con el corte,
Su situacién le permite recibir los escurrimientos de
origen pluvial propios del talud y los del drea com-
prendida entre el coronamiento del corte y la contra-

Yista de una cuneta lbien canalizada. Nétese también la
proteccion de vegetacion en taludes,
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Cunets en la zona central de una aatopista,

: i -
cuneta, si la hubiere o ei terreno natural aguas arriba
del corte, si no hay contracunetas. También puede
recibir la cuneta agua que hava caido sobre a corona
de la via, cuands la pendiente transversal de ésta
tenga la inclinacién apropiada para ello.

}.a capacidud hidriulica de la cuneta come canal
define principalmente la posibilidad de cumplir su
lirncién de canalizar y eliminar con rapidez el agua
que colecte. El gasto por drenar depende del drea de
influencia, del coeficiente de escurrimiento y de la
intensidad de Iluvia duranie un tiempo igual al de
concentracion. E] proyecto hidriulico de detalle (Refs.
3 y 6), que sc considera, por otra parte, fuera del
ateance de esta obra, se dificulta generalmente por
fztta de reg:stron adecuados y suficientes de las in-
tensidades de iluvia, que han de ser esiablecidas con
hase en.informacién de pobladores de la regién o
de Jatos pluvioméiricos que existan en los lugares
mis proximos, tedo lo cual introduce importantes
cinentos de ince: rldumbre a los cileulos que pue-
dun hucerse. T
Lo }au."'r,n ¢ M:ngumhn.il minima que debe exis-
cs de 0.5 %, La velocidad con la
ireule cobre ‘ella debe qkwd‘ir compren-
iJa eoatre dos limiles :1e deposlto ) erosxon, ambos
ideseables, - - R : -

Tar tuhla N2 (Re( 7) proporciona, ¢omo norma
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TABLA XI.2

\aiures maximos Jde velocidades no erosivas
en cunetas (Ref. 7)

Cuneta revestida mostrando caja de entrada a una slcan.
tarilla de alivio.

de criterio, la mixima velocidad que puede alcanzar
el agua sobre los materiales que se citan sin provocar
erosién. .

A despecho de los altos valores sefialados en el
tltimo renglén de la tabla X[-2, parece conveniente
limitar la velocidad del agua en las cunetas a 3.00 m/
seg en zampeados y a 4.00 m/seg en concreto (Rek 1),

El gasto que puede eliminar la cuneta es una fun:
cién muy sensible de su pendiente !ong,uudmal pero
es dudoso que pueda exceder ‘en ninglin caso de
0.5 m?/seg (Ref. 1); valores mayores producen derra-
me. Como norma de criterio la tabla XI-3 (Ref. 9)

TABLA XI3

Valores del gasto en la cuneta triangular de la
Fig. XI-8 para distintas pendientes del camino y
velocidades del agua (Ref. 9)

Matrrial Velocidad (m/seg)
Arenas finas v limos 6.40-0.60
Arcilla arcnosa 0.50-0.75

Arciita - 0.75-1.00

. Argila firme 1.00-1.50
Grava limosa i 1.00-1.50
Grava fina 1.50-2.00
Pirtrras svaves . 1.50-2.00
Crava gruesa " 2.00-3.50
Zampeados | " 300450
Rocas sanas y concrelo 4.50-7.50

Pendiente Velocidad

del camino del ngua Casto
o m/jieg . nt/seg
1 063 0.1l
2 0.89 0135,
3 1.09 0.19
4 1.26 0.22
5 1.41 0.24
& 1.54 0.27
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Figurn XI-8. Scccién triangular tf- -
pica de una cuneta.

proporciona los gastos que pueden calcularse en la
cuneta de la Fig. X1-8 para distintas pendientes del
camino y velocidades del agua.

Las cunetas se construyen generalmente de seccion
trapecial o triangular. En la prictica mexicana, la
triangular es con mucho la mds frecuente (Fig. XI-8).
El talud hacia la viz es como minimo 3:1, preferen.
temente 4:1 y el del lado del corte sigue sensible-
mente la inclinacién de éste. Se prevé una limina
de’agua de no mis de 80 cm.

La seccitn rectangular ha sido generalmente aban.
danada por razones de ingenieria de trinsito, debido
al efecto canalizador que produce la sensacién de
peligro que siente quien .transita cerca de ella. Por
esta misma razon, la seccién trapecial se hace cada
vez menos, como no sea con el borde vecino a la
carretera muy tendido. La seccién triangular es la mas
‘conveniente y fdcil de construir; se conforma al ter-
minar la capa subrasante y el trabajo puede hacerse
con motoconformadora. Su conservacion es tamhién
la mis sencilla. En vias férreas, algunas de las virtu-
des anteriores de la cuneta triangular desaparecen,
por lo que es mis frecuente el uso de las otras dos
secciones, si hien también se usa frecuentemente la
seccion triangular.

Cuando las cunetas se revisten, usualmente elio
s¢ hace con mamposteria o concreto hidriulico. En
el primer caso suele utilizarse mortero con propor-
cién 1:4 (90 kg de cemento por cada metro cubico
de mamposteria) y en el segundo pueden utilizarse
losas coladas en el sitio o precoladas. La menor ru-
gosidad del concreto lo hace mas eficiente hidriuli-
camente que el zampeado de mampostcrfa; con el
concreto puede también construirse con mayor rapi-
dez. Las losas utilizadas suelen tener -alrededor de

I m de longitud y tener juntas selladas, para evitar

fugas de agua. Cabe decir que la politica mis usual
en muchos paises es no revestir las cunetas en abso-
luto y esto por razones fundamentalmente econémi-
cas. es también de comentar que su recubrimiento
con vegetacion puede constituir una magnifica pro-
teccién si las velocidades del agua no son altas {1 6
1.5 m/seg Rel. 8), aunque la capacidad hidrdulica
de la cuneta se vea disminuida por el correspondiente
aumento en ¢l coeficiente de rugosidad.
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Los recubrimientos con suelo-cemento y suelo-as-
falto se han empleado relativamente poco en la. pric-
tica mexicana y algo mias en la de algunos otros
paises. Resultarin recomendables cuando se tengan
a mano materiales arenosos, susceyub[es de alranzar
una resistencia y unas condiciones de permanencia
altas con contenidos relativamente hajos de material
estabilizante. Proporciones de aumento del orden de
69 a79, en peso, y de cemento asfiltico del orden
de un 49, a un 69, también en peso,.son proba-
blemente frecuentes en la mayor parte de los trabajos
pricticos. Antes de adoptar una solucién-de este es-
tilo deberdn ponderarse con cuidado todas las gili-
cultades constructivas que implica, entre las que
destacan el mezclado del estabilizante, los transportes
y el tendido y Ia compaaauén de las mezclas; es
comun que los anilisis econdmicos cuidadosos hagan
ver como inconveniente el uso de productos estabi-
lizados en Casos que a- pnmera vista P:I.I'ECI.II'I muy
favorables. Ademds, ha de ienerse en cuenta que la
duracién de estos recubrimientos es siempre inferior
al concreto y a la mamposterfa y que, logicamente,
los problemas de conservacion son mayores. La com-
pactacion de estos recubrimientos suele hacerse con
equipos manuales vibratorios.

En algunas ocasiones se han utilizado las cuneras
en terraplenes (Fig. XI-9).

Se muestra una seccién en curva, con la sobre-
elevacién correspondiente. En la corona se muestra
un tipo de cuneta que se disponc en algunas ocasio-
nes, con la funcidn que en otros casos corresponde
a los bordillos. Es posible que esta solucién pueda
resultar eficiente desde el punto de vista hidrdulico
en zonas de precipitacién pluvial intensa y en carre-
teras de corona ancha. Por otra parte, habri que
cuidar mucho los aspectos de ingenieria de trdnsito
relacionados con esta prictica, que exigirin que la
cuneta se construya allende el acotamienio, lo que
ocasiona un ancho extra de corona; de otra manera,
la interferencia con la circulacién de los vehiculos
podria ser importante. Obviamente, esta solucién exi-
ge la construccién de lavaderos o bajadas, si bien su
numero podria ser menor que en ¢l tratamiento con-
vencional a base de bordillos, por la mayor 4rea hi-
dréulica de la cuneta. Se ocurre que en algunos casos
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Figura XI-9, Cunetas en secciones en terraplén.

podria evitarse la construccidn de lavaderos haciendo
continuar esia cuneta, con la pendiente adecuada,
huasta verter el aguz en el terreno natural; asi la
cuneta ocuparfa diferentes elevaciones respecto a la
seccion transversal a lo largo del terraplén hasta que-
dar alojada en su pie. De adoptar este criterio debe-
ran cuidarse todos los aspectos relacionados con la
ubicacién de la cuncta en el talud, que es una zona
de materiales poco compactados, susceptibles al mo-
vimicnio y muy vulnerables a la accidn del agua.
También deberd notarse que las cunetas que se alo-
Jen :ea e¢n la corona del terraplén o en su talud
requeriviu ser sistemiticamente recubiertas de con-
creto. '

La misma Fig. XJ-9 muestra otro tipo de cuneta
;e a veces se construye en las secciones en terraplén.
Se trata de una cuneta de proteccién en el pie del
talud aguas arriba; se pretende evitar la acumulacién
del agua en esa zoma y la posibilidad de que se in-
filtre bajo el terraplén, lo que, como va se comento,
da lugar a problemas delicados. Obviamente estas
cunetas deberdn también recubrirse sistemiticamente
con concreto. Constituyen una solucidn cara, pero que
pudiera ter muy conveniente en muchos casos e in-
dispensable en muches lugares en donde se recons-
tituyen ronas falladas,

Es importante la relacion de niveles entre la li-
mina de augua en la cuneta y las capas de pavimento.
La funcién dremante de la base hace necesario que la
frontera superior de la limina de agua en la cuneta
quede por abajo del lecho inferior de la base; indu-
dablemente también es conveniente que la ldmina de

agua de referencia quede inclusive bajo el lecho in-

ferior de la sub-base, para. evitar e! humedecimiento

de ésta, cuando la cuneta no estd revestida. La Fig.
XI-10.a muestra la disposicion ideal respecto a las
capas del pavimento en esta situacién. Si la cuneta
esti revestida y debidamente impermeabilizada, por
el contrario no serd necesario profundizarla tanto,
bastando que quede su limina de agua bajo el nivel
de la base, pues ya no existird el peligro de que el
agua colectada invada la sub-base. En la Fig. XI-10.b
se muestra esta situacién, considerando la  cuneta re-
vestida. . .

Dado que el espesor combinado de la base y la
sub-base es facilmente del orden de 40 ¢cm y frecuen-
temente es mayor, la disposicién de la Fig. XIl-i0.a
puede conducir a2 una excavacién importante para
conformar la cuneta, en la que se rebasa en todo ¢l
espesor de las capas superiores del pavimenio lo que
seria indispensable excavar para lograr la capacidad
hidrdulica necesaria; al considerar que e! talud de la
cuneta hacia la via serd por lo menos de 3:1, se llega
a concluir que una exigencia como la anterior con-
duce a incrementar el ancho de la corona en las sec-
ciones en corte en balcdm, en un metro y en las de
corte en cajon, en dos metros, lo cual resultard cos-
toso. En el caso de 1a cuneta revestida (Fig. X1-10.b),
la exigencia anterior conduce a incrementos en el
ancho de la corona del orden de la mitad de los an-
teriores, lo que también encarece correspondiente-
mente la construccién. En este Gltimo caso atin serfa
discutible si no convendria colocar la cuneta también
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por abajo de la sub-base, a fin de lomemar la fun-
cdn drenante de esta capa.

Debido a los costos, es muy frecuente que las exi-
gcncms anteriores no SC I'ESPCIEH Alg'unos 1ngemeros
se ven animados a esta actitud por el hecho de que
consideran inconveniente el remate de una base o
una sub-base al extremo del acotamiento, con talud

3:1, pero sin ninglin confinamiento. Dicha objecién -

se ve razonable, pero no insuperable; simplemente
darfa lugar a la sitvacién que, por otro lado, preva-
lece en todos los terraplenes y balcones. Parece més
conveniente circunscribir la decision al costo. Esto
conduce a que en muchos paises sea muy comnin ver
a la cuneta, revestida o no, comenzando en el lecho
superior de la base, inmediatamente al fin del acota-
miento; de esta manera, la base y la sub-base quedan
expuestas a la invasion del agua de la cuneta, muy
especialmente cuando, como es 1an normal, ésta sufra
alguna interrupcién por pequeiios derrumbes u otras
causas. Una préclica como la anterior puede produ-
cir fallas en pavimentos que de otra manera no fa-
Narfan,

Los autores piensan que es dilici! tomar en torno
a este problema una decisién que desembeque en una
regla general; creen que la politica debe definirse en
cada caso, tomando en cuenta la cantidad de agua
que haya de ser eliminada, la duracién de estaciones
Huviosas en la zona y las calidades de los materiales
que constituirdn el pavimento como un conjunto, es

decir, considerado desde el terreno de cimentacién
hasta Ja carpeta.

Naturalmente que si la seccién en corte tiene sub- ..
drenaje lateral, el pmblema anterior no- se presenta
y todas las capas se continvan hasta el subdrén y
desfogan en €él. La Fig. VII-17, del Tomo 1 de esta
obra, puede servir de ejemplo de cédmo se dispone la
cuneta en estos casos, encima del subdrén, junto al
acotamiento y sin problemas de drenajc en las capas
del pavimento.

Si alguna de las capas de pavimento ha sido pro-
yectada especificamente como capa drenante o como
capa rompedora de capilaridad (Capitulo VII del
Tomo 1), esta condicién deberd tomarse en cuenta

~ al reflexionar en torno a los problemas arriba plan-

teados y llegar a la decision que convenga. En la
capa drenante siempre habrd que dejar desfogue y
en la rompedora no podré permitirse que se anegue,
so pena de nulificar su funcién.

En las vias férreas las cunetas se disponen sistemd-
ticamente de manera que su limina de agua quede
bajo el lecho inferior del balasto. Respecto al sub-
balasto caben los mismos comentarios que se hicieron
para la sub-base de las carreteras, si bien ha de no-
tarse que suele ser prictica comin de los construc
tores de vias férreas comeunzar sus cunetas a partir
del lecho inferior del sub-balasto respetando siempre
su funcién drenante. Para evitar problemas de fil-
traciones los nineles de las vias férreas deberdn llevar
invariablemente cunetas, construidas con el mismo



250 Obras complementarias de drenaje

criterio. Cuando el piso del tinel es roca o estd recu-
lrierio, es {recuente que fa cuneta sea una simple zan-
ja con taludes verticales, construida bajo el balasto;
también puede darse al piso del tinel pendicnte de
ambos Iados hacia el centro, colocando ahi un tubo
perforado o una simple zanja. Al no existir en las
vias férreas Ja limitacion psicoldgica del conductor
del vehiculo, que obliga a usar taludes muy tendidos
en los lados de las cunelas vecinos a una carretera,
lus raludes de las cunetas de los ferrocarriles quedan
rondicionados sdlo por consideraciones de capacidad
hidriulica; es comtn verlas con taludes muoy excar-
pados o atn verticales, lo que contribuye a paliar el
problemia de la profundidad de excavacion en las
cunetas, sin aumentar el ancho de las secciones en
corte.

Especizlmente en los llamados paises en vias de
desarroilo es prictica frecuente construir una carrete
ra cn lo quc'a sus terracerias se refiere, revistiéndola
y abriéndela al trinsito, esperando para su pavimen-
tacion deliniriva que éste se desarrolle conveniente-
meme. Esta prictica conduce a la necesidad de cons-
truir ctinetas provisionales, inclusive revestidas cuando
sea necesario, por ejemplo con suelo-cemento, pues la
alternativa de no hacerias puede causar en muchos
casos dafios de importancia que transformen la im-
prescindible conformacidn de la seccidon en corte para
!5y (rabajos de pavimentacion delinitiva, en una ver-
dadera reconstruccién sumamente costosa.

Durznte la construccién de caminos, atin cuando
vavan a pavimentarse de inmediato, es comin en
cierios cortes tener que construir también cunetas
provisionales para facilitar los trabajos. De hecho esta
prictica s¢ ha convertido en rutina para algunas ins-
tituciones, lo cual no se ve justificado en principio,
pucs seguramente no todos los cortes requenrén ta-
les olwas provisionales,

Cu mfiu un camino or:guulmultc revestido  se
pavimenta en forma definitiva no es raro que se
cumets ¢l aror que se representz en la Fig. XI-1L

Pavimento definitive

20

En ella se acepra, en primer lugar, que se ha cons
truido la cuneta definitiva, supuesta revestida a par-
tir del hombro de la corona, respecio a lo cual caben
los comentarios ya hechos, pero el error que ahora
se desea resaltar es otro. Suele ser condicion que el
ancho de la corona del camino revestide (nivel 1) y
el del pavimento definitivo {nivel 1I} sea el mismo;
también suelen levantarse los niveles necesarios con-
servando en la cuneta definitiva las mismas dimen-
siones que se tenfan en la cuneta provisional (dimen-
siones m y d en la figura). La combinacién de estas
condiciones conduce a la aparicidn del pequeiio rella-
no de ancho 5 que se muestra en la propia Fig. XI-11.
En algunos casos y cuando la cuneta se reviste con
concreto puede verse que el constructor prolonga el
revestimiento hasta cubrir todo el espesor s, pero en
muchas ocasiones éste se deja descubierto, siendo ori-
gen de problemas de humedecimiento del pavimento,
por proporcionar una entrada de agua, ademds de
que la cuneta recubierta resultard inestable y ficil
de daiiarse. Sin duda resultard mcjor prictica evitar
el escalon s, bien sea prolongando la cuneta defini-
tiva en lo necesario o aumentando ligeramente el
ancho de la corona en el pavimento definitivo. Si
la nueva cuneta no ha de revestirse, la priactica nor-
mal sera prolongarla lo necesario, sin formar el esca-
16n tantas veces citado, pues el ingeniero constructor
no tendrd va la compulsion del ahorro del concreto
en el revestimiento, que es seguramente la causa de
la prictica viciosa que se ha seialado.

El cuando revestir las cunetas o cuando poder
ahorrarse el trabajo, que suele resultar costoso, ¢s
uno de los aspectos mis apasionadamente debatidos
en la construccién de las obras complementarias de
drenaje. No parece posible establecer reglas genera
les al respecto, dado el nimero grande de elementos
de decision que han de ponderarse, juicio que, se
comprende, no ha de contribuir a evitar discusiones.
En términos generales podrd prescindirse del reves
timiento cuando no sea de temer ni la erosién del

SUb rasamte
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Figura XI.11. Un defecto comdn al convertir una cumetz provisional en definitiva,
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fondo de la cuneta, causada por et agua que circula,
ni el humedecimiento de los materiales de las capas
superiores del pavimento por el agua que eventual-
mente llegue a infiltrarse desde la cuneta. La primera
condicion indica que no deberin revestirse cunetas
labradas en roca, suclos en grandes fragmentos o las
‘que quedardan sujetas a un flujo de agua escaso o
eventuul, sea poryue el area tributaria de la cuneta.
hidrolégicamente hablando, sea pequeiia o porque la
duracion de las tormentas sea muy breve en el lugar
y dstas sean esporddicas. La infiltracién del agua de
las cunetas al pavimento serg relativamente inofen-
siva cuando la cama del corte sea muy permeable y
cuando las capas superiores del pavimento, la sub-
rasante y las terracerias lo sean también o cuando
una base muy permeable y abierta sea la cama de un
corte’ en roca y exista buena pendiente transversal
en el lecho inferior de la base y longitudinal en el
corte. Tampoco habrd necesidad de revestir las cune-
tas de cortes con muy fuerte pendiente Iongitudinal,
stempre que su fondo no sea susceptible a la erosién.

Naturalmente que el enlistado anterior’ de casos
no pretende ser exhaustivo, sino simplemente ilus-
trativo.

Debe observarse que algunos de los requisitos im-
plicitos en las condiciones arriba sefaladas son con-
tradictorios; por ejemplo, los materiales muy permea-
hles suelen ser muy erosionables, de manera que la
decision de revestir o no las cunetas debe ser producto
de un balance de muchos factores generales y locales,
que no siempre actian en el mismo sentido, por
lo que es natural que el punto sea debatible, inde-
pendicntemente de que también sea de los que dan
poco margen de error, pues una mala decisién puede
acarrear graves consecuencias.

_ En épocas recientes estd tomando cierta fuerza la
opinién de suprimir por completo las cunetas en los
caminos pavimentados con carpetas asfalticas o con
losas de concreto. En estos casos se prolonga la super-
ficie del pavimento en todo el ancho del acotamiento,
hasta el pie del corte, en donde es frecuente cons-
truir una pequefta guarnicién, que no suele ser mds
que un realce o remate de un par de centimetros,
para tener una buena liga con el talud del corte.
Para facilitar la eliminacion del agua que se con-
centra en la zona es comuin incrementar en el acota-
miento ¢} bombeo transversal de la seccién, que si
generalmente es de 1.5 6 29, se hace pasar a 49,
en dicha zona. Esta prictica, combinada con una pen-
diente longitudinal apropiada, es suficiente, a juicio
de sus defensores, para garantizar la eliminacién del
agua. Desde luego, una prictica constructiva tal tiene
probablemente ventajas econdmicas en la construcciéon
y ohviamente las tiene en la conservacién, 'pucs a las
costosas y engorrosas faenas de limpieza de cunetas
opone la limpieza de un acotamiento, que es mucho
mis sencilla y puede hacerse con motoconformadora.

No parece haber ain suficiente experiencia para
recomendar en forma general un criterio como el
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Supresion de cunetas colocando una banqueta protegida
por vegetacion.

anterior, pero no cabe duda de que no carece de
cierta logica y de que se ve muy atractivo en zlgunos
€asos paniculares, por ejemplo en aquellos camings
que poseyendo cunetas han de ser ampliados en an-
cho de seccidn; suprimir tales elementos contribuye
al nuevo ancho de una manera muy tentadora. Tam-
poco parece haber duda de que se ha abusado de la
construccion de cunetas, que se ha transformado en
algo excesivamente rutinario, al grado que no es raro
verlas en cortes en balcdn, del lado del corte, en sec-
ciones en curva con sobre-elevacién hacia el terra.
plén, en las que seguramente el agua no tiende a
almacenarse en el lado en que se ponen. Otro caso en
que con frecuencia resulta conveniente eliminar las
cunctas es el de cortes en cajén, cuando uno de los
lados es 'de muy pequefia altura y exista definida
tendencia a que haya agua en ese lado, por bombeo,
por scbre-elevacidn o por otra causa, de manera que
se considere necesario hacer ahi cuneta. Sobre todo
si ésta ha de revestirse, puede resultar muche mis
econdémico y conveniente climinar el lado bajo del
corte: con la excavacién correspondiente. El caso se
ilustra en 1a Fig. XI[-12.

Al final de su recorrido las cunetas descargan por
lavaderos y bajadas a alcantarillas, cafiadas, cauces
naturales, etc. Ya se ha mencionado que la lige con
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Canctas revestidas en una fortn-don susceptible de pro-
ducir pequefios derrumbes que las olnlmyl.n.. :
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Figura XI.12. Eliminacién de cuncias extecriores en cortes en cajom,

estas obras de eliminacién es un punto delicado a
centemplar siempre con cuidado en cada caso indi-
vidual.

XI-11 LAS CONTRACUNETAS

Se denominan contracunetas a los canales, exca-
vados en el terreno natural o formados con peque-
fics hordos, que se localizan aguas arriba de los taju-
des de los cortes, cerca de éstos, con la finalidad de
interceptar el agua superficial que escurre ladera aba-
jo desde mavores alturas, para evitar la erosién del
talud y el congestionamiento de las cunetas y la
corona de la via terrestre por el agua y su material
de arrasere, (Figo X1-13).

l.a contracuneta se construye a una distancia va-
riable el coronamicenio del corte y que depende de
fu attora de dste; se trata de que emcre la contra-
snewa y ol propio corte no quede un drea susceptible
du penerar escwrrimientos no controlados de impor-
cincia y, « Ja vez, de no colocarla demasiado cerca
dl corte, a fin de facilitar su trazo y permitir ‘que
st desarrolle sobre terreno que no se vea afectado
pur pequedios derrumbes que pudieran llegar a pre-
senlarse, pequedos abatimientos o trabajos de amacice
yue eventualmente hayan de hacerse, etc. En cortes
de altura normal es frecuente que la contracuneta se
enceenire a una distancia del coronamiento del corte
comprendida entre la altura del mismo y la mitad
'o ese valor; en cortes altos, el punto mis préximo de
ts contracuneta puede estar a unos 8 6 10 m del coro-
namiento del corte.

Et desarrollo de la contracuneta debe ser sensi-

lemente paralelo al propio corte; de esta manera el
canal se va desarrollando con pendiente longitudinal.
St Ia Joma en la que se construyd el corte es muy
escarpada, un trazo paralelo podria dar lugar a pen-
dientes excesivas en la contracuneta, por lo que en
ese caso Su trazo deberd cefiirse mas o menos 2 las
curvas del nivel de la superficie de la loma, alejin-
dose los exiremos de la contracuneta de la via terres

tre; obviamente estos extremos deberan trazarse cor-
tando dichas curvas de nivel, de modo que el canal
vaya teniendo una pendicnte apropiada.

La contracuneta debe conducir el agua captada a
cafiadas o cauces naturales en que existan obras que
crucen la via terrestre y es normal que para eviiar
excesivo desarrollo del canal los extremos lleguen a
tener pendientes muy considerables, funcionando
como auténticos lavaderos. '

La seccion del canal estd, naturalmente, definida
por su capacidad hidrdulica, a su vez, relacionada
con la frecuencia e intensidad de la precipitacién
pluvial en la 2ona, el monto del drea drenada y las
caracterfsticas de dicha drea en cuanto a escurrimien-
1o del agua superficial. Las Refs. 3 y 6 proporcionan
criterios para efectuar el disefio hidriulico, estimnando
primeramente el gasto esperado y relacionando este
dato después con la pendiente, a fin de llegar a una
seccién hidrdulica; suele ser posible realizar este and-
lisis con varias alternativas de trazo, para poder com-
parar los costos a que se llega estudiando algunas
posibilidades de desarrollo y la necesidad de excava-
cion, relacionada ésta con la magnitud de la seccién
requerida para el canal. A despecho de lo anterior y
a causa de la falta de informacién, que produce gran-
des incertidumbres en los analisis hidriulicos e hidro-
logicos, las contracunetas suelen dimensionarse por
proyecto tipo, formando un canal de seccién trape-
cial con 60 u 80 cm de plantilla y taludes conforma-
dos de acuerde con Ja naturaleza del terreno; la
profundidad de este canal también estd normalmente
comprendida entre 40 y 60 cm. En contracunetas no
revestidas el talud aguas arriba debe ser mis tendido
para evitar erosién, pero esta distincién se hace menos
necesaria si se usan revestimientos. Cuando se cons
truyen excavando un canal, las contracunetas se exca-
van a mano o con equipo ligero (zanjadoras, tractores
livianos, conformadoras, etc); el material producto
de la excavacién debe de colocarse aguas abajo de
ella {por lo menos a 1 m) o, lo que generalmente es
mejor, debe retirarse.

En algunas ocasiones se han construide las con-
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Figura XI-13. Contracuneta. N
tracunetas formando un pequefio borde, con material un pequefo despalme y estar formado por materiales
seleccionado de algin préstamo o con material pro- apropiados y debidamente compactados.
ducto de una excavacién hecha en el mismo lugar, en Es norma relativamente comun formar las con-
cuyo caso ésta deberd efectuarse aguas arriba del bor- tracunetas directamente en el terreno natural, sin
do que se forme. Dicho bordo deberi situarse sobre revestirlas; sobre esta norma se hardn comentarios

en pérrafos subsecuentes. Cuando las contracunetas

Una contracuneta bien impermeabilizada y complemen-
lada adecuadamente por esculonamiento en el corte. Una gran contracuneta no revestida,



Falizs rn corte propiciades pur contracuneiss no reves-
tidas,

se revisten. suelen usarse los mismos materiales que se
menconaren gara el caso de las cunetas. En esie caso
las operaciones necesarias para ¢l revesumiento se
complican por la necesidad de llevar los materizles
a fos lagares elevazdos en gue han de emplearse. To-
dos los criterios que suelen manejarse para definir si
tna contracuneii debe o no ser revesiida son andlogos
también a los que s¢nencionaron para el caso de las
cunetias, como también lo son todas las consideracio-
tes en que tales criterios se lundamentan, tales como,
por ejzmiplo. la infononcidn contenida en la tabla
N2 Las centracunetas presentan el caso especial de
sua rramag extremos, de muy fuerte pendiente, en los
que € use Je revestimiento suele ser mucho més
frecaente e indiscutido.

Preci omente ¢l aspecto el revesuimiento de las
coniracunetas es ¢l que da Jugar a pricucas tan in-
swvendentes, que Hega aoser mzonable muchas veces

crogunlitse sioestas obras complementarias deben
i coon 2uoansoluto, Por orasnnes de cosie, los in-
soaliron de vies tertestres tenden. como es natural,
Goa e vurle cadi onunca o nunca v en 1al caso se
Hega a peoducit en la.corona del corte wna seccién
aue s¢ Jdesarrolla una zanja permeable. Sioel
s edel corte es arcilla relativamente permeable o
iy constituido por imezclas susceptibles a los cam-
Bios e humedad, esta zanja permite entrar agua al
o el corte, con las consccuencias ya discutidas
LTI VECRS; ROr oSty razdn no es raro ver que en
crirereras @ vias férreas en que se han usado conira-
cuiietas no revestidas, el trazo de éstas es precisamente
¢f initio de la superficie de falla en la corona del
corte, superficie que probablemnente no se hubiera
formadoe de no existir la obra complementaria de
drenne.

Es pricticamente seguro que puede alirmarse que
en iwdos los casos en gque la contracuneta pueda ser
0til 0 necesaria, o se pone revestida o serd preferible
no pc.un:rlzi, pues los riesgos que implica colocarla en
una mata condicidn (la eventual faila total del corte)
superan con mucho a sus posibles beneficios (prote-
ger la superficie del talud de crosiones y a las cune-
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tas 0 a la pmpi;i corona de invasion de 4gUus No con-
rroladis). Una mala contracuneta conduce muy pro-
bablemizaie a un gran derrumbe; ¢l no ponerla alli
donde era nezesaria, produce un tramo de mal com-
portamiento, susceptible de ser {dcilmente deteciable
y corregido por varios métodos, inciuyendo la cons-
truccion de unz buena contracuneta.

Las reflexiones anteriores incluyen condicionan-
tes en cuanto a la necesidad de construir contracu-
netas v ¢s que, en efecto, pocas veces una obra com-
plemernitaria se prodiga nitinatiamente en tantos casos
en que es indtl o muy poco il y eilo a pesar de
su alte costo. . :

El criterio para definir la nccesidad de conira-
cunetas ha de basarse en consideraciones opogrifi-’
cas y de la naturaleza de los materiales que formen
los cories, los terraplenes vecinos y el terreno natural
en la zona en estudio. La topografia define en mu-
cho los escurrimientos que sea dable esperar sobre el
talud; por ejemplo, en lomas muy pendientes hacia
las canadas que las limiten lateralmente, serd de es-
perar que la gran mayoria de su escurrimiento su-
verficial reconozca tales pendientes, ocurriendo por
consecuencia paralelamente a la via terrestre y no
hacia ésta; allf no se precisardn contracunetas, muy
especialmente $i ¢l terreno estd vegetado o es super-
ficialmente poco permeable, como suele suceder. En
otras ocasiones, !a topografia hace que la cuenca de
captacidn sobre la corona del corte sea realmente
muy pequefia. Naturalmente, la pendiente de esa
cuenca también lia de considerarse,

La naruraleza de los materiales por proteger es
determinanie. Muchas veces es posible ver contracu-
netas construidas en 20nas de suelos muy resistentes
a la erosién o muy bien protegidos; los autores han
visto contracunetas irabajosamente labradas sobre
cortes en roca sana que no tenfan problemas espe-
ciales de escurrimiento.

En resumen, serd preciso pensar en la convenien-
cia de construir contracunetas, en primer lugar, en
aquellos cortes no protegidos por una topografia
apropiada, vale decir en los hechos en laderas y lomas
con pendiente sostenida hacia la via terrestre en ex-
tensiones grandes, que ofrezcan 4dreas de captacién
de lluvia de consideracién vy, en segundo, en los for-
mados por materiales erosionables y capaces de pro-
porcionar corrientes importantes de gasio solido, ta-
les comeo suelos limosos, limo-arengsos, arcillosos, de
depésitos de rtalud, formados por mezclas de suelos
gruesos y matesjal de empaque variado, pero mas fino.
Sin embargo, es ficil ver que en todos estos casos la
contracuneta ha de ser revestida, so pena de cuer en.
riesgos mayores que los que se desea evitar con ella.
A veces, en consideracién a los escurrimientos super-
ficiules que de otro modo llegarfan -inevitablemente
a las cunetas puede ser conveniente Ja construccion
de contracunetas en cories en roca. En lales casos,
muy bien puede suceder que la riecesidad de reves-
timiento ‘sea tan perentoria como en los casos de



‘os que mits lo requieran. Ello ocurre, por ejem-
piv, en masas rocosas junteadas, con las juntas reile-
nas e materiales susceptibles al agua, sobre todo si
los bloques de roca tiemen cierta predisposicion a
caerse sobre la via terrestre; otro tanto sucede cn
rocas  estratificadas, con echado desfavorable hacia
la via.

En algunos paises, México entre elios, es prictica
quie tiene algunos defensores el construir en caminos
modestos, en los que ¢l bajo costo es una condicion
bisica, un canal a modo de contracuneta, con des-
arrollo paralelo al propio camino, en todas aquellas
zonas en que el terreno natural tiene, en extensiones
importantes, pendiente sostenida hacia la via; sobre
todo, esto se hace en laderas naturales en plano incli-
nado, en que no existen pricticamente cauces natu-
rales en que el agua se concentre y en donde puedan
construirse alcantarillas. A veces, estas contracunetas
se colocan en terrenos de pendiente tan ligera, que
pueden merecer el calificativo de planos y, en 1al
caso, se adosan al camino, casi a2 modo de cunetas
al pie del terraplén {de muy escasa altura, obviamen-
te), en el lado aguas arriba, aunque no sea raro verlas
hechas en ambos lados. Por razones'de costo, estas
zanjas naturalmente no se revisten.

La prictica anterior merece discusion y, desde
ego, parece que puede asentarse desde un princi-

> que no puede ser tan rutinaria como pretenden
«u8 defensores mis extremosos.

En primer lugar ha de considerarse la seccién
hidriulica de la zanja que se coloque. Si ésta es pe-
queiia, como es usual (como una contracuneta nor-
mal) cabe preguntarse qué escurrimientos serd capaz
de detener y realizar los cdlculos necesarios antes de
aceptarla, pues muchas veces se encontrarin escurri-
mientos tales que si se dejaran Hegar al camino, con
Sus cunetas y su corona por o menos revestida, tam-
poco serian causa de mayores problemas y en otras

se veri que la capacidad de la zanja no basta sino

para detener una minima parte del escurrimiento
por venir, pasando de todas maneras la' mayorfa del
agua al camino, con lo que la propia zanja serfa irre-
levante. A cambio se tiene en la proximidad de la
carretera una via de entrada al agua que humedecerd
los cortes y los pavimentos produciendo muchos tras-
tornos y ello aun teniendo en cuenta que en los ca-

minos modestos de que se habla, los cortes serdn, en

general, de poca altura, con lo que muchos de los
problemas de estabilidad causados por el humedeci-
miento se atenudan grandemente. Parece mejor prac-
tica en aquellos lugares en que se vea que por el pla-
no inclinado de la ladera viene un gaste importante,
susceptible de causar perjuicios, substituir la contra-

neta no revestida por un verdadero canal inter-

2tor, que responda en su seccién a un calculo hi-
dl"aiplico apropiado y, que se desarrolle a suficiente
distancia del camino como para que el no revestirlo
carerzca de importancia; estos canales pueden combi-
narse con bordos de encauzamiento, con la ventaja
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de que ambas estructuras pueden ser hechas a mano,
a bajo costo. ‘

En lo que se refiere a las cunetas de proteccidn
hechas al pie de taludes bajos, en terrenos casi planos
cabe comentar que no puede verse claramente el ob-
jeto de colocarlas en ambos lades del camino; la
logica ordena preocuparse unicamente de intercep-
tar las aguas ladera arriba, en el sentido de las
pendientes crecientes. Adernds, esa cuneta o zanja no
revestida, al pie del twalud bajo, serd seguramente
causa de inestabilidad de las terracerias y el modesto
pavimento, causando una mala condicién general en
el tramo. Parece aquf también mejor prictica pensar
en canales interceptores suficientemente alejados o en
bordos que encaucen el agua a cauces naturales mds
¢ menos alejades. Huelga decir que son vilidos los
comentarios hechos en pdrrafos anteriores sobre el
cdlculo de la capacidad hidriulica de todas estas
estructuras. El agua que aparezca de un modo u otro
aguas abajo del camino en estos casos ha de ser ob-
jeto de atencién para encauzarla y no para intercep-
tarla, a fin de que no cause trastornos en caserjos o
terrenos de labor que pudieran existir. o

La conservacién de las contracunetas merece con-
sideracién especial, pues es siempre dificl por lo
inaccesibles que suelen quedar, una vez que el camino
estd en operacion. Esto hace que se inspeccionen po-
cas veces, por-lo que sus defectos se enmascaran, de,
modo que no es raro verlas con deterioros muy gra-
ves, que pueden ser fuente de serios problemas ulte-
riores; los autores han visto contracunetas no. reves-
tidas que, a .partir de las dimensiones iniciales usua-
les, se habfan convertido por erosién en tajos de
3 6 4 m de profundidad, a partir de los cuales el
agua tenfa la posibilidad de infiltrarse a la masa
del corte con las peores consecuencias; en otras oca-
siones, esa labor erosiva hace que desaparezcan pen-
dientes originalmente apropiadas, credndose zonas de
agua estancada, que también propician infiltraciones
de consideracién. Aun en las contracunetas revestidas,
la falta sisternatica de conservacién conduce a infil-
traciones a través de agrietamientos que inevitable:
mente van apareciendo en los revestimientos, sobre
todo de suelo-cemento y suelc-asfalto, pero aiin tam.
bién en los de mamposterfa y concreto.

La conservacién de las contracunetas ha de hacer-
se casi siempre a mano, pues resulta engorroso movi-
lizar el equipo hasta ellas; ésta es, a veces, otra razén
para que tal conservacidn se descuide. En resumen,
la experiencia de los autores es que las labores de
conservacién de las contracunetas se descuidan tanto
y con tan malas consecuencias, que los ingenieros
proyectistas han de tomar seriamente en cuenta esta
circunstancia antes de proponcrlas ¥, sobre todo, antes
de recetarlas rutinariamente; si la conservacion no
estd realmente garantizada, probablemente valdra mis
no utilizarlas, sobre todo si no sc han de revesur,

Fina!lmente, ha de insistirse una vez mais en que
muy frecuentemente las contracunetas tienen pendien-
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Canal intereepior. En ¢l centro el camino, srriba el canal

tes tan {uertes que su revestimiento se hace indispen-
sable: esto es desde luego, vdlido para los 'avaderos
que suele haber em sus extremos.

X1.12 LOS CANALES INTERCEPTORES

$2 mencionan aqui los canales que se construyen
con fines de encauzamiento de las aguas superficia-
lez que escurririan hacia la corona de una via terres-
tre, causando en ella erosiones o depdsitos inconve-
nienies, Su construccidn es {recuente, sobre todo en
los casos ya mencionados en los incisos anteriores
{escurtimicntos por laderas naturales con pendientes
hacta lu via) o en conexidn con la de alcantarillas,
sea para llevar 2 su enwrada las aguas que han de
cruzatles o para controlar la descarga de las que va
lo havan hecho. En el primer caso, un canal inter-
czpror funciona en forma aniloga a la de una con-
tracuneta y le son aplicables muchos de los comen-
tarios previamente hechos en torno a estas obras; sin
cinbargo, i costumbre rescrva la expresidn canales
£ILeIUgi0r.s para 10s que se construyen a distancias
Cathvanenie grandes de la via terrestre ¥ no estdn
spodcificanente ligados a2 un corte en particular, sino
ue .lefiendan un tramo mds o menos largo de la via,
itnidapendientemente de cual sea la naturaleza de su
seccidn. .

L.os canales interceptores se construyen por exca-
vacion manual o con equipo, generalmente ligero, del
tips de miquinas zanjadoras, conformadoras o trac-
tores mds o menos livianos. El material producto de
la excavacion deberd colocarse siempre aguas abajo
del canal. Los aiudes de éste dependerin del mate-
vial-en que se efectia la excavacién y de sus propias
dimensiones; taludes de 1:1 o 14:1 son frecuentes.
Las dimensiones del canal deberdn seleccionarse como
conclusidon de un estudio hidriulico, que podri llegar
a ser de importancia en los casos en que los gastos
que hayan de manejarse sean considerables. Las Refs.
8 y 6 proporcionan criterios para vealizar tiles estu-
dios, que se consideran, por lo demds, [uera de los
objetivos de esta obra.

La lejania a que sueien colocarse los canales in-
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ieTcenlores tcspcclo a la via errestre hace que muchas
vaeces pueda pensarse en construirlos sin revestimien-
1o y ello sin rmayor riesgo. Naturalmente, la anterior
no ¢s una regla fija y en cada caso deberd ponde-
rarse con cuidado el riesgo de permitir las infiltra
ciones que inevitablemente ocurrirdn a través de la
plantilia no revestida, optando por la proteccidon en
todos los casos necesarios. Lo que trata de deciise es
que, con mayor frecuencia que en las contracunetas,
podrin encontrarse casos en relacion al uso de cana .
les interceptores en que ¢l no utilizar revestimientos,
no produzea malas consecuencias de imporiancia,

Cuando los canzles se revisten, se utiliza gene
ralmente la mamposteria y, en los casos mds impor-
tantes, e! concrete. Conviene que la superficie del
revestimicnto quede lo mis lisa posible, para propi-
ciar el escurrimiento, aumentando la eficiencia de
la obra.

Los canales que se construyen como complemento
de aicantarillas tienen sobre todo motivacién ligada
al funcionamiento hidriulico de tales obras, por lo
Gue cscapan a la atencion de este libro. Es frecuen-
te gue entre ~llos se presenten més casos en los que
el revestimiento sea recomendable ¢ aun imprescin-
dibie.

XI-13 CONSIDERACIONES GEOTECNICAS EN
TORNO AL DISESO DE ALCANTARI.
LLAS .

En todos los lugares en que el agua de escurrni-
miento superficial se concentre en un cauce natural,
de {uncionamiento estacional o permanente, serd pre-
ciso en general disponer una estructura que permita
¢l cruce de las aguas bajo la via terresire; estas s
tructuras son los puentes y las alcamtarillas, cuya
distincién es, como se dijo, arbitraria. También se
sefialé como en México se consideran alcantarillas
las obras cuyos claros sean menores de 6 m. Las al-
cantarillas, segin su imnportancia hidriulica pueden
resolverse con uno o varios tubos de concreto, con
es‘ructuras de béveda de mamposteria sobre muros de
mzmposterfa o de concreto o con losas de concreto
sobre estribos de mamposteria o mds comiinmente,
también de concreto. Todas las anteriores constituyen
el grupo de las llamadas obras rigidas, por ser muy
pequenas las deformaciones que pueden sufrir bajo
el peso de terraplén sobre y a los lados de ellas. Ade-
mis existen las alcaniarillas flexibles, generalmente
metilicas de l4mina corrugada, que se usan mucho
en secciones tubulares, pero que cada dia se prodigan
mds en otras secciones, como la ovoidal y la elfpuica,
apropiadas para el manejo de gastos mayores que los
que desalojan los tubos o ain para formar uineles
cortos y pasos a desnivel; en estas obras de limina
metdlica, Jas deformaciones bajo las presiones de tie-
rra son importantes y ello impone diferencias geo
técpicas notables, como mis adelante se detallard



Cuando lo exige ¢l gasto que ha de desalojarse o en
algunos casos que impone la wopograffa del lugar,
todas estas obras pueden repetirse adosadas una a
otra, dando lugar a alcantarillas miltiples. En suelos
muy biandos suele recurrirse a la construccion de
cajones de concreto,

El problema bisico de las alcantarillas es el hi-
drdulico, cuyo anilisis queda fuera de las intenciones
de este libro, pero que es detaliadamente tratado en
la Ref. 3, por citar un solo ejemplo de los muchos
existentes. Aqul, serd preciso inicamente hacer algu-
na referencia a los problemas geotécnicos ligados al
funcionamiento de las alcantarillas, alguno de los
cuales no carece de interés,

Una alcantarilla generalmente reduce en algo el
idrea del cauce natural, ocasionando un embalse a
“la entrada y un aumento de la velocidad dentro y

F
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a la salida de la obra. La profundidad del embalse
y el aumento de la velocidad dependen del disefio
hidraulico y son, por cierto, factores muy importantes
para condicionar el mismo. Si el embalse es alio vy
duradere puede llegar a causar prohlemas en los
terraplenes por erosion interna y tubificacion: si
rebasa la altura del terraplén producird seguramente
su falla catastréfica, pues naturalmente la obra de
tierra nunca estari provectada para tal condicién, ya
que siempre serd mds econdémico construir la alcan-
tarilla necesaria. En general, la alcantarilla se dise-
flard para que su boca no quede sumergida en ningin
caso por lo que los problemas anteriores estin mids
bien ligados a falta de conservacién y, concretamen-
te, a obturaciones en el drea hidrdulica de Ia alcan-
tarilla por sedimentos, arrastre de sélidos, ramajes,
etc. Sin duda es este uno de los aspectos que hacen
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Figurs X1-14. Diversos perfiles de alcantaribas,
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mds necesaria la periddica revision de las obras y su
limpieza sistemdtica, asi como el uso de estructuras
especiales de proteccion para evitar obluraciones.

El aumento de ]a velocidad a la salida de la obra
puede producir problemas de erosion remontante ¢n
los suelos que reciban el embate del agua v frecuen-
temente obliga a pensar en dentellones, delantales
de salida, canales de encauzamiento, disipadores e
encrgia, elc.

En lo posible, una alcantarilla debe seguir la pen-
diente del cauce natural gue la provoca; c”a}quier
camhio hrusco en la direccion del agua en cualquiera
de sus exwremos rewarda la corriente y obliga a em-
plear un conducto de mayor seccion. Sin embargo, hav
ocasiones en que la pendiente natural resulta excesiva
y daria lugar a velocidades no convenientes del agua
dentro y a la salida de'la obra, con las que se pro-
ducirin erosiones en los materiales que forman la
propia alcantarilla y harian demasiado peligrosas
cualesquicra fugas que pudieran llegar a producirse
en ¢l recorrido interior del agua. En tales casos es
frecuente recurrir a los trazos en perfil que se mues-
tran en la Fig. XI-14,

£
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En Ja parte a de l!a figura se muesira 1a coloca-
cion normal vy conveniente, que es la que ha de
darse a cualquier alcantarilla de¢ boveda, de cajon
o de losa de concreto. La parte b representa un caso
en que se reduce la peadiente de la obra alojdn-
dola en el terraplén; esta ubicacién puede intentarse
Gnicamente con tubos v guardando las precanciones
que se indican someramernte en la figura, en lo que
se refiere a dentellones de entrada y salida, lavaderos
o bajadas y a un inuy especial cuidado en evitar
cunlquier posible fuga del agua en el interior de la
obra, La parte ¢ muestra una tipica alcantarilla de
alivio, de las que han de ser construidas en partes
inienmedias de cortes muy largos, para descongestio-
nar las cunetas o para dar salida de trecho en trecho
a la cuneta central dé una autopista, cuando la hay:L;
también en este caso resultard esencial respetar todas
las precauciones necesarias, algunas de las cuales apa-
vecen en el croquis.

Es frecuente que cuando el fondo del cauce na-
tural tenga una pendiente excesiva se recurra a ubi-
car la alcantarilia sobre la ladera de la canada; mu-
chas veces esto se considera prictico o conveniente

\\\\ ™~ ~

Esfa enfrade dejo ung zonc Je embam

Talud def corta

/—— Cuneto-

,/:/.//;’/f/}_/////(// /////gé // /7/ //// /// 777 /;’7 / r//
% S ////"/// 7 ’////,/, ., Caro/n/u” 7 /f %/’i/ ./// ”:; % %/

/«Alcanmnna ladereada
Ubicacien coirecta

] Luvadero-_\
Tolud de! terrapien N

-L-[_l_l__L
Cunefu
: o
\ Iooe
Canal de salide

K \\\\\\\\

Figura XI-15. Ubicacién de alcamarillas en laderas de cafiadas.



a partir de pendientes del orden del 15 %,. Esta colo-
caciéon de la obra puede resuliar conveniente, pero
también es comin verla realizada con defectos serios
que pueden comprometer tanto la eficiencia hidriu-
lica de la alcantarilla como la seguridad del terra-
plén; s esencial que la entrada de la alcantaritla se
encucntre a nivel del cance natural, en el pie del
terraplén de_.‘mancra que toda el agua pueda circular
a su través, sin cambios bruscos de direccidon o de
pendiente; muchas veces esto exige la colocacion
de muros encauzadores o alguna pequefia rectifica-
cidn en el cauce. Si la entrada de la alcantariila
queda sobre el pie del terraplén y sobre el nivel del
cauce, se habri creado una zona de depésito e infil-
tracién. La salida del agua debe hacerse también al
cauce natural aguas abajo; para no.prolongar exce-
sivamente la alcantariila, es comin conducirla desde
la salida de la obra hasta el cauce por algin canal,
bajada o cualquier elemento de encauzamiento que
cubra el mismo fin, controlando las erosiones remon-
tantes. La Fig. XI-15 muestra una localizacién ade-
cuada y una inadecuada, pero frecuente, de estas
obras.

Otro aspecto lmportante de la localizacién de las
alcantarillas es su desarrollo en planta. La tendencia
natural y conveniente seri alinear la obra con el
cauce, de manera que la corriente de agua no altere
su cursp, evitindose asi erosiones y remansos. Si el
cauce natural estd demasiado esviajado respecto a la
via terrestre, la alcantarilla alipeada puede resultar
demasiado larga, pudiendo convenir entonces obligar
a la corriente de agua a cruzar en forma mds pré-
xima a la perpendicular; lo anterior implica -una
serie de cambios de direccién en el agua, que sélo
poedrin ser acepetables si se logran por medio de ca-
nales reciificadores que encaucen las aguas sin pro-
vocar turbulencias erosivas. Las recomendaciones geo-
técnicas para la colocacién de alcantarillas podrian
resumirse como SlgUEI

1. Siempre que sea posible las alcantarillas de-
berdn colocarse en el fondo del cauce natural y sin
transiciones bruscas en ahneamxento vertical u hori-
zontal.

2. Cuando no sigan la linea de fondo del cauce
natural, las aicantarillas deberin colocarse en una
trinchera en suelo firme.

3. En cualquier localizacién que no sea el fondo
del cauce natural se hari un estudio econémico cui-
dadoso para establecer claramente que el costo de
conservaciéon de la localizacidn escogida no hace nulo
el ahorro en costo de construccidn que con ella se
tenga.

4. Cuando las alcantarillas no estén alineadas con
el cauce natural, deberd tenerse especial cuidado en
que su entrada y su salida resulte apropiada al agua,
sin quiebres bruscos o salientes capaces de fomentar
turbulencias o erosiones. La eliminacién de tales
obsticulos casi seguramente serd siempre econdmica.

5. El gradiente hidrdulico que exista dentro de
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la alcantarilla deberd ser tal que la velocidad del
agua en ella sea igual o mayor que {a que tenia en
el mismo trecho de cauce natural.

6. Deben evitarse en las alcantarillas. contraccio-
nes en la veua hquula

Una zona critica es siempre la frontery entre el
material térreo del terraplén y la alcantavilla pro-
piamente dicha, pues en eila se dificulta la compac-
tacion del material de abrigo y se favorece la pe-
netracién del agua, que puede tubificar al material
de terraceria o humedecerlo; es frecuente que sobre
las alcantarillas, los pavimentos muestren defectos

'es.pecia!es por este motive, que deberi cuidarse siem-

pre en. forma muy especial durante la construccidn.

Los problemds de cimentacién de las alcantarillas
se resuelven en principio con los métodos discuridos
para cimentaciones superficiales en el Capitulo VIII
de este mismo volumen. Se exceptia el caso de los
tubos, que por comunicar al terreno natural esfuer-
z0s muy bajos quedan fuera de estas consideraciones.
El problema radica, como ya se dijo, en la faha de
estudios de que suele adolecerse en las alcantarilias,
por su gran nimero y baja inversién individual. Por
ello como también se discutid, las recomendaciones
de cimentacidon de las alcantarillas suelen darse con
base en observacién o en estudios muy someros que
han de hacer especialistas entrenados en la aplicacién

de las normas de la Mecinica de Suelos a estos pro-
"blemas; los criterios en que tales especialistas han de

moverse son los mismos dewallados en el Capftu-
lo VIII, Lo anterior, naturalmente, no excluye la ne-
cesidad de estudiar acuciosamente todos los casos que
se detecten como especiales por alguna razén.
Cuando_ los terraplenes se colocan sobre terrenos
muy blandos y compresibles, sus asentamientos resul-
tan muy perjudiciales para las obras de drenaje que
hayan de hacerse bajo ellos; estos asentamientos des-
truyen las obras rigidas convencionales o las defor-
man mis alld de lo tolerable, cuando son flexibles.
El problema de cimentacién puede a veces resolverse
colocando la obra sobre el material del terraplén, mis
resistente que el terreno de cimentacién en este caso,
pero esta solucidn estd circunscrita al hecho de que
al elevar la obra no se perjudique su comportamiento
hidrdulico 0 no se cree abajo de la plantilla un
almacenamiento de agua, a partir del cual ésta pueda

infiltrarse en el terraplén; generalmente el método
- anterior es apropiado en terraplenes sobre terrenos

pantanosos € inundados o en lugares en que, por lo
blando del terreno natural, parte del terraplén se
incrusta en él desde un principio. El cajén de concreto
(Ref. 10) es la estructura para alcantarilla grande
(considerando los casos en que los tubos ya no re-
suelven el problema hidriulico) que transmite al
terreno los menores niveles de esfuerzo; ademads este
tipo de estructuras es el que soporta mejor los movi-
mientos del terraplén sobre el terreno de cimenzacién
compresible, pues aunque sufran agrietamientos que
hayan de ser calafateados, su funcion no se ve esen-



260 Obrus complementarias de drenaje

cialmente comprometida por el asentamicnto vy, 2l
comtrnicar al terreno esfuerzos del orden de los que
comunica el propio terraplén, se eliminan los proble-
mas por asentainiento dilerencial, de otro modo 1an
grnvcs.

A. FEstructuras flexibles

Las estructuras flexibles son aquellas construidas
por tubos o arcos de limina de acero corrugada, con
recubrimiento adicional o sin él colocados en e} e
1reno, bajo el terraplén, en una o mas lineas (ba-
terias).

Para fines de provecio es preciso considerar en
estas estructuras la influencia de las cargas muertas
y la de las cargas vivas. Las primeras son debidas al
peso propio (total o parcial) de la tierra colocada
sobre la estruciura {colchon): las cargas vivas son
debidas ai ‘peso del equipoc yue transita sobre la es-
tructura, antes o después de que ésta haya sido de-
bidamente proiegida por su colchdn de tierra. Los
impactos producidos por las cargas mdviles y, en cier-
tos casos, las vibraciones transmitidas por las mismas
se consideran también como cargas vivas. En general,
el efecto de 1a carga viva disminuve el aumentar el
espesor del colchon v al aumentar la velocidad el
transito. :

Ademds de los electos verticales de las cargas
consideradas, existen también presiones laterales y
longitudinales a lo largo del eje de la estructura in-
ducidas por las cargas verticales. )

En general puede decirse gque la pequeia cedencia
inhetente 2 una estructura meitdlica flexible alivia
considerablements los estados de esfuerzos actuantes
¢n la propia estruciuta en comparacion a una ideal-
mente vigida. Eilo es debido al fenémeno de arqueo

(2]

30

‘Ref. 11), estudiado en €l Capitulo 5 del Volumen 1
v en ¢l Capliulo X1V de este volumen; el efecto hace
que la presidn vertical de tierra actuante en Ja bé
veda de la alcantarilla sea menor que la que corres-
ponde al cspesor de colchén sobre ella; el efecto pue-
de cuantificarse aproximadamente recurriendo a la
teorfa que se incluye en las referencias arriba mencio-
nadas. Usuaimente y desde el punto de vista estruc-
tural susle especificarse que la béveda de una alcan-
tartila Dexible no pueda ceder mds de un 59 de la
wixima dimension vertical; cste limie cubre am-
pliamente las delurmaciones necesarias para el des-
arrollo del efecic de arqueo, por lo que puede ga-
rantizarse que éste tendrd lugar sicmpre sobre obras
metalicas flexibles del tipo utilizado por la prictica.
El electo de arqueo es mas notorio en arenas que en
arcillas y se ve influenciaido por las vibraciones, que
tienden a disminuirlo, sobre todo en el caso de las
arenas. Sin embargo, debe recordarse que existe un
espesor minimo de colchén para que se desarrollen
efectos de arqueo de importancia prictica; los Hmites
respectivos se discuten también someramente en la
Referencia 11.

Si se supone que los efectos de arqueo son inexis-
tentes, los efectos de la combinacidon de carga muer:a
Yy carga viva sobre una alcantarilla son como los que
se muestran para dos casos particulares en las Figs.
XI-16 y XI-17 en referencia al caso de cuarreteras y
ferrocarriles, respectivamente.

En ambos casos se ha considerade que la carga
muerta, debida al colchon de tierra, aumenta lineal-
mente con la profundidad; el efecto de la carga viva
{en el caso de las figuras, H-20 para carreteras y
Cooper E-72, mds 50 9, de impacto, para ferrocarril)
sigue una ley de variacién de tipo hiperbdlico con la
profundidad. La carga total, suma de ambas, s¢ mues-
tra en las dos figuras.
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Considerando el efecto de arqueo, las graficas ante-
tiores dan todavia resultados representativos para col-
chones de pequerio espesor, en los que el efecto casi
no se desarrolla; en espesores mayores, la carga muer-
ta ya no es ahora funcién’lineal de la profundidad,
sino que crece hasta un limite, a partir del cual va
se mantiene uniforme. De las graficas se desprende
que en cada c¢aso existe un colchén para el que la
combinacién de cargas produce un efecto minimo.

Para resistir correctamente a las cargas, la alcan-
tarilla debers estar apoyada en un suelo homogéneo
en toda su longitud; si el terreno natural no lo es,
deherdi hacerse una substitucion de los materiales dé-
biles o compresibles por material compactado. Bajo
la obra debheri colocarse una p!amilla,' preferentemen-
te de arena compacta. En terraplenes construidos
sobre terrenos compresibles, el efecto diferencial de

Compaciacion en torno a una sleantarilla flexible.

CARGA UNITARIA, EN KILOGRAMOS POR METRO CUADRADO:

mayor asentamiento en el centro respecto a las orillas
puede hacer conveniente el dar a la obra una. ade-
cuada contraflecha. ‘ .

La resistencia y el funcionamiento de cualquier
tipo de estructura flexible para drenaje depende en
gran parte de la calidad y las normas de colocacién
del material de relleno lateral y-de colchdn adyacen-
tes a ella (Ref. 12).

Este relleno debe ser en lo posible inerte al agua,
es decir, no susceptible a expansiones, agrietamientos,
etc., ficilmente compactable y no susceptible tam-
poco a la tubificacion. Ep el Capitulo il del Volu-
men [ se han dado normas para estimar la suscepti-
bilidad de los suelos a2 esos fendémenos; dichas normas -
son aplicables al caso ahora tratado.

Con el objeto de evitar distorsiones de la estruc-
tura metilica, el relleno lateral deheri colocarse por
capas y alternativamente, de modo que vaya crecien
de simultdneamente en los dos lados. El colchén debe
comenzar a colocarse en el centro de la héveda, ex-
tendiéndose en senticdo transversal simultincamente
hacia los lados, con el mismo fin; es conveniente
comenzar el cubrimiento en sentido longitudinal pro-
cediendo del centro hacia los dos extremos del tubo.
Lo fundamental a cuidar en la colocacion del relleno
es la correcta compactacién de las capas en que’se.
vaya colocando; la despreocupacion de éste concepto,
es, sin duda, fuente de un gran nimero de fallas en
obras flexibles de dremaje. La compactacion hace
aumentar la estabilidad del suelo y al aumentar su
resistencia al esfuerzo cortante, disminuye los empu-
jes de tierras que el relleno ejerce lateralmente con-
tra la estructura; la compactacion del colchon hace
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aumentyr grandememe lns efectos benéficos del ar-
queo, reduciendo mucho las cargas verticales en Ja
estructura. Come regla prictica, noe debe Laber en
un cuntorno a la esiructura, con ancho de dos dia-
metros de la nisma, material que no haya sido cui-
dadosumente compactado: estas operaciones pueden

haceise con equipo manual o de cualguier forma que’

garintice fa buena ejecucion del trabajo sin dafio para
Ia alcamariila; en la compactacién del celchon espe-
cialmente e comete con frecuencia el error e hacer
circular sobre ia obia equipe pesado de compactacion
arstes de gue se have aleanzido un espesor de cubri-
ntiento protector suficiente; ésta ha side frecuente
causa de fallas,

5 ¢ colchdn vertical es reducido, los empujes la-
terales pudicran predominar y tender a aperaltar a la
alcantarilla; en este ¢aso convicne recurrir a $£CCiones
tipo béveda, mds anchas y menos altas, que aumentan
el colchdn y comtrarrestan en mal efecto anterior.

Es frecuente que las alcantarillas flexibles mues-
tren defectos estructurales {deformaciones, cedencias,
ercéteral, durante su funcionamiento; estos efecios sue-
len tener siempre como origen la mala compactacion
de los rellenos que produce emnpujes de tierras supe-
vicres a loy considerades en el proyecto que, ldgica-
mente, toma cn cuenia ios aipesores e colchdn y
terraplén bien compactados, La solucidn de estos
tdefectos nio puede ser otra que la radical, que con-
siste exy retivar el relleno suclto v en substituirlo por
otro bien compactado.

Cuando ¢l terreno que sirve de base a una alean-
tarilla flexible ¢s compresibie y ésta se hunde longi-
twidinalmente, el mayor hundimienio bajo el centro
dei terrapién respecto al de sus homhbros, hace gque se
shran las puntas entre las placas metdlicas ensambla-
«is gque consiituven la aleantavilla; para resolver este
problems ¢ pupedir Ia filtracion de agua por las jun-
fis atsertas puede colocarse por deatro un anillo
canenear sle acero corrugado, cuyas corrugaciones
si-oddo u diferencia igual al monto de las [uerzas cor-
saoncidan con as de las placas que forman la alcan-
povitiag esie antilo puede expanderse desde dentro y
sioast cotao sellador. En algunos casos y siempre
¢ e se Jogre de un modo efective que el anillo tra-
hole solidariamente con la pared de la estructura,
poctd considerdrsele como un refuerzo estructural. En
vaso en que el anillo anterior actite como sellador
es convenicnie colocar entre él v la estruciura una
capa de asfalto, neopreno w ctro material flexible
SIMAar.

A menudo st ha observado que la conservacion de
Lo afcanvarillas, wanto {lexibles como rigidas, se des-
cuida famentableriente, asi come la de sus obras auxi-
liares (snuros de cabeza, rompedores de energia del
agua, olwas de encauzumniento, lavaderos de descarga,

etcétera); naturalmente esio se tracduce ¢n dafos po-

sibies pma los terraplenes v en menor vida itil para
el camino en peneral y para las alcantarillas en par-
ticular. E] wolvamienio es un efecto particularmente

nocivo. Una huena conservacion comprende la reali-
zac:on de ebras de encaurnmiento v de todas las ne-
cosarias pura corregit. 2 la luz del funcionamiento,
tedos los defectos n omisionss de la construccion.

Un ierraplén tubificado se reconoce por !a pre-
sencias  de irregularidades. oquedades, afivramientas
de 2gua o mancha; de humedad v otros signos de
escurtTimienio  inicrno, especialmente en el ralud
de aguas abajo del terraplen. Si ¢l proceso de tubi-
ficacién hat avanrzado poco, nada ofrece mejor garan-
tia gue fa insialucidn de un o en el talud del
werraplén aguas abajo vy en iorno 2 la alcantarilla; si
el proceso estd zvanzado, ademas del filtro sera pre-
ciso reponer el mawerial wubificado, llegando incluso
a cunsiruir galerias a través del terraplén para lograr
que esa reposicicn se efectite en forma complera.

Una fucnte comin de problemas de tubificacién
son los agujeies que se dejan sin sellar dentro de la
alcamarilia; estas agujeros pueden haber sido nece-
sarios para facilitar lus maniobras de transportacién
¢ izado de las piezas que Ja constituyen; son espe
ciaimente peligrosos cuando el reilleno que rodea
la aicantarilla es susceptible a la tubificactén (are-
nas finas y limos no plicticos con I, < 10); en los
agujeros se produce succion del material de relieno
por la corriente de agua, lo cual inicia un proceso de
erosion progresiva que conduce a la {alla de la obra
por _fall:t de soporte; se han llegado z ver casos en
que el agua puede cruzar el terrapién por un verda-
dero winel formado en torno a la cbra, ignorando
a ésta. Los agujeros en cuestion deben ser sellados
durante la construccion de la alcantarilla.

En terraplenes muy arcillosos, la sequia prolon-
gada puede producir agyietamientos en torno a la
zlcantarilla v esas grietas constituyen una entrada
natura: para las aguas. Cuando éste sea el caso, debe-
rin sellarse todas las grietas en torno a la alcanta-
rilla, tunelcando el material de manera que se siga
la grieta y colocando nuevo material debidamente
compactado, Una buena proteccién de los taludes del
terraplén con vegeiacidn contribuye muche a elimi-
nar ¢l problema de las grietas.  *

De los varios tipos de estructuras para drenaje
que actualmente se usan en la tecnologia de las vias
tervestres, ninguno se debe considerar como la solu-
cion dptima de todos los problemas; todos tienen sus
veniajas v sus inconvenientes. A continuacién se hace
un balance de las ventajas y desventajas que mds
cominmente se atribuyen a las alcantarillas flexibles
de tubo metdlico.

Las principales ventajas radican en e! hecho de
trabajar con un producto fabricado con normas es-
trictas, lo que pricticamente elimina defectos graves
de elaboracién; también se tiene alta resistencia en
comparacién al peso. Las ventajas inherentes a la fle-
xibilidad va han sido suficientemente mencionadas.
Los tubos metdlicos funcionan convenientemente aGn
en suclos de muy baja capacidad de carga. pues co-
munican al terreno de cimentacién presiones muy

}



bajas. Son también [ficiles de instalar y manejar y
estin disponibles en gran variedad de secciones, ta-
maitos y calibres de limina, lo que permite mucha
libertad para llegar al disefio opumo correspondicnte
a cada paso particular.

La principal desventaja de las alcantarillas metd-
licas es probablemente su costo alto en relacién a
obras de mamposteria y ain de ¢oncreto, que resultan
siempre mds baratas en lugares en que el terreno de
cimentacidon no plantea problemas especxales de ca-
pacidacdt de carga. También hacen inconvenientes a
las estructuras metilicas odas las aguas de natura-
leza corrosiva, so pena de usar protecciones sumamen-
te costosas sobre la lamina de acero; el concreto y la
mamposteria resisten asimismo mucho mejor el efec-
to erosivo de aguas a alta vejocidad.

B. Alcantarillas rigidas

El estudio de las alcantarillas construidas con
materiales rigidos, tales como el concreto reforzado,
debe comenzar con un andlisis de cargas a que estard
sujeta la estructura, pues éstas juegan un papel es-
pecialmente importante en el comportamiento de
aquélla. ‘

B1l. Estudio de cargas muerlas

Para fines de proyecto deben considerarse los dos
tipos de cargas tradicionales: las muertas y las vivas.

SUPERFICIE DEL
TERREMD MATURAL

x
AL
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a~ En zaonja

RASANTE

TeRRAPLEN

TERREND MNATURA

b.— En terraplen

Figura X{-18.
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Las cargas muertas son causadas por la tiena que
abriga al wibo rigido. A primera vista se diria que
dicho efecto es igual at peso propio del material co
locado sobre el tubo; de hecho la afivmacion antenor
se considerd correcta durante muchos afos en la pric
tica ingenieril. Hoy se sube, sin entharge, que ¢l efce-
to del suelo suprayvacente puede ser mayor o menor
que e! peso propio, ¥, en rigor, solo por una rara
casualidad serd igual a éste. Lo anterior es dehido
a que entre un prisma de suelo de ancho igual al
didmetro del tubo, situade sobre éste y prolongado
hasta la superlicie del terreno o te:taplen y las masas
de suelo a ambos lados de este prisma, se ejercen
fuerzas cortantes cuando hay alguna tendencia al mo-
vimiento relativo. Si las fuerras cortantes producidas
son hacia arriba, porque el prisma considerado trute
de bajar respecto a las masas vecinas, el efecto del
prisma sobre el tubo es menor que su propio peso;
por el contrario, si, por alguna razon las masas veci-
nas tratan de bajar respecto al prisma, las fuerzas
cotlantes e frontera se producen haciu abajo, sumiin-
dose al peso propio deél prisma, por lo que el electo
de éste sobre el tubo es inayor que su peso propio.
Para el propdsito de calcular cargas. muertas, las
alcantarillas de tubo rigido se clasifican en cuatro
clases principales de acuerdo con las coidiciones de
instalacion, que influyen en la magnitud’y direccién
de las fuerzas cortantes a que.arriba se hizo refe-
rencia. Estas clases se muestran en la Fig. XI-18
Los tubos sin terraplén [parte a) de la figura| se
instalan en las zanjas estrechas hajo el nivel del torte-
no nalural sobre ellas se coloca solamuue el relleno
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de la zanja pusterior a la excavacién. Los tubos con
terraplén [partes b) y ) de la figura] estan colocados
bajo ¢l mismo y pueden quedar o no en una zanja
dentro det tericno natural, siendo favorecidos por
¢sta, pues al alojarse dentro de ella, la carga vertical
se reduce tanto mds cuante mas suelio sea el relleno
que se coloca sobre el tubo; dicho rellens suelio no
necesita ocupar toda la zanja, bastando una faja de
30 6 40 cm de espesor sohre el tubo para lograr un
arqquen beneficioso.

En la parte d} de la figura se muesira un tipo
bustante usado de colocacién muy faverable para re-
ducir la carga acruante sobre un tubo instalado en el
terraplén. En este sistema HNamado de trinchera im-
perfecta, k)nmcro se coluca el tubo sobre ci terreno
natural, sin utilizar-ninguna zanja; después s coloca
el terraplén perfectamente bien compactado a los la-
dog del tubo, husta una distancia de dos veces el did-
metro del mismo y hasta una altura de unos 40 cm
sobre su clave. En seguida se excava una zanja a lo
largo del wubo, con ancho igual al didmetro del mis-
mo vy hasta una profundidad ligeramente menor que
la parte superior del tubo (del orden de 10 cm arriba
de la clave); esta zanja se rellena ahora de material
suelto y compresible tras lo cual se prosigue Ia cons
truccion del terraplén, compactdndolo convencional-
mente. Cuanto mds compresible sea el material de
relleno colocado cerca de la clave del tubo en el
sisicina anterior, mayor serd la reduccion de la carga
muerta actuante sobre el tubo; Marston {Refs. 13 y
14) ha sugerido anadir paja u hojarasca seca al relle-
no de Ia zanja para aumentar su ccmpresibilidad.
El mismo autor arriba mencionado ha desirrollado
una teovia que penmite valuar la carga muerta que
actia sobre ¢l tubo de concreto en las diferentes
condiciones ¢ instalacion que se muestran en la
Fio Xi-18

i higar analiza el caso de los tubos en
saidia \Fur XIT2a}), Se aceptard la siguiente nomen-
chauna, con eeferenciz a la Fige X119, (Ref. 15).

by

', = carga mueria actuante sobre un plano ho
rizontal tangente al tubo rigido en su clave.

v = peso cspecifico del suelo en el estado en que
& encuentre,

i = carga vertical en el plano horizontal al
nivel h.

D = didmetro exterior del wubo rigido.

B, = ancho de la trinchera al nivel de la clave
del tubo. '

H = prefundidad de 1a trinchera hasta el plano
horizontal tangente al tubo por su clave.

k = distancia de la superficie dei terreno natu-
ral a un plano horizontal en el relieno.

G, = coeficiente de carga.

¢ -= angulo de friccién interna del material de
relleno.

4" = dngulo de [riccién cntre el material de re-
Nlenc y la pared de la zanja {(¢" = ¢).

K = coeficiente de presién de tierras.

+F,
Kigs B'dh

F
3K B,dh

e

Figura XI-19, Deduccién de la [drmula que da la carga

muerta sobre tubos en zanja,

Con referencia a la Fig. XI-19 y analizando el
ecuilibrio del eleinento de relleno a la profundndad
h, puede escribirse, respecto a un tramo unitario de
tuho:

F + yu B, dh

. F
t

Notese que como el relleno siempre se coloca en
estado suelto, por lo menos parcialmente, tenderd

" siempre a bajar, con lo que las fuerzas cortantes de

reaccién en las paredes de lz zanja resuliardn siem-

re hacia arriba, o que es favorable para la situacién
del tubo. En la ecuacién 11-2 Marston considera que
K es el coeficiente, de presién activa de tierras, lo
que es discutible, puesto que las paredes de la zanja
probablemente no ceden bajo el empuje; desde este
punto de vista, tal parece que el coeficiente de presién

- de tierra en reposo (K,) pudiera ser mas razonable.

Al valuar las fuerzas cortantes en las paredes de la
zanja, considera que se desarrollan al unisono la resis-
tencia al esfuerzo cortante dltima en todos los puntos
de la pared y esto tampoco resulta muy realista. Sin
crmbargo, una consideracion tiende a compensarse con
la otra y el heche es que los ingenieros especialistas
que suelen aplicar las férmulas de Marston reportan
generalmente buenos resultados, cuando se satisfacen
plenamente los requisitos de colocacién del tubo.

La ecuacién 11-2 conduce a una ecuacién diferen-
cial lineal, cuya solucién con la condicién de frontera
=0 para h =0 es:

2Kh tan ¢/’
1—e B,
F=v,B} 11-3
Y St ZK tan ¢’ (11-3)

Lo cual, en ia profundidad h = H, puede escri-
birse:

W = CqvmBi (11-4)

donde Cy es un-factor de carga adimensional e igual a:
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Figura XI.20. Valores del cocficiente de carga Cd.

2KH 1an ¢’

Co=2=°¢ 5 115
e 2K tan ¢’ (11-5)

En las férmulas anteriores ¢ es la base de los
logaritmos neperianos. - )

La ecuacién 11-4 permite calcular la carga muer-
ta sobre una unidad de longitud de tubo y en eila
puede’ utilizarse cualquier sistema homogéneo de uni-
dades. :

C, es funcién del producto K tan ¢’ y de la rela-
cién HfB, Se encuentra en las grdficas de Ia Fig.
X1-20 para los diferentes tipos de suelos.

Si el tubo es de tipo muy rigido (y éste es el
caso general de los de concreto), pricticamente toda
la carga dada por la férmula 11-4 serd tomada por
€1, pues su rigidez serd mucho.mayor que la del suelo
colocado a sus lados como relleno dentro de la zanja;
si el tubo, por el contrario, es flexible y el suelo a
sus Jados estd debidamente compactado, las rigideces
_de ambos pueden ser similares y en tal caso, para
considerar la carga que soporta el tubo deberd mul-
tiplicarse el valor dado por la ecuacién 114 por la
relacin DfB,, con los sentidos usuales para esas
lewras. i

Frecuentemente la trinchera en que se zloja el
tubo no tiene paredes verticales, sino que éstas po-
seen un cierto talud, lo que da lugar a una dimen-
sién B, variable; cuando éste sea el caso, deberd ha-
cerse intervenir en la ecuacidn 11-4 el aricho medido

sobre el plano horizontal tangente al tubo en su clave.
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Naturalmente, este criterio sélo serd valido si los ta-
ludes de la trinchera no son muy tendidos, pues si
lo son, la carga sobre el tubo deberi analizarse con la
condicién de tubo en termaplén (Fig. XI-13.b).

El caso de tubos en terraplén corresponde al cro-
quis mostrado en la parte b) de la Fig. XI-18, como
ya se dijo. Ahora pueden imaginarse dos planos ver-
ticales tangentes al tubo y llevados hasta la super-
ficie del terraplén; las fuerzas cortantes que se des-
arrollen en esos planos como consecuencia del movi-
miento relativo del prisma interior respecto a las ma-
sas de suelo vecinas jugarin un importante papel en
la carga que actie a fin de cuentas sobre el tubo.
Si el prisma interior tiende a bajar respecto a las
masas vecinas se producird arqueo favorable y la car-
ga sobre el tubo serd menor que el peso del citado
prisma interior; por el contrarie, si las masas vecinas
tienden a bajar con respecto al prisma, la carga sobre
el tubo serd mayor que la correspondiente al peso
de la columna de suelo sobre €l Para cuantificar la
carga muerta que haya de obrar en un caso concreto,
se considera el plano horizontal tangente al tubo
en su clave, al que se llama plano critico y se analiza
el movimiento relativo de puntos de ese plano colo-
cados precisamente en la clave del tubo y a los lados
de é&ste. El asentamiento del plano critico, a los la-
dos del tubo es igual (Fig. X1-21) al desplazamiento
que sufre la superlicie del terreno natural por el
peso del terraplén (S,), sumado al acortamiento que
sufra la parte del terraplén localizada entre el terreno
natural y el plano critico (S,). Asf, en resumen, el
asentamiento del plano critico a los lados del tubo
serd §, + S, Por su parte, el asentamiento-que sufre
el punto del plano critico sobre la clave del tubo,.
estd también formado por dos sumandos; el primero
expresa lo que baja la base del tubo, §; (generalmente
S, > S, pues el primero comprende lo que bajd el
terreno natural, mds la incrustacion que el tubo pue-
da tener dentro de él) y el segundo, la deformacién
estructural propia del tubo en la direccién vertical
por efecto de la carga actuante, d.. Asi, lo que baja
el plano critico sobre la clave del tubo es 5, + d.. El
movimiento relativo en el plano critico es igual a
(Sm + S) = (S; + do):

Se define como relacién de asentamiento, r, a:

= (Sn + Sn) - (S, + dr)

5 (11:6)

que expresa la relacién entre el movimiento relativo
en el plano critico y el acortamiento del terraplén a
los lados del tubo.

Una relacion de asentamiento positiva indica que
las masas vecinas se mueven mis que el prisma in-
terior y que, por tanto, la carga sobre el tubo excede
al peso del prisma sobre el tubo; inversamente, la
relacién de asentamientos negativa es signo de arqueo
favorable. ‘

Conviene definir también la relacién de proyec
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ciom, p, como el cociente entre el espesor del terra-
plén entre el wwrreno natuial y el plano critico y el
anchio del wbo de conaews, DL Asi el espesor del
ierraplén a los lados deb tubo queda expresado por
pb.

En terraplenes altos el electo de arqueo sobre el
tubo no abarca toda la altura, sino que tiende a di-
siparse segiin la elevacion crece respecto al tubo, pu-
diendo detinirse una altura, f4, en que estos clectos
va no son perceptibles. El plano horizontal que estd
a2 una altura H, sobre el tubo se llamu de igual asen-
tamiento, pues se mueve vi lo mismo sobre la clave
del tubo y a jos lados del mismo: sobre el plano de
igual asentamiento no hay los esfuerzos cortanies en
los planos verticales imaginarios tangentes a los la-
dos del tubo que se mencionaron atris.

La [drmula a que llega la teoria de carga de Mar-
sion para tubos rigidos alojados en terrapién (Fig.
XI-1B.UL} eu

Wa=Coyn ¥ (11-7)
donde lus letras tienen el senudo ya definido en una
fisra precedente de este mismo parrafio y €, es un
Coclicicnie de Carga, dado por las expiesiones:

2K tan g H/D |

e
[SIRE—- [ , para =H
_ 2 2Atan ¢ para H €

(11-8)

st QA’ s F D
e tan ¢ H./ —l+(H H,)
T T 32K wnge D D

= 9K tan ¢ H./D .
o =2k tan g Hef (11:9)

"para H > H,
{.0s signos mas deberin de usarse cuando la rela-
ci6n de asentamiento sea positiva y los menos cuando
sex egativa.
En lus férmulas anteriores H, indica la posicién
del pl;mo de igual asentamiento (Fig. XI-21} y en
principio puede valuarse con la expresion:

+ZK tan ¢ H /D
£ f—

*= 2K tan ¢ 2

Hf 2+Tﬁp H Ht
('B") ""3_( D™D

l H, HH,

+ 2K 1 = g e e
e tan ¢ HeD = o7 tang 10 T In
r.bH
=x 20 , (11.10)
D

Ahora los signos superiores deben usarse con re-
lacién de asentamicento positiva y los inferjores con
negativa.

En ia Fig. XI-22 se propoiciona una grilica que
da lugar direccamente ¢ valor de €, en [uncién de
los de la relacion H/D y del producto r.p.

Con la grifica se hace innecesario aplicar las
formulas 11-8 a 11.10, lo que por otro lado scria
engorroso, ya que proporciona directamente los valo-
res de C, que se requiecren para aplicar la expre-
sion 11-7. Cuando r,p = 0 pueden suceder dos cosas:
. = 0, es decir que el asentamiento del plano critico
es el mismo a los lados del tubo vy en su clave o bien
p = 0, es decir que el tubo esté alojado en una zanja
de profundidad igual a un didmetro. En ambos casos,
ia constante C, resulta igual 2 H/D ¥ la carga sobre el
tubo es idéntica al peso del terraplén sobre él: en
efecto:

=

m DY»\D:meHD

Para valores ncgativos del producto rp. 7, es o
negativo, puesto que p es siempre positivo, si existe
y la carga sobre el tubo es menor que el peso de la
tierra suprayacente, pues el plano critico se hunde
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mis en la clave del tubo que a los lados de él. En
este caso el valor de C, depende del de K tan ¢ (ex-
presiones 11-8 y 11-9) y crece al decrecer el valor de
este producto, por lo que es conservador calcularlo
con un valor minimo, aunque realista de X tan ¢; en
la grafica, las curvas con r, negativa se refieren a
Rtan ¢ = 0.13 que corresponde a un terraplén de
arcilla. Las curvas correspondientes a 7, negativo par-
ten de otra (trazo mds grueso) que es la representacion
grifica de la ecuacién 11-8, de tal manera que la in-
terseccion de las lineas da. el valor de H, correspon-
diente a cada valor de r,p a partir de su ordenada.
Cuando 7, es positivo, el producto r,p también lo
es; diferentes valores de este producto generan las
lfneas a la derecha de la que sc trazé a 45° para
r.p = 0. En este caso, el valor de C, crece con K
tan ¢. por lo que ahora lo conservador es calcular las
lincas con un valor alto y realista del producto: en
la Fig. XI-22 el valor usado fue K tang¢ = 0.19, que
corresponde a suelos granulares sin finos. También
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Figura XI.23. Trinchera en zanja bajo un terrapién.
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estas curvas parten de otra que representa la ecua-
cion 11-8 para r, positiva; nuevamente puede estimar-
se H, a partir de las ordenadas de los puntos de
partida.

En la prictica se tiene el inconveniente de que
para aplicar las ideas y grificas anteriores no se pue-
de valuar a priori la relacidn de asentamiento r, con
que vaya a trabajar el tubo en proyecto. El inconve-
niente se supera partiendo de un valor de r, supuesto
cont base en el comportamiento de alcantarillas cons-
truidas. La tabla XI1-4 da valores recomendados por
la experiencia para la relacién en esiudio {Ref. 15),

TABLA Xi4
Valores de r, para prbyecto {Ref. 13)

Condiciones prevalecientes r,

Tubo rigido sobre roca o suelo

no cedente +1.0
Tubo rigido sobre suelo, compresible 0a 405
Tubeo rigide sobre suelo comin 4+05a 408

En el caso de alcantariilas en 7anja, pero con terra-
plén suprayacente (Fig. XI-18.c), la carga muerta por
metro de tubo puede estimarse con la expresién 11.11
que se muestra a continuacion referida a la Fig. X1-23.

W, =C, yn B (11:11)
donde B, es el ancho de !a zanja y €, es un coefi-
ciente de carga que se obtiene de las grificas de la
Fig. X1-24. .

En estas graficas se usan respectivamente valores
de la relacién de proyeccion p (ver Fig. X1-23) de 05,
1.0 y 2.0. Para valores intermedios de p puede hacer-
se-una interpolacién lineal de los valores de €, obte-
nidos. El significado de las distintas curvas que se
muestran en las grificas es similar al discutido para
alcantarillas bajo terraplén, antes vistas. Se uso para

- cdlculo un valor Ktang = 0.13, lo que es conser-

vador.

La experiencia proporciona pocos datos para fijar
la relacién de asentamiento a usar en ¢l proyecto,
estimdndose que valores comprendidos entre —0.3 y
—0.5 son adecuados para el caso.

Para el caso de alcantarillas tolocadas en trin-
chera imperfecta (Fig. Xi-18.d), la férmula a aplicar
es esencialmente la 11-11, substituyendo dnicamente
B, por D, que es el ancho de la trinchera excavada.
Asi, para este caso la expresidn serfa: '

Wa = Coa¥u D? (11-12)
donde C, se obtiene también de las grificas de la Fig.
X1-24, pero usando la relacién H /D en lugar de H/B,.
El valor de p es igual a la profundidad de la trin
chera excavada, entre D.
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3.2, Esludio de «srgas vivas

Cemo va se ha indicado, las aleantarillas soportan
HEAS vivas que provienen del wrifico carre-
tern, ferroemiriiero o aéreo que circula sobre ellas,
sena sei o] enson Tos efectos de la carga viva depen-
den mscha del espesor dc_l colchdn de tierra que haya
el ol m.pc‘o naturalmente menores cuanto
sea iyl

das las experiencias realizadas al presente, tan-
to o Lubos en zanja como colocados sobre el terreno
niztural bujo un terraplén, indican que una carga
superficial estitica tal como la producida por una
rueds ninovil, transmite efectos al interior del terra-
pién que se purfderi valuar con una aproximacién
acepiable < se niiliza la teoria de Boussinesq, para
rn medio lineaimente eldstico, semi-infinito, homeo-
uéneo e Botropo. Las ciargas que se aplican a las al-
caniaritias son, sin embargo, debidas a vehiculos en
movimicnto; este ‘importante hecho se suele tomar
en cuenta en las formulas que se usan para calcular
carga viva, introduciendo en ellas un factor mayor
que la unidad denominada facior de impacto, con

wobre

nidser

¢l que se truta ds reprosentar el efecto Jel mnovimien-
to. Para alcantarillas bajo terraplenes de carreeras y
aeropistas, Holl (Ref. 15) propone la siguiente expre-
sion para el cilculo de cargas vivas sobre tubos ri
pidos.

{11-i3)
donde:

W, = carga viva promedio actuante sobre e tubo.
por unidad de longitud del mismo.
longitud de una seccién longitudinal del
tubo, sl éste se consiruye en tramos de un
metro o menores. Sioel tubo se construye
en secciones de longitud mayor o es un tubo
continuo deherd tomarse L precisarnente
: igual 2 1 m (longitud efectiva).
w, = factor de influencia de la carga superficial.
F; = factor de impacto, usualmente comprendi-
do entre 1.5 y 2,
P = carga de rueda, considerada como una car
ga concentrada.

—
'
i

El factor de influencia de la carga superficial, w,
depende de la longitud efectiva, L, del didmetro D
{0 ancho en el caso de una-alcantarilla de losa o de
un cajon) de la estructura, de la profundidad a que
se encuentre la clave del tubo bajo la superficie del
terraplén, H, y de la posicion de la carga de la rueda
con respecto al drea en planta, del tubo proyectado
sobre un plano horizontal tangente por la clave. 5i
se introducen los pardmetros:

donde m y n son intcrcambiables, el factor de in-
fluencia w, puede calrularse con la grifica de Fadum
correspondiente A carga uniformemente disiribuida
en un 4rea rectangular (Ref. 16). Aquella grifica da
el factor de influencia para un punto localizado ¢n la
vertical trazada por una esquina del drea rectangular.
Similarmente, para este caso la grifica se aplica cuan-
do la carga de rueda, P. se cncuentra sobre una es-
quina del drea del 1ubo en que se quiere calcular la
carga por unidad de longitud {esta drea es, como se¢
dijo, la proyeccién del tubo en el plano horizontal
tangente a su clave). Es curioso hacer notar que aun-
que ahora la aplicacién de la curva de Fadum se
hace aparentemente a um caso muy diferenie, los
valores de los factores de influencia conservan su va-
lidez, segiin hizo notar Holl (Ref. 15); si la carga de
rueda queda sobre el centro del drea rectangular {po-
sicion en que, por cierto, la influencia de la carga es
mixima), el factor w, se obtendrd multiplicando por
cuatro el valor obtenido considerando una de las cua-
tro partes iguales en que puede dividirse el drea rec-
tangular, para la cual la carga de rueda quedard ya
en esquina.
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Para ¢l caso de un alcantarilla rigida colocada bajo
el teriapién de una via férrea, deberd procederse de
un modo diferente para calcular la carga viva sobre
la estructura. Ahora se supone que la carga de los
ejes moirices de la locomotora se reparte uniforme
mente €n un irea rectangular de longitud igual a la
distancia entre los e¢jes motrices extremos y de ancho
igual al Iargo de los durmientes de la vida; esta forma
de razonar se justifica hasta cierto punto pensando en
el efecto repartido de los rieles y de los durmientes.
El efecto de la carga asi obtenida sobre la alcantarilla
puede valuarse aplicando la misma grifica de Fadum
de que se ha hablado (Ref. 16). También en este caso
debe multiplicarse la carga de la locomotora por un
factor de impacto, generalmente estimado en 1.75,
cuando el relleno sobre la alcantarilla es menor de
dos metros y que se reduce en 0.10 por cada metro
adicional del relleno, con limite en la unidad. .

El efecto de las cargas, sean vivas o muerta, sobre
las alcantarillas consiste en esfuerzos y ‘en deforma-
ciones sobre la propia estructura, pero estos aspectos
no son naturalmente objeto de estudio en este lugar.
Una cuestion de considerable repercusién sobre los
criterios estructurales y que si merece citarse es el
aumento en longitud y el cambio de forma que pa-
dece un tubo cuando se coloca sobre terreno compre-
sible y bajo terraplenes altos que se asientan en élL
En esos casos la prictica aconseja tratar de llegar a
un tubo con juntas flexibles y quizd provisto de una
adecuada contraflecha, en lugar de proyectar uno con-
tinumnente rigido, en que la deformacién del terre-
no desarrollaria esfuerzos prohibitivos.

C. Instalacién de alcantarillas en el campo

Todas las alcantarillas, rigidas o fiexibles, han sido
proyectadas para resistir una presién de tierra media
correspondiente a una cierta altura de relleno, pero
como se vio en los pdrrafos A y B anteriores, -los
movimientos relativos o las simples tendencias a ellos,
juntamente con el arqueo de.los suelos, puéden hacer
que esas condiciones medias esperadas varien mucho,
por lo que resulta indispensable que el ingeniero en-
cargado de la instalacion de las obras en el campo
tenga pleno conocimiento de estos problemas, para
ser capaz de interpretar las condiciones especificas
que se le presenten, decidir si su obra soportari pre-
siones mayores o menores que las que corresponden
a los manuales de disefio o proyectos tipos (que tam-
bién deberi conocer) y realizar, en su caso, los cam-
bios que pueden ser precisos en la instalacién, a fin
de asegurar un adecuado comportamiento estructural.

C-1. Terrenos de cimentacion no cedentes

Se tienen en roca o en suelos duros y firmes,
Si la alcantarilla se coloca en trinchera se tiene
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siempre un alivio respecto a la presién media, corres-
pondiente al prisma suprayaciente. En electo, la al
tura de material de terraplén sobre la obra serd mayor
que a los lados y, por lo 1anto ambién serd por lo
menos algo mayor el asentamiento yue cse material
sufra con el tiempo. Este efecto serd, por supuesto,
mucho mds marcado en las alcantarillas flexibles, por
su propia cedencia.

Si las alcantarillas estdn en terraplén (Fig. XI-18)
el efecto benéfico anterior se invierte. Ahera la altura
de material de terraplén a los lados de la ohra serd
siempre ealgo -mayor que sobre ella (por lo mcnos
en la altura de la propia obra) y, por esta razén, serin
mayores los asentamientos 2 los lados que sobre la
alcantarilla, lo que se traducird ea un aumento de

- la presién actuante sobre la media. Claro es que si la

alcantarilla es flexible, su propia cedencia contrarres-
tard y aln invertird el efecto anterior, aliviando la
presion a fin de cuentas, pero si es rigida esto no
sucede y, de hecho, lIa condicién que ahora se comen-
ta es la mds severa que puede presentarse en una
alcantarilla rigida. Huelga decir que en casos como
éste convendrd siempre formar una trinchera ¢ dejar
scbre la clave de la obra una porcién del colchén
muy suelto para que, al deformarse, neutralice el in-
cremento de presiones. Cuando la alcantarilla haya
de colocarse en terraplén forzosamente cabe atn otra
alternativa, quizi la mejor, que es dotarla de un col-
chén de apoyo bajo su fondo; éste elemento deberd
excavarse en la roca o en el suelo duro en todo el
ancho de la alcantarilla y en una profundidad mini-
ma de 30 cm. Ademds de proporcionar un apoyo
uniforme y exento de irregularidades susceptibles de
generar concentraciones indeseables de presion, como
lo harfa la roca, este colchén puede resoiver el pro-
blema de las presiones, si se le da un grado de com-
pactacién bajo, que le permita ceder algo bajo un
terraplén alto; por el contrario, si el terraplén es
muy bajo, convendrd que la plantilla se compacte
muy bien, pues ahi las presiones no serin problema
y podrian serlo las cedencias, al reflejarse en el pavi-
mento.

C-2. Terrenos de cimentacion cedentes

. Se tienen en formaciones de turba, suelos arcillo-
sos o suelos formados por meiclas de arcilla con otros
materiales, en los que prevalecen condiciones de hu-
medad relativamente altas.

Ahora cederi en general el terreno bajo la alcan-
tarilla lo mismo que a sus lados y las presiones ten-
deran a uniformizarse y aliviarse; como siempre, el
alivio sera mis intenso en las alcantarillas flexibles.
Para uniformizar el estado de presiones bajo y a los
lados de la obra serd muy recomendable construir
una plantilla de apoyo de material granular, que se
extienda por lo menos un didmetro a cada lado y
que tenga un espesor minimo de 20 cm.
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Ustalmente las alcamariilas se construyen antes
de iniciar la construccion de las terracerias, de ma-
neia de no alierar, ni tan siquiera temporalmente,
el drenaje superficial de la zona. Sin cmbargo, en el
caso de alcantarillas bajo terraplenes en suelos blan-
dos, es cunveniente ‘postergar la construccion de las
alcantarillas para varios meses después de la cons
- truccidn de los propios terraplenes, cuando los mayo-
res hundimientos previstos hayan ocurrido.

XLl ESTUDIOS GEOTECNICOS PARA VIAS
TERRESTRES (Ref. 17)

Bajo este nombre especifico se comprenden en lz
mctodoiopia mexicana del proyecto y la construecién
de las vias terrestres, 1odo el conjunto de estudios de
campo y lahoratorio, recorridos € inspecciones, ana-
lisis v cilculos que conducen al conjunto de reco-
mendaciones y conclusiones necesarias para establecer
las normas peotéenicas a que han de ceiiirse los pro-
yectos ¥ los procedimientos de construccién de tales
vias terrestres. ‘

El estudiv geotécnico debera poner a disposicién
del grupo encargado del proyecto, toda la informa-
cién rclevants sobre el werreno de cimentacidn, tipos
de materiales a emplear y el partido conveniente que
puede obtenersz de los disponibles, sefialando su
probable comporiamiento futuro y los tratamientos
jue se requerirdn en todos los suelos y rocas por usar,
ast como los procedimientos de construccién idéneos
a utiiizar,

Ya se ha insistido en otras partes en el cardcter
necesatiamente simple y estadistico que han de tener
ias exploraciones, muestreos y pruebas que se hagan
para fundamentar un estudio geotécnico. Esta es una
cendicion que impone la via terresire (quizd con ex-
cepeidn de la acropista) comno obra civil, que deberd
wenarse siempre en mente y que establece el estilo y
abinnces del estudie,

La informaciéon geotéenica deberd presentarse en
ferma sencilla, clara y sistematizada, traduciendo las
cavacieristicas de las formaciones existentes en €l cam-
no v oty jos datos pertinentes, a valores numéricos
v vecomendaciones escuetas, ue puedan ser tomadas
en cuenta por los restantes miembros del grupo de
prevecto con seguridad y correcia comprensién, aun
no siendo especialistas en las disciplinas geotécnicas.

En la ejecucién de un estudio geotécnico pueden
distinguirse dos etapas. La primera comprende reco-
nocimientos, exploracién, levantamiento de datos vy
ins pruelas de laboratorio. En la segunda etapa se
recopila la informacion disponible, se analiza, se pro-
ducen recomendaciones detailadas y concretas y se
redacta el informe correspoandiente,

A. Reconocimientos, Zonificacién fisiografiea
y litologica

Para facilitar y ordenar los trabajos de campo con-
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viene dividir la zona en que se construird la futura
via terrestre en zonas de caracteristicas similares, lo
cual se hace a base de la fisiografia, tomando en
cuenta caracteristicas morfolégicas. Los aspectos lito-
légicos y de suelos permiten despuéds hacer una divi-
sidn en subzonas. Cada una de esas subzonas deberd
ser descrita con detalle y, puesto que presentardn
caracteristicas mas o menos homogéneas, participardn
de la misma clasificacion y recomendaciones.

La descripcion de cada subzona deberd hacerse
verticalmente, clasificando cada una de ias capas o
estratos que la compongan, para lo que, por lo ge-
neral, serd necesario efectnar sondeos, tomar mues
tras, efectuar prucbas manuales en el campo y algu-
ras pruebas de laboratorio, sobre todo en el caso de
suelos. En el caso de rocas, seri necesario estudiar
ios afloramientos, establecer su clasificacidén macros
cdpica y su estructura.

Para la primera zonificacién ha de efeciuarse un
recorrido por la linea, llenando el cuestionario que
figura como Anexo X[-a al final de este capitulo; de
berd presentarse un cuestionario para cada una de
las zonas delimitadas. En este primer caso, entrardn
en juego los conocimientos geolégicos del ingeniero
que efectiie el estudio, siendo de la midxima utilidad
contar con un plano fotogeolédgico de la regién; en
la prictica mexicana suele estimarse conveniente con-
tar con el concurso de un ingeniero gedlogo en este
momento del estudio.

En el Anexo Xl-a, el tipo de terreno se clasifica
de acuerdo con la magnitud de los movimientos de
tierra que serd preciso efectuar para alojar a la via
terrestre; es decir, la clasificacidon se basa en las ca-
racteristicas topograficas del drea.

En general, los cambios en la morfologfa corres-
ponden a cambios en los materiales constituyentes.
Una unidad morfolégica podri estar formada por
diferentes materiales o por un mismo tipc con dife-
rentes caracteristicas estructurales. En el punto II
del Anexo XI-a podrd detallarse este aspecto, legan-
do a establecer una serie de subdivisiones de Ia 20na
en estudio, de acuerdo con las caracterfsticas litold-
gicas; dentro de las observaciones se incluirdn el gra-
do de fracturamiento, el de alteracién y toda la in-
formacién afin pertinente.

En el punto III del Anexo XlI-a interesa estable
cer en lorma especial el origen de los suelos y, si es
posible, el tipo de acumulaciones que forman (alu-
vial, abanico aluvial, terraza fluvial, pantano, maris-
ma, deposito lacustre, depésito de talud, etc.).

Al final del Anexo XlI-a aparece una lista indica-
tiva, pero no limitativa, de los principales problemas
geotéenicos que es posible encontrar a2 lo largo de
una zona en estudio; la deteccién de estos problemas
es muy importante desde el punto de vista de ani-
lisis de alternativas de trazo, que es una etapa que
surge siempre en el proyecto de una via terrestre,
ademds de que, en la etapa de estudios para el pro-
yecto final, cada uno de estos problemas ha de con-



templarse en forma especial, considerando sus posi-
bles soluciones, con sus respectivas posibilidades y su
costo, para llegar a seleccionar la que finalmente se
vea como mids conveniente. Es muy comin que estos
problemas especiales requieran estudios de detalle
antes de tener respecto a ellos el nivel de informa-
cidén ncesario; de hecho, con frecuencia, estos estu-
dios habrin de ser sumamente minuciosos, sobre todo
en lo que se refiere a zonas lacustres ¢ pantanosas,
fuente de problemas de estabilidad y asentamiento
de terraplenes sobre suelos blandos; laderas inesta-
bles, que pueden requerir métodos de proyecto v
construccion muy especiales y laderas naturales con
signos de inestabilidad, en las que el conocer la na-
turaleza, movimientos y tendencias ‘futuras de las
zonas falladas puede exigir programas de mediciones
de campo dilatados y costosos. Las zonas de inunda-
cién de rios de importancia suelen demandar largos
trechos de terracerfas protegidas y muchos puentes y
otras obras de drenaje. Huelga decir que en todos
estos casos particulares, la alternativa de cambio de
trazo, para evitarlos, tiene que tener consideracion
muy preponderante.

’

B. Datos de suelos para el cilculo del dlagrama-

de masas

El correcto cilculo de un diagrama de masas, tan
importante para definir los procedimientos construc-
tivos, el aprovechamiento de los materiales disponi-
bles y el costo de un 'provecto, depende en mucho
de consideraciones geotécnicas y de la informacion de
ese estilo que pueda ofrecerse a los encargados'del
proyecto geométrico de la via.

Cada alternativa de trazo en estudio deberi tener
su correspondiente perfil de suelos, somero y super-
ficial y debera llegarse a proponer directrices detalla-
das sobre uso de materiales y sobre los tratamientos
a que convenga someter a éstos.

Eil Anexo XI-b, que figura al fin de este Capitulo
presenta un molo de sistematizar la informacién a
que debe legarse en estos aspectos,

I. Tabla de datos para el cdlculo del diagrama de

masas

La clasificacién que figura en la tercera columna
de la tabla se refiere a la de materiales pétreos y
suelos, que ha sido descrita en detalle en el Capitu-
lo 1T del Volumen 1 de este libro. Ademds de propor-
cionar el simbolo de grupo que corresponda, deberi
afiadirse una muy breve descripcién de los materiales
que se mencionen. Por c]cmplo la clasificacién tipica
de un depdsito fluvial seria:

Gtava limpia, uniforme, gruesa, muy dura, redon-
" deada, gris clara, con 20 9, de arena y 30 %, de frag
mentos chicos con 15 cm de tamaiio rmxlmo muy
himeda y medianamente compacta (GP-Fc).
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O la de un suelo residual fino pedria ser tal como:

Arcilla poco arenosa, de plasticidad media, rojiza,
poco himeda y muy-firme, fisurada en el espesor de
los 2 m estudiados, con 4 9, de grava redondeada y
algunos fragmentos chicos aislados, con ralces en los
30 cm supcnores {CL).

Los criterios para establecer las clasxl"uacmnes que.
se han ejemplificado se desprenden ficilmente de la
informacién que se proporcioné en el Capitulo II de
esta abra,

La columna que aparece bajo el encabezado de
“Tratamiento probable” se refiere al tratamiento me-
cdnico que se recomienda para cada uno de los mate.
riales encontrados, en el momento de ser colocados
en el terraplén Los tratamientos mds frecuentes son
la compactacién en los suelos, el bandeado con tractor
o equipo similar, que todavia se utiliza para los ma-
teriales muy gruesos o la simple colocacién a volteo.
que aun es posible ver para el relleno de los pri-
meros metros del fondo de gargantas con materiai de
fragmentos rocosos.

El bandeado consiste en el paso de un tractor so-
bre el material grueso tendido en capas; ya se co
ment6 en el Capitulo IV que este tratamiento dista
de ser iddéneo para la construccidn de enrocamientos
importantes, pero en la prictica mexicana se utiliza
todavia para acomodar fragmentos de roca en terra-
plenes no muy altos. Desde luego el procedimiento
se utiliza solamente en materiales muy gruesos; para
los que los procedimientos normales de compactacmn
preseman problemas, cuando se utilizan los equipos
convencionales.

Uno de los datos de mayor interés que figura en
la tabla para el diagrama de masas (Anexo XI-b) son
los coeficientes de variacién volumétrica de los ma-
teriales que se utilizardn en la construccion de las
terracerfas. El peso volumétrico seco de un material
en el lugar de donde ha de ser extraido no serd
nunca el mismo que el del mismo material colocado
ya en el terraplén; cuando el material se excava. es
frecuente que su volumen aumente, para reducirse
otra vez cuando es compactado en su lugar final, de-
pendiendo esta reduccidn, obviamente. del grado de
compactacién que se obtenga. El coeficiente de va-
riaciébn volumétrica es un numero que expresa la
relacion entre el peso volumétrico seco en estado
natural y el mismo conceplo cuando el material esti,
compactado a un cierto_grado de compactacion. Es
conveniente expresarlo como:

_ YJI/Y‘ méx
w ___G—__"

(3

Cc (1-14)

Donde;

es el peso volumétrico seco del suelo en .
estado natural, en el Jugar del que ha de
ser extraido. .
es el miximo peso volumétrico seco que’
pucede obtenerse para ese suelo 'con la prue

Ta'

Y‘ nuix’
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TABLA XI5

Valores tipicos de coeficientes de variacion volumétrica

COMPACTADO
] ABUNDA-
TiPO DE MATERIAL 90 o, 5% 100 o, BANDEADO MIENTO
ARENA
SUELTA 0.87 0.82 0.78 1.00
MEDMANAMENTE COMPACTA 0.96 091 0.86 110
COMPACTA ) 1.03 0.98 0.93 120
MUY COMPACTA 1.1 1.05 1.00 128
LIMO NN PLASTICO
MUY SUELTG 0.82 0.78 0.74 1.06
SUFLTO 0.91 .85 0.82 117
MEDIANAMENTE COMPACTO 099 0.94 0.89 127
COMPACTO 106 1.00 0.95 1.%6
MUY COMPACTO 111 1.05 1.00 1.43
ARCILLA Y LIMO PLASTICO
MUY BLANDA , 0.78 0.74 ©0T0 1.08
BLANDA 0.87 6.82 078 120
MEDIA 0.95 0.90 0.85 1.3
FIRME 1.01 0.96 091 1.40
MUY FIRME " 108 1.02 097 149
DURA Li4 1.08 1.02 157
ROCAS
MUY INTEMPERIZADAS., Rocas con alteracién fisima y quimica muy avanzadas, ;
poco cementacas. con grietas apreciables rellenas de suclo; se disgregan Ficil-
mente. Podrin atacarse con tractor y s¢ obtendrdn fragmentos chicos, gravas,
arenas vy arcillas. 1.00 1.10
MEDIANAMENTE INTEMPERIZADAS. Rocas con’ altcracidn fisim y quimica’
mediznramente avanzadas, medianamente cementadas, fracturadas. Para ata-
carlas se requerird el empleo de arado y de explosivos de bajo poder y se
obtendran fragmentos chicos y medianos, gravas y arenas. 1.07 125
POCO INTEMPERIZADAS., Rocas con poca zlteracién fisicz o quimica, bien ce-
mentadas, poro fracturadas, Para awcarlas se requerird ¢l emnpleo de explo-
sivos de alto poder y se obtendrin fragmentos medianos, chicos y grandes
v gravas. 1.15 150
SANAS. Rocas sin aleracién [fsie o quimica. poco o nada fisuradas, bien cemen-
tadas, dunsas. Para atacarlas se requerird el empleo de explosivos de alo
poder v se obleidrin fragmentos grandes y medianos. 1.25 175
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ba de control de compactacién que se esté
empleando.

G, es el grado de compactacién que se especi-
fique para el caso, definido en el Capitu-
lo 1V de esta obra,

El cocliciente de variacidn volumétrica permite
establecer los volumenes de materiales que han de
ser excavados y obtenidos en los bancos de préstamo,
para llegar al volumen que se requiere en las terra-
cerias; es un dato indispensable para llegar a los
verdaderos costos de un proyecto dado.

En el caso de manejar materiales constituidos por
fragmentos de roca, la férmula 11-14 no puede em-
plearse, puss estos materiales no pueden, por el ta-
mafio de sus particulas, ser sometidos a las pruebas
de compactacién ordinarias. De esta manera, en esos
materiales, el coeficiente de variacién volumétrica
ha de ser estimado. La tabla XI-5 presenta, como
ilustracién para normar criterios, algunos coeficien-
tes de variacién volumétrica tipicos de algunos mate-
riales; su manejo no debe excluir su cilculo en cada
caso especifico, pues la influencia de los coeficientes
es tal en los movimientos de tierras asociados a un
provecto, que siempre convendrd obtener el valor
mis apegado a cada caso particular. :

La clasificacién para presupuesto que figura en
la columna siguiente de la tabla para el dilculo del
diagrama de masas (Anexo XI-b) responde a una po-
sible necesidad practica de las instituciones que se
dedican a proyectar y construir vias terrestres en gran
escala, con el concurso de empresas contratistas; se
trata de establecer una clasificacién de los materiales
que han de moverse, hecha con fines de pago de los
trabajos correspondientes, juzgando la dificultad de
las operaciones, los equipos y métodos que es preciso
usar, etc., a fin de llegar a definir un precio concreto
para cada tipo de material encontrado en la obra.
Desde este particular punte de vista, la prictica me-
xicana diferencia tres tipos de materiales. El A, que
es ficilmente excavable, por ¢jemplo con pico y pala;
el B, que presenta mayores dificultades, pero o re-
quiere para su remocion del empleo de explosivos
y el C, que ha de ser extraido por dicho procedi-
mientoe. Asi, es usual en México, describir un mate-
rial cualquiera por medio de tres nameros, que su-
man siempre 100, que representan los porcentajes de
material A, B y C que componen el total que ha
de removerse. El precio que se considere a fin de
cuentas por un metro aibice de material excavado
queda fijado por los porcentajes sefialados y por el
precio presefialado por la institucidn contratante para
el pago de la excavacién de la misma unidad de vo-
lumen en cada una de las tres categorias de material
consideradas. En la mayor parte de los casos, una
clasificacién como la anterior ya no tiene en México
mds utilidad que servir como norma de cilculo de
costos para la institucién que proyecte y estudie al-
ternativas, pues es norma actual de la Secretarfa de
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Obras Publicas el otorgar todas las obras a las empre-
sas contratistas que ias realicen por medio de con-
cursos publicos, en los que éstas Gltimas presentan
un precio Unico por metro cubico de material, colo-
cado en la terraceria con el tratamiento que el pro-
yecto sefiale. Huelga decir que esta norma evita mu-
chos problemas legales o de confrontacidn de crite-
rios, pues un sisterna de clasificacién para pago como
el que mds arriba se seffald, u otro cualquiera hecho
con espfritu simtlar, iflcluye mucho de interpretacién
subjetiva en su funcionamiento y puede conducir a
conclusiones muy discrepantes a técnicos diferentes,
todos bien intencionados.

Uno de los puntos fundamentales de un estudio
geotécnico para una via terrestre serd el conjunto de
recomendaciones que incluye para sefialar la inchi-
nacién que haya de darse a cortes y terraplenes. Ya
en otras partes de este libro se ha insistido en la ne-
cesidad prictica de fundar la gran mayorfa de dichas
recomendacaiones en estudios someros y en lo indis-
pensable que serd, por comsecuencia, que las produz-
can especialistas avezados, capaces de extraer el mejor
partido de una informacién por demds escasa. Cuan-
do este-punto se contempla dentro de todo el con-
junto de informacién vital que un estudio geotécnico
ha de contener, resalta claramente la necesidad de

" que un grupo adecuado de estos especialistas maneje

sisteméticamente estos estudios y lo rentable que tie-
ne que ser para cualquier institucién encargada de
estas obras el contar con tales grupos, En lo referente
a inclinacién de taludes, por otra parte, huelga decir
que la importancia de unas recomendaciones ade-
cuadas excede en mucho a los requerimientos del
cilculo de un diagrama de masas.

Un complemento fundamental para la tabla que
se ha venido comentando serd el indicar la utilizacién
que podrd darse dentro del cuerpo de las terracerias
a los diferentes materiales encontrados en el campo
y que la propia tabla menciona. Ya se ha discutido
en otras partes de este libro que el uso correcto que
pueda hacerse de¢ un material no es, ni mucho me-
nos, independiente de su ubicacién dentro del cuerpo
de un terraplén, por ejemplo, pues a diferentes ubi-
caciones corresponden muy diversos niveles de esfuer-
zo por peso propio de la propia terraceria o por
efecto del trinsito o distintas condiciones en cuanto
a interrelaciones con el agua, superficial o subterrs-
nea, etc. Asi, un material que en determinada ubi-
cacién en el terraplén podria trabajar conveniente
mente, puede ser causa de fallas catastréficas si se le
coloca en otra; también serin posiblemente distintos
los tratamientos necesarios segun sea la posicién de
un cierto material dentro de la obra. Esta es, sin duda,
una de las informaciones esenciales del estudio geo-
técnico y también una de las que exigen mayor pre-
paracién y cuidado de parte de quien lo realice.

De la misma manera, deberdn de sefalarse como
complemento a la tabla de cilculo del diagrama de
masas los lugares en que serd preciso construir esca-
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iones de liga entre los terraplenes y el terreno de ci-
mentacion, los sitios en que se electuaran despaimes
u opetaciones similares y demds operaciones que re-
quieren de movimientos de tierra y hacen variar cl
costo de la obra.

2. Dingramas de préstamos de materiales

La segunda tabla que incluve el Anexo XI-b, al
final de este capitulo proporciona los datos de todo:
fos Lancos Jde préstamos que se utilicen para cons
iruir la via remrestre.

En general, los materiaies para formar las terra-
cerfas ¢ obticnen de tres fuentes distintas. Se -uti-
liza el obtenido de la excavacién de un coite para
formar un terraplén vecing; este procedimiento suele
denominarse de compensacién longitudinal y resulta
econdmico, en el sentido de que tiende a disminuir
los volimenes de desperdicio v a utilizar todo el
material jamnovido; es obvio que en muchos casos la
compensacién que se iogra no e completa, produ-
ciéndose faltantes o desperdicios, segun los volamenes
de terraplén superen o no a los de corte y es obvia
también que el procedimiento estd limitado por la
calidad de lus materiales que se obtengan al excavar
jos cortes y la que se requicra en el que se haya de
cislocar en los terraplenes.

El segundo procedimiento para la obtencidn de
materiales para la consurnccién es el llamado prés-
tmmo lateral. En ¢ se extrac o] material necesaric
de excavaciones paralelas al eje de la via y adosadas
a ésta, generalmente dentro del derecho de via. Con
el procedimiento se disminuyen los acarreos de los
mareriales, que son un renglén importante en el costo
town]l de construccion. F! método estd limitado, en
primer lugar, por la calisind de los materiales exis-
wntes en ei terrene de cimentacidn que, sobre todo
w1 vm--u: ‘hnas. agricolas, inundables o pantanosas,
puede dejar mucho sue desear; ademis, las zanjas

‘ 1“o(‘uuo e 1o excavacion, cercanas al camino pue-
den ser via seria fuente de humedecimiento para los
wrraplenes, cuando se ilenan de agua de lluvias y
noeden resuliar dificiles de drenar, sobre todo en
iurrencs planos, en los que, légicamente, el préstamo
lateral resulta més ventajose y es, por ello, mds usa-
el Quras vecss, lo estrecho del derecho de via (asi,
para evitar crogaciones por adquisicién o expropia-
¢in de tierras) obliga a excavar zanjas muy profun-
Jas, con 12 gue los problemas de drenaje y encharca-
micntoe se agravan, Ei préstamo lateral tampoco es
recomemvlado por los ingenieros de trinsito, que te-
men a su mala influencia psicolégica ¥ a la gravedad
de los accidentes que en ellos pueden ocurrir, Por
todo lo antcrior, €l préstamo lateral sélo debe em.
plearse cuando produzea materiales apropiados, sean
faciles de drenar las zanjas a que da lugar y quede
a razonable distancia de la via werrestre. Vale la pena
conwntar otro efecto del préstamo lateral que es rara.
mente contemplado por los ingenieros que lo utili-
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zan. Las zanjas produrto de la excavacion, cuando
estin bien drenadas equivalen, a su vez, ¢n muchos
aspectos a un dren, que abate ¢! nivel de las aguas
de los terrenos vecinos; {recuentemnente éstos son de
labor vy ccurre que en una franja paralela a la exca
vacion y con un ancho no despreciable se picrden
unas buenas caraciericticas agricolas originales. dando
lugar. ¢n cambio 2 un terTeno yermo, inutil para el
Lu]mo es posible que si ia pérdida por este con-
ceplo w» hiciese intervenir en los andliss ds costos
que lddflc]a el t.’}gCﬂ‘.L‘]U. l_O oue "ll*il'll}i?i 3¢ }‘.RCC, pu-
dicrie verse que, en ulpin caso, el préstarno lateral
No o5 lan ventajoso ccondmicamente como ¢ Ve a
pmnera visia.

El tercer méiodo pll’a obtener matcriales de
construccion en las vias terrestres es la localizacién
de un depdsito o formacidén naturales, constituidos
por un material de caracterfsticas apropiadas, el cual
se explota cn forma masiva, para acarrearlo y ten-
derlo en la via. Estos son los bancos de préstamo, en
torne a los que habrd algdin comeniatio adicional
en otras partes de este libro,

La compensacién longitudinai, e! préstamo late
ral v el uso de bancos debera detallarse en los estu-
dios geoiéenicos. Los dos primeros métodos deberdn
onderarse al liegar a conocer la estratigraffa y pro-
piedades .del terreno de cimentacién proximo 2 la
via y las caracterisuicas de las lomas en que se efec
tnardn cortes suscepiibles de generar material apro-
vechable para formar terraplenes; como en este gl-
timo caso serd preciso conocer al subsuelo cn profun-
didades mucho mayores que las que son usualmente
alcanzables por la metodologia de exploracién que
se utiliza en la realizacién de estudios geotécnicos, e
muy util emplear los métodos de prospeccién geo-
fisica (Capitulo Iil} como complemento, pues ademds
de que dardan informacién sobre la atacahilidad de
los suelos y rocas, con vistas a definir métodos de ex-
plotacién y costos, servirdn también para definir la
calidad de los maceriales producto de la exploracién
y su eventual utilizaciéon para formar, én todo o en
parte, las terraplenes varinos,

Los bancos de materiales deberin ser objeto de
una bisqueda especial, que se detallard algo mds ade-
lante, y para cada uno de los encontrados deberi
llenarse una tabla como la que figura bajo el titulo
“préstamos de materiales” en el Anexo XI-b, La ma-
yor parte de los datcs de esta tabia ya han sido antes
comentados, pero en afiadidura deberd proporcio-
narse informacién precisa sobre utilizacién, forma dei
batico, posicion de los frentes de ataque, volumen
aprovechable, iocalizacidn vy, por supuesto, tratamien-
tos neccesarios segun el uso que de los materiales
pretenda hacerse.

La capa subrasante y los materiales para sub-base,
base y carpeta de pavimnentos flexibles, el sub-balasto
y el balasto de las. vias férreas y los materiales para
concreto suelen provenir de bancos especialmente Jo-
calizados. Los materiales para censtruir capas mas
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bajas de las terracerias se obtienen muchas veces de
smpensaciones longitudinales o de préstamos late-
.ales, aunque cada dfa sea mas frecuente la utiliza-
cidn de materiales de bancos “ad hoc”, sobre todo en
aeropistas o en tramos de carretera o [ferrocarril ¢n

que se desee, por alguna razén, materiales de calidad
superior, :

3. Croquis del perfil de suelos

La siguiente grifica que se muestra en €l Anexo
X1-b, al final de este Capitulo, contiene un croquis
del perfil de suelos en cada una de las zonas o sub-
zonas que se han ido definiende a lo largo del
futuro trazo, Este croquis debe proporcionar toda
la informacién recolectada en la observacién y en la

exploracién de campo, asi como la geoffsica comple-

mentariz, cuando la hubiere.

4. Croquis de la planta

Para proporcionar en forma grifica la ubicacién
del proyecto, asf como los principales accidentes to-
pogrificos, geolégicos, de poblacién, etcétera, se dibu-
jard un croquis a escala de la planta del trazo en
estudio.

N. Obras complementarias de drenaje

Ya se dijo al comienzo de este capitulo que las
obras complementarias de drenaje, por sus caracte-
risticas y niimero, han de ser recomendadas mis bien
segiin el sentimiento y la opinién de especialistas,
que con base en estudios minuciosos y detallados,
para los que, por otra parte, seguramente no existe
metodologfa especifica y digna de confianza. Se ex-
ceptian naturalmente las alcantarillas, que si bien
son cbras de drenaje, no caben denuo de las que en
este libro se han llamado “complementarias” y para
las que st se ha desarrollado una metodologia pro-
pia, tanto para definir su ubicacién, relacionada con
cauces y escurrimientos existentes como para su cdlcu-
lo hidriulico.

Ia experiencia parece demostrar que los especia-
listas mis apropiados para establecer recomendacio-
nes especificas en torno a las obras complementarias
de drenaje, en el sentido empleado en este capitulo,
son los mismos que elaboran los estudios geotécnicos
de las vias terrestres, ain cuando en este tema resulte
muy conveniente la consulta frecuente y ia confron-
tacién de criterios constante con los ingenieros encar-
gados de los estudios hidrolégicos de la via y de la
concepcién de las obras de drenaje mayor (puentes)
y menor (alcantarillas). La razén es obviamente que,
tegun se desprende de piginas anteriores de este

tpitulo, las Hamadas obras complementarias estin
sobre todo ligadas a proteccién de cortes y terra-
plenes, control de erosién en suelos y prevencién de
problemas de estabilidad en suelos y rocas, temas
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todos que caen muy especialmente dentro de la es-
fera del conocimiento y la preocupacién de quien
hace estudios geotécnicos.

Por esta razdn, es rutinatio, por 1o menos en Ia
prictica mexicana, que el estudio geotéenico se ex-
tienda hasta cubrir las recomendaciones en tomo a
dénde y cdmo construir las diferentes obras compie-
mentarias de drenaje que mis atrds se describieron.
A esta informacién se refiere la ultima tabla incluida
en el Anexo XI-b, que servird para detallar dénde
construir cunetas, contracunetas, bordillos, lavaderos,
etcétera y cdmo construirlas, especialmente en lo que
se refiere al recubrimiento con materiales impermea-
bilizantes.

La utilizacién del subdrenaje por zanjas latera-
les, con tubo perforado y rellenadas con material de
filtro, se ha hecho dltimamente tan frecuente y ha
demostrado tal utilidad, que las recomendaciones
respectivas también deben figurar en el estudio geo
técnico. Otras obras mis sofisticadas de subdrenaje
(Capitulo VII) deben ser previstas en el estudio geo-
técnico, aunque su proyecto detallado pueda ser ob-
jeto de un estudio especial.

XI-153 ALGUNAS IDEAS EN TORNO A LOS ME-
CANISMOS DE LA EROSION POR AGUA
Y A LOS MECANISMOS DE RESISTEN
CIA DE LOS TERRENOS

La erosién, proceso por el que se produce la des-
integracién y arrastre de los terrenos, tiene tanta im-
portancia prictica en los problemas conectados con el
proyecto, la construccién y, quizd sobre todo, con
la conservacidn de vias tervestres, que parece conve-
niente dedicarle mayor atencién en este Capftulo,
dedicado a las obras complementarias que se conci-
ben y construyen, en buena parte, para combatirla.

Relativamente poca atencion seria ha recibido el
tema por parte de los investigadores; asi como es
posible ver algin estudio relativo a los medios pric-
ticos para combatir la erosiém, faltan los enfoques
fundamentales, en donde ¢l fendmeno se estudie en
sus causas tltimas y en sus relaciones con otros mas

Efecto de erosién. Nétese sl lavadero descubierto.
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conucidos, puta peder sitvarlo dentro del mareo ge-
neral del conocimiento actual, estableciendo las nor-
mas de criterio para su correcta interpretaciéon y ra-
cional neutralizacidn.

Los estudios que para lograr dar un marco tedrico
a los fendmenos de la erosion por agua, gue es la
que mads afecta a las vias terrestres, ha realizado el
I aboratorio Nacional de Ingenieria Civil, de Lisboa,
SOR upa importante excepcion en una panorima ge
neral no muy prometelor. En particular, 1a Ref. 18,
que sirve de encuadre Dhasico a estos comentarios,
olrece una-tentativa muy interesante dJde ir mas alla
de lus fectos evidentes dei fendmeno, para establecer
sus mecanismos de geueracion y actuacisin, asi como
lus que los suelos han de desarrollar para resistirlo.
Ef wrabajo se refiere a la erosién causada por 1z Nuvia
al caer v por el agua que escurre supc*hcmlmente
proveniente de la misma fuente.

En Ia tabla XI-6 (Rel 18) se presenta el con-
junic de acciones por las que las Huvias pueden pro-
ducir erosién,

La crosion por lluvia se debe a dos causas prire-
paies: ¢l impacto de las gotas y el arrastre del agua
que escurre por la superficie del terreno.

TABLA XI.6

Efectos de la Hluvia en la erosion de terrenos
(Ref. 18)
Aeciones” directa o Efectos erosivos,
indirectamente ero- Mecanismo directos
sives de la Nuvig de accidn o indireclos
Tmpacto de las gn-  Disgregadion. Erositn por escu-

115

rrimicnto  laminar,
Erosién por escu-
rimiento  concen-
trado (torrentes).

Fhowrinivnto su-
P ficial

Disgn egacifn,
Transporte.

Erosién deferencial,
por difercntes re-
sistencias al fend-
meno de las dis-
tintas capas de] te-
rreng.

iutilhacioness

Nivel frcdtico sus.
pendido,
Elevacidn del nivel
fredtico.

Deslizamientos de
tierras,

Erosi6n interna, tu-
bificacidn, ett.

Humedecimiento y
secado

Expansién y con-
traccidn.

Fisuramiento,

Pérdida de cohe-
ston. :
Flujos estacionales.

La _energia cinética de las gotas de lluvia que

cae aumenta con la intensidad de la precipitacion,
pero el incremento va siendo menor segin la inten-
sidad aumenta, de manera que la energia cinética
tiende asintdricamente a un valor ‘limite, que parece
ser el misino para todas las tormentas de gran in-
tensidad. La razdn de este fendmeno parece esiar en

Efecin de In erosion en un gran terraplén,

que las gotas alcanian un tamane maxime estable
{% & 6 mm)}, de mancra que precipitaciones mavores
producen gotas :uzyores, pero ya inesiubles, que se
dividen dwrznie Ja cafda {Ref. 195, Existe también
un tamaie micimo de goia para producir algin cfec
to. Cuando ei viento hace a la ltuvia oblicua aumenta
su energfa cinética, pues la nueva velocidad oblicua
de llegada s mavor que la componente original de
caida vertical; esto hiace que tenga importancia pric-
tica la orieniacién de los aludes en relacién al
viente.

La Fig. XI-25 muestra un escurrimicnto laminar,
de agua, de espesor uniforme, sobre Ia superficie in-
clinacda de un terreno; prede verse que el agua al
escurrir aplica a Ia superficie del terreno un esfuerzo
tangencial, que vale:

Ta = Yo M SENP cos B (13-15)

Esta expresion implica que el agua puede desarro-
llar un esfuerzo corante t; o bien que la viscosidad
cinemdtica permits suponer que tal esfuerzo se des-
arrolle, Por lo tanto debe existir una velocidad critica
para que tal esinerzo cxista, lo que implica a su vez
una velocidad eritica para cada tipo de terreno.
Comu:

A, cosf = {11-16)
se tiene:
. = Y G 5C0f (11-17)

Puede considerarse a sen B como el gradiente hi-
driulico del escurrimienio.

Cuando este esfuerzo rasante alcanza un valor
limite, propio de cada terreno, las particulas comien-
zan a disgregarse y la erosién empieza; este valor
limite puede denuminarse el esfuerio erosivo propio
de cada caso.

Considérese que el agua que escurre sca limpia.
El espesor de la ldmina y el gasto de escurrimicnto
se relacionardn con la expresidn:

((11-18)

Q = a, v (Faja unitaria de terreno)

Donde v es la velocidad con que ¢l agua escurre.
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Wz by n

W, = hy¥u xtxsen3

ga:‘%r- :M{_’i‘l@
g

S Bashd, sendcos B

Figura X1.25. Escurrimiento laminar uni-
forme en un terreno ilimi-

tado e inclinado. T =
También el gasto que se tenga a una distancia L . Siendo C el coeliciente de escurrimiento e [ la
de la cresta del terreno, podrd relacionarse con la intensidad de precipitacién.
intensidad de precipitacién (por ejemplo, en cm/min) Si se comparan las ecuaciones 11-18 y 11-19, se
a través de un coeficiente de escurrimiento, que ex- tiene:
prese cuinto del agua cafda escurre y cudnio se in- , a,v=CIL (11-20)

filtra, evapora o es retenida de cualquier modo:

v 7 si el agua que escurre trae sélidos térreos en suspen-
Q=CIL . (11-19) sién, la expresién 11-17 se transformard:

(Después de transcurrido el tiempb de concentmcidﬁ) . ' To = {Ya8s + Yo 8u) sen B (11-21)

Donde y, es el peso especifico de los sélidos arrastra-
dos y a, es el espesor de sélidos que puede conside-
rarse. Conviene definir la concentracién de la sus
pensién, S:

= (11-22)
Yo fw

con lo que la expresién 11-2]1 queda:

%o = (1 +5) yoa, senp (1123)

Pero, si de la ecuacién 11-20 se despeja a,, pucde
escribirse:
1+8
w=C1vy. hl I senf (11-24)
v

Eroeién por fatign en una alcantarilla mal colocada en of Efecto de la erosion en un terraplén. Nitese la falta
cuerpo de ia terraceria. bordillos y lavaderos.
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Figura XE-26. Meeanismaos de infiltracion y evaporacidn del agua en un talud {Ref JB).
Con lo que ¢l valor del esfuerzo rasante queda ex-

en cl terreno y la consiguiente modgificacién del ré-
presado en términos de magnaitudes fisicas de sentido

gimen de las aguas subterrdneas. En la Fig. X1-26 se

familiar para el ingeniero. Naturalmente, la expre-
sidn 11-24 s6lo es vilida para su escurrimiento lami-
nar de cspesor uniforme,

muestra un talud con su nivel fredtico en la profun-
didad =

Para un recorrido d s del agua dentro del talud, el
gradiente hidriulico es producido tanto por la ener-
gia potencial de posicién, como por la presién; por
lo tanto (Fig. XI1-26):

Si el agua que escutre tende a concentrurse en
pequenos torrentes, fonnados como consecuencia de
irregularidades en el terreno, como suele suzeder, ya
no es vilide considerar un azncho unitario a la faja
de escurrimiento, como se ha venido haciendo, sino
gque ese ancho deberd substituirse. por el real del
pequeiio torrente que se forme; en este caso también
variard Ia aiwra a, del escurrimientoc v la velod-
dad, v. En general, cuando ¢! escurrimiento se con-
cenira o mds facll, para una misma tormenta, alcan-
7at el csiuerro eresivo limite: esto es debido a varias
cansas, de las que nna importante es gue cualquier
taiterze que se forme cn el terreno inclinado repre-
senta, para las particolas en la superficie, una incli-
rxcidn mayor, de modo que aumenta la solicitacién
poi peso propio en esas particulas: tembién aumenta
i veloadad del escurrimients.

Ouo efccto del agua de 1luvias es su infiliracién

Efecto de la erusion ¢n un terraplén. Drslrucuon del

bordille por faita de lavaderos. Erosién en nn corte por falta de cunetas provisionales
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dz + 1 du
ds —-;:Ti_s-

Si h, s una altura de agua equwalente a la pre-
sion u, podla ponerse:

,_dz dh,
lm-d—s.{- ds

(11-26)

Si se supone que el talud es homogéneo e isétro-
po en lo referente a la permeabilidad, el agua de la
Huvia penetrard verticalmente hacia abajo, con lo que
el gradiente correspondiente a la carga de posicién
serd unitario (ds = dz) y:

dh
=1 od -
i P (11-27)
Si el agua estd en reposo dentro del talud i =0,

por lo que esta condicién Jde equilibrio puede expre-
sarse como:
' dh, = —dz

Esta condicién se representa en la Fig. XI-26.b
- ©
por la recta ABC. Sobre el NAF, k, = — tendri que

Y

ser negativa para que haya equilibrio; bajo ese ni-
vel, z es negativo y /i, serd positiva para el equilibrio.
Como la carga de presién en el NAF e nula por
definicién, si el agua esti sobre ese nivel tiene que
tener una presién negativa ‘precisamente igual a la
altura que sobre el NAF tenga (Capitulo VII). Como
la presién que el agua desarrolla sobre el NAF es
debida a fendmenos capilares (Capitulo 1y VII) y
depende de la altora capilar a que el agua asciende,
se sipue que si el agua estd en equilibrio sobre el
NAF, su altura -fisica sobre esa capa tieme que’ser
igual a la altura capilar k, de ese suelo. O sea, en-
tonces:

Erosion en un corte por falta de protecricn mperﬁunl
¥ de pendicntes adecuadas.,

(1125)

(11-28)-
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Si en el agua se tiene una altura sobre el NAF dife-
rente de la altura capilar correspondiente habrd un
gradiente en el agua, de valor:

dh
f=1-_° .
£ 3z (11-29)
Segiin se deduce de la ecuacién 11-27 y de las refle-
xiones anteriores,

En la Ref 18 se expresa este gradiente como:

i=1+1, {11-30)
Donde:

. dh,

o= —— (11-31)

Este es el gradiente capilar o de succién. Si i total
es positivo el agua baja; si es negativo, sube.

Cuando llueve, el suelo se humedece o satura su-
perficialmente, por lo que en esa zona el radio de los
meniscos aumentard y la tension capilar se reduce
(parrafo VIL-5 del Capitulo VI1I) disminuyenco A,;
tanto en la ecvacién 11-29 como en la 11-31 se ve
que este efecto produce una alimentacién del agua
subterrinea por un flujo descendente; de hecho si el
suelo se satura con la Huvia, k, = 0 y la alimentacién
serd m#xima. .

También en el pirrafo VII-5 del Capitulo VII se
vio que, por el contrario, la evaporacién produce
aumento de la tensién capilar y, por ende, de A,
por lo que produce flujo ascendente.

La Fig. X1-26.b reproduce los cambios del dia-
grama original de presiones ABC, tanto en el caso
de la evaporacién como en el de la infiltracién por
Huvia. En el caso de la infiliracién, el gradiente gra-
vitacional del agua, que es unitario en un suelo ho
mogéneo e isdtropo, se ve aumentado en un sumando

_ (ecuacién 11-29) que puede ser importante, aumen-

tindose considerablemente el gasto de infiltracién.
Lo contrario pasa en el caso de la evaporacidn. :
Si se observa la Fig. XI-26.b se ve que el gradiente
de succidén i, (Ecuacién 11-31) vale —1 en B (NAF)
durante la infiltracién (En efecto, ¢l agua para pasar
de la posicién criginal en E, con energia de posicién

Efectos de Ia erosisn.
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h. al punto B, habrd recorrido un trecho también
igual a h.); dicho gradiente tiene que anularse en un
punto intermedio M, donde A, tiene un méaximeo (du-
rante la Huvia, supuesto que la tensién capilar se
anula en la superficie del terreno, por causa de la
Huvia, se tendrdn A, =0 en £ y en B, por estar esie
attimo ¢n el NAF; comey quiera que la tensidn capi-
lar se conscrva difcrente de cero enue £ y B, tie
ne gque tener un miaximo, segun muestra la curva
BME, que cs una dusiribucién de dicha tension en
la yona de saturacidn). Obviainente, dicha gradiente
es miaximo en la supcrficie del terrenc.
Comccuentemense, ¢l gradiente hidrialico total
del flujo (ccuncidn 11-30) es maximo ea la superfi-
ci¢ dei terreno, se conserva mayor que 1 entre &y M,
pasa a ser menor que 1 entre My By llega a ser
cero en B, sobre el uivel Iredtico. Esto condiciona
los valores de lu velocidad de descarga del flujo
(v = ki), que disminuye constantemente desde la su-
perficie, hasta llegar a ser cero en el nivel {redtico.
Este hecho determina que el agua tiende a acumu-
larse en la zona de saturacidn, sobre el nivel fredtico,
disminuyendo constantemente las tensiones en' el agua
en esa zona vy formdndose un verdadero nivel fredtico
suspendido, por encima del original. Como la disi-
pacion de la tensién capilar en el interior del talud
por iofiltracién va ocurriendo a profundidad cons-
tante bajo la superficie del suelo, la masa de agua
suspendida tiene un contorne paralele al talud; esta
masa de agua tiende a {luir por efecto gravitacional,
aflorando al pic del alud. Este efecto incrementa las
tendencias erosivas del agua en el interior del ralud
y ¢l flujo paralelo a éste contribuye a aumentar el
esfuerzo rasante que se expresd en la ecuacién 11-15.
Esie aumento se cuantifica en la Rei. 18, llegdndose
a la expresion: '

At  sen*f 3 ncostP oye

(11-82)

Ts 1 —~mn s,

stendo n la porosidad del sueln, v §, el peso espect-

fico refative de los sélidoes.
Lo Fig. X-27 {Ref. 18) muestra cuanto se agrava

Situmeién final r ls que puede llegarse si la crosién no
se conirola.
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Figura XI.27. Aumento del esfuerzeo rasante actuante en uan
talud por efecto de su inclinacién y de la
porosidad del suelo constituyeunte (Ref. 18)

el esfuerzo rasante actuante en un talud para dife-
rentes inclinaciones de éste y diversos valores de n,
que como se ve €n la ecuacién 11-32 es determinante
en el aumento de la accién erosiva del agua por con-
cepto del flujo de la masa de agua suspendida, que
fluye paralela al talud. ‘

Puede verse en la figura que en un talud incli-
nado a 45° con la horizontal, por ejemplo, el efecto
del flujo paralelo a la superficie incrementa los esfuer-
.zos rasantes x esa superficie en 379, para n = 30 9,
pero lo hace en casi 80 9%, si el valor de la porosidad
se elevara a 609,

La-tabla Xi-7 (Ref. 18) resume las principales
conclusiones del anilisis de la erosividad de las llu-
vias, detallando los principales pardmetros gue inter-
vienen en el fenémeno; de éstos los hay que se refie-
ren a la lluvia en g (siendo su intensidad y duracién
con mucho los mds importantes), al clima, al terreno
v a la geometria del talud.

En la misma referencia 18 s¢ analiza a continua-
cién el fenomeno de la erosién desde su otro dngulo
de interés, que se refiere a las caracteristicas de los
suelos que determinan su resistencia al fenémeno.

Desde luego la resistencia que se opone 2 la re-
mocién y arrastre de los granos puede considerarse
del tipo tradicional:

s=c+atang
Con referencia a la Fig. XI-25 puede ponerse:
(_j. — Y‘m h COS"ﬂ

(11-38)

Donde h corresponde al tamafio de la primera hilera
de granos (D, en la figura). El peso especifico a con-



TABLA XI.7

Principales parametros que afectan el fenémeno
de erosién por Huvia (Ref. 18)

Acciones directa
o indirectamente
erosivas

Pardmetros
inherentes a la
{luvia o al ¢lima

Pardmetros
inherentes al
terreno o a lo

geometria del talud

Impacto de las go-
Las.

Intensidad de la
Uuvia (hasta un If-
mite),
Velocidad del vien-
to durante la tor-
mernta.

Orientacion del ta-
lud respecto a los
vientos.

Escurrimiento su-
perficiat.

Infiltracién,

Intensidad de ia
Huvia y su dura-
cidn.

Duracién de la Nu-
via.

Inclinacién del 1a-
Tud.

Area en la super-
(icie expuesta del
talud.

Numero de surcos
¥y torrentes que se
formen.
Coeficiente de es-
curTimiento.
Velocidad del agua.
Concentracidn  de
armastre sdiido.

inclinacién del ta-
Iud,

Porosidad. Permea-
bilidad.

Humedecimiento y
secado.

Alternancia de o-
taciones seca y llu-
¥Yiosa.

Intensidad de  ac-
dén solar.
Pluviosidad.

Condiciones pama
la infiltracién {pro-
teccién, permeabi-
lidad, inclinacién}
y para la evapo-
racidn (orientacién
al sol, protecciones,
etc.).

sicerar serd el sumergido si el talud estd internamente
anegado en agua suspendida. Teniendo en cuenta
Ia relacién geométrica entre h y D, la ecuacion 11-33
también puede escribirse como:

d=yaDcosp (11-34)

v la resistencia serd:

S=c¢c+ yYaD cosP tan g (11-35)
Si el régimen de escurrimiento es lo suficientemente
veloz para que haya turbulencia, el segundo término
dei segundo miembro de la ecuacién 11-35 se redu-
cird en algo, lo que podrd expresarse afectindolo
por un coeficiente menor que la unidad, sobre el que,
por otra parte, ain no hay informacidén.

También influird, modificando la ecuacién 11-34,
el hecho de que en el talud se hayan ya formado sur-
cos y torrentes, pues en tal caso la inclinacién a.que
estin sujetas las particulas de la superficie no es B,
sino algo mayor.
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En lo que se refiere a suelos granulares sin cohe-
sion, la mayoria de la informacién sobre resistencia
a la erosién proviene de estudios sobre estabilidad
de suelos en el fondo de canales {Ref. 20); de ella se
desprende (Ref. 18) gpe un aspecto fundamental es
la relacién entre el tamafo de los granos del suelo
y el esfuerzo erosive (ecuaciones 11-15 u 11-17). En
la Fig. XI-28 (Ref. 18) aparece sombreada la zona
gue representa la relacidn entre el didmetro medio
de los granos y el esfuerzo erosivo, que recomienda
la mayorfa de los autores preocupados por estos pro-
blemas.

En los materiales no cohesivos con didmetro medio
inferior a 5 mm, la resistencia a la erosién parece
ser bastante mds efiziente que en los de mayor tama-
fio. Esto puede deberse a dos razones principales; en
primer lugar parece que aumenta considerabiemente
el valor l{fmite del esfuerzo rasante soportable y, en
segundo, seguramente en estos materiales pequefios
sea mayor la influencia del acomodo y la cementa-
cidn, inclusive por el propio sedimento del agua en-
tre las particulas. Sea cual fuere la explicacidn, el
hecho experimental permanece y se traduce corres-
pondientemente en las recomendaciones pricticas de
la Fig. XI-28, . .

En lo que se refiere a suelos cohesivos, la infor-
macién actual es mucho mds precaria y casi no pasa
de fijar alguna velocidad limite que no produzca
erosién, tal como se asentd, por ejemplo, en la ta-
bla X1-2 de este capitulo. Si esas velocidades se trans-
forman en el esfuerzo erosivo correspendiente, uti-
lizando las ecuaciones 11-18 y 11-17, estimado el gasto
que escurre, por ejemplo, puede llegarse a recomen-
daciones pricticas andlogas a las incluidas en la ta-
bla XI-8, que se refieren a suelos cohesivos colocados
en el fondo de canales y corresponden a la prictica
rusa, recogida por las Refs. 18 y 20. '

TABLA XI-8

Esfuerzos rasantes que provecan erosion en suclos
cohesivos en el fondo de canales (en gr/m?)
' (Refs. 18 y 20)

Consistencia del material

Poco Muy

: compac- Compac- compac-
Material del fondo -Suelto tado tado tado
Arcilla arenosa 180 700 1470 2,800
‘Suelos muy arcillosos 140 610 1,570 2,540
Arcillas puras " 108 560 1260 2,380
Suelos poco arcillosos 90 420 960 1.540

Independientemente del valor que puedan tener
los nimeros especificamente anotados en la tabla
XI-8, un punto que destaca es la influencia de la-
compactacién en la resistencia a la erosién de los
suelos cohesivos; para circunstancias similares, fa re-
sistencia puede aumentar entre 15 y 20 veces al pasar
el suelo del estado suelto a uno muy bien compac-
tado. '
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Figura X1.28. Relacion recomendada por ia prédctica entre el didmetro medio de las partfculas y el esfiuermo crosivo permisibie
{Experiencias en el fondo de canales) {Ref. 18).

Une de los efectos que mis colaboran a la erosidn
de los suelos cohesivos tiene que ser la expansién en
s superficie, que ha lugar al humedecerse y que no
estd contrarrestada por ninguna contrapresién, por
lo que ocurre libremente,

Ausencia de obrat complementarias de drenaje proviale-
nales en un camino en construccioa.

XI-16 REVESTIMIENTOS VEGETALES.
CRITERIOS GENERALES

Parece que de todas formas de revestimiento de
suelos que se han mencionado (mamposterfa, con-
creto, suelo-cemento, suelo-asfalto, arcillas, vegetacion,
etcétera) conviene hacer algin hincapié en la veges
tacién, pues de las demds, alguna posee tecnologia
propia fuera de los objetivos de este libro, pcro fa
miliar a ingenieros de los que usualmente forman
parte de los grupos constructores de vias terrestres;
tal es el caso de la mamposteria y ¢l concreto. Otros
revestimientos, como el suelocemento y el suclo-as
falto serdn tratados en  pdginas posteriores de este
mismo libro. La vegetacién, en cambio, aunque po-
see una tecnologfa completisima y en torno a eclla se
han desarrollado diversas ciencias del conocimiento
humano, suele estar alejada de las esferas de infor-
macién que son familiares a los proyectistas y cons-
tructores de vias terrestres; de aquf la conveniencia
de comentar algo los criterios de su utilizacién, aun



Consecucncias de Ia falta de lavaderos y de proteccién

de uludesl.

que esto necesariamente haya de hacerse de un modo
general, sin profundizar en ciencias fuera del alcance
de los autores y del objeto de esta obra.

La Ref. 21 proporciona en buena parte el ma-
terial para los presentes comentarios.

Los revestimientos vegetales pueden disponerse si-
guiendo dos objetivos diferentes: para defensa y pro-
teccidn de los suelos naturales o los taludes y para
solaz de los hombres que usarin la via terrestre.

En lo que respecta al primer objetivo, las prin-
cipales funciones benéficas de la vegetacidn pueden
ser:

1. Proteger al suelo del impacto de las gotas de
Huvia.

2. Disminuir la velocidad del escurrimiento del
agua por aumento_de la rugosidad.

3. Aumentar la infiltracién por huecos de ralces,
animales, etc. !

Para cumplir esos objetivos la cobertura debe ser
tupida. _

En general, la vegetacion debe estar formada por
especies secleccionadas, susceptibles de afianzarse y
crecer en lay condiciones locales, por lo que el con-
curso de un botdnico especialista es siempre desea-
ble en problemas importantes; ya se dijo (Capitu-
lo VI) que las especies propias de la region ofrecen

Otra vista de una earretera sin
de drenaje.
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‘una garantia previa, pero no a cubierto de dificul-
tades, pues con frecuencia se las pretende hacer vivir
en condiciones diferentes a las que les son propicias;
por ejemplo, algunas plantas que se desarrollan na-
turalmente en un cierto lugar en un terreno plano
pueden crecer dilfciimente en un talud. También, la
vegetacién que se plante en un lugar debe adecuarse
al problema que se desec resolver; por ejemplo, de-
berin ser diferentes las especies que han de cubrir
un talud formado por suelo homogéneo, que las que
se coloquen en otro formado por rocas en bloque, en
cuyas juntas haya suelo que requiera proteccién o
en un tercero constituido por suelos esiratificados,
donde cada estrato puede ofrecer condiciones dife
rentes. :

Otra funcién importante, que ya se mencioné en

el Capitulo VI es el control del contenido de agua

»

en las capas superiores del suelo, gracias a la evapo-
transpiracién de las plantas.

En los canales, cunetas, contracunetas y obras
afines, la vegetacién tiene también la funcién impor-
tante de proteger las mirgenes y bordes de Ia accién
del agua corriente.

En lo que se refiere al segundo objetivo, relacio-
nado con el mejoramiente de la apariencia que se
logra ‘con la vegetacién, ha de resaltarse su impor-
tancia, a despecho de que no haya sido bien compren-
dida en el pasado o que, por lo menos, no se haya
traducido en lneas de accidn sistemdtica por parte
de los ingenieros de muchos paises. También cabe
comentar que el efecto para los usuarios no se cir-
cunscribe muchas veces a la apariencia, con todas Ias
repercusiones psicolégicas que ella pueda.tener, sino
a otros muchos aspectos; por ejemplo,. en la actua.
lidad se estudia con interés creciente el efecto de la
vegetacién como 2islante de ruidos lo que puede
tener el mayor interés en aeropuertos o en tramos
semiurbanos de carreteras y ferrocarriles,

Cuando haya de enfrentarse un programa de plan-
tacién de vegetacion en canales o taludes, lo primero
que ha de tenerse en cuenta es que el suelo por po-
blar seguramente no es tal en el sentide botinico; no
posee las caracterfsticas necesarias para sostener la
vida vegetal, ni por su estructura, ni por su textura,
ni por Ia ausencia de los microorganicos y detritus
que definen la llamada tierra vegetal. Por esto, casi
sin excepcidn suele ser necesario un recubrimiento
de este dltimo ‘material donde na lo haya y su con-
servacién sistemitica donde exista. A este respecto, el
ingeniero que al final de la obra desea formar las
necesarias protecciones vegetales, se suele encontrar
con que ha desaparecido, como simple desperdicio,
toda la tierra vegetal removida, a causa de manipu-
laciones descuidadas de otros colegas que lo prece-
dieron en los trabajos en el sitio. Serd siempre buena
prictica almacenar la tierra vegetal producto de des-
palmes y operaciones zfines, para lograr al fin de los
trabajos excelentes protecciones vegetales a costo muy
reducido, que seguramente compensarin con creces
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las precauciones guardadas. Los ahmaccnamientos de
lierra vegetal no pueden ser demasiado altos y pre-
lerentemente deben orientarse en la direccién norte-
sur; es conveniente protegerlos con ramaje.

Cuando Ia tierra vegetal se coloca sobre un talud
es preciso vigilar que la inclinacidn de éste la reten-
g2, pues de otro modo serd preciso recurrir a la cons-
truccién de bermas costosas; ésta es una condicidn
por la que conviene algunas veces dar a un talud
una inclinacién menor que la estrictamente indispen-
sable por razones de estabilidad. Por la misma razén,
cuando un talud vaya a protegerse con vegetacién no
convicne que fu acabado sea liso.

Otro punto a vigilar cuando se usen protecciones
vegetales son los manantiales, lloraderos, venas super-
ficiales, etcétera, pues el agua arrastra la tierra vege
tal recién puesta; en estos casos serd preciso recurrir
al drenaje superficial o al subdrenaje, segin sea la
naturaleza del problema. '

Cuando se planten taludes ha de tenerse presente
que no basta analizar las condiciones generales del
clima regional, para atribuifrselas simplememc, pues
los taludes casi nunca representan esas condiciones
regionales; tanto por la incidencia de la radiacién
solar, que aumenta la temperatura del suelo, como

a4

por el declive, que vuelve al suelo mas seco durants
casi todo el aiio, como por la exposicién al viento,
los taludes son zonas en que los suelos estdn cxpuestos
a condiciones generalmente mucho mis desfavorzbles
que las medias.

La vegetacion puede plantarse desparramando di-
rectamente semillas sobre tierra vegetal apropiada:
csto puede hacerse 2 mano o por métodos mecdnicos
o hidrdulicos. Otras veces se plantan tepes o macizos
de tierra ya vegetada. a modo de mosaicos; este mé
todo es apropiado para pastos y plantacién de her-
baceas. La planta suele requerir de algunos riesgos
antes de su establecimiento definitivo. Los drboles y
arbustos, que se utilizan sobre todo como defensa
contra erosién edlica, invasién de arenas o pantallas
contra ruido, suelen plantarse ya de un cierto tama-
fio, a fin de contar con su proteccién desde un prin-
cipio;- requieren mayor atencién y riego en tanto no
se alianzan. i )

En términos generales puede afirmarse que la ve

agetacion es el método de recubrimiento mids econdémi-

co y ficil de conservar, sobre todo cuando ha sido
previsto en el proyecto, de manera que en la zje
cucién se disponga de espacio, almacenamientos de
tierra vegetal, etcétera.

Aunexo Xl-a .

CUESTIONARIO PARA RECONOCIMIENTO INICIAL
DESDE EL PUNTO DE YISTA GEOTECNICO

CARRETERA:

TRAMO:

SUL TRAMO:

DE KM + a KM +

ORIGEN:

FECHA

El objeto de este reconocimiento imicial serd el de zonificar ¢l tramo por estudiar.
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I. ZONIFICACION FISIOGRAFICA
1. CARACTERISTICAS TOPOGRAFICAS SUPERFICIALES O MORFOLOGCICAS
(Poner una crur en la asilla correspondiente al tipe de terteno cntie ley Kilometrajex a ta fequicids),
UBICACION TIPO DE TERRENO
LOMERIO
DE KM KM ESCAR PADO MONTASOSO FUERTE SUAVE PLAND
+ +
+ +
+ +
+ +
+ +
2, DESCRIPCION LITOLOGICA GENERAL
UBICACION TIPO b E R OCAS
IGNEAS SEDIMENTARIAS METAMORFICAS
EXTRUSIVAS
PIROCLAS- NO
DE KM A KM INTRURVAS | LAVICAS] TICAS | ESTRATIFICADA{ ESTRATIFICADA FOLIADAS |  NO FOLIADAS
3. DESCRIPCION GENERAL DE SUELOS
UBICACION TIPOS D E SUELOS
o RESIDUALES TRANSPORTADOS
DE KM A KM COHESIVOS ACUA VIENTO GRAYEDAD

FRICCIONANTES
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1. ESTIMACION DE PROBLEMAS GEOTECNICOS ESPECIALES

Describa los problemas relacionados con:

Zonas lacustres.

Laderas inecstables.

Mala calidad de materiales de construccién
Zonas fuertemente erosionadas.

Erosiones remontantes

Fallas.

. Inestabilidad de cantiles.

. LZonas pantanosas.

. Zonas de inundacién.

Estratificacién o fracturamiento desfavorables.
. Flujos de agua.

Nivel fredtico elevado.

Otros problemas.

e

e
w e = S0

Anexo XI-b
-
. CARRETERA
TABLA PARA EL CALCULD
TRAMO
) uB-TRAMO
DEL. DIAGRAMA DE MASAS SUB-TRAM
ORIGEN FECHA
F k.
KILEMETROL ESTRATO  ATAMIENTO) COEFICIENTE DE jaaswcacion] corve
ey SR CLASIFICACION R N VARIACION VOUMETRIGA [ooo oo e OBSERVA-
DESDE  WalTA M? ) PROBABLE o | ssw | oo Bance A B C whrima | TAEYO [ CIONES
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. CARRETERA
PRESTAMOS DE MATERIALES | Taw
SUB-TRAMO
\ ORIGEN |
f . "
PRESTAMO DE MATERIAL PARA DENOMINACION
ESTRATO COEFICIENTE DE |ELASIFICACION
. ITRATAMIENTO .
UBICACION rereson| CLASIFICACION $.0.P. ':, £ VARIACION VOLUMETRICA  [PRESUPUESTO
- - ROBABLE 0% 3% wow jaarceanc| A B C
DIMENSIONES VOLUMEN OBSERVACIONES
LANED »  AECHD » APROVECHABLE
Euuu _— . -
"
r CAOQUIS DE LOCALIZACION )
“ J
L20
-
o
<= -
"R Imm
2020 HPis
- ;‘?‘& - _.:
B '.T .“ -y
o110 Arena arcilte 1980 L 1
P~ A
- Lulsta
i 1870
1990
-
Arerisca, inti
98
=T
19T ! - 2
#U&[ () P‘mr
r,‘ 4 i i [ 1 ' | 1 A i o
CARRETERA TRAMO
CROQUIS DEL PERFIL
su-T : , _
B - TRAMO ORIGEN )
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:3

Arroyo La Pasiora

TOCOY, CHIS.

i

CARRETERA _

T

SUB -TRAMO

ORIGEN

RAMO _

CROQUIS DE LA PLANTA

J
f ™
| CARRETERA TRAMO
OBRAS
SUB-TRAMOQ ORIGEN COMPLEMENTARIAS
\. .
CBRAS COMPLEMENTARIAS DE DRENG&JE
OE KILGME TRO ﬁ:"lmcuk'ﬂ A AT SUB - OREN Chra MR LAVADEROS | EJBSERVACIONES
2 KILOMETRO 1170 [pER | LONG.( W 1]1ZQ. |DER.JLONG (M) |1ZQ. [DER.| LONG.{M) |17Q. |DER] LONG. (M) | tows (%)
R— i i
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TEST EMBANKMENTS ON TEXCOCO LAKE
REMBLAIS D'ESSAI DANS LE LAC DE TEXCOCO

A. RICO, M.E.
G. MORENO, C.E.
G. GARCIA, C.E.

Geolechnical Dept. Minisiry of Public Warks, México, D.F.

- BYNOPSIA Im this paper are prescnted the resultes of risld meagurements made on two inatrumented tost ea-
banksbnts whioh were built by the Miniotry of Public Worke ovar the Texooccu Lake, in order 4o obtain the
aioollary datas for the design of, the PoilénTexacso projeot, whioh is & dirood road botween this two pointn,
& meaguresent progras is being carried oun, and in this paper it s only shown the data obtained in the
approgimatoly first YO months of performanse of the two obbankments., It 1a inciuded the informaticn &ivon
by the laveling of surface witness, by Wilson inoliacwstors by settloment torpedos and by Casagrande and
pasumatic plsscmeters, I4 is also eshown the valus of she shoar strength determinated by vane shear ieato

performed during the monsurement period,

An apprnoach of o preliminary intorpretation 18 made, pgiving special attention to thoge [laocts that do not

olearly correlate with the established theory,

© INTHODUCTION

The Muiotry of Publioc Worko had tho nccennity to
projoot a direot road betwesn Mexico Gity and Tex-~
ococo City ovor Texoooco Lake. The noil of this la-
ke ie formed by soft voloanic olay, {whioh means
low chear resistances sad high compressibdility)
with depthe of bhundredo of meters, Tha project
involves the ocnatruotion of a four line highway
with an overall wide of 40 aetere, :

In order tc obtaln the necsasary datc for the de-
sign of this project, soveral Soil Mechanios stu-
dios and fiold research had to be made, boing the
result a oroco wsootion with a teotal cost »f 7 mi-
1liona peson pur kilomotur with a safuty tactor in
the order of 1,1 in tho worat conditiona. However,
tho present theories as woll as the exporience on
tho gonstrugtion and tha bebavior of highway are
considered unsuficient, wo tha resulte recoived
aro not to be trusted, opocially those sbout the
dovalopmont of the settlements withia tima.

All thims led to oconatruot and lnvestigate with the
help of measursmant instruments, the behavior of
some ssotions or test sobankaents at a natural
soale on the surface of the Texcogo Lake in those
upots that wore considered aritioc, in order to oom
pare the resulta of the application of Soil Mocha-
nios theoriss and the behavior of the full aoala
models, This papor protends to desoribe all the
inveatigation made with the indicated purposass,
ohowing the resulte of a 30 mcnths messurement pro
gral, )

CUARACTERISTICS AND LOCATION OF THE TEST EMEANK-
NENTS

Based on 120 borings and laboratory anslysis of mo
re than 1,100 samples was located the most oriti-
¢al spot on whioh were %0 be sade two test embank-
cents, 120 asters long sach one, slightly differ—
~ent, because it was aleo desirable to study two di
Lforant alternatives with two different materials
2n ordar to sstablish an aeconomioal relstion. So

ono of thoe cabunkmenta represonto a road built
with a light materisl of 1.0-1,1 toas per .ouble mg
tor, and the other one repreasnts a road built
with the conventional material of 1,8 tons por cu-
bic meter. The firat embankment is of course ligh
tor, meanwvhile tha ssoond one needs of two struta.
Genoral desoription ol the foundation in this pla-
08 showe ithat it io formed by a voloanic, soft,
high compressibility slay {CH) that reachs a deep~
neos gsuperior to tho aignificative ito the project,
an phown on Pig. # 1 and table # 1. Pig.#2 shows
tht oross gsoutlon of the iwo construoted test em
bankmonts that werg oompletiod in Decamber 1965,

INSTRUMENTATION

Both tost ocmbankments wars instrumented as fo-
llowss

= 30 surfaoces witnoeses were placed and laveled to
register the surfaco movementa with precision leve]l
in‘-o

- one transverees line of Wilsen Slope Indicator
wore placed at one of the thirde of the length of
oach epbankmant, froa natural ground down to 15 me
tars. Tho line has 7 imolinometers golng from thse
csnter line %o 5 meters away from the toe of the
embankment in the natural ground,

- one iransverse line of vertioal torpedos were
placed in the other third of the length of saob apm
bankment with 7 observation peoints in the lige
that were able to register mettlemants as depth as
15 meters. :

- one line of pasumatic piesometers in ocincidence
with ths line of vertioal torpedos, with ) plezome
tric stations and 6 plezoneters juostalled at 9, 15,
20 and 3} meters of depth. The pneumatioc piesome=
tero wers complately built of plastio to avoid the
corrosive ¢ffects of the water.

- one line of Casagrande Open Plosomstsrs intercc~
lated with the posummtic piescaeters at 5, 7 and
15 metara of depth.

!
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DATA OPTAINED FRON THE READINGS

a)

b)

o}

)

o)

r)

Surfuo lavel witnesses.

The data obtained from this witnesses is shown
in Pig.# 3. It should be noticed the gensral
sysmotry of the settlemant as well as the loca-
tion of the saximua settlemsent displaced from
the center of the enbankment, perhaps dus to ths
influence of the socesn road, I+t can alsoc be
notioed the tridimentional effect in the sdges,

Ioolinometers.

The dats obtalned froa the inclinometers is re-
ported in Pig.# 4, and it should bs notioced
that all the lesotures are perfeotly conaistent
in boih embankments. It ie very intaresting to
point ocul that the deformation outwards the cep
dar of the eabarkment after been very great be-
cans backward cloeing up egain, due to what
seexd 1o Le the ¢onsolidation offect of the
90il undar the cender of the embankment, whioh
in ths $ise counderacted the tondency of late-
ral displecensnt of soil under loads.

The lateral movements are considersd to be
within tolezable sagnitude in relation with the.
present aad future siability of the embankmens,

Vertioal Defopmimeters.

A typiosl data obtained from setilement torpe-
dos in ons of the %est embankmeat is shown in
Pig.# 5. It sesms 10 be importam tc seg how
the settlement decreases with depth. 1In co
%ion with this matter, Pig.# & shows the thoo:i
cal stress distribution under the sabankment cb
tained from the application of Bounsinesy Theo-
ry, I% should be noticed that the contribution
of load %o settlement’ with depth was smallesr in
reality than oould be predicied from the theory,
happening the sgme lateraly. It can aloo be
obaarved that the rate of settlement woens to
diminish faster in the upper leovels, -

Pasumatic Piugut(r-., :

Pig.# T shows a typioal information obtained
fros one station of piesometers plsoed under
the tesd embankments; the other gives a vary sj
milay information. The interpretation of this
dats is very diffioult and seems to io very 1li-
ttle oconolusivey for sxample, i% registers a
vonstant oxoess from the hydrostatio pressure
whiob is &iffioult to correlate with the high
settlemsat of the structure, In general terws,
i% is conoluded that poemmatio piescmeter gives
unreliable infopamtion in this type of work,
eventhoug & reasonable care was taken in its
installation, opevation and lecture techniques.
Cpei Piesomster,

The observations reported in Pig.# 8 are not
oonolunive beocauss theme instruments were insty
lled & months later. 5

They sees to indicate that the phenomena of va-
ristion in the pors pressure is very low at
high deptae (13 m.).

Yans shear test,

An investigation of the shear etrenght of the
nstural ground was oarried on wsing the vane
shesr test, they wers performed approximately
30 months afier the construotion of the embank-
ments, using an instrusent designed by the En-

2

Zineoring Institute of the National Univorsity.
The obtainod values wore comparsd with the ori-
ginal valuon applying a rolationahhp proposed
by Marsal and Masari (refersnoe # 1) in whioh
it io atated that for the olays of tha Maxico
City Valley tha shenr etronght determinated by
the vano shear test is given by:

- B
T " 1.5
Whith this oquation it was obtaipod an fnitial
valus of 1.5 Ton/m2 and o sscond valus of 2,5
Ton/m2 30 months later, This significant riae
in the shear strenght value omnl be atributed to
the consolidation process of the soils under
the embankmont, It should be noticed that the
addition to the shear sirenght is practioly unj
form in all the depth axzplored. Pig., # 9 Justi
fys the last statement, Other temis performed
at the tos of the embankment and in a vertical
axis gave 1.7.'1'0:/-2 shear resistance in rele~
tion with an origizasl valus of 1.9 Tou/m2,

DATA INTERPRETATION
The following statements seemn %o be based in the

a)

i

o)

d)

. information obtsined from she mensure squipment,

The shear stirenght deteroinated by » vane shear
tost has inoreased with the time, an stability
analyeis shows that the safety factor has risen
from 1.1 to 1,29 iz 30 wonthe as an effect of
oconsolidation,

The settlement decreases rapidly with dopth
omaller valuco than those indioatud by the ira-
ditional thooriec baned in tho Boussinenq analy
sis.

The rats of vorticol deformation also decreasen
rapidly with tho dspth, but in the other hand,
in the lower levels, this rate of deformation
tonds to otond still, meanwhile in the upper lp
vels it disappears more rapidly.

Thoe largest latoral doformations ocoursd at a

. depths between 5 and 7 m. ssaller than those

e)

£)

sxpected.

It oan be sesn in Fig.# 10 that the consolida=
tion path obtained up to day 12 both embank-
aents indicates that primary ocmsolidation hea
ot yet ocour, This and the faot that eignifi-
cant secondary oonsclidation effeots are expeo-
ted, load to the need of ocontinuing with tbe
808SUTe ProOgTam,

Pig., # 11 shows the evolution of the settlement
velooity. It deoreases very quickly at the be-
ginning but now it is beocowing almost oonstant,
Pige # 12 shows the relation between the oconso—
lidation dagree and time. It abould be noted
that for 30 months the primary oconsolidation dg
gres should have besn 73%; it means 2,40 met.rs
of total theoretical settlezent, wuch high:-
than the real aettlement which is about 1.0U o
ter. The same idess are handled in the FPg.# 1}
showing that the resl settlement in the center
line at the base of ths embankment is the 3E%
of the theorstiosl settlement at the same pericd
while st & depth of 15 ms 1t is about ithe 23K,
All thoss faocte indicate that the setileman’
are muoch lower than those we had caloulated
that the oonsolidation effeots are dimsipaty
vely quickly with the depth,
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p {Kgs cm?) Cy {Kg/em?) X(T/m‘) ' G
4,80 0.53 - 0.56 0.18 1. 30 2.47
6.40 0.52 0.50 0.21 Pls 2.67
8.60 0,45 0.62 0.25% 1.10 F413
14.50 0.54 0.60 .20 1.18 2.36
12,80 0, 47 0.70 0.il 1.18 ) 2.36
13,50 0.47 0.60 0.19 1.20 2.3%
16.00 0.4 0.3 0.10 1.25 2.35
24,00 0.44 . 0.54 0.14 .13 2.3
27.00 0,27 0.80 0.i16 1.1% 2.30
£29.60 037 0.64 Q.18 116 2.3%
3580 0.12 1.51 0.24 1.19 2.40
«.70 0.14 1.48 032 7 2.33
48.20 .20 L16 - 0,38 1. 14 -2
- Moximum Valuss of 1he
Coefficient of volume compressibliity % = Unit weight,

p - Moaimem

consolidotion pressure.

G -~ Density of sollds.

€, ~ Cohesion on unconlined trioxio) test,

Hom. ACCESS

TABLE 1.~ MECHAKIC PROPERTIES OF THE SOILS

1

PI0, 2, OROMETRIC 3BCTIONS OF THE RICHT HALP OF

THE TEST BMBANKMENTS.
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128 El terreno de cimentacion. Exploracion de suelos

II-7 TERRENO DE CIMENTACION CONSTITUIDO
POR ARCILLAS MUY LLANDAS Y TUREAS

"En general. todos los depdsitos de suelos blandos
y turbas susceptibles de causar serios problemas tie-
nen tres condiciones en comin: son zomas planas,
tienen mal drenaje superficial y estin formados por
suelos muy finos u orgdnicos,

El primer requisito para superar este tipo de oro-
blemas es, naturalmente, el detectarlos v ello debe
suceder en la' etapa de proyecto, antes de que se
produzcan costosos dafios a la via terrestre y en mo-
mentos en que el ingeniero conserva toda su liber-
tad de accion, incluyendo la capacidad de. estudiar
un cambio de trazo que lo nicje de la zona que se
revele como critica. Para esto es de singular avuda
la fotointerpretacidn de fotografias aéreas. Pero una
vez que por cualquier razén se decida a arrostrar
los peligros y altos costos que significa cruzar una
zona de suelos blandos u orgdt:icos, el ingeniero debe
comprendcr que casi todos los métodos de proyecto
y construccidon de que dispondri requieren de un
buen conocimiento de las caructeristicas de compre-

sibilidad y resistencia de los suelos sobre los que se

construird la via, asi como de los que se utilizaran
en la formacion de la misma. Asi, este es un caso
que debe verse como especial en lo que se refiere a
exploracidn de suelos v pruchas de laboratorio, en
el que se justilicard €l uso de los métodos mis
delicados pira obtener mucstras inalteradas vy el
desarrollo de programas completos de pruchas de Ia-
boratorio, que incluyan pruebas de. consohdaaén
triaxiales.

- La exploracion dcber:i hacerse separando’ muy
claramente las. dos etapas tradicionales (Ref. 17);
primeramente se realiza un muestreo preliminar, con
.procedlrmentos sencillos y cconémicos que propor-
cionan mucstras alteradas para clasificacidn de suc-
los y, después, se hace la investigacién definitiva,
con métodos delicados y mucho mis costosos, capa-
ces de proporcionar muestras inalteradas. La orien-
tacién que se obtenga cn la primera etapa, que debe
llevarse hasta que se puedan formular perfiles de
suelos razonablemente confiables, serd fundamental
para planear la segunda con un costo de txempo y
dinero éptimos.

La informacién que se rccabe sobre el terreno de
cimentacion deberd arrojar Iz suficiente para estu-
diar los siguientes problemas principales (Ref. 18):

1) Estabilidad del terrapién.
2) Asentamiento del terraplén.

En general, serd deseable que todo el asentamien-
to significativo ocurra durante la construccién de la
obra, pero esto no suele lograrse sin usar aceleran-
tes del proceso de consolidacion, tales como drenes
de arena o sobrecargas (en rigor el tiempo de asen-
tamiento no depende de la carga, pero la magnitud

del asentamiento producido si crece con ella, de ma
nera que una sobrecarga producird en menos tiem-
po el asentamiento final a que Negarfa el terraplén
no sobrecargade) ; si estos métodos son antiecondmi-
cos en un caso.dado, deberd pensarse en obras de pa-

* vimentacién provisional, sobreelevaciones, etc; pues

el terraplén se hundird en la etapa de operacién de
la obra.

La magnitud y la naturaleza del problema que
se pueda tener en cada caso quedan fuertemente in.
fluidas por algunas caracteristicas que conviene men-
cionar a continuacidn.

1. Las dimensiones del terraplén. Su altura y an
cho influyen mucho en la solucién que haya que
adoptarse. Un terraplén alto y estrecho se hunde por
desplazamiento mucho mds que otro bajo y anche,
por lo cual en los primeros puede ser mucho mis
efectivo un procedimiento de construccién ‘a base de
desplazar el material de cimentacion.

2. Caracteristicas de la cimentacidn. Inﬂuyen 50
bre todo el perfil de resistencia del suelo blando y

su espesor.

3. Materiales de construccidn. Los cmerlos del
ingeniero se ven muy influidos por 1a disponibilidad
y el costo de los materiales con que hard su terra
plén. Por ejemplo, si no hay material granular a
distancia prudente no podri pensarse en colocacion
bajo agua a volteco. La utilizacién de matcriales li:
geros, como tezontles o cenizas volcinicas, sélo serd
posible cuando las distancias de acarreo sean ade
cuadas, pero, por otro lado, la posibilidad” de em-
pleo de tales materiales abre oportunidades de uti
lizar muchas soluciones que de otra manera estarian
vedadas.

4. El programa de construccion, Los requeri
mientos de programa influyen mucho en los méto
dos de proyecto que puedan intentarse. En este sen-
tido, es importantc ¢l momento en que haya . de
construirse el pavimento definitivo, como también
lo es el que haya o no disponibilidad de tiempo
para construccidn por etapas, uso de sobrecarga, etc

5. Loealizacidn. Las condiciones topograficas del
lugar, sean naturales o creadas por el hombre como
consecuencia de otras obras, también influyen mu-
cho .en los métodos que puedan seleccionarse. para
resolver un problema dado. Por ejemplo, la existen
cia de poblacidn impone severas restricciones al uso
de explosivos, o el disponer de un derecho de via
estrecho, 21 uso de bermas o a la formacién de ondas
de lodo.

En la tabla HI-2 se resume brevemente el con
junto de métodos para c1mentar terraplenes en terre
nos muy blandos.

- Antes de proceder a una somera descripcién de
los métodos arriba mencionados, conviene resefiar
brevemente las propiedades principales de los suelos
de cimentacién muy blandos, asfi como de los méte-
dos mus confiables para obtener tal informacidn

“(Refs. 19 y 20}.
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Tabla 1112

Métodos para cimentar terraplenes ¢n terrenos
muy blandos

I. Remocién por:

a) Excavacion.
1. Cempleta,
2. Parcial.
b) Desplazamicnio,
1. Por cl peso del terraplén, con o sin sobre-
cargas,
2, Con explosives,

II. Tratamiento del terreno

a) Fundamentalmente , por requerimicntos de estabi-
lidad. -
1. Construcciéon anticipada o por clapas,
2. Uso dc materiales ligeros.
3. Bermas estabilizadoras.
4. Drenaje interceptor.
b} Fundamentalmente por requerimicntos de asenta-
miento. )
1. Construccién por etapas,
2. Sobrecargas.
3. Compactacién con equipos pesados.
¢) Por requerimicntos de esizbilidad y’ asentamiento,
1. Construccién por ctapas o con sobrecargas.
2. Drenes verticales de arena.
3. Combinacién de cualesquicra de los métodos
anleriores.

Desde el punto de vista ahora enfocado, las pro-
piedades mds importantes de las turbas y los suclos
muy blandos son cl peso especilico, el contenido de
agua, la permeabilidad, l1a resistencia al esfuerzo cor-
tante y la compresibilidad. Por su alto contenido de
ggua y por la dificultad en la obtencién y labrado
de los especimenes, en estos suelos deberin cuidarse
especialmente todas las manipulaciones de muestreo
y prucba, a fin de obtener resultados estadisticamen-
i¢ concordantes.

El contenido de agua de las turbas y arcillas muy
compresibles puede variar de 40097 a 1500%,; se ha
reportado algun valor arriba de 2000%,. Es comin
que el metro mis superflicial del terreno presente
contenidos de agua mucho mds bajos, aun en las zo-
nas con mayor predominio de turbas. La relacion
de vacios suele estimarse a partir del contenido de
agua, y el peso especifico relativo también puede es-
timarse, presentando valores tan bajos como 1.5 6 1.6
para turbas muy puras, Puede tener interds conocer
el contenido de aire y gases en las turbas, para lo
cual no existe prueba estindar de valor reconocido,
por lo que se recurre a estimarlo en pruebas de con-
solidacion. Valores de hasta un 109, no-son raros en
turbas, A

Las turbas reducen fuertemente su permeabilidad
al aumentar la carga que actia sobre ellas; en forma-
ciones virgenes, el coeficiente de permeabilidad sue-
le estar entre 10-* y 10-* cm/seg, pero puede redu-
cirse a 10— cm/seg en turbas consolidadas bajo un
terraplén de uno o dos metros de altura. En la Fig.
III-6 s¢ muestra una correlacidon entre valores de la
relacién de vacios y la permeabilidad de turbas de la
Columbia Britdnica, de las que se trata en la Ref. 19.

La resistencia al esfuerzo cortante puede deter-
minarse con pruebas de compresién simple o pruebas

“triaxiales, si bien puede haber dificultades crecien-

tes para el labrado de especimenes cuanto mds orgd-
nico sea el suclo, por lo que se recurre frecuentemen-
te a determinar la resistencia con pruebas de veleta
y a estimarla aplicando el cilculo en secciones ¢n
que haya ocurrido o se induzca una falla. En la ta-
bla 1II-3, tomada de la Ref. 20, se¢ presenta una com-
paracién entre la resistencia al esfuerzo cortante ob-
tenicdda para diversas turbas y su contenido de agua.
La mayor parte de las resistencias de la tabla corres-
ponden a medidas con veleta en el lugar. La tabla
proporciona también una interesante lista de traba-
jos sobre ci tema, segin recopilacion de Leo Casa-
grande.

En Ia Fig. 111.7 (Ref. 20) se presentan resultados
medios obtenidos por distintos investigadores en va-
rios lugares, que correlacionan la resistencia al es-
fuerzo cortante con la profundidad; en ella puede ob-

50 1 T 7T v OTEY ¥ T T TETTY LI 1 INENLELA R 1 l
40}~ © TURBA FIRROSA« PERMEABILIDAD DETERMIKADA EN PRUERA OF CCNSOLIDACION
30— 4 TURBA AMORFA - PERMEARILIDAD DE TERMEXAGA EN PERMEAMETROCE CARGA WWOASLE
n 20
0
Q
; to —y—
8 = =
-] L 4 - e ’_ hd . 4
L 4 A ¥
o 3
[¥)] -
*
g 2 2
] L ]
4
| 5
0" 0! 0 o ot

PEAMEADILIDAD - CM/BED.

Figura 1I16. Relacidn de vacios vs. Permeabilidad en turbas (Rel. 19).
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Tabla III3

Resistencia al Esfuerzo Cortante en Turbas

Referencia

Localizacidn
de la turba

Resistencia al esfuerzo
cortante (T/m?2)

Contenido natural
de agua (%)

Andersen y Hempstock (Ref, 21)
Casagrande, A. y L. (Ref. 22)

Diicker (Ref. 23)

Fraser (Ref. 24)

Hardy y Thomson (Ref. 25)
Lea y Brawner (Ref. 19)
Margason y Frascr -(Ref, 26)
Moos y Schneller (Ref. 27)
Ripley y Leonoff (Ref. 28)
Smith (Ref. 29) :
Tresidder y Fraser {Rcf. 30)
Ward (Ref. 31)

Canadd (Alberta)
EEU.U. (Mass)

Alcmania (Holstein)
Irlanda del Norte
Canadd (N.O)
Canadd (Alberta)
Irianda del Nore
Suiza
Canadi
Inglaterra
Escocia

- Inglaterra, Gales

0.50-1.25 700-1400
0.50-1.85 230- 750
0.35-2.90 400- 800
1.35 400- 550
0.35-0.95 250- 380
5.00 (1 1O
0.10-5.00 (1) 400- 800
1.40-2.80 - 680-1450
0.50-3.00 470- 760
0.55-1.50 No hay dato
1.70 790
0.50-1.50 220-1460
1.00-2.25 100-2100
0.35-1.80 No hay dato
0.35-9.35 400-1600
0.65 §00-1000

() Valor de la corteza superficial.

servarse ¢l importante efecto de secado propio de los
suelos turbosos. La mayoria de los resultados de prue-
bas de veleta sc concentran en la parte media dc la
figura (parte sombreada) y muestran una preconso-
lidacién substancial por secado aun a las mayores
profundidades.

A causa dc la permeabilidad relativamente alta
de las turbas, la consolidacién primaria se produce

Resistencia al Esfuerzo Cortante, en Tn./m?
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Figura III-7. Reosistencia al esfucrzo cortante vs. profundidad,
en turbas (Mediciones con veleta en el lugar)
(Ref. 20).

.en cllas muy ripidamente (Refs. 19, 32, 33, 34, 35,

36, 37 y 38). La consolidacién secundaria ocurre so-
bre todo cuando la primaria termind y generalmente
siguc una ley lineal (recta) cuando se dibuja el asen-

‘tamiento conira el tiempo (este ultimo en escala lo-

garitmica); la consolidacién sccundaria puede ser
mucho mis importante que la primaria y durar mu-
chos aiios, viéndose afectada por la descomposicion
de la materia orgidnica duranie la -vida de la obra
(Refs. 36, 38 y 39). La prediccion del asentamiento

“en las turbas por los métodos normales de la Meca-

nica de Suelos ¢s incierta, como consecuencia de lo
anterior y aun lo es mas la de la evolucién de los
asentamientos con el tiempo. La teoria de Terzaghi
probablemente no sea aplicable a las turbas; las cau-
sas mds importantes de ello son el drenaje horizon-
tal que ocurre en estos suelos, la anisotropia que pre-
sentan en lo relative a la permeabilidad y el escaso
sentido que pucde tener determinar en turbas el
1609, de consolidacion primaria (Ref 19).

Si el suelo blando es inorgdnico, es de esperar
que si la homogeneidad de las arcillas es razonable,
pueda aplicarse la teoria de Terzaghi para el cilcu-
lo del asentamiento y aun para el de su evolucién
con el tiempo, si bien esta ullima se determinard con
mucha menor precision.

Por las razones anteriores, sobre todo en turbas,
los resuliados de cualquier cilculo de asentamiento
o evolucion de éstos no serdn confiables en grado su-
ficiente para servir de base a un proyecto importante;
éste cs un caso cn que puede rendir magniticos fru-
tos la instrumentacién de terraplenes de prueba, he-
chos preferentemente a escala natural (Ref. 40).

Se comentarin ahora brevemente los métodos
constructivos que se agruparon en la tabla III-2.
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A  Excavacidn,
A-l Complcta.

Solo puede intentarse cuando los espesores de tur-
ba o suele blando son pequerios y cuando se desex
que los tervaplenes se inmovilicen muy rapidamente;
un requisitu econdmico sucle ser la posibilidad de
tirar sin ricigo el desperdicio inmediatamente al ludo
de Ia excavacién, de modo que se elimine todo aca-
rreo de dicho desperdicio. La excavacidn producida
suele quedir llena de agua y con 1aludes muy tendi-
dos; cl suciu que la rellene habra de ser granular.

La excavacién completa sucle ser mis eficiente a
medida que el terraplén es mds ancho, pues a mayor
anchura crece ¢l riesgo de que bajo-¢l queden atra-
padas masz: de turba o suele blande, origen de¢ fu-
turos problumas.

La profundidad a que deba considerarse posible
la remocidi: total del terrcno de cimentacidn es va-
riable y dej.ende del proyecto; se ha hecho hasta con
10 m de es;:csor de suclo.

A2 Excavicién parcial.

Es un procedimiento recomendable si la resisten-
ca del sucio blando crece con la profundidad y la
compresibilidad disminuye con la misma. También
s¢ usa como ayuda para el empleo de otros métedos
constructives, como el de desplazamiento.

B Desplaz:.'aiento.

Cuando <l esfuerzo que el terraplén comunica al
terreno de cimentacién supera la resistencia de éste y

cualquier fucrza restrictiva que pucda "haber, ocurri-
ri un desplazamiento-de dicho terreno de cimenta-
cidn en la direccidn de la menor resistencia. La in-
tensidad del desplazamiento depende de la relacién
entre el espesor dcl cstrato blando y la altura y an-
cho del terraplén y de la magnitud del desequilibrio
seialado, El desplazamiento produce ondas de lodo
a los lados del terraplén, que actian como restric-
cion a posteriores desplazamientos, Generalmente, en
terraplenes sobre sucios blandos uniformes, una vez
que ha comenzado el hundimiento de la estructura y
¢l desplazamiento del terreno blando, el proceso con-
tinuard si se mantiene la misma elevacién en la co-
rona del terraplén y si se quitan las ondas de lodo
que se forman; esto se debe a que ¢l material de te-
rraplén ticne mayor peso especifico que el suelo
blando, de manera quc se incrementa el peso total
superimpuesto a2 medida que aumenta la carga, Si
la altura del terraplén no s¢ aumenta, sino que se
mantiene constante, el desplazamiento conducird a
una compensacién parcial del peso del terraplén, Si
no se remueven las ondas del lodo que se forman a
los lados pueden generar la suficiente restriccién
como para impedir todo ulterior desplazamiento.

El desplazamiento puede verse favorecido por la
disminucién de resistencia que sufra el suelo blando
como consecuencia de su remoldeo,

B-1 Desplazamiento por el peso del terraplén con
o sin sobrecargas.

Es posible atenerse al desplazamiento por el peso
Unico del terraplén cuando éste pesa lo suficiente y
cuando el material blando que pueda quedar atra-
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con sobrecarga ]
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Figura III-8. Colocacién dec un terraplén por desplazamiento de un suclo blando, con uso de sobrecarga.
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pado sca de tales caracteristicas y resulte en tales s
pesores, que los procesos de consolidacién posteriores
ocurran durantc ¢l ticmpo de coustruccion y anies
del momento previste para la pavimentacidn dcefini-
tiva. Cuando convenga acclerar ¢l proceso de despla-
zamiento o aumentar su cliciencia, puede recurrirse
a una sobrecarga, En general las sobrecargas tiencn
dos efectos Lenéficos, al inducir un mayor desplaza-
micnto y al causar que ocurran antcs los asentamicn-
tos por consolidacién, En la figura I11-8 se ilustra la
situacién final a que llega un terraplén construido
por desplazamiento con sobrecarga.

En terraplcnes construidos sobre terrenos muy
blandos es scguramente una magnilica prdctica la co-
locacién de una sobrecarga de tierra sobre el terra-
pién, con ¢l lmite que imponga la resistencia del
terreno, pucs cl provocar una falla violenta de desli-
zamiento de talud o de capacidad Jc carga puede te-
ner muy malas consecucncias cn ¢stos casos, por cl
remoldeo que producen en los materiales blandos,
que al perder su estructura original disminuyen drds-
‘ticamente su ya escasa rcsxslencxa, de una manera no
recuperable. :

El efecto de la sobrccarga. en los asentamientos
puede calcularse por los métodos ya descritos, en to-
dos los casos cn que la tcoria de Consohdacxén de

Terzaghi sca aplicable.

B-2 Decsplazamicntos con cxplosivos,

Se busca incrementar instantdnecamente la presion
ncutral;, reducicndo asl la resistencia del suclo,

Cada dia goza de mayor popularidad este método
para acomodar y cstabilizar terraplencs sobre terve-
nos muy blandos y cs dc esperar que en cl futuro sc
utilice con prolusion. La Ref. 20 constituye una
fuente fundamental del tema, pues no solo ofrece
" una exposicién detallada del mismo, sino que ésta
se complementa con upa muy completa lista de¢ Te-
ferencias, dtiles para la investigacidn de ulteriores de-
talles. La exposicion que sigue esti basada muy es-
pecialmente en dicho trabajo.

Los métodos para desplazar suclos muy blandos
con explosivos que han sido mds utilizados son los
siguientes:

1. Barrenacion cn ¢l frente de avance.

2. Barrenacidn bajo el cuerpo del terraplén.

8. Método de New Hampshire.
4. Método alemin.

B-2.1. Barrenacion en ¢l frente de avance,

Consiste el método en alterar y desplazar los de-
pésitos muy blandos con explosiones provocadas en
barrenos situados cn torno al extremo de avance del
terraplén en construccidn y a una distancia de 8 a
10 m de éste (Fig. 111-9).

Se rccomienda hacer explotar una hilera de ba-
rrenos cada vez. La carga explosiva en cada per-
foracion dcbe scr lo suficicntemente pequedfia como
para no dafiar al terraplén adjunto; debe determi-
narse cxperimentalmente y con trecuencia resuita del

h
orden de 7 kg, estando h referida a la Fig. I1I.9.

El método es lento y a veces deja mucho suelo
blando atrapado bajo el terraplén. La prdctica ale-
mana ha establecido una secuencia operacional para

" este método- que puede considerarse como una va-

riante de su forma tradicional y que considera Jas si-

* guientes etapas.

1. Sc forma una plataforma de trabajo de arena
adelante de la punta de avance del terraplén (Fig.
111-10) . El espesor de esta plataforma puede estar
comprendido entre 30 y 60 cm. :

2. Sobre esta plataforma se perforan los pozos de
barrenacion, con 20 6 30 em de didmetro} llegando®
al terreno firme. El espaciamiento de los pozos pue-
dc oscilar entre 2 y 5 m, dePCndlendo ‘del espesor
del suclo por desplazar,

3. Las cargas de cxplosivo se colocan en el fondo
de las perforacnones, en cantidad comprendea entre
8 y 40 kg.

4. Se establecen las necesarias conecxiones eléctri-
cas para la cxplosion, prOLCblcndO los alambres con
venientemente.

5. Se prolonga cntonces el tcrraplén sobre los po-
zos de barrenacidon, hasta alcanzar la altura deseada
mds la sobrecarga que se¢ desee colocar.

6. Sc produce la cxplosidn,

B-2.2, Barrenacién bajo cl cuerpo del terraplén.

Una vez limpiada la superficie del terreno, se o
loca el terraplén y después se perfora éste con b
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Figura III.9. Desplazamiento de turbas por barrenmacidn en ¢l frente de avance (Ref. 20).
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Figura III-10. Mctodo alewsiin para barrcnacién en cl frente de avance (Ref, 20).

rrenos de 4 a 12 cm de diimetro perforados por
cualquier procedimicnto apropiado. Para cspesores
importantes de turba o suelo muy blando por des-
plazar se recomienda la explosion ‘por ctupas, afec
tando cada vez 4 ¢ 5 m de espesor de turba en
secciones de terraplén de 30 a 50 m dc longitud.
Pueden llegar a ponerse unos 25 kg de explosivo por
barreno (Refs. 41, 42 y -i3).
B-2.3. Método de New Hampshire.

El Departamento dec Carreteras de New Hamips:
hire ha desarrollado un método econdémicc para des-
plazamiento de suclos blandos cuyo espesor oscile en-

tre 3 y 15 m; el método lleva al terraplén construido
a descansar sobre los estratos firmes subyucentes. Una

vez limpiado ¢l terreno de su cobertura vegetal se
coloca el terraplén, construyendo primeramente sus
dos segmentos extremos; generalmente se utiliza para
ello sélo sobrecarga, hasta apoyar la seccién en estra-
tos firmes, Después se unen los dos extremos, cons-
truyendo la totalidad del terraplén vaciando mate-
rial sobre el suelo blando, de manera que éste queda
atrapado bajo aquél (Fig. III-11)

El material blando atrapado bajo el terraplén asi
construido se desplaza por medio del siguiente pro-
cedimiento. Se colocan barrenos a ambos lados del
relleno, con separacién del orden de 3 m, como se¢
indica en la parte (b) de la Fig. 1I1-11; los barrenos
son de 4 6 5 cm de didmetro y deben contener una
cantidad de explosivo en kg del orden de la tercera
parte del espesor del material blando en m.
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Figura III-I1. Mélodo de New Hampshire (Ref. 20).
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Si la colocacién del terraplén produjo -ondas de
lodo importantes a sus lados, puede ponerse una se-
gunda hilera de barrcnos 2 unos 3 m de la anterior,
como se ve en la Fig. I11-11; esta segunda hilera debe
hacerse explotar una fracciéon de segundo después
que la primera, pues la experiencia ha probado que
se tiene la mixima eficiencia cuando las hileras prin-
cipales explotan encontrando resistencia a ambos la-
dos. La parte {¢) de la Fig. I1I-11 muestra la posicién
final a que debe llegar el terraplén.

Se ha visto ventaja en este método cuando el cuer-
po del terraplén se construye con material granular
muy gruesc ¢ incluso con enrocamiento, pues el
terraplén se asienta en forma mis homogénea que
cuando estd constituido por materiales mds finos, in-
cluyendo arenas, y ademis, los suelos mds gruesos se
arquean mejor sobre las pequefias bolsas de material
blando que de cualquier forma pudieran quedar atra-
padas.

Naturalmente (Fig. HI-1l.c) que ¢l material que
se utilice para la configuracién final del terraplén
puede ser cualquicra apropiado y debe colocarse com-
pactado en la forma usuval.

B-24. El método alemidn.

Esie método fue desarrollado en conexién con la
construccién de la red alemana de autopistas entre
los afios de, 1934 y 1940 (Refs. 44, 45, 46 y 47). Lim-
piada la cobertura vegetal, se construye el terraplén
sobre el suclo blando en toda su longitud, como se
muestra en la Fig. III-12, A continuacién se coloca
bajo el terraplén una.gran cantidad de cargas, las
cuales se hacen explotar simultdneamente en toda la
longitud y ancho del mismo. Esta importante explo-
sién es muy cfectiva para destruir la resistencia del
suelo blando, de modo que el terraplén se asienta
ficilmente hasta la posicién final mostrada en la
Fig. I1I-12.c.

Los explosivos pueden disponerse en 4 o mds hi-
leras bajo el terraplén y en cada barreno puede ha-

’ I
Terraplen antes de Ig explosion

, Rawsnts do proysoto
Terrene oflglael

Corges Caireioa dures

‘ber hasta 100 kg de explosive en grandes espesores

de suelo blando o 25 kg en espesores pequefios.

Independientemente del método. que se utilice
para incrustar el terraplén en el terreno blando, sur-
ge la cuestidén de cudl deba ser el ancho del relleno
que se coloque para evitar deformaciones posteriores
del terraplén, que se traducirian en asentamientos y
agrietamientos, sobre todo en sus bordes. En la Ref
20 L. Casagrande proporciona reglas semiempiricas
para establecer tal ancho, que se comentan con refe.
rencia a las figuras 111-13 y IIL.14.

Cuando el terraplén se esté incrustando sin la
ayuda de una sobrecarga temporal de suelo, el mé-
todo para determinar el ancho de la excavacién por
producir se describe en la Fig, III-13.

A partir de A, sobre el hombro del terraplén di-
bijesc una linea con un talud 1.25:1 hasta su inter-
seccidn en el punte Cy con el estrato duro, bajo el
suelo blando que se desea desplazar. La vertical G, Iy
fija el ancho de la excavacidn en el suelo blando. El
talud del terraplén definitivo se ha dibujado en la
Fig. 111-18 con la inclinacién 2:1 y su cero (B) coin-
cide aproximadamente con el punto Dy, pero queda

_ligeramente fuera de la zona de relleno, de manera

que no hay peligro de que se deforme substancial-
incnte el pie del talud. Sin embargo, si la relacién
h/d es muy grande, que es €l caso ilustrado en la
¥ig. III-14, la misma construccién anterior conduce
t un punto B muy alejado y a la derecha de Dy, con
o que una parte importante del terraplén final que-
daria sobre suelo muy blando, sometida a deforma-
ciones. Esta situacién puede resolverse ampliando el
ancho de la excavacion, de modo qué D, coincida
aproximadamente con B, construyendo 'una berma
como ilustra la figura o dando al terraplén un talud
nds parado, hasta que B quede cerca de Dy, obte-
nido segin la construccidn.

" Cuando el terraplén se incruste con ayuda de una
sobrecarga temporal de sutlo, el método propuesto
por L. Casagrande para determinar el ancho de Ia
zona excavada y rcllenada se determina con la regla
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Figura III-12. Mdétodo aicmidn (Ref. 20).
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. ; minimo de relleno  para
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siguiente, también cn relacién con las Figs. III-13 y
I11-14, . -

‘A partir del punto A, sc traza ahora una linea
con.talud. 0.7:1, determindndose asi el punto C: so-
bre el suelo duro. La vertical CD defline ¢l ancho de
la- excavacién en suclo blando. Ahora pueden hacer-
se reflexiones similarcs a las anteriores en relacidon
con la- pOSicién relativa de los puntos B y D, siem-

pre con el criterio de que no quede apoyada sobre

suelo blando una parte substancial de terrapién,

Cuando_la relacién hfd cs muy chica, el procedi-
micnto anterior pucde conducir a un ancho de exca-
vacion que exceda, en mucho, ¢l drea cubiciia por ¢l
terraplén. En tal caso serd la posicidn dei punto B
la que determine el ancho, si bien para espesores de
suclo blande muy grandes scguramente convendrd
emplear bermas estabilizadoras a ambos lados del te-
rraplén; estas bermas pucden - construirse de cual-
quier material, pucs su tnica funcién ¢s cjercer un
peso.

C Tratamiento del terreno natural, fundamental-
mente por requerimicntos de estabilidinl,

La remocién del terrenc (e cimentucién por
excavacion o desplazamiento, que implica u substitu-
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cién de terreno malo por otro de mejor calidad, con-
duce muchas veces a movimientos de tierra excesi-
vos, procedimientos de construccién impricticos Y
costos altos. La adopcién de un criterio simplista, por
€l cual los métodos de substitucidn se empleen en
forma sistemdtica, impedird, ademds, discriminar co-
rrectamente aquellos casos en que el terreno de ci-
mentacidn es realmente de los que no conviene usar.
En muchas ocasiones tratamientos sencillos del terre-

" no natural permitirdn utilizar suelos que con un cri-

tcrio mds rigorista’ serfan desechados a gran costo.

Cuando sc picnse en tratamicntos para mejorar
las condiciones del terreno natural es preciso pensar
sicmpre tanto en resistencia como €n asentamiento.
En ocasiones ¢l mejoramicnto de las condiciones de
estabilidad puede lograrse simplemente por el em-
pleo de bermas calculadas como se indica en el capi-
tulo correspondiente a estabilidad de taludes. En
otras ocasioncs, un abatimicnto de rasante que dis-
minuya la altura de los terraplenes puede resolver
problemas que de otra manera resultarian muy diff-
ciles. De la misma manera, puede mancjarse la pen-
dicnte, dando Ia minima del tramo en la zona en
quc sc espere el asentamiento mdéximo, para que al
presentarse dicho asentamiento el elccto diferencial
sca minimo, N

Figura J1I-14. Determinacién del ancho minimo de
relleno para h/d, grande (Ref. 20).
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Las virtudes de la construcciéon anticipada son ob-
vias y no sc considera preciso insistir sobre ellas; la
condicién es su compatibilidad con el calendario de
las obras. También sc ha mencionado ya la ventaja
que puede tenerse en la construccidn por etapas y cn
el uso de materiales ligeros en el terraplén, submd:-
nado naturalmente a su dxspomblhda(l

En ocasiones puede mejorarse muche la situacir’m
de un terreno de cimentacién utilizando drenaje in-
terceptor luadera arriba de los terraplenes. Ln cste
sentido las trincheras y zanjas de subdrenaje, los dre-
nes de penctracion transversal ¢, itclusive, los poizos
de drenaje por bombeo constituyen los recursos mds
empleados. LIl agua en ¢l subsuelo, al fluir a sus tra-
vés desarrolla [fuerzas de filtracién -y presiones que
hacen disminuir la resistencia al esfuerzo cortante. En
donde tales condiciones existen, se hace indispensable
una exploracién cuidadosa, determinando las condi-

ciones del agua del subsuclo y sus movimientos.

D  Tratamiento del terreno natural, fundamental-
mente por requerimiento de asentamiento.

La eleccién de un criterio de trabajo para redu-
cir los efectos de los asentamientos depende del mon-
to v la velocidad de los mismos, de la uniformidad
y continuidad del terraplén y el terreno de cimenta-
cién, de la existencia de singularidades, tales como
‘terraplencs de acceso a“puentes y pasos a desnivel vy,
finalmente, de las caracterfsticas de la via terrestre
y del nivel de exigencia que al respecto se tenga.

Siempre dche tencrse en cuenta que asentamien-
tos uniformes, aun cuando sean relativamente gran-
des, no perjudican scriamente al terrapln en la
mayoria de les casos. La construcciéon por etapas cons-
tituye un magnifico recurso en casos en que se pre-
senten problemas serios de asentamiento diferencial
v cn donde no sea posible manejar sobrecargas cco-
noémicamente; cu lo referente a asentamiento, la
construccién por ctapas suele consistir en posponer
la pavimentacién dcehinitiva hasta que la via terres-
tre haya alcanzado su equilibrio final.

Cuando ¢l terreno de cimentacién es suficiente-
mente resistente, puede dar muy buen resultado, des-
de ¢l punto de vista de ascntamientos, el uso de so-
brecargas, en {orma de altura de ticrra adicional a
la altura normal del terraplén. El peso de sobrecarga
requerido depende de la relacién tiempo-asentamicn-
to y del espesor del estrato compresible, de la altura
del terrapién y del tiempo disponible, de acuerdo
con el programa de construccion. La sobrecarga au-
menta el ascntamicnto que se produce por unidad
de tiempo y pucdc quitarse después de que se pro-
duzca el asentamiento que corresponde a Ia altura
final del terraplén,

Cuando sca muy grande el espesor de suclo com-
presible o muy alto el terraplén por construir, puc-
de suceder ¢uce una sobrecarga cuyo ciecto sea signi-
ficativo neccsite mover cantidades de tierra tan gran-
des que resulte antiecondmica; el material empleado
en la sobrecarga requiere de doble page por mancgjo,

a no ser que’ pueda aprovecharse en otras secciones
de la via, en cuyo caso podria haber una parcial re-
cuperacion de su costo, 0 que la sobrecarga se ma-
neje como una sobreelevacién, impuesta de tal ma-
nera que, tras producirse el asentamiento, quede la
altura requerida en el terraplén. :

En ocasiones, cuando el espesor del terreno blan-
do ¢s muy pequeiio, puede recurrirse a compactarlo
con el empleo de equipos muy pesados, a fin de eli-
minar los asentamientos posteriores bajo el peso del
terraplén: este método podrd usarse también si cl
terreno de cimentacion tiene espesores chicos de are-
na suelta. El método es poco efectivo en arcillas muy
Lblandas o en turbas, y lo sérd mds a medida que el
terreno natural posea mds particulas del tamafio de
la arena o de la grava.

Generalmente, un terraplén que ha de apoyarse
cn suclos blandos o en turbas presenta condiciones
criticas tanto en lo referente a estabilidad como a
asentamientos; como ya se ha dicho, ambas condicio-
nes han de ser analizadas y pudiera ser que la nor-
ma idénea bajo un punto de vista, no lo fuera tanto
o resultase mal, bajo el otro, por lo que el caso ha

~de ser juzgado con un criterio general, que contem-
Juzg B q

ple el conjunto de factores que intervienen simulta-
neamente, si bien destacando, en el momento de deci-
dir soluciones, aquellos factores que influyan prepon-
derantemente, -

La tecnologfa de los drenes de arena ha 51d0 .men-
cionada en paginas anteriores, por lo que no se insis-
tird aqui sobre ella.

Como conclusién para deflinir convenientemente
Ia construccion de terraplenes sobre suelos muy blan-
dos o turbas, conviene realizar algunas reflexiones
adicionales. '

En primer lugar, hay que destacar la necesidad
de detectar estos problemas desde las ctapas iniciales
del proyecto. Un cambio de linea puede ser la solu-
cion mds limpia del caso, y en otros lugares podrin
aplicarse solucioncs econdmicas a condicion de que
s¢ disponga el tiempo suficiente para quc desarro-
llen sus efectos.

Los diversos métodos brevemente wratados en lo
que antecede no son de aplicacién general; en cada
caso habri que analizar algunos de elles (o todos)

- para elegir el mis econdémico y cenveniente. A-veces,

Ia solucion iddnea resultard de la combinacién de
varios métodos.

No existe un criterio rigidamente establecido para
fijar el factor de seguridad con que debe aplicarse
cada método de los mencionados y este ¢s un asunto
que se debe definir en cada caso particular. Los pro-
blemas mds serios de construccién sobre suelos blan-
dos no suelen permitir factores muy altos, por razo-
nes de costo; por otra partc, ha de tenerse en cuenta
que una falla en un wamo de terraplén edificado so-
bre material muy blando o turba puede tener mmuy
serias repercusiones, pucs con el remoldeo interno
que acompana al colapso muchos de estas materiales
sufren tal pérdida de propiedades mecinicas (ya se-



guramente con valores deficientes desde un princi-
pio) que se hace muy dificil o casi imposible su em-
pleo posterior. El estudio de laboratorio sobre degra-
dacién estructural por remoldeo, por cderto no ficil,
¢s entonees indispensable para definic un eriterio de
margen de seguridad en las soluciones que se vayan
a emplear.

Finalmente, ha de insistirse en la neccesidad de
establecer claramente en cada caso lo procedente que
resulte ¢l empleo de alguno o algunos de los méto-
dos anteriores, cuando cllo implica un costo elevado.
Los autores -de cste wabajo tienen la impresién de
que los ingenieros de vias terrestres han exagerado
en ¢l pasade la importancia de estos problemas, y
que en algunos casos cicrtos proycctos costoses y com-
plicados hwbieran podido realizarse con mucha ma-
yor sencillez y cconomia, simplemente construyendo
los terraplenes sobre terrenos muy blandos con algu-
no de los métodos convencionales, cjecutado con la
limpieza nccesaria para no producir fallas y remol
deos. s fundamental tener presente que el asenta-
micnto total no cs nccesariamente muy daiino, si lo-
gra paliarse lo suficiente el diferencial, de manera
que la sobreelevacion inicial del terraplén en la mag-
nitud necesaria, pucda evitar la aplicacion de cual-
quicr otro método nuis costoso. La construccion del
amino directo Mcxico-Puchblu en su cruce por lIa
wna lagustre del exLago de Chalco (10 km aproxi-
madamente), llevada a cabo por cl método de avan-
e en punta de {lechia, con desplazamicnto parcial del
wrreno natural, constituye un buen ejemplo en apo-
jo del eriterio anterior, Una pavimentacién provi-
sional, seguida de renivelacion y pavimentacion de-
fintiva cuando la via se estabilice finalmenig, ¢s un
magnifico complemento de les procedimicntos cons-
tructivos usuales cu:mdo s¢ aplican a los pml)lcmas
aqui tratados.
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mente existen dos circunstancias geoldgicas desfavo-
rables en las laderas de pendiente mds o menos pro-
nunciada. En primer lugar, la frontera entre la zona
mis intemperizada y los materiales mus sanos tiende
a seguir la pendiente de la ladera, lo que produce
una tendencia al deslizamiento a lo Jlargo de dicha
frontera. En segundo lugar, la presencia del terraplén
modifica los movimicntos naturales de las aguas su-
perficiales y profundas; la acumulacion del agua cn
la bLasc del terraplén aumenta ¢l peso volumétrico
de su material y disminuye su resistencia al esfuerzo
cortante, incrementando as{ el peligro de deslizamien-
to. Aun cuando el agua no se manificste en su super-
ficie, humedece las superficies criticas de posible des-
lizamiento abajo y aguas arriba del terraplén.

De esta manera, ¢l control del agua de infilera-
cién debe recibir una atencion especial cuando se
construyan terraplencs en laderas inclinadas, aten-
dicndo ademds al hecho de que el régimen de agua
interna varfa mucho de una a otra época del afio, de
modo que es posible que no sc manilicste ningin
sipno de flujo interno en ¢l momento de realuar los
cstudios correspondicnees.

Usualmente no es ficil o posible evitar las lade-
ras cn pendiente ¢n la localizacidon de caminos y fe-
rrocarriles, por lo que en gencral los problemas que sc
plantcen han de afrontarse y resolverse alli donde
se presenten. Ademis de las precauciones de drenaje
y subdrenaje, que se detallarin en ¢l capitulo corres-
pondiente, ¢l uso de escalones de liga, tales como los
que aparecen esquemiticamente representados ¢n la
Fig. III-15, se ha revelado como una prictica muy
convenicnte y generalmente indispensable en laderas
cuyo talud exceda 4:1.

Las dimensiones de los cscalones de liga deben
establecerse para cada caso particular, pero el ancho
(huclla) debe ser suficiente para permitir la opera-
cién del equipo de construccidn, lo que suele reque-
rir por lo menos 2,50 m. Los escalones dec liga logran
la transmisidén de las cargas del terraplén a planos
horizontales; para complementar su eciecto benéfico
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CAPITULO 6

EstaBilidad de taludes

V1.1 INTRODUCCION

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

La anterior nomenclatura no es la iunica que em-
plean los ingenieros de Vias Terrestres, Por lo menos
existe otra muy extendida, quizd preferible a juicio
de los autores de esta obra, segun la cual se denomi-
nan laderas naturales o simplemente laderas las su-
perficies inclinadas de las masas de suelo que se han
formado sin intervencién humana, en tanto que se
teserva la palabra talud para la formacién artificial,
consiruida por el ingeniero, hablindose asi de los ta-
lt‘ldes de los cortes, de los terraplenes, de las excava-
aones, ete.

La nomenclatura no constituye, naturalmente, un
aspecto esencial, por otra parte, y es facil lograr en-
tendimiento inmediato a este respecto aun entre in-
genieros de diferentes nacionalidades dentro del idio-
Iba esparfiol.

No hay duda de que el talud constituye la estruc
tura mds compleja de las Vias Terrestres; ligados a
Su estabilidad aparecen los problemas mas complica-
dos de la mecinica de suelos y de la mecanica de
rocas aplicadas a la construccidn de estas obras, sin
olvidar el papel bisico que 1a geologia aplicada des-
‘mpefia en la formulacién de cualquier criterio acep-
table. En primer lugar serd preciso analizar la nece-
sidad de definir criterios de- estabilidad de taludes,

entendiéndose por tales algo tan simple como el po-
der decir en un instante dado cual serd la inclinacién
apropiada en un corte o en un terraplén; casi siem-
pre la mds apropiada serd la mds escarpada que se
sostenga el tiempo necesario sin caerse. Aqui radica
la esencia del problema v la razén de su estudio. A
diferentes inclinaciones del talud corresponden dife-
rentes masas de material térreo por mover y, por lo
tanto, diferentes costos. Podrian imaginarse casos en
que, por alguna razén, el talud mds conveniente {ue.
se muy tendido y en tal caso no habria motivo para
pensar en “problemas de estabilidad de taludes”,
pero lo normal es que cualquier talud funcione sa-
tisfactoriamente desde todos los puntos de vista ex-
cepto el econdmico, de manera que las consideracio-
nes de costo presiden la seleccion del idéneo, que re--
sultard ser aquel al que corresponda la minima masa
de tierra movida, o lo que es lo mismo, el talud mis
escarpado. Sin embargo, existen, segun ya se dijo, ex-
cepciones a esta regla, alguna de las cuales habri oca-
sién de mencionar en pdginas subsecuentes.

De esta manera los taludes son (caso excepcional
en una técnica ingenieril sustentada en bases filoso-
ficamente correctas) estructuras que en general se de-
ben proyectar y construir con una motivacién esen-
cialmente econdmica. Y por cierto, ha de comentarse
que los montos de inversién por los que se pelea
y que se defienden con un criterio correcto de estabi-
lidad de 1aludes son una parte muy importante de la
inversidn total que se efectie en una via terrestre.
En México, por cjempio, estadisticamente hablando,
puede decirse que el 509, de toda carretera por cons-
truir se desarrollard en terreno {rancamente menta-
fioso, un 309 en terreno ondulado y un 209, en te-
rreno plano. En el primer tipo de configuracién quizd
un 70%, del costo total de la carretera corresponda al
movimiento de tierras que, a su vez, consistird fun.
damentalmente en la formacién de cortes y terraple-
nes, en los que cualquier cambio en la indinacion
repercutird en forma importante en ¢l costo total.

La Fig. VI-1 muestra un caso particular del volu-
men movido con la inclinacién del talud; para fines
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INCLINACION DEL TALUD

puramente ilustrativos, se supone un corte efectuado
en una ladera natural compuesta con inclinaciones
de 60° y 30°; el corte se efectia con inclinacién &,
(variable} y s¢ presentan los resulitados correspon-
dientes a varias alturas, En terreno plano, el porcen-
taje de costo correspondiente a movimiento de tie-
rras puede hajar hasta un 409, y en este valor, ade-
mds, influird muy poco la inclinacién de cortes y te-
rraplenes,” que serin de escasa altura,

lumen con la in
cdinacién del ta
lud,

Ademds, la expansidn de Iz inversién publica en
las vias terresires permite afirmar que la cantidad de
dinero que puede defenderse con un correcto crite
rio de estabilidad de taludes aumentari cada afio
partir de las cifras actuales, ya dignas de toda consi
deracién. _

Asf, debe verse como una necesidad de orden na-
cional el desarrollo de criterios pricticos y seguros
para lograr que se fije la inclinadién mds escarpada



posible en los cortes y terraplenes de las vias te-
rrestres,

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

Los problemas retacionados con la estabilidad de
laderas naturales difieren radicalmente de los que se
presentan en taludes construidos por el -ingeniero.
Dentro de éstos deben verse como esencialmente dis-
tintos los problemas de los cortes y los de los terra-
plenes. Las diferencias importantes radican, en pri-
mer lugar, en la naturaleza de los materiales involu-
crados y, en segunde, en tode un conjunto de cir-
cunstancias que dependen de ¢6mo se formé el talud
Y de su historia geoldgica, de las condiciones clima-
ticas que privaron a lo largo de tal historia y de la
influencia que el hombre ejerce en la actualidad o
haya ejercido en el pasado. Esta historia y génesis
de formacién de laderas y taludes, la historia de
esfuerzos a que estuvieron sometidos y la influen-
ca de condiciones climdticas o, en general, ambien-
tales, definen aspectos tan importantes como la con-
figuracién de los suelos y las rocas, o el flujo de aguas
subterrineas a través de los suelos que forman la
ladera o el talud, el cual influye decisivamente en
sus condiciones de estabilidad,

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

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

Otro aspecto que genera confusion dentro de la
concepcion del problema “estabilidad de taludes” es,
a juicio de los autores de este libro, el que emana
de la extraordinaria complejidad y multiplicidad de
lo que ha dado en lamarse “falla del talud”. Desde
luego, no existe un consenso universal en lo que debe
entenderse por tal; la gran mavoria de las fallas de
taludes se definen en términos de derrumbes o colap-
sos de toda indale, que no dejan duda en pensar
que ha ocurrido algo que pone en serio entredicho
la funcion estructural; o en términos de movimien-
tos excesivos, al grado de ser incompatibles con la
concepcién ingenieril del comportamiento del talud
v con la funcién para la que fue construido. Inde-
pendientemente de que en las concepciones anterio-
res de “falla” existen gran cantidad de elementos de
interpretacién subjetiva, casos de frontera, etc., en-los
que puede ser muy dificil pronunciarse en un mo-
mento dado, los autores piensan que no estd ahi la
verdadera fuents de confusién en el concepto “falla”
de los taludes. Esta radica, mds bien, en la gran va-
riedad de fenémenos que por lo general se involucran
en el concepto; una falla rotacional, que afgcte al
cuerpo entero del talud y su terreno de cimentacién,
puede comprometer su funcién estructural tanto como
un corrimiento traslacional de una gran parte de la

_estructura o como el deslizamiento lento v superfi-

cial de una ladera natural.- En todos los casos ha
habido “falla” o ha habido’ problema, segun la no-
menclatura usual y para resolver el problema o corre-
gir la falla el ingeniero ha de acudir a un tratado
en que los problemas o las normas correctivas quizd
se presentan en forma indiscriminada, sin considerar
que una falla rotacional es algo- fundamentalmente
distinto a un movimiento traslacional, que tienen di.
ferentes modos de ocurrir y que han de ser concebi-
dos y watades de modo totalmente distinto en mu-
chos casos. Es urgente, pues, diferenciar los multiples
modos por los que un talud puede llegar a no cum-
plir Ia funcién que se le haya asignade o a un even-
tual colapso, viendo cada modo como un problema
distinto, en génesis, planteamiento y solucién.

La naturaleza y homogeneidad de los materiales
constitutivos son basicos para plantear y definir el
problema de la estabilidad de un talud en cualquiera
de sus multiples aspectos. El ingeniero, como es en
€l usual, analiza estos problemas tratando de extraer
los suficientes conocimientos de caricter general como
para poder establecer un modelo matemdtico en el
que analizar la estabilidad sea una simple cuestion
de ldpiz y papel y aplicacién de tal o cual procedi-
miento matemdtico o secuencia de cilculo algebraico.
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Llegar a un buen método de cilculo es una meta vy,
naturalmente, una buena meta, pues asi se habria lo-
grado un procedimiento de trabajo un tanto al mar-
gen de las peculiaridacdes individuales de cada caso,
cayendo en el terreno de las férmulas y las leyes
generales, En este terreno, un principiante puede ha-
cer cilculos tan seguros (si el método matemitico de
anilisis lo es) como haria un viejo ingeniero car-
gado de fracasos y de experiencia, Hado en su sentido
ingenieril. En cuanto esto se logre, la ingenieria de
taludes saldri del dominio del “arte” o del oficio y
se transformari en ciencia. En la mecinica -de suelos
aplicada a estos problemas se han hecho intentos
muy meritorios en tal sentido; algunos de ellos, que
se analizardn en pidginas subsecuentes de este libro,
son merecedores de gran crédito, por haber demostra-
do ser de gran utilidad tras muchos afios de aplica-
cién general.

Sin embargo, no e‘uste un método general de and-
lisis aplicable a todoe lgs taludes. La afirmacién an-
terior se puede discutir en dos sentidos. En primer
lugar, ha de. reconocerse que el método tradicional
y todavia mas comun de andlisis estructural no es
aplicable a 1aludes. Tal método, con el que se disefia
una viga por ejemplo, exige conocer las cargas exte-
riores que actuan sobre la estructura, para, a partir
de ellas, determinar los esfuerzos internos que, por
ultimo, se compararin con la resistencia del mate-
rial, dentro del marco de una teoria de falla previa-
mente aceptada. Este método comun, se insiste, no
es aplicable a los taludes, por la simple razén de
que no existe ningin procedimiento manejable en
la prdctica para determinar el estado de esfuerzos in-
ternos en los puntos de la masa de suelo, a partir de
las cargas exteriores que actien; este problema no
estd todavia resuelto por la mecinica del medio con-
tinuo o por las matemiticas aplicadas, De esta mane-
ra, los métodos de cilculo para definir la estabilidad
de los raludes han de tener otra orientacién. Casi to-
dos los mis populares son métodos de analisis limite
en los quc como pnmera ctapa. se cstablece un me-
canismo cinemitico de falla, extwraido nawuralmente
de la experiencia, con base en el cuzl se analizan las
fuerzas tendientes a producirlo (fuerzas motorasy,
las cuales se han de comparar, por algin procedi-
miento, con las fuerzas capaces de desarrollarse y que
tienden a que el mecanismo de falla no se produzca
(fuerzas resistentes). Asi pues, todos los métodos de

"cilculo en boga estin ligados & un mecanismo cine-
mitico de falla especifico, por lo que sélo serin apli.
cables a aquetles problemas de estabilidad en que la
falla sea del tipo que se considera.

Ademis de lo anterior, existe otra razén por la
cual no puede contarse con un método general de
andlisis aplicable 2 todos los casos; de hecho, por esta
razén habrd muchos casos pricticos de cstabilidad de
taludes a los que en buena ley no sea aplicable nin-
gun método tedrico de anilisis. En efccto, la aplica-
cioén de cualquu:r método tedrico <e andlisis implica
que s¢ puedan utilizar los pardmetros de resistencia

del suelo adecuados al caso; en torno a esto habri
algunos comentarios en piginas subsecuentes. A su

. vez, el poder hablar de parimetros de resistencia del

suelo que forma el talud implica un requisito mini-
mo en lo que se refiere a la naturaleza de los mate-
riales constitutivos y su disposicién, de manera que
pueda hablarse de homogeneidad o de una estratifi-
cacién bien conocida y bien definida. Esta condicién
suele cumplirse en los terraplenes de las Vias Terres-
tres, como consecuencia del ejercicio de la capacidad
de selecadén de materiales del que se ha hablade;
pero muchas veces no se satisface en los cortes y en
las laderas naturales, debido a la anarquia (por lo
menos aparente) con que se disponen los materiales
y a las variaciones que en ellos ocurren en corto tre-
cho. Si se combina esto con la imposibilidad que se
tiene de realizar una exploracién de gran detalle en
todo corte o ladera que interese a la via terrestre, se
llega a la conclusién de que en una buena parte de
los cortes y laderas reales seria imposible pensar en
aplicar racionalmente un método matemaitico de cilcu-
lo que sea representativo del problema en estudio.

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

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



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

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

Todo lo antes dicho es aplicable a carreteras y

ferrocarriles, pero las aeropistas, en las que la inver-

sién se concentra mucho mis en relacién al drea que
ocupan, acepian naturalmente una densidad de es-
tudin mucho mayor, de manera que en su proyecto

Tipos de fallas mds comunes en los taludes 281

no es aconsejable trabajar con informacién somera;
por otra parte, estas obras no suelen presentar gran-
des problemas de cortes y terrapienes,

De las pdginas anteriores se desprende que por lo
comin no es factible la aplicacién de los métodos
matemdricos de andlisis de estabilidad de taludes en
las vias tervestres, sea por razoncs de falta dc homo-
geneidad de los materiales constructivos, que harian
poco representativos los resultados de cualquier mues-
trec y estudio de laboratorio, o bien por las razones
que emanan del numero de las estructuras que se ¢s-
tudien; peroc se insiste en la necesidad de detectar
desde la etapa de estudio previo aquellos casos por
alguna razén especiales que sean merecedores de es-
tudios detallados; dentro de éstos quedan, como es
natural, pricticamente todos los casos de reconstruc-
cion de taludes fallados.

VI2 TIPOS DE FALLAS MAS COMUNES EN LOS
TALUDES DE LAS VIAS TERRESTRES

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

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

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

I.os factores de que dependen la estabilidad de
las masas de tierra se pueden agrupar Como se mues-
tra en la tabla VI-1, inspirada muy de cerca en la
Ref. L

TABLA VI-]

Factores de quc depende la estabilidad
de los taludes en suelo

a. Factores geomorfolégicos

a.] Topografia de los alrededores y geometria del tlud,

4.2 Distribucién de las discontinuidades y estratifica-
caciones, ’
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b. Factores internos

b.1 Propiedades mecinicas de los suelos constituyentes,
N b2 Estados de esfucrzos actuantes.

¢. Factores climiticos y. concretamente, el agua superficial
y subterrines.

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

De hecho se dedicari una atencidn especial al
problema de los suelos residuales en un pdrrafo pos-
terior.

A Fallas ligadas a la estabilidad de las laderas
naturales

Se agrupan en esta division las fallas que ocurren
tipicamente en laderas naturales, aun cuando de un
modo u otrz también pudieran presentarse de mane-
ra ocasional en taludés arcificiales.

A-l1 Deslizamiento superticial asociado a falta de
resistencia por baja presion de confinamiento

(Creep).

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

El creep suele afectar a grandes dreas y el movi-
miento superficial se produce sin una transicién brus-
ca entre [a parte superficial mo6vil y las masas inmé-
viles mas profundas. No se puede hablar de una su-
perficie de deslizamiento, El creep suele deberse a
una combinacién de las acciones de las fuerzas de
gravedad y de otras varios agentes. La velocidad
de movimiento ladera abajo de un creep tipico puede
ser muy baja y rara vez excede de algunos -centime-
tros por afio (Ref. 2).

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

No estin claras todavia las causas por las que una
ladera natural particular pueda entrar en un cree
misico, a causa del cual una costra superficial, cuyo
espesor puede ser en este caso de varios metros, co-
mienza a moverse lentamente ladera abajo. Se ha ha-
blado de una “resistencia fundamental” (Refs. 2 y 4)
que representaria un limite tal que, si los esfuerzos
actuantes quedan abajo de ¢l, la parte superficial de -
la ladera permanecerd en reposo, v que si los esfuer-
zos actuantes lo sobrepasan, se produciri el creep
masivo. Aparte de ello existird en el materia] de 1a
ladera la resistencia al esfuerzo cortante mixima, en
el sentido convencional; si los esfuerzos actuantes lle-
gan a sobrepasar este dltimo valor, se producird un
“deslizamiento de tierras” ripido, del tipo de los que
se describen mas adelante.

Aun cuando no estin del todo definidos los con-
ceptos de resistencia fundamental o las causas del
creep, parece cierto que este movimiento se produce
bajo niveles de esfuerzos actuantes bajos, muy infe-
riores a los que corresponden a la mdxima resistencia
al esfuerzo cortante de los suelos; esto ha sido esta-
blecido por Griggs (Ref. 4} y por Bishop (Ref. 3),
quien al realizar pruebas triaxiales drenadas en arci-
llas comprobé que los esfuerzos necesarios para pro-
ducir deformaciones muy lentas a largo plazo eran
unicamente una, fraccidn de la resistencia maxima -
de la arcilla. También parece razonable pensar que
el mecanismo superficial de estos deslizamientos esté
relacionado con la baja resistencia al esfuerzo cor-
tante que tienen los materiales de la ladera en la
zona superficial, en la que son muy bajos los esfuer-
zos normales efectivos actuantes.

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

producen esfuerzos laterales que actidan ladera abajo
sobre las capas mds superficiales de dicha ladera.

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

La figura muestra la evo]uaon tipica de la resis-
tencia de una arcilla cuando se Ja somete a una car-
ga abajo del nivel de falla y se permite que dicha
carga actie durante largo tiempo. El valor §5 en la
figura corresponderia a la resistencia méxima conven-
cional, tal ecomo se obtiene en una prueba triaxial
que se realiza en el tiempo ¢. La disminucién de re-
sistencia a largo plazo puede explicarse en términos
de la destruccién de los nexos interparticulares que
ocurre en la arcilla como consecuencia de la defor-
macién bajo los esfuerzos cortantes actuantes. En una
ladera natural se cumplen tanto la condicién de la
existencia de un estado de esfuerzos actuantes, como
la de que dichos esfuerzos actiien durante muy largo
tiempo; esto explicaria el abatimiento de la resisten-
cia en el material de la ladera, aun por abajo de
niveles de esfuerzos bajos, de! tipo de los reportados
por Griggs y Bishop.

Otra vista de una ladera natural en creep, préxina a la
arretera  Huixda-Motozintla,
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Falla de un camino por deslizamiento superficial Carretera
Guadalajara-Ixtlahuacin,

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

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

Signos de creep en una ladera natural.
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escalonamiento

fos Arboles, afec.
tada por ¢l creep

] ’ Eventuai
agrietamiente

Direccibn  natural
del crecimiento
de Srholes

Direccidn del
crecimienta de

Posible dis.
tribucién de
la velocidad

de mavimiento
en 1a ladera

Figura VI-3. Signos del deslizamiento superficial.

mientos, escalonamientos, rotura de muros, de bar-

das y de cualesquiera estructuras longitudinales que

puedarn existir. 3

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

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

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

A-2 Fallas asociadas a procesos de deformacién acu-
mulativa, generalmente relacionadas con perfi
les geoldgicos desfavorables

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

Formacién iplca de depisitos de talud adosados 2 una
plataforma de roca ignea masiva (zona de fallas de la autopisia
Tijuana-Ensenada).

Vista panorimica de una falla por dalimmiento lento de
depésito de taiud, sobre una superfide previamente formada.



les bastante heterogéneos, no consolidados y bajo la
accidn casi exclusiva de las fuerzas gravitacionales.
Muchas veces aparecen en‘el contacto de estos deps-
sitos con otros subyacentes, mids firmes. En tales con.
diciones, ha de pensarse que la ladera se formd con
una inclinacién que no puede exceder mucho Ia de
equilibrio critico y por ello es légico pensar que en
el interjior de la masa existan fuertes tendencias al
deslizamiento, que se traducirdn en deformaciones
importantes de los suelos afectados. Dado el largo
tiempo que tales esfuerzos gravitacionales actéan en
los materiales del interior de la ladera, !a resistencia
al esfuerzo cortante podrd degradarse por procesos de
deformacién acumulativa (Fig. VI-2) y en clertas zo-
nas dentro de la ladera se desarrollarin estados de
creep profundo, en el sentido utilizado por Goldstein
y Ter-Stepanian en la Ref. 6. Segin estos autores, se
desarrollan estados de deformacion continua muy len-
ta en aquellas zonas del interior de la ladera en que
existan concentraciones locales de esfuerzos cortanzes,

En tales condiciones, la ladera puede deformarse
durante largo tiempo,+hasta que, eventualmente, tal
acurmulacidn de deformacidn produzca la ruptura del
suelo y la, formacién de una superficie de falla gene-
ralizada en el interior de la propia ladera. Es licite
pensar que la degradacion de la resistencia por de-
formacion (Fig. VI-2) desempesie un papel impor-
tante en el mecanismo de formacién de la superficie
de falla asi como los efectos de falla progresivos
(ver pdrrafo VI-4 de este mismo capitulo) pues es
16gico que la ruptura se produzca primeramente en
las zonas de mayor concentracién de esfuerzos actuan-
tes, ocasiondndose redistribuciones de éstos y la pro-
‘pagacion de la propia superficie de falla. A reserva
de insistir posieriormente en este importante punto,
se puede dejar establecido desde ahora que seria la
resistencia residual del suelo Ia que habria que con-
siderar como disponible en esias fallas, por los nive-
les avanzados de deformacién que las generan (ca-
pitulo I}.

Una ver producida la superficie de falla podra
ocurrir un deslizamiento ripido de las masas afecta-
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Otro aspecto de la deformacidén lenta sobre una superficie
de falla. (Autopista Tijuana-Ensenada.)

das, o la tierra sobre la superficie de falla podrd per-
manecer en su posicion, desde luego en un estado no
muy alejado del equilibrio limite o critico. Ello de-
pendera primordialmente, de la inclinacién de la
superficie de falla formada y, en menor grado; de las
restricdones que creen al deslizamiento las heteroge-
neidades e irregularidades de forma y ma::riales que:
puedan existir a lo largo de la superficie de faila~

En principio, el caso se puede concebir como algo
similar al equilibrio de un cuerpo sobre un plano
inclinado. De hecho, la superficie de falla tipica de
un proceso de deformacién acumulativa es de f{orma
casi plana (Fig. VI-4), A ello pueden conuibuir va-
rios factores, de los que el primero y mds importante
guizi sea la geologia de 12 zona, pues en una ladera
natural las estratificaciones tienden a seguir la forma
de la frontera exterior de la ladera. Ademds, los pro-
cesos de deformacién lenta anteriores a la falla es-
timulan mis bien la generacién de mecanismos de

Aty

Otra vista del efecto de la deformacién lenta sobre una
superfice de falla previamente formada.
(Autopista Tijuana.Ensenada))

ioe
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del pie o una de las grandes fallas de la autopista Tijuana

Ensenada.
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resistencia del tipo [riccionante puro, lo que también
contribuird a la generacion de planos de deslizamien-
to. Si la inclinacién del plano es superior al dngulo
de friccién que pueda atribuirse a la masa deslizante
respecto a las masas fijas, que sera algan valor en
el orden del dngulo de resistenca residual del suelo,
la masa deslizard, pero si la inclinacién de la super-
ficie de falla es del orden del dngulo de resistencia
residual (o algo mayor, contando con las restriccio-
nes locales al deslizamiento que se desarrollen en Ia
propia superficie de falla), la masa “desprendida”
podrd permanecer en su posicidn o moverse muy len-
tamente ladera abajo 2 lo largo de la linea de rup-
tura,

Los autores piensan que mecanismos como los que
antes se mencionan son muy frecuentes en las lade-
ras naturales, Dondequiera que por influencia de la
geologia loczl (sobre todo por la disposicion de los
contactos enure depdsitos de talud o materiales resi-
duales intemperizados, con capas subyacentes mucho
mis firmes) o por cualquier causa (quizi no com-
prendida), la superficie de falla se hava producido
con la inclinacién apropiada, la masa permanecerd
en su posicién, aunque bajo ella exista, ya formada,
una superficie de deslizamiento. As{ puede pasar mu-
cho tiempo, hasta que un dia e] ingeniero haga un
cort¢ o construya un terraplén en esa ladera, con lo
que ficilmente romperi un equilibrio precario y se
echari encima un problema que suele ser de graves
consecuencias, al comenzar a moverse grandes masas
de tierra sin motivacién aparente, Los autores tam-
bién piensan que un gran numero, quizd mucho
mayor de lo que generalmente se piensa, de los gran-
des deslizamientos de tierras que se producen en las
viag terresires que se desarrollan sobre laderas natu-
rales ocurren sobre superficies de falla formadas mu-
cho antes de que, con su obra, el ingeniero rompiera
el equilibrio preexistente,

La Fig. VI4 (Ref 7} muestra una falla real
del tipo descrito. Se trara de un gran deslizamiento
de masas no consolidadas de depésitos de talud si-
tuados sobre formaciones de roca arenisca muy sana.

A Ensenada

Oaa vista del afloramiento de una superficie de falla en Iy
autopista Tijuana.Enscnada.

La inclinacién media de la superficie de falla es de
unos 15°, siendo quizd 13° el valer que se pueda atri.
buir al 4ngulo de resistencia residual de los depésitor
de talud.

El nivel fredtico y en general la presencia de
agua en los materiales en la proximidad de la super
ficie de falla desempesdan un papel fundamental en
l1a esitabilidad y, de hecho, hacen algo mids complejc
el mecanismo que se ha descrito para la generacion
de estas fallas.

A-3 Flujos

Se refiere este tipo de falla a movimientos mis
o menos ripidos de una parte de la ladera natural
de tal manera que el movimiento en sf y la distribu-
cién aparente de velocidades y desplazamientos re
cuerda el comportamiento de un liquide viscoso. Lz
superficie de deslizamiento o no es distinguible o s¢
desarrolla durante un lapso relativamente breve; -
también frecuente que la zonma de contacto entre .
parte mévil y las masas fijas de la ladera sea un:
zonz de flujo pldstico,

A Tijuana

grieta

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



El material susceptible de fluir puede ser cual-
quier formacién no consolidada; y asf el fendmeno
puede presentarse en fragmentos de roca, depdsitos
de talud, suelos granulares finos o arcillas francas;
son frecuentes los flujos en lodo.

Siguiendo la importante Ref. 8, en esta obra los
flujos se dividirdn en dos grandes grupos, segin re-
sulte preponderante o no en su generacién el agua
contenida por los materiales envueltos en el fend-
meno. Asi, se distinguird el flujo en materiales rela-
tivamente secos y el flujo en materiales himedos, o
el caso extwremo de flujo de lodos,

A-3.a Tlujo en materiales refativamente secos

En este grupo quedan comprendidos, en primer
lugar, los flujos de fragmentos de roca, desde los
muy ripidos (avalanchas) hasta los que ocurren len-
tamente. Estos movimientos pueden explicarse en tér-
minos de la falla plistica de los contactos profundos
enire los fragmentos de roca y, consecuentemente,
afectan siempre a grandes masas de fragmentos y sue-
len ser de catastréficas consecuencias. Se ha dicho
(Ref. 8) que el aire awrapado entre los fragmentos,
comprimido bajo fuertes presiones, pudiera desem-
pefiar un importante papel en la génesis del flujo,
a través de mecanismos andlogos a aquellos por los
que manifiesta su influencia la presién de poro en
el agua. Es probable que en todos los casos el verda-
dero flujo de los fragmentos se origine a partir de
un deslizamiento convencional en la roca o de un
gran desplome de rocas, provenientes de formaciones
mds sanas, ladera arriba del lugar en donde existan
grandes depdsitos de fragmentos; en todo caso, para
que se liegue a un verdadero flujo de fragmentos de
roca serd preciso que éstos existan en depositos de
gran espesor v volumen muy considerable.

En segundo lugar, los flujos en suelos relativa-
mente secos han ocurrido en “loess”, asociados mu-
chas veces a temblores. En este caso, aparentemente,
el efecto del temblor fue causar una muy rdpida des-
Uuccién de la estructura del material, produciendo
una verdadera licuacién, pero con el aire jugando el

Arenasecs —
Limo tieme ————tmriz
Arena —-1

Flujc de arsna
{rapido a muy répido)
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Flujo de suelo relativamente seco.

papel que en estos fendmenos por lo comin corres-
ponde al agua.

Fendémenos similares se han registrado en arenas
»€cas.

La Fig. VI-5 (Ref. 8) mmuestra la forma tipica de
estos deslizamientos. -

A-3.b TFlujos en materiales himedos. Flujos de lodos

Se trata ahora de flujos que requieren una pro-
porcidén apreciable de agua contenida en el suelo, la
cual desempeiia un papel en la génesis y naturale-
za de Ia falla; existe amplia graduacién en la cantidad
de agua que pueden contener los materiales, asi como
en el papel que ésta llega a tener en el desarrollo
de la falla. La Fig. VI-6 (Refs, 8 y 9) muestra algu-
nos aoquis de deslizamientos tipicos de esta natu-
raleza. ot

Los flujos en materiales humecdos se dénominan .
flujos de lodo cuando es muy etevado el contenido
de agua de los materiales, por lo menos en la zona
de fluencia, pero naturalmente no hay una distincién
clara entre los “flujos de tierra” y los “Bujos de
lodo”. A veces se habla también de “flujo de detri-
tus”, cuando &l material que fluye contiene porcen-

flujo de Toess (seco)
(causado por 1ismo. muy rapido)

Flgurs V1.5, Flujos en suelus secos [Ref. 8).
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Roca inttmeerizada

pizara

-

pizarra intemperizadd
Leate a répide

Arena limpia

- taje apreciable, del orden de un 509, por io menos,
de gravas, bolecs o fraginentos de roca, embebidos
en la matriz de suelo mids fino, tal como es comin
que suceda en los depdsitos de talud o en muchas
laderas de suelo residual.

Los flujos de tierra (en materiales térreos no de-
masiade himedos) se desarrolian tipicamente en el
pie de los deslizamientos de tipo rotacional en el cuer-
po del talud, que se describen mds adelante, y
a veces ocurren en forma extraordinariamente rapi-
da, como movimiento secundario del deslizamiento
gue tuvo lugar primeramente (Ref. 10). Estos flujos
de tierra por lo comun retienen mucha de la vegeta-
cién original, asi como la estratigrafia y aspecto ge-
neral de la formacidn en la que ocurrié el desliza-
miento primario.

Un Cujo en materiales hiimedos.

A

ety

iuelo, el

S
SRS

v
¢l

Roca 3an3 ———wdl

Tty

T
e

Muy régide

(b)

Muy ripide

(d)
Figpura VI-6. Flujos en materiales himedos (Refs. 8 y 9).

En otras ocasiones los flujos de terra ocurren col
independencia de cualquier otro deslizamiento ante-
rior. En tal caso son movimientos cuya velocidad
puede variar entre limites muy amplios y que se
refieren sobre todo a materiales pldsticos humedos o -
a suelos friccionantes muy finos. Por lo general la
falla sigue a aumentos significativos en ¢l contenido
de agua de los materiales y al desarrcllo de presio-
nes importantes en esa agua. En el caso de suelos
pldsticos el flujo puede continuar en’ forma lenta du-
rante largo tiempo. En arcillas muy sensibles se han
registrado flujos a contenido de agua constante, por
disminucién de la resistencia al esfuerzo cortante de-
bida a la degradacién, estructural por deformaciones
tangenciales (Ref. 3).

Los flujos de tierra en suelos granulares finos son
tipicos de formaciones costeras y se asocian general-
mente a la erosién marina y a fluctuaciones repeti-
das de la presién de poro debidas a la ascensién vy
el descenso del nivel del agua con las mareas (Ref
11). Se originan con procesos anilogos a la licuacién.

En los flujos de lodo, el deslizamiento ocurre en
materiales finos con muy alto contenido de agua. La
falla produce una completa perturbacién estructu-
ral. La forma tipica del deslizamiento es andloga al
avance de un glaciar y la velocidad de desplazamien-
to puede variar desde unos pocos centimetros por
afio (casos reportados en la Ref. 9) hasta la corre
pondiente a deslizamientos catastréficos (Ref. 8). Eu
flujes lentos es comin que en ja velocidad del movi-

“miento influyan mucho las varizciones: estacionales

del clima, en tanto que los flujos ripidos suelen se-
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Un fluje de lodo.

guir a épocas de violenta precipitaciéon pluvial. Los
movimientos lentos suelen ocurrir en materiales arci-
llosos fisurados o flnamente,.;unterestrauf:cados con
capas delgadas de arena con alto contenide de agua
(Ref. 12); ocurren a lo largo de superficies no muy
profundas y con inclinacion media que, naturalmen-
te, no puede apartarse mucho del valor del dngulo
de resistencia residual del suelo.

Los flujos de lodo muy rapidos se presentan mu-
chas veces en laderas de las que se ha removido la
cobertura vegetal por alguna razén y suelen comen-
zar en muy modestas proporciones, creciendo répida-
mente con un poder de transporte del suelo sobre el
que pasa que parece fuera de proporcién con su
importancia inicial; de:esta manera se pueden desen-
cadenar auténticos rios de lodo, capaces de causar
verdaderas catdstrofes. Sin duda su génesis debe in-
cluir fenédmenos de licuacién de suelos.

Los flujos de detritus se producen por disminu-
cién de resistencia al esfuerzo cortante de la matriz
fina de tales formaciones; la masa mévil se rompe ¢n

fragmentos cada vez menores a mednda que avanza
ladera abajo.

B Fallas relacionadas a la estabilidad de taludes
artificiales

B-1 Falla rotacional

Se describen ahora los movimientos répidos o
pricticamente instantineos que ocurren en los talu-
des y que afectan a masas profundas de los mismos,
con deslizamiento ‘a lo largo de una superficie de
falla curva que se desarrolla en el interior del cuer-
po del talud, "interesando o no al terreno de cimen-
tacién. Se considera que la superficie de falla se for-
Mma cuando en la zona de su futuro desarrollo actian
esfuerzos cortantes que sobrepasan la resistencia del
Material, La resistencia que se debe considerar en
cada caso particular es una cuestién importante que
S¢ tratard por separado en pdginas subsecuentes de
&ste capitulo; por el momento, basta decir que la re-

Efecto de una falla rotacional en la corona de un camino.

sistencia que se supone superada al producirse una
falla rotacional es generalmente la resistencia mixi-
ma, en el sentido que se utiliza en el capitulo I de
esta obra. Asi pues, en el interior del talud existe
un estado de esfuerzos cortantes que vence en forma
mds o menos rapida la resistencia’al esfuerzo cortan.
te del suelo; a consecuencia de ello sobreviere la
ruptura del mismo, con la formacién de una super-
ficie de deslizamiento, a lo largo de la cua] se pro-
duce la falla. Estos movimientos son tipicos de.los
cortes y los terrapienes de una via terrestre,

No se excluye la posibilidad de que existan;feno-
menos de creep profundo (Ref. 6) en la fase inicial
de una falla de esta naturaleza, pero su importancia
prictica seri ahora mds pequeiia. De hecho, se puede
afirmar que aun los deslizamientos mds rapidos de
tierra van siempre precedidos de movimientos, agrie-
tamientos y, en general, de sefiales de que la relacién
esfuerzo-resistencia estd evolucionando desfavorable-
mente en el interior del taiud. En esie sentido, es
tipica la formacién de grietas en la corona del talud.

En cambio, es probable que en el desarrollo de
estas fallas desempefien un papel muy importante
los mecanismos de falla progresiva que puedan tener
lugar a lo largo de la futura superficie de desliza-
miento.

C el Ie

Camino destruide por una gran falla rotacional (camino
Toluca-Morelia),
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La Fig. VI-7 muestra el perfil de algunas falla
tipicas del tipo rétacional.

7/////////?%/%//%%///

a) Falla de base,

Aspecto tpice de la corona d¢ una falla rotacional

Las fallas del tipo rotacional pueden producirse
a lo largo de superficies de fallas identificables con
superficies cilindrica,o concoidales cuya traza con el
plano del papel sea un arco de circunferencia (por
lo menos con razonable aproximacién, la -cual, como
se verd, resulta muy conveniente en el moments en
que se desee establecer algiin modelo matemdtico de L
la falla, que permita un cilculo numérice) o pueden
adoptar formas algo diferentes, en las que por lo ge-
neral influyen la secuencia geoldgica local, el perfil
estratigrdfico y la naturaleza de los materiales.

-d). Falla limitada por un estrato firme.
vy - (&

Figura VI7. Fallas rotacionales. Secciones tipicas,



Desde luego las fallas rotacionales de forma circu-

lar ocurren por lo comun en materiales arcillosos
Jhomogéneos o en sueloy cuyo comportamiento mecd-
nico esté regido bdsicamente por su fraccion arcillo-
sa. En general afectan a zonas relativamente profun-
das del talud, siendo esta profundidad mayor (ha-
blando sélo del mismo, sin considerar el terreno de
cimentacién) cuanto mis escarpado sea aquél. Aun-
que el ingeniero asocia las fallas rotacionales circu-

Falla rotacicnal! de base. Obsérvese la salida de la juperfide

de falla al pie del talud

Falla rotacionmal,

¢} Nomenclatura de una rona de
falla dreular.
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lares con_los cortes y terraplenes que €l construye,
son también comunes en laderas maturales de mate.
riales homogéneos y finos (muchas veces en las for-
madas por arcillas sobreconsolidadas); cuando las la-
deras sont muy tendidas, las superficies de falla
pueden desarrollarse con poca profundidad (parte e
de la Fig. VI-7). Las fallas rotacionales drculares
pueden ser de cuerpo de talud o de base; las prime-
ras se desarrollan sin interesar al terreno de cimen-
tacién, en tanto que las segundas se desarrollan par-
cialmente en él :

Al ocurrir las fallas circulares pueden afectar a
masas muy anchas, en comparacién con las dimensio-
nes generales de la falla, en“cuyo caso dan lugar 2
verdaderas superficies cilindricas, o pueden ocurrir
en forma concoidal, con un ancho pequefio compa-
rado con su longitud (Fig. VI-8). En esta figura se
muestra también una perspectiva de una falla tipica,
la que se aprovecha para introducir la nomenclatura
usual) . ’

¢) Falla de frente amplio.

£i agrietamiento sefiala
el contorne de 12 concha

b} Falla concoidal.

. ’ Agrietamiento
: segun [a forma
de la falla

Talud principal
0 escarpio

circunferencia

e

Figura VI4. Tipos de fallu roudonals. -



interviene oportunamente; este mismo efecto se pre-
senta a veces en los costados de la faila.

B-2 Falla traslacional.

Estas fallas por lo general consisten en movimien-
tos traslacionales importantes det cuerpo del talud
sobre superficies de falla bisicamente planas, asocia-
das a la presencia de estratos poco resistentes locali-
zados a poca profundidad bajo el talud.

La superficie de falla se desarrolla en forma pa-
ralela al estrate débil y se remata en sus extremos
por dos cantiles, por lo genéral formados por agrie-
tamiento.

Los estratos débiles que fomentan estas fallas son

Deosarrollo de wna falla traslacional. (Cortexsia de T, Smith,
del Dpto. de Carrcteras de California, U. 8. AJ)
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por lo comndn de arcillas blandas o <e arenas finas
o limos no plisticos sueltos. Con mucha frecuencia,
lIa debilidad dcl estrato esti ligada a elevadas presio-
nes de poro en el agua contenida en las arcillas o a
fenémenos de elevacidn de prosién de agua en estra-
tos de arena (acuiferos). En este sentido, las fallas
pueden estar ligadas también al calendaric de las
temporadas de lluvias en la region.

Las fallas del material en bloque (parte 2 de la
Fig. VI.9) muchas veces estin asociadas a disconti-
nuidades y fracturas de los materiales que forman.
un corte ¢ una ladera natural, siempre en afiadidura
al efecto del estrato débil subyacente.

Las fallas de una franja superficial (parte ¢ de
la Fig. VI-9) son tipicas de laderas naturales forma-
das por materiales arcillosos producto de meteoriza-
cién de las formaciones originales. Se suelen provo-
car por e! efecto de la sobrecarga impuesta por un
terraplén construide sobre la ladera. En estas fallas
el movimiento ocurre casi sin distorsién (Ref. 13).

B-3 ¥allas con superficie compuesta

Este tipo de fallas abarca movimientos en que

se cambinan la rotacién y la traslacién, dando lugar
a superficies de falla compuestas en que se desarro-
Ilan zonas planas a2 la vez que tramos curvos, asimi-
lables a arcos circulares.
.~ En general, estas superficies estin predetermina-
das por la presencia de heterogeneidades dentro del
talud. La f{alla que se muestra en la parte d de Ia
Fig. VI-7 se puede considerar de este tipo o simple-
mente circular, un tanto al gusto del ingeniero que
la clasifique. En general, es el predorninio de las par-
tes circulares o planas el dque sirve para clasificar la
falla como rotacional o traslacional, quedando la ca-
tegoria de falla compuesta para los casos en que am-
bas curvas se reparten mds o menos por igual.

En general, cuante menor sca la profundidad a
que la heterogeneidad aparezca (fallas, juntas, un .
estrata débil, etc) mayor serd la componente trasla-
cional en la falla. *

La Fig. VI-10 muestra un ¢roquis de una falla ti-
pica de esta naturaleza,

Las fallas compuestas suelen produdr la distor-
siéon de los materiales, que es tipica de las fallas
circulares (Ref. 14 y 15}.

B-4 Fallas malciples

Se trata ahora de estudiar aquellas fallas que se
producen con varias superficies de deslizamiento, sean
simultineas o en rdpida sucesién. Conviene disun-
guir las fallas sucesivas y las regresivas (Fig. VI-11}.
Ambas son comunes en laderas naturales en las que
se practica un corte,
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Ouo c¢jemplo de upa gran f{alla rotacional (cortesia de
T. Smith, del Laboratorio ‘del Dpto. de crrewras de
(_‘.l.liforn.ia,"‘U. 5. A).

Agrietamiento

- Las fallas rotacionales de forma distinta a la circu-
lar tipica parecen estar asociadas sobre todo a arcillas
sobreconsolidadas, que se presenten en taludes no ho-
mogéncos, por diferencias en la meteorizacion, por
intluencia- de la estratificacion o por owas causas que
se reflejen en discontinuidades. o en desorden estruc-
tural en el talud. Son, por lo tanto, tipicas de cortes.
Ocurren siempre acompafadas de gran fragmenta.
cion de los materiales involucrados (Ref. 8).

La forma de la superficie de falla, que es siempre
curva en estos casos, solo idealizadamente se puede
considerar circular o formada por lo menos en parte
por arcos de circunferencia, tal como hasta ahora se
ha mencicnado. Esta es una suposicidén que conviene
hacer, sobre todo con fines de cilculo, segiin se verd
mis adelante. En realidad estd influida por fallas,
juntas, contactos v otras discontinuidades de los ma-
teriales. Este hecho es especialmente notable en sue
los residuales, como se veri luego.

Producddo el deslizamiento, la cabeza de la falia
puede presentar taludes casi verticales, por lo que ten-
derdn a producirse nuevas fallas, si el ingeniero no

Agrietamiento

.

T Sunerficie de (2l
YT LT LrERLr i
/ e -/Est_m; poco fesistente h ///”/_{/ g4 o

. .

s

a) En bloque.

¢) Desprendimiento mpct"fid:j.

Figurs VI9. Fallas u'yhdonzla. 4
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Figura VI-10. Fallas compuescas.

a} Falla regresiva rotacional. b) Falla regresiva traslacional.

Las fallas traslacionales regresivas ocurren en ca-
pas superficiales y muchas veces también se asocian
a arcillas fisuradas y lutitas. Parece que cuanto mds
cohesivo sea el material menos unidades tienden a
formarse en la masa deslizante, {Refs. 9 y 16)

Las fallas sucesivas (parte ¢ de la Fig. VI-11) sue-
len consistir en un conjunto de deslizamientos rota-
cionales superficiales. Son caracteristicas de las ulti-
mas etapas de degradacién en laderas de ardlla so-
breconsolidada o fisurada (como la arcilla de Lon-
dres, Ref. 9, en la que se forman en laderas con in-
clinaciones hasta de 8°). A veces las fallas forman
'un escalonamiento swmamente regular.

¢) Fallas sucesivas. '

Figura VI-11. Fallas muliiples.

Las fallas regresivas se forman a partir de una
primera (la situada mis ladera abajo), por la ines-
tabilidad en que sucesivamente van quedando las
zonas de cabeza de cada falla que se forma. Todas
las superficies de falla suelen concurrir a una super-
ficie fundamental. Pueden existir de tipo rotacional
o traslacional (partes a y & de la Fig. VI-11},

Las fallas rotacionales regresivas ocurren con fre-
cuencia en regiones de topografia movida o esca-
lonada, en que existan importantes fenémenos de
erosién (Ref. 9), especialmente si existen estratos
gruesos de arcllas sobreconsolidadas, fisuradas o de
lutitas, sobreyacidos por espesores grandes de yoca o
suelos firmes. -

Una™ falla rotacional regrasiva en toba fracturada.

-
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C Derrumbes y caidos

Estas fallas son tipicas tanto de las laderas napy.
rales como de los cortes practicados en aguéllas A
veces suceden también en otros lugares fuera de as
vias terrestres propiameme dichas, pero ejerciendo
cierta influencia sobre éstas; tal, por ejemplo, es g]
caso de los derrumbes que pueden ocurrir en la on-
lla de un rio, como consecuencia de la erosién de Ja
corriente,

Por lo general consisten en desprendimientos lo-
cales de no muy grande volumen, aunque natural-
mente existen desprendimientos de grandes masas
fragmentadas que se deben clasificar como derrum-
bes. En estas fallas no puede hablarse de una super.
ficic de deslizamiento, y el desprendimiento suele es-
tar predeterminado por las discontinuidades y fisuras
preexistentes. Suele suceder que éstas se abran al
construirse el corte y que su frente quede sin el an-
terior confiramiento lateral, lo que da ocasion a
que se aflojen los fragmentos, actien presiones hi-

drostdticas del agua acumulada y otros efectos inde-
seables.

ED -

Formacién de caliris que propicia caides y derrumbes
{carretera Pucbla-Orizaba).

Formacién en dolomitas fragmentadas que propidan caidet

Un gran derrumbe en un corte para farocarril (Via férrea -
Yiborillas, Villa dc Reyex) Un caido de fragmentos de roca.
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Los derrumbes y caidos estin siempre asociados
a cantiles o cories escarpados y con mucha frecuen-
cia a las arcillas fuertzmente sobreconsclidadas, ex-
cluyendo las rocas. (Refs. 17 y 18}

D Ouos tipos de fallas, no directamente asociadas
a la resistencia al esfuerzo cortante de los suelos

Se desea tratar en este apartado tres tipos espe-
ciales de fallas, cuyo mécanismo no depende, por lo
menos directa y casi exclusivamente, de la resistencia
al esfuerzo cortante del suelo. Esto no quiere decir
que tan importante propiedad no influya en mayor
o menor grado en la generacién y desarrollo de estas
fallas.

Se mencionari en primer lugar a las fallas por
erosién, tan frecuentes v dafinas en los terraplenes
y cortes en las vias terrestres. Se wara del resuleado
del ataque superficiai de los agentes erosivos sobre
los materiales que componen el talud. El viento y el
agua (lluvia o escurrimiento superficial) son los
agentes cuyos malos ‘efectos el ingeniero ha de inten-
tar contrarrestar con mayor frecuencia en las vias
terrestres. La falla se manifiesta en irregularidades,
socavones y canalizaciones en el plano del talud, ori-
ginalmen:e regular; si no se detienen con las normas
que mds adelante se tratan, estos defectos podrdn
progresar hasta la eventual destruceidn del talud, en
el caso de un terraplén, o hasta atacar profundamen-
e un corte, CONl COMSECUENCIAs A VeCes Muy graves;
en este uluimo caso, resulta muy difial distinguir las
fallas de erosién tipicas del ataque a los materiales
de un corte por merteorizacién o descomposicdén qui-
mica, que a veces desempefian un papel tan impor-
tante en la estabilidad de cortes de roca con juntas
rellenas de suelo o en cortes practicados en arcillas
tuertemente sobreconsclidadas, lutitas, pizarras meta-
morfizadas, etc.

En segundo lugar conviene mencionar las fallas
" por tubificacién (Rets. 18 y 19), que si bien no se
consideran [recuentes en las vias terreswres, quizd han
sido causa de mayor nimero de problemas de lo que
usualmente se estima, La situacién tfpica que expone

Efecto de la erosién de ana corriente fluvial,

Erosién por Uuvia de un terraplén arenoso no protegido.
(Carretera Villa Cardel, VYeracrur)

un terraplén a la tubificacién es que por algin mo-
tivo aquél embalse agua durante un lapso conside-
rable, suficdente para que se establezca un flujo 2 su
wavés, Que el terraplén embalse es, sin duda, una
condidén que se presenta con relativa frecuencia
(cruce por zonas pantanosas, vasos de presas, zonas
de inundacién de r{os, esteros, etc.), pero seguramen-
te es bastante mds raro que el terraplén de una via

Efecto de la erosién. Nétese que al perdase material en o
ple del tlud vy en su cuepo, comienza a desarrollarse wna
falla ro@cional,
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terrestre quede durante mucho tiempo expuesto a la
accion de agua en sus dos taludes, con tirante dife-
rente y desnivel importante, de manera que pueda
establecerse un flujo con gradienre hidriulica sufi-
cientemente alto para generar problemas de tubifi-
caci6n. En el apéndice que figura al final de este
libro (pdarrafo A-11) se establece el orden de magni-
tud de los valores del gradiente hidriulico que han
de_presentarse para que llegue a constituirse un pro-

"blema de tubificacién; en ¢l mismo apéndice se dan

normas para cuantificar dicho gradiente a partir de
la red de flujo que se trace a través del terraplén.

En el capitulo III de este libro se insistié en lo
mucho que influye en el riesgo de tubificacién la
naturaleza de los materiales que forman el terraplén,
La tabla III-1 resume mucho de la experiencia esta-
dounidense al respecto.

La-tubificacién comienza cuando hay arrastre de
particulas de suelo en el intertor de la masa por
efecto de las fuerzas erosivas generadas por el flujo
de agua. Una vez qu¢ las particulas empiecen a ser
removidas van quedando en el suelo pequerios cana-
les, por los que el agua circula a mayor velocidad,
con mavor poder de arrastre, de manera que el fend-
meno de tubificacién tiende a aecer continuamente
una ver que comienza, aumentando siempre el did-
metro de los canales que se van formando en el inte-
rior del terraplén. Otra caracteristica curiosa del fe-
némeno es que, comenzando en el talud aguas abajo,
progresa hacia atrds, es decir hacia el interior del te-
rraplén. El limite del fenémeno es el colapso del
bordo, al quedar éste surcado por huecos de didme-
tro suficiente para afectar la estabilidad por dismi-
nucidn de seccidn resistente. '

Un factor que contribuve mucho a la tubificacién
es la insuficiencia de compactacién en el terraplén,
cuando ésta afecta a suelos susceptibles (tabla IIL.1},
Esta insuficiencia de compactacién es comun, sobre
tode, en la vecindad de muros o superficies rigidas,
tales como ductos o alcantarillas.

Teniendo en cuenta que las alcantarillas son lu-
gares en donde es comuin que -exista tirante de agua
v en torno a los cuales es dificil compactar los sue-
los, se puede afirmar que constituyen los puntos ci-
ticos de la via terrestre en lo que al problema de tu-
bificacién se refiere. Alrededor de ellas se deberd
vigilar muy especialmente la susceptibilidad de los
materiales que se empleen.

En tercer lugar se debe hacer referencia a las fa-
Hlas por agrietamiento que tienen importancia espe-
cial en el caso de terraplenes.

Es seguro que en los terraplenes de las vias terres-
tres se puedan presentar agrietamientos tanto en el
sentido transversal como en el longitudinal. Los pri-
meros ocurrirdn por asentamiento diferencial a lo
largo del eje del camino y sélo serin de considera-
cién en el caso de terraplenes construidos sobre sue-
los blandos, por ejemplo en zonas de transicidn con
terreno de cimentacién de mejor calidad o en luga-
res en que, por alguna razén, los asentamientos di-
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ferenciales puedan ser particularmente grandes. Sin
embargo, es dificil concebir que un caso de este tipo
de agrietarniento se presente en forma peligrosa y sis-
tematica. EI agrietamiento longitudinal respecto al
eje de la obra vial es muche mads frecuente o, por lo
menos, mucho mds frecuentemente perceptible; ocu-
rre sobre todo por movimientos diferenciales de los
hombros del terraplén y su parter central. Se mani-
fiesta por la aparicién de dos familias de grietas si-
métricas respecio al eje del camino, ubicadas en los
hombros, incluso en las zonas extremas de la parte
usualmente pavimentada; estas grietas continuan en
forma casi ininterrumpida durante decenas o cente-
nares de metros, Muchas veces esta forma de agrieta-
miento constituye un problema importante a cuva
.solucién ha de avocarse el ingeniero, tante por la

© magnitud de las grieras que se forman, como por

el avance que ¢l fendmeno pueda ir teniendo con el
.tiempo, hasta provocar la eventual destruccion del
terraplén en conjunto. Todavia se discute cudl pue-
da ser Ia génesis de los muiis importantes fenomenos
de agrietamiento longitudinal que se han reportado,
pero parece ser que son causa importante los movi-
mientos diferenciales por distinto grade de secado en-
tre los materiales cercanos a los hombros y “taludes

.- Agrictamlents longitudinal anterior a la pavimentacién del
caming Escircega-Chetumal
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del terraplén y los de la zona central del mismo, mu-
cho menos expuestos a la evaporacién solar.

La Fig. VI-12 ilustra la idea que se ha expuesto.

Originalmente existe un terreno de cimentacién
arcilloso, blando y compresible. probablemente situa.
do en una zona plana o en hondonada, con nivel
fredtico proximo a la superficie, sobre €] cual se cons-
truve un terraplén. Supdngase que ese terraplén se
construye con materiales finos, con fraccién arcillosa
importante, de manera que sean susceptibles de cam-
bic de volumen al variar el contenido de agua. En
tales condiciones la colocacién del terraplén restringe
la evaporacién en un drea, favoreciendo asi la con-
centracién de agua bajo el mismo; es de esperar que
el nivel fredtico bajo éste incluso tienda a elevarse
un poco.

Si el lugar que se considera es de accidn climd-
tica intensa, en el sentido de tener una estacion llu-
viosa abundante y concentrada v largos periodos de
accién solar enérgica, serd posible imaginar que al
fin de la temporada de lluvias tanto el terreno de
cimentacién como el material del terraplén tengan
alto contenido de agua, por accién combinada de los
aportes naturales y de la capilaridad, de manera que
cuando comience el periode de sequia y la accién so-
lar, debe producirse una fuerte evaporacién en los sue-
los expuestos. que serin principalmente los de los
hombros v taludes del terraplén (zonas rayadas de la
Fig. VI-12); como consecuencia de tal evaporacién,
estos suelos tendrin una fuerte contraccién volumé-
wrica. Es dificil definir las fronteras entre estas zonas
de intensa evaporacién v la central, de suelos no
afectados, pero en la Fig. VI-12 se han dibujado ten-
tativamente con base en los datos de la Ref, 20, en

la que se ofrece un primer estudio, quizd no conclu-

vente, del problema, La consecuencia de tales defor-
maciones volumétricas diferenciales serd. la formacién
de dos zonas simétricas de agrietamiento, como las
que se muestran en la Fig. VI-12,

Zona de agrietamiento

Zona de humedecimiento capilar

— b

Grietas longitudinales en un terraplén.
(Carrctera Apaseo-Irapuato.)

Aun actuande la evaporacidn solar, las partes cen
trales del terraplén se mantendrin protegidas y ho
medas por capilaridad; esto explica que el eiecto d
los cambios volumétricos diferenciales se pueda pre
sentar aun en terraplenes no protegidos por una ca

Terraplén de material
cohesivo susceptible
2 cambios volumétricos
por secado

— e Mivel fredlico original

Nivel fredtico después
de colocar el terraplén "

Suelo blando

Figura ¥I-12. Meanismo del agrietamiento longitudinal de termplemes (Ref. 20).



peta mucho mids impermeable, si bien ésta deberi
contribuir a la intensidad del {endémeno.

El conjunto de suposiciones que se han hecho
para este caso hipotético constituye, por cierto, el
conjunto de circunstancias que ‘suelen presentarse aso-
ciadas a los problemas de agrietamienio longitudinal,

Por otra parte, es cierto que el agrietamiento lon-
gitudinal también suele aparecer en lugares en que
el terreno de cimentacién es predominantemente ar-
cilloso, blando y compresible, La sucesién de lluvias
y sequias produce fuertes cambios volumétricos en
este suelo, que se manifiestan en elevaciones y des-
censos de su nivel. No estd claro el papel que este
fenomeno pueda desempefiar ¢n la formacién de las
grietas longitudinales y éste, es uno de los varios pun-
tos que requieren investigacion adicional en torno a
este importante problema. En contrapartida, se han
observado grietas longitudinales en terraplenes for-
mados por material susceptible a cambios volumétri-
cos -por secado, pero ¢imentados en terreno de natu-
raleza' més bien granular, probablemente poco pro-
pensos a cambios de volumen; en estas zonas, el agrie-
tamiento longitudinal parece ser menos inienso.

Es indudable que la naturaleza *de los materiales
que forman el terraplén y sus condiciones de com-
pactacién ‘deben tener enorme influencia en el des-
arrollo de las grietas. La Fig. VI-13 (Ref. 21) mues-
tra la zona en que caen las curvas granulométricas
de los suelos aparentemente mis susceptibles al agrie-
tamiento; aunque la evidencia de que se dispone
dista de ser completa, parece que las arcillas inorgi-
nicas con indice de’plasticidad menor que 15 y con
graduacién dentro de la zona marcada en la Fig. VI-
13 son mis susceptibles el agrietamiento sobre todo
cuando se compactan del lado seco, que otros suelos
mds finos ¢ mds gruesos. Las arcillas con indice de
plasticidad mayor que 20, aunque sean mds finas que
las anteriores, aguantan mucha mds deformacién sin
agrietarse.

Se han significado por su susceptibilidad al agrie-
tamiento los suelos residuales con particulas gruesas
de roca blanda, que se pulverizan durante la com-
pactacién. Estos suelos con frecuencia quedan compac-
tados del lado seco, por la dificultad que hay para
incorporarles agua. Es comin encontrar que los te-
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Figura YI-18. Granulomctda de los suclos mds susceptibles
de agrictamiento.
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rraplenes agrietados se hayan compactado con con-
tenidos de agua bastante mis bajos que la humedad
optima de campo. '

Narain (Ref. 22) reporté que si.se compactan
las arcillas a la humedad 6ptima de campo se aumen-
ta substancialmente su flexibilidad, en relacidn con
una compactacién hecha con contenidos de agua 29,
6 3% abajo de dicho dptimo de campo; aumentos
subsecuentes del contenido de agua parecen tener
poca influencia. También se afirma en el mismo es-
tudio que no existe una buena correlacién entre las
deformaciones que producen agrietamientos en un
terraplén y las que se obtienen al hacer una prueba
tipica de compresién y expansidn en el laboratorio,
de manera que éste no es un indice confiable para
juzgar las posibilidades de agrietamiento.

En el capitulo IV de este libro se mendonan al-
gunos datos de interés para establecer la influencia
de la compactacion en la flexibilidad del terraplén
que se obtenga.

E Fallas por licuacion - :

Los fenémenos de licuacién consisten en Ja pér-
dida rdpida de resistencia al esfuerzo cortante, tem-
poral o definitiva (Ref. 18). Tal pérdida conduce
al colapso a cualquier estructura vial edificada sobre
o hecha de un material que entre en licuacion.

Ya en el pdrrafo I-14 del capitulo I se menciona-
ron las dos causas a que puede atribuirse esa pérdida
de resistencia: por incemento de los esfuerzos cor-
tantes actuantes y desarrollo correspondiente de pre-
sion de poro o, el que es €l caso que realmente inte-
resa en este momento, por desarrollo ripido de ele-
vadas presiones en el agua intersticial, quiza como
consecuencia de un sismo, una explosidn, etc. Esta
segunda causa se asocia a un colapso estructural Td-
pido del suelo, cuyos vacios, saturados de agua, tien-
den a reducirse, desarrolléndose presiones en aquélla.

La licuacién casi instantinea ha ocurrido en ar-
cillas saturadas muy sensibles y en arenas finas suel-
tas, sobre todo en condicién saturada.

Como ya se explicé en el pirrafo I11-2 del capi-
tulo III, los suelos granulares mds susceptibles a la
licuacién son los fines, de estructura suelta, satura-
dos. Estas caracteristicas describen a las arenas finas
y uniformes y 2 los suelos finos no plisticos, o sus
mezclas. Las arenas sueltas con Dy, < 0.1 mm y coefi-
ciente de uniformidad Cu < 5 y los limos con indice
de plasticidad menor que 6 son los materiales mds
peligrosos, tanto formando parte del cuerpo del te-
uéplén, como en-el terreno de cimentacién,

Las fallas por licuacién en arcillas se han repor-
tado siempre (Rels. 23 y 24) asociadas a arcillas ma-
rinas emergidas por la recuperacién isostitica de los
continentes y lavadas con posterioridad, con lenta
substitucién del agua salada originalmente contenida .
en sus poros por agua dulce, lo que provoca inter-
cambios catidnicos (pérdida de iones sodio) que pro-

pician la disminucién de la resistencda al esfuerzo
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cortante v un gran aumento en su sensibilidad. Esta
menor resistencia conduce a un menor margen de se.
guridad en los taludes que se forman en estos suelos,
que fallan sin causa aparente. En la falla, la arcilla
se. remoldea hasta llegar a fa condicion de un liqui-
do, estado que sc conserva de manera perdurable,
pues fa falta de iones en el agua impide la reestruc
turacién.,

Ya sc menciond en este mismo capitulo cémo pue-
den ocurrir fendmenos de licuacién en arenas y sue-
los granulares secos por desarrollo de presiones de
aire; en realidad esta es una forma de licuacién
de gran interés, poco estudiada hasta este momenco.

.

F- Faila por deformacion en los hombros
de los terraplenes

Consiste estz falla en la deformacién progresiva
vy acumulativa de los hombros del terraplén, que se
desplazan verticalmente hacia abajo, produciendo una
seccion redondeada o escalonada en la corona. A ve-
ces, entre Ia zona desplazada y el resto del terraplén
aparece una grieta en la direccién paralela al eje de
Ia via, la cual puede llegar a ser el inicio de un des.
lizamiento de tierras,

La exploracién realizada en carreteras en funcio-
namiento que padecen esta falla, ha evidenciado des-
plazamientos verticales de 30 y 40 cm, a veces sin
que se produzca ninguna ruptura en los materiales
afectados. La falla parece estar asociacla a terraplenes
construidos con compactacién deficiente y formados
por suelos finos pldsticos, en zonas con mal drenaje
superficial, pcro con frecuencia se presenta en sec-
ciones cuya estabilidad general no estd en entredicho.
Independientemente de lo mucho que falta por in-
vestigar y dilucidar en torno a esta falla, por otra
parte bastante comun, parece ser que se trata de un
proceso de deformacién acumulativa ligado a la ac-
tuacidn de los esfuerzos existente: en la frontera del
talud, que tiende a deformarse descendiendo en la
parte superior y expandiéndose en la inferior.

Para la explicacién de esta falla se ha invocado
a veces el efecto de las cargas del trinsito, cuya rueda
exterior supuestamente harfa ceder al terreno por
falta de confinamiento en el lado opuesto. La apari-
cion de este tipo de fallas en bordos no sujetos en
ningun tiempo a la accién de trinsito, asi como
modernas investigaciones sobre deformacidn de te-
rraplenes con el uso de la técnica del elemento fini.
to. parecen indicar, sin lugar a dudas, que la génesis
del problema estriba en el estado general de esfuer-

zos interiores de la estructura y no en ningun ‘efecto = **

externo.

VI3 ALGUNAS IDEAS ACERCA DE LOS PROBLE.
MAS DE ESTABILIDAD DE TALUDES EN SUE.
LOS RESIDUALES

Lds suelos residuales presentan, en lo que se re-
fiere a la estabilidad de sus taludes (naturales y aun

artificiales), algunas peculiaridades que son dignas de
comentarios por separado. Recientemente se ha pu.
blicade la muy completa Rel. 25, y fue con base en
ella, como principal punto de enfoque, como se or-
denaron los comentarios que siguen.

En conexidén con la estabilidad de los taludes en
los suelos residuales existen tres conceptos que des.
empeiian un papel muy importante; estos son el per.
fil de meteorizacidn, las estructuras heredadas y, na-
turalmente, el efecto del agua subterrinea,

Fl perfil de meteorizacién es la secuencia de ca-
pas de materiales con diferentes propiedades que se
ha formado en el lugar donde se la encuentra y que
sobreyace a la roca no meteorizada. En realidad en
lo que sigue seri preciso considerar también ciertos
perfiles de suelos no propiamente formados “in situ™,
sino con mayor o menor grado de transporte, talcs
como los perfiles en depdsitos de talud, de piemonte,
coluviales, etc.; la razdn es que el comportamiento
de estos perfiles v sus condiciones de estabilidad son
tan similares a los de los suelos residuales que no
resulta conveniente su separacion.

El perfil de ineteorizacién se forma tanto por
ataque mecinico como por descompesicidn quimica,
Puede variar en forma considerable de un sitio a
otro, sobre todo por variaciones locales en el tipo y
estructura de la roca, topograffa, condiciones de ero-
sidn, régimen de aguas subterrdneas y variaciones lo-
cales de clima, especialmente en régimen e intensi.
dad de luvias.

En casi todas las rocas metamérficas e {gneas in-
trusivas, €l perfil de meteorizacién comprende una
capa de suelo residual, una de roca meteorizada y la
roca fresca, poco meteorizada. Croquis de tales per-
files se muestran en la Fig. VI.14.

Muchos de los problemas ingenieriles de las vias
terrestres que atraviesan suelos residuales provienen
de la capa de transicién de roca meteorizada, com-
prendida entre la capa superior de suelo y la inte-
rior de roca mds sana. Es dificil establecer los lmi-
tes-entre las distintas zonns del perfil de meteoriza-
cidn, v al respecto existc.: algunos criterios empiri-
cos; por ejemplo, la capa de suelo residual y de roca
meteorizada se han separado con base en el momen-
to en que se obtienen recuperaciones de un 109 en
los corazones de roca, al usar exploracién rotatoria,
en tanto que el porcentaje sube al 75%, para distin-
guir la capa intermedia de la roca sana basal.

La Fig. VI-15 muestra algunos perfiles de meteo-
rizacién tipicos en rocas sedimentarias comunes. S¢
pueden observar algunas diferencias substanciales con
respecto a los perfiles en rocas igneas y metamorfi-
cas. Por ejemplo, en la parte (a) de la figura se mues-
tra un perfil tipico de rocas carbonatadas (calizas,
dolomitas, mirmoles, etc) en el que se ve que la
cubierta de suelo residual puede ser zhora muy va-
riable en espesor y calidad. Este suelo procede de la
solucién de la roca original y con frecuencia es arc’
lloso, pero puede ser arencso y conglomeritico; po-
lo general presenta un porcentaje (nfimo de Ia roca
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Figura VI-14. Perfiles de meteorizacién Upicos en rocas Igneas y metamérficas,

original, pues ésta ha sido eliminada por solucién.
En las rocas igneas y metamdrficas, por el contrario,
es comun que el suelo residual contenga pricticamen-
te todos los constituyentes de la roca original. Es fre-
cuente en muchas rocas sedimentarias del tipo de la
caliza que el perfil de la roca meteorizada sea suma-
mente irregular y con cavidades rellenas o no de ar-
cilla (Ref. 28 y partes (a) y (b) de la Fig. VI-15) y
que su transicién con ‘el suelo resilual sea brusca.
En las lutitas es comin que la capa de suelo re-
sidual (arciiloso) sea delgada. Esto se atribuye sobre

todo a Ia resistencia a la meteorizacién que han de-
bido desarrollar muchos de los minerales de las luti-
tas, los cuales proceden ya de la meteorizacién pre-
via de otras rocas. En estos casos suele ser notable el
grado en que prevalecen los sistemas de pequefias
grietas y fisuras, que se pueden abrir con facilidad
por relajacién de esfuerzos, desencadenando procesos
de meteorizacidn mecinica que pueden ser muy ri-
pidos. En general las lutitas son mds susceptibles a
la desintegracién mecdnica que a la descomposicién
quimica, en lo que difieren de la mayorfa de las
rocas.
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Floura VL-15. Perfiles de metcorizacidn tipicos en algunas rocas sedimentarias.

La mayor parte de los problemas de estabilidad
en suelos residuales producto de la meteorizacién de
rocas metamorficas e igneas ocurren en la capa de sue-
lo residual superficial por fenémenos relacionados
con incrementos de presién de poro (flujos por llu-
vias), o en la capa intcrmedia de roca meteorizada
por influencia de diaclasas y fracturas heredadas de
la roca original. En estus perfiles s muy comun que
existan fuertes fluctuaciones estacionales de los ni-
veles piezométricos en las distintas capas que los
forman.

Los problemas de estabilidad mis comunes liga-
dos a las calizas y otrus rocas carbonatadas emanan
de los sumideros, de la fracturacién intensa y de las
frecuentes intercalaciones de arcillas blandas (parte
(b) de la Fig. VI-15); en estas formaciones es comun
gug se definan zonas de intensa concentradén de

ujo. i

e

Lz forma mds tipica de ruptura de laderas en lu.
tita es el deslizamiento poco profundo que se indica
con 4 en la parte (¢} de la Fig. VI-15; tal deslizamien-
to suele estar aparejado a un nivel fredtico anormal-
mente alto en la lutita fisurada subyacente. El desli-
zamiento de tipo B de la misma figura estd asocado
a pequerias capas débiles o muy permeables interes-
tratificadas con lutita, situacién muy comun, por
derto, El deslizamiento C de la misma figura estard
tipicamente asociado a una capa de arcilla muy blan-
da y poco resistente. Es comin que deslizamientos
del tipo B 6 C se hagan progresivos o sucesivos. Al
desarrollarse deslizamientos profundos, acompaiados
de pequefios movimientos, aumenta la permeabilidad,

o

de la masa fallada y la posibilidad de filtraciones:

-pero por lo general permanecen las mismas condicio=:

nes de flujo para el agua detris y debajo de la masa
deslizante; si la masa deslizante no colapsa, cualquier



medida que favorezca el drenaje de esas aguas bene-
ficiard mucho la estabilidad de! conjunto.

Skempton (Refs. 29 y 30y ha hecho ver que las
laderas naturales en lutitas y arcillas sobreconsolida-
das sblo serin estables para dngulos de inclinacién
que no excedan mucho de la mitad del dngulo de
resistencia residual v que, desde luego, no sobrepa-
san este Gltimo valor. Puede haber variaciones im-
portantes a tales limites por distribuciones particu-
lares de la presién de poro dentro de la masa. Desde
luego el limite anterior es tedrico y, como ya se dijo,
en la prictica serd relativamente comin encontrar
laderas naturales estables con dngulo de inclinacidn
del orden de! ingulo de resistencia residual o, in-
cluso, ligeramente _mayores. Si el tipo de falla que
se considera en la ladera es de los que dependen de
la resistencia maxima, el angulo de inclinacién maxi.
ma estable, en el sentido de Skempton, estard en el
orden de la mitad del dngulo de resistencia mixima
del suelo, ligado a esfuerzos efectivos, es dedir, tal
como se obtiene en uga prueba lenta, con consolida-
cidn y drenaje.

Un caso especial de secuencia geoldgica que por
su frecuencia tiene particular interés en muchos pro-
blemas conectados con suelos residuales lo constituye
aquel en que aparecen las lutitas interestratificadas
con areniscas. Las areniscas son muchas veces mds fir-
mes que las lutitas, pero son también mucho mds
permeables y permiten la difusién del agua de fil-
tracién,

Los perfiles de arenisca y lutita intercaladas pue-
den variar mucho por plegamiento y por el diferente

grade de fisuracién y fracturamiento a que aquél
pueda dar lugar. '

¢ )Rekljomienty de esfuerZos
o lo largo de un valle,
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Henkel (Ref. 31) ha estudiado tedricamente Ia
inclinacién que pueden tener en condiciones estibles
estos perfiles, llegando a conclusiones similares a las
que se han mencionado para las lutitas solas, de ma-
nera que el dngulo de inclinacién limite resulta com-
prendido para la ladera natural entre la mitad y el
valor completo del dngulo de resistencia que pueda
atribuirse al material a través del cual vava a pre-
sentarse el deslizamiento. A este respecto ha de no-
tarse que en muchas ocasiones serd el residual el in.
gulo de resistencia que se deba considerar en los per-
files de lutitas interestratificadas con areniscas.

La Fig. VI-16 muestra algunos perfiles tipicos de
lutitas y areniscas, asi como los problemas de estabi.
lidad de taludes que con mds frecuencia se pueden
generar, _

Se ven en la figura los tipos de deslizamiento (4
y B} que son mds comunes en estos perfiles y que
estin siempre asociados a estructuras heredadas, aber-
tura de diaclasas en la arenisca por aumento de pre-
sidn de poro, zonas de debilidad asociadas a-la es.
tratificacién, problemas derivados de la expansién
de las lutitas o rupturas y erosiones debajo de los
bloques de la arenisca,

Como va se dijo, el agua subterranea y su flujo
desempeiian un papel fundamental en la estabilidad
de los suelos residuales. Un excelente resumen de los
sistemas de flujo de tales aguas estd contenido en la
Ref. 32.

Los sistemas de flujo subterraneo suelen recordar
2 los de flujo superficial que los sobreyacen y que
reconocen a los valles principales y los grandes rios
como lugares de descarga, pero cuando hay variacio- .
nes importantes er. la permeabilidad de formac:or}es

e = "
T Dailraiaite €57~ " Lullie
-l

Figura VI16. Perfiles de meteorizacién tpicos ¥y
problemas de eswbilidad en lutitas
interestratificadas con arenisca (Ref.
25).
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relativamente profundas, los sistemas de flujo pue-
den hacerse muy complejos y dificiles de definir para
‘el ingeniero, aun con el auxilio de la geologia. Es
seguro que el estado mis critico se tenga en grandes
cories en que exista, una cohertura de suelo altamen;
t¢ meteorizado e impermeable coexistiendo con la
tendencia natural det agua a aflorar en el frente del
‘corte; este caso es especialmente desfavorable cuan-
“do los suelos residuales o rocas meteorizadas, en for-
ma parcial bajo la cobertura impermeable conservan
estructuras heredadas con orientacion adversa. Con
frecuencia se desarrollan presiones importantes en las
zonas de roca parcialmente meteorizada, en las que
no.es raro que el nivel piezométrico se eleve aun por
encima del nivel natural del terreno.

Las estructuras heredadas consisten en diaclasas,
exfoiiaciones, juntas, grietas, fallas y otros defectos
estructurales que muestra el suelo como herencia de
los que tenia Iz roca originral. Su influencia es tal
que con frecuencia la sesistencia al corte del mate-
rial “intacto” no plede considerarse en absoluto re-
presentativa de la del conjunte. En mayor o menor
grado, casi la totalidad de los deslizamientos profun-

dos estin relacionados con defectos estructurales h
redados por los suelos residuales actualmente pre-

sentes. Las Refs. 33, 34, 35 y 36 citan casos de interés
en este sentido.

La peligrosidad de las discontinuidades se incre-
menta cuando se encuentran rellenos de suelos arci-
llosos. En general la resistencia al esfuerzo cortante
disminuve cvando aumenta el.grado de meteoriza-
cién del material componente. La Fig. VI-17 (Ref.
25) muestra este fenémeno en especimenes de roca
meteorizada en grado creciente (en las curvas se se-
ftalan los valores del {ndice de suscepiibilidad en
cada caso): los especimenes corresponden a fragmen-
tos “'intactos”, es decir, no representan la resistencia
del conjunto, afectada de estructuras heredadas.

En realidad el problema bisico estriba en estimar
la resistencia del conjunto, tomando en cuenta la es-
tructura y la condicién de los materiales “in situ',
La informacién disponible al respecto es poco consis-
tente, pues procede de métodos diferentes, tales como
pruebas de laboratoric en muestras que contienen
irregularidades, referidas en ocasiones a esfuerzos to-
tales y en otras a efectivos, pruebas directas de campo
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o cilculos realizados sobre deslizamientos ya ocufri-
dos. Tal parece que la direccién local de la irregu-
laridad o fractura desempeiia un papel importante,
sobre todo si el deslizamiento a lo largo de ella ha
de tener lugar remontando o descendiendo; desde
luego que también influye el grado de meteorizacién
del suelo o la roca y, finalmente, la presencia de
agua en la irregularidad y su estado de presiones.
Dado que los envolventes de resistencia suelen ser
curvas gue se aproximan a lineas rectas (capitulo I
de este libro), la envolvente de trabajo que final-
mente se obtenga dependerd del intervalo de esfuer-
z0s con que se hayan ejecutado las pruebas, lo cual
produce serias confusiones al interpretar los valores
.

-
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de ¢ y ¢ extraidos de dichas envolventes, en espedial
cuando hayan de compararse los resuitados obteni-
dos por diferentes investigadores, para poder llegar
a conclusiones de ‘caricter general. ‘En este sentido
los valores del ingulo de resistencia residual son par-
ticularmente dtiles por evitar la anterior pluralidad
de resultados. Sin hacer a un lado todas las limita-
ciones senaladas, la abla VI-2 recoge, con base en la
Ref. 25, alguna informacién general que pudiera re-
-suitar 0l como norma de criterio, pero que no evi-
tard el estudio particular de cada caso en que hayan
de analizarse las condiciones de estabilidad de un
corte dado o de una ladera natural especifica,

TABLA YI2

PARAMETROS TIPICOS DE RESISTENCIA AL ESFUERZO CORTANTE DE SUELOS RESIDUALES
Y ROCAS PARCIALMENTE METEORIZADAS (CON BASE EN LA REF. 25)

' | Pardmetros de resistencia
Tipo de roca| Intensidad de la €, coResidn| du '-":"8“’"_ Critevio para le | Reterenc
o suclo meleorizacidn (Esfuerzos de resistencial ¢ (esfuerzos Pr obtencién Referencia
totales) (esfuerzos efectives) {residual)} S
totales)
kg /cm? _ —_ —
Rocas
metamoriicas
Gneiss Sano 125 &0° — —_ Pruebas de corte di- 3
Medianamente descom- [ECIO  CON  CONLactos
puesto 8 35¢ _ —_ roca-concreto
Muy descompuesto 4 29° _ —_
Muy descompueste
(Zona falla) 15 270 — J—
Descompuesto — 185° — — Pruebas rapidas conso-
lidadas * 38
Esquistos Parcialmente meteori-
2ado a7 350 —_ — Andlisis a partir de
Meteorizado — 2459 — — deslizamientos norma-
' les a la esquistosidad 33
Medianamente meteo- Prueba ripida consoii-
rizado —_ - 15° — dada wn grade de @
—_ — 210 —_ turacién al 509, ¥y al
1009, 39
Mezeorizado — 26°-30° —_ —_ Prucbas de corte di-
recto en pedraplén .
compactado 40
Filitas Suelo residual a 2¢4° —_ — Anilisis de deslizamien-
' to perpendicular a2 L
esquistosidad L1}
Filitas Suclo residual 0 18 _ —_ Anilisis de deslizamien-
to panalelo 2 la esquis
tosidad 33
Rocas igneas
Gnnito . Indice de alidad
(Fig. VI-17)
3 6-13 62°.6%° _ —_ .
5 5 57¢ — —_ Pruebas de corte di-
7 L) 49°.52° —_ —_ recto en ¢l lugar
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TABLA VI.2. (Continuacida),

Pardmetros de resistencia
Tipo de roca| Intensidad de la  |c, cohesion.| b, dngulo Criterio para la :
o suelo meteorizacidn “?E:{uczo: de resistencial & (es!x'zer:a: b, oblencidn Rcferencia
totales) (esfuerzos efectivoas) (residual}
totales)
kg/cm? - | = — [
10 2 43° — — Pruebas de corte
15 1 417 —_ —_ directo en el lugar
Relativamente sano — — —_ 29°.32°  |Pruebas de corte di
Parcialmente meteori- ' recto en ¢l laboratorio 25
do : _— _— _— 27°-31°
Metéorizado — — —_ n6=.33¢
Muy descompuesto .0 253%.34° 35° —
Suele residual — —_ 28° —
Diorita Descompuesia 0.t 30° — — Pruebas rdpidas conso-
lidadas 16
Parcialmente meteori-
mda . 0.3 220 — — 18
Riolita Descompuesta — — 1o — o5
Rocas
sedimentarias
Marga Sama —_ —_ > 40° 23°.32° | Prucbas ientas y rdpi- 42
Medianamente meteo- das consolidadas
rizada -— - 320420 209.290
Altamente meteorizada —_ — 25°-32° 18°-2¢°
Ardlla (Lon-|Meteorizada — —_ 19°.23° I4° Skempton
dres)- No mereorizada — - 23°.30° 15°
Materiales de|Arcilla negra fisurada _ —_ — 10.52 Pruebas ripidas conso. 18
relleno de Arcilla negra ne fisu- lidadas
grietas rada ~ - _ — 145°
Suelos y
minecrales
Arena cuarzosa —_ —_ —_ 30°-35° - 25
Caolinita — —_ — 120 —
Ilita -— — -— 65° _— 43
Montmorilo-
nita i —_ —_ - 4°.11° —
Muscovita — — — 179.24° — 44
Mia hidra- :
tada — — —_ 16°-26° _

Probablemente la.mejor manera de disefiar talu-
des en suelos residuales es con el ejercicio de un ai-
terio basado en experiencia previa, que tenga en
cuenta el perfil de meteorizacién, la naturaleza de
las estructuras heredadas y el régimen local de aguas
subterrdneas, Es dificil imaginar una exploracién su-
ficientemente completa y un programa de pruebas
de laboratorio lo bastante racional para permitir un
disefio fundamentado exclusivamente en el dlculo,

VI4 REFLEXIONES EN TORNO A LOS PARAME.
TROS DE RESISTENCIA AL ESFUERZO COR-
TANTE A CONSIDERAR EN EL CALCULQO NU:
MERICO DE LA ESTABILIDAD DE LADERAS
NATURALES Y TALUDES

Es evidente que el ingeniero tiene necesidad de
calcular de alguna manera la estabilidad de una I

~ dera natural o de un talud, tanto para fines de pi
yecto como para revisar una situacién comprometid=
en un caso real. En el proyecto, el talud existe en ¢l
papel, en tanto que en el problema de revisién y2
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ha sido construido y poder conocer con aproxima-
cidn sus condiciones de estabilidad mediante el cilcu-
lo puede tener una urgencia dramética. En este pi-
rrafo se comenzard a dedicar atencién a esa impor-
tante necesidad de calculo, Puesto que, practicamente
todas las fallas susceptibles de andlisis matemdtico
se conciben hoy como ligadas a una deficiencia de
resistencia al esfuerzo cortante de la masa de suelo
ante los esfuerzos cortantes actuantes, se torna fun-
damental la determinacién de los parimewros con
‘que ha de expresarse esa resistencia. En el capitulo I
se ha visto como existen varias pruebas de laborato-
rio o de campo para determinar tales parimetros.
Se vio también codmo la redistencia al esfuerzo cor-
tante de los suelos, lejos de ser una constante que
tipifique su comporiamiento, es una variable circuns-
tancial. Combinando las ideas anteriores se llega con
facilidad a la conclusién’ de que antes de aplicar uno
u otro método matemdtico de anilisis (a ello se de-
dicard el siguiente pirrafo) convendrd discutir algo
las condiciones en qu¢ han de determinarse en cada
caso los parimetros de resistencia que se consideren
en tales modelos matemdticos, para definir tanto los
¢ -erios de obtencidn de la resistencia, como qué
pruebas de laboratorio hayan de Tealizarse, qué uti-
lizacién pueda hacerse de sus resultados y qué repre-
sentatividad pueda atribuirse a éstos en relacién con
las condiciones a que estard sometida la obra duran-
te su vida uul

En muy pocas laderas naturales se enconuarin
condiciones de homogeneidad de materiales como
para poder aspirar a expresar la “resistencia de la
ladera” por medio de los parimetros de resistencia
correspondientes a una condicién pardcular de un
solo suelo. La excepcién la constituirian casi unica-
mente las laderas. formadas por arcillas suaves, pues
aun las arcillas duras, aparentemente homogéneas,
poseerin siempre en condicdén natural una estruc
tura secundaria de fisuramiento, agrietamiento, etc.,
que cuestionard fuertemente cualquier intento de re-
ducir las complejidades de la naturaleza a una sola
ley sencilla, :

Como 'ya se ha dicho, en los taludes artificiales
los cortes participan de la mayorfa de las incertidum-
bres ligadas a las laderas naturales; en los terraple-
nes, como también se dijo, suele tener mucho mis
sentido hablar de homogeneidad, de modelos mate-
mdticos y de cdlculos numéricos.

En los ultimos afios se ha reconocido la impot-
tancia que el concepto de falla progresiva tiene en
los problemas de resistencia de los suelos en relacién
con la estabilidad de taludes en general y de laderas
naturales en particular (Ref. 45). El estudio de esta
‘condicién ha aumentado sobre todo la posibilidad
de comprender el comportamiento de laderas con
suelos cohesivos firmes, lutitas suaves, pizarras ara-
llosas y otros materiales andlogos. Existe hoy eviden-
cia de que la relacion de la resistencia de campo del
suelo a la resistencia que se obtiene en el laborato-
rio. con muestras sin drenaje, disminuye significati-

vamente cuando aumenta la firmeza del suelo. Esto
ha llevado a muchos investigadores a proponer el
uso de un factor empirico de reduccion de la resis-
tencia no drenada del suelo, cuando ésta haya de
usarse en los andlisis de estabilidad. '
Skempton (Ref. 30} introdujo en 1963 el concep
to fundamental de la diferencia entre la resistencia-
maxima y la resistencia residual de los suelos. Hizo
ver que la resistencia que se desarrollaria en una

. masa deslizante podria no ser tan alta como la resis-

tencia mdxima convencional a lo largo de twoda la
superficie de falla. Por otra parte, en la mayoriz de
los casos quizd esa resistencia no disminuiria tanto
como para alcanzar en todos los puntos de la super-
ficie de falla el valor residual, aun cuando éste ofre-
ciese una buenz frontera para limitar las coadicio-
nes de estabilidad. Skempton no ofrecié un mérodo
satisfactorio para predecir la resistencia media que
realmente se moviliza entre los valores Iimites mixi-
mos y residual; con frecuencia estos valores estdin
muy separados. :

Bjerrum (Ref. 46) enfatizo la significacién de los
fenomenos fisico-quimicos estructurales en los meca-
nismos de falla progresiva. Ios suelos mds peligrosos
para la estabilidad de una ladera naturzl o un ulud
parecen ser las arcillas fuertemente sobreconsolida-
das con nexos estructurales muy fuertes, cuando han
estado sometidas a meteorizacion, pues en este pro-
ceso parece liberarse mucha de la energia de los
nexos, desarrollindose fuertes tendencias a la expan-
sién; paradéjicamente, Bjerrum sehalé que las mis-
mas arcllas fuertemente sobrecansolidadas son los
materiales més seguros cuando no estin sometidos 3

‘ningtin proceso de meteorizacion.

En 1966, Bishop (Ref. 5) hizo ver que la resis-
tencia de campo de un tatud natural era mucho mis
préxima a la que se obtiene en pruebas de campo de
gran escala que a la que se deteminaria a partir
de pruebas de laboratorio con muestras pequedas; Bis-
hop dio a sus conclusiones validez general a pesar de
que las obtuvo trabajando con arcillas de Londres,
material que posee una fuerte estructura secundaria
por fisuramiento; existe bastante evidencia que co-
rrobora la tendencia generalizadora de Bishop.
~ Un muy interesante conjunto de experimentos
fue realizado por Pauon (Ref. 47) en 1966, sobre
rocas sintéticas con grietas y fisuras de geometria
controlada. Una de las conclusiones del experimento
fue que para un material dado la deformacién a la
gue ocurre la resistencia mixima depende de la pre-
sién normal; a bajas presiones normales, la deforma-
cién necesaria es pequefia; este valor crece para pre-
siones normales intermedias y vuelve a disminuir
para presiones normales atin mayores. La Fig. VL-I8
(Ref. 45) es una confirmacién experimental de los
resultados anteriores obtenida por Conlon en ardllas
reales del Canadi, en las que realizé pruebas de cor-
te directo en especimenes obtenidos con tubo de pa-
red delgada de 12.5 an de didmetro. Las pruebas s¢
realizaron invirtiendo varias veces ¢l sentido de la
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Figura VI.18. Relacidn enire la resistencia al esfuerzo cor-
tante y la deformadén para muestras de arcilla
inalterada, segun Conlon {Ref. 45).

deformacién, para tratar de legar a la resistencia
residual.

La teoria permite establecer (Ref. 45) que en el
caso de una falla rotacional la parte superior de la
masa deslizante con seguridad se deforma lo sufi-
ciente como para permitic esperar, con base en in-
formacién del tipo de la que se presenta en la Fig.
VI-18, que se sobrepase la resistencia mdxima del ma-
terial v se alcancen valores préximos a la resistencia
residual. En las porciones centrales del arco de fa-
lla, donde la presién normal es mixima vy, en conse-
cuencia, también serdn importantes las deformacio-
nes necesarias para que se desarrolle la resistencia
mixima seguramente se alcanzari la resistenda maxi-
ma del suelo. En la porcién inferior de la superfide
de deslizamiento es probable que se desarrollen las
deformaciones necesarias para que la parte central
llegue a la resistencia mixima, de manera que quizd
la resistencia que se desarrolle en dicha parte inferior
tenga un valor intermedio entre la mdxima y la re-
sidual. :

Las anteriores ideas levaron a Conlon a propo-
ner una sugestién muy original (Ref 45), consisten-
te en dividir el arco de falla en tres porciones a cri-
terio, asignando a la superior el valor de la resisten-
cia residual del suelo, a la intermedia el de la resis
tencia mdxima y a la pordén inferior, el de la re-
sistencia que resulte de Ja relacién esfuerzo-deforma-
cion del suelo obtenida bajo la presién normal que
s¢ pueda considerar promedio en dicha pordén in-
ferior, con el criterio de elegir la resistenda que co-
rresponda a la deformacién necesaria para que se
desarrolle la resistencia mixima en la porcdén central.

Es probable que las reflexiones anteriores repre-
senten un nivel de refinamiento en los rabajos difi-
cilmente compatible con la tecnologia de las vias te-
rratres. Se presentan mds que nada con fines de
tustracén de criterio.

No es ficil establecer cuil pueda ser el mecan®
mo de detalle que desencadene un proceso de fa’
progresiva en una ladera natural o en un talud. Con
seguridad tales mecanismos estin hoy lejos de una
comprensién adecuada. Sin embargo, en la Ref. 46
Bjerrum ofrece un anilisis muy sugestivo de las
condiciones en que se puede presentar la falla pro-
gresiva en una ladera en materiales arcillosos sobre-
consolidados o lutitas; como quiera que es hoy uni-
versalmente admitido que los procesos de falla pro-
gresiva son muy frecuentes en laderas y taludes y
como tales procesos modifican en forma radical las
condiciones de resistencia, respecto a aquel modelo
tradicionai de un talud con una superficie de falla
unica, circular, a lo largo de toda la cual actia la
resistencia mixima del suelo, se cree conveniente pre-
sentar las ideas bdsicas del anilisis de Bjerrum, aun
reconociendo que es dificil que proporcione un efe-
mento de andlisis cuantitativo que pueda utilizarse
en una oficina de proyecto actual. Se trata, una vez
mis, de ofrecer al lector elementos para la forma-
cion de un criterio, antes que métodos de cileulo de
detalle, los que probablemente han de desarrollarse
todavia un tanto al margen de estas importantes cues-
tiones.

Considérese una porciéon de una ladera estable,
con inclinacién « respecto a la horizonual (Fig. VI-
19). Si se considera el equilibric de la porcidn
0AA’0’, se podri concluir que los esfuerzos actu:
tes serin dos presiones laterales de tierra E a ca.
lado, iguales entre si, y un esfuerzo cortante debido
a las fuerzas gravitacionales, actuante en todo el pla-
no Od, igual a;

T = YIsen @ cos & {6-1)

que se obtiene al dividir la fuerza en la direccidn
0A z sen a) enwue el drea unitaria’ del elemento
Y

proyectada en la misma direccidén

1 ). La ladera
€os a .

serd estable si = es menor que la resistencia mixima
del material constituyente. Supéngase azhora que se
practica un corte vertical hasta la profundidad : en
la seccién O’O.. Esta o cualquier perturbadén anile-
g2 causari una redistribucidn de esfuerzos en el blo-
que OAA’0D’; si AA’ es una seccién suficientemente
alejada como para que los esfuerzos laterales que
actian sobre ella no cambien, el equilibrio de todo
el bloque sélo se puede mantener si el esfuerzo =
aumenta hasta neutralizar, E, ahora desequilibrado.

Este t adicional no se distribuird uniformemente
en O4; la parte b de la figura ofrece una posible
distribucién. No sélo una excavacién producird una
redistribucién de esfuerzos como la que aquf se pos-
tula; quizd pudieran existir muchas causas para

-tal fenémeno. El nuevo esfuerzo <t actuante pu-'"

ser ya mayor que la resistencia méxima del
terial; en tal caso se producirdi una falla local |
esfuerzo cortante a partir de O, la cual se extenderd
hastz un punto en que los esfuerzos cortantes vuel
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Figura ¥I1-19. Mecanismo de falla progresiva (Ref. 46).

van a quedar por debajo de la resistencia mixima
del material, lo cual, en la Fig. VI-19 se-supone que
ocurre en P,

La falla local en el bloque OP,P,’O’' causari un
relajamiento de los esfuerzos cortantes a lo largo de
CPy, como consecuencia del cual disminuirin los es
fuerzos laterales internos en el bloque OPP/0O’, por
lo que la arcilla dentro de dicho bloque tenderd a
expanderse hacia la excavacién (parte (c) de la figu-
ra), deslizdindose a lo largo de la redén formada su-
perficie de falla OP,; como consecuencia de este pro-
ceso se producird un monto de deformacién capaz de
reducir la resistencia disponible en OP, desde’el va-
lor mdximo al residual. De todo lo anterior se dedu-
ce que si ¢l equilibrio ha de mantenerse, ocurrird un
importante aumento en los esfuerzos cortantes ac-
tuantes en el plano O4d, ladera arriba de P,.

La siguiente etapa del proceso se obtendri inves-
ugando el equilibrio del bloque P, BB’P,". Ahora los
esfuerzos cortantes a lo largo del plano P,B serdn los
gravitacionales originales, mis el ingemento que se
haya. producido como consecuencia del mecanismo
anterior. Si este valor de <t es mayor que la resisten-
cia mdxiiaa del material, la falla progresiva continua-

*

rd desarroilindose. En tltima instancia, podria decis-
se que eso dependeri en definitiva de la diferencia
E — E, (parte (e} de la figura), donde E, representa
el empuje lateral que es capaz de dar el bloque des-
pués de haber sufrido la falla progresiva, E, depen-
deri del valor de la resistencia residual del suelo y
de la inclinacién de la superficie de falla que se
vaya formando y, sobre todo, de lo que se reduzcan
los esfuerzos laterales interiores como consecuenda
de la reduccidén de los esfuerzos cortanies actuantes
en el plano de falla que se vaya formando.

De esta manera se pueden tener las condiciones

- propicias para que se vaya formando una superficie

de falla casi paralela a la ladera, progresando el fe-
némeno ladera arriba. Si la resistencia residual es
importante o la ladera muy tendida se Ilegard con
rapidez a un momento en que E, sea lo suficiente-
mente grande como para llegar al equilibrio.

De lo anterior se deduce que, seglin este mecanis-
mo, la falla progresiva sélo se puede desarrollar si
existe alguna discontinuidad en la masa de ardglla
de la ladera, tal como la excavacién que se ha ejcm-
plificado, que cause el primer. desequilibrio e inicie
las deformaciones necesarias, Esta discontinuidad
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puede ser un corte, como se supuso, o puede ser pro-
vocada por erosién al pie de la ladera o por una
formacién mucho mds suave intercalada en algun
Iugar. '

Segun se desprende de lo anterior, en general el
riesgo de falla progresiva aumentari cuande aumente
la reiacidn entre los esfuerzos laterales internos y la
resistencia mdxima del material o entre la deforma-
cién lateral y la deformacién correspondiente a di-
cha resistencia mdxima; estas relaciones podrfan pro-
porcionar un criterio de laboratorio para juzgar el
riesgo de falla progresiva.

Para que haya falla progresiva, la arcilla debe
mostrar un grande y rdpido descenso de resistencia
con la deformacién, después que se haya movilizado
la resistencia mixima, de manera que la resistencia
de que se disponga en la zona ya fallada no baste
para restringir las deformaciones posteriores necesa-
rias para desplazar la zona de concentracién de es-
fuerzos cortantes hada la parte no fallada de la arci-
lla; asi, la relacién,entre la resistencia mixima y la
residual seri un buen indice para juzgar la posibi-
lidad del desarrolle de una falla de importancia y
ésta serd mds probable en aquellos materiales que
exhiban una ley esfuerzo deformacién del tipo frigil.

Desde el punto de vista de la resistencia por lo
comun se presentan dos condiciones diferentes en los
cortes y terraplenes de las vias tertestres (Fig. VI-20).

Gk s lClg +aad,
(= lGgg +ac,

CONRDICION FINAL

a-Terraplén

1
7T

£, )q
i ], (G3o
I

- CONDICION ORIGINAL

1G)e # 1d))g- (Y= (Tget (Fg-ady

CONDICION FINAL

b.- Excavactdn o corte

Figos VI20. Casos tipicoe de aumento o disminucids de
afuerze oo o tiempo. b

El caso (e) corresponde a un terraplén; después de
la construccion aumentan los esfuerzos principale
méximo v minimo. El caso (b) corresponde a una ex-
cavacién o un corte practicado en un suelo homogé-
neo; ahora tiene lugar un disminucién grande del
esfuerzo principal menor {g,), lo que trae consigo
cierta reducddn en el esfuerzo principal ‘mayor des-
pués de la construccién, :

Por lo general, los pardmetros de resistencia al es-
fuerzo cortante se obtienen de alguna de las pruebas
de resistencia que se han descrito en el capitulo [;
el uso de las pruebas triaxiales debe verse hoy como
general. Es regla en todas las pruebas que en el la.
boratorio se debe tratar de reproducir las condicio-
nes de campo. Asi, resulta de la mayor importancia
el anilisis de qué consolidacién o qué tpo de dre-
naje se tendri en el campo; este mismo criterio de
representatividad debe definir si el tipo de carga con
que se hace la prueba corresponde a compresidn
axial o 2 extensién axial o a algin otro tipo.

En relacién con los problemas de estabilidad de
taludes, los resultados de cualquier prueba de labo-
ratorio suelen expresarse en términos o de la resis-
tenda existente en el terreno natural o en un terra-
plén yva construido, a 1a que se suele llamar resisten-
<da “in situ”; o de los esfuerzos totales actuantes en
¢l plano de falla, en el instante de la falla; de los
esfuerzos efectivos actuantes en el plano de falla, er
el instante de la falla o de los esfuerzos efectivos :
tuantes en el plano de falla después de un period.
de consolidadén (Ref. 48). '

En numerosas ocasiones la resistencia “in situ” se
obtiene con veleta, lo que equivale desde muchos
puntos de vista a la realizadén de una prueba ripi-
da; también se puede obtener con pruebas de com-
prcsién simple, y, naturalmente, con pruebas triaxia-
les. En este altimo caso, para duplicar las condicio-
nes de campo en la cdmara, el espécimen se debe
consolidar a los mismos esfuerzos prindpales mayor
Y menor que actian en el campo, pero, como se ex-
plicé en el capitulo I, por lo general se utiliza una
presién de cimara en Iz que son iguales los esfuerzos
verticales y horizontales. Se acepta hoy que una pre-
sion de cimarz de un 759, de la presidn normal ver-
tcal de campo representa razonablemente bien las
condiciones de la obra. Si en la cimara triaxial el es
pécimen se prueba sin drenaje, s¢ obtendrd en estas
condiciones la resistencia ripida del suelo bajo la’
presién actuante en el campo; si la prueba es con
drenaje, con tiempo suficiente, se obtendrd la resis
tencia ligada a los esfuerzos efectivos.

En el capltulo I se discutieron las caracteristicas
mis importantes de las prucbas de resistenda al es
fuerzo cortante, as{ como la forma de presentacién de
los resultados en el plano de Mohr (ejes ¢ — 7).

En la Ref. 9 se presentan observaciones de int% B
sobre la variacién de resistencia por efectos de mw
treo, tamaio de la muestra y cfectos de anisot.rop?i‘; 7
que se refieren al cambio de resistenca que muey
tra el espécimen segun sc le labre con su eje vertical
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orientado de diferente manera respecto a los planos
de estratificacidn del suelo (Fig. VI-21).

En esencia, los problemas .de estabilidad se pue-
den afrontar con base en el criterio de esfuerzos to-
tales o en el de los esfuerzos efectivos, que fueron
discutidos con suficiente amplitud en el capftulo I
de este libro. La cuestién fundamental resulta enton-
ces ser, cudndo usar uno u otro criterio, lo cual natu-
ralmente dependerd” del tipo de problema gque se
plantee y del momento de la vida de la obra en que
se desee conocer las condiciones de estabilidad (mo-
mento critico o etapa critica de la obra).

En el caso de Jas vias terrestres es muy comun
analizar la estabilidad de los taludes considerdndolos
como situados sobre el nivel fredtico, bien porque lo
estén, lo cual es frecuente o bien porque simplemen-
te se desprecie el efecto del agua e incluso el de un
eventual flujo; como se veri en el capitulo relativo
a subdrenaje, esto tltimo se hace sobre todo por ra-
zones de economfa, pues naturalmente la existencia
de presiones neutrales impone condicones mds seve-
ras, sobre todo a la resistencia al esfuerzo cortante
de los suelos. En tal situacidén, la resistenda al es-

fuerzo cortante de los suelos arcillosos se suele obte- ~

ner de pruebas de veleta (cuyo campo de aplicabili-
dad se desvanece con rapidez segin se pasa de arci-

llas francas y blandas a otros tipos de suelos ardiilo-
sos, pero con contenido de arenas o limos), pruebas
de compresion simple o pruebas triaxiales sin conso-
lidacién y sin drenaje (rdpidas). Asi, el analisis de
estabilidad tipico en la tecnologia de las vias terres-
tres se hard con base en esfuerzos tortales.

Sin embargo, con frecuendia surgen situaciones en
las que un corte o un terraplén de una via terrestre
ha de ser analizad¢ bajo condiciones dindmicas de
agua en alguna forma. En tales condiciones los esfuer.
z0s efectivos con seguridad serdn distintos de los to-
tales y la presién de porc existird y ejercerd un pa-
pel, siendo entonces necesario distinguir el criterio
de andlisis de estabilidad (en términos de esfuerzos
efectivos o totales). )

Ademds, cuando se hace un corte o se construye
un terraplén ocurren cambios con el tiempo en las
presiones de poro de los materiales involucados. Al
hacer un corte, por ejemplo, varfan las presiones neu-
trales en ¢l suelo adyacente, de manera que la re-
duccidn en los esfuerzos principales que implica ¢l
corte por lo comin conduce a un descenso momentd-
neo en las presiones de poro del material vecino
(Ref. 9). Con el paso del tiempo, la presién de poro
s¢ ajusta hasta valores de equilibrio con las condicio-
nes de flujo que se presenten y con el nuevo perfil



Reflexiones en torno a los pavdmetros de resistencia al esfuerzo cortante 313

tales condiciones, serdn apropiados los parimetros
que se determinen con una prueba no consolidada
no drenada (pruecba ripida), pudié¢ndose hacer un
anilisis con base en una resistencia ¢, = 0, ¢, = 0 Y
esfuerzos totales,

B) Terraplenes en suelos parcialmente saturados.
Condicion al fin de la construccién

En este caso, para obtener un resultado e labo-
ratorio que sea representativo de la condicién de cam-
po podrd procederse como sigue.- Primero se deberd
compactar el espécimen al peso volumétrico y con-
tenido de agua que vava a tener en obra el material,
procurando que el procedimiento de compactacién
sea similar en los dos casos (capftulo 1V), En esta
condicién no saturada el espécimen deberdi someter-
se 2 una presidn de cimara similar a la presidn que
tendrd en el campo, de acuerdo con la posicién que
se le asigne dentro del, terraplén; en esta etapa de la
prueba no se permitird drenaje. En seguida se apli-
card el esfuerzo desviador hasta la falla, sin permitir
tampoco drenaje Estas son las condiciones de una
prueba sin consolidacién v sin drenaje (prueba ri-
pida). EI andlisis de estabilidad se puede hacer con
base en esfuerzos totales, El efecto de las presiones de
poro que se desarrollen durante la consolidacién y la
falla lo toma en cuenta automdticamente el andlisis
con esfuerzos totales (Ref. 48), a condicién de que
el espécimen de laboratorio reproduzca de -mane-
ra conveniente las condlcmnes de compactacién de
campo.

C) Problemas que implican procesos de descarga.
Casc de cortes practicados en arcillas homogé-

neas, considerando la posibilidad de presencia

de agua

Como va se dijo (pdrrafo I.15.C del capitulo 1),
las condiciones criticas correspondientes a éeste caso
serin las que prevalezcan a largo plaze, por lo que
se deberd utilizar un método de andlisis basado en
esfuerzos efectivos, estimando las presiones neutrales
con base en las condiciones reales del agua en ¢l lu-
gar, por ejemplo a través de una red de flujo.

Si Ia excavacién fuese provisional, como por ejem-
plo en el caso de los taludes de una cepa para alo-
jar un cimiento, se podri considerar la resistencia al
corte sin consolidacién y sin drenaje y efectuar un
proyecto con base en esfuerzos totales y en condicio-
nes a corto plazo, pero en este caso ha de tenerse
en cuenta que es corto el tiempo necesario para que
evolucione la resistencia desfavorablemente.

D) Condicién de flujo establecido

Se trata ahora de un corte o un terriplén expues-
to a condidones de flijo interno el tiempo sufidente

y en condiciones tales como para que pueda consi-
derarse que se ha establecido el flujo a su travds
{véase el apéndice de este libro, para todos los con-
ceptos relacionados con flujo interno de agua). En
estas condiciones serdi posible contar en general con
la red de flujo correspondiente al caso, para el régi.
men establecido, de la cual se podrd obtener la pre-
sién neutral en cualquier punto del corte o del terra.
plén. Se puede hacer un andlisis en condiciones de
régimen establecido por dos métodos en apariencia
distintos, pero que coinciden exactamente 2 fin de
ruentas, Se podrd analizar la estabilidad si se consi-
.:ran los pesos totales de suelo y el efecto de las fuer-
zas de filtracién o se podrd trabajar con los pesos su-
mergidos del suelo que se encuentre en tal condicién,
mis el peso del agua en la dovela, mds las presiones
del agua, las cuales se pueden obtener de la red de
flujo. En ambos casos serd preciso obtener los pari-
metros de resistencia en una prueba con consolida-
cién y con drenaje (prueba lenta).

La razén por la que ambos métodos de andlisis
rinden igual resultado es que la resistencia que se
usa es la misma en ambos casos y que el sistema del
peso total de la tierra, mds las fuerzas de filtracién.
es estdticamente equivalente al sistema de los pesos
sumergidos mids todo el conjunto de fuerzas de agua
Y su peso.

La condicién de rég'lmen establecido no es una
condicién comin en los andlisis de estabilidad para
las vias terrestres, pero algunos cortes y terraplenes,
por su especial importancia o par las consecuencias
de su falla, deberdn analizarse para esta condicién.
especialmente si la situacién geoldgica la hace pre-
visible,

E) Condicién de vaciade rdpido (Ref. 50)

Esta es una condicidén aldn mds rara en laderas v
taludes relacionados con las vias terrestres, en el sen-
tido de que se presenta poco v se investiga todavia
menos. Sin embargo, pudiera considerarse necesario
analizar 1a condicién en algunos terraplenes impor-
tantes que se construyan a través de llanuras de inun-
dacién de rios, vasos de presas, mirgenes de rios y
lagos, etc.

Para reproducir en el laboratorio las condiciones
de un vaciado rdpido “instantineo” se puede proce-
der como sigue (Ref. 48). Primero se compacta el
espécimen con el peso volumétrico, el contenido de
agua v el procedimiento de compac:ac:én de campo.
Después, se satura y, colocado en la cdmara triaxial,
se le aplica un esfuerzo o; igual a la presién de cam-
po cuando el terraplén estd bajo el agua en un ma.
ximo tirante y, al mismo tiempo, s¢ le aplica un es
fuerzo vertical ¢, igual a dos veces ¢se valor. Con
ello se trata de representar las condiciones de conso-
lidacién del material en su vida anterior 2f momento
del vaciado. De manera que en la primera etapa de
la prueba triaxial el espécimen se consolida en con-
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diciones un tanto diferentes a las hidrostiticas usua-
les {#; = &3), utilizando un estado de esfuerzos en
que o = 2¢;. A continuacidn, en la segunda etapa
de la prueba el espécimen se lleva a la falla sin per-
mitir drenaje adicional,

Estas condiciones equivalen en esencia a la reali-
zacién de una prueba con consolidacién sin drenaje
(ripida consolidada). La Ref. 50 incluye una discu-
sion para justificar el uso de esta prueba; otra, qui-
zi un poco mds refinada, aparece en la Ref. 48,

F) Deslizamientos con superficies de falla
preexistentes

En estos casos se ha de considerar siempre que
han ocurrido ¢ estin ocurriendo deformaciones de

un nivel tal que la resistencia disponible seri siem-
pre la residual, la cual constituird la base invariable
de los cilculos.

A pesar de que todas las condiciones arriba men.
cionadas se anaiizan de vez en vez en la tecnologia
de las vias terrestres, ha de insistirse en que la ma-
yoria de ios cilculos que se hacen en ese campo con-
sideran al suelo en condicién sih flujo, utilizando la
resistencia de una prueba ripida, con los parimetros
que de ella se obtengan y utilizando el criterio de
esfuerzos totales, )

Para completar la informacion contenida en los
parrafos anteriores, se presenta a continuacién la ta-
bia VI-3, comunicacidn personal de Skempton y Hut-
chinson complementaria de! trabajo de estos autores
que recoge la Ref. 9. Se refiere a cortes y iaderas
naturales en arcilla.

TABLA VIS
. (Segun Skempton y Hutchinson, 1969)

PARAMETROS DE RESISTENCIA PARA PROBLEMAS DE ESTABILIDAD DE TALUDES

Y LADERAS NATURALES EN ARCILLAS -

Cortes Laderas naturales .
Tipo de ; Condici
falla Areilla Condiciones| “°P®IORE | poabilidad | Estabilidad a
. s a large - .
inicigles a 100 arios 1 000 arios '
plazo .
Suave, normalmente
. |consolidada, intacta x, €, & &
-2.-; Ligeramente sobre-
‘;'Ji g consolidadz, inucta A € &
=g
g § Rigida intacta L
£ § Rigida fisurada 1, =, <, LAY €~z0, €l & — &,
Muy fisurada y agrie-| ¢=50, 3 :
rada
Deslizamicn:| Todos los casos € €. &, T, &
to con super-
fide de falla
preexistente

Clave:

¢, = parimetro de resistencia mixima, no dre-
nada.

€, ¢ = parimetros de resistencia mdxima, dre-
nada.

¢, ¢, = pardmetros de resistencia, residual,

= factor de reduccién por condiciones de prue-
ba, anisotropia, etc.

f = factor de reduccién por fisuramiento.
r = factor de reduccién dependiente del tiempo.

Las valores .especificos de los factores de reduc-
cién que s¢ mencionan en la tabla no estin sufiden-

temente estudiados y deben dejarse a criterio del
proyectista; su génesis radica en los andlisis comen-
tados en diferentes puntos de este pdrrafo. El hecho
es que hoy existe algo de discrepancia eatre los cdlcu-
los de estabilidad que se hacen con base en la tec
nologfa de laboratorio y los que se realizan revisando
las condiciones de taludes fallados; alguncs de éstos
al ser revisados resultan tener condiciones de seguri-
dad muy satisfactorias, en tanto que laderas estables,
si se estudian con base en pruebas de laboratorio,
resultan en condiciones de fallz. Esto indica, sin lugar
a dudas, el papel que desempeiian las irregularida-
des del suelo, las dificultades para obtener buenas
muestras inalteradas, los problemas que ain se te-
nen en la técnica de laboratorio y- los errores al esta-
blecer los efectos del flujo interno del agua.

s



VIS5 METODOS DE CALCULO DE ESTABILIDAD
DE TALUDES

Se trata ahora de presentar los métodos de cilcu-
lo de que dispone el ingeniero para establecer si un
talud en que piense serd estable en la etapa de pro-
yecto, o para poder revisar la condicién de un talud
construido y poder juzgar, quizd, de la bondad de
algin método correctivo que desee emplear.’

Antes de proseguir ha de insistirse en que, como
se verd, todos los modelos matemiticos quc-sirven de
base a2 métodos de cilculo presuponen una homoge-
neidad en materiales, estratificacién, disposicién, dr-

cunstancias y modo de actuar ‘de los agentes natura-

les, que muy pocas veces encontrard en sus obras
el ingeniero de vias terrestres.

Serd preciso tener en cuenta una vez mis la enor-
me diferencia que existe entre cortes y terraplenes;
en aquéllos serd mucho mds dificil que se den las
condiciones que proporcionen una base racional a un
método matemdtico de cdlcule; en terraplenes, serd
mis probable contar con tal base, a condicién, en
primer lugar, de que se havan construido o se vayan
a construir siguiendo un procedimiento conocido y
de cierta uniformidad en el uso y tratamiento de los
suelos y, en segundo, claro estd, de que se haga el
necesario estudio de campo y laboratorio.

No todas las failas que se han mencionado en el
pirrafo VI-2 de este capitulo son susceptibles de re-
presentarse en un modelo matemdtico que pueda ser-
vir de base a2 un método de cilculo. Algunas de las
mds comunes y peligrosas formas de falla (flujos, ero-
sién, etc} no se pueden analizar numéricamente, ya
sea porque el actual conodmiento sobre sus mecanis-
mos ne es satisfactorio, o simplemente porque se pre.
sentan con tal variedad y complejidad que desafian
todo intento de encuadramiento concreto.

En lo que sigue, se mencionan los métodos de
cilculo mis populares, indicando a qué tipos de fa-
llas se pueden aplicar.

A Taludes en arenas limpias

Un talud formado por arena seca y limpia es
estable, independientemente de su altura, con tal de
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que su angulo de inclinacién, B, sea menor que el
angulo de friccidn interna de la arena correspondien-
te a su compacidad y demis condiciones.

En este caso el riesgo de falla se puede expresar

por medio de un factor de seguridad, F,, definido
simplemente como

F‘ = E_ri . (5.2)

tan f

No puede existir un talud en arena seca y limpia
con un dngulo de inclinacién superior a ¢, indepen-
dientemente de su altura.

Aqui el problema de estabilidad se puede plan-
tear para un grano de arena en el plano de frontera
del talud, o en cualquier punto del interior de su
masa, como se plantea el equilibrio de un cuerpo
sobre un plano inclinado. Puesto que el mecanismo
de resistencia al corte o al deslizamiento del grano,
ladera abajo, es de pura friccidn mecdnica, el grano
se deslizard sélo si se le ofrece un plano de desliza-
miento mds escarpado que el dngulo de friccién dis-
ponible. Si el grano del plano extremo de frontera
del talud no se desliza, cualquier grano de arena del
interior de la masa tampoco lo hard; de hecho (Fig.
VI-23), estari en condicidn mis estable cuanto mis
tendido resulta su plano de deslizamiento nipotético,
Notese que aun si el talud de arena limpia estuviese
en su condicién extrema B = ¢, cualquier plano de
deslizamiento interior estaria menos inclinado y se-
ria, por ello, estable; de manera que incluso en este
caso extremo estara garantizada la estabilidad de la
masa del talud. Por esta razdn, los taludes en are-
nas limpias podrian disefiarse, en principio, con un
F, = 1, tal como se definié en la ecuadén 6-2. Sin
embargo, un disefio tal no serfa conveniente, pues la
arena préxima al borde del talud estarfa en condi-
ciones precarias, de manera que el viento, la lluvia
o cualquier otra causa la harfan caer ficilmente, pro-
duciendo pequefios derrames de arena sobre las cu-
netas de un corte o erosionando un terraplén. Se¢ re-
comienda, por esto, que la inclinacién del talud sea,
desde un prindpio, un poco menor que el ingulo ¢;
es probable que basten uno o dos grados.

Arena limpio. @, dngule de
friccion interna.

Figura VI-25. Taluda én arenas limpias.
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Si el talud de arena limpia estd sumergido en
agua o st la arena estd hdmeda, los razonamientos
anteriores son vilidos. tomando como. referencia el
ingulo ¢ efectivo de la arena (en el caso de la arena
seca, cl dngulo ¢ que se utilizé para razonar era tam.
bién efectivo, pero en aquel caso la distincién entre
esfuerzos totales y efectivos era irrelevante, por tra-
tarse de una arena seca). La expresion de! factor de
seguridad es la misma {6-2).

Las arenas finas himedas con facilidad podrin
presentar tensiones en el aguz, sobre todo en la- parte
préxima al borde del talud, donde [a evaporacién
deja sentir su efecto al maiximo. Esa tensidn capilar
aumenta los esfuerzos efectivos entre los granos de
arena y como consecuencia ésta podra formar incli-
naciones mayeres, correspondientes a un dngulo efec-
tivo de friccién mayor que el realmente disponible.
El ingeniero deberd estar siempre alerta a esta situa-
cion, que no podri aprovechar nunca, pues la ten-
sion capilar podra desaparecer por cualquier causa
(por ejemplo, si la,arena se seca al progresar la eva-
poracién o se humedece mis por lluvia o fiujo) v en
tal caso el exceso de esfuerzo efectivo por elia indu-
cido se disipard y la arena empezari a caerse, si la
inclinacién del talud fue mis escarpada que el ngu-
lo ¢ de la arena, segin su granulometria, compaci-
dad y angulosidad (ver capitulo I}.

B Falla rotacional. Método sueco

Los métodos de anilisis limite disponibles para
calcular 1a’ posibilidad de que se desarrolle un desli-
zamiento de tipo rotacional en el cuerpo de un ta-
lud, al igual que pricticamente todos los métodos de
cilculo de estabilidad de taludes, siguen tres pasos
fundamentales:

1. Se establece una hipdtesis sobre el mecanismo
de la falla que se produciri. Ello incluye tan-
to la forma de la superficie de falla como una
descripcién cinemitica completa de los movi-
mien(os que se producirin sobre ella y un ani-
lisis detallado de las fuerzas motoras.

2. Se adopta una ley de resistencia para el suelo.
Las leyes en uso en la actualidad ya han sido
suficienternente discutidas en este libro. Con
base en tal ley se podrin analizar las fuerzas
resistentes disponibles. .

3. Se establece algin procedimiento matemdtico
de “confrontacién”, para definir si el mecanis-
mo de falla propuesto podrd ocurrir o no bajo
la accién de las fuerzas motoras, venciendo el
efecto de las fuerzas resistentes.

Lz razén para que se utilice un método como el
anterior es que no se ha desarrollado ninguno satis-
factorio con base en una hxpélcsu convincente de dis-
tribucién de esfuerzos en el interior de la masa del

talud; de hecho, no existe hoy ninguna solucién a
tan fundamental cuesiién que parezca prometedora,
tal como se comentd en la introduccién a este capi-
tulo, razén por la cual no se pueden usar los méto.
dos de cdleulo de modele mds tradicdonal en proble-
mas de ingenieria, que alli se bosquejaron.

Con base en trabajos suyos y de sus colaboradores
(Petterson v otros), Fellenius (Ref. 51) propuso la
superficie circular como forma apropiada de la su-
perficie de falla para muchos casos de deslizamiento
en el cuerpo del taiud. La superficie de falla es
un cilindro, cuya traza con el plano del papel ¢s un
arco de circunferencia. En rigor, la adopdén de esta
hipdtesis define la falla que en este capitulo ha sido
llamada rotacional. La propuesta de Fellenius y su
grupo de trabajo en' el Real Instituto Geotécnico
Sueco se popularizé extraordinariamente; cubre de un
modo muy sencillo el punto 1 de las tres etapas de
trabajo que atrds se enumeran. A la sazén, los avan-
ces generales en el campo de la Mecinica de Suelos
hicieron posible abarcar el punto 2 de un modo cada
ver mds ratonable. Pronto surgieron gran cantidad
de procedimientos para cubrir el punto 3, arrancan-
do de uno original del propiv Fellenius y, de este

- modo, la hipétesis de falla circular se entronizé en la

Mecdnica de Suelos Aplicada. Hoy suele denominar-
se método sueco a cualquier procedimiento de cilcu-
lo de estabilidad de taludes que haga uso de la hi-
potesis de falla circular, aunque, de hecho, esta
hipétesis puede manejarse de varios modos (varian
do el punto 3, sobre todo, pues hay bastante acuerdo
en cuanto a la utilizacién de la ley de resistencia de
Mohr-Coulomb) . No se pretende presentar aqui to-
dos los procedimientos de cdlculo hoy en-uso, en el
fondo casi siempre muy parecidos, sino sélo los bdsi-
cos para manejar los diferentes tipos de suelos en las
circunstancias mis comuncs en la prictica.

B-1 El método sueco aplicado a taludes cuya ley de
resisténcra se exptae como 5 = C,

Se trata de analizar los casos en que la resistenda
al esfuerzo cortante de los suelos se expresa con base
en los resultados de una prueba sin consolidadén y
sin d.rcna]e {prueba ridpida), utilizando esfuerzos to-
tales. .

Se estudiard, en primer lugar, el caso de un talud
de altura h, excavado en arciila, en que existe ho-
mogeneidad completa de material en el talud y en
el terreno de cimentacidn, hasta una pro[undldad
ilimitada.

El procedimiento de cidlculo que se propone para
este caso fue establecido primeramente por A. Casa-
grande y en principio se puede utilizar para estudiar
tanto fallas por el pie del talud como fallas de base.
El procedimiento se describe con base en la Fig. VI-24.

Considérese el arco de circunferencia de radio R
y de centro en 0 como la traza d¢ una superfide hi-
potética de falla, en la que se movilizarfa Ia zona ra-



Figura VI-24. Procedimiento de A. Casagrande para aplicar
el Método Suecco 2 un talud puramente cohe
sivo.

vada de la figura. Las fuerzas actuantes, es decir, las
que tienden a producir el deslizamiento, serin el peso
(V) del 4rea ABCDA, mis cualquiera sobrecargas
que pudieran actuar en la corona del talud. El peso
W se calcula considerando un espesor de la seccién
unitario en la direccién normal al plano del papel.

El momento de las fuerzas motoras podrd expre-
sarse como

Mm = Twd (6-3)

quz incluye el peso de tierra mads las sobrecargas que
pudieran existir. _

. Las fuerzas resistentes las generard la resistencia
al esfuerzo cortante a lo largo de toda la superficie
de falla supuesta y su momen:o en relacién al mismo
polo 0 serd

Mr = ¢, LR (6-4)
En el instanze de la falla indpiente,

Mm = Mr

¥, por lo tanto, se podri escribir para ese instante:

IWd = ¢, LR (6-5)
Si se define un factor de seguridad, F, como

. Mr ¢, LR
F=——=—— (6-6)
Mm L wd

e podra expresar la seguridad del talud en términos
del valor de F,, siendo evidente que la condidén de
falla incipiente es F, = 1.

Desde luego, no existe ninguna garantia de que
el circulo escogido para efectuar el analisis sea el
que conduce al factor de seguridad minimo, por lo que
¢l procedimiento anterior desembocard en un cilcu-
lo a base de tanteos, en ¢l que se probar el namero
suficiente de circulos, hasta obtener una garantia ra-
Zonable de haber encontrado el que produce el mi-
" Mmo fagtor de seguridad susceptible de presentarse
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(circulo critico); en este proceso de cdlculo se ana-
lizardn tanto los circulos por el pie del talud como
los correspendientes a falla de base, hasta garantizar
la determinacién del factor de seguridad minimo en
cualquier condicién.

No es facil decir en general cudl ha de ser el va-
lor de F, que resulte mis conveniente considerar en
un cidlculo dado. Dependerd de la importancia que
tenga la falla, la del propio talud, las caracteristicas
del suelo, lo detallado y confiable que sea el anili-
sis de cargas y la evolucién de la resistencia con el
tiempo. Sin embargo, caben algunos comentarios ge-
nerales como norma de criterio.

i, Como ya se dijo, el caso en estudio se aplica,
sobre todo, a taludes y laderas formadas por
arcillas blandas, en las que los efectos de con-
solidacién tienden a que la resistencia se in-
cremente con el tiempo, con el correspondien-
te aumente en el factor de seguridad, De
hecho, ese aumento se puede estimar (Ref 52).
.En muchos casos este hecho permitird aceptar
factores de seguridad inicialmente bajos. En el
pirrafo VI-6 de este capitulo se mencionarid
una posible disminucion de resistencia de mu-
chos suelos, por lo menos a corto plazo, al
poner sobre ellos un talud; este hecho también
deberd tenerse en mente.

2. Segin va se menciond antes, el establecer la
inclinacién de los cortes y terraplenes de una
via terrestre es en mucho materia de una po-
litica general, en la que Ia mayoria de los ta-
ludes no se estudian ni se calculan. Si, entre
todos ellos, alguno es objeto de un anélisis es-
pecial, se deberd adoptar en ese andlisis una
politica congruente con el resto de la via. A
veces se¢ ve prevalecer un criterio muy audaz
en los taludes que se recetan y otro, muy con-
servador, en los que se calculan. Desde luego
es clerto que con frecuencia se calculan los ta-
ludes mis importantes, mis problemdticos o
aguellos cuyas fallas sean de peores consecuen-
cias, por lo que serd natural que, aun con un
criterio congruente, los factores de seguridad
de los taludes calculados sean mayores que
los de los recetados, pero el criterio general es
el que debe ser el mismo en toda la via.

3. La natural tendencia a aceptar factores de se-
guridad inicialmerite bajos, que se comentd en
el punto 1 y que es razonable, deberd repri-
mirse en algunos casos especiales, algunos de
los cuales resaltardin claramente al proyectista;
pero se requiere insistir en las pésimas conse-
cuencias de una falla en suelos arcillosos blan-
dos muy sensibles, en los que el remoldeo que
la falla produce causa un abatimiento tan
grande en la resistencia al esfuerzo cortante,
ademds muy lentamente recuperable con el
tiempo, que es probable convenga partir de
una condicién de estabilidad mds holgada.
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Esto es particularmente ‘cierto en terraplenes

cimentados sobre suelos arcillosos muy blan-
dos o turbas.

En la literatura alusiva se suele mencionar 1.5
como un valor del factor de seguridad inicial razo-
nablemente bien establecido por la experiencia para

“taludes permanentes, pero sin duda en muchos casos

-

de la prictica se podrdn usar factores bastante me-
nores en el caso que se analiza; taludes permanentes
cuvo factor de seguridad inicial fue de 1.1 6 1.2 han
demostrado excelente comportamienio en suelos en
gue Ia resistencia crecia de manera constante con la
carga, habiendo sido establecidos a partir de anili-
sis que incluian efectos de carga viva y sismos. En
obras no permanentes se podrd tomar en cuenta esta
condicion en forma correspondiente.

Terzaghi (Ref. 53) ha propuesto algunas reglas
para tomar en cuenta en la estabilidad general de un
talud cohesivo el efecto de las grietas de tension que
se abren en su corona antes de la falla; muchos pro-
yectistas gustan de incluir estas recomendaciones en
sus andlisis ¢ncaminados a definir el momento mis
critico del ralud. Las recomenddciones se presentan
con base en la Fig. VI-25, -

Segun Terzaghi, la aparicion de las grietas en ge-

neral causa tres efectos diferentes, .

@) Una reduccién en el momento resistente, al
reducirse la longitud activa de la superficie
de deslizamiento- (Fig. VI-23).

b} Una disminucidn” del momento motor, en el
peso de la cuna e,fe.

¢} La generacién de empujes hidrostdiicos cau-
“sados por el agua de iluvia que se almacena
en la grieta. Segin se desprende de la Fig.
V125, estos empujes son siempre desfavora-
bles para la estabilidad.

Terzaghi ha indicado que los dos ultimos efectos
que se sefialan en general tienden a contrarrestarse,
de manera que su influencia neta es despreciable y
s¢lo el primer efecto se debe tomar en cuenta. Para
ello, el propio Terzaghi propone substituir el valor
de resistencia por “cohesién” del suelo {c,) por un
valor corregido segin la relacion

SivCury or FaLLA

Figura VI-23, Grietas de tensién en la corona de un talud.

€

La posicién del punto ¢, depende de la de la grie-
ta y suele determinarse como se muestra en la Fig.
V1.25. Para circulo critico por el pie del talud la
grieta se desarrolla verdcalmente desde el punto de

Lol
la corona que se encuentra a la distancia 5 del borde

del talud hasta la superficie de falla; en circulos de
falla de base la grieta se define en el segmento ver-
tial que va de la superficie de deslizamiento a la

del terreno, cubriendo la distancia R

El andlisis anterior se hari, como es natural, so-
bre el circulo afltico.

Existe todo un conjunto de trabajos de {ndole
tefrica o de cilculo acumulativo y repetitivo enca
minados a proporcionar al ingeniero proyectista de
taludes en suelos puramente cohesivos, elementos que
le eviten los tanteos a que conduce el método de
cilculo que se describié con base en la Fig. VI-24.
La Ref. 52, en su anexo V-a, recoge los trabajos que
conducen a conclusiones mds practicas; las Refs. 3 ¥
54 abundan sobre el mismo tema. Aqui sélo se reco
gerdn las conclusiones mas importantes emanadas d¢
los trabajos de Taylor (Refs. 55 y 56).
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Figura VI-26. Grifica de Taylor para determinar los néme-
ros de estabilidad en taludes de materiales “co-
hesivos”, homogéneos con ¢l lerreno de cimen.
tacidn (Refs. 55 y 56).

Taylor relaciond Ia estabilidad de un talud cohe-
sivo, homogéneo con el terreno de cimentacién, a un
nimero, denominado precisamente nimero de esta-
bilidad y definido por la expresién:

.

Cll

N =1
Tmh

(6-8)

Demostré tedricamente que en una grifica que
tenga en el eje de las ordenadas valores de N, y en el
de las abscisas valores del dngulo de inclinacién
Fiel talud, B (Fig. VI-26), el valor § = 53° tiene una
mportancia especial.

Todas las inclinaciones de taludes menores de 53°
tienen las mismas condiciones de estabilidad (mismo
N, = 0.181); en tales condiciones el circulo mas cri-
tico posible corresponde siempre a falla de base. Si
la inclinacién del talud es mayor de 53°, el nimero
de estabilidad es variable, con ley aproximadamente
lineal enwre N, = 0.181 para § = 53° y N, = 0.26
para # = 90°; para este caso el circulo mis critico
posible corresponde a falla por el pie de talud.

La grifica de la Fig. VI-26 evita ya todo cdlculo al
ingeniero proyectista, al propordonarle el N, ligado
a2 cada inclinacién, de donde podri ¢l despejar un
valor de ¢, necesario para el equilibrio en condicién

CUERPQ DEL TALUD

ESTRATO RESIST
a.- Caso en que el estrato resistente incluye
¢ todo el terreno de cimentocion,
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critica, el cual podrd comparar con la cohesidn dis-
ponible en el suelo con que se trabaja. Ahora el fac-
tor de seguridad se podrd definir como

¢, {dispanible
F,= ._...__._._.l (6-9)

¢, (necesaria)

Taylor también estudié el importante caso pric-
tico en que a cierta profundidad dentro del terreno
de cimenrtacién puramente cohesivo exista un estrato
resistente horizontal que limite el problema. La Fig.
VI.27 ilustra el caso de manera grifica.

Ahora el circulo mids critico sera tangente al es-
trato resistente (a condicidn de que éste esié a una

profundidad mixima de cuatro veces la altura del

talud, pues a una profundidad ‘mayor practicaments
no ejerce efecto y el caso se confunde con el de te-
rreno de cimentacidn homogéneo). Si el estrato re-
sistente estd muv préximo a la superficie, el circu-
lo mds critico se va pareciendo cada vez mids a un
circulo de falla por el pie del talud.

‘La Fig. VI-27 ilustra los conceptos de factor de
profundidad y factor de alejamiento, que se utilizan
en el dbaco de la Fig. VI-28 que permite resolver
estos prablemas sin necesidad de cdlculos al propor-
cionar el numero de estabilidad a cada condicién geo.
métrica. El manejo de este dbaco se considera obvio.

Los métodos simplificados anteriores no se pue-
den usar cuando el talud tenga una forma geomé.
trica no regular o cuando se trabaje con un suelo
estratificado, con varias capas de suelo arcilloso blan-
do, pero con valores de ¢, distintos para cada capa.
Estos casos, que han de ser resuelios por tanteos, se
ilustran en la Fig. VI-29.

Como es natural, los ta'meos se podrin orientar
con criterio. Por ejemplo, si uno de los estratos es
notablemente mais débil que los demis, quizd el
circulo serd el que tenga mayor desarrollo en ese es-
trato. Si exisie un estrato muy resistente dentro de
la profundidad significativa, es probable que el circu-
lo mds critico sea tangente a dicho estrato.

sAN ESTRATO RESISTENTE B
b.— Esquema pare detinir los conceptos de fac-
tor de profundided, D, y factor de alejomiente, n.

Figura VI-27, Circulo de falla en talud en material “cohesivo” cuindo en ¢l terreno de cimentacidn hay un cstrato
. resistente (Refs, 55 y 56).
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0.1

Figura VIZ8.

Crificas de Taylor para determinar ¢l nimero
de esubilidad v e factor de alcjamiento en
crcules tangentes a un estrato resistente (Refs.
55 y 58). .
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Figura VI.29. Caso de talud
irregular o de
suclo  estratifica-

do en el terreno
de cdmentacidn.

B-2 EI método sueco aplicado a taludes cuya ley de
resistencia se exprese come § = ¢, + ¢ tan ¢,

Se trata ahora del caso de un anilisis que se haga
con esfuerzos totales para suelos situados sobre el
nivel de aguas fredticas. En tales casos, se dispone en
general de los pardmetros de resistencia que se ob-

BASE FIRME

tengan en una prueba sin consolidaddn y sin drena-
je (triaxial rdpida 6 una prueba de campo o labo-
ratorio equivalente), .

El método de cilculo que se describira es el méto-
do de las dovelas, sugerido por Fellenius {Ref. 51} y
ampliamente popularizado en los anilisis pricticos.
La' descripcién se hard con base en la Fig. VI-30.

Figura VI8, Procedimiento de
las “Dovelas” o
de Fellenius,



En primer lugar se propone un circulo de desli-
zamiento y la masa deslizante se divide en dovelas
como las que se muestran en la figura. En la par-
te {b) de la misma figura aparece el conjunto de
fuerzas que actuan en una dovela, cuando la masa
deslizante estd situada sobre el nivel fredtico y no se
toman en cuenta fuerzas de agua en el andlisis. Las
fucrzas en cada dovela, al igual que las fuerzas ac-
tuantes en todo el conjunto de la masa deslizante,
deben estar en equilibrio, Sin embargo, las fuerzas
E y S, actuantes en los lados de las dovelas, depen-
den de las caracteristicas de esfuerzo-deformacion del
niaterial y no se pueden evaluar rigurosamente; para
poder manejarlas es preciso hacer-una hipétesis ra-
zonable sobre su valor,

La hipdtesis mds simple a este respecto es que el
clecto conjunto de las cuatro fuerzas laterales es nulo
y que, por lo tanto, esas fuerzas no ejercen ningun
papel en el andlisis; de hecho ésta fue la hipdtesis
de Fellenius en el procedimiento de cidlculo original
que presentd, que equivale a considerar que cada do-
vela actda independiente de las demds y que las com-
ponentes N; y T, equilibran al peso W, de la dovela
i-dsima (Fig. V1-30).

N,

Para cada dovela se puede calcular el cociente —,

{

el cual se considera una buena aproximacién al va-

lor de o, esfuerzo normal total medio actuante en
la base de la dovela. Con este valor de o; puede en-
trarse a la ley de resistencia, al esfuerzo cortante que
se haya encontrado para el material {por lo general
en este caso una ley ligada a los esfuerzos totales) y
determinar en clla el valor de s, resistencia al es-
fuerzo cortante media disponible en el arco L,

Ahora se puede calcular un momento motor en
torno al punto 0, centro del circulo elegido para el
analisis, correspondiente al peso de las dovelas; este
momento serd:

Mm = RE|T| (6-10)

Nétese que la componente normal del peso de la
dovela, N,, no da momento respecto a ( por ser la su-
perficie circular y pasar por 0 su linea de accién. Si
hubiere sobrecargas en la corona del talud, su efecto
se incluird en la suma de la ecuacién (6-10). Noétese
también que la suma (6-10) es algebraica, pues para
los dovelas situadas mas alld de la vertical que pasa
por 0, la componente del peso actia en forma con-
traria, tendiendo a equilibrar z la masa.

El momento resistente depende de la resistencia
al esfuerzo cortante 5; que se desarrolla en Ja base de
las dovelas.

Vale

M,=REs L, . (6-11)

que €s una suma aritroética, pues la resistencia siem-
pre actia en el mismo sentido,

Calculados Mm y Mr se podrd definir un factor
de seguridad:
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Mr _ ZS,L,

1 Mm | T

A (6-12)

El método de cdlculo desemboca naturalmente,
otra vez, en un método de tanteos, siendo preciso en-
contrar el circulo critico, con el factor de seguridad
minimo. Se deberdn analizar tanto los circulos de falla
de pie del talud como los de falla de base. En la ta-
bla VI-4 aparece una manera de disponer los cdlcu-
los, de las varias que pudieran ocurrirse,

TABLA VI4

Disposicién de los cilculos para el método de Fellenius

DOVELA N

Ne wo | N | 1, | BaL " s

3

s

¥, = Momento X = Momenlo
motor resistente
(algebraica) (aritmétia)

Respecto a este factor de seguridad se pueden ha-
cer reflexiones andlogas a las que antes se presenta-
ron, teniendo en cuenta que el tipo de andlisis que
ahora se describe suele efectuarse con suelos en los
que la consolidacién no aftade nada, o muy poco, a
la resistencia al esfuerzo cortante del material. En la
tecnologfa de las vias terrestres es comun aceptar en
este caso factores de seguridad de 1.2 ¢ 1.3 en los ca-
sos normales y de 1.5 cuando se desee tener mayor
seguridad en la estabilidad; este ultimo es el valor
que por lo comun se recomienda en la literatura
para taludes en general.

La Fig. VI-3] corresponde a trabajos de Taylor
anilogos a los que se describieron en el parrafo A-2.a
(Refs. 55 y 56).

Se debe notar que esta figura incluye la informa-
cién presentada en la VI-26 como un caso particular
(¢ = 0). La grifica evita los tanteos dentro de su
campo de aplicacién y funciona al entrar con la in-
clinacién del talud y el valor de @ disponible en el
suelo, para calcular la ¢ necesaria para el talud en
estudio, valor que debe compararse con la ¢ disponi-
ble. Es evidente que puede entrarse con la ¢ dispo-
nible y la inclinacién del talud, para calcular la ¢
necesaria. La grifica de la Fig. VI-31 corresponde a
circulos de falla por el pie del talud unicamente. La
teorfa ha demostrado (Ref 3) que en este caso no
existe la posibilidad de falla de base a no ser que @
sea menor que aproximadamente 3°, de manera que
si ocurre una falla de base en un suelo homogéneo

se puede asegurar que el valor de ¢ en el instante de



322 Esta.bilidad de taludes

e
.zz\ -
.20 \_h_ .“05
ia e t Para 4 : 0% y A< 53*
: L[ ®
te I k |~y 30
Ty \ ‘I ~
TH .14 \\\\ \1"_"3; -
12 hN o ™
] .\< sl N
0 \Q‘ac ~
o8 {\_‘ \‘ '\\
.06 |- . AN
04 £, N
F RS
.02 b,
o b
e [3 o &0* s0* T T 20° r

ANGULD CE TALWD, A.

Figura VI-3]. Grifica de Taylor para determinar los nime-
ros de estabilidad en materizles con cohesién
y fricciébn (Refs. 55 y 56). ’

L)
la falla debio ser practicamente cero con respecto a
esfuerzos totales.

En las Refs. 52 y 57 se podrdn ver los graficos a
los que llegé N. Jambt para proporcionar el nimero
de estabilidad en condiciones de falla por el pie del
talud en taludes simples, formados por suelos con
friccién y cohesién, tras un andlisis -tedrico bastante
refinado. '

Con frecuencia se presentan en la prictica talu-
des formados por suelos estratificados, tal como se
ilustra en la Fig. VI-32, con referencia a un caso par-
ticular, Gtil para exponer el método con la necesaria
generalidad. )

La masa de deslizante serpodra considerar dividi-
da en dovelas, dibujadas de manera que ninguna

base de dovela caiga entre dos estratos, sino que cada’

dovela caiga sobre un solo material. El peso de la do-
vela deberd calcularse con sumandos parciales multi-
plicando la parte del drea que caiga en cada estrato
por el peso especifico correspondiente.

El problema se puede resolver con una tabula-
cién igual a la que se presenta en la tabla VI4, utili-
zando para cada dovela la ley de resistencia al es
fuerzo cortante que le corresponda, de acuerdo con
la. naturaleza del material. :

El resto del desarrollo del método es enteramente
anilogo al que se vio para taludes homogéneos. El
problema se deberd resolver sierapre por tanteos, pues
para este caso no hay disponibles dbacos o grificos

/!s F |
J
! 20

1 ! t2e I

e i ¢

[ '

! ' $2 o
438 m

Figara VI-32. Aplicacién del Método Sueco a taludes en sue
los estratificados.

de usec comun. La busqueda del circulo critico se po.
drd facilitar bastante si hay estratos mucho menos o
mucho mds resistentes que los demds; en el primer
caso, es probable que el circulo critico sea el que
tenga €l miximo desarrollo en ¢l estrato débil; en ¢l
segundo, probablemente seri tangente al estrato re.
sistente, pues al penetrar en ¢l se incrementaria mu.
cho la resistencia media.

B-3 El método sueco aplicado a taludes cuya ley de
resistencia se exprese como s = ¢ 4 o tan ¢

Se trata ahora del caso de un andlisis que haya
de hacerse con esfuerzos efectivos, para taludes situa-
dos total o parcialmente bajo el nivel fredtico o so-
metidos a una condicién de flujo. Este tipo de ani-
lisis habrd de efectuarse con base en esfuerzos efecti-
vos, que s¢ obtengan de una prueba triaxial con
consolidacién y con drenaje (lenta) o con consolida-
cién y sin drenaje (ripida consolidada}, que se rea-
lice con ‘medicién de presiones de poro en el plano
de falla -en el instante de la falla.

En rigor, el método de dovelas que se presenta
para ¢l caso de taludes sobre el nivel fredtico sigue
siendo vilido y lo tnico que cambian son conside-
raciones sobre las fuerzas que actian en las dovelas.
La Fig. VI-33 ilustra el método de cilculo que se
realizé utilizando los pesos sumergidos del material
en tal condicién, los pesos totales del material sobre
el nivel fredtico y-las presiones de agua actuantes en
la dovela. En la figura se muestra-un-croquis gene-
ral del talud, con una superficie circular de falla su-
puesta como uno de los tanteos que se deben efec-
tuar. Se hace un andlisis de las fuerzas actuantes en
una dovela tpica (parte (b) de la figura) y, final-
mente, se presentan los polfgonos dinimicos corres-
pondientes al equilibrio en esa dovela; la parte (c) de
la figura muestra la totalidad de las fuerzas que ac-
tian en la dovela, en tanto que la parte (d) repre
senta al poligono dindmico sobre la base de que-son
nulas las fuerzas E y § en las caras verticales de la

-dovela, como suele aceptarse en la versién original

del método sueco establecido por Fellenius,

El piezémetro sefialado en la parte (b} de la figu-
ra indica que en afadidura a la pardal sumersion
de! material existe una presién neutral u por flujo
en el punto 0, :

Se enfocard 1z atencién sobre la dovela i-&sima,
en la inteligencia que lo que de ella se diga habrd
que decirlo de todas.

La fuerza actuante seri el peso de la dovela, qu¢
se podrd calcular con la expresién:

W=W,+ W + zby, (6-13)

W, corresponde a la parte de la dovela situada s>
bre ¢l N.AF. y se debe calcular con el v, del mate
rial. W corresponde a la parte sumergida y se deb<
calcular con Y',,. La componente zby, representa el



(c)

Figura VI-33.
siones de poro y esfucrzos cfectivos.

peso del agua incluido en la parte sumergida de la
dovela, Si toda la dovela estuviera bajo agua, como
Iz dovela j que se ruestra en la parte (a) de la figu-
ra, se deberia considerar en el titimo término de la
expresién (6-13) el peso de toda el agua sobre elia.

La presion total del agua en 0; estd dada por el
piezdmetro sefialado y vale:

w = oy, + u (6-14)
donde zy, es la presién hidrostdtica correspondiente
2 la posicién del nivel frsitico y u es una presién
neutral en exceso de la hidrostitica, causada, por

ejemplo, por {lujo. Este exceso de presion se debe co-
jemplo, po ] P

nocer para que sea posible efectuar el andlisis, bien
sea por medio de una red de flujo, por pruebas tri-
axiales o por mediciones de campo. El primer méto-
do se comenta en el apéndice de este libro (ver lo
tratado en conexién con la Fig. A-10); el segundo
se tratd someramente en el capftulo I, y el tercero se
describird un poco en el capitulo dedicado a instru-
mentacén de campo, en ¢l volumen 1I de esta obra.

v
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Aplicacién del Método Sueco al caso de un 1alud con flujo y parcialmente bajo ¢l N.AF. Andlisis con pro-

S§i el N.AF. estd colocado bajo 0, la presidn de poro
en 0, es hy,, siendo h la altura a la cual subirfa el
agua en un piezémetro colocado en 0. Si la presidén
de poro se debe a la capilaridad (tensién en el agua),
se deberd considerar como negativa en todos los ani-
lisis que siguen, :

El momento motor valdrfa:

Mm = L (W, + W + 1zby,) Rsena (6-15)

pero como bajo el nivel fredtico el agua debe estar
en equilibrio, se debe tener:

Lzby, Rsena = 15 v, d%a . (616)

donde el segundo miembro de la ecuacién (6-16) re-
presenta el efecto del empuje hidrostitico del agua

al pie del talud. Asi, en definitiva, el momento mo-
tor debe valer:

Mm =L(W,+ W)Rsena=RIT,

(617)
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de manera que el momento motor depende de lo que
podria considerarse el peso efectivo de la dovela, cuya
componente en la direccién del deslizamiento se de-
nomina 7T,

El momento resistente dependerd de la resisten-
cia al esfuerzo cortante que realmente se desarrolle
en la base de la dovela. Dicha resistencia se podrd
calcular si se multiplica el peso total de la dovela
(W, + W + zby,) por cos a, lo cual proporcionard
la fuerza normal total N;. Dicho valor de N, dividi-
do entre L; proporcionard la presién normal total en
la base de la dovela, o,

Es evidente .que la presién normal efectiva, o,
seri:

g =6 — I, T U =0 — U

valor con el cual habrd que entrar en la envolvente
de resistencia al esfuerzo cortante con base en esfuer-
zos efectivos, para obteher 5, resistencia al esfuerzo
cortante a considerar en la base de la dovela.

El momento resistente valdrd, por lo tanto:

Mr = I5 LR (6-18)
El factor de Seguridad ligado al cfrculo serd:

5L

= e 6-19
fOXIT, (L)
Por lo demds, habrd que realizar un procedimien-
to de tanteos para llegar a determinar el circulo cri-
tico ligado al factor de seguridad minimo. Respecto

a la cleccion del factor de seguridad minimo a con-
siderar en, el proyecto, caben las reflexiones ya he-
chas, pero teniendo en cuenta que ahora la condicién
de carga considerada es mds severa (o mds realista),
por lo que serd de esperar un menor margen de in-
certidumbre.

Conviene tabular los cdleulos en {orma andloga a
la indicada en la tabla VI+4.

Como ya se sefialé en el pirrafo VI-4 de este ca-
pftulo, el anterior ne es el Gnico medio de realizar
el andlisis de estabilidad en este caso. También sc
puede hacer si se uiilizan los pesos totales del suelo
y las fuerzas de filtracién que el agua ejerce sobre
Ias paredes de las dovelas; en este caso, la resistencia
al esfuerzo cortante del suelo ha de extraerse tam-
hién de una envolvente de esfuerzos efectivos, del
tipo de la que se obtiene con pruebas triaxiales con
consolidacién y con drenaje.

La Fig. VI-34 muestra cudles serian las fuerzas
actuantes a considerar en cada dovela al utilizar este
procedimiento de cileulo.

En primer lugar se considerard el peso W de la
dovela, calculado a partir del v, del suelo."En segun-
do lugar se tendrdn las fuerzas E y §, en ambas caras
laterales de la propia dovela; en ura aplicacion del
método sueco en su versién mds simple, estas fuerzas
se considerardn sin efecto. También habrd que two-
mar en cuenta las fuerzas de agua U, y U, en los la-
dos de la dovela y Uy en la base. - 3

Si no hay flujo de agua y é4sta estd en condicidn
hidrostdtica, las fuerzas de agua serin dnicamente
las respectivas que tesulten de los empujes hidrosté-
ticos en los lados y la subpresién hidrostitica en la
base, pero si hay flujo de agua, estas fuerzas han de

Figura VIS4 Fucrzas actuantes en una 4%
vela. Anilisis con fuerzas 4¢
filtracidn,



obtenerse en la red de flujo, con los métodos que se
explican en el apéndice de este libro.

Una vez establecidas las fuerzas en cada dovela,
los momentos resistentes y motor se pueden estable-
cer en la forma usual para cada circulo que se estu-
die, y el método de cdlculo se desarrolla como ya ha
quedado establecido en piginas anteriores. Es conve-
niente realizar algin tipo de tabulacién que sistema-
tice el trabajo.

B-4 Procedimientos mas refinados para aplicar el
método sueco, .

Si se toma en cuenta el efecto de las fuerzas de
tierra laterales en las dovelas esto puede conducir
2 alguna ganancia en la exactitud de los resultados
que se obtengan. En la Ref. 3, Terzaghi y Peck men-
cionan que para superficies circulares el error que se
comete con el método original tal vez no exceda de
10 6 15%, y queda del lado conservader. En la Ref.
48 se menciona que en €] caso de presas de tierra con
grandes respaldos de enrocamiento, el aumento en
factor de seguridad al tomar en cuenta las fuerzas
laterales puede ser tan grande como un 309, lo que
justifica ya el anilisis refinado, por razones de costo.
Por Gitimo, en la Ref. 58 se menciona que este cam-
bio puede llegar a 609, en algunos casos.

A pesar de estas reflexiones, raras veces quizd se
justifica en la tecnologia de las vias terrestres el uso
de procedimientos de cdlculo mds refinados que los
hasta ahora descritos, en los que no se toma en cuen.
ta ningun efecto de las fuerzas laterales de tierra en
las dovelas. Como ilustracién, sin detallar su desarro-
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llo tedrico, se citara aqui solo un método refinac-
debido originalmente a Bishop, que mds tarde
objeto de una simplificaciéon y en el que las fuer...
laterales se consideran horizontales. El detalle gene-
ral del método podra consultarse en las Refs. 59 y
60. La presentaciéon que aqui se ilustra procede de
la Rel. 61.

El factor de seguridad de! talud resulta expresa.
do por la ecuacién:

Z [Cb‘ + (W; -

. bu;) tan ¢] M, (@)

! I (¥ sen a);

(6-20)
donde: '

b, es el ancho de la dovela i<sima, medido en la
direccién horizontal.

¢, ¢ son los parimetros de resistencia al esfuerzo
cortante en términos de esfuérzos efectivos.

W; es el peso total de la dovela i-ésima.
u; es la presién neutral media en la base de la
dovela.

M, (&) = cos o (1 + (6-21)

F

tan a; tan ¢)
Nétese que la ecuacién (6-20) se ha de resol

por tanteos, pues incluye a F, en sus dos miemb:

la convergencia de los tanteos por fortuna es muy ri-

pida y la figura VI-35 ayudari a realizarlos con rapi-

dez al proporcionar el valor M; {e), correspondiente

a cada dovela.

Dovele i- €sima.

16
NOTJI.: o es + cuando estd en el
mismo cuadrante que e talud. L0
i.4 //" . T
08
:6:_[2 . // T —
é % . N
III'O ~Fq —— —— ]
> sl 2 .
06 // % 4 K\
/ o
a4l

a0° 200 -10° g I0°

20° 3o° 40° 50° 60°

—— ALORES DE &

Figura VI35, Grifia para la determinacién de M, (a).
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En rigor ¢l método de Bishop tampoco conduce
a valores tebricamente correctos del factor de seguri-
dad, pero si proporciona mayor margen de precisién.
En la Ref. 62 se ofrece un procedimiemo para apli-
car el método de Bishop en forma grafica. Las Refs.
63 y 64 proporcionan el modo de aplicarlo con mé-
todos de computacién electrénica.

Existen versiones mis refinadas del método de Bis-
hop, en las que se consideran ciertas inclinaciones
para las fuerzas laterales de tierra (Refs. 19, 48 y 63);
en general se da a dichas fuerzas la inclinacién del
talud.

Por ultimo, en fas Refs. 60 y 66 se presentan pro-
cedimientos parz tomar en cuenta el efecto de las
fuerzas laterales de tierra en las dovelas, aun en el
caso de no usar superficies circulares de deslizamien-
to; de estos métodos se hard uso en el apartade C de
este pdrrafo,

B-5 Algunos comentanos adicionales en tornmo al
método sueco’

Las principales hipdiesis que se utilizan en el mé-
todo sueco son las siguientes:

I. Superficie de falla circular,
2. Se hace un anilisis bidimensional, COITEspPOrt-
diente a un estade de deformacidn plana.

3. Se comsidera vﬁhda. la ley de resistencia Mohr-
Coulomb,

4. Se acepta que la resistenciz al esfuerzo cor-
tante se moviliza por completo y al mismo
tiempo en todos los puntos de la superficie de
deslizamiento. Ya se ha visto que esta consi-
deracién estd en contradiccién con algunas ob-
servaciones y modos de pensar actuales.

5. En los anidlisis con flujo de agua, se acepta
que el suelo se encuentra consolidado bajo la
condicion de régimen establecido, siendo la
presién de poro de la red de flujo la unica
actuante,

En el método sueco se plantea un problema en
el que, en prindpio, el nimero de incégnitas supera
al de las tres ecuaciones que proporciona la estdtica
para el sistema de fuerzas que se plantea (Ref. 61).
La Fig. VI-36 ilustra la anterior afirmacién.

El peso W es una fuerza conocida en- magnitud
Y posidén. Las reacciones por fuerzas normales y por
fuerzas tangenciales debidas a la friccidn (N y Ry,
en la figura) son desconocidas tanto en magnitud
como en posicidén, si bien se sabe que han de ser
normales entre sf. También debe entenderse que: .

N tan ¢
Rg = Fs

donce F, es el factor de seguridad ligado al circulo,

también desconocido., La reacdén por cohesién R,

ESFUERZOS ~
TANGENCIALES ~
REPARTIDOS >~
/RNy
T
Z i\\ 3 FUERZOS
EFECTIVU'S

\\
W

s%
Figura VI-36. Fuerzas que actdan sobre una masa deslizante
de Umite circular, ¢) Esfuerzos normales y un-
gendales distribuidos sobre el coniormo. b) Fuer-
123 resuluantes,

esti totalmente determinada en posicién por la va-
riadén de ¢ a lo largo de la superficie de falla, y su
magmtud también se podriz saber en términos de ¢
¥y F,. En definitiva el anilisis piantea cuawo incog-
nitas que son F, la magnitud vy la posicién de’ Ny
la magnitud de R¢; la estdtica proporciona tres ecua-
ciones de cqulhbno. por lo que el problema no es-
tard determinado si no se recurre a las caracteristicas
de deformacién del suelo. -

La anterior s la razén bdsica por la cual el mé-
todo suc¢co requiere de hipétesis que determinen el
problema. Una discusidn completa sobre la mejor
manera de realizar tales hipétesis y de las incluidas
en los diferentes métodos hoy en uso, se podrd encon-
trar en las Refs. 58 y 67.

C Anilisis de estabilidad con superficies de falla no
circulares

Se comprenden bajo el anterior encabezado, las su-
perficies de falla de laderas naturales o taludes del tipe
casi plano o de formas compuestas que difieren mucho
de la circular, para las que la hipétesis del método
sueco resulta poco satisfactoria. Las Refs. 60, 66 y 67
proporcionan métodos de cdlculo para el caso; una



buena recopilacién de los varios disponibles figura en
la Ref. 68. Sin embargo, en la presentacién que sigue
se adoptardn los lineamientos que ofrece la Ref. 3, en
la que se da al problema un tratamiento mids anali-
tico que el que se ha utilizado hasta ahora en estz
obra; por este estilo de tratamiento, por cierto muy
usual en la literatura moderna y posible también para
las formas tradicionales del método succo ya presen-
tadas, se puede llegar directamente a una expresién
para el factor de seguridad, la cual ha de resolverse
con tanteos; de hecho este ha sidaya el planteamien-
to con el que se presentaron las ecs. 6-20 y 6-21.

La Fig. VI-37 muestra una superficie de falla del
tipo no circular. En la parte ¢a) se muestra el croquis
general de la ladera y la posicidn de la dovela i-ésima.
La parte (b) indica el conjunto de fuerzas actuantes
en cada dovela, y la parte (c) el poligono dindmico
correspondiente a su equilibrio.

51 se adopta un polo arbitrario de momentos, O,
el equilibrio de toda la masa deslizante exige que:

IWM =I (Ta+ Nf) + jruda,  (622)
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Pero
W=w, + W + zby, (6-23)
y del poligono dindmico
[ =
To=— L+ 820% (6:24)

s L

T; es la fuerza actuante en la direccién tangencial,
neutralizada por la fraccién de la resistencia del suelo
que se esté movilizando; por esta razén, esta ultima
se afecta por el factor de seguridad (si la dovela es-
tuviera en equilibrio limite, se movilizaria la resisten-
cia mdxima, pero al estar en una condicién de equi-
librio mds holgado, se moviliza una fraccidn de la
resistencia, en proporcién precisamente al factor de
seguridad) .

Tomada en cuenta la ec. 6-24, la 622 podri es
cribirse:

— ta
Z(W, + ¥ + by.) l:z(%l_i+N,--—E—¢i) a+

INS + § vudia, (6-25)

aE
(¢}

Figura VI-87. Andlisis de ostabilidad con superfide de falla no circular (Ref. 3).

3
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Despejando al factor de seguridad:

Fo= I(cL;+ Ntang)a
I{IVL + W-{— Zb'rw) { — Z;V,-f — é-'r,,d'*’al

(6-26)

Bajo el nivel del agua, la masa de ésta debe estar
en equilibrio, por lo que:

Zby l— §y da, =Zwy Lf (6-27)

En otras palabras, el peso del agua, ¢l empuje hidros-
titico al pie de la ladera y la fuerza debida a la presion
hidrostitica del agua en ia base de la dovela, deben
de estar en equilibrio de momentos en torno a 0.

Si los resultados de la ec. 6-27 se llevan al denomi-
nador de la ec. 6-28, dste quedara:

(W, + W) S I~ L) f (6-28)

Definicndo

Ni=Ni— (zv,+u) Li (6-29)

como la fuerza normal efectiva en la base de la dovela
(s¢ ha considerado la. existencia de una presion neu-
tral, u, por ejemplo, por flujo), podri escribirse el
denominador de la expresién 6-26 como:

I(W, £ P —E@+ul)f  (630)
y la ecuacién 6-26 queda:
. I(cL,4+ N tang)a. 631)

TEW+ M- LM ulyf

La expresién (6-31) proporcionaria el valor del
factor de seguridad ligado a la superficie de falla en
estudio si se conocen los parimetros de resistencia
al esfuerzo cortante del suelo en términos de esfuerzos
efectivos y las presiones de poro en la base de Ia
dovela, pero despreciando el efecto de las fuerzas
laterales de tierra £ y §.

Si se desea tomar en cuenta el efecto de estas
fuerzas se podrd hacer una suma de fuerzas en la
direccidn vertical, en el poligono dindmico de la Fig.
VI-37¢:

W, + W4 2by, + a5 = (:f,Li-[-uL‘%- N) cosa +

-;— (L, 4+ N;ung) ena (6-32)

De Ia ecuacién (6-32) puede despejarse:

— c
W,-}-W-{-As—ubf?btana

N, = ! -35
(= - e (6-33)

Para obtener la expresién anterior debe tomarse
en cuenta que

Licosa=1b
Y que la funcidn M; (a) fue ya definida por la
ecuacion (6-21).

Llevando el valor de la ecuacién (6:33) a la
(6-31). puede obtenerse finalmente:

E(chb 4 (W, 4 W -+ As — ub) tan o]
1 5 —
F + P M"(a')(ﬁ-3~§)

CUEW, T LI, W s

(ubtang — cb)—[-%l,_aquL)

£

La ecuacidn (6-34) debe resolverse por aproxima-
ciones sucesivas, pues contiene a £, en sus des miem.
bros. El cilculo se podrd ayudar con el grifico de la
Fig. VI-35 para la determinacién de M; (a). La
férmula 6-34 da el F, ligado a una superficie de falla
dada; deberin tantearse otras para llegar al F, mi-
nimo, :

El valor de F, depende de AS y ésta deberd intro-
ducirse en la férmula (6-3¢) con alguno de los valores
que se proporcionan en ios distintos métodes a que
s¢ ha hecho referencia en piginas anteriores. En la
gran mayoria de los problemas pricticos serd sufi-
ciente aplicar la ecuacién (6-34) con AS = 0. La con-
vergencia de los tanteos para la ecuacién (6-34) es
ripida. ‘

D Falla mraslacional

El modelo matemitico de este tipo de falla se
ilustra esquemiticamente en la Fig. VI-38.

ESTRA
PN TITIIT T

Figura VI-38. Superfide de falla correspondiente a2 una falla
de traslacién. :




El estrato débil que se sefiala suele estar en la
naturaleza formado por arcillas blandas o arenas mas
o menos finas, sobre todo si estas tliimas estin so.
metidas a subpresiones que disminuyan los esfuerzos
efectivos y rebajen la resistencia al esfuerzo cortan-
te: el riesgo de este tipo de fallas es particularmente
critico en laderas inclinadas, . con el estrato débil
guardando una inclinacidn similar.

Si el talud forma parte de un terraplén construi- -

do sobre una ladera natural o un terreno de cimen-
tacidn cualquiera, la condicién mds critica sera la
inicial si e] estrato débil es de arcilla: en este caso los
parimetros de resistencia se obtendrin de una prue-
ba triaxial sin consolidacién y sin drenaje y el ani-
lisis s¢ podrd hacer con base en esfuerzos totales. En
este mismo caso, pero con un estrato débil formado
por arena bajo el nivel frediico, quizds sometido a
subpresién, se ha de efectuar un anilisis con base en
esfuerzos efectivos, haciendo intervenir la fuerza U,
subpresién total que se obtiene como ¢l drea del dia-
grama de subpresiones. *

5i el talud estd formade por un corte excavado
en una ladera narural, la condicidn critica serd, como
va se dijo, la correspondiente a largo plazo v el and-
lisis por esfuerzos efectivos serd el conveniente.

En términos generales el procedimiento de calcu-
lo se puede plantear como se indica a continuacién.

La cufia &fec se moverd hacia la izquierda a
causa del empuje de tierra en el plano bf; puede
aceptarse :ue este empuje sea €l activo. Las fuerzas
resistentes son el efecto de un empuje pasivo en el
plano ec y la resistencia al esfuerzo cortante a lo lar-
go, de la superficie de destizamiento ¢cb (F). Los em-
pujes de tierra podrin evaluarse con los .métodos in-
dicados en el capiiule V.

En ur andlisis con esfuerzos totales (terrapién
constreide sobre un terreno que contiene un estrato
débil arcilloso), la fuerza F seri simplemente igual
ac, - cb. En un anilisis con esfuerzos efectivos, la
fuerza F sera:

F=c-cb+ (IW—Uane (6-35)

Donde ¢ y ¢ deben expresarse en térmings de es-
fuerzos efectivos. La fuerza U, subpresién total, se
deberi o =ner como el drea del diagrama de subpre-
siones en ¢l plano ¢b, el cual 2 su vez se podrd obte-
ner de una red de flujo, por ejemplo,

El factor de seguridad que indique el riesgo de
falla puede escribirse como:

F+P
Fs=_—2 (6-36)
P,

En los disefios pricticos probablemente no serd
prudente aceptar un’ factor de seguridad menor que
L.5.

Debe notarse que en este caso la consideracién de
los planos fb y ec para el cdlculo de los empujes
de tierras y de la {uerza F conduce al factor de segu-
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ridad minimo, en el caso de la Fig. VI-38, pues cual.
quier movimiento del punto b hacia la derecha o del
¢ hacia la izquierda aumenta la fuerza F con los mis-
mos empujes de tierra. Si & 0 ¢ se mueven hacia la
parte inclinada del talud, F disminuve como funcién
lineal de H, pero el empuje activo disminuve como
funcién de d* (si b se mueve hacia la izquierda) el
empuje pasivo aumenta también cumo funcién de 42
(si ¢ se mueve a la derecha), de lo que ficilmente
puede deducirse un factor de seguridad mayor que
el correspondiente al caso que se muestra en la figura,

E El método de la cuna

Se trata de un método para analizar la estabiiidad
del cuerpo de un talud, en principio aplicable a los
mismos casos que cubre el método sueco a través de
su hipdtesis de falla circular; sin embargo, por la na-
turaleza de las superficies de falla que ahora’se ma-
nejan (superficies planas), en los cdlculos priciicos
el método de la cudia se ha ligado mis bien a las fa-
llas traslacionales, considerindose que el caso tipico
para su aplicacién es el de un terraplén construido
sobre un terreno de cimentacidn que incluya un es-
trato muy blando cercano a la superficie (o quizd en
la propia superficie, como podria ser el caso de zonas
de meteorizacién intensa en suelos residuales mucho
mis duros a mavor profundidad) o el de un terra-
plén de suelo construido sobre un terreno de cimen-
tacién duro y resistente.

En el método, la superficie de deslizamiento po-
tencial o real se representa por dos o mis segmentos
de recta, por ejemplo como se muestra en la Fig.
VI-39.

Se definen asi cufias dentro de la masa deslizante
(I y LI en el caso de Iz figura). La resistencia al es-
fuerzo cortante a lo largo de la superficie de desliza-
miento se debe expresar en funcién de los parime-
tros de resistencia aplicables. ‘

Existen en el equilibrio de las dos cufias cuatro
conceptos mecdnicos desconocidos (E, N,, N, ya)y
una quinta incdgnita que es el factor de seguridad
correspondiente a la superficie de falla escogida. En
efecto, para una geometria dada y unos pardmetros
de resistencia dados deben quedar definidas unas con-
diciones de estabilidad para la masa deslizante, las
que han de reflejarse en un factor de seguridad de-
terminado.

Para resolver el problema se tienen dos ecuacio-
nes de equilibrio de fuerzas en cada cufia, por lo que
éste estd indeterminado.

Al hacer el diagrama del cuerpo libre de la cufia

.1 6 de la II aparecen sobre ella las siguientes fuer-

zas (se toma como referencia la cufia I}:

Una fuerra C, = % AB (6-37)

Una fuerza T,, que depende del valor de N,, de”
los pardmetros de resistencia y del propio valor de F,.



El estrato débil que se sedala suele estar en Ia
naturaleza formado por arcillas blandas o arenas mis
© menos finas, sobre todo si estas ultimas estin so-
metidas 2 subpresiones que disminuvan los esfuerzos
efectivos y rebajen la resistencia al esfuerzo cortan-
te; el riesgo de este tipo de fallas es particularmente
critico en laderas inclinadas, con el estrato débil
guardando una inclinacién similar,

Si el talud forma parte de un terraplén construi-
do sobre una ladera natural o un terreno de cimen-
tacion cuaiquiera, la condicidén mds critica seri la
inicial si el estrato débil es de arcilla; en este caso los
parimetros de resistencia se obtendrin de una prue-
ba triaxial sin consclidacidn y sin drenaje y el and-
lisis se podrd hacer con base en esfuerzos totales. En
este mismo caso, pero cont un estrato débil formado
por arena bajo el nivel fredtico, quizis sometido a
subpresién, se ha de efectuar un anilisis con base en
esfuerzos efectivos, haciendo intervenir-la fuerza U,
subpresidn total que se obtiene como el drea del dia-
grama de subpresionies,

Si el talud estd formado por un’ corte excavado
en una ladera natural, la condicién critica serd, como
va se dijo, la correspondiente a largo plazo y el ana-
lisis por esfuerzos efectivos serd el conveniente.

En términos generales el procedimiento de cdlcu-
lo se puede plantear como se indica a continuacién.

La cufia b fec s2 moverd hacia la izquierda a
causa del empuje de tierra en el plano bf; puede
aceptarse ;ue este empuje sea el activo. Las fuerzas
resistentes son el efecto de un empuje pasivo en el
plano ec y la resistencia al esfuerzo cortante a lo lar-
go de la superficie de deslizamiento ¢b (F). Los em-
pujes de tierra podrdn evaluarse con los métodos in-
dicados en el capitulo V.

En ur anilisis con esfuerzos totales (terrapién
construidc sobre un terreno que contiene un estrato
débil arcilloso), la fuerza F serd simplemente igual
ac,- ¢b. En un anilisis con esfuerzos efectivos, la
fuerza F serd:

F=c-cb+ (W—U)ang (6-35)

Donde ¢ y @ deben expresarse en términos de es-
fuerzos efectivos. La fuerza U, subpresién total, se
deberd ¢ ener como el drea del diagrama de subpre-
siones en ¢l plano cb, el cual a su vez se podrd obte-
ner de una red de flujo, por ejemplo,

El factor de seguridad que indique el riesgo de
falla puede escribirse como:

F+P, ‘
Fs=——" (6-36)
P,

En los disefios _pricticos probablemente no serd
prudente aceptar un factor de seguridad menor que
1.5,

Debe notarse que en este caso la consideracién de
los planos fb y ec para el cilculo de los empujes
de tierras y de la fuerza F conduce al factor de segu-
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ridad minimo, en el caso de la Fig. VI-38, pues cual-
quier movimiento del punto b hacia la derecha o del
¢ hacia la izquierda aumenta la fuerza F con los mis-
mos empujes de tierra. Si b 0 ¢ se mueven hacia la
parte inclinada del talud, F disminuve como funcion
lineal de H, pero el empuje activo disminuye como
funcion de 4° (si b se mueve hacia la izquierda) el

- empuje pasivo aumenta también cimo funcidén de 42

{si ¢ se mueve a la derecha), de lo que ficilmente
puede deducirse un factor de seguridad maver que
el correspondiente al caso que se muestra en la figura.

E El método de la cufia

Se trata de un mérodo para analizar la estabiiidad
del cuerpo de un talud, en principio aplicable a los
mismos casos que cubre el mérodo sueco a través de
su hipdtesis de falla circular; sin embargo, por la na-
turaleza de las superiicies de falla que ahora se ma-
nejan (superficies planas), en los cilculos pricticos
el método de la cufia se ha ligade mds Dbien a ias fa
Itas traslacionales, considerindose que el caso tipico
para su aplicacién es el de un terraplén construido
sobre un terreno de cimentacién que incluya un es
trato muy blando cercanc a la superficie (o0 quizd en
la propia superficie, ccmo podria ser el caso de zonas
de meteorizacién intensa en suelos residuales mucho
mads duros a mayor profundidad) o el de un terra-
plén de suelo construido sobre un terreno de cimen-
tacién duro y resistente.

En el método, la superficie de deslizamiento po-
tencial o real se representa por dos o mds segmentos
de recta, por ejemplo como se muestra en Ja Fig.
VI-39, ‘

Se definen as{ cufias dentro de la masa deslizante
(I y II en el caso de la figura). La resistencia al es
fuerzo cortante a lo largo de la superficie de destiza-
miento-se debe expresar en funcion de los pardme-
tros de resistencia aplicables.

Existen en el equilibrio de las dos cufas cuatro
conceptos rmecdnicos desconocidos (E, N, N.va) y
una quinta incégnita que es el factor de seguridad
correspondiente a la superficie de falia escogida. En
efecto, para una geometria dada y unos parametros
de resistencia dados deben quedar definidas unas con-
diciones de estabilidad para la masa deslizante, las
que han de reflejarse en un factor de seguridad de-
terminado,

Para resolver el problema se tienen dos ecuacio-
nes de equilibrio de fuerzas en cada cufia, por lo que
éste estd indeterminado.

Al hacer el diagrama del cuerpo libre de la cufia
I 6 de la II aparecen sobre ella las siguientes fuer-
zas (se toma como referencia la cufia I):

Una fuerza C, = -;:- AB (6-37)

3

Una fuerza T,, que depende del valor de N,, de
los pardmetros de resistencia y del propio valor de F,.
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La fuerza N,

El peso de la cufia W,

El empuje de tierra que sobre la cufia I produce
la cuda II, E.

Una fuerza, G, = BC (6-37)

¢
£,

De esto se deduce que es preciso hacer una hipé-
tesis que permita eliminar alguna de las incégnitas
para determinar el problema. Esta hipétesis se refie-
re por lo comin a la direcdén de la fuerza E; suele
aceptarse que E es paralela al plano del talud o de-
cirse que forma con la normal a la superficie de con-
tacto entre las cufias un 4ngulo, g, definido por la
expresién

tan ¢

9z = 4ng. tan

1

Esta Ultima es la hipéresis aceptada al construirse
la Fig. VI-39. ’

—

7

SUPERFICIE DE

Las fuerzas T, y NV, son desconocidas en magnit
pero no en direccién; de la misma manera su re

tante, R, serd conocida en direccidn, pues ha de for-

mar con la fuerza N, el dngulo @, que representa al
ingulo de friccién, tomado en cuenta el efecty del
factor de seguridad. Son estas fuerzas R, y R, las que
se toman en cuenta para construir el poligono dina-
mico que aparece en la parte ¢ de la figura, en vez de
las componentes T, y V..

El dindmico de la cufia I comenzard a construirse
por W, que es conocida en magnitud y posicién. A
continuacién seri preciso suponer un factor de segu-
ridad para la combinacién de las dos cuiias. Con base
en tal hipétesis y con la ecuacién (6-37), se conoce-
rin en magnitud y posicién las fuerzas C; y C; que
s¢ pueden llevar al dindmico. En realidad, en la fi-
gura el poligono dindmico se empezé por C,, por ra-
zones de dibujo. Por el extremo C, se podrd trazar
una linea que tenga la misma direccién que R, (par-
te & de la figura) y por el origen de C; una linea
que tenga la misma direccién que E. De esta manera,
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cortante en ei ferraplen:
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las fuerzas R, y E quedan determinadas para el fac-
tor de seguridad supuesto.

Sobre el dinimico de la cufia I se puede cons-
truir el de la cuita 11, ilevando W,, de manera que
Cs y E, que son conocidas, se superpongan con las
fuerzis previamente dibujadas (ver parte ¢ de la fi-
gura). Aplicando la ecuacidén (6-37) a la cuia 1I, se
pedri caleular C, para el factor de seguridad supues-
to. Por el extremo de €, podrd llevarse una linea con
la direccién de R..

Si el valor del factor de seguridad elegido fuese
correcto, el dinimico construido como sé indicd se

cerraria, pasando la linea de accién de R, por el ori- -

gen de C.. Empero, es probable que no suceda tal
cosa, indicio de que se supuso un factor de seguri-
dad que no refleja las condiciones reales del proble-
ma. Asf, habrd que proceder por tanteos hasta en-
contrar el factor de seguridad correspondiente al caso,
el cual deberd tener un valor satisfactorio, Desde lue.
go que ese factor estard ligado a una cierta superfi-
cie de falla; deberi repetirse el cilculo para otras
superficies posibles, hasta alcanzar la seguridad de
que no hay para el terraplén en estudio ninguna su-
perficie de falla a la que esté ligada un factor de
seguridad indeseablemente bajo. =

VI6 TERRAPLENES SOBRE SUFLOS BLANDOS

Mucho de lo que ahora deberia decirse con refe-
rencia zl importante problema de terraplenes cons-
truides sobre suelos muy blandoes o turbas ha sido ya
mencionado en el capitulo 1II de este libro, en rela-
cién con el terreno de cimentacién. Sin embargo,
" existen algunos comentarios que seguramente no es-
tdn fuera de lugar en este capitulo. Sin duda el pri-
mer problema a considerar es el que se refiere al
cilculo de la estabilidad del terraplén en conjunto
con su terreno de cimentacién, el cual en estos casos
suele constituir un elemento critico.

En muchos suelos blandos probablemente es esen-
cial evitar una falla catastréfica del terrapién por el
descenso que suele sufrir su resistencia al esfuerzo
cortante a causa del intenso remoldeo que acompaina
a un colapso estructural total, tras el que la resisten-
cia se recupera tan lentammente que pueden plantearse
problemas en verdad insolubles.

La Fig. VI40a (Ref. 69) indica el tipo de ani-
lisis que ha de hacerse en estos casos, ¢l cual ha sido
va sufidentemente discutido en ‘el pdrrafo anterior.
La misma figura muestra en su parte b el proceso de
carga 2 lo largo del tiempo y, en su parte ¢, la evo-
lucién que es de esperar en las presiones de poro
dentro del terreno natural. La parte d expresa cuan-
titativamente la variacién del factor de seguridad con
el tiempo. El andlisis por lo comun se debe hacer con
la resistenda no drenada del terreno “(c) y se des
arrollard con base en esfuerzos totales. Existen sin
embargo dos puntos que conviene comentar en este
lugar. .
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Alturg del terraplén
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Figura YI40. Variacién de las condiciones con el tiempo en
un terraplén construido sobre un suelo blande
(Ref. 69).

El primero se refiere a los conceplos comentados
con base en la Fig. VI.2 (Ref. 6). Si la resistencia del
suelo de cimentacidn disminuye continuamente con
el tiempo, hasta alcanzar valores muy por abajo de
la resistencia mixima, el disefio con base en esta wlti-
ma puede ser del todo inapropiado; a este respecto
no cabrid mds posibilidad que determinar en el la-
boratorio la respuesta de la arcilla a pruebas de lar-
ga duracién, para establecer a eriterio un valor apro-
piado de la resistencia de disefio,

En 1960 A. Casagrande teporté (Ref. 70) un muy
interesante caso prictico de construccién en que se
pudo observar una variacidn importante en la resis
tencia no drenada de una arcilla (obtenida con prue-
bas de compresién simple} en las pruebas de larga
duracién (hasta 2 semanas) respecto a la resistencia
méxima en prueba estindar (alrededor de 5 min);
Ias curvas esfuerzo-deformacién varizron correspon-
dientemente desde formas de falla frdgil tipica hasta
formas de falla pldstica.

El dato prédctico quizds mds importante ¢s que la
¢, disminuyd asta 30%, respecto al valor de prueba
ripida estandar. Muchos ingenieros piensan que tal
reduccién de resistencia debe ocurrir con el tiempo
en un terreno de cimentacién muy blando sobre el
que se haya construido un terraplén, por efecto de
los esfuerzos cortantes actuantes que degradan la es-
tructura de la arcilla, aun cuando la situacidn gene-
ral esté lejos de la falla, juzgada ésta con base en la
resistencia mdxima obtenida en una prueba conven-
cional (c,). Es cierto que los efectos de consolida-
cién y el paso del tempo contribuirdn a aumentar
esa resistencia minima a que pudiera llegarse, pero
sin duda tal valor minimo representa una condiaén
aritica que muchos proyectistas -juzgan digna de “ser
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tomada en cuenta. No hay suficiente volumen de es-
tudio para juigar qué porcentaje de reduccidn de la
resistencia mixima convencional pudiera considerarse
seguro. En mwuchas oficinas de cilculo se reduce ar-
bitrariamente esa resistencia mixima convencional
en un 25 ¢ 309, para obtener el valor de resistencia
de disefio. )

La resistencia dei terreno probablemente se puede
obtener en forma icroximada y econdmica por me-
dio de pruebas de veleta (Ref. 69), cuvos fundamen-
tos han sido discutilos en el capitulo 1. Por lo gene-
ral es necesaria ura rotacién de menos de 10° para
obtener la resistencia mixima del suelo “intacto”, en
tanto que se requieran varias vueltas para liegar a la
resistencia residual,

La Fig. VI-41 \Ref 71) muestra la curva tipica
de una arcillu blania probada con veleta,

La resistencia del suelo “intacto”, dividida entre
la resistencia residual, suele tomarse como una medi-
da de la sensibilid:? dev la arcilla. Desde luego que
la prueba de la vele:a deja de ser representativa cuan-
do el terreno de ciementacidn va siendo duro o de-
jando de ser arcilly homogénea franca.

Para tomar en cuenta los efectos de reduccién de
resistencia de que s¢ ha hablado en la prueba de ve-
leta, Bjerrum propersiona en la Ref. 69 una grifica
que incluye un fac:or de correccién y, que multipli-
cado por la resistexzia que proporciona la prueba,
da la resistencia gue se debe usar en ei proyecto,
(Fig. VI-12). _

La correlacién z Bjerrum en términos del indice
plistico de la arcilla. es puramente estadistica y se
ha obtenido con base en la relacién observada entre
el Indice pldstico de 14 terrenos de cimentacién que
faliaron bajo terraplenes y el factor de seguridad calcu-
lado retrospectivame=nze en tales fallas; en forma siste-
mitica, dicho factor e seguridad fue algo mayor que
uno, indicio de que la resistencia del terreno fue so-
brevalorizada por lis pruebas de campo.

Las incertidumbres en decidir el valor de la resis.
tencia que se debe usar en los andlisis de estabilidad,
han llevado a muches proyectistas a considerar desea-
ble obtenerlos de terraplenes de prueba a escala na-
tural. Las Refs. 72, 78, 74, 753, 76, 77 y 78 son des-
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Figura VI4). - Curva tipnza de resistencia de una arcilla blan-
da o pracba de veleta (Ref. 71).
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Figura VI42. Facior de correccién para obtener la resistenda
de provecto, a partir de pruebas de veleta
{Ref. 69).

cripciones de este tipo de investigaciones, que contie-
nen informacidén de interés.

Un refinamienzo del cilculo establecido por mu-
chos ingenieros consiste en despreciar la contribu-
cion del terraplén propiamente dicho a la estabili-
dad general. Esto se hace, sobre todo, cuando el terra.
plén es bajo y la costra de arciliza endurecida por se-
cado es delgada, pues en tales casos se ha visto q
la falla del terraplén suele ir precedida por un ag:.
tammiento casi completo del mismo.

La misma Ref. 69 incluye interesantes discusiones
acerca de la confiabilidad del cdleulo de asentamien-
tos de terraplenes sobre suelos muy blandos. Este es
un punto en el que se suelen observar discrepancias
de importancia entre teorfa y realidad, que justifi-
can el uso de terraplenes en escala natural. Mucho
mds dificil de predecir es la evolucién de los asenta-
mientos con ¢l tiempo, problema para el cual es muy
indicado el uso de terraplenes de prueba, siempre
que se disponga de tiempo suficiente para jas obser-
vaciones.

Es sumamente variada ¢ interesante la informa-
cién que se puede obtener en la actividad de un te-
rraplén de prueba, verdadero models a escala natu-
ral de la estructura en estudio. Las Figs. VI-43 y VI44
(Ref. 77) son una muestra de los datos que se pue-
den lograr. La Fig. VI43 proporcionz informacion
obtenida de conjuntos de inclindmetros situados en
secciones instrumentadas de un terraplén de prueba.
Estos instrumentos se describirdn con mds detalle en
un capitulo posterior de esta obra, dedicado a instru-
mentacién de campo. Los datos que ahora se inclu-
ven son los de la Ref 77, ligeramente modificados
para tomar en cuenta el tiempo transcurrido desde
su publicacién. Es notable el curso de la deformacié-

" lateral del suelo de cimentacién bajo el peso del

rraplén con el paso del tiempo. En primer lug.
ocurrié el desplazamiento lateral hacia afuera que
seria de esperar intuitivamente, pero duspués de un
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tiempo las deformaciones laterales se invirtieron ocu-
rriendo hacia la parte central bajo el terraplén; tal
parece que la disminucién de volumen por consoli-
dacion, mdxima bajo el centro de la estructura, fue
lo suficientemente imporiante como para invertir el
sentido de la deformacién lateral.
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Figura VI-44. Resultados de medicién con torpedo de asen-
) tamiento, en una seccién del mismo terraplén
_de prueba 2 que se refiere la figura VI43.

. problemas.

La Fig. VI-44 proporciona datos de magnitud, dis-
tribucidén y evolucién con el tiempo de los asenta-
micntos del mismo terraplén de prueba. Los datos se
obtuvieron al utilizar el torpedo de asentamientos.
desarrollado por Wilson, que tamhién se clescribiri
en el capitulo posterior alusivo.

VI.7 ALGUNAS IDEAS PARA FIJAR LA INCLINA-
CION DE CORTES NO CALCULADOS EN LAS
VIAS TERRESTRES

Se debe repetir una vez mis que, por razones su-
ficientemente analizadas al comienzo dc este capitu-
lo, la mayor parte de los cortes de las vias terres-
tres se han de proyectar sin ningun estudio previo
de campo que incluya el muestreo v el programa de
pruebas de laboratorio, sin los cuales no es posible
pensar en un cilculo matemdtico detallado. También
se menciond que, en muchos casos, fa heterogenei-
dad de las formaciones involucradas hace inutil cual-
quier estudio que se deseara intentar. Lo anterior
equivale a decir que un porcentaje quizd elevado de
todos los cortes de un camino o un ferrocarril han
de proyectarse con base el el criterio del ingeniero
responsable, auxiliado, cuando mis, por el:comporta-
micnto de estructuras similares en la misma ze--
(cuando las hay), por las condiciones de las laderas
naturales €n la regidén y por los someros estudios-ex-
ploratorios que se puedan haber hecho dentro del
marco general del estudio geotéenico de la via. No es
posible proporcionar en este lugar reglas generales
que permitan establecer un criterio rigido para tales
tareas. Cada caso es en verdad particular y debe
afrontarse en forma individual.

Como ‘es natural, la experiencia precedente cons-
tituve una valiosisima ayuda en la tarea de fijar la
inclinacidn estable de cortes y es con esa idea en
la mente como los autores de esta obra se atreven a
presentar la informacién que figura en las pdginas si-
guientes de este parrafo, Poco éxito aguardard al in-
geniero que la aplique en forma ciega; mds bien se
deberd ver como un marco general de referencia o,
alin mds simplemente, como la opinién personal de
otros ingenieros que han afrontado antes los mismos

La Fig. VI-45 (Ref. 79) recoge lo que se pudiera
considerar la experiencia de un grupo de ingenieros
del Departamento de Carreteras de California, E.U.A.
Se da la inclinacién del corte en funcién de su al-
tura para todo un conjunto de valores de ¢ ¥ ¢ que
el ingeniero ha de estimar previamente a partir de
un conocimiento general de Jos materiales involucra-
dos. La grifica incluye un factor de seguridad "ra-
zonable”, : .

Una gréfica como la de la Fig. VI-45 debe consi-
derarse util para poder visualizar rdpidamente la 1n-
fluencia de los diferentes pardmetros de resistencia
en la estabilidad general, estableciendo las condicio-
nes de ésta para diferentes parejas de valores que s¢
puedan llegar a considerar aplicables al caso.
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Figura YI43. Altura de un corte en funcidn de valores de C y
¢ (Ref. 79).

La tabla VI-5 es un sumario completo de reco-
mendaciones de inclinacién para cortes practicados
en muy diversos materiales, incluyendo muchos tipos
de rocas ademads de los suelos, que resume la expe-
riencia del Departamento de Geotecnia de la Secreta-
ria de Obras Publicas de México. Por la elaboracién
de esta tabla merecen crédito especial los sefiores in-
genieros Raul V, Orozco Santoyo, Santiago Barragin
Avarte y Juan M. Orozco y Orozco.

Y18 FACTORES QUE PRODUCEN FALLAS DE ES
TABILIDAD DE LADERAS Y TALUDES

También resulta muy difidl establecer aprioris-
ticamente las causas de los deslizamientos de laderas
naturales o fallas de taludes. La influencia sobresa-
liente del flujo interno del agua y de las presiones
que ésta pueda desarrollar en las masas de suelo in-
volucradas, se pone de manifiesto por el conocido
hecho experimental, del dominio de cualquier inge-
niero aun minimamente relacionado con esta clase
de problemas, de que la mayorfa de las fallas impor-
tantes ocurren en el perfodo que sigue al comienzo
de la temporada lluviosa y tienen lugar en estrecha
conexién con el régimen de las filtraciones y con el
establecimientc de los escurrimientos subterrdneos.
Ia Fig. VI-46 muestra el tipo de relacidn que es po-
sible establecer entre la precipitacién pluvial en una
20na y la incidencia de problemas de estabilidad en
la misma,

En este caso se trata de informacién recolectada
a lo largo de mds de 2 afios en tres fallas de la auto-
pista Tijuana-Ensenada (Ref 7). Las tres fallas son

del tipo de superficie de deslizamiento formada pre-
viamente a la construccién del camino y en los tr
casos se registraron movimientos de enormes masa.
de tierra sobre verdaderos planos inclinados.

En la regidn estin perfectamente delimitados la
estacién de lluvias y los periodos de estiaje. La pri-
mera cormienza aproximadamente a principios de no-
viembre y se prolonga hasta la segunda quincena del
mes de febrero; los pericdos de estiaje se desarrollan
correspondientemente desde mediados de febrero has-
ta principios de noviembre. Es notable el incremen-
to en los desplazamientos a partir de enero, lo que
indica que es necesario un lapso del orden de dos
meses y medio hasta el establecimiento de los flujos
internos, a partir de las oprimeras lluvias. De modo
andlogo, los movimientos disminuyen claramente a
partir de finales de abril, Io que hace ver que han
de transcurrir mds o menos otros dos meses hasta que
se disipa el efecto del flujo, después de las ultimas
Huvias. En cualquier caso, la Fig. VI-46 hace obvia
la relacién entre la precipicacidn regional y el régi-
men de movimiento en las fallas.

La tabla VI-6 (Ref. 2) -es un excelente resumen
de los factores que causan los deslizamientos, asi
como del mecanismo por el cual actian.

Con frecuencia las propias manipulaciones del in-
geniero pueden ser fuente de graves problemas de
estabilidad de taludes; Ia lista que se proporciona a
continuacidn (Ref. 8) es una resedia de los proce
sos constructivos que mis comunmente causan pro-
blemas:

I. Modificacién de las condiciones naturales de
flujo interno de agua al colocar rellenos o ha-
cer zanjas o excavaciones.

2. Sobrecarga de estratos débiles por relleno, a
veces de desperdicios.

3. Sobrecarga de terrenos con planos de estrati-
ficacién desfavorables por relleno.

4. Remocién, por corte, de algin estrato delgado
de material permeable que funcionara como
un manto natural drenante de estratos de ar-
cilla suave.

5. Aumento de presiones de filtradén u orienta-
cidn desfavorables de fuerzas de filtracién al
produdr cambios en la direccién del flujo in-
terno del agua, por haber practicado cortes o
construido relienos.

6. Exposicién al aire y al agua, por corte, de
arcillas duras fisuradas.

7. Remocién de capas superficiales de suelo por
corte, lo que puede causar el deslizamiento de
capas del mismo estrato ladera arriba, sobre
mantos subyacentes de suelo mis duro o roca

8. Ingemento de cargas hidrostdticas o nivele
piczométricos bajo la superficie de un corte a
cubrir la cama del mismo con una capa im-

:

permeabie, - - .

-



Taludes recomendados en cortes

Tabla VI-5

‘ciones que 3¢ hacen para lo granitos, dependiendo
del grado de intemperismo de la roca

~
—
TALUD RECOMENDABLE
TIPO DE MATERIAL OBSERVACIONES
L Hasta 5 m De5alim Del0al5m Mavor de 15 m
r jJ
Granito sane y masivo. Dewcopetar a 121 da par-
te intemperizada si la hay.
(iranite sano [lisurado en amacizar raludles segin la
Lloques. isposiciin e los hloques.
Granjo exfoliado, grundes No sc considera Fecomen-
hloques empacarlos €n ares dable la construccién de
" na herma en el cambio de ta-
lud, '
Grani toli Se recomienda  consuuit
blr:nno exto ml::. grande banqueta con cf objeto de
_Hque: empacaos en ar recibir en ella los peque-
alla arenosa, fios desprendlimientos que
nurmalmente s preentan,
Si ef producto de la intem-
t 5‘. ? § perizaciiin del granito e
: l | E arena fina, limosa o afci-
Gr:lnilo totaimente ingem. H . . : llowa, & recomienda pro-
perirade (tucuruguay), ; I | ! yecar banquewa e 1 m’
M | ' 1 para cortes hasta de {5 m;
H - - . y de 3 m para cortes ma.
o ! ? yora,
v . .5¢ recomienda tomar en cuenta las mismas olnerva- c.
Diaritas,

Andeyita fisurada, sin
alteracién,

Se recomienda amacizar si-
guienda los planos de fisu-
ramiento.

Andesita [racturada y poco
alterada.

Se¢ puede construir berma
de 4 m al cambiar tatud si
la parte inferior del cone
no contiene arcilla en las
fracturas y éstay estdn ce-
rradas,

Andesita fraciurada y
altermda.

Se recomienda descopetar
con falud 1:0 1a parne su-
perficial mds alerada. Si
existe  flujo de agua de
berd proyectane un sub-
drenaje adecuado,




Tabla VI-5

(Continuacién) .
4 ™
. TALUD RECOMENDADLLE
TIPO DE MATERIAL OBSERVACIONES
\ Hasta 5 m De 5a bl DciNalism Mayorde 15 m )
"
Riolite sanas o fracturs- . Y 5e~tcmmicndl imaciar sis
das en praedes  bingue, | [ g\ucnd_o loy planos de frac-
on sisvemin de Iractura. ] P 1 turamiento, a5l cemo d'ﬂ-
migma A N* horionl y i~ -1 /‘i copetar 1 b1 la parte in-
verticalmenie, ’,‘1_‘ ' P tem perizadda,

r

Diahusa wana g
[ractusida,

Se recomienda amacizar,

Hasalio fractarado, sano.

Descoperar 1131 la pare
superior el corte, 4 ¢l frac-
wrRmicnta &5 Muy inieno,
§i hay una capa inwempe-
rirzada descopetar 1:1,

Hasmalto Iracturade en
blaues de tndos tamarios.

Si los {ragmentos otin
sucltor y sin suelo, o em-
pacados en arcilla o limo
suave con lujos de agua,

Halio fractimmlu en
blupues. e toldur tamarnios,

Si los fragmenior ewin em-
pacados en arcilia firme sin
que existan flujos de agua.

Basalte muy [racturado y
en pro<cco muy avanade
se intempericacicn,

Ea onas muy lluviosas s
recomienda construir al pie
el taludd una hanqueta
dec 1 1a para cortes hasta de
15 m y de 3.0 m para cor-
tes mayorss de |5 m,

Corrientes basihicay iner-
almbas cun rocas piroclis
ticas y tezondles.

Se recomfemla definir ¢l contacio ennre el haxalte v las rocan piroctdsticas para
tarlc a cada uno su talud cormapondiente, [y rocas piroclisticas requieren
talud de i1 si se encueniran sueltas o e 3/4:L s e encuentran compactos
0 30N matcriales muy gruews,

Tewonmle nianive,

5i el temntle e Je grano
fino y end suelto, e peo-
pone aplicar las mivmas re-
comendaciona que para el
resto de las pirocldsicas,

Tobas, twhas  brechoides,
andesfticas. rivliticas o ha-
wdlicas, sanas v ligeramens
e lisuraclas,

5i estin intemperizadas en
la parie superior dcl corte,
se recomienda  dewopetar
el corte 2 1/2: 1.

‘I'nhas, 1ohas  hrechoides,
amubesiticar, rioliticas o ha-
silticas, sanas o ligeramen-
1e flisuradas,

5i cxine un flujo Jde agua
imporuante, s recomienda
construir berma de ¢ m 2
la miad ode la aliura, ime
permeabilizandola,

e




Tabla VI-5

Tobasx tobay  brechoades,
riotiticas. andeticas o ba-
silticas poco intemperica-
das.

{Continuacién)
B ‘ =
TALUD RECOMENDABLE
TIPO DE MATERIAL OBSERVACIONES
\ Hasta 5 m Desallm De lfha tsm Mayorde 15 m
—d
a8 N

S¢ recomienda lescopetar
a 3D L pane wiperigr
si el fracturamients o in.
LEILPETIANIG ©3 intenwh.

Tobas. tohas hrechoule,
riollticas. Lasilricas o zn.
desiticas muy intemperiza.
das.

Cambia e talud 2 1a mi-
tad <le tu sltura en cortes
mavores Je 15 m.

Lutita dura y resistente,
con echado casi horizontal,
poco fracturada,

NO CONSITUIE COMrIcungtas
si no son bien impermea-
hies. Descoperar a 3/4:1 Ja
parte superior mis iatem-

perizada.

Lutita suave de resistendcia
media muy [fracturacda.

No consiruir contracunetas
si no son hien impermea.
hles, Dewopetar 1:1 la pas.
te superficial mds intempe-
rizada,

“ .
Arehistas sanas fuertemen.
¢ comentadas, estratifica-
cidn mal definida  horizon.
ul o a faver del corte.

Dewcopetar §/4:1 [2 pane
muy intemperizala cab

Arenisca poco cementala,
muy aiterads con (lujos de
agua.

Descopetar 1:1 la parte su-
periicial muy  incemperni-
zada.

Conglomerado Urechoidke
bien cementado con macriz
silicosa o calcirea”

Se recomienda amacizar eli-
minando ooy Gos  frag-
mentos snelios,

Conglomeraslo pohremente
cementado con matriz arci.
Thowa.

S la matriz arcillosa s
encuentra ssturada o -
metida 2 {uertes cambios
de humetad, w recomien
da para coriey mayores e
M m conuruir hanyueta
de | m oy bermas de 4 m
2 la mitad e la ahwra,

Calizs fracturada con echa.
do casi 2 (avor del corte
con suratiflicacion gruoa o
mal Jdefinida,

Se recomieita dewcopetar
1:] Ta parte swptrior alge
rada o moy ltacturads,

Calizas anas con eatratifi.
oacitin fina horizonal o a
favor cel cone,

Descopeuar 1:t.




Tabla V1.5

{Continuacién)

"

TIPO DE MATERIAL

TALUD RECOMENDABLE

Hasta 3 m

De5allhm

De 1 a l3:n

Mayarde 15 m

OBSERVACIONES

Caliza intemperitada con
flefe e agua,

Proyectar sulxlienaje con-
tracunctas impermeahbles.

A

Caliea sana con  ¢echado
conira ef corte enire Y y
43°, con lubricante arcilio-
W CAtre 3irat0s,

Dur ¢l taluk enrrespondiente ab echada.

Si la roce eMtd muy fracioala, pronectar Lenua ime
permeallizinda de £ moa da micd ale baoaliera, Con-
rracunctas imperineables.

Caliza moy fracturada ¢
intemperizadla.

Contracuncta
impcrmeahle.

Calia 1ana poco [ractura-
da con cchado conmira el
corte cntre 30% y 5%,

Sc puede considerar como
si ct echado fuara borizon-
wl

Calia muy poco intempe-
rzada y fracturala, con
echade entre 45° y M0
cantri ¢l corte.

Descopetar la zona miis
fracturasia a 1:1. Cantracu-
nela impermeabilizada,

Pizarras

Mismas recomendaciones que

para calizas.

Aglomerade medianamen-
tc compacto con [inos no
pldsticos.

Contracuneta  impermealyi-
licada, para cortes mayores
de 10 m comstruir hangues
ta de LU m en el pie de]
talud,

Aglomerado medianamen.
te compacto con finos plis-
Licos.

Cantracunctas impermeabi-
licnlar, Para corte mayor
de 10 m proyovar berma
de 2 m a fa mitad de fa
ahwra y para oete mayor
de 15 m aumenar el an-
o 2 4 m.

Arenay  limowas y limos
COMm pagtos,

Dewopetar |:f la pare su.
perior mds intemperizada,
si son materiales ficilmenie
erosiouabla deberd proyec:
une lud de 1:1 y pruic.
ger con pasio,

Arenas  limosas ¥y limos
Poco compactos,

Contracumta impermea-
bie. Descopetar a 1:5:1 2
la parte mis intemperiza-
da. Para curics mayores ile
15 m proyecar Languew
de 3 m al pic del talud,

_J




Tabla VI-5
{Continuacién)

TIpQ DE MATERIAL

TALUD RECOMENDABLE

Hasta 5 m

De5allm DelBalSm

Mavorde |5 m

OBSERVACIONES

~

Arenas lLimosas y  limos
muy tompacios (lcpetate).

Descopetar 1a pane
superior suelta.

Arcillas poco arenosas
firmes (homogeneas},

Descopetar i1 la pane in-
temperizada, Si existe flujo
de agua proveciar subdrce-
naje.

Arcilias muy suaves expan-
sivas y compresibles

®Para cortes mayores de
15 m proyectar berma a ha
mitacl de la allura bien
drenada.

Caclin preducto de la im
1emperizacion de granitos
o dioritas,

Cubrir con pasto e} alud
para cortes mayores de B m
provectar berma de 6 m
bien drenada.

{altura mdxima 16 rh)

Arenas  limpias poco o
nada compactas.

Su ingulo de Iriccidn interna con banquewa de 1.00 m
en la base ’

Cubrir los taludes
wn Plﬂﬂ.

®la consurueridn de la berma requerira de una contrapendienie
con objeto de drenar el agux por medio de cunetas que deberin
. scr imperméables. pues s no lo son s podria temer una filtracion
que pondria en peligro la parte inferior del corte al establecerse
una superficte de falla ocasionada por la disminucidn de la reis-
tenciz ab esluerzo cortante del material por tlecio de la filtracién
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Figura VI46. Relacién entre la precipitacién pluvial regional y la magnitud de los
movimientos de varias fallas. Carretera Tijuana-Ensenada.

En general, las causas de los deslizamientos pue-
den ser externas o internas.

Las externas producen aumento en los esfuerzos
cortantes actuantes sin modificar la resistencia al es-
fuerzo cortante del material. El aumento en la altura
del talud o el hacerlo mas escarpade, son causas de
este tipo, como también lo son la colocacién de cual-
quier tipo de sobrecarga en la corona del talud o la
ocurrencia de sismos.

Las causas internas son las que ocurren sin cam-

-

bio en las condiciones exteriores del talud. Deben
ligarse siempre a una disminucidén de la resistenciz
al esfuerzo cortante del suelo constitutivo. El aumen
to de presién de poro o la disipacién de la cohesidr
son causas de esta clase.

En la tabla VI-7 (Ref 8) se presentan los facto
res que mis cominmente contribuyen a elevar lo
esfuerzos cortantes actuantes en una lac o ul
talud.

p



1. Desplazamiento de
aire en juntas abier-
Las.

Roa junteada. Luti-
tas.

8. Reduccién de pre-
siones capilares aso-
dada con expansidn,

Arcilla dura y fisu-
rada, Algunas lutitas.

Expansién.

9. Descomposicién
quimic.

Cualquier roca.

Debilitamiento de los
nexos interparticula-
res.

Disminucién de [a
cohesién.

Congelacidén del
terreno (Ref. 80) .

10. Expznsién del
agua por congelacién.

Roa junteada.

Apertura de fisuras
cerradas y produccidn
de nuevas fisuras.

Disminucién de la
cohesidn.

{l. Formacién de len-
tes de hiele en el
suelo.

Limos y arenas himo-
sas.

Aumento en el con-
tenido de agua del
suelo congelado.

Disminucién de la re-
sistencia por friccion,
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TABLA VI6 (Ref. 2)
Factores que producen los deslizamientos
Proceso que pone | . Materinles mds Naturalera fisica
Agente al agente ¢n Medio por el cual sensibles a la de la aceidn Efectos sobre la
accidn actua el agente accidn del del egente estabilidad
agente
Erosién y P_rocesos consirue- 1. Aumenta la altu-[Todos los materiales.| Cambios en el estado] Aumento de los es-
transparte. livos o ecrosiones,(ra o la inclinacién de esfuerzos, fuerzos cortantes.”
del talud.
Arcillas rigidas o fi-| Cambios en los esta.j Aumento de los es-
suradas. Lutitas, dos de esfuerzos y|fuerzos cortantes. Se
abertura de fisuras. | desencadena el pro-
ceso 8.
Esfuerzos tec | Movimientos tec-| 2. Deformaciones Todos los materiales.| Aumenta el dngulo | Aumento de los es-
ténicos. ténicos, grandes de la corte- de walud. fuerzos cortantes.
3 1erresire.
Esfuerzos tee- | Temblores o ex-| 3. Vibradones de Todos los materiales.| Cambios de esfuerzos) Aumento de los es-
ténicos o uso | plotacién con ex-|alta frecuencia. transitorios, fuerzos cortantes.
de explosivos. | piosivos. " " T
Loess, arenas ligera-| Alteracién de los ne.|Disminucién de Iz
mente cementadas y!xos interparticulares. | cohesién ¥y aumento
gravas. de los esfuerzos cor-
antes,
Arena fina o media, | Reacomode de gra-| Licuadén.
suefta y saturada. nos. :
Peso del ma- | Construccidén del |4, Deslizamiento su- | Arcilla dura o fisura-
| terial que for- | talud. perficial. da. Lutita. Remanen. | Apertura de fisuras | Disminucién de I
ma el talud. tes de viejos desliza- | cerradas y produccién |cohesién. Se actlera
mientos. de nuevas fisuras, el proceso B.
5. Deslizamiento en| Materiales duros so-
estratos débiles al pie| bre estratos blandos.
del talud.
Aguaz, Lluvias o fusién|6. Desplazamiento deArena humeda. Aumentos de presion | Disminucién de resis-
de nieve. aire ¢n los vacios, de poro en el agua.|tencia.

Periodo de sequfa.

12. Contraccion.

Ardilla.

Agrictamiento por
contraccidn.

Disminudén de la
cohesién.

Vaciado ripido.

13. Flujo hacia e] pie
del ralud.

Limos y arenas finas.

Aumento de presion
de poro en el agua.

Disminucién de la re-
sistenca por friccidn.

Fluctuaciones en

la

elevacidn del

nivel fredtion,

14. Reacomodo de
granos.

Arena media a fina,
suelta, saturada.

Aumento de presién
de poro en ¢l agua.

Licuacién.

Asernso de

fredtico

cn

nivel
un

acuifero distante.

15. Elevacién del ni-
vel piezométrico en
¢l material que for-
ma el talud.

Estratos d¢e arena o
limo enire o debajo
de estratos de arcilla.

Aumento de presién
de poro en el agua.

Disminucién de lare-

sistencia por friccién.
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TABLA VI6 (Ref. 2)

(Continuacién)
Materiales mds .-
Procesa que pone A Naturdlera fisica
Agente al agcife fn Medilo por el cual Jcnnb.l'c: a la de la accx{‘in Efectos sobre la
accidn actua el agente accidn del del agente estabilidad
agente
Flujo interno de|l16. Flujo hacia el ta- | Limo saturado. Aumento de presién|Disminucién de lare-
agua, lud. de poro en el agua,|sistencia por friccién.
17. Despiazamiento de | Arena fina hidmeda. i Disipacidon de la ten- |Disminucién de la
aire en los vacios. sién superficial, cohesidn, -
18. Remocién de ce- | Loess. Debilitamiento de los
meniantes solubles, nexos  interpatticula-
res.
19. Erosién interna. | Limo o arena fina.| Tubificacién, Aumento de los es-
fuerzos cortanies.
TABLA VI7 En la tabla VI.8 (Ref. 8) se presentan los facto-

Factores mds comunes que contribuyen a aumentar
los esfuerzos cortantes actuantes en un talud

i. Remacién de soporte que comprende:

1-a Erosién.

l-a.l Por corriente y rfos.

[-a.2 Por glaciares.

1-a3 Por accidn de oleaje o corrientes marinas.

l-a.4 Por procesos sucesivos de humedecimiento y secado
(brisa, congelamiento, etc).

I-b Modifiacién del talud previo por cides, deslim-
miento, asentamiento 0 cualquicr otra Qusa.

1-¢ Actividad humana.

1-cl Cortes y exavaciones.
1.c2 Remocidén de muros de retencién o tablestacados.
1-¢3 Vaciado de lagos, lagunas o depdsitos de agua.

2. Sobrecarga.

2.2 Por causas naturales.

2.a,1 Peso de lluvias, nieve, etc.

2.a.2 Acumulacién de materiales por cidos, deslizamien-
lOs u otras causas.

2-b Por actividad humana.

2-b.1 Construccién de rellenos.

2-b2 Edificios y otras sobreargas en Ia corona.

2-b.3 Eventuales fugas de agua de tuberfa y ductos.

’

8. Efectos wtansitorios, como sismos,

4. Remocién de materiales subyacentes que proporciona-
ban soporte.

4-a Por rlos ¢ mar.

4-b Por meteorizacién.

4-¢ Por crosién subterrinea por flujo de agua (tubifi-
cacién, lavado de solventes, etc.).

4-d Por actividad humana. Excavacién o mineria.

4-¢ Por pérdida de resistencia del material subyacente.

5. Aumento de presidn ‘lateral.

$-a Por agua en grietas y fisuras.
5-b Por congelacién del agua en grieuas,
5-¢ Por expansién de arcllas susoeptibles.

res ‘que causan con mayor frecuencia una disminu.
cidn en la resistencia al esfuerzo cortante de los ma-
teriales constitutivos de laderas y taludes.

TABLA VI8

Factores que mds cominmente contribuyen a disminuir
la resistencia al esfuerzo cortante en laderas
y taludes (Ref. 8)

1. Factores inherentes a Iz naturalezm de los materiales.

1-a Composicién.

1-b Estructuracién,

I-c Estructuras secundarias o heredadas.
1-d Estratificacidn desfavorable.

2. Cambios por meteorizaciéu y actividad fisico-quimica.

2-a Procesos de humedecimiento y secado.
2.b Hidratacién.
2-¢ Remocién de cementantes.

3. Efecto de las presiones de poro, incuyendo las debidas
al flujo de agua.

4. Cambios en la estfuctura, incluyendo fisuracién por libe-
racién de esfuerzos y degradacién estruaural bajo los
esfuerzos cortantes previamente actuantes.

V19 IDENTIFICACION DE PROBLEMAS DE ESTA-

BILIDAD DE TALUDES EN EL CAMPO

El reconocimiento de las posibles futuras fallas de
laderas o taludes en el campo y su identificacién con
fines de una clasificacién que norme el criterio del
ingeniero responsable se han hecho tradicionalmente
con base en un juicio experimental que interpretd
signos vistos sobre el terreno, dentro del marco d¢
una experiencia precedente; estos signos consisten 50-
bre todo en deformaciones, agrictamientos y manifes
taciones del:régimen de¢ flujo interno de las aguas
Esta metodologia de trabajo lleva, naturalmente, 2



una interpretacion cualitativa y aun subjetiva del es-
tado de la estabilidad de un talud y del riesgo de su
falla. En pdginas subsecuentes de este mismo pdrrafo
se daran algunas ideas pricticas para ayudar al co-
rrecto enfoque de ese método de trabajo.

Claro estd que resultarfa muy deseable el estable-
cimiento de algun método tedrico, seguro y confiable,
para juzgar si una ladera o talud especifico esta en
condicién critica o para evaluar el riesgo de su desli-
zamiento catastréfico. Podria pensarse que si el talud
ha sido "calculado”, al conocer su factor de seguri-
dad se tendria una medida cuantitativa inmediata de
su condicidn. Independientemente de que en las vias
terrestres muchos taludes no .pueden calcularse, una
confianza excesiva en el método de medicién anterior
implicaria una fe en los resuliados de los métodos
de cdleulo, dificilmente aceptable a la luz de las in-
certidumbres, ya comentadas, dentro de las que di-
chos métodos se han de aplicar. El factor de seguri-
dad de cilculo se debe verificar o calibrar de acuer-
do con informacién que provenga del talud ya cons-
truide. El modo de lograr esto es lo que hoy se echa
de menos, independieniemente de que existan alen-
tadoras tentativas al respecto, alguna de las cuales se
menciona en lo que sigue,

Se wrata de encontrar alguna relacién tedrica en-
tre la condicién del talud y algin resultado de labo-
ratorio facil de obtener y de interpretar. La condi-
cién del talud se habrd de expresar con base en su
comportarmiento, que se obtiene de un conjunto con-
tinuo y suficienterpenie detallado de mediciones de
campo, resultado a su vez de un programa de instru-
mentacidn de campo adecuado y cuidadoso; este as-
pecto se tratard en un capitulo espedal dentro de
estz obra. :

En las Refs. 81 y 82 se presenta un intento para
relacionar la condicién de un talud en cuanto a'su
estabilidad con los resultados de pruebas de labora-
torio, de compresién simple o triaxiales, en que se
estudia la deformacién de los suelos bajo cargas me-
nores que las correspondientes a la fallza convencio-
nal; de esta manera es posible conocer la velocidad
de deformacién de los suelos en diferentes condicio-
nes de prueba. En las referencias mencionadas se es-
tablece un método que permite cuantificar el riesgo
de la falla y aun el momento en que ésta se produ-
cird, si tal es el caso, en funcién de las velocidades de
deformacién en pruebas de laboratorio y de los tiem-
pos que transcurran hasta la falla de los especime-
nes. Independientemente de lo “refinadas” que estas
ideas pudieran parecer a los ingenieros acostumbra-
dos a proyectar y construir vias terrestres en el mo-
mento presente, no. cabe duda de que representan
lineas de investigacidén cuya utilidad puede ser muy
grande en un fuwro préximo.

No siempre la falla de un talud ha de ligarse a
un deslizamiento catastréfico; una deformacion exce-
siva pudiera atacar a las bases de funcionalidad es-
tructural en forma suficiente como para producir una
falla prdctica. No existen tampoco métodos conven-
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cionalmente aceptados y de uso comiin para cuanti-
ficar la magnitud. de las deformaciones que pueda
sufrir un terraplén formade por materiales compac-
tados. Un interesante método de cilculo para tal fin
aparece en la Ref. 83,

Las condiciones de estabilidad de un talud depen-
den en general de factores propios de los materiales
constitutivos, tales como su naturaleza, estructura, es-
tratigrafia, condiciones de meteorizacidn, y de todo
un conjunto de circunstancias externas al propio ta-
lud o ambientales, como la topografia de la zona, el
clima, la vegeracidnm, etc, Las condiciones de régimen
hidrdulico superficial e interno son vitales, El con-
junto de todos los factores que influyen arroja al
problema un nimero tal de variables que-lo con-
vierte en uno de los mas complejos que afronta el
ingeniero dedicado a las vias terresires. El auxilio de
la fotointerpretacién, cuyo detalle queda fuera del
alcance de este libro, debe verse como fundamental
para el encasillarniento correcto de todos los elemen.
tos de juicio provenientes del campo.

El problema de reconocer e identificar desliza-
mientos tiene dos aspectos importantes (Ref. 8). El
primero se refiere a identificar el deslizamiento en
si mismo, para saber si han ocvrride u ocurrirdn meo-
vimientos que sean indicio de inestabilidad. El se-
gundo aspecto, igualmente importante, se refiere a
identificar y clasificar el tipo -de deslizamiento que
esti ocurriendo o que sea susceptible de presentarse.

En el caso de una via terrestre de nueva construc-
cidnm, una vez que se adquiera una idea general de
las condiciones -de estabilidad de una zona por me-
dio de mapas geolégicos y fotointerpretacon, serd
preciso visitarla para inspeccionar las condiciones so-
bre el lugar. En tal inspeccién se deberd proceder
siempre yendo del panorama general a los detailes
particulares, Se deberd conceder especial atencién a
la inclinacién de las laderas y sus cambios, relacio-
nindolos con las variacdiones de materiales que indi-
que la geologia superficial. Se buscarin muy espedal-
mente signos especificos, tales como manantiales, ve-
neros, encharcamientos y, desde luego, grietas; todos
los signos del deslizamiento superficial son importan-
tes, pues es muy conveniente la deteccidn de esta cla-
se de falla en las etapas mds tempranas del proyecto.

Sin embargo, es claro que en la gran mayorfa de
los casos seri muy dificil prever la existencia de fu-
turos deslizamientos y fallas, y el ingeniero deberi
limitarse a extremar sus precauciones en aquellos lu.
gares en que existz una secuencia de materiales dig-
na de desconfianza. Algunas de éstas som:

1. Toda clase de formaciones de roca o suelo du-
ros, que sobreyacen a rocas muy fragmentadas,
suelos blandos o materiales muy intemperi-
zables.

2. Laderas de aralla blanda o lutitas, sobre todo
s1 en otras zonas de la ladera se detectan fallas
o si estin fisuradas,
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3. Depoésitos de talud o de piemonte que des-
cansan contra y sobre estribaciones y lechos de
roca firme,

4. Laderas a cuyo pie existan causas de erosidn,
como el mar o corrientes de agua.

5. Formaciones de roca o suelos residuales cuyo
echado o cuyas estructuras heredadas sean des-
favorables, respecto a la excavacidn que se prac-
tique para alojar la via terrestre.

El ingeniero y su actuacién son frecuente causa
de problemas de inestabilidad, como ya se dijo antes
(ver pdrrafo VI-8). '

Respecta a un deslizamiento en desarrolle y ya
planteado, lo importante es clasificarlo, pues los mé-
todos correctivos en que pueda pensarse dependerin
de su tipo y caracteristicas. A este respecto, la instru-
mentacién de campo, que se tratard mds adelante, es
casi el unico medio eficaz y seguro de llegar a un
conocimiento completo del problema; su utilizacidn
se ha desarrollado mucho en los altimos afios y, sin
duda, lo hard mis en el future.

La tabla VI-9 (Ref. 8) presenta una recopilacién
de los signos exteriores mds usuales de los distintos
tipos de fallas, por los que serd posible reconocerias
y clasificarlas.

La habilidad para ver y reconocer pequefios agrie-
tamientos e interpretarlos es uno de los mayores de-
nes que le es dado poseer a un ingeniero dedicado a
este tipo de problemas. Se le debe cultivar, calibrar
y desarrollar cuidadosamente. Puede orientar mucho
para conocer el mecanismo cinemdtico de la falla alii
donde no se haga una instrumentacién detallada y
serd siempre una ayuda valiosisima para programar
ésta,

Es frecuente que la direccién de las grietas sea
normal a la de los movimientos del suelo, pero ésta
no es, claro estd, una regla general. Por ejemplo, las
grietas en los flancos de una falla pueden ser prict-
camente paralelas a su movimiento. En fallas rota-
cionales las grietas suelen ser curvas, marcando la
zona de falla. Las grietas en escalén son a veces el
primer signo precursor de inestabilidad y un levan-
tamiento completo de ellas suele dar un magnifico
contorno de la falla por venir.

La Fig. VI47 (Ref. 8) muestra ¢l mapa tipico de
agrietamiento en torno a un deslizamiento de tierras.

En una falla waslacional es comidn que las grie-
tas sean muy poce curvadas y su espesor es similar
desde la cabeza hasta el pie de la falla,

YI-10 PREVENCION DE FAILAS

Es evidente que Ia mejor manera de resolver los
problemas de estabilidad de taludes es no tenerlos.
Esta es una regla de oro que deberd tener siempre
en mente ¢l proyectista de vias terrestres y ningin
criterio alternativo serd, en principio, ni mds seguro

I0M4 DE CEPRESION

DIRECCION GENERAL DEL MWMOYIMIENTO

IONA  DE ELEVACION

———

Figura VI-47. Plana upica de agricamiento en un desliza
miento de tierra (Ref. 3).

ni mds econémico. El hecho de que a veces sea pre-
ciso afrontar riesgos en aras de una localizadén for-
zada o elegida o por alguna consideracién de otra
indole, no invalida la regla bdsica enunciada,

De hecho, el proyeciista de vias terrestres suele
tener una libertad bastante amplia sobre una- serie
de circunstancias que condicionan, en buena parte,
la aparicién de futuras fallas; por ello, conviene men-
cionar, as{ sea brevemente, tales circunstancias para
considerarlas, en su momento, como un e¢lemento

mis de los que servirdn para definir la actitud final
que se deba adoptar.

En primer lugar, las fallas podrin prevenirse me-
jor a base de un disefio (por cdlculo o receta) mis
realista, y la posibilidad de mejorar éste descansa en
mucho en la exploracién que se efectiie (y ha de
pensarse tanto en exploracién geoldgica, como en la
que se vincula cominmente con la mecinica de sue-
los) . Hoy, la exploracién rutinaria en vias terrestres
suele ser escasa y no permite fundamentar en ella
disefios muy refinados; cuando hayan de cruzarse for-
madones o terrenos en que se sospechen peligros es-
peciales, la exploracién se deberi extender. Esto ya
se hace en casos extremos, tales como zonas pantano-
sas o de suelo muy blando, pero usualmente la tran-
sicién de criterios es un tanto brusca; se pasa de ex-
ploracién muy escasa casi siempre, 2 muy detallada

“en algin caso espedial y raro. Deberfa reflexionarse
en si no convendrd establecer grados en los niveles



TABLA VI9

Hechos que ayudan a reconocer deslizamicutos activos
0 recientemente activos

(Consiliese nomenclatura en la Fig. VI-8)

Fartes estables que rodean al deslizamiento Paries que se¢ han movido
Tipo de Clase de o Talud principal
| movimiento material | Corons o iniciacidn (detrds de ia Flancas Calbera Cuerpo Base Pie
de la zona fallada zona fallada) .
Caldos y dermum-| Roa Roca suclta, griclas | Normatmente  asi| En. general filos de | Generalmente no |Superficic irregular| La base cominmen-| 5i ¢l aide es pe-
bes, probables deirds de | vertical, irregular,|roca limpios. cstd bien definida. |con fragmentus de|te enterrada. Si estd | quedo tiene un fa-
la lnea de falla,|liso, roca de aspee- El material aido |roca. Si s mdy|visible presenta ge-| lud irregular de de-
1} Caida de rocas. aspecto irregular ca- o fresco. Roca jun- forma un moutdn |grande y si ticne | neralmente las va-| tritos. Si la calda
B racterizado por sis- teada, de rocas -cerca del [drboles o materia- | zones de 1a falla, 1a- | de rocas es grande
i temas de juntas, csaarpio, les d¢ coloses con-|les como roca sub. | el pie puede tener
trastantes, ¢l mate- | yacente débil o es- | un contorno redon-
rial puede indicar | tratos socavados por | do.
4 dircecién  del mo- [el agua.
vimicnto radial des-
de ¢l escarpio. Pue-
de contener depre-
- |siones,
-~
N
2) Caida de suclos |Suclos Griclas detrds de la [Casi vertical. Sue-}Con frecuencia casi |Gencralmente no |Trregular. Como ¢l de arriba. |Irregular.
{Derrurbes), linca de falla. lo htimedo. Super- | verticales. estd Dbicn definida.
ficialmenic muy El mawrial aldo
agriciado, forma un montén
de rocas cerca del
cscarpio,
Deslimmicento Numerotas grictas, {Inclinado, limpio, [Las estrfas en Jos |13 parte superior [La parte del suclo [Normalmente sc |Con frecuencia unma
la mayorfa de ¢llas [concavo haciaeldes- {flancos del  escar- |del material falla- [que se mueve se |desarrollan bufa- [zona de flujo de
1) Circular Suclo concavas  hacia el |lizamicnto, combn. fpio tienen grandes |de conserva partes [rompe y  disgrega, bimienlos transversa- |tierra con forma lo-
deslizamiento, |mente alto. Puede feomponentes  verti- del terreno natural |Grietas longitudina- {les y grictas sobre jbulada, material ro-

presentar estrias y
nnjas cn la super-
ficic, que van de la
corona a la cabera.
La pare superior
del talud 3y la
falla pucde scr ver-
tical.

cerca de la
cabeza y notables
componentes  hori-
zontales cerca de la
base, La aliura «lc
fos flancos decrece
hacia da base. EIl
flanco del desliza-
mienlo  puctde  ser
mis alio que las
superficies origina-
tes del terrenc cn-
tre la-base y ¢l pie.
Crictas en escalén
rodean ¢! desliza-
micnto en las pri-
mcras clapas,

cales

amntes de fallar, Sc
producen al pic del
tatud principal en-
charcamientos. To-
da la cabera g
falla estd surcada
por grictas y los
drbholes en la zona
calfda apuntan ce-
rro arriba.

les, bulamienio, Ge-
neralinente sc des-
arrollan  encharaa-
micntos justo arri-
ba de Ja base.

la base, Zona de
levantamicnto, au-
sencia  de  bloques
individuales gran.
des. Los drboles in-
clinades cuesta aba-
jo.

dado encima y en-
terrado. Los drbo-
les estin tendidos o
en varios dngulos
mezclados entre ¢l
materiat del pie,
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de exploracién que se apliquen en los diferentes lu-
gares vy formaciones, juzgados también con un crite.
rio de ordenamiento segun los riesgos que impliquen.

Muchos de los factores geotéenicos que definen el
riesgo de fallas son muy dificiles de detectar con
exploracién convencional. Eilo ocurre con grietas, fi-
suras, discontinuidades pequedas, superficies de falla
previamente formadas, definicién de las condiciones
de flujo, etc. También muchos de estos factores se
pueden conocer mejor con téenicas de instrumenta-
cién de campo, que deben verse como importantes
auxiliares de la deteccidn y aun de la prevencién de
fallas.

Mucho de lo que en vias terrestres se puede ha.

cer para prevenir fallas esti ligado a cambios en el
trazo geométrico de las propias vias, pero aun sin
modificar el alineamiento horizontal, un buen traba-
jo conjunto de trazadores y geotécnicos podrd lograr
mucho en esos aspectos, simplemente manejando los
alineamientos verticgles y las pendientes de la vfa;
desde luego, este recurso serd mais manejable en ca-
rreteras que en ferrocarriles, por razones cbvias. El
hecho es que, en general, hoy rigen las mismas reglas
de trazado de carreteras en los mds diversos tipos de
terreno, considerando sélo problemas de pendiente y
curvatura y manejando el movimiento de tierras uni.
camente desde 2] punto de vista de un balance y de
lograr, de un meodo bastante ilusorio muchas veces,
un costo bajo en los acarreos. Sin embargo, hay lu-
gares en que cualquier terraplén es problemdtico vy
otros en que cualquier corte puede ser inseguro. Asf,
es muy deseable en todos los casos la coordinacién
entre las reglas del arte de trazar y las consideracio-
nes geotéenicas.
. Algunas fallas importantes se podrdn prevenir con
sélo mantener en mente algunas consideraciones geo-
técnicas bisicas. Por ejemplo, en cortes siempre se¢
debe procurar que al menos el pie del talud perma-
nezca tan “cargade” como sea posible; la descargd
suele disminuir de por si la resistencia al esfuerzo
cortante de suelos y rocas y libera los esfuerzos hori-
zontales residuales, lo que tiende a expandir los ta.
ludes.

Otra regla que podria citarse es que cuanto me-
nor sea el volumen de la excavacién para un corte y
menos tendidos sus taludes, menor serd la cantidad
de agua que la estructura reciba en una lluvia. En
grandes cortes, esta cantidad de agua puede ser su-
ficiente motivo para obligar a un proyecto escalo-
nado, con cunetas en las partes interiores de los es-
calones, para eliminar prontamente el agua colecta-
da por la estructurz, pero muchas veces un sencillo
talud casi vertical puede tener éxito alll donde pue-
de fracasar uno muy complicado, de seccién com-
puesta; el ejemplo tipico lo constituyen los cortes en
loess, donde la lluvia “lava” los cermentantes natura-
les del material.

En terraplenes, ya se discutié el efecto de cons-
truirlos con tuludes poco o muy tendidos. En el pri-
mer caso, se concentran esfuerzos en el pie; en el se-

gundo se propician asentamientos al aumentar el
drea de apoyo. i

En los procedimientos constructivos radican otras
muchas posibilidades de aumentar ¢ disminuir el
riesgo de las fallas, No se mendonardn aqui los pro-
blemas derivados del uso inhibil de los explosivos
al practicar cortes en rocas, pero a él se debe una
proporcién no desdefiable de las fallas que ocurren
en esos materiales,

También en este sentido se podrian mencionar
algunas reglas de validez frecuente. Por ejemple, un
corte en pendiente se debe atacar de preferencia cues-
ta arriba, para dremar con facilidad el agua que Ilue-
va o brote, También suele dar buen resultado atacar
¢l corte en estratos, pricticamente en toda su longi-
tud, pues asi se abate de manera uniforme el nivel del
agua en el subsuelo y no se crean grandes frentes no
drenados. '

La omisién de escalones de liga (capitulo III) en
terraplenes sobre laderas inclinadas ha causado pro-
blemas en muchos casos, no sélo por fallas catastro-
ficas, sino también por la demanda de una conserva-
cién excesiva en estructuras que se mueven con len-
titud.,

Existe la costumbre de construir los cortes ini-
cialmente con un talud mds escarpado que el de pro-
yecto, el cual se afina al terminar la excavacién, para
llegar a la inclinacién final. Esta prdctica debe verse
siempre como inapropiada, pues el corte se mantiene
con .estabilidad precaria un derto tiempo; indepen-
dientemente de que esto invita al desarrollo de fa-
llas, el someter a los suelos a esfuerzos excesivos, so-
bre todo cerca del coronamiento, abre grietas y fisu-
ras y puede causar una degradacién estructural muy
perjudicial para su futura resistencia.

VI.I1 METODOS MECANICOS PARA CORREGIR
"FALLAS EN LADERAS Y TALUDES

En este pdrrafo se tratarin someramente los prin-
cipales métodos a disposicién del ingeniero para co-
rregir problemas de laderas o taludes inestables, o
para reconstruir zonas falladas, Sin embargo, en este
lugar sélo se tratarin los métodos correctivos que no
tengan relacién con técnicas de drenaje o subdrenaje,
objeto de un capitulo especial posterior. Por derto,
ha de sefialarse que muchas de las correcciones que
se hagan en zonas falladas estarin ligadas al aspecto
del drenaje, pues, como ya se seflalé en repetidas
ocasiones, la accién del agua superficial o subterrd-
nea tiene gran influencia en la estabilidad de las
masas de tierra; por ello, el contenido de este pérrafo
se debe ver como incompleto y no se podrd definir
el panorama general independientemente del capi-
tulo posterior a que s¢ ha hecho menddn. Con fines
de clasificacién sf se citardn los métodos correctivos,
basados en drenaje y subdrenaje, en las tablas corres-
pondientes. A falta de mejor palabra, los métodos co-
rrectivos que se tratan se han llamado “mecdnicos™.



Todos los métodos correctivos siguen una 0 mis
de las siguientes lineas de accién.

‘1. Evitar la zona de falla.
2. Reducir las fuerzas motoras.

3. Aumentar las fuerzas resistentes.

El evitar 1a zona de falla suele estar ligado a cam-
bios en ¢l alineamiento de la via, sea el horizontal o
el vertical; a la remocién total de los materiales in-
estables 0 a la construccién de estructuras que se
apoyen en zonas firmes, tales como puentes o via-
ductos, .

La reduccion de las fuerzas motoras se puede lo-
grar, en general, por dos métodos: remocién de ma-
terial en la parte apropiada de la falla y subdrenaje,
para disminuir el efecto de empujes hidrostiticos y
el peso de las masas de tierra, que es menor cuando
pierden agua.

Por lo comun, la linea de accidén que ofrece mis
variantes es la que persigue aumentar las fuerzas re-
sistentes; algunas de éstas son: el subdrenaje, que
aumnenta la resistencia al esfuerzo cortante del suelo;
Ta eliminacién de estratos débiles u otras zonas de
falla potencial; la construceién de estructuras de re-
tencién u otras restricciones y el uso de tratamientos,
generalmente quimicos, . para elevar lIa resistencia de
los suelos al deslizamiento.

En la tabla VI-10 (Ref 8), se presenta un resu-
men de Jos principales métodos para la correccién
de fallas. Reconociendo que no existe una frontera
demasiado rigic . entre los métodos de correccibn vy
los de prevencidn, el titulo de la tabla cita ambos
conceptos, por lo que dicha tabla se puede ver como
complemento del pirrafo VI-10 de este mismo capi-
tulo. ‘

A continuacién se discutirin con algin detalle
los principales métodos mecanicos para correglr fa.
llas en taludes de laderas naturales.

A. Mcérodos de elusién

Indiscutiblemente constituyen los medios mds se-
guros para eliminar los problemas derivados de desli-
zamientos y -fallas, pero no siempre se pueden utili-
zar. En otras ocasiones se podrédn emplear sélo par-
cialmente, en el sentido de que no se pueda evitar
por completo una zona inestable, pero que un ligero
cambio de alineamiento haga posible eludir su peor
parte 0 mucha de la longitud de la via dentro de la
zona; en estos casos este tipo de soluciones pueden
ser todavia muy valiosos.

Uno de los problemas que mejor responden a la
aplicacién de estos métodos es el cruzamiento de
formaciones inclinadas de suelo o roca, con echado
desfavorable 2 1a via; en estos casos, cambios peque-
fios del alineamiento horizontal pueden llevar a zo-
nas de mucho menos peligro o inocuas y la eleva.
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Un ejemplo de formacién geolbgica desfavorable. Formacién
de calizas en ¢l camino Tula-Ciudad Yicoria,

cién de la rasante puede reducir mucho los proble-
mas. 3i un lado de un valle tiene echado desfavora-
ble, es muy posible que el otro lado lo tenga incluso
favorable,

En donde no sea posible evitar una zona de des-
lizamiento potencial o en la’ que haya ocurride un
deslizamiento, es a veces una buena solucidn evitar
el problema por la construccién de un viaducto qy.
se cimiente en las zonas firmes a ambos lados de
problemitica. El costo de esta solucién suele ser
muy alto y, si llega a adoptarse, se deberi elegir siem-
pre una solucién estructural que acepte movimien-
tos moderados, pues serd dificil" garantizar su com-
pleta inmovilidad. Con mucha frecuencia la construc-
cién de estructuras de pasc se complementa con Ja
completa remocién del material fallado, para.prote-
ger la propia estructura de los riesgos del desliza-
miento brusco de la masa’de tierra ¢ de eventuales
empujes sobre sus apoyos.

En muchas laderas inclinadas con condiciones de
estabilidad dificiles suele ser una magnifica regla al-
terar lo menos posible las formaciones naturales por
la construccién de la via. A esta idea corresponde la
solucién con construccién en “medios viaductos”, cn

Otro cjemplo de formacién geolégica defavorable Plcuras

en el camino Iguala-Ciudad Altamirano.



TABLA VI10 (Rel. 8)

Resumen de métodos para la prevencién y corrcccién
de deslizamientos

KFrecuencia de

Uso uso exiloso
. gencral 1)) Posicidn del tratamiento . .
Efecto en la estabilidad Mciodo de iratamiento en el destizamiento Sus mefores aplicaciones y
del deslizamienio Preven- | Correc- | Derrum- | Desliza- © lLimitaciones
cidn cidn be miiento | Flujo .
NO SE AFECTA. I, Méodo para eludirlo. *
A. Relocalizacion, 2 2 2 Fuecra de los limites del des- | Es el mejor métedo st es econdmico,
B. Construccién de via- litamicito,
ducto. X X 3 3 3 Fuera de los limites del des- | Aplicable en irechos cortos de laderas in-
lizamiento, clinadas.
. Movimiento de tierras.
A. Remocién de ' la ca-
beza. X X N ) N Parte superior y cabeza, CGrandes masas de marcrial cohesivo.
SE REDUCE EL ES. B. Abatimicnto de  los A
FUERZO CORTANTE ~ taludes, X X 1 1 1 En los taludes del corte o|Mis cliciente en teriaplenes sobre suclos
ACTUANTE, C. Escalonamiento de ta- terraplén. friccionantes. :
Judes. X X 1 1 1 En los taludes del corte o
D. Remocidn de todo el terraplén. *
material incsiable. X X 2 2 2 Taode el deslizamiento, En masas superficiales rclativamente pe-
, qucias de material en movimiento,
- L11. Drenaje.
A. Superficial.
1) Cunetas. X X ] 1 1 Encima de la corona. Esencial en todos los tipos.
2) ‘I'ratamiento  del :
talud. x X . 3 . En la superficie de la masa | Revestimiento de’ rocas o delantal permea-
8} Conformacion de en movimiente. ble para controlar el flujo.
rasante. X X 1 1 1 En la superficic de la masa | Benddico en todos los tipos.
en movimienio.
SE REDUCEN LOS ES- 4) Sello dc grietas. X X 2 2 2 Completo de la corona al Benédfico en todos los tipos.
FUFRZOS CORTANTES 5) Sclio de planos de pie. . L
ACTUANTES Y SE IN. juntas y fisuras. X X 3 ) N Completo de la corona al| Aplicable o formaciones romsas.
CREMENTA LA RESIS- B. f;'b;‘)ftm!'-d . pie.
. rencs de penetra-
};NC(‘:ISR;:NT‘;:SFU]::;L cién transversal. x X * N 2 2 localizado para interceptar | Grandes masas de suclo donde exisie el
SUELO. y conducir Jas aguas sub- flujo subterrinco.
2} Trincheras estabi- terrancas.
lizadoras. X X N 1 3 Masas de suclo relativamente superficiales
%) Galerias drenan- con flujo sublerrdneo,
- tes. X X N ] N Profundas y grandes masas de suelo con
4) Poros verticales de alguna permeabilidad.
drenaje. X - x N 3 s Masas profundas en deslizamiento, agua
. subterrinea en varios estratos o lentes,
5) Sifén continuo. X X N 2 3 Usade principalmente como salida de trin-
cheras o pozos de drenaje.




SE AUMENTA LA RE-|IV. Estructuras  de  conten-
cidn.

SISTENCIA AL DESLI-
ZAMIENTO.

A.

o

Apoyo en la base.
1) Relieno de roa.

2) Relleno de ticrra.

, Muroa de retencién

comunes o en cclo-
sla.

. Pilotes.

1) Fijos en la super-
ficie de desliza-
miento,

2) Sin fijar a la su-
petficie de desliza-
micnio.

. Anclas en roca.

Bandcrillas en talu-
dea.

Base y pie.

Base y pie.

Base,

Base.

Encima de la carretera o de
Ja estructura  (cortes).
Encima de la carretera o de
la estructura.

Roca sama o suclo firme a razenable pro-
fundidad.

Cuaido en contrapeso en ¢l pie da resis-
tencia adicional,

Masas ¢n movimienic relativamente Pe-
quedas,

Se incrementa la resistencia en la superficie
de deslizamicnto en el monto de la fuerza
requerida para hacer fallar a los pilotes.

Roca estratificada.

Talud deleznabic retenide por medio de
una pantalia, la cual a su ver sc ancla a
una {ermacién sélida subyacente,

PRINCIPALMENTE AU-
MENTA LA RESISTEN-
CIA AL CORTE.

A.

V. Mélodos varios,

Endurecimiento de la
masa delinante,

1y Cementacién o tra-
tamiento quimico.
a) En la base.
b) En 1o0da la masa
deslizante.

2) « wugelamiento.

%) Electrodésmosis.

. Uso de explosivos.

2 2z 2 Z

Base y pie.

En toda la masa ;lcslizamc.
En toda la masa deslizante.
En toda la masa deslizante.

En la mitad inferior del des-
lizamiento.

Suelos no cohesivos.
Suclos no cohesivos.

Para prevenir movimientos temporales en
masas relativamente grandes. :
Endurcce al suclo al reducir el contenido
de agua.

Masa cohesiva relativamente superficial su-
prayaciendo a una masa de roca
Superficie de deslizamiento fragmentada;
los explosives pueden también permitir
que se drene el agua de la masa deslizante,

Clave:

(1) : 1. Frecuente.
2. Ocasional.

3. Raro.

N. No 3¢ considera apliable. ]
{2): Relativa a 1a masa destizante 0 potencialmente deslizante.
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la cual se fijan en la ladera los apoyos del lado inte-
rior de la estructura que constituye la via, dejande
volado el lado exterior, apoyado a trechos sobre co-
lumnas cimentadas en formaciones sanas. La condi-
cién para el exitoso empleo de esta solucidn sers,
en primer lugar, el buen apoyo de las columnas y, en
segundo, que se altere realmente poco la ladera al
colocar los apoyos del lado interior de la via.

Los métodos de elusidn de fallas no contribuyen
a estabilizarlas; ésta, mds el alte costo que por lo
general tienen, son sus principales limitaciones. La
influencia de! costo suele ser determinante en fallas
pequefias, pero se disminuye mucho cuando la zona
inestabie es muy amplia, pues en tal caso, los costos
de cualquier método correctivo tienden a crecer.

B. Métodos de excavacidon

Estos métodos aparecen mencionados en la tabla
VI-10 en una graduacidn bastante amplia, desde ex-
cavaciones menores hechas sélo en la cabeza de Ia
falla, hasra la rernocidén total del material inestable.
El abatimiento de taludes y el-emplec de bermas
son métodos que requieren de excavacién cuando se
construyen cortes, y de rellenos, en terraplenes; estos
métodos se tratarin por separado en la presente dis-
sertacidn. ‘

La remocién de material en la cabeza de 1z falla
o en todo el cuerpo de la misma, hasta llegar a la
remocion total, es un método que en la prictica sdlo
se puede aplicar en fallas ya manifestadas; rara ver se
pueden conocer con:tanto detalle las futuras fallas
en una zona de inestabilidad potencial como para
que resulte prudente proceder a remover materiales
en gran escala, Las remociones en la cabeza buscan
reducir las fuerzas motoras y balancear la falla; las
remociones totales eliminan la causa de rafz, si bien
en ellas se puede plantear el problema de la inesta-
bilidad de los taludes de la excavacién que se pro-
duce, los que deben estudiarse siempre cuidadesa.

OCEANO PACIFICO ,geh_“"o/ )
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Figura VI48. Estabilizacién de una falla por remocién de material en su cabeza; km 16 4 300 de la autopista Tijuana-

Ensenada.

mente, al igual que las nuevas condiciones de dre-
naje.

La remocién de materiales suele dar lugar a solu
ciones bastantes permanentes, cuando se cuidan en
forma conveniente los aspectos de drenaje en la exca-
vacion que se efectie. Son métodos mejores para
prevenir que para corregir, pues los costos unita-
rios de los movimientos de tierra relativamente gran.
des que implican son menores en construcciones nue-
vas que en trabajos de reparacién,

Cuando una remocién se hace de manera adecua-
da, debe meiorar las condiciones de drenaje en la
zona. Ei método se puede usar pricticamente en toda
clase de deslizamientos, pero es eficiente sobre todo
en los de tipo rotacional. Dejando a un lado consi-
deraciones de costo, que puede ser alto en fallas gran-
des, su principal desventaja estriba en que el mate-
rial que se excava se ha de desperdiciar y esto pu-
diera ser dificil y peligroso en algunos casos, aparte
de la repercusién que tales maniobras tendrdn en
el costo de la solucién. También contribuye a inere.
mentar esto ultimo el hecho frecuente de que la ex-
cavacién tenga que empezar en la parte mds alta’y
progresar ladera abajo. Conviene mencionar como
otro posible inconveniente, el que muchas veces al
remover material y disminuir las fuerzas motoras
también se pueden causar disminuciones en las fuer-
zas resistentes: esto puede ser cierto sobre todo cuan:
do se trata con suelos friccionantes. en que la resis
tencia al corte depende de la presién normal.

La Fig. VI-48 muestra esquemdticamente el pro-
cedimiento por el cual se estabilizé la falla del km
16 + 800 de la autopista Tijuana-Ensenada. por la
remodén de 40000 m® de material de talud en su
cabeza,

Una solucién mixta, que combina remocién de
material y relocalizacién es el abatimiento de la ra-
sante de un camino para disminuir pesos del terra-
plén sobre zonas de suelos débiles o con superficies
de falla previamente formadas.

/ 20m oprox,

CIIRRIL A
TLJUANA

20m aprox,

/7 /A IONA REMOVIDA



C. Abatimiento de taludes

Este es uno de los métodos mis socorridos para
el mejoramiento de las condiciones de la estabilidad
de los taludes, Es un mé:odo correctivo ligado a des-
lizamientos en el cuerpo del talud. De hecho éste es
el primer punto a lomar en Cuemnta respecto a esta
solucién; al igual que todas las demis, no es de al-
cance universal, y su eficiencia no es siempre la mis-
ma, sino que puede variar extraordinariamente de
unos casos a oLros.

Un segundo punto que se debe comentar desde
un principio es que cuando.se considere un abati-
miento de talud en un proyecio o en una falla que
se presente en el campo, se debe tener muy presente
que el talud abaiido es diferente del talud original,
con todo lo que ello implica. Por ejemplo, si al
talud original se le habfa determinado un circulo
critico por los procedimientos estudiados en pagi-
nas anierigres ae este capitulo, el talud abatuo
tendrd otro circulo critico ciferente y, en consecuen-
cia, el factor de seguridad de aquél no tendrd nin-
gun sentido en éste, para el cual se deberd realizar
un nuevo andlisis de estabilidad que permita calcu-
lar su factor de seguridad, ligado a su circulo critico.

Al analizar los métodos de cdlculo de estabilidad
de taludes se vio que, en el caso de suelos puramente
friccionantes, la estabilidad del cuerpo del talud de-
pende sélo del dngulo de inclinacién, en tanto que,
en suelos puramente cchesivos y homogéneos con el
terrento de cimentacién, la estabilidad depende mas
bien de la airura del talud (de hecho, para inclina-
ciones menores de 53° y falia de base, la estabilidad
es independiente del dngulo de inclinacién del talud,
y para inclinaciones de los 53° hasta 90°, las condi-
clones de estabilidad si varian con la inclinacién del
talud, pero relativamente poco). Naturalmente que
la gran mayoria de los taludes de las vias terrestres
se hacen en suelos a cuya resistencia se considera una
componente friccionante y otra de cohesidn, pero las
tendencias extremas anteriores pueden seguir sirvien-
do como norma de aiterio. En suelos en que la com-
ponente friccionante tenga mds importancia relativa
que la cohesiva, serd de esperar que-la estabilidad
est¢ mas bien ligada a la inclinacién del talud, en
tanto que en suelos de naturaleza mis cohesiva, serd
la altura del talud, mds que su inclinacién, la que
defina las condiciones del mismo.

Las consideraciones generales anteriores sefialan
direcciones de pensamiento que se deben tomar en
cuenta al escoger entre las diversas scluciones de co-
rreccidn de fallas de taludes en que pueda pensarse.
En suelos en que sea importante la componente fric-
cionante de la resistencia, abatir los taludes tenderd
a ser eficiente; en suelos mds cohesivos, quizd resul-
ten mejor otros métodos que se discutirdn mds ade-
lante y que equivalen, en cierto sentido, a trabajar
con. taludes de merur altura (escalonamiento, por
ejemplo) .~
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Independientemente de las consideraciones gene-
rales anteriores, la Fig. V1-49 sirve para establecer una
discusion sobre las consecuencias de abatir el talud
de un terraplén.

Desde luego, los croquis de la Fig. VI-49 sirven
inicamente para una discusién muy general, pero de
ninguna manera reflejan todas las posibilidades que
pudieran presentarse en la prictica; de hecho, algu-
nas de las conclusiones que de ellos se extraen en lo
que sigue, pudieran incluso invertiise o cambiar mu-
cho de importancia relativa en casos en que variaran
las posiciones de los circulos criticos y de las masas
de uerra. As{ pues, tanto los croquis de la Fig. VI-49
como la discusién que en torne a ellos se hace, deben
verse simplemente como orientadores de tendencias
generales, pero nunca como una norma rigida de lo
que sucede al abatir taludes; las consecuencias de tal
accion en cada caso particular se deberin analizar
individualmente para ese caso y entonces se verd
cémo de un talud a otro puede haber cambios gran-
des en la eticiencia de la solucidn, en los mecanismos
por los que actia,y en las causas por las que pueden
cambiar las condiciones de estabilidad.

En la parte {a) de la figura se muestra un terra-
plén en er que se supone que el circulo critico era
originalmente el correspondiente a una falla de base
{L.); al abatir el talud del terraplén se obtiene un
nuevo circulo aitico (L;). En este caso, el abati-
miento probablemente tiende a alargar la superficie
de falia, aumentando las fuerzas resistentes al actuar
la resistencia dei suelo en mayor drea. También es
probable que el nuevo circule critico tienda a ser
s profundo que el original, lo que aumentari la
resistencia al estuerzo cortante del suelo, cuando ésta
dependa de la presién normal {componente fricao-
nante), pero no afectard 4 dicha resistencia, si ésta
€s de naruraleza cohesiva. Desde este punto de vista,
la solucidn serd mds efectiva en suelos friccionantes
que en cohesives, prevaleciendo las condiciones del

-croquis. El que la superticie de falla tienda a hacerse

wmas profunua también favorecerd en general la esta-’
bilidad en suelos friccionantes, pues es normal que
la resistencia de éstos aumente con la profundidad,
por etecto de compacidad o menor graao de altera-
c16n; en cambio, en arallas, este etecto pudiera ser
perjudicial, pues es trecuente que en e€stos suelos su-
perticialmente haya una costra mds resistente, por
precansolidacién debida a evaporacién y que, a ma-
yores profundidades, la ardlla normalmente consoli-
dada sea mds blanda,

Por otra parte, siempre en el caso del croquis de
la Fig. VI-4Y.a, la cufia de relleno que produce el
abatimiento causarfa un aumente en el momento mo-
tor y un correspondiente deterioro en las condicio-
nes de estabilidad. Desde luego, no pucdc decirse a
priori cémo evolucionarfa el factor de seguridad, que
depende de la relacién de los momentos resistente y
motor. En cada caso habria que hacer el cdlculo co-
mrespondiente para estimar la gananca en factor de



354 Estabilidad de taludes

CONTER R R TRE YT IO I AL RTINS A S A Y ARSI ET N

TITRATE SERIL

Figura VI49. Abatimiento de taludes en terraplenes.

seguridad en comparacidén al costo de las obras por
realizar.

La parte () de la Fig. VI-49 muestra el abati-
mienito del talud de un terraplén en el que se su-
pone que el circulo critico es por el pie del talud.
Como quiera que este tipo de falla se presentard
mids bien en suelos en que prevalezca la componente
friccionante de la resistencia, es de pensarse, en térmi-
nos de lo antes discutido, que la soluciédn sea ahora
mis efectiva, por lo menos en principio. La longitud
de la superficie de falla también tiende a crecer.

En la parte (¢) de la misma Fig. VI-49 se ve el
efecto del abatimiento del talud en una falla tras-
lacional, que consiste, en primer lugar, en alargar Ia
longitud de la superficie de falla sobre el estrato
débil que se ha supuesto; en segundo lugar, el peso
del retleno podri incrementar la resistencia al es
fuerzo cortante en dicho estrato, si éste es de natu-
raleza friccionante.

La Fig. VI-50 muestra un croquis anilogo, pero
que se refiere ahora al abatimiento de un corte. En
este caso existe una diferencia respecto al terraplén
y es que se llega al abatimiento por excavacién y no
por relleno, lo que en principio podria considerarse
mds favorable, pues es posible que ello produzca de
por si upz reduccién en las fuerzas motoras. Abatir

- un talud tiende a hacer, en este caso, que la superfi.

cie de falla haya de desarrollarse en zonas mds pro-
fundas del corte, lo que probablemente es benéfico,
pues en ellas el suelo tendrd en general una resis-
tenicia mayor, por menor alteradén, menor disipacién
de esfuerzos previes por expansién y mayor presién
normal actuante (esta ultima condicién afectard sélo
a la parte friccionante de la resistencia). También
en este caso se ha de insistir en que no es posible

6 L1

o

Figura VI50. Meanismo por el cual, abatir un cofte bene
ficia muchas veces su estabilidad.
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afirmar g prior: cudnto beneficiard a la estabilidad
un abatimiento dado; el efecto se ha de calcular en
cada caso y la eficiencia de la solucién puede ser
muy variable,

EL abatimiento de un talud exige procedimientos
de construccion cuidadosos, so pena de perder cual-
quier beneficio mecinico que pudiera obtenerse de
Ia solucidn. En el caso de terraplenes, el abatimiento
debe ser objeto de un proyecto previo, que incluya
el correspondiente cileulo v la construccidn se ha de
hacer de abajo hacia arriba, compactando lo necesa-
rio los rellenos y ligando la nueva parte de! talud
con la original, de manera que no se tengan solucio-
nes ce continuidad en el conjanto. Esto suele reque-
rir ¢l escalonamiento de la seccidn original, v el wra-
bajo por capas en el relleno que se cologue, traba-
jando en plataformas con las dimensiones necesarias
para el manejo del equipo de compactacion. En el
caso de cortes, también seri preciso provectar por
anticipado e] abatimiento, el cual s¢ debera construir
de preferencia de arriba hacia abajo. Ahora, por ra-
z6n naitural, suelen ser menos peligrosos los proble-
mas en lo referente a lograr una seccion homogénea.
Si en el abatimiento se usaran explosives, lo que su-
cederd en cortes en roca, se deberd tener cuidado de
evitar ¢l abuso de éstos, para lograr frentes enteros
¥ resistentes.

D. Empleo de bermas y escalonamientos

Se denominan bermas a masas generalmente del
mismo material del propio talud o de uno similar
que se adosan al mismo, para darle estabilidad (ver
Fig. VI-51).

El uso de la berma tiende a incrementar la esta-
bilidad del talud por razones un tanto similares a
las expresadas para el abatimiento de taludes; de he-

cho, en muchos casos, la construceidn de bermas ee ©
vale mecdnicamente a un abatimiento del talud.
caben al empleo de bermas muchos de los comer....
rios hechos para el abatimiento de taludes. Un talud
con bermas también es diferente del original y ten-
drd otro circulo critico, que se deberi determinar
analizando la nueva seccidn.

La berma tiende a hacer que la superficie de falla
se desarrolle en mayor longitud y mads profunda, lo
que produce los efectos ya discutidos para el abati-
miento, Ademds, el peso del material que se coloque
podra aumentar la resistencia al esfuerzo cortante del
terreno de cimentacién en su parte friccionante. En
suelos cohesivos seguramente el efecto mids interesan-
te de la berma es descomponer el 1alud en dos, cada
uno de menor altura, lo que repercute mucho en la
estabilidad general.

No se puede-dar una regla que permita fijar a
priori las dimensiones mds convenientes para una ber-
ma en un caso dado. Su seccidn idénea habra de

" calcularse por aproximaciones sucesivas, habiéndose

fijado previamente el proyectista un factor de segu-
ridad deseable para el talud en cuestién. Una buena
base para el inicio de los tanteos suele ser darle a la
berma la mitad de la altura del terraplén que se de-
sea estabilizar y un ancho del orden del de la corona

de dicho terraplén,

En accesos a puentes v pasos a desnivel se usan a
veces bermas frontales, desarrolladas segun el eje
la via.

Observando la Fig. VI-51 se antojarfa que la ma-
nera ideal de estabilizar el terraplén seria con otro
terraplén paralelo convenientemente ubicado, de ma-
nera que tuviera todas las ventajas de [a berma di-
bujada, pero sin el inconveniente de aumentar el
momento motor por el pesg del material que queda
a la derecha de la vertical por el centro del circulo
critico (0p). Naturalmente que tal intuicién es en

Figura VI-51. Efecto de una berma.
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Una berma estabiliadora en la carretera México-Pucbla.

principio correcta; sin embargo, no es conveniente
llevarla a cabo en muchos casos por razones construc-
tivas, pues puede ser dificil drenar el espacio entre
los dos terraplenes si I3 berma se requiere en largo

r

trecho y tiende a producir una mala apariencia esté
tica y peligros a los vehiculos circulantes.

El escalonamiento de taludes constituye una solu-
cion similar a la de las bermas.

La Fig. VI-32 muestra dos escalonamientos tipi-
cos, uno en suelos puramente cohesivos'y otro en
suelos con resistencia cohesiva y friccionante. Puede
verse como en el caso del escalonamiento en arcilla
lo que se busca es transformar el talud en una com-
binacién de varios otros de altura menor, pues en
este tipo de suelos, éste es el factor determinante
en la estabilidad. Por ello los escalones deberan tener
huella suficientemente ancha como para que puedan
funcionar pricticamente como taludes independien.
tes. En el caso de taludes en suelos con cohesién v
friccién, el escalonamiento se hace sobre todo para
provocar un abatimiento del tatud; recoger caidos v
coiectar aguas son funciones secundarias, pero a ve-
ces muy importantes, que se asignan también a lcs
escalonamientos. ’ ‘

R
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b). Escaionamiento en suelos con resistencia friccionante. .

Figura V1-52. Esalosamiento de taludes.



El escalonamiento queda definido por el ancho
de los escalones, la distancia vertical entre ellos y por
el éngulo de los taludes intermedios.

El que los taludes de los respectivos escalones sean
paralelos o se construyan con inclinacion variable de-
penderd mucho de la condicién del material consu-
tutive, del corte. Escalones de inclinacidn variable,
comg los de l1a parte (b) de la Fig VI-52, son conve-
nientes cuando el material tiene una capa superior
alterada, pero su condicion mejora claramente con la
profundidad.

Es importante la funcién que pueden cumplir los-

escalones para proteger el corte contra la erosion del
agua superficial, pues reducen la velocidad ladera

abajo y el gasto de escurrimiente. Para ello es preciso

que los escalones estén adecuadamente conformados;
la mayor parte de las veces basta con que el escalon
tenga una ligera inclinacién hacia el corte, pero en
terrenos muy erosionables pudiera llegar a convenir
que se invirtiera su inclinacién, haciéndola hacia la
ladera y construyendo una cuneta impermeable en
esa parte interna, que garantice la rdpida elimina-
cion de las aguas. Si la posible infiltracién del agua
de iluvia fuera muy de temer, se podria llegar a la
precaucién extremna de impermeabilizar toda la hue-
lla de los escalones,

Come ya se dijo, el escalonamiento cumple tam-
bién la funcién de detener pequerios derrumbes y
caidos que puedan llegar a presentarse en los diver-
sos taludes. En ocasiones esta condicion, ademis del
costo, gobierna su ancho.

Tampoco existen reglas fijas para proyectar el
escalonamiento de un corte y éste deberd ser propues-
to para cada caso particular. En el caso de suelos con
cohesion y friccidn, el perfil del escalonamiento debe
ser tal que se llegue a una inclinacién razonable para
todo el corte considerando un talud simple que pro-
medie a todos los escalones. La altura y el ancho de
los escalones, aparte de la condicién anterior y del
costo, muchas veces se deben fijar por las considera-
ciones ya mencionadas de prevencién contra la ero-
sion superficial del agua y la detencidén de derrum-
bes. Es comin que la huella de los escalones dismi-
nuya hacia arriba, lo mismo que su peralte.

E. Empleo de materiales ligeros

Esta solucién es aplicable ¢nicamente en terraple-
nes, por razones cbvias, y sélo serd eficiente sobre sue-
los puramente cohesivos, tales como arcitlas blandas
o turbas, pues en terrenos de cimentacién friccionan-
tes la ventaja del poco peso se neutraliza mucho por
la poca presién normal que se produce, lo que a su
vez da lugar a que el terreno responda con baja re-
sistencia. En el capitulo III ya se mencioné también
esta solucién, por lo que no se juzga necesario insis-
tir mucho en eila ahora. Basta decir que lo que se
busca es la reduccién de las fuerzas motoras, em-
pleando en el cuerpo del terraplén materiales de bajo
peso volumétrico. El tezontle, espuma basdltica vol-
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cinica, con peso volumétrico comprendide por lo ge-
neral entre 0.8 y 1.2 ton/m3 ha sido muy utiliza:'
para estos fines. Otros materiales, casi siempre de ¢
gen volcanico, resultan también apropiados; entre
ellos figuran muchas arenas pumfticas.

Ya se menciond tambicn (capitulo IV) que el
uso’ de materiales ligeros debe comprenderse clara-
mente cuando se compacten los terraplenes, pues mu-
chos de ellos se degradan estructuralmente por com-
pactacion muy enérgica y pierden su caracteristica de
materiales ligeros.

Otras soluciones en esta linea, tales como la subs-
titucién de parte del terraplén por tubos o cajones
huecos de concreto, resultan por lo comun muy cos-
tosas, por lo que su uso es limitado,

F. La consolidacién previa de suelos compresibles

Esta solucién, a base de precarga, ha sido ya tra-
tada suficientemente en el pirrafo I11-2 del capitulo
111 de esie volumen, por lo que no se cree necesario
insistir aqui sobre ella,

La consolidacidn previa del terreno de cimenta-
cién se puede lograr también por algunc otro de los
métodos mencionados en el pirrafo 11I-4 del mismo
capitulo II1; en general en aquel capitulo se watan
una serie de métodos de mejoramiento del terreno
de cimentacién, todos los cuales pueden verse como
métodos de mejoramiento de la estabilidad de los
terraplenes que pudieran construirse sabre ese ter
no de cimentacién.

G. Empleo de materiales estabilizantes

Un aspecto de esta solucion es el afiadir al suelo
alguna substancia que mejore sus caracteristicas de
resistencia. Por lo general este tipo de solucién es
mds factible en terraplenes. Las substancias que mas
normalmente se han afiadido al suelo para el fin que
se busca son cementos, asfalios o sales quimicas, Sin
embargo, en la prictica estos procedimientos resultan
caros, por lo que su uso es limitado.

" En general se trata de afadir cementacién artifi-
cial a los granos del suelo. La mayor parte de '~s
procesos de inyeccidn quimica que se han intentz..
utilizan mezclas quimicas en que predomina el siii-
cato de sodio, a partir del cual pueda formarse un
gel silicico para rellenar grietas, intersticios o vacios
en el suelo. Se ha dicho que estos métodos sélo se
pueden aplicar a suelos arenosos con didmetro efec-
tivo de un décimo de milimetro como minimo. La
mayor parte de los reportes que hay en la literatura
sobre estas técnicas se refirren a tratamientos tem-
porales.

En forma muy excepcional se ha empleado el tra-
tamiento térmico para estabilizar deslizamientos de
tierras. El método fue descubierto por Litvinov (Ref.
84). En esencia es un método de calcinacion, e-
que se inyectan al suelo gases a mas de 1000
para endurecerlo. Pueden lograrse radios de acciun
de 2 6 3 m en torno al tubo de inyeccion (Fig. VI-53).
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Figura VI-33. Tratamiento térmico de suclos. Esquema  dul
dispesitive (Ref. 84).
*

Una aplicacién de este método a problemas de es-
tabilizacion de taludes aparece en la Rel. 85.

Oiro método de endurecimiento ‘de suelos consiste
en inyectarles lechada de cemento.” Se ha empleado
sobre todo en construccion de ferrocarriles en Euro-
pa. En Inglaterra constituve un método relativamen-
te popular, cuyo uso se extiende incluso a cortes y
terraplenes en arcilla (Ref. 84). Se reportan los me-
jores resultados en el tratamien: e superficies de
falla previamente formadas y re....vamente superfi-
ciales, en materiales duros, tales como lutitas, argili-
tas y arcillas rigidas y fisuradas; no rinde buenos re-
sultados en materiales flojos y sueitos.

El efecto de la inyeccidon es desplazar al agua de
las fisuras y rellenarlas con mortero de cemento, lo
que forma un buen nexo de unién entre los bloques.
No es un método que modifique las caracteristicas
intrinsecas de la masa de suelo, pues la lechada no
peneua en €l. La inyeccién debe comenzar con pre-
siones mayores que la presidn preexistente en el pun-
to que se considera, lo que permite 1a penetracién
en las fisuras y en la superficie de falla ya formada.
Ayres (Ref. 86)) reporta un caso en que se aeé a
lo largo de toda una superficie de falla una capa
continua de mortero de cemento de 6 a 12 cm de
espesor, que contribuyd con mucho éxito 2 la estabt-
lizacién de una gran falla.

Un programa de inyecciones requiere de un co-
nocimiento muy preciso de la superficie de falla, res-
pecto a la cual puedan situarse convenientemente los
poos para inyectado, El espaciamiento de los pozos
suele estar comprendido entre 3 y 5 m y las opera-
ciones de inyeccion deben progresar ladera arriba.

También se han utilizado como materiales para
inyectar emulsiones asfilticas, con las que se logra
mejor penetracién que con Ja lechada de cemento,
por su menor viscosidad. El costo puede ser compa-
rable o algo mayor al de la inyeccidn con cemento,

si bien estas cifras relativas dependen mucho de la
disponibilidad de asfalto o cemento que se tenga en
cl pais en que se aplique Ia solucién v, como es natu-
ral, también de la experiencia que hava en el mu-
nejo de uno u otre producte. El uso de las inveccio-
nes asfilticas estd fuertemente limitado por la posi-
bilidad de flujo de agua interno, pues éste puede
remover fiacilmente 1a peficula asfiitica.

Otro método de tratamiento de suelos para los
fines que se comentan es la congelaciéon. Es un mé-
todo lento v muy costoso, que solo se puede aplicar
como tratamiento temporal.

La electrésmosis es otro método factible para me.

jorar las caracteristicas e los materiales que compo-
nen un talud.

H. Empleo de estructuras de retencidn

El uso de muros en celosia, tablestacas y otras es-
tructuras de retencidon es muy cOmun para corregir
deslizamientos después de que han ocurride o para
prevenirlos en zonas en que sean de temer. De he-
cho, su principal campo de aplicacion esta en_la pre-
vencién, .

El funcionamiento mecinico de esta solucidn es
claro v probablemente no necesita mayor abunda..
miento; sin embargo, los resultados de su empieo han™
sido decepcionantes en muchos casos, razén por la
cual conviene comentar algunos aspectos de su uso.

~En primer lugar debe comprenderse,que la es-
tructura de retencién ha de contener a la superficie
de falla formada o por formarse; si ésta contiene al
muro, €] efecto de éste sera nule en la estabilidad
general. Lo anterior lleva con frecuencia a muros
muy altos, que han de enterrarse mucho en el terre-

no con la consiguiente elevacién del costo de la so-
lucidn. ‘

Otra fuente comin de mal funcionamiento ha
sido el descuido del drenaje de la propia estructura
de retencién. Si éste es siempre de fundamental im-
portancia, resulta vital, por razones obvias, cuando
el muro se relaciona don problemas de estabilidad de
taludes. -

Se debe tener en cuenta que una esiructura de
retencidén de costo razonzble no incrementa demasia-
do la resistencia al deslizamiento del conjunto; si las
fuerzas que tienden a preoducir la falla exceden poco
a las fuerzas resistentes, la construccién del muro
puede ser apropiada, pero si el desequilibrio es fuer
te, lo mds probable es que el muro no baste para
crear la seguridad que se requiere,

Las estructuras de retencién se construyen por lo
general al pie de los raludes de terraplenes que no
podrian ligarse convenientemente con el terreno de
cmentacién, sobre todo en laderas inclinadas. Tam-
bién se construyen al pie de cortes para dar visibill-
dad o para (y éste es quizd uno de sus usos mis efi-
cdientes) disminuir la altura de cortes en materiales
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Figura VI-54. Croquis de una falla enrladcra. con un muro de

cuya resistencia sea predominante o puramente cohe-
siva, en los que, como en repetidas ocasiones se men-
cono, la estabilidad es una funcién muy sensible de
la altura.

Las estructuras de retencién tienen la ventaja ge-
neral de exigir poco espacio para su ereccién. El vo-
lumen de la excavacién para su cimentacién depende
mucho de Ia naturaleza del suelo existente en el lu-
gar y ¢sta es, por cierto, una de las circunstancias
que con mis cuidado se.deben sopesar antes de deci-
dir la utilizacién de la solucién que se comenta, pues
un terreno de cimentacién débil puede producir mo-

vimientos muy indescables en el muro, los que en,

combinacién con los propios de la falla pueden con
facilidad llegar a generar situaciones incontrolables,

Uno de los usos mds comunes de los muros de
retencién para estabilizar taludes es el que se hace
cuando no hay espacio suficiente para pensar en el
abatimiento, la cual es una situacién no rara en
terraplenes,

Otras veces los mures de retencién se usan con
éxito para confinar el pic de fallas en arcillas y lu-

4K \'-
SR

.- nAF -

Métodos mecdnicos para corregir fallas en taludes 359
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retencidn. Km 16 4 000 de la aﬁlopisﬁ Tijuana-Ensenada,

titas, tmpidiendo la abertura de grictas y fisuras por
expansién libre. '

En general los muros de retencidn altos y largos
son muy caros, de manera que es dificil que compi-

- tan con otras soluciones nliernativas, Requieren de

todo un conjunto de obras auxiliares, tales como
subdrenaje, ademado, desagiies, etc. que se han de
atenderse cuidadosamente y que elevan en forma con-
siderable el costo total.

Los muros en celosia pueden tener ventajas adi
cionales en. relacién a los mures de retencién co-
munes,’ ligadas por lo general a la rapidez de su
ereccion y a su facilidad para soporiar asentamientos.
Dificilmente soportan grandes empujes. :

Dentro de este grupo se tratardn también méto-
dos de recubrimiento que incrementan la estabilidad
det talud a base de proteger los materiales contra
efectos de erosién e intemperismos. En esta linea de
accién quedan comprendidos los recubrimientos con
mamposteria seca, mamposteria, gunites, conactos
lanzados, losas delgadas de concreto (muchas veces
sujetas con anclaje), riegos asfilticos, etc. Merecen

Proteccién contra aaldos por of uso de muros de mamposterid “scca”. Camino Rio Verde-Valles,
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Desprendimiento de un recubrimiento de “Guaite” por presién
del agua acumulada. F. C. Viborillas-Villa de Reyes.

comentarios las soluciones a base de riegos de recu-
brimiento (asfilticos, ‘concretos lanzados, etc), que
con frecuencia han fracasado por haberse hecho sin
ninguna consideracién del flujo de agua en el cuerpo
del talud; si el.agua se acumula tras la pelicula que
se coloca, se rompe la unidad entre ésta y el material
y la solucién falla por desprendimiento. Cuando se
sospeche la existencia de flujo interno, se deberin
tomar las precauciones correspondientes de subdre-
naje, por alguno de los métodos que se detallan en
el capitulo alusivo.

Respondiendo a criterios similares, se usan mallas
de acero o de plistico, para detener derrumbes y
caldos. La malla se ancla en [a corona del corte y se
sujeta al talud de éste con grapas o anclaje.

Muchos problemas de estabilidad se han resuelto
con'el uso de falsos ttneles, Se trata de secciones en
tunel de conceto reforzado a las que se dota de un

- techo suficiente de suelo, de manera que cualquier
derrumbe posterior no dafie a la estructura. La con-
dicién de su uso es que el tunel falso no quede in-
volucrado en la zona de falla, por lo que dificilmen-
te pueden adaptarse a la solucién de grandes masas
con superficie de deslizamiento definido; mds bien
su utilizacién estd ligada a zonas de caidos, derrum-
bes o flujos. El tinel falso es caro, pero ofrece una
solucién radical. T

Proteccién contra erosién. Escalones mamposteados.

L. Empleo de pilotes

"El pilotaje constituye seguramente la solucién
mds .controvertible entre las que son usuales para es-
“tabilizar mecdnicamente deslizamientos en laderas y
taludes; sin embargo, se han reportacdo algunos éxi-
tos espectaculares, logrados a costos comparativamen-
te bajos. En casi todos los casos de éxito se instalaron
dos y tres hileras de pilotes, y algunas veces su uso
ha sido reportado como solucién més bien restrictiva,
en el sentido de que se instala una hilera de pilotes
o dos para frenar un movimiento y se van instalando
hileras sucesivas, a medida que ¢l material se adapta
a la restriccién y los movimientos vuelven a comen-
zar; en tales condiciones, existen fallas que se han
estado piloteando a lo largo de 20 afios.

Es probable que el méwodo sélo sea aproptado en
deslizamientos superficiales; los profundos generan
fuerzas muy grandes, que con dificultad resisten los
pilotes; ademds, tales fuerzas harfan avanzar al suelo
entre los pilotes, aun suponiendo que éstos resistie-
sen. En abundamiento de lo anterior debe pensarse
que en los deslizamientos superficiales los pilotes re-
sultardn cortos, aun cuando se anclen lo necesario;
en cambio, en los deslizamientos profundos se habrin
de utilizar pilotes muy esbeltos,

El anclaje es evidentemente esencial; pilotes poco
anclados serdn arrancados y volcados, movimiento
que, por cierto, provocard alteraciones en la superfi-
cie de falla con posibles resultados contraproducen-
tes. No existen reglas fijas en cuanto a longitud de
anclaje, la cual se deberd fijar en cada caso. -

La solucién sélo se puede intentar en roca o ma-
teriales duros, pues los suelos blandos fluirdn fidl-
mente en torno al pilote reduciendo mucho su efi-

.ciencia. Cuando la friccidn a lo largo de la superfiae
de falla potencial sea muy importante, el pilotaje
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Figura VI-55. Croquis de la estabilizacién de una. fail:li con
pilotes.

constituye una medida de prevencién digna de to-
marse en cuenta porque puede incrementar bastante
los efectos de friccién. La Fig. VI-55 muestra un es-
quema ilustrativo del método que se comenta,

En ocasiones se complemenia la accién de los pi-

lotes colocando losas de concreto reforzado entre
elos.

J. Empleo de contrapesos al pie de la falla

La solucion por lo'general busca dos efectos; en
primer lugar, balancear el efecto de las fuerzas mo-
toras en la cabeza de la falla, en forma similar a
como lo hace una berma, a la que equivalen en
algunos aspectos: en segundo lugar, incrementar la
resistencia al esfuerzo cortante del material subva-
cente, cuando éste es de naturaleza friccionante.

Una apropiada forma de la superficie de falla
(de preferencia que tienda a elevarse bajo el contra-
peso) v,que el terrenc en la zona de colocacién ten-
ga suficiente resistencia para soportar el peso que se
le impone, son prebablemente las dos condiciones ba-
sicas para que pueda pensarse en el empleo de esta
solucién.

E! método en si consiste en colocar un peso su-
ficiente de suelo o roca en la zona apropiada al pie
de la falla. La Fig. VI-56 muestra un croquis con
una aplicacién practica del mismo, construida en la
autopista Tijuana-Ensenada con el doble propésito
de estabilizar y prevenir la erosién marina; se trata
de un importanie contrapeso de enrocamiento.

Contrapeso de enrocamiento colocado en la falla del
"km 12 -+ 300 de la autopista Tijuana-Ensenada.

d Triuand
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Figura VI-56. Contrapese de curocamicnto. Km 12 4+ 363 de
Iz autopista Tijuana-Enscnada.

Existen varias soluciones mixtas, que comtbinan
el efecto del contrapeso con otros deseables. Por ejem-
plo, se han esiabilizado fallas con el uso de respaldos
de enrocamiento (Ref. 87), en los que el electo del
contrapeso se suma a la substitucién de materiales
malos por otros de mucho mejor calidad y al sub-
drenaje.

La Fig. VI.-57 se refiere a un deslizamiento de
tierras real en que una masa importante se deslizd par-
cialmente a lo largo de un contacto con roca muy
fisurada y fragmentada, en la que existian abundan-
tes cantidades de agua; el respaldo de enrocamiento
que se colocd, ademds de detener el termplén. pro-
porciond drenzje e introdujo una cantidad impor-
tante de material muy bueno en cualquier superiicie
de falla potencial que tendiera a formarse después de
la estabilizacion. Una falla como ésta se describe con
detalle en la mencionada Ref. 87.

K. Anclajes

Independientemente del uso bien conocido y ya
muy extendido de las técnicas de anclaje en roca, en
los ulumos afios s¢ han desarrollado espectacular-
mente estas mismas técnicas para el caso de los suelos,
tanto cohesivos como friccionantes (Ref, 83) . El tema
no se tratara en este lugar, pues se hard una referen-
cia un poco mas detallada a él en el capitulo corres-

pondiente a problemas especiales del volumen II de

1L

Figura VI-57. Respaldo de enrocamiento, en el que el &

del contrapeso se combina con los de substitu-
cién y subdrenaje.
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esta obra. Basta mencionar en este lugar que algunos
problemas muy importantes de estabilidad de talu-
des y laderas se han resuelto con técnicas de anclaje
en suelos con costos muy razonables; conviene fijar
la atencidn en esta solucién, haciéndola entrar en el
conjunto de las analizadas.

Una variante de los métodos de anclaje que se
ha usado poco en las vias terrestres, pero que con
seguridad es merecedora de mayor preferencia por
parte de los proyectistas, es la utilizacidn de tirantes
de’ anclaje en estructuras de retencidn, especialmente
cuando éstas han de cimentarse en suelos poco resis-
tentes, con presiones de contacto mayores que la ca-
pacidad de carga; en retenciones a base de pilotes,
el anclaje de éstos puede dar muy buenos resultados
cuando el estrato resistente en que se afianzan no
ofrece suficiente garantia de que los pilotes no lo pe-
netren lateralmente. :

Los anclajes suelen consistir en cables de acero
unidos a muertos y sélidamente ligados a la estruc-
tura de retencién. Por cazones que se comprenden
con facilidad, su uso serd mas sencillo en terraplenes
que en cortes.

L. Uso de explosivos >

-

La superficie de falla sobre la cual ocurre un des-
lizamiento es muchas veces lisa y pulida; el caso ti-
pico de este fenomeno es el de masas de suelo cohe-
sivo que deslizan sobre mantos de roca o suelos mu-
cho mas dures. Este tipe de contactos constituyen
también una superficie potencial de deslizamiento.

En tales situaciones, se ha recurrido a veces a
utilizar explosivos para romper y hacer rugoso un
contacto de tal naturaleza; se proporciona as{ una
mejor liga friccional a los dos materiales en contac-
to. La eficiencia del método se aumenta si a cierta
profundidad de la superficie de falla existen mantos
drenantes a los que la explosién comunique con di-
cha superficie, a la que entonces se proporciona dre-
naje.

En la utilizadén de este método deberd cuidarse
el manejo de los explosivos, pues de otra manera se
corre el riesgo de que la explosién acelere el desliza-
miento sobre cualquier superficie previamente for-
mada o lo genere, sobre una superficie potencial.

Se ha dudado mucho sobre la permanencia de
una correccién por medio de explosivos y el punto
se discute con frecuencia, sin que exista un entendi.
miento claro al respecto. Parece que la mayorfa de
los especialistas opina que para que el método sea
exitoso es preciso que exista una formacdén dura
abajo de la superficie de falla. También conviene
mencionar que en todos los casos en que se ha usado
el método se ha reportado un asentamiento impor-
tante en los meses siguientes 4 su puesta en prictica.
Es cuestionable cualquier ventaja de drenaje que se
pueda obtener mediante el uso de explosivos; los
fragmentos resultantes no forman un filtro, de mane-

Ta que con seguridad los pequefios espacios entre
ellos se sellarin al depositarse material muy fino
arrastrado en el flujo de agua. Los deslizamientos
muy profundos quedan fuera del alcance del método,

por la violencia de las explosiones necesarias para po-
nerlo en prictica.

Los explosivos se pueden usar también en derrum-
bes y caidos, pero no como meétodo de correccion,
sino de remocién.

Es probable que el aspecto mis sugestivo del uso
de explosivos sea su costo, que suele ser muy infe-
rior al de otras soluciones, al grado que aun suele
Ser ventajoso econdémicamente un programa que in-
cluya varias aplicaciones sucesivas del procedimiento
a lo largo de varios afios.

M. Empleo de vegetacion

Se trata ahora de un método preventivo y correc-
tivo de fallas por erosién. Los movimientos de tierra
que acompafian a la construccién de cortes y terra-
plenes producen inevitablemente una destruccion muy
indeseable de la cobertura vegetal, dejando a los sue-
los expuestos al ataque de agua superficial y vientos.
Se acepta que la vegeracién cumple dos funciones
importantes; en primer lugar, disminuye el conteni-
do de agua en la parte superficial, y en segundo, da
consistencia a esa parte por el entramado mecinico
de sus raices. Comoquiera que las plantas o el pasto
toman el agua que necesitan del suelo en que ae
cen, se pueden plantear varios criterios para selec
cionar el tipo de especies mids conveniente en un
caso dado; desde tuego, el uso de plantas propias de
la regién seri en principio recomendable y-evitard
fracasos posibles en la adaptacién al ambiente de es-
pecies importadas, fracasos que son dificiles de pre-
ver para un ingeniero civil; pero hay especies que
toman demasiada agua del suelo y otras que toman
mucho menos, produciendo grados muy diferentes de
abatumiento en los contenidos de agua superficales.
En suelos arcillosos, seguramente pueden convenir
mds las primeras, al garantizar una corteza de sue-
lo mds resistente, pero en suelos arenosos un secado
intenso en la superficie hace a los materiales mds ero-
sionables y elle no es conveniente.

Cuando sc trata de arbolado en los coronamien-
tos de los cortes o como barreras contra invasién de
arena, las consideraciones anteriores no son muy vi-

‘lidas y el criterio debe quizd circunscribirse al uso

de las especies locales que tengan mejores posibili-
dades de adaptacién al lugar especifico de que s¢
trate.

La experiencia ha probado que es mds efectivo
para defender taludes la plantacién continua de pas-
tos y plantas herbiceas, en vez de la plantacién de
matas o 4reas aisladas, Comoquiera que el costo d¢
ambas soluciones también es diferente, la actitud del
ingeniero debe quedar condicionada a la feracidad
de la regién; hay zonas en que la forestacién se pro-



Estabilizacién del ralud de un corte con vegelacién. Carretera

Villa Cardel-Veracruz Se utdilizaron plantas aisladas de nopal.

duce en forma casi natural e inevitable; otras en que
es muy dificil el crecimiento vegetal. La plantacion
aislada incrementa mucho la posibilidad de infilira-
cidn y escurrimiento. Por otra parte, en el caso de te-
rraplenes muy altos ha dado buen resultade la plan-
tacion de arbustos en hileras, para hacer perder velo-
cidad al agua que escurra.

Es muy importante el efecto del pasto para evitar
la formacion de grietas de contraccion en los suelos
que estarian expuestos de no existir tal cobertura.

La Fig. VI-38 (Ref. 84) muestra el equilibrio hi-
driulico que tiende a establecerse con el tiempo en
suelos arcillosos cubiertos por diferentes especies ve-
getales, ,

Debe notarse cémo el contenido de agua se re-
duce efectivamente hasta profundidades del orden de

26 250 m, llegando a 3.00 m en cobertura con ar-

bustos,

Un estudio detallado de las especies vegetales uti-
lizables en cada lugar y region se considera fuera del
alcance de este libro y debera encomendarse a un
especialista en cada caso importante. De la misma
manera, no se juzga necesario analizar todas las téc-

Eswbiliracién del talud de un corte con vegrtacién, Carretera
Villa Cardel-Veracruz Obeérvese ¢l mejor resultado obtenido
con pasto.
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Figura VI-58. Efccto de la cobertura vegetal en el contenido
de agua supcrficial de suelos con arcitla.

nicas que se han desarrollado recientemente para pro-
piciar el crecimiento de especies vegetales en terrenos
inapropiados, en zonas aridas, donde mueren las plan-
tas que se coloquen casi inmediatamente después de
racer.

El riego de las plantaciones que se efectde. cuan-
do es abundante v prolongado. debe verse como
tleseabie desde el punto de vista doble de la ect
mia y la conservacion. Para evitarlo se ha recurrido
a colocar costras de arcilla y tierra vegetal sobre ta-
ludes construidos con suelos que no ofrecen-de por
si soporte adecuado a la vida; estas costras conservan
la humedad en mayor grado, lo que favorece la vege-
tactén. Anilogos fines se hidn perseguido en ocasio-
nes al colocar sobre los taludes una delgada capa de
riego asfiltico a con otras subs:ancias; al impedir la
evaporacion, por lo menos inicialmente, se propicia
el crecimiento de una cobertura vegetal densa, que
en los afios venideros pueda defenderse por si sola.

Estabilimdén con vegetacién del talud de un gran terraplén.
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N. Correccian de fallas de otros tipos

No se considera necesario insistir en este lugar
en los méiodos preventivos o correctives contra otros
tpos de fallas, como la tubificacion o la licuacidn,
pues se piensa que e la exposicion de estas fallus
resalian ficilmente. Estas medidas cast siempre estin
relacionadas con las condiciones de compactacion det
material del talud o del terreno de cimentacidn.

Mencion especial merecen los métodos que se em-
plean para prevenir v corregir los agrietamientos lon-
gitudinales. Pucsto que las grietas aparecen en las
zonas (el terraplén mds susceptibles a los cambios de
humedad, que son sus hombros, la primera solucign
en que puede pensarse es construir el terraplén de
un ancho mavor que ¢l necesario por razones geoms-
tricas. con lo cual se lograria que sean minimos los
cambios (e humedad en 1a zona de pavimento y que
las grietas ocurran fuera de esy zona; el mismo cri-
terio tHevard a ampliar los terraplenes va construidos
en quc aparezcan grietas. La solucién es evidente-
mente un paliativo que, por otra parte, ha dado exce-
lentes resultados pricticos, pero que no ataca la esen-
cta del probiema v tiene un costo elevado.

En otras ocasicnes y buscando ahorro en el mo-
vimiento de tierras por realizar, se han efectuado las
ampliaciones a base de bermas de dos v tres metros
de ancho, con altura aproximadamente iguat a la
mitad de la del terraplén. Con frecuencia los resul-
taclos <e estas medidas han sido satisfactorios. Mejor
atn parece ser construir muy tendidos (2.5:1, 3:1, &
mis) los taludes de los terraplenes en que se desea
prevenir el agrietamiento, sin efectuar propiamente
la ampliacion de la corona; la experiencia ha demos-
trado que las grietas se alejan suficienternente de la
zona pavimeniada aun cuando la ampliacién de los
taludes, en el caso de correccién de terraplenes cons-
truidos, se haga en forma descuidada, sin compactar
como es debido el material recargado, que sencilla-
mente se coloca con avuda de equipo para mover
material, pero sin usar equipo de compactacién. Ha

Prevencién del agrietamicnto longitudinal por el uwso de
bermas. Nétcse ¢l deaarrollo de las grietas en las mismas.

dado mejor resultado la utilizacién de suelos finos ar-
cillosos en los taludes ampliades, lo cual ademis pro-
picia su forestacion, que es deseable. Esta misma téc-

nica ha dado buen resultado en los casos de falla por
hombros caides.

0. Otros méwndas correctivos

Todos los métodos que se méncionan se reficren
a soluciones que se han probado con mavor o menor
éxito en ‘todas partes, pero el ingeniero que se en-
frenta 2 un problema de estabilidad no debe permi.
tir que su menlc v su imaginacién se constrifan a
seguir caminos va trillades. Para su caso particular,
¢l tiene un conocimiente, un monto de informacién
v una vision que no posee nacie de los que pudieran
recomendar la solucidn adecuada por el mérodo de
contrel remoto que necesariamente implica la lectu-
ra de una referencia bibliogrifica. Asi, el ingeniero
responsable debe hacer uso de tal ventaja, llegando
a la solucién idénea de su caso, quizi original en si
misma, o en otras ¢casiones, una combinacidn no me-
ncs original de varios métodas conocidos.

La Fig. VI.39 -ilustra una solucién del tipo que
se sugiere. Se trata de un terraplén de gran anchura '
construido para una autopista, en un lugar en que
el terreno de cimentacidn era muy biando y compre-
sible: en el sitio, la autopista tenia una curva hori-
zonral, que exigia la correspondiente sobreelevacién,
El ingeniero encargado de la obra modificéd un pro-
veclo menos imaginativo v construyd la seccidn que
se muestra esquemdiicamente. Independientemente
de que se trata de una solucidn no nueva y que qui-
zd tiene multiples antecedentes en todas partes, <l
hombre que modificé el provecto no la conocia pre-
viamente. Es un buen ejemplo de lo que el pensa-
miento libre puede lograr ante un problema especi-
fico.

Mencidn especial merecen todos los métodos para
paliar los malos efectos de los asentamientos en te.
rraplenes construidos en terrenos blandos. Estos mé-
todos han sido wratados como correctivos del terreno
de cimentacién en el,capitulo III. De ellos, los de
consolidacién previa son los que mds se utilizan, jun-
tamente con el uso de materiales ligeros en el cuerpo
del terraplén. También en este caso pueden existir
soluciones imaginativas, A este respecto parece conve-
niente mencionar la originaimente concebida por
L. M. Aguirre {Ref. 89). Se trata de reducir al mi-
nimo los grandes asentamientos que podrian llegar
a producirse al construir sobre los terrenos que algun
dia pertenecieron al Lago de Texcoco (Ref. 90} aero-

/.'—r/}:'.”";'/ ..'-,..'/'/' /.'--7'.
SVELO FLANOD
Figura VI.59. Terraplén en diente de sierra, apropiado para
. resolver problemas de sobreclevacén por curva

- ., sobre suelos muy blandos.
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pistas, prolongaciones de las existentes, calles de ro-
daje y, en general, grandes terraplenes conectados
con las ampliaciones y servicios del Aeropuerto In-
ternacional de la ciudad de México, que precisamen-
te se encuentra en e€sa zona, en la que existen gran-
des espesores de materiales muy compresibles (Fig.
VI-60y .

El aeropuerto es ya antiguo y originalmente sus
pistas fueron construidas un tanto al margen de las
técnicas que hoy se han ido imponiendo en todas
partes. El resultado de tal proceder se puede ver
muy objetivamente en una dramdtica fotografia que
figura en estas pdginas; respecto a ella se puede co-
mentar que, zl ocurrir los miximos asentamientos en
el centro del terraplén, se pierde la pendiente trans-
versal, formdndose zonas de dremaje imposible, lo
que propicia encharcamientos y hace a las pistas in-
operantes por su peligrosidad; la solucién que se dio
en este caso durante afios fue a base de renivelacio-
nes muy costosas con concreto asfiltico, hasta llegar
al extremo que puede apreciarse en la fotografia.

La idea bisica del proyecto que se comenta es
aproximar a cero el incremento de presiones produ-

cido por el terraplén sobre el terreno de cimenta-
cion. Para ello se utilizé un principio de compen-
sacion masiva, construyendo el pavimento en una séc-
cién excavada, de manera que el peso del material

Deformaciones en una de las pistas del Acl'opﬂﬂ“'
Internacional de México. Obsérvense las repivelacooss
. con copcreto asfiltico.
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Figura ¥I[.61. Scccién estructural de las prolongaciones de [as pistas en ¢l arropuerto de la ciudad de México (Ref. §0).

removido se igualase con el de Iz pista superimpues-
ta. Esta, cuva seccion estructural aparece en la Fig.
VI-Gl, utiliza materiales-ligeros (grava pumitica, lo-
calmente llamada tezontle, con peso voluméurico de
0.8 T, m3).

El lecho inferior de la seccidn estd constituido
por una losa delgada de concreto simple apoyada so-
bre una capa de arena en el fondo de la excavacion.
El objeto de esta losa es proporcionar un apoyo ho-
mogéneo a la seccidn, repartir los esfuerzos transfe-
ridos en forma uniforme y favorecer la compensa-
cién del conjunto. Es muy interesante motar que en
ambos lados de la pisea se dejaron secciones con gra-
va de peso volumétrico normal, con el objeto de ni-
velar los asentamientos del conjunto, evitando los
diferenciales.

Los resultados de esta seccidn en cuanto a pre-
venir asentanientos diferenciales se pueden ver en la
Fig. VI-62, en [a’'que se reportan datos de nivelacién
en los primeros 4 afios de uso de la estructura. Cabe
comentar que desde entonces a la fecha (1972), los
movimientos que se observaron han quedado en el
orden de aproximacién de los aparatos para medir
los, por lo que pueden considerarse despreciables.
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Figurh VI62. Asentamientos observados en una seccidn trans-
versal de la prolongacién en las pistas, en el
acropuerto de la ciudad de México (Ref. 89).
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Como se ha visto, existen gran variedad de solu-
ciones para prevenir o corregir fallas de taludes. Al
pensar esto debe todavia tenerse en cuenta que se
han dejade para un capitulo posterior de esta obra
todas las soluciones basadas en el drenaje o en el
subdrenaje, que por cierto constituye quizi la prin.
cipal metodologia para resolver este tipo de proble-
mas. Asi pues, para un caso dado, se ofrecerin en ge-
neral al ingeniero varias alternativas en principio
atractivas; por otra parte, quizd, varias de las solu-
ciones posibies se vean a primera vista no apropia-
das ai caso. Surgird asi la necesidad de realizar un,
estudio selectivo, en el que es comun que se elimi-
nen algunas de las alternativas consideradas; el enfo-
que de este estudio selectivo deberd ser todavia de
naturaleza ernineniemente técnica. El resultado final
serdn unas cuantas soluclones ppsibles, todas ellas téc-
nicamente recomendables:- la seleccion final se hace
con base en consideraciones de preferencia, entre las
que las econdmicas suelen ser preponderantes, sin que
dejen de desempenar su papel las que se refieren a
rapidez de ejecucién y aun a la estética. En especial,
muchas veces la solucion queda impuesta por la ne
cesidad de terminar la obra correctiva en un momen-
to dado, por ejemplo cuando la via haya de ser
abierta al trdnsito, o antes del comienzo de una tem-
porada de lluvias, etc. Pero, debe insistirse, suele ser
el costo, en la mis amplia acepcidn ingenieril, el que
determina la obra que definitivamente se recomiende.

No todas las soluciones propuestas son apropiadas
para todos los tipos de fallas de laderas y taludes.
Aun hablando de deslizamientos de tierras, no todas
las soluciones comentadas pueden considerarse acon-
sejables para los diferentes tipos de fallas. Indepen
dientemente de que es muy dificil generalizar en
estos materiales, s¢ hacen a continuacién algunos co-
mentarios relacionando los diferentes métodos correc-
tivos mencionados con los tipos de fallas para los cua-
les han dado los mejores resultados, segin la expe-
riencia disponible.



l. Derrumbes y caidos

En este caso los métodos correctivos suelen refe.
rirse a alguno de los siguientes criterios: Relocaliza-
ctdn, abatimiento de 1aludes, escalonamiento y dre-
naje superficial. En menor escala se han usado méto-
dos de retencién, no tanto con este fin propiamente
dicho, sino con el de recubrir materiales ficilmente
atacables por el intemperismo: dentro de esia linea
se construyen pantallas de mamposteria o placas del-
gadas de concreto. En derrumbes y caidos de escasa
magnitud ha rendido magnificos resultados el recu-
brimiento con gunite, concretos lanzados, mallas de
alambre, etc, '

Los anclajes se usan cada dia mds para resolver
este tipo de problemas. .

En el caso de cortes en que los caidos y derrum-
bes se presentan en la zona de coronamiento puede.
ser una buena politica la remocién periédica del
material que se va solrando.

2. Deslizamientos de terras

Los siguientes son los métodos que mis comin-
mente se emplean en problemas conectados con des-
lizamientos de tierras.

Drstintas obras de protexcidn, Nétese el wso de estructuras de
retencién y de mallas para retener los caidos

Meétodos mecdnicos para corvegir fallas en taludes 367

Proteccién de caidos con mallas.

Relocalizacién,

Abatimiento de taludes.

Empleo de bermas,

Remocidén de material en la cabeza de la falla.
Drenaje superficial v sellado de grieuas.
Modificacion de rasante.

Empleo de contrapesos.

Muros de retencidn.

Pilotaje.

Uso de explosivos.

TR n R Th
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Los contrapesos, los muros y el empleo de explo-
sivos deben circunscribirse a destizamientos peque-
fios; muy pocas veces han sido efectivos en grandes,
Pedraplenes y muros se han usado para prevenir ero-
sion, por cjemplo de corrientes de agua, aun en des-
lizamientos muy grandes.

En la relacién anterior, otra vez se ha omitido el
subdrenaje, que constituye 'uno de los tipos de solu-
cién mis efectivos y muchas veces mds ripidos, econo-
micos y elegantes para deslizamientos de tierras.

3. Flujos

Los siguientes son los métodos que mds comun-
mente se utilizan en este tipo de fallas:

a. Relocaliiacién.

b.. Abatimiento de taludes.

¢. Escalonamiento de taludes.

d. Remocién parcizl o total del material fallado.

e. Drenaje superficial, incluyendo sellado de
grietas,

También en este case el subdrenaje ofrece toda
una gama de soluciones frecuentemente exitosas. Es-
tas se deberin considerar siempre en problemas re-
lacionados con flujos.

Las estructuras de retencién sélo se pueden em-
plear en flujos muy pequefios. El salvar la zona de
falla con un viaducto se haz utilizado en flujos mds
que en otros tipos de fallas, debido a que muchos
suelen ser estrechos. -



ANEXO VI-A

Ejercicios de aplicacién

VI-A.l CALCULO DEL FACTOR DE SEGURIDAD
PARA UN TALUD “COHESIVO", CON TE.
RRENO DE CIMENTACION HOMOGENEO
CON EL Y LIMITADO POR UN ESTRATO
HORIZONTAL RESISTENTE

Con objeto de ilustrar la aplicacién de las grifi-
cas de Taylor al caso particular mencionado, se re-
solverd el problema que se muestra a continuacién.

DATOQS:
c=2T/m
Y = 1.8 T/m?
H=30m
DH=45m
f = 30°
Solucién

a) El circulo critico deberd ser tangente al estra-
to resistente y con centro en la vertical media.

b) Fara determinar el nimero de estabilidad re-
querido (N,) y la posicién del circulo critico (valor
de n), se trabaja en el grifico de Taylor de la
Fig. VI-28, con los valores de D y B.

R: q,o.

Para D = 1.5 y B = 30° se obtiene: N, = 0.1625
yn = 055 -

¢) Para calcular el nimero de estabilidad a par-
tir de la resistencia disponible en el terrapién, se
aplica la expresion:

d) Finalmente, el factor de seguridad del talud
se calcula dividiendo el valor del N, disponible en-
tre el del N, requerido. _

__ N, (disponibie) 0.370

F§S = =
N, (requerido) 0.1625

= 2.27

VI-A.2 EJEMPLO DE UN ANALISIS CON TANTEOS

Calcular la estabilidad de un muro de contendén,
segin una superficie de deslizamiento cilindrica cir-
cular. Datos: Ancho de la cimentacién 2b = 4 m,
altura del’ muro desde la superficie de desplante
H = 8 m, ancho al nivel del piso 3.4 m, ancho en la
corona 1.4 m, profundidad del cimiento 4 = 2 m.

ESTRATO DE
MATERIAL COHESIVO

‘ r‘yH:LSSl.

TERRENC DE\
CIMENTACION

CUERPO DEL TALUD

Figura VLA-l. Circulo critico  corropon-
: diente al ejemplo propucso.

.



370 Anexo I'[-A Ejercicios de aplicacion

peso volumétrico de la mamposteria y = 2.0 ton/m®.

Caracteristicas del suelo de relleno y de la cimen.
tacién: Peso volumétrico v,, = 2 ton/m?, ingulo dc
‘friccion interna ¢, = 12° cohesién ¢, = 1 ton/m:®.

Solucion. La solucién del problema consiste ¢n
buscar coeficiente de seguridad minimo, lo cua[ ha
de hacerse por tanteos,

Por lo general conviene mover el arco de falla
segin una vertical hasta determinar un coeficiente de
seguridad minimo; después, al nivel del centro para
el cual se obtuvo el minimo coeficiente de seguridad,
se mueve el centro segin una horizontal.

1. De un centro elegido arbitrariamente O, trd-
cese un arco, en tal forma que pase por el vértice E
del muro de contencién (Fig. VI-A21).

Figura VI.A-2.1. Planteamiento del problema y primer tanteo.

2. Se determina grificamente el radio que para
este ejempio serd R, = 13.8 m.

3. En los tridngulos ABO y CDO se pueden de-
terminar los valores de los dngulos centrales o, y o,
. determinando previamente los valores de los catetos
O, B y O, C (las medidas se toman directamente del
esquema) .

OB=4m; 0,C=10m

Del wridngulo ABO,

cos a =0_§_L-029-a=78° 8’
YUUR, T 13T T

Del tridngulo CDO,:

oCc 10
= — = 0.725; = 43° 2¥
R, 138 =

€Os oy =

E! dngulo central es igual a:
o, + 2y = 73°8 + 43° 28 = 116° 36/

4. Se determina la longitud de! arco de desliza.
miento L, a lo largo de AED

116° 3¢’

= (a;ta.) Ry=—"— "
(4% 2 Re= =

138 m =281 m

(la suma de los dngulos a, y a;, se expresa en ra-
tlianes) ,

5. Se calcula el momento de las fuerzas de adhe-
rencia a lo largo del arco de deslizamiento AED:

Lye Ry =281~1-138 = 387 ton/m

6. El sector de deslizamiento se divide en 3 do-
velas.

Para simplificar los cilculos, el ancho de las do-
velas se determina segin la ubicacidn de los estratos
{cuando el macizo esté estratificado) y por la curva-
tura del arco de deslizamiento, debiendo tenerse en
cuenta que para el cilculo de las dreas, dicha curva.
tura se aproxima a una linea recta,

7. Se calculan los datos necesarios para la dove-
la 1 del ejemplo. El drea se determina, considerando
la parte del arco de deslizamientoc AE como recta.
El triingulo AEF tiene un drea:

AF X FE 62X80

= = =248 m?
PTTT 2 m

(la longitud de los lados de! triingulo AF y FE se
mide directamente del esquema).

El peso de {a dovela | serd:

W, = Ay, = 248 -2 = 496 ton/m

I..a distancia de su centro de gravedad al centro
O, e

by =BF+ =7+ —=91m .

El momento que genera el peso de la dovela (mo-

tor) con reladén al centro O, tiene un valor de:
W, by, = 49.6 - 9.1 = 452 ton/m

El momento que generan las fuerzas de rozamien-
to a lo largo del arco de deslizamiento AE:
W, - tan ¢, - R, = 49.6 - 0.213 - 13.8 = 145 ton/m

De esta manera se realiza el cilculo para cada
una de las dovelas.

8. Como el muro de contencién no tiene ningu-
na carga vertical suplementaria, excepto el peso pro-
pio de la mamposteria, cuyo peso volumétrico es
igual al peso volumétrico del suelo (2 tonfm?), su
peso se incluye en el peso del bloque 2. Para sirapli-
ficar los cdlculos, se considera que el peso- del muro



estd uniformemente disuribuido en la superficie de

desplante y que el centro de gravedad de todas las
dovelas 2, 3, 4 y 5 estd aplicado en su centro. '

Ejemplo de un andlisis con tanteos 371

Los datos de los cilculos de la primera curva de
deslizamiento con centro en O, se dan en la tabla
VI-A.ZL ‘

TABLA VI.A2I

El coeficiente de seguridad se determina segun la
férmula
IW,tan¢, + Zc U R
Pa + LW, bi
405 + 387
F,=—r——— =138
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No se considera el producto Pa de la férmula ya
que el peso de la mamposteria del muro de conten-
cién P, estd incluido en el peso de la dovela 2.

No de ls | Area de la dovela | Peso de la dovela | Brazo del momento W, b( ’ I tan *, R,
douela Ai' m2 Wi. ton b‘., m tonm ton- m
1 243 ' 9.6 al 452 145
2 25.6 51.2 5.0 256 150
3 1.4 228 15 34 67
4 14.8 295 20 ~583 a7
5 95 . 19.0 59 —~112 56
TOTAL: ’ 571 193

9. Como segundo tanteo para llegar al valor mi-
nimo de! coeficiente de seguridad en la direccidn ver-
tical, témese un centro de giro O. de una segunda
curva de deslizamiento 2 m arriba, segun la misma
vertical (Fig. VI-A.2.2).

Iguzl que en el primer caso, con el radio O,E
se dibuja el arco de deslizamiento, determinando gri-
ficamente la longitud del radio y todos los datos ne-
cesarios para el cilculo del cceficiente de seguridad.
El orden del cilculo es anilogo al anterior, y los da-
tos del cdiculo se dan en la tabla VI.A 22

TABLA VI-A.2.2

No de la | Area de la dovela | Pese de la dovela | Brazo del momento W, b, W.an¢ R,
dovela 4, m? WI., ron b‘, m ton- ton-m
1 29.6 592 95 562 197
2 5.0 50.0 50 250 156
3 104 20.8 i5 3 i 69
4 134 26.8 20 —54 86
5 9.0 18.0 59 — 106 &0
TOTAL: 683 578
Valor del radio R, = 157 m; longitud del arco 578 +29.6-1-15.7 _
de deslizamiento L, = 29.6 m. F,.= 683 =153

El coeficiente de seguridad del segundo arco de
deslizamiento es igual '

[~ 3 foz
] /|\ oy
//
/’ 0!: N
e |
e : hY
P AN
) : N
I N
i L

R
N

e

Figura VI-A-22, Segundo untco.

10. Ahora :e colocard al centro del arco de falla
2 m mds arriba segun la misma vertical (Fig. VI-
A2.5), obteniéndose el punto Q,,

!
°‘|03§\ o2

Figura VI-A273, Tercer tanteo,
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Los datos de célculo para la tercera curva de deslizamiento se-muestran en la tabla VI.A.2.3.

El valor del radio Ry = 17.6 m; la longitud del
arco de deslizamiento es Ly = 31.6 m. '

- EI coeficiente de seguridad parz el tercer arco es:

7 H-1- 1T
F:'__126+316 16=1.66
165

*

11. El valor del coeficiente £e seguridad aumenta
al aumentar la altura segun la vertical; por consi-

TABLA VI.A23

No de la Area de la dovela | Peso de la dovela t Brazo del momento W, Woane It
tlovela A, m W, on bi' m won ' m ‘o m

L 3t 68.3 9.9 632 U536

2 236 5t.2 5.0 256 1tH

3 11.4 228 14 31 hi

4 14.8 - 296 20 -39 110

5 112 st 3 6.6 —148 54

TOTAL: ni% 0

guiente es necesario buscar los valores del coeficiente
de seguridad con cenwro de giro abujo de los anterio-
res. Por lo tanto el cenwro. (O, se colocarit dos micuros
abajo del O, segn la misma vertical v de este mudeo
se obiiene el cuarto arco de deslicamients (Fig.
VI-A 2.

De la misma manera que en el caso del primer
arco de destizamiento, se calculan todos los elemen-
tos necesarios para determinar el coeliciente de segu-
ridad (tabla VL.A.2.4).

TABLA VI-A24 N

No de la Area de la dovela | Peso de la dovela !Bra:o del momento II". b‘. It". an ¢“ R;.
dovela Aj, m? W." ton bi’ m ton-m ton - m
1 20.8 416 8.7 162 109
2 26.4 52.8 5.0 264 138
3 18.2 264 13 40 67
4 16.8 - 336 20 —67 88
5 9.7 19.4 58 —113 -
TOTAL: 486 453

El valor del radio es R, = 124 m; la longitud‘
del arco de deslizamiento es L, = 26.1 m.

El coeficiente de seguridad para el cuarto arco es:

455 +26.1-1.124
F = + =

1.80

Figura YI-A-24. Cuarto tanteco.

Por consiguiente la superficie de deslizamiento ci-
lindrica para el menor coeliciente de seguridad tiene
lugar segtn ¢l centro de giro O,, siendo el coelicien-
te de seguridad F, = 1.38.

12. Después qus se ha encontrado la zona de va-
lores minimos del coeficiente de seguridad segin una

Figurz VI-A-2.5. Quinto tanteo.



vertical, se investiga el cambio del coeliciente de se-
guridad en la direcciéon horizontal; para esto se¢ bus-
can los arcos de deslizamiento cuyos centros de giro
se ubiquen en una horizontal que pasa a través del
punto Oy, que es el centro de giro que dio el minimo
valor del cocficiente de seguridad segin la vertical.

Andlisis con esfuerzos totales 373

Se probari el punto O; a la izquierda del punto
O, (Fig. VI-A.2.5) y se calculard el coeficiente de -
guridad segun el quinte arco de deslizamiento, ¢
tuando el cilculo de una manera analoga a los ante-
riores. Los datos se dan en la tabla VI-A.2.5.

TABLA VI.A.25

No de la | Area de la dovela | Peso de la dovela {Brazo del morncntc. W, b W.tang R
n ’ [ | i "]
dovela 4, m? W, twon b, m- ton-m ton s m
1 29.6 592 75 444 165
2 234 . 16.8 3.0 140 131
3 30 6.0 05 3 17
4 10.4 21.6 20 —43 &0
5 5.3 106 55 —58 30
TOTAL: 486 403
El valor del radio es Ry = 13.1 m; la longitud El F, crece hacia la izquierda, por lo que se inves

del arco de deslizamiiento es Ly; = 23.8 m,
El coeficiente de seguridad para el quinto arco
de deslizamiento es:

4 B-1-15.
F = 03 +238.1-13.1

tigardn valores de la zona a la derecha del centro O,.

Coléquese el punto Q4 a la derecha de O,, en dos
metros (Fig. VI-A.2.6) y realicense los mismos cidlecu-
los que se hicieron en los arcos de deslizamiento an-

i =147 teriores (tabla VI-A.2.6).
486
TABLA VI-A26
No de la Area de la dovels | Peso de la dovels | Broto del momento W, b‘ W.tan¢ R,
dovela A'_, m? W, ton by m ton - m ton-m
i 214 432 10.8 467 138
2 26.4 528 70 370 168
3 25.0 46.0 25 115 147
4 23.0 46.0 25 -115 147
5 130 260 8.1 —211 . 83
TOTAL: 626 683

El valor del radio es Ry = 15.0 m; la longitud
del arco de deslizamiento es L, Si8 m.

Figura VI-A-2.6.

Sexto tantco.

El coeficiente de seguridad para el sexto arco de
deslizamiento es:

83 - 318-1-1.1
F=6 3 5

=18
' 626 >

De esta manera, también, en la direccién hori-
zontal el coeficiente de seguridad minimo es el obte-
nido para la primera superficie cilindrica de desliza-
miento y es igual a 1.38.

VI-A.3 ANALISIS CON ESFUERZOS TOTALES

Ahora se considera el caso de analizar Ja estabi-
lidad de un terraplén horuogéneo situado por arriba
del nivel frestico. Al efectuar una prueba triaxial -
consolidacién y sin drenaje en el material que ¢
tituye el terraplén, se encontraron los siguientes pa-
rdmetros de resistencia:
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Pu

1% v ¢, = 4 ton/m* v tiene un pese volumé-
trico aproximaco de 1600 kg/m3. La geometria del
talud por analizar se muestra en la Fig. VI-A3.

En este caso, se aplica el criterio de esfuerzos to-
tales y el método de célculo propuesto por Fellenius

9.15 m,

Figura VI-A-3. Geometria de [2 secdédn.
y se presenta aqui el andlisis correspondiente al ¢ircu-
lo de falla critico, que en este caso corresponde a
uno que pasa por el pie del talud.

La tabla VI-A.3 puede utilizarse con el objeto de
mecanizar el procedimiento de cileulo.

TABLA VI-AS
‘w, v, T o s 5, - L
7 i i ' i i
Dovela No ({orln) {ton) (ton} ¢ = ' {ton/m%) (ton)‘
i .
1 26.64 16.97 2167 2.09 4.14 LR
2 37.08 28.58 2329 1.60 433 1726
3 4320 1973 20.37 12.04 4584 1597
4 40.32 37t 1126 1155 4.80 15.55
5 3528 M22 I 11.40 479 1437
6 28.08 2794 —158 9.31 4.65 1395 .

7 18.72 18.22 —4.29 3.62 +.39 1422
8 6.48 591 —2.3% 1.82 4.13 1538
T =707 T — 13823

Después de dividir en dovelas la masa de suelo
considerada, de acuerdo con la supuesta superficie
de falla, puede calcularse el volumen de sueio en
cada dovela, si se considera una profundidad unita-
ria normal al plano analizado; este volumen serd nu-
méricamente igual al drea. El peso de cada dovela
puede calcularse y se anota en la colurmna (W)).

La reaccién a W, debe descomponerse en las di-
recciones normal y tangencial a la superficie de des-
lizamiento en cada una de las dovelas; estas dos com-
ponentes se anotan en las celumnas (N) y (T)
respectivamente,

La componente (N,) genera un esfuerzo normal
2 la superficie de deslizamiento que, segin se dijo

en este capitulo, puede tomarse con suficiente apro-
ximacién como:

N;

O =2 —m

L.

Este esfuerzo se anota en la columna (¢;). Ahora
se puede encontrar ¢l esfuerzo resistente que tiene
lugar en la superficie de deslizamiento que correspon-
de a cada dovela, de acuerdo con la ley de resistencia:
5y =4+ o, tan 4° (ton/m7)

L}

Este vesultado se anota en la columna (5.

La fuerza resistente puede calcularse en cada do-
vela como el preducto sL; (recuérdese que se con-
sitdlera una profundidad unitaria).

Finalmente el factor de seguridad se caleula:

IsL, _ 138.23 _

1.91

El talud propuesio podria considerarse estable
respecto al circulo considerado.

VI-A.4 ANALISIS CON FALLA CIRCULAR Y
ESFUERZOS EFECTIVOS

Sea una seccién de un camino en balecén como Ia
que se muestra parcialmente en la Fig. VI-A4.1. Di-
cha seccién estd sujeta 2 un flujo de agua desde la-
dera arriba. El material que se encontré después de
haber realizado los trabajos de campo y de labora-
torio fue una arcilla firme, la cual tiene un peso vo-
lumétrico saturado de 2.0 ton/m? y una resistencia
al esfuerzo cortante en prucba drenada cuyos pard-
metos son ¢ = 0.5 ton/m? y ¢ = 30° y cuya gri-
fica se muestra en la Fig. VI-A.4.3. Efectie el andli-
sis de estabilidad del talud, suponiendo una super-



ficie de falla cilindrica que pase por el pie del talud,
con los siguientes criterios:

a) Utilizando para cl cilculo las presiones en ex-
ceso de la hidrostdtica.
b) Utilizando las fuerzas de {filtracién.

Debido a que el talud estd sujeto a un flujo esta-
blecido, se requiere elaborar la red de flujo tal como
s¢ muestra en la Fig. VI-A4.L

Andlisis con falla circular y esfuerzos efectivos 375

En seguida, tricese un circulo de falla que pase
por el pie del taiud.

a) Andlisis con presiones de agua

Dividase a ia zona de falla en dovelas, Para este
caso se tienen siete. Hdgase un cuadro donde se con-
centren todos los cilculos como sigue:

TABLA VI.AA4.} N
. ¥, - - - W :
Dovela ¥y Ny L =G " o -4 =0 5 s L Total T oot
tonym | tonfm m i lon/m2fm | ton/m2/m ton/m? ton/m ton/m ton/m
ton/m2/m
1 1092 7.0 42 1.67 15 017 0.6 252 i255 10.0
] 2 33.80 25.30 45 5.85 36 225 1.75 7.88 372 - 240
3 36.0 5180 | 35 Y.10 43 4.80 322 10.61 348 17.0
4 321 3020 | 81 9.75 45 525 T 350 10.85 " 305 100
5 259 2520 31 B.36 4.1 426 291 1195 253 4.8
6 131 13.00 23 5.65 30 2.65 2.0 4.60 13.45 1.0
7 90 8.9 36 248 15 0.98 1.05 378 9.9 _08
_ —_ — —_ — — — —_ 52.19 —_ 66.0
7_
E s; L: R
3 52.19
F, = = =079
7 66.0
TTot N R
1
donde .
W; = peso del material de la dovela, considerdndolo totalmente saturado. .

N; = componente normal de W, obtenida grificamente en la Fig. VI-A4.1.

L, = longitud de la base de la dovela.

o, = csfuerzo normal total.

u; = presién en exceso de la hidrostdtica, obtenida de la red de flujo.

g, = esfuerzo normal efectivo.

s; = resistencia al esfuerzo cortante obtenida de la grifica de la Fig. VI-A.4.2,

5; Ly = fuerza tangencial resistente.

l'Wm_, = peso del material saturado de la dovela arriba de la linea de saturacién, mds el peso sumergi-
do de la dovela abajo de la linea de saturacién, mids la subpresién (que es el exceso de la pre-
sién hidrostdtica obtenida de la red de flujo para esa dovela multiplicada por la' longitud

de 1a dovela en su base) (suma algebraica),

Troa = fuerza tangencial actuante, componente de Wi, obtenida grificamente de la Fig. VI-A4.l.

"R = Radio del circulo de falla analizado. En este caso 20.6 m.

F, = Factor de seguridad.
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SUPERFICE OF FALLA SUPUESTA

. JLINEAS: (100
Escs.s | Fuerzas: 11400
Tigura VI-A-4l. Perfil de Ia ladera, red de fAujo con Tégimen eatablecddo y andlisis de estabilidad,

z 4

{Ton/mt)

° . L . T T L T L L] A ’
+] { 2 3 4 L] ¢ 1 [ ] ) 10 —
: a
- [Toa/nt)

Figes VI-A4L Ley de raistendias en términos de afuerzo efectivo.



b) Anilisis con fuerzas de filtracién.

La tabla siguiente resume los cilculos.

Andlisis con falla circular y esfuerzos efectivos 377

TABLA VI-AM2

Dovela W, T N, L, NiLp = ¢ ] o - ¥ =a, .;r 5Ly
1 10.92 8.60 7.00 4.2 1.665 1 0.17 0.6 252
2 118 210 2630 45 5.85 36 225 1.75 7.88
L} 36.0 17.0 31380 35 9.1 4.3 LX:) 322 10.61
4 321 105 302 31 9.75 45 : 5.25 150 10.89
5 259 50 252 3.1 8.36 .41 426 2591 11.95
6 13.1 1.0 13.0 23 9.69 10 2,65 2,00 4.50
7 9.0 —09 39 36 248 15 . 0.98 1.05 3.78
—_ 422 —_ — —_ —_ —_ — 52.19
. /
T-
E i L.- R
1 52.19 X 20.6 1073 1075 .
F, = = — _ = — == — = 0.78
T 7 42.2 X 20.6 + 307.7 868 + 507.7 1375.7
T, R+ E J.R
1 1
donde:
W, = peso del material de la dovela, considerdndolo totalmente saturado.
N, = componente normal de W, obtenida grificamente de la Fig. VI-A4.1.
L, = longitud de la base de la dovela.
o, = esfuerzo normal total. .
u, = presién en exceso de la hidrostdtica, obtenida de la red de flujo.
¢, = esfuerzo normal efectivo,
5, = resistencia al esfuerzo cortante obtenida de la grifica de la Fig. VI-A.4.2.
5; L, = fuerza tangencial resultante.
Las fuerzas de fltraciédn originan un incemento Ak
. . =9 1= Ii= 1 = Ah L
en ¢l momento motor que tiende a2 hacer girar la J=jixL Yo iL Tw L Yw

masa deslizante alrededor del centro del circulo de
falla.

El cdlculo del incremento del momento motor se
puede hacer de la siguiente manera. En cada cua-
drado de la red de flujo, si L; & el lado medio del
cuadrado, la fuerza de filtracién (]} en el cuadrado
considerado de la red de flujo es igual al peso espe-
cifico del agua multiplicade por la caida de poten-
cial Ak y por el lado medio L; de dicho cuadrado,
o sez

L

La direcddn seri la de la l{nea de flujo que pase
por el centroide del cuadrado, con lo que podrd de-
finirse e] brazo de palanca con respecto al centro del
drculo y el producto de J por dicho brazo de palan-
ca serd el inaemento del momento motor del cua-
drado en cuestién. La suma de los momentos de to-
dos los cuadrados dard el incremento total.cn el
momento motor debido a las fuerzas de filtracidn.
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Calculo del momento de las fuerzas de filtracidn:

TABLA VI-A4.3

Ne de Cuadro Ah L R J=Ah.-I..R
1 0.9 2.0 1725 31.00
H 12 24 17.25 149.60
B} 11 2.4 1725 4530
v Lo 29 17.70 Iy
v 09 29 18.60 4850
vl 07 26 X 03 19.00 17.30
VIl 1.0 16 19.00 3040
VI 0.9 19 19.00 3250
X PR 22 19.00 3750
X 12 26 X 0.8 19.30 48.10
Xt . L1 25 x 0.7 19.00 36.60
X - 1.0 31 X 95 19.70 3050
XIIT 0.9 30 X 0.3 2020 16.30
Xiv 03 12 x 06 20.10 720°
xXv 1.0 16 X 04 20.15 1355
XVl 09 2.0 x 02 20.30 765
XViI 09 24 X 01 20.40 4.40
507.70
en donde:
Ah = carga de presién en el punto considerado.
L = lado medio del cuadrado considerado. )
R = brazo de palanca respecto al centro del circulo.
VI-A.5 ESTABILIDAD DE UNA LADERA NATURAL I[ch + (W, + W' + AS — ub) tan ] Ma(a)
PARA UNA SUPERFICIE DE FALLA NO !

CIRCULAR, CON FLUJO. ANALISIS CON
ESFUERZOS EFECTIVOS

En una ladera natural hay un flujo subterrineo,
tal como se muestra en la Fig. VI-A.5. El suelo del
talud es una arcilla ligeramente preconsolidada; prue-
bas consolidadas drenadas, efectuadas en especime-
nes inalterados de este material, arrojaron los si-
guientes resultados promedio: ¢ = 0.5 ton/m?% ¢ =
= 32° Y, = 2 ton/m?, Se pide calcular e} factor
de seguridad correspondiente a la superficie de falla
indicada en la figura

SOLUCION: ‘
Este problema queda incluido dentro del andli-
sis de estabilidad con superficies de falla no circu-

lares. Para resolverio se empleard la foérmula 6-34
obtenida en la seccion C (Ref. 3): .

-

F,. =Z(W;+w') f o,

.[W1+W’+AS+(ub:an¢—cb) f

tan @
F, ]M, {a)
(6-34)
El significado de las cantidades que intervienen en

esta expresién se puede ver en la Fig. VI-37.
El cuerpo de la zona de falla se dividié en 6 do-
.velas y se utilizé el arreglo de la tabla VI-A5 para
aplicar la ecuacién 6-34. Conviene aclarar que en la
solucién de este problema se desprecia el término AS.
Lz manera de obtener las cantidades que apare-
cen en la tabla se muestra grdficamente en la figura
para la dovela 5. Los pesos W, y W’ sc determinaron
dividiendo las dovelas en formas grométricas sena-
llas para calcular su drea (por ejemplo, trapecios o

- tridngulos) .



col. 1 2 3 4
b a i !

Dovela (m) (m) (m) (m)

i 7 245 148 91

2 94 179 _75 _—129

3 94 179 19 a1

4 10 179 116 69

5 92 179 213 170

6 10 251 292 V7.0
col. 19 20
Dovela (%) 1 ub an g

ton m
( ) {tonfm)
m

1 — 32 201

2 — 547 464

3 190.2 522

4 1690 7.3

5 3070 68.4

6 2020 53.7
I = 61032

{grados)

—~ 14

21

{tonfm)

166
417
475
663
63.8
487

23

T

(20) ~ ¢k (21) un g

TABLA VI-Ab

6 8 9 1 12 13 14 15 16 17 18
uan g tan cb ub w, W W, + W (I —ub (15} o & (9) + {(16) (17) a
ton m
(tonfmz) (loufm}  {tonfm)  (1onfm)  (ton/m) (tonfm) {tun/mn) {tonfm) (ton/fm) ( )
m
—0.249 35 22 0 Ui 216 106 —6.63 —313 —-76.8
0.194 4.7 742 0 730 73 —1.2 —~0.75 395 70.7
0.194 05 0.625 4.7 836 0 100.1 100.1 165 10.3 15.0 2685
0.194 5 i14.0 20.7 125 145.7 1y} 198 24.8 444
0.594 1.6 1094 336 110.5 1439 M5 216 262 469
0.839 5 86.0 14.0 55 69 —17 —106 —56 — 14046
PRIMER TANTEO
22 23 24 25 26 27 10 28 29
F * 1) + @) @) -1 M (@ @ il
- . - {a ]
h E ' M, (a) M, (@)
lon m ton m on m
{tonfm) {ton/m) {ton/m2} ( ) (tunfm?) ( ) (
m I b1}
—4.14 — 345 18.15 —165 0.84 46 —914 — 195
8.10 6.75 79.75 — 1030 107 79 66.1 — 963
921 7.67 101771 — 334 1.07 8.9 251.0 — 312
129 1.2 10.74 156.44 1080 1.07 114 415. — 1010
124 10.32 15422 2620 1.07 119 438 2450
409 34.1 103.1 1753 1.09 2.6 ~129 1610
r = M0.7 1579
SEGUNDO TANTEO
» , _ I
" OI(9) —r@
24 25 26 27 28 29 (19 @)
18 26 . .
(i?) 4 + @29 25) . f M‘ (@ M( ) M( ) Primer tanteo:
o () ¢ (@) F, = 12;
ton m ton m ton m 2
{ton/m) (1ton/m) 949.7
m m m F = — =020
s 61032 — 1579
~-59 15.7 — 143 0.77 —995 — 186
115 845 — 1050 1.15 G615 —948 Segundo 1anteo:
131 118.2 — 51 1.18 234 — 305
18.4 164.1 1130 L.15 ~ 386 983 F, = 107;
17.1 161.6 2750 115 408 2390 ! 1293
58.4 127.4 2170 1.34 —105 1620 - e — 051
’ 61032
= 1293 3554
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\ LINEA OE CORRIENTE SUPERIOR

ESCALA GRAFI1CA

Figura VI-A-5.  Andlisis de estabilidad.

Los valores de f y [ en la tabla son positivos
cuando quedan a la derecha del punto 0 de la figu-
ra, en el caso de este andlisis de estabilidad. Para
calcular M; (&) se utilizé la figura VI-35 del texto.

En vista de que para hallar el F, en la férmula
6-34 se tiene que proceder por tanteos, se llevaron a
cabo 2 de ellos en la tabla. En el primero se supuso
un F, = 1.2, y se obtuvo un F, = 0.2. En el segun-

x

do tanteo se utilizd un F, =07 yse halld un F, =

= 0.5. Es muy probable que en un tercer intento se
obtuviera un F, = 0.6; es decir, el talud es inestable
en las condiciones dadas.

VI-A.6 TERRAPLEN SOBRE SUELO BLANDO

Se desea construir un terraplén con la seccidn que
se muestra en la Fig. VI-A6. El terraplén se apoyard
sobre un suelo blando, cuyas caracteristicas de resis-
tencia se determinaron utilizando veleta; dichas ca-
racteristicas aparecen en la tabla VI-A6.1; los Hmi-
tes de Atterberg también aparecen en la misma ta-
bia, El terraplén tendri una altura de § m, un 4n-
gulo del talud B = 18° 24’ (3:1) v estard consti-
tuido por un material arcilloso debidamente com-
pactado, con vy, = 1.67 ton/m3 y ¢ = 4 ton/m2

El v, del terreno natural es de 1.2 ton/m3,

Considerando como valor promedio de la resisten-
cia al esfuerzo cortante 2 ton/m2 de acuerdo con
los valores del Ip (Ip med = 110), la resistencia
obtenida en prueba de veleta deberd modificarse por
un factor de correccién de 0.61 (Fig. VI-42}).

Para el cilculo de la estabilidad del terraplén,
se considerard a éste agrietado, por lo que no exis
tird resistencia al esfuerzo cortante a lo largo de la
superficie de deslizamiento en el cuerpo del terraplén.

A continuacién se presenta el procedimiento de
cilculo empleado para calcular el F, del.circulo de’fa-

TABLA VI-A6.1

Profundidad Resistenciz al corte LL Lp Ip
() {ton/m?2) (%) | (%)
2 : 274 225 130 95
4 225 242 | 129 13
6 1.80 251 146 105
8 192 248 [18 110
10 2.05 301 190 11
12 212 272 147 125
14 1.87 290 179 111
16 1.9% 248 126 122
18 1.95 253 i46 107
20 211 274 | 168 | 106

lta 1 (Fig. VI-A.6). El momento motor estari dado
por el peso del drea que tiende a producir el desli-
zamiento multiplicado por su distancia a un eje nor-
mal que pase por el centro del circulo de falla con-
siderado.

El momento de las fuerzas que se oponen al des-
lizamiento o momento resistente estard dado por la
cohesién a lo largo de toda la superficie de desliza-
miento supuesta, multiplicada por su distancia al
centro del circulo supuesto.

Para facilitar el cilculo del momento motor se
considerard el terraplén dividido en dovelay, como
se indica en la Fig. VI-A6. E! terreno natural se en-
cuentra en equilibrio. El momento debido al peso
del terraplén en la dovela 1 se omite por estar agrie-
tado el terraplén.

En la tabla VI-A.6.2 se resume el cilculo del mo-
mento Mmotor,

" Para calcular el momento resistente, la resistencia
al esfuerzo cortante "s” serd la determinada con la
veleta, y modificada por el factor de correccién 0.61

(Fig. VI42), de modo que



TABLA VLA6.2

Dovela - W (ton) - X {(m) e x
2 135 7.25 97.9
3 7.25 25 19.3
4 4.16 ©—1.33 ~546

M,=IW.x=1116 (-‘.L.”_')
m

Mg, = sLr. = 0.61 X 2.00 X 2266 x 11.2 = 309.3

(t -m : .
=)
en donde L = longitud de la superficie de-desliza-

miento supuesta donde se desarroila la resistencia al
esfuerzo cortante (s,

r = distancia al centro del circulo supuesto = ra-
dio del circulo. .

El F, correspondiente estard dado por

F, = Me
M

m

para el caso del circulo 1 de falla supuesto el F, es
igual a 2.76.

Realizando el andlisis en forma similar para los
circulos 2 y 3 se obtuvieron los siguientes factores de
seguridad: F,2 = 1.38; F,3 = l.46.

Método de la curia 331

VI.A.7 METODO DE LA CURA

Determinar, por el método de la cufa, el factor
de seguridad con que se encuentra un terraplén de
10 m de aiwra y talud de 1.5:1, desplantado sobre
un manto de roca resistente (Fig. VI-A7.1) y cons-
truido con una arena arcillosa, cuyos parimetros de
resistencia determinados en prueba lenta son: ¢ = -
= 2i° ¢ = 0.6 ton/m? el material se habia colo-
cado compactindolo hasta alcanzar un peso volume-
trico v, = 1 800 kg/m3.

DATOS
h=10m
Talud 1.5:1
Ym = 1800 kg/m?
¢ = 27°

¢ =06 won/m?

ARENA ARCILLOSA

a
ROCA

Figura VI-A-7.). Planteamicnto del problema.

9 m, !
| IR
il
3 l |CD Im= 1.6 T/m?
" i J/l c= 4 T/m?
gy NAF LY
‘ < R4
‘ . e "/
\.\ g /
i —~ 212 Tim?
S~ — /" apcuia suawon w2 iy
. e e yd s:c 2 T/m
) 7
N - o
- P | 16
\\ o 2?2 138
— e —_—.21 148

e — e

Figura VI-A-6. Geometiia de la seccién y anilisis de estabilidad.
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6./15m, ARCILLA .
Cy= 4 Ton/m?
@u-‘lz"
&m 2 1.75 Ton/m3 Too
joom  ARCILLA BLANDA - Cy= 2 Ton/m?, @uz 0°, dm- 15 Ton/m?
gsam. | E T
= 2
ARCILLA ARENCSA RIGIDA ;—‘]u: Tl:on/m.
u
) ¥m: 2.00 Ton/m3
H p
—_—
o — PP Hy
’ F
e ] )

1

Figura VI.A8. Planteamiento del problema y. anilisis de estabilidad.

Debido a que las grietas estin abiertas, la presion

activa serd nula. Sin embargo, el agua 'que se infilua
en las grietas podrd producir un empuje igual a:

P=iy.,

La fuerza F valdr;i:_ F=¢L=2X75=15on/m

*=1} X L00 X £.5% = 21.10 tonjm

El empuje pasivo serd:

P,=}vy ,H}K,+ 2CH;\/K, -. K, =152

P, =300 -+ 14.80 = 17.80 ton/m

P+ T
El factor de seguridad es: F, = —-’P—
___17.80-1'-15_15_,IE lud b
=511 = 1 ta,u es estable.
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PLANTEAMIENTO TEQORICO DEL PROBLEMA
DEL FLUJO DE AGUA EN SUELOS,
REDES DE FLU]JO

A-l1 INTRODUCCION

En este Apéndice se pretende proporcionar las
ideas bdsicas para comprender el planteamiento ted-
rico que en el momento presente puede darse a los
problemas de filtracion de agua en el subsuelo y de
valuacién de sus consecuencias. También se presen.
tari en forma breve e! método que mads se utiliza
en la prictica para manejar las conclusiones a que
permite llegar la teoria. La fuente bibliogrifica que
se ha seguido fielmente es la Ref. 1.

Naturalmente, los problemas relacionados con el
flujo de agua que se infiltra a través de los suelos
tienen extraordinaria importancia dentro de la tec
nologia de las Vias Terrestres, segin puede consta-
tar el lector de cualquiera de los capitulos de esta
obra. La importancia se conecta sobre todo con la
influencia de la infiltracién del agua sobre la esta-
bilidad general de las masas de suelo y, en menor
grado, con las posibilidades que tiene el agua de
infiltracidon de producir tubificacion, erosiones inter-
nas, etc.

Cuando el agua fluye por el interior de una masa
de suelo, por delinicién lo hace con una presién
hidrodindmica, superior a la hidrostitica correspon-
diente a la condicién de equilibrio. Este hecho pro-
duce varios efectos importantes. En primer lugar, se-
gun la direccidn del flujo, la presién hidrodinimica
puede alterar el peso volumétrico sumergido del sue-
lo; por ejemplo, si el flujo ocurre verticalmente ha-
cia arriba, se ejerce un efecto boyante sobre las par-
ticulas del suelo, que equivale a una disminucién
del peso volumétricc. En segundo lugar, de acuerdo
con la ecuacién de Coulomb

£ = (¢ — u) tan ¢

el aumento en la presién del agua produce una dis-
minucién correspondiente en la presién efectiva y,
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por lo tanto, en la resistencia al esfuerzo cortante de
la masa a través de la cual ocurre la filtracién, de
modo que, por ejemplo, un talud estable en condi-
cién exenta de flujo, podri no.serlo si se presenta
dicha condicidn.

El agua que se infilua a.uwavés del suelo tam-
bién puede producir arrastre de particulas sdlidas
que, de no recibir debida atencién, pueden llegar a
poner en peligro la estabilidad de cualquier estruc
tura de tierra, al dejarla materialmente surcada por
taneles y galerias formadas por erosion.

El problema de ilujo interno a través de suelos
puede establecerse razonabiemente bien sobre bases
tedricas, con tal de que la geometria de la regién de
flujo sea relativamente uniforme y de que los suelos
presenten caracteristicas de homogeneidad relativa-
mente rigidas. Estas condiciones se presentan rara vez
en los poblemas conectados con las Vias Terrestres,
por lo que las conclusiones obtenidas de las pdginas
de un libro de Flujo de Agua cn Suelos son pocas
veces aplicables en forma directa y completa. Mucho
de lo que en la prdctica ha de hacerse para la reso-
lucién de estos problemas es improvisacién fundada
en el manejo razonado de incertidumbres, lo que,
por otra parte, no es 2jenoc a otros campos de la in-
genieria y a otras clases de problemas. Sin embargo,
el planteamiento teérico de los problemas de flujo
interno y su resolucién, aunque sea para condiciones
hipotéticas que se aparten un tanto de las reales que
se trate de representar en cada caso, es de fundamen-
tal importancia para fijar un marco de referencia a
las decisiones practicas que hayan de tomarse. Aun-
que sélo sea asi,” como trasfondo intelectual para
orientar el pensamiento y la accién, las soluciones a
los problemas de filtracién son dutiles al ingeniero
prictico; por otra parte, hay ocasiones en que es ver-
daderamente notable el grado de representatividad
con que pueden obtenerse soludones en estudios bien
planteados y ejecutados con cuidado.

El agua del suclo puede clasificarse en tres cate-
gorias, dependiendo de su movilidad dentro de él.
En primer lugar estd el agua adsorbida, ligada a ‘las
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particulas del suelo por fuerzas de origen elécrico,
que no se mueve en el interior de-la masa porosa y
que, por lo tanto, no participa en el flujo, quedando
al margen de este tipo de problemas. En segundo
lugar, aparece ¢l agua capilar, cuyo flujo presenta
gran imperiancia en algunas cuestiones de mecinica
de suelos, tales como el humedecimiento de un pa-
vimento por flujo ascendente ¥ otras. andlogas. Sin

embargo, en la mayoria de los problemas de filtra-
jcion de agua el efecto del flujo en la zona capilar es

pequefio y suele despreciarse en atencién a las com-
plicaciones que plantearia al ser tomada en cuenta
teoricamenie su influencia, En tercero y idltimo lu.
gar, existe en el suelo la llamada: agua libre o gravi-

_tacional que, bajo el efecto de la gravedad terrestre,

puede moverse en el interior de la masa sin otro
obsticulo que el que le imponen su viscosidad v la
trama estructural del suelo. En :a teoria de! flujo
de agua que se. expone se trata exclusivamente con
esta agua y cuando en’ lo sucesivo se mencione este

fivide deberd entenderse que se trata precisamente

“del agua libre o gravitacional. . .

En una masa de suelo, el agua gravitacional estd
separada del agua capilar por una superficie a la
que se denomina nivel freitico. No siempre es ficil
de definir ni de localizar e! nivel frediico; en un sue-
io suficlentemente fino, al hacer una excavacién el
espejo de agua que se establece con el tiempo define
al nivel fredtico, pero tal superficie distintiva no
existe en el suelo advacente, ya-que arriba de este
nivel el suelo puede estar toralmente saturade por

"capilaridad y, por lo tanto, en ese suelo el nivel

freitico no uene existencia fisica o real,

Tampoco hay un acuerdo total entre los autores
respecto 2 una definicién del concepio nivel fredtico
que, como se dijo, muchas veces se refiere a una su-
perficie sin clara existencia concreta. Para los fines
de este libro, se considera nivel freitico a la super-
ficle que consttuye el lugar geométrico de los pun-

"tos en que el agua posee una presion igual a la at-

mosférica, gite se considera igual a cero en cuestiones
de fiujo en que se trabaja normalmente con presio-

_nes manométricas. Asf, en el zspejo de agua de la

.excavacion de que se habld, todos los punrtos tienen
‘esa presién y en el suelo .adyacente al pozo podrd

hablarse de uma superficie que une punios a esa

" presién,

En condiciones estiticas del agua de un cierto
suelo, el nivel fredtico seria una superficie horizon-
tal; sin embargo, si se admite la posibilidad de que
el agua fluya dentro del suelo, ya no hay razén para

. que el nivel freitico siga siendo -horizontal y de he-
cho, naturalmente, no lo.es.

A2 ECUACIONES HIDRODINAMICAS QUE RIGEN
EL FLUJO DE AGUA A TRAVES DE LOS
SUELOS

.. “En lo que sigue se presenta un tratamiento mate-
mdtico somero que permite llegar en forma sencilia

3 Vz

Y

Figura A-l1. Elemento de una regidn sujeta a flujo tzidimen.
sional.

a las ecuaciones bidsicas que se utilizan hoy para
plantear tedricamente el problema del flujo de agua
a través de suelos.

Considérese una region de flujo (o sea una re-
gion de suelo a través de la cual fluye el agua), de
la que forma parte un elemento paralelepipédico
de dimensiones dx, dy y dz, tal como el que se mues..

ua en la Fig. A-L

Supdngase que la velocidad v con que el agua
pasa por el elemento posee tres componentes x,, v, y
v, ¥ que éstas son sélo funcion de x, y y z respecti-
vamente, pero no del tiempo (puesto que, por hipé-
tesis, se trata de un régimen establecido), ni de nin-
guna otra variable. Se supone también que estas com-
ponentes son funciones centinuas que admiten cual-
quier orden de derivacién necesario al razonamiento
expuesto.

En estas condiciones, si en las caras I (ver Fig.
A-1) las componentes de la velocidad del agua son
v, v, Y v, como queda dicho, en las caras II estas
mismas componentes serdn, respectivamente,

Se admitird ahora que el suelo a través del cual
ocurre el flujo tiene sus vacios saturados por agua y

-que, ademds, tanio dicho elemento como las particu-

las sélidas que forman la estructura del suelo son
incompresibles en si mismos. Asf, durante el Bujo,
la cantidad de agua que entra al elemento tiene que
ser igual a la que sale, en un régimen establecido.
Por lo tanto, teniendo en cuenta que el gasto que
pasa por una seccion puede expresarse como el pro-
ducto del drea de la seccién por la velocidad del
flujo, podrd escribirse:



v,dydz+v,dedz+ v dxdy =

_ av._ 7 du ' '
~(v,+ P dx)d>'dz+(v,+-# dy)dxd:-'r
+ (U, + %L—"— dz) dx dy

En la expresion anterior, el primer miembro re-
presenta el gasio que entra al elemento y el segundo,
el que sale.

Reduciendo términos semejantes,

Ju, dv,
dx dy dz +
¥ 3y

dx dy dz + 2% dx dy dz = 0
o xyz.-aT-xy..—-

de donde

du, dv, dv, :
—~ =0 A-l
dx * dy * gz , (-1

La ecuacién anterior juega un papel importante -
en la teoria de flujo de agua y se conoce con ¢l nom-

bre de Ecuacion de Continuidad.

Es conveniente establecer aqui un breve resumen
de las hipétesis que implica la aceptacion de la ecua- .
cién de continuidad, tal como ha sido deducida. Es- -

tas son:

12 E! régimen es establecido.
2e El suelo estd sarurado.

3¢ El agua y las particulas sélidas son incompre-
sibles en si mismas.

42 El flujo no modifica la estructura del suelo en

ninguna forma.

51 ahora se supone vilida la ley de Darcy, podrd
escribirse para la velocidad de descarga del agua a
través del elemento.

ah

Y= =R e

o

Lo cual, expresande al gradiente hidriulico a tra-
vés de sus tres componentes, da lugar a:

v, = —k,—ah—
ax
dh
v, = -k,—g (A-2)
_ _; oA
v,= —k, P

En las ecuaciones A-2 se ha supuesto el caso mis
general en que el suelo se considera anisétropo en lo
referente a su permeabilidad, con una permeabili-
dad &, en la direccidn del eje X-X', otra de valor k,
en la direccién del eje Y-Y’ y, finalmente, owra &, en
la direccidn del eje Z-Z'.
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Introduciendo las ecuaciones A-3 en la ecuacién
de continuidad (A-1}, se tiene:

3 T

ke LAY
TR

AL (A-9)

La ecuacién A-3 describe matematicamente al flu-
Jo en la regidn considerada e implica todas las hipé-
tesis enlistadas arriba, mas [a de aplicabilidad de la
ley de Darcy.- . c

En los problemas pricticos de la mecinica de
suelos, es muy {recuente que el {lujo en una seccién
de la region considerada, uaansversal a su eje longi-
tudinal, sea idéntico al que se tieme en tualquier
otra seccion: éste.es’el caso, por ejemplo, -en terra-

_plenes .de tierra de eje largo en .comparacién a su
"altua. Asi, pueden ignorarse los efectos en los bordes

de la regién de flujo y, de esa manera, el problema
de flujo puede estudiarse bidimensionalmente como
contenido. todo é! en:el plano X-Y. En estas condi-
ciones, la ecuacién A-3 puede escribirse en una for-

'ma mds simplificada como:

-
x"a_x'.'_,—

a*h _

-k thgr =0 (A4) |

que es la ecuacién fundamental para el anilisis de un
tlujo bidimensional en una regién de flujo dada.

Si el suelo a través del cual ocurre el flujo én ‘es-
tudio es ademds isétropo en lo referente a la permea.
bilidad, entonces: ‘

ky=h =k

b
¥ la ecuacién A+ atn puede simplificarse, obtenién-
dose la ecuacién A-5 para representar matemitica-
mente el problema

i a—}:—=V‘-‘h=0 (A-5)
gx? ay* 3
La A-5 es una ecuacién diferencial muy conocida
y estudiada, por describir matemiticamente muchos
fendmenos fisicos de gran importancia practica, apar-
te del flujo de agua a través de los suelos. Se'la co-
noce con el nombre de ecuacién de Laplace. Una
funcién que satisface la ecuacion de Laplace, como h
en la A-5, se dice que es arménica. '
Dado lo estudiada que esti la ecuacén de La-
place y sus soluciones generales y particulares, re-
sulta muy dfortunado que ella sea precisamente la
que describa los problemas ingenieriles de flujo-de
agua; sin embargo, en rigor la ecuacién A.5 repre
senta una situacién particular, en la que el suelo es
isétropo en lo relativo a su permeabilidad (implica”
también la particularidad de que el flujo sea plda-
roensional, pero en realidad esta suposicidn se ajusta
a la mayoria de los casos prdcticos, por lo ‘que su
caricter limitativo es usualmente desprcciable)..lﬁ?cs-
de luego, la anisotropia en el suelo es una condicién
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frecuente; baste considerar que muchas e las estruc-
turas de tierra a través de las-cuales interesa estudiar
el flujo se consiruyen compactando por capas, pro-
cedimiento que, légicamente, conduce a permeabili-
dades horizontales bastante mayores que .- las: que se
obtienen para el flujo en la direccion vertical. Asi,
se plantea ura situacidn de incomodidad y tal pa-
rece que sea la ecuacion A-4.y no la A-5, mis sen-
cilla, la que haya de usarse en las aplicaciones. Afor-

tunadamente- existe un artificio matemitico e tra- -
bajo que va a permitir estudiar todos los problemas -

de flujo como si ocurrieran a través de suelos iso-
tropos. Este artificio, que se conoce con el nombre
de teoria de la Seccion Transformada, se estudia mds
adelante en ‘este mismo’ Apéndice v permite estudiar
cualquier suelo anisétropo en relacién a su permeabi-
lidad, como si fuera isétropo. Con esta teoria, la
ecuacién A-5 cobra toda su importancia prictica en
el sentido mis general como la ecuacién bisica que
satisface el flijo de agua 'a través dél suelo.

"La solucidn general_?de la ecuacién de Laplace
esti constituida por dos grupos de funciones que
son. a su vez, susceptibles de una interpretacion geo-
métrica muy ¢iil; segin 1a cual ambos grupos de fun-
clones pueden representarse dentro de la zona de flu-
'Jo en estudio como dos familias de curvas ortogonales
entre si. La solucion general que satisfaga las condi-
ciones de, frontera de una region de flujo especifica
constituird la’ solucién particular de la ecuacion de
Laplace para esa regidn especifica.

Conviene ahora obtener con base en la misma
figira A-1 una expresién que proporcione el gasto
que pasa a través del elemento en el tiempo dt. Te-
niendo en cuenta que el gasto puede expresarse como
el producto del irea de la seccién por la velocidad
det flujo, se tiene:

ah ah
dg = k,——dydz + k, ——dx dz +
1 ax 7 T By
0,8 gea A6
ey dxdy (A-6),

Si el suelo es isétropo en lo referente a la permea-
bilidad, la ecuacién A-6 queda:

h h h
dq=k(Ldydz+ 9 dxdz+-§--dxdy)

dax dy dz
o A {(A-T)
" _ En el flujo bidimensional.
: ah 3k
dg =k (% qy 4+ 82 4 ) A8
dg =k (Gl b ds (A9)

En la ecuacién A-8 el elemento de la figura A-l
se considera plano y contenido todo él en el plano
X.Y; se le supone un espesor unitario normal al pla.
no del papel, de manera que las dreas normales a
las direcciones del flujo son dx -1 y dy- 1.

La ecuacién A-8 expresa el gasto en forma dife-
rencial en el flujo bidimensional en un suelo is

po. que es el caso prictico mids frecuente, segun
indicé mds arriba, :

A-3 SOLUCION DE LA ECUACION DE LAPLACE

Ateniéndose al caso del flujo bidimensional, si
se observa la ecuacién de Laplace (A-3) y se define
una funcidn:

¢=—kh+c
(esta funcién es la corocida como funcién potencial

de velocidades), puede concluirse de inmediato que
dicha funcién cumple:

+L=0 (A-9)

Asi 1a funcidn ¢ (x, y} = cte es una solucién de
la ecuacidn de Laplace. Esta solucidn representa una
infinidad de funciones, segun sea el valor de la cons-
tante ¢ que intervenga. De inmediato puede darse
una interpretacién geométrica a esta solucién, pues
la expresion ¢ (x, y) = cte puede representar a uma
familia de curvas que se desarrollan en la regién
plana en la que ocurre el flujo, obteniéndose ur~
curva especifica de la familia para cada valor de
constanie que se tome,

Considérese ahora una funcién ¢ (x, y} = cte
Hamada funcién de flujo y definida de modo que

v, =% I gf (A-10)

Puede demostrarse que una funcidon ¢ asi defini-
da satisface también la ecuacidon de Laplace, de modo
que se cumple

any a3y
dx? ay* ALl

En efecto, sea la fundon de tlujo ¢ (x, y} = «te,
definida en cada punto de la regién por las expre- -
siones i

av . av

' = — A-10
i (A19)

Teniendo en cuenta que

¢=—kh+c¢
y que
ah
v,=—k P
dh
b



se sigue que

(A-12)

Comparando las expresiones A-10 y A-l1, se ob-
tienen las conocidas condiciones de Cauchy-Riemann,
familiares en la tecria de funciones de variable com-

pleja. Derivando con respecto a y la primerz de las -

ecuaciones A-l1l.y respecto a g la segunda, se tiene:

& _ Y
dx 3y dy* '
_ 9% Y
dx gy dx?
Sumando miembro*a miembro, se lega a:
Yy |, L .
ax'-_r_—y-' =giw=0 (A-11)

O sca que la funcién ¢ cumple la ecuacién de
Laplace y, por lo tanto, es solucién de la misma,

Ademais, se demuestra también que si al conjunto
de funciones ¢ (x, y) = cte se le da una interpre-
tacién geométrica, de modo que también se repre-
senten esas funciones por una familia de curvas ( =
= cte) en la région de flujo, la familia Y = cte es
ortogonal a la familia ¢ = cte, de manera que ia in-
terseccidon entre cada dos curvas de distinta familia
ocurre a noventa grados.

En efecto, las derivadas totales a lo largo de cada
una de dichas curvas seran

_ 0~ o¢
d¢ = g dx + -ay—dy
(A-13)
oy v ' '
dy = 5% dx + -ay—dy

Con base en las ecuaciones anteriores pueden ob-

d
tenerse las pendientes (%) de cada familia:

¢

(d)’ __ ox .
)T

oy
o

(“? = 0%
“xw) Al
3y
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-\phcando ahora ‘las condlcxoncs de Cauchv-Rie-
mann,. que cumplen las funciones ¢ y ¢, segun se
vio,. a la segunda de: las expresiones anteriores, de-
‘jando la primera.sin.cambio, se obtiene:

L

dy \ _ __ ax -
(‘“¢ )'- ¢

R (A-14)
k A
(dy .y
(d"w )—_54’_
: =~

De mariera que las "pendiemes de las dos familias
resultarn “ser reciprocas y de sigro contrario, lo cual
constituve la condicién de ortogonalldad de las cur-
vas ¢ =" ctc y b = cte.

En las® obras espcaallzadas se demuestra que en
un problema especifico, en el que hava unas condi-
ciones ‘de frontera fijas, la solucién’ de la” ecuacion
de Laplace constituida” por fas dos familias de curvas
¢ = cte y ¢ = cte, mds ia exigencia de que estas
familias sausfagan las condicionés de frontera exis-
tenzes, produce’en definitiva una solucion unica del
problema considerado.- Este es un ‘hecho esencial que
se debe tener muy en cuenta én lo que sigue.

Hasta este momento, se ha encontrade la solu-
cién general de la ecuacion de Laplace y se ha dado

i

~una interpretacién geométrica que mis adelante se

revelard muy util a dicha solucién. Sin embargo,
siendo a fin-de cuentas el.problema de’ flujo de
naturaleza fisica, es importante encontrar una inter-
pretacion también fisica para las dos familias de
curvas que se estin manejando. Esta interpretacion
existe y es de importancia fundamental para la coni-
prensién de las soluciones ingenieriles a los proble-
mas de flujo de agua a wavés de los suelos. En los
parrafos sxgmemes se describe esa mterpretacxon fi-
sica tan imporlante. :

Siendo 1z funcién ¢ deﬁmda por la expresxon
¢=—kh+c¢

se infiere que si una curva une puntos en que ¢
es constante, en esos puntos también h serd cons-
tante. En otras palabras, en la curva ¢ = cte, todos
los puntos tendrin la misma carga hidrdulica, k. Asl,
es claro el sentido fisico de las curvas de la familia
¢ = cte. A través de la regién plana de flujo estas
curvas unen puntos de la misma carga hidrdulica.
Por esta razén, estas curvas reciben el .nombre de
lineas equipotendiales.

Se analizari ahora el sentido fisico de las curvas
¢ = cte. Obsérvese la Fig. A-2,

Considérese la trayectoria del agua que pasa por
P(x, y); en dicho punto el agua posee una veloci-
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Y
T'R%A‘éE:CTtSRIA
DEL AGUA
X
‘ I‘ig.t.rn A2 Intcrprcucidn Eisicnldc la curva : cle.

dad, v, .que seri, naturalmente, tangente a su trayec
toria. Se trata ahora e encontrar la ecuacién mate-

mitica de esa tra\ectona A [o largo de fa curva se
tiene: : S

£

dy

v, dx

tan § =

de ac.i, N

e

v dx,—.v‘dy=0'

pero,.segin las ecuaciones A-10, esto puede escribirse
como L

.. . P
. A

ov g
e dx+—-é-—-—dy 0

s

) La anterior e‘cpresmn es precxsamente la diferen-
cial totdl de la funcién, ¢, de manera que se cum-
ple a lo largo de Ia trayec:orm del agua que .

i : dy =0
ys por lo tanto; '
¢ = cte.

-Asi, la trayectoria del agua. tiene como ecuac:lén
precisamente ¢ = cte; o lo que es lo mismo, la fa~
milia de curvas ¢ = cte estd constituida precisamen-
te por las trayectorias fisicas y reales del agua a tra-
vés de la region de flujo. Por esta razdén las curvas
¢ = cte se denominan lineas de flujo o de corriente.
- Una primera propiedad muy imporante de las
“linéds' de flujo es que el gasto que pasa entre dos
de- éllas es constante en cualqmer seccidn que se
‘tome entre las lineas. Este espacio entre dos lineas
.de’ flujo se llama, usualmente un canal de flujo. En
" efecio,

:

' % 4’1
q= Kv;dy = Sd‘b =Yy =y = cle
¥a ¥

donde g representa el gasto en el canal por unidad

de longitud medida:en la direccién normal al papel
(Fig. A-3). -

X

‘Figun A-3. Una importante propiedad de las lincas de flujo.

Una segunda propiedad importante de las lineas
de flujo es que éstas no pueden cortarse denwo de la
region de flujo. En efecto, si las dos lineas de flujo
convergen en el punto de contacto, no hay drea para
el’ paso del agua y ahi no se respeta la continuidad
del gasto, lo cual es imposible segtn las hipdtesis de
la teoria en estudio.

Una tercera propiedad importante de estas lineas
es la relativa a las equipotenciales, En efecto, éstas

='-tampoco pueden cortarse jamds, pues en ese punio

el agua tendria a la vez dos cargas hidrdulicas dife-
rentes.

A4 LA TEORIA DE LA SECCION TRANSFORMAD

La Teoria de la Seccién Transformada, a la que
ya se ha hecho mencién, permite reducir al caso de
un suelo homogéneo e-isdtropo un suelo en el que
sean diferentes la permeabilidad para el flujo en la
direccién horizontal (k) y la que se tenga para el
flujo en la direccidn vertical (k). Con esa reduc-
cién se logra que la ecuacion de Laplace y sus so-
luciones sean aplicables para describir el flujo a tra-
vés del medio anisétropo. En esencia la Teoria de
la Seccién Transformada es un simple. artificio de
cdlculo que se logra por una sencilla transformacién
de coordenadas y que modifica sobre el papel las di-
mensiones de la zona de flujo en estudio, de manera
que la nueva seccién obtenida, supuesta isétropa con

« = k,, tiene {odas las condiciones de flujo que in-
tefesan iguales a las prevalecientes en la seccién pro-

puesta, en la que &, = k

Sca la regidn de flu}o de la F;g A-4

- -

'
1 0
]

' I
1 '
! I
1 1
1

R -LO.]IT H (b)

Figura A4. La teoria de la Scccidn Transformada.



En ella se tienen permeabilidades k, = k. Se so-
meterd la region de flujo a una transformac:on de
coortenadas en la que la coordenada y se transforme
en otra ¥, tal gue o

(A-15)

La ecuacion A-4 describe el flujo bidimensional
en un medio anisotropo general; dicha ecuacién pue.
de escribirse como

k. 9h  @%h
Kk, ax* 8"

=0 (A-4)

Teniendo en cuenta la transformac:on A- la, pue-
de, por otra parte, escribirse:’

3k 3h dy %, oh dy"”

_dy
= = g -, ¥ [ L=
3y oy &  \NE ey Wy
|k . . (A-16)
A\ o :
v también

eh _ k, 3
ay: - k.\r a)u-".'

Si estas relaciones se llevan a la ecuacidn A-4 es-
c¢rita arriba, se tiene:

k, 8k k. 3R
: 8 L 0

ky dx? k, Fy: =0

lo que se reduce a

ah+ah

=0= A-18
a7 | aye v (A-18)

Asi pues, tal como se anuncid, la transformacién -

de coordenadas A-15 ha permitido reducir Iz ecua-
cidén A-4 a la forma que se presenta en la A.18, que

es la ecuacién de Laplace correspondiente zl caso isé- -

tropo. Naturalmente que la transformacién de coor-
denadas no ha de hacerse s6lo en las ecuaciones, sino
también fisica y realmente en la secdén bajo estu-
dio. Asi, la zona de flujo original de la Fig. A4.a
se transforma para todos los cdlculos subsecuentes en

la regidn transformada de la Fig. A4.b (en la Fig. -

A-4 se ha supuesto que k [k, == 10-'); las dimensio-
nes verticales se modifican todas segin la ley A-15,
en tanto que las dimensiones en la direccién hori-
zontal no se modifican.

Es evidente y se deja como un sencillo ejercicio
al lector, quc con la transformacién

(A1) |
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hubiera podido llegarse a otra seccion isétropa en la
que se modificarian las dimensiones horizontales,
pero no.las verticales.

Considérese ahora el gasto dado por la ecuacién
A6, i
gh v ah dh

=k, = T+ hy—mdxd:+ k,——dx d
dg K"ax dy dz + a) xdz + R x dy

(A5)

Al considerar el caso bidimensional la ecuacidn
anterior se reducc segun puedc usuallzarse ficilmen-
te, a:

R R
gy + k,—g_.dx_ (A-19)

‘dg = ki
1 dy

EENN A % oax
St se aplica aqui la transformacién A-13 se obtie-
ne, teniendo en cuenta la relacion A-16:

o a e
. _— 8h - . .+ky' ,J., dx
.dq—‘k‘ 3x J _k’__ ay J ky .

e ’

pues

T

Por cons:guleme aneglando térmmos se llega a:

\/rk‘ ' a;‘ dx ) (A:20)

t

Esta ecuacion debe compararse ahora con la (A-8)
que proporcionaba el gasto en €l media isétropo.

Las ecuaciones A-20 y A-8 se refieren evidente
mente al mismo gasto, al que realmente esté pasando
por la seccién en que ocurre el fiujo. Al comparar
ambas ecuaciones se ve que la permeabilidad en la
seccién transformada * equivalenté: a la combinacién
de permeabilidades de la seccién rgal es:

k=\EE

0 sea que en la seccién transformada al cons1de
rarla is6tropa, deber4 usarse un valor de la. permeabi-
lidad igual a !a media geomémca de las, permeabili-
dades reales; asi, en la seccidn transforma;ia podrd
hacerse cualqu:cr cilculo referente a gasto, obtenien-
do el mismo resultado que si se manejase la secci6n
anis6tropa ¥ en forma mucho mis sencilla.

La Teorfa de la Seccién Transformada permite
no volver a preocuparse por los suelos anisdtropos,
cuya teorfa de flujo como ya se dijo, es, molesta ¥
comphcada en sus desarrollos. Cuando un suelo ani-
sétropo se presente en un caso prictico, se transfor-
mari previamente y se le aplicard la teoriz de suelos

isbtropos,

(A-21)
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‘A5 LA RED DE FLUJO

En el pirrafo A-3 se demostré que la ecuacion de
Laplace queda resuelta por dos familias de curvas
ortogonales entre si, que son las lineas de flujo y las
lineas equipotenciales que alli se estudiaron; se men-
.ciond también que dos familias de lineas que cum-
plan la condicidn de ortogonalidad y las condiciones
de frontera de la regién de flujo constituven una so-
lucién Gnica de la ecuacién de Laplace y, por ende,
del problema de flujo descrito por aquella ecuacion.

El método de las redes de flujo utiliza esas afir-
maciones para resolver ‘el problema de un modo sen-
cillo y puramente griafico. Se wrata de’definir en cada
‘caso particular las condiciones. de frontera especifi-
cas del problema y de trazar, cumpliendo aquéllas,
las dos familias de curvas ortogonales, obteniendo asi
una verdadera imagen grifica del problema,

Al acomedar en un dibujo hecho a mano las dos
familias, respemndq las condiciones de frontera v la
“de ortogonahdad, se teridri una aproximacién a la
solucién tnica del problema si_el dlbU]O se ha rea-
lizado con cuidado, esta aproximacion es lo sufi-
cientemente buena para los. fines ingenieriles y da
soluciones del problema ventajosas respecto-a las que
se obtienen por los métodos matemiticos rigurosos,
algo mas precisos quizd, pero mucho.mds compli-
cados.

En la prictica, el trazo de una red de fluio com-
prende los siguientes pasos:

1. Delimitacién de la zona de flujo que se desea
estudiar *analizando sus condiciones especificas
de frontera.

L

Trazo de.dos familias de curvas ortogonales
entre si que. sausfagan las condiciones de fron-
tera y que constituyen 12 ‘solucion Gnica de la
ecuacién de Laplace

No se pueden dar.muchas reglas generales para
definir qué fronteras pueda tener en un caso dado
una zona de flujo en estudio, pers a continuacion
se mencionan algunos casos muy frecuentes respecto
.a los que si es posible decir algo como guia de cri-
terio o.de aprendlza]e

Considérese en primer lugar el caso ilustrado por
la linea 1.2 de la Fig. A-5, que es evidentemente una
frontera de la-zona por 1a que se infiltra el agua a
través de la presa.

IONA PEAMEANLE A TRA-
vEE 0L LA QUL SE INFILTRA
IL Asua,

IONA IMPERMEABLE

Figura A-5. Andlisis de algunis condidones de [rontera en
redes de flujo.

Al analizar lo que sucede en los puntos A Y
puede notarse que a2 lo largo de esa linea son di
rentes las cargas de presion (representadas por las
alturas de agua medidas del punto a 1a superficie);
las cargas de posicion también lo son, si se toma el
plano 1-3 come plano de comparacién por ejemple,
pero la suma de ambas, o sea la carga hidrdulica to-

tz2l,® es la misma en todos los puntos y estd repre-

sentada por-la distancia comprendida entre la hori-
zontal 1-3 y el nivel de agua. As{, la linea 1.2 es una
linea - equipotencial. En general la situacidn ilustra-
da: por el ejemplo anterior prevalece.y el contacto
entre el agua libre y un medio permeable a través
del cual se.infilira el agua es siempre una linea equi-
potencial.

- Considérese ahora el caso de la frontera 1.3, EI
agua que llegue a hacer contacto con esa linea de-
deberd seguirla en su recorride, pues la roca im-
permeable no le permite atravesarla. Asi, la linea 1.3
es una linea de flujo. También puede establecerse
como regla general que es um linea de flujo el con-
tacto entre un medic impermeable y otro permeable
a fravés del cual se infilira el agua,

Sigutendo lineamientos similares a los expresados
arriba, puede entonces definirse a2 qué tipo de linea
corresponde cada una de las fronteras de la regién
de flujo; por el momento se supone que todas esas
fronteras son conocidas a priori, es decir. que la r
gion de flujo estd claramente delimitada. Existen :
gunos casos importantes en los que las fronteras de
la regién de flujo no son conocidas de antemanc v,
por lo tanto, han de ser estudiadas como primer
paso para el trazo de la red de flujo.

Una ver conocidas las fronteras, el trazo de la
red de flujo consiste, como ya se dijo, en dibujar las
dos familias de curvas ortogonales entre si y que cum-
plan dichas condiciones de frontera. El cumplimien-
to de las condiciones de frontera consiste simple-
mente en sactisfacer en éstas los requerimientos tedri-
cos de la red; asi, por ejemplo, si la frontera es uma
linea de flujo, la familia de lineas equipotenciales la
deberi cortar ortogonalmente, etc.

A6 TRAZO DE LA RED DE FLUJO.
CALCULO DEL GASTO

Al intentar el trazo de las familias de lineas equi-
potenciales y de flujo surge el problema de que por
cada punto de la regién de flujo deberd pasar en
principio precisamente una lfnea de flujo y una equi-
potencial, pues en cada punto de la regién de flujo
¢l agua tiene una velocidad vy una carga hidriulica.
Si se trazaran todas las lineas posibles, esto llevaria

.

* En realidad la carga hidrdulia tofal e ]a suma de
crgas de posicidn, de presidn y de velocidad, que no se
considerado en el razonamiento anterior. Ea mazén es que,
dadas las bajas velocidades con que el agua circula a través
del suelo, esta carga de velocidad e1 despreciable y no -
toma en cuenta en los problemas de flujo de agua en suclos.



a una solucién que formaria una mancha ‘uniforme
en todas las regiones de flu]o--'a este modo de pro-
ceder le faltaria todo valor prdctico, pues las Solucio-
nes obtenidas en los diferentes problemas serin unj-
formemente inutiies. Para aspirar a:una solucion dis-
criminativa, que sepa diferenciarsiun problema de
flujo de otro, seri preciso no trazar todas las lineas
de flujo y equipotenciales posibles; en cambio, se
trazardn sélo unas cuantas, seleccionadas con. un cier-
to ritmo Gtil y conveniente. El problema no es nue-
vo y lo reconocerin .de inmediato’ los lectores ‘fami-
larizados con a representacién grifica de otros cam.
pos vectoriales de variable egcalar, como el campo
eléctrico por ejemplo, o la representacion de.una to-
pografia con curvas de nivel. La solucion ‘que con-
viene dar en el caso de problemas de fiujo es ani-
loga a la dada en esos otros casosusfijar, como se ha
dicho, un ritmo para dibujar solamente alginas de
fas infinitas lineas posibies. La convencidn mds con-
veniente es la siguiente:

@) Dibujar las lineas de flujo .de manera que el
gasio que pase por el canal formado. entre
cada dos de ellas sea el mismo (Ag).

b) Dibujar las lineas equipotenciales de manera
que la caida de. carga hidriulica entre’ cada
dos de ellas sea la misma (Ah)

Supdngase que se ha trazado la red de flujo cum
pliendo los dos requisitos anteriores, de manera que
un fragmemnto de ella, el limitado por las lingas de
flujo 4y y &y ¥ por las equipotenciales ¢, y ¢, es tal
como el que se muestra en fa Fig. A-6.

Segun la ley de Darcy, el gasto Ag que pasa por
el canal vale .

(A-22)

pues el drea media del rectingulo curvilineo normal
al flujo es a (se considera un espesor unitario nor-
mal a! plano del papel), 44 es la caida constante del
potencial hidrdulico entre ¢, v ¢; v b es la distancia
media recorrida por el agua.

Figura AL Una porcidén de una red de flujo. Obiencidn de
la férmula para el cilculo dei gasto.

-
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Si ny €s el numero total de canales de flujo que
tiene la red y n, el nimero ‘de caidas de potencial
que hay en toda la zona de flujo, teniendo en cuen-
ta-las dos convenciones que se han seguido para cons-
fruir la red dé flajo, ‘podrd escribirse:

_ 9
Ag = =l -
(A-23)
h
Ah =
n

donde.q v /i son el gasto total y la carga perdida en
total, en -toda la_zona de flujo.

Asi, Ia ecuaciom A-22 podrd escribirse:

(A-24)

En la etpresmn "A-24 pueae notarse’ que, puestc
que q, K. B, ng v Son constantes para una red de
ﬂu;o (.ada la~ 1elac:on aib debe serlo también. Asi,

han de sausfacerse ]as dos” ¢ondiciones que se ha
decxdndo cumphr 13’ reiacion entre el ancho v el lar-
go .de todos 10s rectangulos curvilineos de una red
de Flu;o debe ser'ia misma; es dec:r, todos los rectdn.
gu]os cur\llmeos deben "ser scme]ames v, reciproca-
mente, el hecho de que se cumpla esta condicidn de
sememma 1mphca que se estin satisfaciendo’ automi-
ticamente las dos condicionés impuestas a'fa red al
comienzo de esta seccion. Notese iambién que el (ni-
o requmto que ha de cumplirse respecto 2 la rela-
cidn a/b, para satisfacer las dos. condnc:ones que fijan
el ritmo de las lineas de flujo y equlpotenc:ales. es
que sea constante; por lo” demis, ‘la relacién a’b,
podra ser cualqmer constante: Se an:0|a asi. en aras
de la sencillez ¥ 1a elegancia, f:jar el™valor de a/b pre-
cisamente como la unidad, gquees incuestionablemen.
te la constante mas sencilla. §i esto se hace, los rectin-
gulos curvilingos se trarisforman’en cuadrados curvili-
neos, de manérk quc 'Ta red dlbuIada cumphra la
- condicién de” qle por cada canal pase el mismo gasto
y de que entre cada dos lineas eqmpou:nuaies hava
la misma caida de potencial, snmp]emen:e si las figu-
ras definidas por esas lineas son cuadrados Evidente-
mente el cuadrado es 14 figura mis senc:l!a y conve-
niente, con la ventaja adicional de que permite veri-
‘ficar lo bien dibujada que una red esté al goipe de
vista, lo que no sucederia con los rcct.mgulos‘ pues
~al variar el tamafio de ellos no se puede decir, sin
tomar medidas, si se conservan.sus proporgiones o
se han dibujado diferentes, con el correspondiente
Error.

- 8i se acepta para siempre en adelame que todas

las redes de flujo serin de cuadrados, como no se es-
pecifique otra cosa, la ecuacién A-24 podra .escribirse:
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q = kh (A-25)

El término n,/n,"depende solamente de la forma
de la regién de flujo. Se 1&' llama Factor de Forma y
se representa:’™

(A-26)

Asi, en definitiva, la. expresién A-24 puede po-
nerse Come:

q=khF (A-27)
que es la férmula sencilla que -permite calcular el
gasto por unidad de longitud normal a la seccidn es-
tudiada, que ocurre a través de-una regidn de flujo
en la que se ha dibujado la red correspondiente.

Antes de detallar otros conceptos imporiantes que
pueden caicularse por medio de la red de flujo, con-
viene insistir un poco mgs en las normas para el tra-
20 de éstas. En la- Ret. 2 de la Blbhografm de este
Apéndice, Casagrandc propormona los siguientes con-
sejos a los  ingenieros no-expertos en esie campo vy a
los jovenes estudiantes:

1. Usense todas_las oportumdades posiblés para
‘estudiar la apariencii’ de flujo” bien hechas,
tratando después de.repetirlas sin iener a la
vista el modelo, hasta obtener dibujos satisfac-
torios.

2. "Usualmente es suficiente trazar la red con un
mimero de canales de ﬂujo comprendidos en-
tre cuatro' y cinco, El uso-de‘'muchos ‘canales
lificulta grandemente el trazo y desvia la
dtercién de los dspectos esenciales. -

3. Siempre debe’ obsérvarse:-la apanencxa de la
red en conjumo, sin ‘tratar -de corregir deta-
lles hasta que toda’ella ‘estd aprox:madameme
bien trarada.’

4. Con frc_aci:encia'?" oartes de la red en que las
lineas de flijo -cben ser aprovumadameme
rectas y paralelas; en ese caso los‘canales son
-mds’ o- menos de! mismo ancho ¥ los cuadra-
dos deben resultar muy par:ados. ‘Puede fa-

cilitarse el trazo de la red siuse ‘comienza por

€sa zona.

5. Las redes de flujo en 4reas confinadas, limi-
tadas por fronteras”paralelas (especialmente la
superior-y la inferior), son frecuentemente si-
métricas, 'y las lineas de flujo y.las equipo-
tenciales sonentonces:de forma parecida a la
liptica.

6. Un error comun en los:principiantes es el de
dibujar transiciones muv bruscas.entre las par-
tes rectas’ vy las curvas de las diferentes lineas.
Debe ‘tenerse presente que las transiciones de-
‘ben ser siempre muy suaves y de forma para-
bélica o eliptica: el tamafio de los diferentes
cuadrados debe ir cambiando también gradual-
mente.

7. En general el primer intento no conduce a una
red de cuadrados en toda !a extensién de !
region de flujo. La caida de potencial entre
dos equipotenciales sucesivas correspondiente a
un cierto .nimero de canales con el que se
intentd la solucién, no suele ser una parte en-
tera exacta de la perdlda total de potendal.
de manera que al terminar la red suele gue-
dar una ultima hilera de rectingulos entre dos
lineas equipotenciales en la que la caida de
carga es una fraccién de la Ak que haya pre-
valecido en el resto de la red. Generalmente
esto no es perjudicial y esta ltima hilera pue-
de tomarse ¢n cuenta para el cilcuio de =,
estimando qué fraccién de caida ha resultade.
Si, por razones de presentacidn, se desea que
todas las hileras de cuadrades queden con el
mismo Ah, podrd: corregirse la red, cambiando
el nimero de canales de flujo, bien sea por
-mterpolaaon o] empezando de nuevo. No debe
intentarse convertir la hilera incompleta en
una de cuadrados por correcciones locales pu-
ramente grificas, a no ser que sea muy pe-
queiio el faltante o sobrante de espacio em la
hilera incompleta.

8. Las condiciones de frontera pueden introducir
singularidades en la red, que se discutirin con
mis detalle en los pdrrafos siguientes.

9. Una superficie de salida en la red, en contz
to con aire, si no es horizontal, nunca es 1
linea de flujo ni equipotencial, de manera
que los cuadrados limitados por esa superficie
no pueden ser completos. Sin embargo, como
mids adelante se demostrard, estas superficies
deben cumplir la condicién de que se tengan
iguales caidas de posicion entre los puntos de
ellas cortados por las lineas equipotenciales.

Ademds de las normas anteriores, es conveniente
que las lineas de flujo y equipotendales se dibujen
siempre completas. Los principiantes cometen nume-
rosos errores de concepto en la red por dejar trazos
incompietos que, de ser terminados, les hubieran re-
velado dichos errores'en forma muy clara.

En las Figs. A.7 aparecen algunas redes de flujo
dibujadas a modo de iluszacién.

A.7 SUPERFICIES LIBRES A LA PRESION
ATMOSFERICA

Una frontera muy comun en las redes de flujo la
constituye una superficie abierta al aire o, en gene-
ral, una superficie en la cual todos los puntos otén
a la presién atmosférica. Respecto a tales superficies
existe una condicién tedrica que ha de cumplir
que se traduce en una condicién grifica que d
satisfacerse y que es sencilla de verificar.

Sea la superficie AB una superficie abierta al aire,
en la cual todos los puntos tienen la misma carga
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Figura A7. Ejemplos de redes’ de flojo.
de presidn, que corresponde 2 la presién atmosteis. "7 4mNS SINGULARES
(Fig. 'A-8). Entonces dos puntos de esa superficie o
cortados por‘dos equipotenciales sucesivas estaran se-  Hay ocasiones .en que,dentro de;las,. redes de- flu-

parados verticalmente por'una ‘distancia Ak que tie- jo les- circunstancias geomérricas de lawregién de flu-
ne que ser tghial a la caida hidrdulica entre esas dos jo-fuerzan las_cosas .de.;manera .que, se produce wuna
equipotenciales, puesto que por ser igual la carga de singularidad, dando, asi;lugar acuadrados.en la red
pesion; la diferencia de carga tiene que traducirse que quedan aparentemente fuera- de-la regla comun.
solo en pérdida de posicién. Comoquiera que ‘entre La parte g) de, la Fig. A.9 presenta un caso..muy
todas las equipotenciales que cortan a la’ superficie comun que, . por. otra, Parte,-ya se «oresentd en las
libre hay Ia misma pérdida de carga, se sigue que redes. de 1a ,Fig. A-7

entre todos los puntos eni. que dichas equipotenciales
.cortan la superficie libre debe haber la misma- dife-
rencia de posiciones o caida de altras, precisamente
igual a Ah.tEste hecho estd grificamente expresado

La Jrontera superior del:fragniento que se repro-
duce de-laregién de-flujo-es una linea equipotencial,
en tanto que la inferior lo.es de flujo."Ambas:lineas

A s0n pafalelas, :por lo que- ¢l cuadrade ‘extremo; de
en la Fig. A8. a,-by- a:la-'izquierda,  es un: cuadrado.abierto de; for-
| ma singular. Es -decnotar .que .de' la‘lineade . flujo

N que parte.de @, a la izquierda. pasa .el:gasto"Ag, mis-

U Ea o CamiEae sumEmoN mo. que pasa ‘por los restantes_canales de:flujo. de la

+ red; si se subdivide en-mitades_el cuadrado~singular
- (lineas por los puntos-a; yrbaide la figuray,. porscada
subdivisién pasard el'gasto Aq/2. .Si-se®siguen las
Sk subdivisiones hacia la izquierda podrin obtenerse los
canales: por los que pasa la ‘cuarta partes]la octava
-parte, etc: del gasto; puede verse: que ‘esos"canales
tienden a ser similares hacia la izguierda, en:tanto
que el gasto .que pasa por ellos disminuve  rdpida-
mente. De lo anterior se deduce que:la. velocidad de
Figura A-8. Superficic abiera al aire. filtracién del agua en la zona, permeable disminuye
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I'ESprlG Terzagh::(Ref 2) ‘ha: Plesen[ado un anili-
sis de interés. que se descnbe a‘coniinuacion.

Considérese la red de flu]o correspon(heme a‘la -
tablestaca que aparece enla’ Fig. A-13, En_ esa red *
se estudiari el cthbno de’la zona de s.xhda aguas :

abajo de la tablestaca:

Por pruebas:en modelos. y -pOT experiencias ;acus,
muladas en obras constrmdas se'sabe que.la arena de
la zona en estudio permanece en equl,hbr;o en tanto
quccla cargaulrpermanezca menor que un’ cierto);va-
lor Hmite: h; "Tan, prontd ‘como ese’ valor, critico- se
sobrepasa, aumcma fuertemente;la descarga asla-sa-
lida;. como! si:la:;permeabilidad de la arena.hubxese
aumentado . con: nbrusquedad,ay; ademds ¢l agua _co-
mienza- a‘rafrastrar; la- arena;: produaéndose tras la
ebullmon' de . éste *matenal unlproceso .de tubilica:
cmn.tLa experlencxa ha* demostrado queyla mdxima
concentrdcién ‘destflujo ide fagua rocurre -dentro. de
una~d|stanc1a*D/2 de la.tablestaca; tal c6mo sevmues-
tra‘en la: Fig.- A*13: '

La Lublfxcacxdn se mma“cuando‘la presién-hidro-
dmamlca del agua"‘ascendente vence el“peso ‘sUmer-
gldo de 'la’arena’ colocadaj en’la zona ‘en’ ‘que: comiien-
zd kY producxrse e] fenom‘ no: Con suficiente’ precmén
puede aijr_x;narse que‘ la arena “movida por ¢l--agua
tiene }a” forma ‘de-un pr:sma ‘de ancho ‘D /‘7 ly de? altu-
ra’ D3,_la tendem:la al arra.stre en: éste’ pnsma estit
contrarrestada por su proplo pcm {(en~'el mstante
mnsmo en que’ &l arrastre s mxcxa, la preswn efecn-
va én los Tados®del” prisma- de’arena y por ‘lo-tanto
la re.usr.encm frlccxonante es pracncameme nula)
Asn. el‘ipnsma se”mueve haciziarriba cuando da; pre-
sion hldrodmamlca nscendentc proxocada por el agua
_ver'l'c'é S la ‘presion ~deéscendente: iproducu.la" por el
p{C;SO _sumergzdo del; matenal La carga -de’ aguauh
qde' produce (esr.a s:tuacxén mestab}e ‘es° ]a" carga’ cti-
't1ca El mvel iie la ba.se del przsma por analu.ar que-
dara determmado por la coudxcxon de que h sea -mi-
“nimo,’ a, causa dé Jque el arrastre’ ocurnf‘.zx natural-
"mente. con la mmlma carga ‘de”’ agua capaz “de” pro-
ducxrlo Se’ supone en’ la [1g‘ura que ese nrlve‘l lesta
.represemado por. Ja’ dxmensmp Py - LeEie

Para conocer.. la presuSn hzdrodmamlca a ese “ni-
vel deberd conccerse la pres;on del agua en ‘¢sa” pro-
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Figura A-13. Gradiente fisico de ebullicién.
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fundidad;.para ello se estudia en primer lugar cuil
serd ésta en un punto de la red’ cualquiera,, tal .como
¢l P de la Fig. A-13. La presi6n en P esti dada por ¢l
valor ki, altura a que 'sube el agua dentro de un
piczometro, instalado, cn £, muluphcada per el peso
espec:flco 'r_, La altura h,, 'estd compuesta de dos su-

mandos, z'y 4, “de ‘mianera. que el ‘esfuerzo neutral en
P es

e T e {A-30)

El pnmer sumando de la ecuacion A-30 represen-
ta- la presién “hidrostiticara.la profundidad. de P; su
efecto esel’ de reducir el pesd especifico de’la arena
del} valor ", 7 al Y,,,, ccrrespondleme a la condicién
sumergldadﬂ segundo sumando, sv,, es la presion
que hay -efii'el’ agua en -P.arriba’ de’ la hidrostitica
(presmn’hxdrodmamlca) Asi; ?para ‘el pnsma bajo
‘estudio, ‘la’“Condicion -dé Aarrastre‘es’ ‘que la” presién
arriba”de 12" hidréstitica efi s’ base- no‘supere a su
peso sumerg:do, quc vale (1/2) DD3 i

El exceso de - pfe.uén isobre “la hidrostdtica en P

puede calai\larse rde Tar'red’ de' flujo y vale,” segun
] 2 R T a2k (P el

- ‘.'An‘.-:? g B ‘:‘.-"‘ # =

" “5 Twl= By AhéTw - N ]
niur 9b B0 el U gy L By 4
‘donde- ndkerel nimero .de- caidas, de poten(:lal 0 su
sfraccioni; :que-hay desdeiP ‘hasta la salida de la red.
Con base en lo anterior puede dibujarse la distribu-
cion de presmnes hidredinimicas en la base del pris-
ma. 15" presion promedxo en dicha bise se denomi-
nard h, Yo Yoasi ¢l empujc hldIOdllldmICO ascendeme
en la misma.zona.seri:’ -,

-(A131)

USt D'H; Y. (A-52)
B valor de 5 puede ea.presarse como.
‘f. ek Mo
e _h;' ws I
i s B el ng=. hX (constame) (A-33)
S I s ER L A
MRt -‘"n', = .fitmero mlal de cau.las de- potencxal en la

“rcd

.

.donde la constantet'indicada tiene un.valor que de-

pende solo de la’ posicién de P dentro de la red.

.Las cargas hidrodinimicas en la* base del prisma
,en estudlo pueden en definitiva, pues, expresarse
‘como:

{A-34)

doﬁde m-es-una con'stante ‘

“Los, valores de h,y h se.conocen del planteamien-
to del problema ¢ ‘de Ia red de -flujo, de donde el
valor de m en la ecuacion A-34 puede ser calculado
(cn realidad para ello serd preciso conocer Dy).

El prisma de arena en- estudio serd levantado por
‘el agua cuando la_presién hidredindmica exceda el
valor que sausfaga la xgualdad

}Dh,vs=}DD:Y'
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de donde

5
h, = Dy £

= (A-35)

es el valor de la carga h:drodmamtca en la base del *
prisma_en ¢l instante en que éste entra ‘en, suspen ,
sion. En ese mismo instante, por definicién, la car:
ga h tiene el valor critico h, Y de acuerdo con la’

ecuacion A-34:

h -—mij, ) . {A-36)

Substituyendo este valor en la ecuac:én :\35
tiene: ; :

m h, = D (A-37)
T fat ]
D, T'n; .

h, = — A-38

Foom Yu S

La férmula A-38 puede aplu:nrse para dilerentes

valores de la- profundldad" Dy, siempre que se haya
dibujado la red de flujo, que permite calcular m
{ecuacion A-31). As{ se tienen distintos valores de /r,
corr85pondicmcs a dilerentes Dy. El minimo k, es ob-
viamente ¢i valor mds critico de 1a carga y es cl que
gobierna el problema, y el nivel’ D; correspondiente
es la seccnf)n critica, en donde’ puede comenzar el
fenémeno ‘de la tubificacién; ésta podra présentarse

en esa seccion si la carga que se tenga supera el valor

de &, encoritrado.

En el caso de una tablestaca sencxlla como la’ que
se ve en la Fig, A-13, los cdlculos anteriores condu-
cen a que pricticamente en la seccidén critica

D3=D

Para el caso de la tablestaca mostrada, este resul-
tado hubiera podido deducirse directamente de la
observacion de la red de flujo, pues debe notarse
que segun D; aumenta, el valor de las presiones hi-
drodinimicas crece mds aprisa que el peso sumer-
gido de la arena.

Notese que, de acuerdo con la ecuacién "A-38, el
valor de la altura eritica no depende del angulo de
friccién interna de la arena y es proporcional il peso
sumergido de la misma. Conviene también sedalar
que la concordancia entre la prediccién tedrica ba-
sada en los cdlculos anteriores y los resultados de
experimentos ha sido reportada como muy satisfac-
toria. (Rel. 6 en la lista bxbllografxca, al fin de este
Apéndice.)

Para una carga de agua real actuante, A, el f.actor
de seguridad contra tubificacién puede calcularse
sencillamente ¢on la expresién

(A-39)

Suelen considerarse convememes valores de’ F del
orden de 3 6 4,

Si se observa-a ecuacién A-35 podri obtenerse-el
valor promcdm ;del gradiente hidrdulico critico,. 0

“sea, el valor de g’radlente hidriulico medio que actua

en el nivel critico, en’ el instante en que la tubifica- .
cton comienza. chho valor ES :

Temendo en, cuenta el valor de’ Y. en ! la practlca,"

se deduce que para, que‘haya tubificacion al nivel. D;.

supuesto el Lritico, es precxso que "

: : LB L 0 .

o de=m LT (A-él)

Como el grad:eme a ese ‘nivel puede calcularse

ficilmente dc{la red de flujo, su comparacién’ con

el valor critico 1gual a’l proporciona otro enfoque,

equwaleme al anterior® obvnamentc _para conocer “del
riesgo de tubificacién” en "un problema dada.
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