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INTRODUCCION

En la presente tesis se contemplardn Unicamente los problemas de Establlidad de
Taludes en Suelos, ya que el tema de Estabilidad de Taludes en Rocas es igualmente extenso.

Bajo el nombre genérico de taludes se comprende cualesquiera superficies inclinadas
respecto a la horizontal que hayan de adoptar permanentemente las masas o estructuras de
tierra. Cuando el talud se produce en forma natural, sin intervencién humana, se denomina
ladera natural o simplemente ladera. Cuando los taludes son hechos por el hombre se
denominan cortes o taludes artificiales; en el corte, se realiza una excavacién en una formacion
natural, en tanto que los taludes artificiales son los lados inclinados de los terraplenes.
También se producen taludes en excavaciones que se realicen a partir del nivel de terreno
natural, a los cuales se suele denominar taludes de la excavacion.

Ei moderno desarrollo de las actuales vias de comunicacion, tales como canales,
caminos o ferrocarriles, asi como el impulso que la construccién de presas de tierra ha recibido
en México y en todo el mundo en los Ultimos afios y el desenvolvimiento de obras de
proteccidon contra la accion de rios, por medio de bordos, etc., han puesto al disefio y
construccion de taludes en un plano de importancia ingenieril de primer orden. Tanto por el
aspecto de inversion, como por el de consecuencias derivadas de su falla, los taludes
constituyen hoy una de las estructuras ingenieriles que exigen mayor cuidado por parte del
proyectista.

La construccidn de estas estructuras es probablemente tan antigua como la misma
humanidad; sin embargo, histéricamente han constituido un problema al margen de toda
investigacion cientifica; hasta hace relativamente pocos afios, los taludes se manejaron con
normas puramente empiricas, sin ningun criterio generalizador de las experiencias adquiridas.
No fue sino hasta el advenimiento de la actual Mecénica de Suelos y de la Mecénica de Rocas
(los ultimos 100 aflos), sin olvidar el papel bésico que la Geologia Aplicada desempeiia,
cuando fue posible aplicar al disefio de taludes normas y criterios, que sistematicamente
tomasen en cuenta las propiedades mecdanicas e hidraulicas de los suelos constitutivos,
obteniendo experiencia sobre bases firmes y desarrollando las ideas tedricas que permiten
conocer mas detalladamente el funcionamiento particular de estas estructuras.
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La clasificacion de los taludes es la ultima gran herramienta que entre otras utiliza el
profesional para tratar de conocer su comportamiento mecanico y tomar alguna medida
preventiva que garantice la seguridad de tales estructuras. Algunas clasificaciones son mas
atiles que otras, pero cada una tiene éxito en su propdsito de satisfacer las necesidades del
usuario, es decir del profesional.

Sera preciso analizar la necesidad de definir criterios de estabilidad de taludes,
entendiéndose por tales algo tan simple como el poder decir en un instante dado cual seré la
inclinacién apropiada en un corte o en un terraplén para que éste permanezca estable.

Los problemas relacionados con la estabilidad de laderas naturales difierenradicalmente
de los que se presentan en los taludes construidos por el ingeniero. Las diferencias
importantes radican, en primer lugar, en la naturaleza de los materiales involucrados y, en
segundo, en todo un conjunto de circunstancias que dependen de como se formé el talud y
de su historia geoldgica, de las condiciones climaticas que privaron a lo largo de tal historia
y de la influencia que el hombre ejerce en |a actualidad o haya ejercido en el pasado.

Dentro de los taludes artificiales también existen diferencias esenciales entre ios cortes
y los terraplenes. Estos Ultimos constituyen una estructura que se construye con un material
relativamente controlado o que, por lo menos en principio, se puede controlar; en los cortes
no existe esa posibilidad.

Otro aspecto que genera confusién dentro de la concepcién del problema "estabilidad
de taludes" es el que emana de |a extraordinaria complejidad y multiplicidad de io que ha dado
en llamarse "falla de talud", que se define en términos de deslizamientos o colapsos de toda
indole. En las concepciones anteriores de "faila" existen gran cantidad de elementos de
interpretacion subjetiva, casos de frontera, efc., en los que puede ser muy dificil pronunciarse
en un momento dado, se piensa que no esti ahi la verdadera fuente de confusién en el
concepto "falla” de los taludes. Esta radica en la gran variedad de fenémenos que por lo
general se involucran en el concepto; una falia rotacional que afecte al cuerpo entero del talud
y su terreno de cimentacion, puede comprometer su funcion estructural tanto como un
corrimiento traslacional de una gran parte de la estructura o como el deslizamiento lento y
superficial de una ladera natural. Una falla rotacional es algo fundamentalmente distinto a un
movimiento traslacional, que tienen diferentes modos de ocurrir y que han de ser concebidos
y tratados de modo totalmente distinto en muchos casos.

Los andlisis de uso comuin son relativamente simples en concepto; no existe un método
general de andlisis aplicable a todos los taludes. Casi todos son métodos de analisis al limite
en los que, como primera etapa, se establece un mecanismo cinematico de falla, extraido de
la experiencia, con base en el cual se analizan las fuerzas tendientes a producirlo (fuerzas
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motoras), las cuales se han de comparar 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 célculo estan ligados a un mecanismo cinematico de falla especifico.

En lo que respecta a los movimientos del terreno asociados con cargas dinamicas, ellos
dependen de la magnitud y distribucién de dichas cargas, de las propiedades esfuerzo-
deformacion y la correspondiente capacidad de disipacion de energia del mencionado terreno.
Los problemas cubren un intervalo amplio de situaciones. Por una parte, se pueden tener
movimientos pequerios, practicamente despreciables debido a vibraciones provocadas por las
cargas del trafico o similares. Por la otra, las cargas debidas a explosiones y a sismos, con
frecuencia producen en el terreno esfuerzos y deformaciones, suficientemente grandes para
originar fallas.

Los esfuerzos inducidos en el terreno por un sismo se deben principalmente a la
propagacién ascendente de ondas de corte originadas en la formacién rocosa subyacente,
aunque otros tipos de ondas se presentan simultdneamente como fue claro en el caso de los
sismos de la Cd. de Mexico en Septiembre de 1985, En consecuencia, durante un sismo, el
terreno se somete a una serie de aplicaciones de esfuerzos cortantes ciclicos, que en general
involucran no solo cambios de magnitud sino también de direccién.

Para evaluar las caracteristicas esfuerzo-deformacién de sueios bajo condiciones de
carga dinamica se han desarrollado una gran variedad de técnicas de laboratorio y de campo.
Estas tecnicas se dividen en dos grupos : 1. Ensayos para determinar propiedades dindmicas
(médulo de corte y coeficiente de amortiguamiento) y 2. Ensayos para determinar la resistencia
al esfuerzo cortante del terreno bajo cargas dinamica. En consecuencia, los esfuerzos de corte
inducidos dentro de un depésito de suelo estan acoplados a la resistencia al corte del mismo.

ldealmente, el propésito de cualquier procedimiento de ensayo es determinar el
comportamiento mecanico de un elemento de suelo bajo condiciones similares a aquellas que
se esperan en el sitio. Es por esto que hoy en dia se reconoce que aquellos ensayos en los
que es posible aplicar esfuerzos cortantes en las caras superior e inferior de la muestra, son
mas apropiados para determinar el comportamiento de los suelos bajo cargas sismicas,
incluyendo el estudio del fendmeno de licuacion.

Existe suficiente evidencia experimental para mostrar que ademas del peso volumétrico
y del estado de esfuerzos, factores como la anisotropia asociada, |a historia de esfuerzos y
deformaciones, |a trayectoria de esfuerzos aplicada, las condiciones de frontera y la edad del
deposito, entre otros, tienen influencia significativa en el comportamiento esfuerzo-deformacion
in situ de los suelos. Las evidencias experimentales muestran que la aplicacion de esfuerzos
de corte ciclicos, a un depdsito de suelo saturado de baja permeabilidad puede resultar en un
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aumento progresivo de la presion de poro, independiente del tipo y peso volumétrico del suelo.
Esta acumulacion de la presién de poro causa una reduccién continua en e} esfuerzo efectivo
y consecuentemente |a ocurrencia de deformacionesy la disminucién de la resistencia al corte
del suelo.

El comportamiento descrito anteriormente puede presentar caracteristicas dramaticas
en el caso de arenas saturadas de baja permeabilidad, puesto que en el curso de |a carga
ciclica la presidn de poro puede alcanzar con facilidad un valor igual al esfuerzo de
confinamiento inicial. Si esto ocurre, el esfuerzo efactivo que soporta la estructura de la arena
se hace nulo, lo cual determina la pérdida total de la resistencia del suelo. Se dice entonces
que la arena se encuentra en un estado de "licuacién", Los efectos desastrosos de éste
fenémeno son evidentes y en efecto, la licuacién de depdsitos saturados de suelos limosos y
arenosos se reconoce como una de las mayores causas de dafos a edificios y estructuras de
tierra durante sismos.



CAPITULO 1

ESTRATEGIAS PARA LA CLASIFICACION DE
DESLIZAMIENTOS.

1.1 TERMINOLOGIA

El término mas usado en los estudios de movimientos de un talud es el de
deslizamiento, que se refiere al movimiento de masas. Todos los términos involucrados en el
fendmeno, en general califican al movimiento de la formacién natural, independientemente del
mecanismo que éste tenga.

En el libro Deslizamientos y Fenémenos Relativos, publicado en 1938, Sharpe define
a los deslizamientos como: "el movimiento perceptible hacia abajo ¢ en caida, de las masas
relativamente secas de lierra, rocas o la mezcla de ambas".

Coates (1977) enlista los puntos principales del acuerdo existente entre veintiocho
colaboradores. Es una lista interesante, donde trataron de decidir lo que constituia un
deslizamiento, en ella se contempla lo que puede o no puede ser consideradoc como un
deslizamiento. La lista se presenta a continuacion :

1. Los deslizamientos representan una categoria en el movimiento de masas.

2. La fuerza de gravedad es la principal fuerza involucrada.

. El movimiento debe ser moderadamente rapido, por que el "creep”" es muy lento para
ser incluido como deslizamiento.

. Los movimientos pueden incluir caidas, deslizamientos y flujos.

. El movimiento debera ser hacia abajo y hacia afuera en una superficie libre,

. Los limites del material desplazado estan bien definidos.

. El material desplazado puede incluir partes de regolita y/o rocas firmes.

. Los fendmenos en terrenos congelados son usualmente excluidos (Varnes, 1958;
Hutchinson, 1968), sin embargo Zaruba y Mencl (1969) dedicaron casi una pagina a
discutir los glaciares (flujo de sélidos).

w
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Los movimientos de masa sub-acuaticos fueron incluidos como deslizamientos por
Hutchinson en 1968. En el presente trabajo no se mencionaran estos tipos de deslizamientos.

Varnes (1978) descartd el uso de movimiento de masa en su esquema de clasificacion
debido a que esto se incluye en su definiclon de hundimiento del suelo. En 1864 Peck hizo una
distincion entre movimiento y transporte de masas. El primer término describe el movimiento
hacia abajo influenciado por la gravedad y sin medio de transporte; el transporte de masas
permite al material ser llevado de un lugar a otro por medio de agua, aire o hielo.

Diferentes fendmenos de movimiento son agrupados bajo el mismo nombre categérico
en varios esquemas de clasificacion de acuerdo con la definicion usada. Obviamente el criterio
usado para determinar la jerarquia en cada clasificacion variara. Un investigador quiza defina
grupos en base a la velocidad de movimiento, mientras otro, puede utilizar una clasificacion
en funcién de! material movido en algunos puntos, esto podria ayudar a explicar las
contradicciones entre los grupos. Finalmente, un detalle importante observado en distintas
clasificaciones, es que los términos mas usados requieren una breve descripcion. Las clases
de movimiento son comUnmente divididos en "Creep", caidas, deslizamientos y flujos; la
subdivision mas usual en o que respecta a la composicion del material, en los grupos con
fines ingenieriles, son suelo y/o rocas.

1.4.1 Rocas fimes
Se encuentran en un sub-estrato geolégicamente inalterado, in situ, hasta que experimentan
algunos tipos o formas de movimiento.

1.11.2 Suelo

Es un conjunto de particulas minerales, producto de la desintegracion mecanica o de Ia
descomposicidn quimica de las rocas preexistentes. Los suelos pueden ser residuales o
transportados, segun se les encuentre en el mismo lugar en el que se han generado o en lugar
diferente. El término "suelo" se aplica a todas aquellas particulas de material menores de 7.6
cm (3") y se subdivide en suelos de particulas finas o "finos" y suelos de particulas gruesas
0 "gruesos”. Los "finos" son aquellos cuyas particulas pasan a través de la malla N° 200, y los
"gruesos" son los que se retienen en ellay pasan la malla de 7.6 cm. Los "finos" comprenden
suelos organicos, limos y arcillas; y los "gruesos’ a los grupos denominados arena y grava,
siendo la frontera entre ellos la malla N° 4. Existe el caso particular de aquellos suelos
producto de la descomposicion de materia organica como son |as turbas.



.11.3 " Creep"”

Se refiere al proceso mas o menos continuo y por lo general lento de deslizamiento ladera

abajo, que se presenta en la zona superficial de algunas laderas naturales. Suele afectar a

grandes areas y el movimiento superficial se produce sin una transicion brusca entre la parte

superficial mavil y las masas inmaviles més profundas. No se puede hablar de una superficie

de deslizamiento. El "creep" suele deberse a una combinacion de las fuerzas de gravedad y

de otros varios agentes. Usualmente existen tres tipos de "creep" :

1. "Creep" temporal, afectado por cambios temporales en la humedad y temperatura del suelo
(depende primordialmente de los cambios de humedad en las condiciones climaticas mas
que de la fuerza de gravedad);

2. "Creep" continuo, donde el esfuerzo cortante excede la resistencia del material;

3. "Creep" progresivo, alcanzan el punto de falla debido a otros movimientos de masas.

La velocidad de movimiento ladera abajo del "creep" puede ser muy baja y rara vez
excede algunos centimetros por afio.

1.4 Caidos

Son movimientos bruscos de material, hacia afuera, en taludes casi verticales, el cual cae
libremente tal como se presenta en los acantilados. Usualmente se describe como un
movimiento en masa.

1.1.5 Deslizamientos

Este termino es usualmente reservado para los movimientos de material a lo largo de una
superficie de falla. El tipo de material y de superficie de falla son los pardmetros usados en la
subdivision de este grupo.

1.1.6 Flujos

Movimientos méas o menos répidos de una parte de la ladera natural, de tal manera que el
movimiento en si y la distribucidn aparente de velocidades y desplazamientos recuerda el
comportamiento de un fluido. La superficie de deslizamiento o no es distinguible o se desarrolla
durante un lapso relativamente breve; es también frecuente que la zona de contacto entre la
parte mavil y las masas fijas del talud sea una zona de flujo plastico.

El material susceptible de fluir puede ser cualquier formacidn no consolidada, y asi el
fendémeno puede presentarse en fragmentos de roca, depositos del talud, suelos granulares
finos o arcillas francas.

Los flujos se dividen en dos grupos, segun resulte preponderante o no en su
generacion, el agua contenida por los materiales involucrados en el fendmeno. Asi se



distinguira el flujo en materiales relativamente secos ( flujo de fragmentos de roca o de loess,
asociados muchas veces con temblores ) y el flujo en materiales humedos ( requieren una
proporcidn apreciable de agua contenida en el suelo ), o el caso extremo el flujo de lodos
cuando es muy elevado el contenido de agua.

.2 CLASIFICACIONES

E!l éxito de la Botanica, por ejemplo, en cuanto a las clasificaciones ha sido determinante. Se
basa en el conocimiento de las caracteristicas de la estructura de las hojas, de los tallos y de
las flores. Permitiendo una clasificacion satisfactoria de cada especie. Sin embargo, los
deslizamientos o movimientos de masas tienen mas dificultades para su clasificacion, debido
a que el talud puede estar formado por uno o mas tipos de material, puede tener distintas
inclinaciones y puede estar afectado por otros factores externos (interperismo, movimientos
sismicos, etc. ) que ocasionan, en caso de que falle el talud, diferentes tipos de movimientos,
Las clasificaciones pueden ser simples o complejas dependiendo del nimero de factores
basicos distintivos tomados en cuenta. En el presente caplitulo se observaran algunas
clasificaciones realizadas por distintos autores.

1.3 FACTORES BASICOS DISTINTIVOS

Los factores distintivos mas significativos pueden ser encontrados en tres distintas areas:
tipo de material y/o tipo de movimiento, morfologia del material movido o de la superficie de
movimiento y propiedades geotécnicas que son:

1. Edad del movimiento 9. Tipo de movimiento
2. Grado de actividad 10. Velocidad del movimiento; relativa
3. Clase geografica no cuantitativa
4. Localizacién geografica 11. Contenido de agua, aire o hielo
5. Clase climatica 12. (a) Causas del movimiento
6. (a) Tipo del materiai movido (b) Mecanismos accionadores del
(incluyendo cohesidn) movimiento
(b) Tamario det material movido 13. (a) Morfologia dei material depositado
7. Geologia fundamental (b) Morfologia de la superficie de falla
8. Tipo de falla 14. Propiedades geotécnicas.



I.3.1 Edad del movimiento

Los deslizamientos desencadenados en el pasado son casi siempre referidos al periodo
geolégico en el que ocurrio el desplazamiento. La importancia de la edad como factor de
clasificacion se usara como una medida para evaluar la probabilidad de un movimiento en el
futuro.

1.3.2 Grado de actividad

Erskine en 1973 proporciond la definicidn de distintos grados de actividad y son :

(i) " Los taludes activos presentan movimientos actualmente, o dentro del ultimo ciclo
de la época ".

(i) " Los taludes inactivos no han presentado movimiento dentro del Gltimo ciclo de |la
época. Estos se pueden reactivar o permanecer inactivos por largo tiempo ".

1.3.3 Clase geografica
El profesional debe ser capaz de determinar las principales caracteristicas de un
deslizamiento, la probabilidad de encontrar una clasificacion con una réplica completa de éstas
caracteristicas es poco probabte, debido a que dichas clasificaciones se realizaron en distintos
lugares. Es conveniente cuando el deslizamiento se presenta cerca o en ef iugar donde la
clasificacion fue hecha.

1.3.4 Localizacién geografica

Este factor describe |a localizacién geografica en el extenso sentido de la palabra. Reynolds

(1932) usa dos caracteristicas principales en su clasificacion -

1. Deslizamientos en acantilados: (a) movimiento en el plano vertical, (b) movimiento en el
plano horizontal.

2. Deslizamientos en regiones montanosas.

Los tipos montariosos son restringidos a elevaciones realmente montaiiosas como los Alpes.

1.3.6 Clase climatica

Un buen ejemplo de ésta subdivision es el grupo de movimientos encontrado por Sharpe
(1938) donde él distingue entre diferentes grupos de flujo de fodos, un subgrupo en funcion del
tiempo que dura el flujo, que a su vez depende del clima y en general del medio ambiente
estableciendo la clase climatica y el medio ambiente en donde se presentd. Estos grupos son:
1. Semi-arido

2. Montarioso

3. Volcanico



y un cuarto grupo mencionado como extra
4. Pantanoso.

1.3.6 Tipo y tamado del material movido
Ambos factores son muy usados en clasificaciones actuales. Varnes (1978) utiliza el tipo de
material y el tamafio de la particula solida, ver figura 1.1,

TIPO DE MATERIAL

TIPQ DE MOVIMIENTC SUELOS INGENIERILES

ROCA FIRME
PREDOM. GRANQ GRUESO PREDOM. FINOS
DERRUMBE ENROCA ENDETRITUS EN TIERRA
VOLTEQ EN ROCA EN DETRITUS EN TIERRA
DESPLOME R DESPLOME DE DETRITUS DESPLOME EN TIERRA
ROTACIONAL
DESLIZAMIENTOS DESL. BLOQUE DESL BLOQUE DETRITUS DESL. BLOQUES TIERRA
TRASLACIONAL DESLIZ DE ROCA DESLZ DE DETRITUS DESLIZ. DE TIERRA
EXPANSION LATERAL EN ROCAS EN DETRITUS EN TIERRA
DE ROCAS DE DETRITUS DE TIERRA
FLUJOS
(PROF "CREEP") ("CREEP" DE SUELQS)
COMPLEJO COMBINACION DE DOS D MAS TIPOS PRINCIPALES DE MOVIMIENTO

Figura 1.1. Clasificacion de los deslizamientos seguin Varnes

Coates en 1977, contempld dentro del flujo de sedimentos, al fendmeno de licuacion,
al flujo de loess y al flujo de arena (figura 1.2).

La version de Varnes (1978) tiene una cantidad considerable de recomendaciones
detalladas. Pero si, en algin caso, el volteo, expansion lateral y los movimientos complejos no
son importantes, entonces el esquema de Coates tiene mas ventaja debido a que ademas de
que toma en cuenta los mismos tipos de movimiento (derrumbes, deslizamientos y flujos)
contempla un mayor niimero de materiales asi como el fendbmeno de licuacion.

1.3.7 Geologia fundamental

Zaruba y Mencl (1969) basan sus divisiones iniciales en el tipo de material y en la clase de
deposito geolégico, resultando depoésitos superficiales (taludes de foams, detritus); pelitas,
rocas no consolidadas o parcialmente consolidadas (arcillas, margas, rocas arcillosas, esquisto
pelitico); rocas solidas; y procesos climaticos importantes en Checoslovaquia en donde éstos
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autores llevaron a cabo sus investigaciones.
L.a relacion existente entre deslizamientos y la geologia fundamental nos conduce a |os

siguientes casos mas comunes en la literatura Soviética .

1. deslizamientos poco importantes, se desarrollan en suelos que presentan un
comportamiento cchesivo y homogéneo;

2. deslizamientos importantes, que se desarrollan a lo largo de planos estratificados, cuya
inclinacion es hacia la parte baja del talud.

3. deslizamientos muy importantes, los cuales se desplazan a través del estrato; Zaruba vy
Mencl (1969) atribuyen ésta clasificacion a Savarenskii quien la public por primera vez en
1937.

190 TIPO DE MOVIMIENTO (VELOCIDAD CRECIENTE)
oE DESLIZAMIENTOS
FLUJOS DERRUMBES
MATERIAL I oTACIONAL PLANO
ROCA DESPLOME | DESL. ROCAS %‘gm‘ DERRUMDE
FIRME DE DELA | AVALANCHA DE ROCAS EN
ROCA DESL. BLOQUE ROCA ROCAS
AVALANCHA DE
DESPLOME DETRITUS DERRUMOL
0% DESLIZAMIENTOS FLUJO DE
REGOLITA DETRITUS 0E
TIERRA DE DETRITUS SUELOS
LICUACION
Stn) DESPLOME | DESLIZAMIENTO DERRUMBE
) FLUJO
(INCREMENTO E
ue € ENEL DE LOESS

MENTOS o ;:mgo SEN

SEDIMENTOS | BLOGUES SEDIMENTOS)  FLUJO DE| mentos
TIERRA \ ARENAS

Figura 1.2. Clasificacién de los deslizamientos segun Coates.

1.3.8 Tipos de falla

Se describen ahora los movimientos rapidos o practicamente instantaneos que ocurren en los
taludes y que afectan alas masas profundas de los mismos, con deslizamientos a lo largo de
una superficie de falla curva que se desarrolla en el interior del cuerpo del talud. Se considera
que la superficie de falla se forma cuando en la zona de su futuro desarrollo actian esfuerzos
cortantes que sobrepasan la resistencia del material.
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Falla rotacional
Pueden producirse a lo largo de superficies de falla identificables con superficies cilindricas o
concoidales cuya traza con el plano del papel sea un arco de circunferencia (por lo menos con
razonable aproximacion) o pueden adoptar formas algo diferentes, en las que por lo general
influyen la secuencia geologica local, el perfil estratigrafico y la naturaleza de los materiales.

El ingeniero asocia las fallas rotacionales de forma circular con los cortes o terraplenes
que €l construye, son también comunes en laderas naturales de materiales homogéneos y
finos. Este tipo de fallas pueden ser de cuerpo de talud o de base; en las primeras se
desarrolla sin interesar al terreno de cimentacion, en tanto que las segundas se desarrollan
parcialmente en él (figura [.3).

Las fallas rotacionales de forma distinta ala circular parecen estar asociadas sobre todo
a arcillas sobreconsolidadas , se presentan en taludes no homogéneos, por influencia en la
estratificacion o por un desorden estructurai en el talud .

Agritamiento

[N

. Superficie de fala

7 Esirato 0G0 rESiStants 777 7/ mmmrarim

a) En el bloque Agrietamiento
“‘“‘:'- '. S Supetficie de falla
ety Jazo,,%, ST
S s
I-.
Estrato poco resisterte /'9”"""%'

T 1

b) Falla en el blogque propiciadapor la estratificacion del terreno natural

Agrietamiento IR

v+ Superficie de falla

/'/////m,-, o

724 '

Estrato poco resisterte W"’ ""/ﬂlllzzrl.llllld'?}/; s
iedvey

¢) Desprendimiento superficial

Figura 1.4, Fallas trasiacionales.
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Falla traslacional

Consiste de movimientos traslacionales importantes del cuerpo del talud sobre superficies de
falla basicamente planas, asociados a |a presencia de estratos poco resistentes localizados a
poca profundidad bajo el talud. Los estratos débiles que fomentan estas fallas son por lo
comun de arcillas blandas o0 de arenas finas o limos no plasticos sueltos. Este tipo de falla se
muestra en la figura 1.4)

Fallas con superficie compuesta

Abarca movimientos en que se combinan la rotacion y la traslacién. Estas superficies estan
predeterminadas por la presencia de heterogeneidades dentro del talud. Las figuras|.5ay I.5b
muestran un croquis de una falla tipica de esta naturaleza.

op __F___
~ r T
N, R0
B Arco clrcular
: RN : Seccidn inicial
N \k .. v e *
.S Lwet e Seccion fallade  Arco circular -
lR\ ";' ______ N /ll/ ¢
! Yo it 4
P
s 7
e Tes TLelel BUaL Tehel Tl Estrato poco resisterte
AR SR Plano
2 o ' b)
Falias compuestas

-

d) Fallaregresiva traslacional

¢) Falla regresiva rotacionsl

e) Fallag sucesivas

Fallas multiples

Figura |.5. Fallas compuestas y multiples.
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Fallas multiples

Se producen con varias superficies de deslizamiento, sean simultaneas o de rapida sucesion.
Conviene distinguir las fallas sucesivas (figura |.5e) y regresivas (figura 1.5¢c y 1.5d). Las
primeras suelen consistir en un conjunto de deslizamientos rotacionales superficiales. Las
segundas se forman a partir de una falla inicial, por la inestabilidad en que sucesivamente van
quedando las zonas de cabeza de cada falla que se forma.

1.3.9 Tipo de movimiento

Este factor es comun en muchas clasificaciones. Coates en 1977 pudo distinguir y separar
faciimente los deslizamientos, flujos y caidos . Por otro lado Hutchinson en 1968 usé los
"creeps" y deslizamientos como dos categorias, y a su vez subdividié los deslizamientos en
flujos, caidos y desprendimientos. Otras clasificaciones como las de Zaruba y Menc! en 1969,
Sharpe en 1938, Ward en 1945, usan también este factor.

1.3.10 Velocidad de movimiento

La velocidad de movimiento puede ser descrita como extremadamente lenta, en el caso de un
"creep”, y extremadamente rapida, en el caso de ia calda libre de rocas y avalanchas de
detritus. En la figura 1.6 se muestran las velocidades de movimiento intermedias propuestas
por Varnes en 1978,

ft/seg
102 :
extremadamente rapido
10 Wft/s-Im/s
| =
1 muy rapide
10 -
1[]'2 - 11t/ min-0.3 m/min
-3
10"~ tapido
-4
10" 5ft/ dia - 1.5 m /dia
1(]'5.. moderado
6 5ft/mes-1.5 m/ mes
107
lento
w0’ 5t/ a0 - 1.5 m / aito
8 muy lento
10 0.2 ft / aito -0.06 m/ aito
10'9- extramadamente lento

Figura 1.6. Escala de la velocidad de movimiento.
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1.L3.11 Contenido de agua, hielo o aire
La presencia o ausencia de agua o hielo es muy importante, reflejaindose en el tipo de
movimiento, teniendo mas importancia en el transporte que en el movimiento de masas.

E! contenido de aire no debe pasarse por alto, en un deslizamiento de tierra sobre un
colchén de aire esta también documentado, por ejemplo en la montana Blackhawk E.U.
(Shreve, 1968).

1.3.12 Causas del movimlento y mecanismos que lo provocan

Terzaghi en 1950 supone dos caminos mediante los cuales los deslizamientos se ponen en
movimiento y son :

1. causas externas, dan como resultado un incremento en el esfuerzo cortante. El esfuerzo
cortante a lo largo de la superficie de falla se va incrementando, en un lapso de tiempo, hasta
gue se presenta la falla.

2. causas internas, son las que ocasionan un decremento en la resistencia al esfuerzo cortante
del material.

Ademas de las dos causas principales hay tal vez un grupo intermedio, el que combina
las causas internas y externas, aunque cierto numero de fuerzas internas y externas pueden
modificarse para reducir la resistencia al corte o incrementar el esfuerzo cortante, esto puede
accionar al mecanismo, causando la transicion al estado de movimiento, el cual es mas facil
de reconocer. Los ingenieros tratan de controlar o impedir tales movimientos teniendo que
evaluar la resistencia al esfuerzo cortante del material y decidir cuando es mejor reducir el
esfuerzo cortante o evitar el incremento de éste.

Para los métodos de prevencion y control se toma la referencia de Zaruba y Mencl
(1969) y Coates (1977). La tabla 1.1 proporciona un resumen de los factores que causan los
movimientos de masas.

1.3.13 Morfologia de los materiales depositados y de la superficle de falla

Con el aumento del monitoreo en el campo, surge un nuevo grupo de factores clasificables
basados en sus caracteristicas morfolégicas (Brunsden, 1973). Estos factores pueden ser
separados dentro de dos grupos: (a) morfologia del material depositado y (b) morfologia de
la superficie de falla.

La figura 1.7 resume brevemente las caracteristicas mas importantes a lo largo de un
deslizamiento con algunas de sus dimensiones mas representativas. D es |a profundidad
maxima de la masa en movimiento y L es la longitud medida sobre el talud. Calculando la
relacion D /L, ésta varia segln el tipo de desplazamiento medido. Para un deslizamiento poco
profundo, taludes con angulos entre 12 y 30°, D/ L = 3 - 6 %. Para deslizamientos
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rotacionales profundos la relacién se incrementa de 15 - 27 % para taludes con unainclinacion
de 13 - 289, similar al anterior,

Tabla 1.1, Causas del movimiento de masas (Terzagui, 1950; Brunsden, 1979)

Cambios externos en condicién de establiidad
1. Cambios en la geometria (socavacldn, erosién, corrientes Incisivas, excavacién artificial modificando la
altura, modificacién de la longitud o inclinacién del talud)
2, Descarga (erosion, Incisién, excavacién artificlal)
3. Carga (adicidn de material, incremento de la altura, etc.)
4, Sacudidas y vibraciones (artificiales, sismos, etc.)
Procesos asoclades: (a) Licuacién
(b) Remoldeo
(c) Fluldificacion
(d) Lubricacién por aire
(e) Flujo de granos cohesivos
5. Dacremento (cuando baja el nivel del agua en un lage o se encuentra en la reserva)
6. Camblo en el régimen del agua (preclpitaciones, incremento del peso, presion de poro).

Cambios internos en condicién de establlidad

1. Falia progresiva (continia con la expansién lateral o fisuramiento y erosi6n)

2. Interperisme (congelamiento-descongelamiento, desecacion, disminuclén de la cohesidn, traslado de
cementantes)

3. Erosién por filtracién (solucién, sacavacidn, etc).
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Figura I.7. Términos relevantes en la morfologla de deslizamientos
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Skempton (1953) llama la atencion al uso de los indices morfométricos representando
la relacion entre las propiedades geométricas de las laderas y las caracteristicas del
movimiento de masa. Este método fue ampliado por Brunsden (1973), quien publicd una figura
con indices morfométricos (figura 1.8).

Blong en 1973, sugirié una division tomando en cuenta el tipo de falla rotacional, de
traslacion y el flujo a largo plazo, pero la relacion D/L ya mencionada, podria ser usada como
suplemento de una cuarta division que es el caso de transicion donde el flujo a largo plazoy
la falla de traslacion ocurren simultaneamente.

En 1973 Crozier presentd siete indices morfométricos que son: indice de dilatacion,
indice de la edad del flujo, indice de traslacién, indice de flujo viscoso, indice de tenuidad y
un indice de fluidez que toma en cuenta el contenido de agua ' mientras que el séptimo es la
relacion D/L de Skempton. Estos indices son obtenidos en base a ila geometria de los
deslizamientos tomando en cuenta longitudes, anchos y profundidades.

El valor de la relacion D/L fue experimentado nuevamente por Crozier usando 66
deslizamientos agrupados dentro de una amplia clasificacion. Los valores de la relacién DIL
que obtuvo en los deslizamientos fueron apropiados, esto fue corroborado, con célculos
similares, por otros investigadores (Skempton, 1953; Davidson, 1965; Shelby, 1967). Sin
embargo, surgen diferencias en el grupo de flujos (tabla 1.2), las cuales son atribuidas en
primer lugar a las variaciones en |a profundidad del material regolitico, y segundo a la variacion
de las condiciones climaticas. En general todos los indices usados por Crozier son capaces
de reflejar los procesos que originan un deslizamiento.

1.3.14 Propiedades geotécnicas
Son aquellas que ocasionaron la inestabilidad de un talud. Es conveniente reunir todos los
datos posibles de los diferentes tipos de movimientos de masas, realizando un analisis de Ias
posibles propiedades que originaron tales movimientos, ademas pasamos hacia una
clasificacién mas ingenieril que puede ser archivada.

La tabla I.1 proporciona las bases de tal clasificacion, ésta reproduce las causas
externas e internas que podrian ocasionar un deslizamiento.
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Tabla 1.2 Comparacién de la relacion D/L realizada por cinco investigadores (Crozier,1973).

Flujos Desliz.plano Desliz.rotacional
C 240 C 7.6 C 242
D 1.50 S 8.00 S 200
L 083 D 6.00 D 21.8
W 5.00 W 20.0
L 5.00 L 182

C = Crozier (1973), Nueva Zelanda, cerca de Dunedin

D = Davidson (1965), Nueva Zelanda, cerca de Gisborne
L = Datos extraldos de Crozier para la tesis de Davidson
S = Skempton (1953), Inglaterra, al oeste de Durham

W = Selby (1967), Nueva Zelanda, Waikato
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CAPITULO 11

INVESTIGACION DEL TERRENO, MUESTREO Y PRUEBAS
PARA EL ESTUDIO DE INESTABILIDAD DE TALUDES.

il.1 INVESTIGACION DEL SUELO

I1.11.1 Generalidades en la Investigacion de suelos

Las principales generalidades en la exploracién del suelo, en conexion con el movimiento de

masas, se enuncian a continuacion :

1. Conocer los riesgos de los deslizamientos, u otras formas de movimiento de masas,
en taludes naturales y artificiales

2. Realizar el rediserio exitoso de taludes con factor de seguridad préximo a uno, tratando de
aumentarlo mediante el uso de medidas preventivas y correctivas, previamente planeadas
y disefiadas.

3. Analizar las causas por la cuales se presenta el deslizamiento en un talud. Habra de
tomarse en cuenta que es muy valiosa la informacién que se obtiene del estudio de
deslizamientos.

4, Conocer los factores externos que tienen influencia en la inestabilidad de un talud; por
ejemplo, los efectos producidos por un sismo como es el fendmeno de licuacién, situacién
que ha sido sumamente estudiada en los Ultimos afios.

I1.1.2 Organizacion para la investigacion del suelo

Cierto tipo de investigacion del suelo se lleva a cabo bajo presiones de tiempo, de dinero y de
la variedad de la geologia del sitio. Por lo anterior, es conveniente dividir a la investigacion en
dos partes, la de escritorio y la de campo.

Investigacién de escritorio
El primer paso es reunir toda la informacidn posible, que se obtiene generalmente de archivos

y bibliotecas, la cual nos proporcionard datos del lugar asi como de sus condiciones
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geoldgicas.

Se deben adquirir mapas, documentos y fotografias aéreas correspondientes al sitio de
investigacion, esto es muy util en areas geologicamente complejas. Las caracteristicas del sitio
deben ser interpretadas tan pronto como sea posible, se debe hacer un analisis preliminar del
estado geoldgico del lugar asi como visitar el sitio para confirmar las observaciones y
predicciones hechas.

El objetivo de la investigacion de escritorio es definir las condiciones geolégicas del
lugar lo mas preciso posible, asi como su variacién en los Ultimos afios. En el contexto de
movimiento de masa se tiene un gran interés en obtener informacion detallada y extensa de
la frecuencia con que se tomaron y registraron las variaciones en tales movimientos. Es
también necesario investigar si el area fue afectada por la explotacion minera en los Gltimos
afos, por el bombeo o por la presencia de cavidades artificiales o naturales.

Se debe establecer, con la ayuda de las autoridades, la localizacion de sus variados
servicios tales como electricidad, gas y agua (principalmente), alcantarillado, servicio de
telegrafo, etc., que estan localizados dentro o cerca del 4rea investigada. Frecuentemente los
archivos sobre reparaciones de estos servicios proporcionan informacién sobre la ocurrencia
o no de deslizamientos en el area de estudio.

Investigacion de campo

La idea bésica de la investigacion de campo es registrar exactamente la topografia del sitio,
de determinar con precision las caracteristicas de los depdsitos geoldgicos, y de permitir que
las propiedades de estos depositos se determinen obteniendo muestras representativas de
buena calidad para ser probadas en el laboratorio o in-situ.

El levantamiento de mapas geomorfolégicos es de uso reciente y se hacen utilizando
las teécnicas descritas por Waters en 1958 y Savigear en 1965. Estos mapas se basan
principalmente en la identificacion de grietas y cambios de pendiente. Algunas
recomendaciones para el desarrollode planos geomorfoldgicosy sus aplicaciones en proyectos
de ingenieria fueron realizadas también por Brunsden (1975).

En Ingenieria Civil es muy usual en el caso de estructuras ligeras y estabilidad de
taludes, limitar la investigacion del subsuelo a unos cuantos muestreos con pozos poco
profundos, se reconoce que los pozos a cielo abierto son de gran utilidad en sitios donde los
deslizamientos y otras formas de movimiento de masa han tomado lugar o que se espera que
puedan ocurrir en el futuro.

Las retroexcavadoras se utilizan para hacer pozos a cielo abierto con una profundidad
de 4 m a 5 m, teniendo un costo bastante econémico. Los pozos a cielo abierto profundos se
realizan con un equipo similar, teniendo un costo obviamente mayor. Se debe tener mucho
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cuidado al excavar un pozo a cielo abierto debido a que las paredes de éste se pueden
colapsar, Los escombros del fondo se deben retirar, asf como apuntalar los lados asegurando
la estabilidad del pozo.

La principal ventaja que se obtiene al usar pozos a cielo abierto para el muestreo del
subsuelo, comparado con el muestreo con perforadoras, es que permiten el examen fisico del
suelo; también se usan para investigar el comportamiento de los movimientos de un talud y
para localizar la superficie de falla tal y como se muestra en la figura Il.1. La muestra debe ser
trasladada de su habitat natural al laboratorio para que se examine correctamente.

pozo a
cielo
H\~?blerto
.,
AR "‘\.“\
superficie’ "~
de falia ‘~\\ '“\\\
observada . .
“\\ po2o a
e cielo

.. ablerto

superficle de
falla observada

Figura Il.1 Uso de pozos a cielo abierto para definir superficies de falla existentes

Los sitios donde se excavaran los pozos a cielo abierto o las zanjas deben ser los
adecuados. La mayor parte de las investigaciones del subsuelo en taludes se llevan a cabo
perforando a distancias regulares. Los muestreadores basicos para arcillasy para arenas estan
formados principalmente por tubos de acero de diferentes longitudes y didametros, y por una
punta cortadora especialmente disefiada . La forma en que se utilizan los muestreadores se
muestra en la figura 11.2.

El uso de ambos muestreadores implica una accion percusiva y en consecuencia un
grado de alteracion en la muestra, éste puede ser reducido usando otros métodos de
perforacion por ejemplo, la perforacidn rotatoria aplicando agua o el barreno de recorrido
continuo, pero éstos métodos tienden a ser lentos y complicados.
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(4)

ninn
&
[EAR1LI

H
i
ey

]

proniiil

|
|
I

L
HY

|

AU

(13 (2) (3} (4)

(a) Retén (b) Punta cortadora (c) Anillo

Muestreador en Arena

(1) Muestreador en la base de la perforacion.

(2) Muestreador en ascenso, El retén esta apoyado en el anillo. La accién del piston atrae al material
del fondo hacia el interior. La cubierta de acero avanza,

(3) Muestreador en movimiento descendente, El retén se levanta. El material en suspensidn se introduce
al casco.

(4) Muestreador en movimiento ascendente. El retén se cierray el material queda dentro del
muestreador.

Nota : Este ciclo es repstido vailas veces antes de que el muestreador sea lievado a la superficie,
El recorrido normal del casco es de 15-20 cm.,
Muestreador en Arcilla

(1) Muestreador en el primer recoriido descendente.

(2) Fin del primer recorrido. EI Muestreador penetra hasta la base de la perforacion.

(3) Repeticion de los recorridos (de 1 a 2 veces) hasta que el muestreador penetre més.

(4) El anillo de retencl6n corta el suelo de la base. EI muestreador se lleva a la superficie para
extraer la muestra. La muestra obtenida esta alterada.

Figura 1.2 Accién basica del Casco y del Cortador de arcilla.
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Cuando en arcillas deformables se realiza un muestreo mediante barrenacion, es
probable que las paredes de la perforacion requieran de un soporte o revestimiento para
mantenerlas estables evitando colapsos que interfieran en las maniobras de perforacidn, estos
soportes pueden ser tubos. Es recomendable introducir un tubo de 1 m a 1.5 m de longitud,
retrocediendo antes de adicionar una nueva extension y continuando la perforacion. El
retroceso se lleva a cabo para que las cubijertas estén libres dentro de la perforacion para que
la extraccion sea limpia y completa.

En arcillas duras, la perforacion se hace libremente, y el uso de tubos o cubiertas de
acero es innecesario. Sin embargo, una seccion de cubierta es utilizada al nivel de la superficie
exterior del suelo para mantener estable las paredes de la perforacion previniendo asi los
colapsos provocados por las maniobras.

En muchas arclilas duras, al barreno se le puede ir adicionando poca agua para mejorar
el praceso de perforacion, pero esto se debe hacer con mucha precaucidn evitando los
cambios en el contenido de agua del suelo que alteren sus propiedades resistentes,

En el caso de arenas y gravas siempre debe utilizarse un revestimiento de tubo o
cubierta de acero en las paredes de la perforacion. La cubierta debe avanzar con la
perforacién, de otro modo los lados tenderan a colapsarse e impediran el continuar la
perforacion. Es importante que el nivel de agua dentro de la perforacidn este arriba del Nivel
de Aguas Fredticas. El flujo de agua sera entonces de la perforacion hacia el interior del suelo
adyacente. Si ocurre o contrario de esta condicion, el flujo de agua en la perforacion puede
causar {ubificacion, lo cual es inadecuado en arenas finas o limos de particulas gruesas.

.2 MUESTREO

Los muestreos en suelo se llevan a cabo para :

1. permitir que los materiales encontrados sean examinados e identificados, y de aqui
determinar 1a naturaleza dei estrato;

2. obtener muestras representativas de calidad, para que posteriormente el investigador,

mediante pruebas, determine las propiedades mecanicas de los materiales lo mas exacto
posible.

I.2.1 Muestreo en suelos

Usualmente cuando se realiza un muestreo se obtienen dos tipos de muestras: alteradas €

inalteradas. Kallstenius en 1963 divide a la obtencidn de muestras inalteradas dentro de tres
categorias :
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1. simple: no estan muy alteradas, son recolectadas por personal no especializado sin
supervision de expertos;
2. de rutina: poco alteradas, se requieren para proyectos importantes y son obtenidas por
organizaciones especializadas
3. de investigacion: son de alta calidad, muy diferente a las categorias 1) y 2); se obtienen sin
tomar en cuenta el costo.
En muchas investigaciones de Ingenieria Civil, las muestras inalteradas caen
frecuentemente en la categoria "simple” o "de rutina" Las causas por [as cuales |as muestras
se obtienen alteradas son :

1. durante la barrenacién no se tomaron las debidas precauclones para evitar la tubificacion;,

2. cuando se modifica la presion a la que esta sometida la muestra dentro del suelo;

3. cuando la muestra se lleva a la superficie y la presion de poro en el suelo se reduce (esto
puede producir |a salida de gas o de solucion produciendo alteracion en la estructura del
suelo);

4, durante el transporte de muestras del sitio al laboratorio;

5. durante el almacenamiento de las muestras;

6. durante |a preparacién y ensaye de las muestras.

Los cambios en el contenido de agua producidos por la humedad o resequedad, pueden
evitarse manejando cuidadosamente las muestras y utilizando un material impermeable, como
parafina, para sellar la muestra. Esto debe hacerse en el preciso momento en que se obtiene
la muestra, Es esencial que los instrumentos usados estén en buenas condiciones, todos los
cortadores deben estar afilados y la superficie interna de los instrumentos para obtener
muestras deben estar lisos y libres de toda corrosion.

La tabla 1.1 muestra el tamafo tipico que deben tener las muestras para que puedan
ser probadas en el laboratorio. En suelos arcillosos, la muestra inalterada normal es de
aproximadamente 100 mm de diametro interno y 450 mm de longitud, conocido como "U100",

En arenas y gravas es imposible obtener muestras inalteradas usando ensayes
convencionales, los unicos ensayes recomendados para estos materiales son muestreos
alterados los cuales se usan solo para propositos de identificacion. Las propiedades
ingenieriles se evaluan con alguna forma de prueba in situ a través de correlaciones con
propiedades mecanicas de los suelos.

Una guia de métodos de ensaye comunes esta dada en la tabla 11.2.
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Tabla Il.1. Guia de los métodos de muestreos (Blyth y de Freitas, 1974).

Propdsito
de la
muestra

Material

Volumen o peso requerido
en las muestras

Muestras en

masa o bloque

Muestras en co-
razén o cilindro

Composicion quimica

Caracteristicas estructu-
rales, incluyendo tamafio
de grano, porosidad, etc.

Caracteristicas de resls-
tencia, incluyendo
esfuerzo cortante,
consolidacidn, etc,

Arcilias y fimos
Arenas
Rocas

Arcillas y limos
Arenas

Rocas (grano grueso)
Rocas (grano fino)

Arcillas y limos
Arenas

Rocas (erosionadas)
Rocas (no
erosionadas)

0.5-1.0kg
0.5-1.0kg
0.5 kg

05-10kg

1.0-25kg
0.3m
0.15 m®

(0.3 m)
(0.3 m)°
2de (0.3 m)’
1de (0.3 m)®

38 x 75 mm
38 x 75 mm
38 x 75 mm

90 x 90 mm
90 x 200 mm
90 x 90 mm
38 x 75 mm

38 x 75 mm
38 x 75 mm
90 x 200 mm
75 x 150 mm

1.3 PRUEBAS DE LABORATORIO

11.3.1 Magnitud de la resistencia al esfuerzo cortante
La magnitud exacta de la resistencia al corte en un material es esencial para realizar una
prediccion de inestabilidad en un talud.
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El objeto de llevar a cabo pruebas de laboratorio, es el de tener informacién adicional a la
obtenida in situ. Las pruebas de laboratorio pueden dividirse en dos principales grupos :
1. pruebas de clasificacion e identificacion;
2. pruebas para determinar las propiedades mecanicas;
El primer grupo incluye pruebas para determinar la distribucion del tamafio de las
particulas sélidas del suelo, propiedades indice (limite liquido y plastico), peso especifico, peso
volumétrico y contenido natural de agua en el suelo. El segundo grupo incluye la determinacién
de la permeabilidad, compresibilidad y resistencia al esfuerzo cortante.



Tabla 1.2 Guia de los métodos de muestreo (Blyth y de Freitas, 1974).

Método

Comentarios

Referencias

Muestreo con | Tubos de pared delgada de 50 - 100 mm de didmetro, se introducen en Hovorslev
trayectoria el terreno. La alteracién es muy comun y aceptada. Inaproplado para (1948)
ablerta materiales cohesivos, arcillas duras y rocas suaves. Lang (1967)
Tubos de pared delgada de 50 - 100 mm de diametro, pero pueden ser
Muestreo mas grandes. Contiene un pistdn que es retirado cuando se obtiene la Kallstenius
con muestra.Generalmente causa menos alteracién que con un muestreo de (1963)
istén trayectoria abierta. Normalmente se usa para suelos cohesivos pero se Bishop
P las arregla con materiales granulares. Se requieren disefios especiales (1948a,b)
para el muestreo en arenas finas (muestreo de Bishop).
Es un caso especial del muestreo con pistdn, el cual protege la muestra Kjellmar} y
Muestreo . Kallstenius
con un forro. Provoca poca alteracién y obtiene muestras grandes.
con piston p o A . (1950)
con dobie uede utilizarse en arcillas sensibles blandas y en suelos expansivos,
Se pueden obtener muestras hiimedas de arena encontradas abajo del
tubo . . Begemann
Nivel de Aguas Fredticas (N.A.F).
(1961)
Perforacién | Para todo tipo de rocas duras. Presenta dificuttades al obtener
Bureat of
rotatoria para | corazones en suelos de particulas gruesas. Es un método popular para
. Reclamation
obtener el muestreo en arclllas duras. Se mejora la calldad de las muestras (1968)
corazones usando un tube doble para muestreo.
Cortado En este método se presenta una alteracién minima en materiales Bureau 9f
a mano . Reclamation
blandos de comportamiento cohesivo y poco cohesivo. (1968)
Excavaciones Bureau of
mecanicas y | Para todo el muestreo en masa, alteradas o no alteradas. Reclamation
~ manuales (1968)

Las pruebas de laboratorio pueden dividirse en: "drenadas" y "no drenadas"’, las

cuales dependen de la presién de poro, permitiéndose o no la disipacion de ésta. En las
pruebas no drenadas, la presidn de poro se establece durante la prueba y no se permite que
se disipe, la prueba se lleva acabo de manera "rapida" los resultados obtenidos se aplican a
las condiciones de estabilidad a corto plazo. En las pruebas drenadas la presion de poro se
va disipando conforme transcurre el tiempo, de este modo las pruebas son mas prolongadas

que la pruebas no drenadas. Los resultados de éstas pruebas pueden ser utilizados para

evaluar a largo plazo las condiciones de estabilidad en taludes y cortes.

La resistencia al esfuerzo cortante en suelos esta definida por dos parametros, la

llamada cohesién ¢ y el &ngulo de friccion interna ¢ . En la prueba no drenada los parametros
son expresados en términos de la presion total, en tanto que en pruebas drenadas éstos se

expresan en términos de la presion efectiva y los pardmetros se denotan por ¢ y ¢
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I1.3.2 Caja de corte directo
La caja de corte fue probablemente el primer instrumento utilizado para medir la resistencia
al esfuerzo cortante en suelos. El instrumento es mostrado en la figura 1.3, consta de dos
marcos, uno fijo y otro mévil, que contienen a la muestra de suelo.

Pledra porosa — Extensdmetros
0= P/A
Marco superior
mavil
. Marco inferior fijo*

Figura 11.3 Caja de corte directo

Dos piedras porosas, una inferior y otra superior, proporcionan drenaje libre a muestras
saturadas, al probar muestras secas se sustituyen simplemente éstas piedras porosas por
placas de confinamiento. La parte movil 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
construccion del aparato, resulta bien definido. Sobre la cara superior del conjunto se aplican
cargas que proporcionan una presion normal en el plano de falla, o, gradualmente a voluntad.
La deformacion de la muestra es medida con extensometros, tanto en direccion horizontal
como en vertical.

Los resultados de Ia prueba, en la cual suelen calcularse los valores de la relacion
1 / ¢ correspondientes a deformaciones sobre el plano de falla, se dibujan en forma similar
a la indicada en la figura |.4.

En ésta, como en todas ias pruebas de resistencia de suelos, caben dos posibilidades
de realizacion ; el método de esfuerzo controladoy el de deformacion controlada. En el primero
la prueba se lleva a cabo aplicando valores fijos de la fuerza tangencial al aparato de modo
que el esfuerzo aplicado tiene en todo momento un valor prefijado; en el segundo tipo, la
méquina actia con una velocidad de deformacién constants y la fuerza actuante sobre el
espécimen se lee en la bascula de la maquina que la aplica.

Es sabido que cuando un material falla en una prueba de resistencia su curva esfuerzo-
deformacion sera semejante a alguna de las curvas qua aparecen en la figura 11.5. La curva
continua, (a) es representativa de materiales llamados de "falla fragil” y se caracteriza porque
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Deformaciones tangenciales mm

0 t Defarmaciones tangenciales mm

Deformec ones normales

Figura 1.4 Graficas de los resultados de una prueba directa
de resistencia al esfuerzo cortante.

después de llegar el esfuerzo a un maximo bien definido (resistencia) desciende rapidamente,
al aumentar la deformacion. La curva (b) corresponde a materiales de "falla plastica" en los
cuales la falla se produce debido a un esfuerzo que se mantiene constante aunque la
deformacidn aumente.

A continuacién se presentan los inconvenientes mas importantes por el uso de la caja
de corte directo :

1. Su uso debe restringirse a suelos que presentan falla plastica, como las arcillas blandas y
las arenas sueltas, debiendo no efectuarse en suelosfragiles, como arcillas rigidasy arenas
compactas, pues la curva esfuerzo-deformacion resulta desplazada hacia valores menores
del esfuerzo (conservadores), respecto a la que se obtendria con pruebas mas adecuadas
(curva discontinua de la fig. I1.5a).

2. El drea de la seccidn critica varia durante la aplicacion de la fuerza tangencial, lo cual

conduce a hacer correcciones, que normalmente no se hacen.
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Deformac on

Resistencia \Esluerzo

>

N Curvatatquelipo
~
N
)2
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Curva reat simitar
a la obtenida en
[ prueba directa

Detormacion

(a) Falta lrz;qll

I.3.3 Pruebas triaxiales
Estas pruebas son mucho mas refinadas que las de corte directo y en la actualidad son las
mas usadas en cualquier laboratorio para determinar las caracteristicas esfuerzo-deformacion
y de resistencia de los sueios. Tedricamente son pruebas en que se podrian variar a voluntad
las presiones actuantes en tres direcciones ortogonales sobre un espécimen de suelo,
efectuando mediciones sobre sus caracteristicas mecanicas en forma completa. Buscando la
sencillez en su realizacion, los esfuerzos normales en dos direcciones son iguales. Los
especimenes son ciiindricos y estan sujetos a presiones laterales de un liquido, generaimente
agua, del cual se protegen con una membrana impermeable. Para lograr e! debido
confinamiento, la muestra se coloca en el interior de una cdmara cilindrica y hermética, de
lucita, con bases metalicas (figura i1.6). En los extremos de la muestra se colocan piedras
porosas, cuya comunicacién con una

Resistencia~Esfuerzo
N,

L

(b} Fatla olf{slncn

Figura 1.5 Tipos de falla considerados en los suelos.

3. Es muy dificil instalar una muestra inalterada en el aparato.

4. La distribucién de esfuerzos a través de la muestra es complejo.
5. La falla ocurre en un plano obligado por el disefio del aparato.

6. No tiene control directo bajo condiciones de drenaje en la muestra.
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Figura Il.6 Esquema de la camara de compresion triaxial

bureta exterior puede establecerse a voluntad con segmentos de tubo de pléstico (tubo Sarén).
El agua de la camara puede adquirir cualquier presion deseada por la accion de un compresor
comunicado con ella. La carga axial se transmite al espécimen por medio de un vastago que
atraviesa la base superior de la camara.

La presion lateral que se ejerce con el agua que llena la camara es solo normal, por ser
hidrostatica, y produce esfuerzos principales sobre el espécimen (o,).En las bases de este obra
naturalmente también esta misma presion o,, pero ademas en esas secciones actua el efecto
de la carga transmitida por el vastago desde el exterior, que ejerce una presion p sobre el
espécimen, esta presion suele llamarse en Mecéanica de Suelos "esfuerzo desviador”; en total,
en direccion axial actua una presion o, , que también es principal y que vale :

-.34..



O, 034D tevvreneronsorereaes (IT.1)

En un instante dado el estado de esfuerzos se considera uniforme en toda la muestra
y puede anallzarse recurriendo a las soluciones graficas de Mohr, con o, y o, como esfuerzos
principales mayor y menor, respectivamente.

Al tratar de reproducir en el laboratorio las condiciones a que el suelo estara sometido
en la obra de que se trate, sera necesario tomar en cuenta cada uno de los factores, tratando
de reproducir las condiciones reales del caso en particular, En tal virtud, no es posible pensar
en una prueba tnica que refleje todas las posibilidades de la naturaleza. Lo que se ha hecho
es reproducir aquellas circunstancias mas tipicas e influyentes en algunas pruebas
estandarizadas. Estas pruebas se refieren a comportamientos y circunstancias extremas ; sus
resultados han de adaptarse al caso real, generaimente intermedio, interpretandolos con un
criterio sano y teniendo siempre presente la experiencia.

Los tipos de prueba de compresion triaxial que mas comtinmente se realizan hoy enios
laboratorios de Mecanica de Suelos son los que se describen brevemente a continuacion

1. Prueba Lenta (simbolo L). Con consolidacién y drenaje.

La caracteristica fundamental de esta prueba es que los esfuerzos aplicados al espécimen son
efectivos. Primero se somete al suelo a una presion hidrostatica (o,), teniendo abierta la
valvula de comunicacién con la bureta y dejando transcurrir en tiempo necesario para que haya
completa consolidacién bajo |a presién actuante. Cuando e! equilibrio estéatico interno se haya
reestablecido, todas las fuerzas exteriores estaran actuando sobre |a fase séiida dei suelo; es
decir, producen esfuerzos efectivos, en tanto que los esfuerzos neutrales en el agua
corresponden a la condicién hidrostatica. A continuacion ia muestra es llevada a la falla
aplicando la carga axial en pequefios incrementos, cada uno de los cuales se mantiene el
tiempo necesario para que la presion en el agua, en exceso de |a hidrostatica, se reduzca a
cero.

2. Prueba répida-consolidada (simbolo Rc). Con consolidacién. Sin drenaje.

En este tipo de prueba, el espécimen se consolida primero baja la presion hidrostatica o, , asi
el esfuerzo o, llega a ser efectivo (o, '), actuando sobre la fase séiida del suelo. En seguida,
la muestra es llevada a la falla mediante un répido incremento de la carga axial, de manera
que no se permita cambio de volumen. El hecho esencial de este tipo de prueba es ei no
permitir ninguna consolidacidn adicional de aplicacién de la carga axial durante e! periodo de
falla. Esto se logra facilmente cerrando la valvula de salida de las piedras porosas a la bureta.
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En la segunda etapa podria pensarse que todo el esfuerzo desviador fuera tomado por
el agua de los vacios del suelo en forma de presion neutral; ello no ocurre asi y se sabe que
parte de esa presion axial es tomada por la fase sélida del suelo. En una prueba triaxial la
muestra puede deformarse lateralmente y, por lo tanto, su estructura puede tomar esfuerzos
cortantes desde un principio

3. Prueba rapida (simbolo R). Sin drenaje.

En este tipo de prueba no se permite consolidacion de la muestra en ninguna etapa. La valvula
de comunicacién entre el espécimen y la bureta permanece siempre cerrada, impidiendo el
drenaje. En primer lugar se aplica al espécimen una presién hidrostatica y, de inmediato, se
hace fallar al suelo con la aplicacién répida de la carga axial. Los esfuerzos efectivos en esta
prueba no se conocen bien, ni tampoco su distribucion, en ningdn momento.

4. Prueba de compresion simple (simbolo Cs).

Esta prueba no es realmente triaxial y no se clasifica como tal, pero en muchos aspectos se
parece a una prueba rapida. Al principio de la prueba los esfuerzos exteriores son nulos, pero
existen en la estructura del suelo esfuerzos efectivos no muy bien definidos, debidos a
tensiones capilares con el agua intersticial.

I.3.4 Resistencia maxima y residual

Considérese una arcilla preconsolidada sometida a una prueba de corte simple o prueba
directa en la cual se permita en todo momento drenaje libre (prueba lenta); supongase también
que se trata de una prueba de deformacidn controlada, con velocidad suficientemente lenta
para que se disipen las presiones de poro y en la que se midan los esfuerzos necesarios para
producir las deformaciones, Conforme el desplazamiento aumenta y la muestra de arcilla
preconsolidada se deforma angularmente, aumentala cargatangencial y, por tanto, el esfuerzo
cortante, pero para una presion normal efectiva dada y aplicada a la muestra existe un limite
definido para el esfuerzo cortante que la muestra puede resistir; a este limite se le llamara
resistencia maxima o resistencia al esfuerzo cortante de la arcilla. En la practica, la prueba se
suspende una vez que la resistencia maxima ha quedado bien definida; sin embargo, si la
prueba continlia, se observa que, segun el desplazamiento crece, Ia resistencia de la arcilla
disminuye; pero esta disminucion también tiene un limite, el cual, una vez alcanzado, se
conserva, aun cuando el desplazamiento angular crezca a valores grandes. A esta resistencia
final, mas alld de la maxima, se le llama resistencia residual (Skempton, 1969). En la parte (a)
de la figura 1.7 se muestra la relacion esfuerzo cortante-desplazamiento, tal como es usual
obtenerla en una prueba como la descrita. Ahi puede verse también el cambio en el contenidc

- 36 -



de agua sufrido por el espécimen durante la prueba.

w

Maximo

cortante

sfuerzo

S

residual

Esfuerzo cortznte

I

w

1

[

i

1

h\

Eesisterc

]
Desplazemiento Esfuerzo normal efedtivy 0'n

(a) {b)

Figura |1.7 Resistencia al esfuerzo cortante maxima y residual en arcillas.

En la parte (b) de la misma figura se han trazado las envolventes de falla obtenidas
llevando los resultados de diferentes pruebas a un plano de esfuerzos normales efectivos
sobre el plano de falla contra las resistencias maximas y residuales obtenidas en esas
pruebas. Puede observarse que dichas envolventes resultan practicamente lineas rectas,
pudiéndose por ello escribir para la resistencia méxima :

Sf=c+altan¢ ..IU.'....II..I.I(II.z)

y la resistencia residual se expresa como :

S,=c o to'tan ¢, «veevriiieaia (I1L3)

Los resultados de las pruebas que se han realizado han demostrado que
invariablemente cr es muy pequena, pudiéndose por ello despreciarse. Por lo tanto, para el uso
de la resistencia residual puede escribirse :
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S, -0/ tan @, «vverenneineniin (I1.4)

También se ha observado que ¢, es menor que ef angulo ¢. En algunas arcillas esa
diferencia es de sélo 1 ¢ 2 grados, pero se han registrado arcillas en que esa diferencia ha
llegado a ser de 10°,

Las razones para explicar las diferencias anteriores, siguiendo a Skempton (1964),
podran ser las siguientes: primeramente se ha constatade que en arcillas fuertemente
preconsolidadas hay expansiones cuando se deforman bajo esfuerzo cortante, sobre todo
después de sobrepasar su resistencia maxima; por tanto, una parte de la disminucion de
resistencia se le puede atribuir al incremento de contenido de agua que se produce como
consecuencia. En segundo lugar actia el desarrollo de franjas delgadas dentro de la masa
general de la arcilla, en las que las particulas de forma taminar se orientan en la direccion del
desplazamiento, y es razonable suponer que la resistencia de un conjunto de tales particulas
orientadas al azar sea mayor que cuando se encuentran paralelamente acomodadas.

Otro método para medir la resistencia residual en el laboratorio es la prueba de corte
anular, la cual se realiza utilizando un aparato practicamente idéntico al de fa prueba directa
ltamado anillo de corte, con la diferencia de que el esfuerzo cortante se produce aplicando una
torsion alrededor de un eje vertical y normal a la muestra, mediante un par de anillos de metal
que la sujetan (figura 11.8); al no cambiar el area de la muestra, la prueba es muy apropiada
para medir la resistencia residual de los suelos. Este instrumento fue probablemente utilizado
en primer lugar por Hovrslev (1937) y Tiedemann (1937).
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Figura I1.8 Anillo de corte rotacion.
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I1.3.5 Pruebas in situ para arclilas
Prueba de la veleta
La prueba de la veleta es una contribucion relativamente moderna al estudio de la resistencia
al esfuerzo cortante de los suelos. La prueba presenta, en principio, una ventaja considerable:
la de realizarse directamente sobre los suelos, es decir, no sobre 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 estrato en el cual van ha realizarse las
determinaciones y esta operacion siempre ejerce influencia negativa.

El aparato consta de un vastago, desmontable en piezas, a cuyo extremo inferior esta
ligada la veleta propiamente dicha, por lo general de cuatro aspas fijamente ligadas a un ejs,
que es prolongacion del vastago (figura 11.9).

Aplicacion
del momento
H gw«
Espaciadores
P veleta
Limite
dela
perforacion —» |
s

veleta

Figura 11.9 Aparato de veleta para determinaciones de resistencias al esfuerzo cortante.

Para efectuar ia prueba, una vez hincada la veleta a la profundidad deseada, se aplica
gradualmente al vastago un momento en su extremo superior, en donde existe un mecanismo
apropiado, que permite medirlo. Por lo general la operacién de hincado se facilita perforando
un pozo hasta una profundidad ligeramente menor al nivel en que la prueba haya de realizarse;
la parte superior de la veleta ha de quedar lo suficientemente abajo del fondo del pozo. Al ir
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aplicando el momento, la veleta tiende ha girar tratando de rebanar un cilindro de suelo. La
velocidad de giro esta especificada de 6° a 12° por minuto.

Llamando s a la resistencia al esfuerzo cortante del suelo, el momento maximo
soportado por éste sera medido por los momentos resistentes generados, tanto en las bases

del cilindro, como en su area lateral. El momento resistente que se desarrolia en el area lateral
sera.

My =nDH's

"tszfs.Illllll...l'lll(IIl5)

vl
ofe

y despreciando el efecto del vastago, el momento generado en cada base valdra:

#nD? 2D 1
= —— T e Da‘c-o--cc--c--lot I11.6
2 °332 s (11.6)

RS
&
s
0

Nétese que, en la base, se toma el brazo de palanca de la fuerza resistente como 2/3 -D/2,
lo que equivale a considerar elementos resistentes en forma de sector circular. El momento
resistente total, en el instante de falla incipiente, sera igual al momento aplicado (Mméx) :

Mméx=MRL+2MR3=%nD2Hs+%KDJS e (I1L7)
y:
Ma=wD? (HeDyg o (I8
2 6
De donde:
= Musx Muax
2(H, D C severvesernseees(II.9)
wD* (g

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

c=_76.n133 NS & SR T
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Se puede concluir que la veleta solo es aplicable a materiales de falla plastica como
arcillas blandas

En las arenas, aun en las sueltas, la veleta al ser introducida modifica la compacidad
de los mantos y, sobre todo, el estado de esfuerzos general de |a masa, por lo que los
resultados son de interpretacion dificil.

En las arcillas finamente estratificadas, en que capas delgadas de arcillas alteran con
otras de arena fina que proporcionan un drenaje facil, los esfuerzos debidos a la rotacion
inducen consolidacién en Ia arcilla, efecto que se hace notorio durante la prueba por el
pequefio espesor de la estratificacion; por ello se obtienen resistencias méas altas que las
reales.

Prueba de corte directo

La resistencia al corte en arcillas no drenadas puede determinarse mediante el uso de pruebas
de corte directo llevadas a cabo in situ. Cuidadosamente se excava un pozo a cielo abierto,
posteriormente se hace el montaje del instrumento para realizar la prueba, el cual se lleva a
cabo aislando del suelo un espécimen prismético de suelo. Sobre la cara superior de la
muestra se ejerce una fuerza constante normal al plano potencial de falla, mientras
simultdneamente se aplica, en incrementos, un esfuerzo tangencial que induce a la falla del
espécimen (figura 11.10).

Sobrepeso

T

Gatos

Hidraulicos
Tablestaca

Caja de corte

Figura 11.10. Prueba de corte directo llevada a cabo in situ

Penetrémetro Vicksburg
Otro instrumento para determinar la resistencia al esfuerzo cortante in situ de los suelos es el
Penetrometro Vicksburg, descrito por Evans (1950) y usado por Chorley (1959,1964). El
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instrumento se muestra en la figura 11.11 y consiste de una barra larga, la cual en uno de sus
exiremos cuenta con un cono, y en el otro con un anillo calibrador con manija. El cono se
introduce gradualmente en el suelo y la compresion en el anillo calibrador indica la resistencia
desarrollada por el suelo.

/

Indicador /)
1
Anatteo
-
Calibrador

N
\-.
~ -

Punla del
cone

-

Figura 11.11. Penetrometro Vicksburg

Prueba de cono eléctrico

La descripcion del equipo se hace a continuacion:

Punta de medicidn. Es una celda de carga con dos unidades sensibles instrumentadas con
deformémetros eléctricos; usualmente tienen 2 ton. de capacidad de carga y resolucion de 1
kg en suelos blandos; en la figura .12 se muestra esquematicamente dicho instrumento.
Funcionamiento. Como se observa en la figura 11.12, |a fuerza que se desarrolla en |a punta
conica (1) se mide en la celda inferior (2) y la que se desarrolla en la funda de friccion (3) se
mide en la celda superior (4). Se construyen también conos en los que la primera celda capta
la fuerza y la segunda la sumatoria de punta y friccion.

Reqistro de medicién. La seral de salida del cono se transmite con cables a la superficie, la
recibe un aparato receptor y la transforma en sefial digital, presentandola numérica o
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graficamente.
Elemento sensible. Es una pieza de bronce en la que se han labrado las dos celdas (2y 4)

para medir las fuerzas axiales que se transmiten al cono y a la funda.

i Cono (60°,0 36mm, {048 cm?)
2 Celda de punia

Funda de friccin
036mm,147.02¢m)

4 Celda de friccion

. Elemento sensible
[H] {Bronce SAE-44)

Pieza de empuje

Perno de sujecidn (3(Q)120°)

Cople conector 0 la tuberia EW

Cortes AAy BB 9 Cable coneclor blindado de 8 hilos
1 O Sello de siticdn blando

s ’/ % 0 { 1 Rondana de bronce

{ 2 Detormdmelros eléctricos

a) Conjunto

L&

w

®
D N O

{13 Ara-selio

130 Acolocionss an mm

‘ sorrier 4
‘
~
O
7
/
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o

ne mnnn

SHERES LabhteRRnES

s

2849

On Y
-
L_g 9,!.,_1 b} Elemento senaibie

Figura 11.12 Corte transversal del cono eléctrico.

El cono se hinca en el suelo empujandolo con una columna de barras de acero,
usualmente de 3.6 cm de didmetro exterior, por cuyo interior pasa el cable que lleva la sefal
a la superficie. La fuerza necesaria para el hincado se genera con un sistema hidraulico con
velocidad de penetracién controlada.

La velocidad de hincado es usualmente de 1 a 2 cm/seg +25%. Es muy importante que
durante la prueba la velocidad de penetracion se mantenga constante, ya que es inevitable que
en las capas duras el cono pierda velocidad de penetracion y al pasarlas se acelere.

Las celdas sensibles miden las fuerzas necesarias para el hincado y se interpreta con

las expresiones (I1.11) y (11.12).
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donde :
Q, Fuerza necesaria para hincar el cono, en kg
A,  Area transversal del cono, 10 cm?
q. Resistencia de punta, en kg/cm?
F
Fo= =2 (i i i i (I1.12)
AE
donde °

f Resistencia de friccion, en kg/em?

F, Fuerza necesaria para hincar el cono y la funda, en kg, en conos que la
miden directamente, ( F, =R, - Q)
A, Area lateral de Ia funda, 150 cm?
R,~Q
£, = __t}r_c RN (1 A < 3

R, Resistencia necesaria para hincar el cono y 1a funda en kg, en conos que
miden ambas variables

La prueba de penetracidon estatica de cono permite definir'las variaciones de las
resistencias de punta y de friccion con la profundidad; en Ia figura 11.13, se muestran los
resultados de una prueba realizada hasta una profundidad de 30 m.

El cono eléctrico es una herramienta de precision que debe operarse con personal
calificado, darle mantenimiento frecuente y calibrarse después de cada diez sondeos a fin de
comprobar su confiabilidad.

La prueba de cono eléctrico Gnicamente permite definir 1a resistencia de punta y de
friccion, la interpretacion de esta informacién se basa en correlaciones empiricas y conlleva
alaidentificacion indirecta del tipo de suelo y a una estimacién de sus propiedades mecanicas.
Varios autores han elaborado graficas que correlacionan empiricamente los resultados de la
prueba de penetracion estatica con la clasificacién de los suelos. Entre ellas, las debidas a
Sanglerat (1972) y a Schmertmann (1977) presentadas en las figuras 11.14 y 11.15, son las de
uso mas extendido.
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Figura .13 Variacién de la resistencia de punta con la profundidad.
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Figura 11.14 Clasificacion de los sueios con penetrometro estéatico (Sanglerat).
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Figura 11.15 Clasificacion de suelos con penetrémetro estatico (Schmertmann).
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L.a resistencia al corte de suelos de comportamiento cohesivo en condiciones no
drenadas puede deducirse de una prueba de cono aplicando la siguiente expresion debida a
Terzaghi .

Qe =N T+ Y, cevuvnennnes v o (IT.14)
donde:
q, Resistencia de punta del cono
N,  Coeficiente de resistencia del cono
7, Resistencia al corte no drenada
4 Peso volumétrico del suelo
b4 Profundidad de la prueba
entonces :
QC B YZ
= LINL IR I I L I I e D D L B B III15
s N ( )

En la tabla |1.3 se presentan valores tipicos del coeficiente N, recopilados en la literatura
técnica.

Tabla 11.3 Valores tipicos del coeficiente N, (Ecuacion i1.15).

Tipo de suelo N FORMA DEL REFERENCIA
P “ | PENETROMETRO
Todo tipo 5-70 ? Amar et al (1975)
Arcillas marinas de L - o
13-24 Cilindrica Lunne et al (1977)
blandas a duras
Arcillas preconsolidadas 17 Cilindrica Lunne etrrrélm(;9777)

Begemann (1953) fue el primero en plantear que de la expresion |1.14, puede eliminarse el
termino y, por ser poco significativo, quedando entonces :
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Para esta expresion también se han presentado valores tipicos de N, ; una recopilacion de
ellos se incluye en la tabla 11.4.

Tabla 1.4 Valores tipicos de! coeficiente N, (Ecuacién 11.16).

Tipo de suelo N, PE:JOE:I'\RNOAN?EE;RO REFERENCIA
::'("ZQ; maimento consolidada | 15 18 Clasica Mac Carthy (1977)
Arcllia suave con falla local 10 - 14 Clasica Mac Carthy (1977)
Arcilla preconsoclidada (g, < 25) 22 - 26 Clasica Mac Carthy (1977)
Arcillas abajo del nivel freatico 14 Clasica Begemann (1953)
Arcillas blandas 20 Cilindrica Montafez et al (1980)

Para utilizar los coeficientes N, obtenidos de la literatura, es necesario distinguir si fueron
establecidos para penetrometros con punta de forma clasica, con estrechamiento posterior al
cono o de forma cilindrica recta. Algunos autores (Begemann, 1953; Jiménez et al 1976),
consideran que para el penetrometro eléctrico de forma cilindrica, |a resistencia al corte no
drenada de suelos cohesivos puede obtenerse aplicando un coeficiente N, Gnico de 10.

La Implantacidn del cono eiéctrico en México ha sido una labor dificil y su empleo ha

tomado curso. Sin embargo se ha tenido la necesidad de impulsarlo para alcanzar el nivel que
actuaimente tiene en otros palses.
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CAPITULO 111

INSTRUMENTACION Y MONITOREO EN TALUDES.

La instrumentacion y el monitoreo en taludes naturales y artificiales en general tiene los
siguientes objetivos basicos :

* Verificar el comportamiento de los taludes artificiales durante la construccion para
comprobar las hipétesis de disefio y |a evolucidn prevista del factor de seguridad.

« Conocer el comportamiento del talud a traves del tiempo.

« Establecer las condiciones cinematicas de fallas pre-existentes que ocurran en cortes o
laderas naturales. La determinacion de la forma de la superficie de falla, de la naturaleza,
magnitud y variaciones de los movimientos, de los cambios de posicién relativa de las
diferentes masas de tierra, etc.; son segun la experiencia de los ingenieros de campo,
requisitos indispensables para aspirar a resolver problemas. La instrumentacién y
monitoreo es el unico medio a disposicion del ingenlero para llegar a imagenes correctas
dei deslizamiento que esté tomando lugar y sin esa imagen todo intento de correccién
sera trabajo a ciegas.

iI1.41 TRABAJOS CORRECTIVOS EN TALUDES INESTABLES

En la construccién, por ejemplo, de zonas comerciales o residenciales en laderas naturales,
es frecuente que se presenten movimientos en el terreno, dafando o destruyendo dichas
construcciones. El ingeniero, como primer paso, debe realizar un reporte de las condiciones
de las construcciones, si ias hay, que se localizan dentro del area afectada por el
deslizamiento, de las caracteristicas del movimiento y de los métodos que se utilizaran para
la estabilizacion.
La instrumentacion es requerida para obtener informacién sobre uno o varios de los

siguientes tépicos segin Wilson (1966):

« Movimientos horizontales y verticales.

+ Esfuerzos actuantes en ia direccion vertical u horizontal.
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* Presiones de poro y su evolucion.

+ Efectos sismicos, incluyendo tanto la accidn del movimiento como la respuesta de la
estructura del talud.

+ Caracter(sticas del flujo Interno del agua.

* Medicién de las propiedades mecanicas in situ.

Existe la necesidad de instrumentar la zona afectada y realizar una evaluacion de los dafios
para poder iniciar los trabajos correctivos. Una secuencia tipica de los pasos a seguir para
iniciar dichos trabajos es la siguiente:

a) Se debe realizar un estudio de la zona de deslizamiento y de las &reas circundantes,
cuya finalidad es describir las caracter(sticas, asi como la extensién y evolucién de los
grandes movimientos. Las fotograflas aéreas son de gran utilidad para observar con detalle
dichos movimientos.

b) Realizar una exploracion en el subsuelo cuyo objetivo es localizar el o los planos de falla,
determinar la magnitud de la resistencia al corte, etc. ( ver Capitulo Il ). Cuando se realiza
la perforacion para el muestreo, también se introduce un monitor para determinar la
profundidad del nivel freatico. También se instalan instrumentos para detectar los diferentes
movimientos en el terreno.

¢) La informacién obtenida de las investigaciones superficiales y subterréneas es reunida
para generar una imagen tridimensionai de la cuila de desiizamiento, esta imagen
necesariamente es simplificada para propositos de analisis.

Existen tres alternativas para lograr estabiiizar un talud : 1. aumentar la resistencia al
esfuerzo cortante; 2. disminuir a las fuerzas actuantes y 3. la combinacion de ias dos
anteriores. Este andlisis nos puede ilevar a realizar acciones como son: implementar un
sistema adecuado de drenaje, realizar cortes en el talud o cortar la parte alta de éste, utilizar
un sistema de anclaje, colocar estructuras de contencion, o la combinacién de éstas. Se dehe
seleccionar un programa de trabajos correctivos tomando en cuenta el costo, seguridad (el
valor del factor de seguridad debe ser confiable), funcionalidad y que sea arménico con la
naturaleza.

El trabajo correctivo seleccionado se pone en operacidn. Los instrumentos de monitoreo
instalados con el propésito de evaluar el comportamiento del taiud nos proporcionan
informacion valiosa durante y después de ios trabajos de estabilizacion, por ejemplo, si la
magnitud del movimiento es pequenia o si las presiones y cargas a las que estan sometidas
las estructuras de contencidn y anclaje permanecen dentro de los limites aceptados.
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ill.2 PRECAUCIONES EN EL MONITOREO CUANDO LOS TALUDES
SE CONVIERTEN EN INESTABLES

Cuando se realizan maniobras de construccion en taludesy se presentan movimientos en éste,
existe la necesidad de garantizar, como primer paso, la seguridad del personal y equipo de
construccién, La estabilidad del talud se debe analizar y en el caso de que sea critica, se
disefla un sistema de soporte el cual depende del valor del factor de seguridad. Diferentes
alternativas de estabilizacién son propuestas y estas pueden incluir, por ejemplo, drenes,
anclas, muros de contencidn, etc.. Las Investigaciones en el subsuelo son necesarias para
proporcionar suficiente informacion para propdsitos de analisis.

Basandose en los andlisis, se toman decisiones en cuanto a la magnitud de movimiento
que sera permitido en el transcurso de la construccion, en caso de que sea excedida dicha
magnitud se debe contar con un programa de procedimientos suplementarios para la
astabilizacion llamados " Niveles de Peligro”". Es aconsejable hacer planes de contingencia
para los distintos niveles de peligro: por ejemplo, completar mediante un disefio provisional las
medidas adicionales de estabilizacién; disponer de equipoy personal para la activacion de este
sistema; considerar pianes para un temporal retraso en la construccion o reubicacién de los
servicios. Los planes de contingencia son generalmente clasificados de acuerdo con el nivel
de peligro que van desde la implementacion de estructuras de retencion adicionales, hasta la
completa evacuacion del sitio dependiendo de Ias lecturas obtenidas de los instrumentos.

La sensibilidad de los instrumentos juega un papel muy importante para determinar los
niveles de peligro que estan considerados en el proyecto. La cantidad del personal que se
requiere para el monitoreo depende de la frecuencia y complejidad con que se toman las
lecturas. Estas personas deben avisar oportunamente de los cambios detectados por los
instrumentos, para poder asi iniciar a tiempo los trabajos correctivos. El sistema de monitoreo
en conjunto debe ser capaz de generar confianza en los resultados obtenidos; generalmente
no hay tiempo de cuestionar la credibilidad de los instrumentos o resultados una vez que el
comportamiento del talud ha penetrado a los niveles de advertencia.

El sistema de instrumentacion elegido es instalado y checado antes de comenzar los
trabajos de construccion, Las lecturas se continan haciendo durante la construccién | la
frecuencia con que se toman éstas se ajustan de acuerdo con ios resultados obtenidos. Las
zonas activas deben monitorearse con mas frecuencia. Los resultados mediante graficas son
esenciales debido a que su interpretacion es sencilla.
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.3 TIPOS DE INSTRUMENTOS

Los instrumentos disponibles para el monitoreo en taludes se pueden dividir en cuatro clases
principales:
1. Instrumentos para el monitorec de movimientos en el terreno
2. Instrumentos para el monitorec de la presion del agua subterranea y la variacion
del N.AF.
3. Instrumentos para el monitoreo de las presiones en el suelo y de la carga ejercida en
las anclas
4. Instrumentos para el monitoreo de vibraciones en el terreno.

i11.3.1 Instrumentos para el monitoreo de movimientos en el terreno.

En muchos casos el periodo de tiempo en el que se presentan los niveles de peligro, puede
extenderse muchos dias e inclusive meses. Las fallas estructurales se asocian cominmente
con la gradual aceleracion de los desplazamientos; mientras que las estructuras que se
mueven constantemente o que se desaceleran graduaimente seran generalmente estables a
largo plazo.

Método convencional de estudio.

El control de los movimientos horizontales es, generalmente, menos preciso y consume mas
tiempo que el control de los movimientos verticales. Tal vez la técnica convencional de estudio
més aceptable es la coordinacidn de una red de referencias de estudio (figura Ill.1). En el
pasado, esto ocasionaba la realizacién de repetidas triangulaciones utilizando un teodolito. El
punto mas delicado de las operaciones de nivelacion estriba en la eleccion del punto de
referencia fijo, que no participe de ninguna forma en los movimientos del talud. Muchas veces
este punto ha de estar situado a distancias muy grandes del talud por medir. Pero este método
es facilmente superado por los métodos de triangulacion usando medidores de distancia
electro-Gpticos que se discuten a continuacién.

Medidores de distancia electro-6pticos.

Estos instrumentos se utilizan para determinar la magnitud de los movimientos en un taludy
emplean un haz de luz modulado o rayo laser proyectado hacia un objetivo reflejante fijado en
la cara del talud. El tiempo que tarda el haz de luz en ir del instrumento al objetivo es medido
para poder determinar con precision la distancia. El objetivo més sofisticado consiste de
reflectores opticos (cubos angulosos de cristal) aproximadamente de 6 cm. de didmetro.
Utilizando este tipo de instrumentos se pueden obtener lecturas de distancias a kilémetros
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Figura 111 Instrumentacion en un talud: 1) bancos de nivel; 2) medidores de
desplazamientos horizontales; 3) monitoreo de grietas; 4) medidor
de asentamientos; 5) inclinémetros; 6) extensémetros; 7) piezé-
metros; 8) anclas.

con una precision del orden de 1 - 10 mm. Gran precision puede obtenerse al utilizar el
Mekometer tipo EDM, el cual registra medidas con un error de 0.1 mm., éste utiliza un rayo
de luz modulada, de modo que la distancia es obtenida por una computadora integrada al
instrumento. La principal ventaja de ia utilizacién de estos instrumentos es que se pueden
hacer muchas mediciones en un lapso de tiempo corto. También se pueden realizar
mediciones en lugares inaccesibles y fuera del area donde se efectlan las operaciones de
construccion.

Fotogrametria.

El método fotogramétrico generalmente proporciona poca exactitud a comparacion de los
métodos electro-opticos, al momento de determinar distancias. Pero éste tiene las ventajas de
cubrir una vista bastante amplia de un lugar determinado, de localizar facilmente el sitio asi
como la direccion de los movimientos potenciales, de estudiar lugares inaccesibles y de no
interferir con las actividades de construccion. Se puede observar facilmente el comportamiento
y direccion del movimiento, comparando simplemente las fotografias aéreas tomadas
anteriormente con ias recientes.
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Monitoreo en grietas.

Las grietas que se desarrollan en la cima de un talud potencialmente inestable, pueden
proporcionar informacion concerniente al mecanismo y direccién del movimiento. Para medir
los cambios en la abertura de las grietas se utilizan instrumentos de funcionamiento simple.
Es recomendable realizar un levantamiento topografico y representarlo en planos, indicando
la posicion y magnitud de las grietas. También, en el campo debemos marcar con pintura de
spray a éstas; todo lo anterior se lleva a cabo para que en un futuro, se localicen con mayor
facilidad a las grietas.

Varios tipos de instrumentos portatiles son usados para medir los cambios en la abertura
de una grieta (figura 111.2), estos utilizan generalmente una cinta métrica, una barra graduada
de acero o un extensémetro. Un ejemplo es instrumento Demec disefiado originaimente para
medir los cambios en |a abertura de las grietas en elementos estructurales de concreto.

El inclinémetro portatil se usa para medir los cambios de elevacién de cada lado de la
grieta mediante un nivel de burbuja montado en una barra que a su vez se ajusta a un
micrémetro localizado en un extremo, el instrumento descansa en sus dos exiremos
empleando un par de postes de referencia ios cuales estan fijados al terreno en cada lado de
la grieta (figura 111.2). Instrumentos portatiles semejantes al anterior tienen la ventaja de ser
economicos y pueden ser calibrados rutinariamente.

porta instrumento portainstrumento
permanente desmontable . L
Tapon ¥ e
Resina [protectc "
w Rath
e e s Lt T e
R o EXTENSOMETRO PORTATIL DE TUBO
lechada
0 -
| resina |
ancta L% ancla
PORTAINSTRUMENTOS AT
" ”l v e ”U1 INCLINOMETRO PORTATIL
S N ¢ o

".}H'

MICROMETRO PORTATIL DE BARRA

Figura lil.2 inclinémetros y extensémetros portatiles.
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Se debe instalar un sistema de advertencia en grietas criticas que funciona con una
sefial eléctrica o mecanica capaz de avisar en caso de que se presenten movimientos
repentinos que puedan alcanzar los niveles de peligro.

1O

Tomillo
de ajuste

|

28cm 7

23868 ¢cm.

Patas
retractiles

Figura 11i.3 El torpedo para medir asentamientos.

Medidores de asentamientos.

Un instrumento utilizado para monitorear estos movimientos es ei liamado "torpedo". Este
sistema de medicion se sitia en una perforacién previa en un tubo especial formado con
tramos unidos con coples exteriores, que permiten juego telescopico de los tramos, los que
pueden ir juntandose uno a otro a medida que los arrastra el enjutamiento del terreno que los
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rodea y contiene (Rico, Moreno y Hernandez; 1969); asi, el hundimiento se conoce midiendo
la variacion de la longitud del sistema de tubos, que originalmente se colocan cubriendo todo
el espesor de la formacion natural, para lo cual se miden periédicamente las distancias entre
los pequerios escalones que se marcan interiormente en el contacto entre un tramo de tuberia
y el cople correspondiente. El torpedo (figura 111.3) esta provisto de un sistema de pequefas
patas extensibles, que sefalan el momento en que se produce un cambio brusco en el
diametro de la tuberia; es decir, cada vez que se llega a cada uno de los pequerios escalones
entre tubo y cople a que se ha hecho referencia. Asi, es posible conocer desde la superficie,
la posicion relativa de los escalones y deducir los asentamientos habidos al comparar éstas
con la inicial. Los tramos de |a tuberia suelen ser

de1.503m.

Este dispositivo tiene |a gran ventaja de que no solo permite conocer los asentamientos
en la superficie o cerca de ella, sino también a diferentes profundidades dentro del suelo que
se asienta. Repitiendo lecturas de tiempo en tiempo puede tenerse la evolucion de los
asentamientos con el tiempo, tambien a las diferentes profundidades.

La técnica francesa (Laboratoire des Ponts et Chaussées, 1971) ha desarrollado un
medidor de asentamientos, cuyo principio se esquematiza en la figura I11.4.

Una celda de plastico, de 9.5 cm. de espesor y 17 cm. de didmetro se coloca en la
cresta del talud. La celda esta parcialmente llena de un liquido (generalmente agua). A una
distancia fuera de la influencia de los asentamientos se coloca una base fija, sobre la que se
instala un tablero de medicion que tiene un dispositivo para aplicar presion con gas carbénico
y un mandmetro de mercurio que controla la presion del liquido dentro de la celda , en el
mismo tablero se recibe otra linea de tubo proveniente de la celda e instalada al lado de una
escala vertical T, de manera que cualquier presion aplicada por el gas carbdnico se comunica
al liquido en la celda y lo hace pasar a la linea de comunicacién entre |a celda y el tubo
vertical T, hasta una cierta altura en la escala. En tales condiciones, supdngase que se aplica
una presion p al liquido de la celda, con la cual éste asciende en la escala T hasta una altura
T1, al cabo de un cierto tiempo, dentro del programa de mediciones se aplicara la misma
presion, p, al liquido de la celda pero ésta se habra asentado una cantidad A+ -
correspondientemente, el liquido en la escala T solo subira hasta la escala T2, siendo la
diferencia de alturas T1 - T2 precisamente igual a lo que la celda se haya hundido.

Como se ve el aparato es ingenioso y de facil manejo, sin causar ningun impedimento
al movimiento de los equipos de construccion. Las celdas pueden instalarse a cualquier
profundidad, de manera que los asentamientos pueden medirse en cualquier punto. La
precision del aparato es del orden de 0.5 cm, si no se le dota de dispositivos especiales para
la lectura en la escala T.
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Figura 1l.4 Medidor francés de asentamientos.

Otros instrumentos para medir desplazamientos verticales en direccion del eje de la
perforacion son los extensoémetros que se muestran en la figura I11.5. La perforacion puede ser
no ademada o con un ademe muy débil en el caso de los suelos mas finos. Se instalan una
o varias anclas. Las anclas pueden ser de cualquier tipo de los muchos existentes, pero la
figura muestra dos tipos: simple y multiple. El primero, después de ser introducida se expande
mecanicamente y se encaja en |as paredes de la perforacion fijandose en ella. El segundo tal
vez es el mas confiable y preciso; consiste de tres barras, usualmente cada barra esta
protegida con un tubo de pléstico, el extremo inferior de cada barra sobresale y es asegurado
al suelo o roca circundante con lechada en el caso de que no sean expandibles. En ambos
instrumentos la magnitud del movimiento de la barra en la perforacion se determina mediante
un indicador que proporciona una medida real del movimiento del ancla. Una desventaja del
sistema multiple de barras es que requiere un aumento en el diametro de la perforacion de
acuerdo al numero de barras que seran usadas y su uso se restringe cuando la magnitud del
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movimientos es apreciable, ya que la perforacion y las anclas pueden ser destruidas.
Elextensdmetro muitiple magnético es de un desarrollo mas reciente, éste usa una serie
de anillos magnéticos montados en un tubo guia de pléastico que es fijado a la perforacion.

i Indicador
Indicador Dispositivo
multiple de
referencias
S i LY
*  Lechada %
K barra del " . Pernos de
v estensémetro " concreto
‘ . Fundade "
won proteccion
' : N
Ancla <k iy
ewpandible -4
sistema
de anclas 3 Relleno
o de
. lechada

Figura II.5 Extensdmetros con sistema de anclaje simple y mditiple.

Para obtener las lecturas, se introduce en el tubo una sonda en cuyo extremo se
localiza un interruptor que al entrar en los campos magnéticos de los anillos manda una sefial
a un micrdmetro que se inventd para que la distancia entre pares magnéticos adyacentes
pueda ser medida exactamente. La sensibilidad del instrumento es del rango de 0.1 a 1.0 mm;
sondas montadas en barras se usan para obtener una gran precision o para realizar
mediciones horizontales o inclinadas, mientras que las sondas suspendidas con cinta se

utilizan para medidas con poca precision, por ejemplo para monitorear asentamientos en el
suslo.

Inclinémetros en perforaciones.

Estos instrumentos se utilizan para medir movimientos horizontales del terreno. Se trata de
introducir en el terreno algun tubo relativamente flexible, cuya original verticalidad se modifique
cuando ocurren los desplazamientos horizontales, de manera que la linea del tubo deformada
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proporciona en cada momento una imagen objetiva de los desplazamientos que han tenido
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Figura I1.6 Croquis del inclindmetro armado.

lugar; la imagen se puede conocer introduciendo un instrumento sensible a la inclinacién por
el interior del tubo. E! inclindmetro que tiene actualmente un uso mas extendido es el
desarrollado por Wilson y mas tarde modificado por Parsons y Wilson en 1956 (Parsons y
Wilson,1956; Shannon, Wilson y Meese,1962). Es un dispositivo preciso, compacto y ligero
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para medir movimientos en el suelo de hasta 170 m de profundidad.

Aguja del
péndulo

Parte superior del Inclindmetio

El aparato completo consiste de una unidad senslble, una caja con los controles
eléctricos necesarios, cable conector y una tuberia para ser colocada en el terreno, ranurada

Roscafina

Anillo sellador

Rueda supetrior

movil
Aniilo sellador
Iman
Rueda inferior
, movii
Pendulo
Relay

Reslstencia eléctrica

Figura 1.7 Unidad sensible del inclinémetro Wilson.

- 62 =

Parte inferior del inclinometro



an dos planos ortogonales entre si. El medidor entra por la tuberia corriendo sus ruedecillas
por dos ranuras opuestas y puede detectar las desviaciones de |a vertical que haya sufrido la
tuberia, originalmente instalada en tal posicién.

Es frecuente el uso de la tuberia de 8.1 cm de didmetro y 0.22 cm de espesor, en
tramos de 1.5 6 3 m de longitud; los coples para unir los tramos de tubo suelen ser de 15 ¢
de 30 cm. La unidad sensible (figura 111.6) tiene un circuito interno que es un puente de
Wheatstone actuado por un péndulo calibrado. Cuando el inclindmetro esta vertical, el péndulo
toca el centro de una reslstencia calibrada, subdividiéndola en dos, las cuales constituyen la
mitad del puente de Wheatstone; la otra mitad, asl como el potencidmetro de precisién,
resistencias y las conexiones necesarias van instaladas en la caja de control. Cuando la unidad
sensible se inclina, el péndulo permanece vertical, de manera que la resistencia calibrada con
la que contacta queda dividida en dos porciones desiguales, lo que cambia el circuito interno
y modifica las lecturas en la unidad de control,

La figura 1.7 reproduce un esquema de la unidad medidora, con un corte que permite
asomarse a su interior.

La figura 111.8 esquematiza como se deforma la tuberfa especial y se inclina la unidad
sensible, cuando el sistema sufre desplazamientos verticales.
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Figura 11,8 Deformacion del conjunto de un inclinometro.
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Es usual hacer todas las lecturas con el inclindmetro en dos posiciones ortogonales
entre sl, esto tiene por objeto obtener en forma mas precisa la imagen de deformacion en el

espacio. :
Geoconsult (Laboratoire des Ponts et Chaussées, 1973) ha desarrollado un inclinémetro
también de péndulo que se basa en el siguiente principio (figura 111.9). La unidad sensible tiene
dos cilindros concéntricos, pudiendo el interior girar respecto al exterior, gracias a un motor
eléctrico que se controla desde la superficie; el cilindro exterior se inclina obedeciendo la
deformacion que sufra la tuberia que contiene al aparato, por efectos de los movimientos del
suelo,

AN

Tuberia

Gulas

Eje deOiro

Cilindro

Interior
Péndulo

Cilindro
Exterior

Balanza
Electro-Dindmica

Eje de Giro

Motor A

kh\*/ﬂ,

Figura lIl.9 Inclindmetro Geoconsult,
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Una balanza electro-dinamica que contiene un medidor de intensidades de corriente mantiene
siempre al péndulo en el eje de la unidad sensible. El extremo inferior del péndulo esta unido
a un resorte , de manera que la longitud de éste varfa segun el aparato se incline mas o
menos.

El inclinometro Telemac (Laboratolre des Ponts et Chaussées, 1973) se muestra
esquematicamente en la figura 111.10.

Unidad sensible
Cuerda | U

Etectroimanes

Cuerda 3

Pieza metalica flextble

S~ Peso.

Cuerda 2 Cuerda 2

Cuerda | Cuerda A

Coeraa et

Cuerda testig0  coygoLa DE MEDICION

Figura 1110 Inclinémetro de cuerdas vibrantes Telemac.

La unidad sensible es también un péndulo constituido por una pieza metalica flexible de la que
cuelga un peso en la parte inferior, en su parte superior, la pieza metalica flexible estéa
sélidamente unida a la cabeza de la unldad sensible. Sobre esta pieza metalica flexible se
colocan longitudinalmente, dispuestas en cruz en planos perpendiculares, cuatro cuerdas
vibrantes. Eslos dispositivos son pequeiias cuerdas metalicas que pueden ser excitadas por
un electroiman, que las hace vibrar con una frecuencia natural determinada; si por la aplicacion
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de una tension se varia la longitud de la cuerda, la frecuencia de vibracion cambia bajo la
misma excitacion. En una consola de medicion, sobre ia superficie del terreno, existe otra
cuerda idéntica, cuyo extremo inferior se puede mover ligeramente con un tornillo micrométrico;
el circuito que contiene a la cuerda testigo esta puenteado con los que contienen cada par de
cuerdas opuestas, de manera que pueden compararse las frecuencias de vibracion de las
cuerdas, estableciendo cuando son iguales 0 cuando difieren en un momento dado.

Cinta detectora de superficies de falla.

Este dispositivo sirve para localizar cualquier superficie de falla a lo largo de |a cual se deslicen
las masas de suelo y consiste en una cinta de material plastico que tienen en toda su longitud
dos bandas conductoras intercomunicadas de trechos iguales por resistencias eléctricas
conocidas; el conjunto recuerda una escalera pegada sobre la tira de plastico. Todo el
dispositivo va recubierto por resinas o materiales impermeabilizantes analogos. Por la parte
superior e inferior, la cinta se comunica por cables a una caja exterior, en la que pueden
hacerse lecturas de la resistencia eléctrica total del circuito. Cuando sobreviene una falla, la
cinta se rompe y también sobreviene una drastica variacion en la lectura que se hace en los
medidores externos de la resistencia total del circuito. En principio, puede saberse de cuantas
resistencia puente consta el tramo superior de la cinta y de cuantas el inferior , localizando asi
la superficie de falla. La precisién del aparato permite situar cualquier ruptura de una cinta con
un error no mayor de 15 6 20 cm,

i1.3.2. Instrumentos para el monitoreo de la presion del agua subterranea y la variacion
del N.A.F.

El agua subterranea tiene una influencia importante en la estabilidad de taludes, y el drenaje
puede ser un método efectivo de estabilizacion. La magnitud de la presion del agua freatica
asi como la variacion en su nivel son a menudo requeridas en la etapa de analisis o disefio
de un talud. No obstante el régimen del agua freatica puede ser modificado en gran medida
por las actividades ingenieriles, particularmente por la excavacion en el suelo o roca. Estos
cambios son dificiles de pronosticar; por lo tanto el monitoreo periédico a lo largo de la etapa
de construccion es a menudo usado para checar las predicciones hechas en el diserio.

Los aparatos cuya funcion es medir la presion del agua en un punto del subsuelo se
denominan genéricamente piezometros. En condiciones puramente estaticas la carga de
presion en cualquier punto del terreno de cimentacion esta dada por la posicion del nivel
fredtico; sin embargo esta posicion no es demasiado frecuente en la naturaleza, excepto en
masas de suelo muy homogéneas y superficies exteriores horizontales. Ademas, cualquier obra
ingenieril tiende a producir cambios en los estados de esfuerzos, que implican generalmente,
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cambios en el estado de presion en el agua. La simple observacion de los espejos de agua
en los pozos de exploracion no basta para obtener conclusiones de los estados de presion,
aln en los casos muy claros y sencillos y es totalmente inadecuada cuando las condiciones
del subsuelo se hacen cambiantes 0 mas complejas, tal como sucede, por ejemplo, si un
proceso de consolidacion esta teniendo lugar.

Un plezdmetro es un aparato que mide la carga de presién del agua en el punto en el
que queda instalado. Todos los piezémetros trabajan con el principio de equilibrar con alguna
clase de contrapresion que se lee, la presion que el'agua del terreno ejerza al actuar sobre
una unidad sensible; segln sea la clase de contrapresion que se utilice se tendran diversos
tipos de piezdmetros. La figura 11l.11 muestra el tipo original de piezémetro, denominado
abierto, diseflado por A. Casagrande (1949, 1958).

' A LA SUPERFICIE
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$ee
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Y GRAVILLA

Figura 1ll.11 Piezédmetro abierto tipo Casagrande.
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En este aparato, el agua entra a la unidad sensible a través de la celda porosa, llenandola y
estableciendo en su interior la presion que tenga en el subsuelo, como consecuencia,
ascendera por |a tuberia hasta una altura tal que produzca, por su peso, una contrapresion que
equilibre la presion existente en la unidad sensible.

El nivel de agua dentro del tubo de salida puede medirse por métodos eléctricos. Enla
superficie del terreno se instala un ohmimetro, cuyas terminales se juntan , cuidando de que
no hagan contacto, en un solo cable con diametro apropiado para que pueda penetrar en la
tuberia del piezometro, lastrandolo convenientemente, con pequefias masas de plomo. En el
extremo inferior del alambre se instala un taquete de hule o plastico, a través del cual se pasan
las dos terminales del ohmimetro, ya sin ningin recubrimiento protector; cuando las terminales
desnudas tocan el nivel del agua se cierra el circuito alimentado por las baterias del
ohmimetro, lo que se manifiesta por un salto brusco de la aguja de! medidor del aparato.
Conviene recubrir las terminales desnudas con un poco de grasa, para impedir la formacion
de una pelicula de agua entre ambas,

Hvorslev (1951) ha seflalado varios inconvenientes serios del piezémetro abierto. EImas
importante es, sin duda, el que proviene del tiempo que ha de transcurrir entre cualquier
cambio en la presidn del agua del subsuelo y la respuesta del aparato, sobre todo en suelos
poco permeables.

La figura I1.12 muestra un modelo desarrollado por la técnica francesa (Laboratoire des
Ponts et Chaussées, 1971), El aparato consiste en una unidad sensible de paredes porosas,
de la que salen hacia el exterior dos tubos. Uno de ellos marcado como 1 en |a figura, se
utitiza cuando el piezdmetro se instala como abierto, por que asi lo permita el terreno en que
se le coloca. La presion se lee bien sea determinando la aitura de agua por medio de un
ohmimetro o instalando en el extremo un mandmetro. El tubo nimero 2 conecta la unidad
sensible con un dispositivo para ser utilizado en aquellos suelos en que los tiempos de
retardamiento serian muy grandes. Después de instalado el aparato, el agua habra lienado la
unidad sensible y el tubo 2, hasta un compensador de presién, que es simplemente un
manoémetro de mercurio. Dentro de ese mandmetro se establece el mismo nivel de mercurio
en las dos ramas con fa ayuda de un compresor, que debe producir una presion igual en la
rama de la derecha que la que acttia sobre la rama de la izquierda. En estas condiciones el
aparato se encuentra en la lectura inicial y la presion del compresor en ese instante se lee en
el manometro intercalado en ta linea. Cualquier variacion posterior de la presion en el
subsuelo producira un desequilibrio en el compensador de presiones de mercurio, el cual se
ajustard por medio del compresor, produciendo una presion que se lee en el manémetro. La
experiencia en el uso de este aparato dice que los tiempos de retardamiento cuando se
encuentra en funcionamiento son inferiores a las tres horas, es de sencillo manejo, facil
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instalacién, buena precision y puede construirse con materiales resistentes y a bajo costo. En
contra, no puede adaptarse a cambios de presion muy répidos, que ocurran en tiempos
menores que su tiempo de retardamiento.

Compsensador de presiohes

@ Depdsite de agua
Tubo pata !
funciona como _______J
piezdémetio B 5 -
abierto A e — | Compresor
€ Mercurlo | _J —f
Mandmetro
. 1 Piezdmetro L.P.C.
|
42 mm
g 224 mm
k Pared porosa
B32mm
Alma solida
} Purta cénica

0
I

Figura (11.12 Piezémetro L.P.C.

Lafigura i11.13 muestra un tipo de piezémetro operado porinyeccion de aire (neumatico)
que ha sido muy utilizado por la tecnologia mexicana exitosamente. La unidad sensible (parte
(a) de la figura) tiene una ceida porosa, a la que penetra el agua exterior, estableciendo 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 piezdmetros cerrados, |la celda porosa
se introduce previamente saturada de agua desaireada, para reducir al minimo los
retardamientos, la influencia del aparato en el ambiente exterior y los errores de medicion. La
presion ejercida en la celda porosa hace que la membrana de teflén se oprima hacia arriba.
En el exterior existe una unidad de toma de aire (parte (b) de la figura), en la que un tanque
de aire a presidn introduce ese elemento a través de la tuberia plastica de entrada hasta la
unidad sensible. El dispositivo de toma de aire incluye el tanque con su mandmetro acoplado
y un regulador de presién, en el cual ésta se ajusta a valores proximos a los que se espera
sea la presion que en el agua se va ha medir ; otro manodmetro debe estar instalado
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inmediatamente después del regulador de presion, para conocer el valor de este concepto con

que finalmente llegaréa el aire a la unidad sensible.

Tube da alidy
Conzols de medicion

Tubo de aalida de aire \ Tubodeontrads (lave defuga

deaire
Anillo de
callo. "N Sflm? de entrada
Mandmetio
Anlllo de

sello

Anlllo de neoprens Apoya metdlico Membrans plistica flexible (tefon)

Piedra porosa

Aillo de sello

Celds porasa ralfens
dearenay grava

a.-Unidad senaibie

Tube de ¢ntrada
Toma de dire

Tanque

«~,

Mandmatro

S¢llo de bentonita

Arena

b.- Disposiclén general

Aguicroa%
Y

Figura 1ll.13 Piezometro cerrado tipo neumatico.

El aire inyectado llegara a la camara (parte a de la figura) y presiona hacia abajo a la
membrana, hasta lograr desplazarla ligeramente del apoyo metalico. En ese momento se
produce una fuga de aire en el anillo de neoprenc y el elemento puede pasar a la tuberia de
salida, llegando a la consola de medicidn (parte b de la figura). Para que la presion de aire que
se recibe en el manometro represente exactamente la presion del agua en al celda porosa se
recurre a una llave de fuga controlada en la propia consola de medicion. Al abrir esta llave el
aire disipa cualquier presion en exceso de la minima necesaria para mantener el flujo general.
El retardamiento de respuesta de estos instrumentos es bastante bajo, del orden de unas

pocas horas para suelos impermeables.

- 70 -



También existen piezémetros eléctricos, dos de los cuales se ilustran en la figura |11.14.

Electro-iman Cuerda Vibrante

LILIILL s
.
_—
— SIS L IIIIIIS

Diafragma

Piedra Porosa

#.- De Cuerda Vibrarte

Cable

Medidores Eléctiicos
de Deformacidn

Piedra
Porosa Diafragma

b.- De Medidores Eléctricos de Deformacién

Figura Ill.14 Piezdmetros eléctricos.

El principio de accién de todos estos instrumentos es el mismo. Existe la correspondiente celda
porosa a través de la cual el agua presiona hacia arriba una membrana fiexible. En la parte
superior de la membrana esta fijo el dispositivo de medicidn, que puede variar de unos
modelos a otros, pero que generalmente consiste en un dispositivo de cuerda vibrante o en
un sistema de medidores eléctricos de deformacion. Cuando la membrana sube por efecto de
la presién del agua, se modifica la longitud de la cuerda en la unidad sensible y,
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correspondientemente, su frecuencia natural de vibracion, por lo que habra de mover el tornillo
micrometrico de la cuerda de |la consola de medicion, hasta igualar las dos frecuencias. Puede
conocerse |o que ha sido necesario modificar la longitud de la cuerda de la consola y estos
valores se traducen a una lectura de presion correspondiente mediante una calibracion previa
cuidadosa hecha en el laboratorio.

El aparato utiliza un sistema de medidores eléctricos de deformacion, los cuales son
pequenias celdas que contienen un filamento metalico cuya resistencia cambia con la longitud,
se disponen sobre |la membrana captadora de presion. Cuando la membrana se deforma se
hace la lectura correspondiente. Existen hoy medidores en espiral, muy apropiados al caso.

La instalacion esta intimamente ligada con la estratigrafia. En el caso de tener capas
de arcilla y arena interestratificadas, debera tenerse especial cuidado en que las unidades
sensibles de los aparatos queden ubicadas en los mantos de arcilla.

Un enemigo muy importante de muchos piezdmetros es el conjunto de efectos de
corrosion y ataque a las partes metalicas fundamentales por parte de las aguas impuras, que
por otra parte son tan frecuentes en las zonas de suelos blandos en que los piezémetros han
de usarse . La mejor manera de combatir estos efectos es la eliminacién del uso de los
metales y el disefio de aparatos con todas sus partes de plastico no susceptibles a estos
fendmenos.

Cuando las laderas o taludes que se instrumentan estan sujetos a movimientos deberan
tenerse éstos muy en cuenta al colocar los piezémetros, para evitar que se rompan o
estrangulen las tuberias de medicion.

1.3.3. Instrumentos para el monitoreo de las presiones en el suelo y de la carga ejercida en
las anclas.
Todos los medidores de presion vertical son celdas de presiéon que miden esfuerzos totales
aplicados sobre ellas. Casi todas las que hoy se utilizan son celdas eléctricas e hidraulicas.
Las celdas eléctricas tienen por lo general un diafragma elastico deformable, sobre el que se
instalan o cuerdas vibrantes o sistemas de medidores eléctricos de deformacion (Figura 111.15).
La celda es un cilindro de gran diametro en comparacion a su altura, cuya tapa superior
suele ser flexible, bajo ella hay una camara llena de aceite cuyo objeto es distribuir y
uniformizar ia presion que se ejerza sobre el diafragma medidor instrumentado, que es la
verdadera unidad sensible del aparato y que contiene o el dispositivo de cuerda vibrante o los
medidores eléctricos de deformacién, de resistencia variable. Esta unidad sensible esta
integrada a un puente de Wheatstone, situado en la superficie, de manera que es posible
detectar cualquier cambio de resistencia que se produzca en el aparato, el cual, por calibracion
previa de laboratorio, indicara la presidn homogeneizada por la camara de aceite.
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DEFORMIMETRO ELECTRICO PLACA FLEXIBLE CAMARA DE ACETE

iy ////////,——’/,//////////////////////

8 AFRAGMA MEDIDOR INSTRUMENT ADO

Figura lll.15 Celda medidora de presion.

Las celdas de funcionamiento hidraulico son generalmente menos costosas y mas
resistentes; las hay que trabajan a volumen constante y a contrapresion. Los aparatos a
volumen constante (Laboratoire des Ponts et Chaussées, 1971) tienen una celda deformable
llena de agua, la cual se entierra en el suelo de ella sale una tuberia llena también de agua
que llega hasta un manoémetro. El aparato trabaja por lectura directa de la presion que se
genera en el interior de la celda.

Un aparato que trabaja a contrapresion se describe con base a la figura I11.16

(Laboratoire des Ponts et Chaussées, 1971).

P Celda
Medidor
1 2 -
- 3
" Bomba
4 /
Camara
Depdsitode  E1r— _h__._

aceite .. - ————=_ =

Figura l1l.16 Celda de presién hidraulica a contrapresion.
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El dispositivo, de disefio aleman y debido a Gloetzl, consta de una celda, una camara
reguladora, una bomba manual y una consola de medicién. La celda es analoga a las ya
descritas, provista de una tapa flexible, a través de la que transmite la presion y esta llena de
agua. La camara se comunica con la celda por un tubo delgado y rigido y posee dos
compartimientos separados por un diafragma. Del segundo compartimiento salen dos tubos,
uno que se conecta a la bomba y otro de purga. La bomba se comunica con un depésito de
aceite y con un mandmetro. En un principio, todo el sistema, desde la camara reguladora a la
bomba manual esta lleno de aceite y cuando la bomba se hace operar se establece un flujo
continuo en el que el aceite es tomado del depdsito, inyectado al compartimiento 2 de la
camara y devuelto al depdsito por el tubo 4. El diafragma separador de los compartimientos
de la camara, cuando esta en equilibrio, permite este flujo.

Cuando se aplica una presion del terreno, p, sobre la celda, ésta se transmite hasta el
diafragma de la camara reguladora, deformandolo hacia el compartimiento 2; al suceder esto,
el diafragma obtura el tubo 4 y se interrumpe el flujo de aceite que arriba se menciono. En este
momento, con ayuda de |a bomba, se ejerce una presion de aceite sobre el diafragma de la
camara, empujandolo hacia el compartimiento 1, 0 sea hacia su posicién inicial de equilibrio.
De esta manera se libera el tubo 4 y se puede reestablecer el flujo de aceite. Obviamente a
presidn que lea el mandmetro en el instante en que se restablezca el flujo del aceite es la que
el suelo aplicé a la celda.

Existen en la actualidad celdas de carga utilizadas para monitorear |a tension en los
cables de las anclas, llamadas huecas o con un orificio en el centro y funcionan pasando el
cable del ancla a través de este orificio para que sea determinado el valor de dicha tension.

l1.3.4. Instrumentos para el monitoreo de vibraciones en el terreno.

En el instante en el que el talud tiene movimiento se generan vibraciones audibles, pero ruidos
menos audibles se presentan en las primeras etapas de la inestabilidad. Existen dispositivos
muy sensibles usados para detectar estos ruidos, los cuales estan formados por un sensor o
gedfono, un amplificador y un dispositivo que registra las lecturas obtenidas.

Los sitios donde se generan los eventos microsismicos pueden ser localizados
facilmente distribuyendo varios gedéfonos en las proximidades del talud. Los eventos sismicos
se originan en el plano de falla del talud, de modo que esta técnica se aprovecharia para
determinar la profundidad y forma de ésta.



.4 PLANEACION Y DISENO DE SISTEMAS DE MONITOREO.

El sistema de monitoreo implementado puede ser simple o complejo, los resultados
obtenidos deben ser realistasy sin errores, La seleccion e instalacion del instrumento a utilizar,
asi como la obtencion e interpretacion de las lecturas, debe hacerse con mucho cuidado.

El monitoreo puede ser definido como "la vigilancia de |as estructuras de roca o suelo,
ya sea con instrumentos o con la simple observacion. La observacion no debe pasarse por alto
ya que no cuesta y es confiable, pero debe ser suplementada con otras formas mas
sofisticadas de medicién, Debe obtenerse el mayor beneficio de la observacién, el 0jo requiere
poca informacion para analizar un problema, siendo un instrumento que proporciona datos
cualitativos antes que cuantitativos. El inconveniente de la observacién es que no es |0
suficientemente sensible para detectar movimientos pequefios y no proporciona rapidamente
informacion de lugares inaccesibles. La instrumentacion debe ser considerada como un medio
para poder superar estas deficiencias, tratando de no pasar por alto los analisis hechos por
la observacion.

iiL.4.1 Estudios preliminares

Un primer paso en un proyecto de monitoreo de un talud es evaluar la geologia del sitio asi
como la geometria del talud. Ei nlimero, iocalizacién y sensibiiidad de los instrumentos
empleados dependera del tamario probable del deslizamiento. La instrumentacién en un
deslizamiento superficial, por ejemplo, sera diferente que ia requerida en un deslizamiento
profundo.

111.4.2 Seleccion y localizacion del instrumento

Cuando los movimientos se monitorean por razones de seguridad, es mas importante cubrir
el area completa del movimiento que un cierto nimero de puntos de estudio. En areas que
tienen gran probabilidad de movimiento se debe utiiizar instrumentos muy sensibles, debido
a que se pueden presentar movimientos inesperados.

Para determinar el numero de instrumentos que se emplearan, se debe de tomar en
cuenta que un cierto porcentaje de éstos funcionaran mal, consecuentemente se tienen que
considerar un suficiente nimero de instrumentos para que las fallas en algunos no afecten a
|a credibilidad de los resultados en conjunto. Es mejor emplear dos diferentes tipos de sistemas
de monitoreo para comparar l0s resultados obtenidos, por ejemplo, los obtenidos cuando
queremos saber cuanto se mueve un talud utilizando triangulaciones pueden ser comparados
con los resultados arrojados por medidores de distancia electro-6pticos.
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111.4.3. Instalacién y lecturas

La correcta instalacion requiere de un conocimiento detallado de la forma de operar de cada
instrumento, en caso de instrumentos de instalacion compleja es mejor tener a la mano las
especificaciones del fabricante o que ésta sea supervisada por un ingeniero con experiencia
en instrumentacion.

Cuando un deslizamiento activo es monitoreado, se debe tener cuidado de no
seleccionar un instrumento que cuando se instale se convierta en inoperable después de un
corto tiempo, es decir, el sistema de monitoreo debe ser de funcidon continua
independientemente de los grandes movimientos, Los taludes activos o criticos tienen que ser
monitoreados mas frecuentemente que los taludes estables o inactivos. En los primeros se
debe llevar a cabo un periodo inicial de fecturas frecuentes inmediatamente después de la
instalacién, evaluando latendencia general del movimiento del terreno. Cadainstrumento tiene
que ser registrado y localizado en un mapa del lugar para lievar un controi de cada uno de
estos.

Se debe hacer una comparacion de las lecturas obtenidas por los instrumentos, esta
comparacién se hace para determinar que instrumentos estan funcionando mal e
inmediatamente corregir el problema. Los datos deben ser reunidos y, de ser posible,
presentados en graficas para su mejor Interpretacion, indicando también, el dato mas relevante
de dicha grafica.
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CAPITULO IV

METODOS DE ANALISIS DE ESTABILIDAD

IV.1 ANTECEDENTES.

En el campo del estudio de los taludes existen pioneros de labor muy meritoria. Los primeros
analisis, que son actualmente aplicados en algunos casos, fueron desarrollados por Coulomb
en 1773; quien asumid la superficie de falla plana. Este trabajo condujo a una solucién para
determinar la altura critica o limite Hc de un corte vertical en un suelo de comportamiento

cohesivo:

<

H, = -4:{9 (cos d) /(L -3en @) veeveeesasss(IV.1)

Nota: La simbologia se define al final del capitulo.

Este trabajo fue retomado y extendido por Francais en 1820 y por Rankine en 1857, quienes

asumieron también una superficie de falla plana. Durante este tiempo la solucién de Coulomb

fue exitosa ya que la mayor parte de los materiales localizados en el lugar (Inglaterra), donde

se realizaron los estudios, son arenas de comportamiento cohesivo, gravas y arcillas duras

fisuradas donde la cohesion se reduce hasta cero. Cerca de 1840, la experiencia adquirida de

fallas en cortes y terraplenes para vias férreas y canales en Inglaterra y Francia, empezé a

mostrar que muchas superficies de falla no eran planas, sino curvas. Después de una

observacion extensa, Collin (1846) argument6 que:

1. la superficie de falla en taludes de arcilla, que colapsaron debido a movimientos que llega
a gran profundidad, son de forma curva,

2. |la resistencia al esfuerzo cortante de la arcilla no drenada, es independiente de la magnitud
del esfuerzo; y finaimente

3. es posible realizar los analisis de estabilidad con superficies de falla circulares.
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Las ideas de superficie de deslizamiento no plana fueron resucitadas en Suecia por
Peterson en 1916, quien al analizar una falla ocurrida en el puerto de Gottemburgo dedujo que
la ruptura habia ocurrido en una superficie curva y fueron impulsadas principalmente por W.
Fellenius, uno de los investigadores mas importantes del campo de los taludes. Actuaimente
reciben el nombre genérico de Método Sueco aquellos procedimientoé de célculo de
estabilidad de taludes en que se utiliza |a hipétesis de falla circular. En 1935 Rendulic propuso
la espiral logaritmica como traza de una superficie de deslizamiento mas real, pero Taylor en
1937 puso de manifiesto que esta curva, que complica bastante los célculos, proporciona
resultados tan similares al hecho de considerar una circunferencia, que su uso practico no se
justifica. A mediados de 1950 se retomaron los analisis usando superficies de deslizamiento
circulares y no circulares (Ver, por ejemplo, Bishop, 1955; Janbu,1956).

IV.2 ANALISIS INTRODUCTORIOS.

La superficie de falla en un deslizamiento de tierra tiene cominmente forma convexa (en tres
dimensiones) como se indica en la figura IV.1. En ésta, también se muestra el "Factor de
Seguridad” calculado en tres secciones transversales de un deslizamiento que se presenté en
Loaden, Noruega (Sevaldson,1956). La seccién localizada en la parte mas profunda del
deslizamiento usualmente proporciona el factor de seguridad més critico.

LB 2Ym

SECCION v —

[

SECCION 2 —

T ety e

SECCION 3 -
~
E1 10 m

EXTENSION OF
LA Z0HA OE FALLA

Figura IV.1 Reconstruccién tridimensional aproximada de la superficie
de falla presentada en Lodalen (Sevaldson, 1956)
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En el parrafo anterior se introdujo el término "Factor de Seguridad" el cual se define
como aquel niUmero que se obtiene de dividir:

lo que resiste

B8 -3 que actua
asi si
F.S.>1 existe equilibrio
F.S. <1 no existe equilibrio

F.S.=1 equilibrio critico o inestable.

Se considera apropiado ei uso del término "superficie de deslizamiento" para representar
una familia de superficies a lo iargo de las cuales la falla pueda ocurrir. Si el talud presenta un
factor de seguridad F.S. =1 ola superficie a lo largo de la cual ocurre el movimiento ya esta
definida, entonces el término apropiado que debemos usar es "superficie de falla". Para los
analisis nombrados en las siguientes secciones es muy importante que el mecanismo de falla
seleccionado sea similar al que se presenta en el campo. De la figura IV.2 a la iV.5 se
muestran algunas simplificaciones aproximadas de algunas de las superficies de falla
encantradas comunmente,

IV.2.1 Andlisis del talud infinito

Se supone una superficie de deslizamiento planay paralela a la superficie del terreno. El talud
es considerado uniforme y con una extension bastante grande para que un elemento del talud
sea representativo de todo el conjunto, e irregularidades como el pie y la cresta del talud
puedan serignoradas. Las propiedades mecanicas del suelo y las presiones de poro a lo largo
de todo el talud se consideran constantes. El anélisls es sencillo y de facil aplicacion. Su
utilitad no debe ser subestimada por su simplicidad.

Se toma un elemento (dovela) de profundidad z y ancho b, limitado por dos lineas
verticales IJ y LK, las fuerzas actuantes se muestran en la figura IV.2. Las dovelas adyacentes
ejercen ciertas acciones sobre ésta y se representan por las fuerzas internas Q_ y Q,, que se
suponen iguales, coloniales y opuestas, y por esta circunstancia se anulan para propdsitos de
analisis. El peso W se descompone en una fuerza normal Py otra tangencial T a la superficie
de deslizamlento. Para un elemento de espesor unitario -

W=1vybz ; P ybzcos B ; T -ybz sen f ...(IV.2)
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Figura V. 2 Fuerzas en el analisis del talud infinito.

La longitud JK es igual a b sec 3, el esfuerzo normal y cortante producidos por P y T valen:

g, =Yz cos*f ; Tt =yz senf cosP «oeveu.a (IVL3)

Para que el talud sea estable el esfuerzo cortante actuante 1 no debe exceder el esfuerzo
cortante resistente de la arcilla 1, .

(a) Andlisis con esfuerzo efectivo (¢’ , ¢’ ).
El factor de seguridad de un talud infinito para esta condicién puede ser definido por la relacion
7/ 1, que es:

’

F.g, =_C *r (yzcos’p -ujtand’” . (1v.4a)
Yz senfd cosp

Donde u = y,2.

En el caso de unaladera natural con filtracién constante y con el N.A.F. a una distancia
mz sobre la superficie de deslizamiento, la presion de poro u es igual a ywmzcos?ﬂ (figura
IV.2), porlo tanto:
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pg, .S *(y-m,)zcos®p tang’ ... (IV.4D)

vz senf} cosp

(b) Andlisis con resistencia residual (c’,=0, ¢',).
Movimientos a lo largo de la superficie de deslizamiento pueden reducir a los parametros de
resistencia con esfuerzo efectivo de la arcilla a su valor residual ¢, ; y ¢, a menuda se reduce
hasta cero (Skempton, 1964,1970), especialmente en arcillas fisuradas. Si el N.A.F. coincide
con el nivel de la superficie del terreno (m=1), y ¢, =0, entonces .

_ly-ve) tan ¢’
F.S. = - tap Y & A -3

(c) Andlisis con esfuerzo total ( ¢, =0 ).
El factor de seguridad de un talud infinito bajo condiciones de ¢, = O estd dado por la
expresion:

I cevvne.(IV.6)

F.8, = N
Yz senf cosf

IV.2.2 Analisis del esfuerzo total "¢, ,=0"

Deslizamientos en arcillas de dureza media, tienen a menudo superficies de deslizamiento de
forma circular en dos dimensiones (Skempton y Golder, 1948). Si el deslizamiento toma lugar
rapidamente y no existe humedad, entonces la resistencia de la arcilla es constante y esta
dada por la magnitud del esfuerzo cortante en condiciones no drenadas c, con ¢, = 0.

En la figura IV.3, un arco de circunferencia HIJK representa la superficie de
desiizamiento en dos dimensiones. El primer paso en el analisis es determinar el momento
actuante M, tomando como punto de referencia el centro O del arco de circunferencia. Este
incluye los momentos producidos por el peso propio W, por una sobrecarga en la cima del
talud y por la presion que ejerce el agua sobre el talud. El material que se localiza
inmediatamente arriba de |a superficie de deslizamiento HIJK, requiere 1na resistencia al
corte, C,, , alo largo de toda la superficie de moda que se cumpla la condicién c,,, < ¢, para
que exista un equilibrio al limite. El momento resistente producido por un elemento pequerio
IJ de la superficie de deslizamiento, es entonces Rxc,,,xd6 . El momento resistente total

producido por el esfuerzo cortante a lo largo de HIJK es M, = ¢, x R?6. En un equilibrio al
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Figura IV.3 Superficie de deslizamiento circular. Analisis de "¢, = 0"

limite, la suma de momentos actuantes con resistentes debe ser cero, por o tanto:

My = Chog B2 crvvnvnnnnnnnennene. (IVLT)

req

En este andlisis, el factor de seguridad se define como:

- D I & 4 2 )

La presencia de agua al pie del talud reduce el momento actuante M, e incrementa el
factor de seguridad. Obsérvese que los cambios en el nivel de agua afectan a largo plazo, la
estabilidad del talud, debido a que las filtraciones y presiones de poro también se modifican.

iV.2.3 Método Sueco o de las dovelas

Como ya se ha dicho, bajo el nombre genérico de Método Sueco o de las dovelas se
comprenden todos jos procedimientos de andlisis de estabilidad respecto ala falla por rotacion,
en jos que se considera que la superficie de falla es un cilindro, cuya traza con el plano en el
que se calcula es un arco de circunferencia.

La masa deslizante se divide utilizando planos verticales, obteniéndose asi una serie
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de dovelas. El equilibrio de cada dovela se analiza separadamente. La figura |V.4 muestra la
superficie de deslizamiento circular con centro 0 y radio R. La presencia de agua a la izquierda
y derecha de la seccién producen momentos, tomando como referencia el centro 0, Aa, y Aa,
respectivamente, El método asume que es nula la resultante de las fuerzas Q, y Q,en IJ y KL
respectivamente, debido a que son coincidentes, iguales y opuestas, y paralelas a la basa de
la porcién JK. Descomponiendo la fuerza W, tenemos :

P = Wcosa ; T = WSENW svseesesssess (IV,9)
0
?Q L
8, _
A
RESISYENCIA UEL SVUELO
Q ¢ '¢)o
K
—~~PRESION O0FE PORO u
DOVELA 1ot
DOVELA
' -
o, tiee)
SENR]
:Ia/ - dl"'l
'

Figura V. 4 Superficie de deslizamiento circular, Método Sueco.

Si la presién de poro promedio a lo largo de /J es u, entonces la fuerza efectiva a lo largo de
JK, que produce una resistencia friccionante, es:

Plz(wcosa—ubseca) 0000000000500(1\/010)

Esta fuerza puede producir una resistencia al corte maxima cuando ocurre la falla, igual a:
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Spax - C b seca t+ (Wcosa - ubseca)tand’ ......(IV.11)

La suma de los momentos actuanies y resistentss para todas las dovelas son:

M, = Y [RWsena] +A,a,-A,a,

LINL N I I (IV‘ 12)
M, =YRlc’'b seca+ (W cosa-ub seca)tand ‘]
Por lo tanto el factor de seguridad para este caso se expresa como :
F.g. = LRlc'bsecat (W cose ubseca)tand’] ......(IV.13
e Y [RWsena] +A,a.-Aa, )

Una alternativa define al factor de seguridad como la magnitud de la resistencia al esfuerzo
cortante promedio a o largo de JK, el cual puede ser movilizado por la fuerza P'. En este
caso :

M, = ZR[%— b seca+ (W cosa-ub seca)-@%‘t—] cee (IV.14)

y en el equilibrio al limite My, = M.

IV.2.4 Método de la cufta de deslizamiento

En este caso la superficie de deslizamiento no puede aproximarse a un circulo 0 linea en dos
dimensiones. La superficie puede estar formado por secciones lineales y circulares, asi como
por espirales logaritmicas. Estas superficies de deslizamiento son cominmente generadas por
fallas de traslacion. El fenémeno es particularmente frecuente cuando la inclinacién del talud
es similar a la inclinacién del plano de falla. En la naturaleza, los planos débiles tipicos son
estratos delgados de arcilla muy deformable o de arena mas 0 menos fina, sujeta a una
subpresion que disminuya los esfuerzos efectivos y la resistencia al esfuerzo cortante del
material.

La figura 1V.5a muestra la seccion transversal de un bordo correspondiente a un canal
localizado en Yorkshire, inglaterra (Ward, 1955). El terraplén estaformado en la parte superior
por arcilla erosionada de color café, en la parte baja hay una arcilla deformable de color azul
que contiene un estrato delgado de turba (material organico). Se acepta que Ia masa de suelo
movilizada es la ecfb, la fuerza motora neta que tenderd a moverla es la diferencia entre P,
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empuje activo ejercido sobre la cara fb y P, , empuje pasivo que se genera en la cara ec. Los
valores de los empujes activo y pasivo P, y P, pueden calcularse ya sea por la teoria de
Coulomb o por la de Rankine (ver por ejemplo; Juarez, B. R y Rico R. A. Mecdnica de Suelos.
Vol. 2. Cap. IV, 1967), conviene considerar horizontales los empujes, lo cual resulta sencillo
y ligeramente dentro de la seguridad.

(o}

ARCILLA BLANDA
SUPERFICIE DE Y AZUL

LA TURBA
{b) ¢

CORAZON
INCLINADD

A
{c) RELLENO
DE ARCILLA \_ﬂ ~
777" s
MANTOS OF 7 K i
ORENAJE
PROVE—— [ Povemmvatamempny

) _. CORAZON
] IMPERMEAGLE

T T

Figura IV.5 Ejemplos de superficies de falla no circulares.

La fuerza resistente en este caso, es la resistencia al esfuerzo cortante S que se desarrolie

en la superficie cb del plano horizontal de la turba. Por lo tanto el factor de seguridad esta
dado por la expresién :

- (P, + fuerza result. en el plano horiz. que lim. a la turba)
Fﬁ

F.S.

(IV.15)

Si el suelo del estrato débil es de comportamiento puramente "cohesiva”, el valor de la fuerza
resistente es simplemente, la cohesién ¢ del material por la distancia cb. Si el estrato débil es
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arenoso y esta sujeto a una subpresién que reduzca la presién  normal efectiva
correspondiente al peso de la masa ecbf en una cantidad importante, la fuerza resistente
debera calcularse a partir de ese valor reducido de la resistencia, con la presiéon normal
efectiva igual a la total menos la neutra.

En la figura IV.5b la estabilidad aguas arriba de una presa de tierra, con corazon
impermeable inclinado, es analizada. En este caso la falla puede seriniciada por el abatimiento
del nivel de agua en el embalse, cominmente llamado "descenso rapido". Cuando esto ocurre,
el agua fluye dentro del cuerpo del talud hacia la parte baja, disminuyendo de esta forma la
estabilidad. El factor de seguridad se obtiene suponiendo una inclinacién razonable de la
fuerza resultante a través de la superficie vertical AB, y ademés asumiendo el mismo factor
de seguridad para las superficies de deslizamiento OAy AC.

Finalmente en lafigura IV.5¢ se muestra la seccion transversal de una presa que utiliza
mantos de drenaje para el control de la presién de poro, la cual se reduce réapidamente en las
regiones proximas a éstos, pero permanece relativamente alta en la parte media de las capas
de arcilla. Al considerar el esfuerzo efectivo y total se observa que la resistencia en la parte
media de las capas de arcilla, es menor que |a resistencia en las proximidades de los mantos
de drenaje. Por lo tanto, |a falla tiende a presentarse en la parte media del corazén débil de
arcilla, y en las regiones donde la presiéon de poro es alta, es decir, entre los mantos de
drenaje.

IV.3 PLANTEAMIENTO GENERAL DEL EQUILIBRIO AL LIMITE
EN EL METODO DE LAS DOVELAS.

La figura IV.6 muestra las fuerzas que actian en una dovela tipica sobre una superficie de falla
y cuya estabilidad sera examinada. Las fuerzas son:

1. el peso W de la dovela;

2. las fuerzas resultantes Q, y Q, con su respectiva inclinacién respecto a la horizontal ¢, y
8, y las fuerzas correspondientes a la presién de poro U, y U, que actGan en los lados de
la dovela;

3. la fuerza normal total P, la fuerza U correspondiente a la presién de poro u y la fuerza S,
que define a la resistencia al esfuerzo cortante en la base de la dovela.
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Figura IV.6 Fuerzas actuantes en una dovela.

Si la masa deslizante es dividida en n dovelas para el andlisis, entonces para obtener la
solucién se deben conocer los siguientes valores .

Fuerzas
n fuerzas normales P en las bases de las dovelas (la distribucion de la presion de

poro se considera conocida)

n -1 fuerzas internas resuitantes Q en cada dovela (nuevamente la distribucion de la
presién de poro se considera conacida)

n-1 angulos 6 definidos por la inclinacién respecto a la horizontal de las fuerzas Q
que a su vez son resultantes de las fuerzas cortante y normal en cada lado de
las dovelas

3n-2 Total

Momentos
n distancias e localizando a las resultantes P en {as bases de las dovelas
n -1 distancias f localizando a las resuitantes Q en los {ados de las dovelas

2n -1 Total
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Para cada dovela se cuenta con dos ecuaciones de equilibrio de fuerzas y una de equilibrio
de momentos, dando un total de (3n) ecuaciones con (5n-3) incognitas. E| problema es
estaticamente indeterminado a menos que se realicen (2n-3) suposiciones. Una de éstas es
que las dovelas sean lo bastante delgadas para que las fuerzas P actien esencialmente en
el punto medio de la base de cada dovela, eliminando las dimensiones de la incégnita e.
Ademas se hacen (n-1) suposiciones en cuanto a la inclinacién 6 de las fuerzas internas;
dando un total de (2n-1) suposiciones, las cuales son demasiadas, siendo Unicamente
necesarias (2n-3 ) como se indicé al inicio de éste parrafo. Se debe recordar que la resistencia
al esfuerzo cortante Sm (figura IV.6) es la fuerza requerida para el equilibrio de la dovela.
Afortunadamente el FS no esta fuertemente influenciada por los valores supuestos de 6,
especialmente si se utilizan las ecuaciones de equilibrio de momentos (Fredlun y Krahan,
1977).

IV.4 FACTOR DE SEGURIDAD.

Se puede observar que el factor de seguridad calculado para cierto talud, varia segun el
método de analisis utilizado. Por ejemplo, el "método ordinario de las dovelas" proporciona
comunmente valores de un 10% a un 15% menores a los obtenidos con métodos més precisos
y en algunos casos el error puede alcanzar hasta el 60%. (Lambe y Whitman, 1969).
Usando el andlisis elastico para examinar la distribucion de esfuerzos en un terraplén
no colapsado, Bishop (1952) demostré que la resistencia al esfuerzo cortante alo largo de una
superficie de delizamiento circular en un talud, no es la misma. Es importante apreciar que el
factor de seguridad obtenido en un talud, es Unicamente el valor promedio de todos los
encontrados a lo largo de la superficie de deslizamiento.
El factor de seguridad FS obtenido de un andlisis de estabilidad dado, asume que la constante
1/FS al afectar la resistencia al esfuerzo cortante, detrmina el esfuerzo cortante requerido en
la superficie de deslizamiento para resistir el esfuerzo cortante producido por las cargas
externas; esto es .

Treq = Cu/FS en esfuerzos totales
(IV.16)
=(c’+ 0’y tan ¢ ') /FS en esfuerzos efectivos

La expresion anterior supone que los componentes cohesivo y friccionante del esfuerzo
cortante son movilizados en la misma proporcién. Esto no es valido en taludes muy altos.
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IV.5 PLANTEAMIENTO GENERAL DE LAS ECUACIONES
DEL FACTOR DE SEGURIDAD.

La figura IV.7 muestra las fuerzas que tienen que ser determinadas para un problema general
de estabilidad. La simbologlia se define al final del capitulo.

CENTRO DE MOMENTOS

-

—d
|
-

. ok P SUPERFICIE DF
X DESLIZAMIENTO

Figura IV.7 Parametros generales usados en |a estabilidad de un talud
(Fredlund y Krahan, 1977).

Como ya sabemos, para que el talud permanezca en equilibrio, la suma de fuerzas y de
momentos debe ser igual a cero. En superficies de deslizamiento de forma circular, es
conveniente tomar como referencia el centro del circulo de falla, para obtener la suma de
momentos. La solucién ademas determina el esfuerzo cortante motor necesario para mantener
en equilibrio al talud a lo largo de la superficie de deslizamiento contemplada. En superficies
no circulares, se toma como referencia para la suma de momentos un "centro imaginario”, de
modo que facilite las operaciones. La linea de carga representada por la letra L, tiene una
inclinacion o con respecto a la horizontal y una distancia j al centro de momentos. Como el
talud esta parcialmente sumergido, se requiere conocer las fuerzas resultantes del agua A, y
A,, correspondientes a la parte izquierda y derecha de la seccion, asi como sus respectivas
distancias al centro de momentos a, y 4, También, se toma en cuenta el efecto de un sismo,
el cual produce una aceleracion horizontal representada por la fuerza KW que actua en el
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>entroide de cada dovela, a una distancia k del centro de momentos,
Resolviendo en direccién vertical tenemos :

W-S,sena - Pcosa - (X, - X.)=0 ......... (IV.17)
donde la resistencia al esfuerzo cortante S, requerida para el equilibrio al limite es una

proporcién 1/FS de la resistencia al esfuerzo cortante disponible, y es también funcion de la
fuerza normal efectiva (P-ul) :

req ~

S,=1 X 1., = [c'1l + (P-ul)tan¢’]/FS ......  (IV.18)

sustituyendo (IV.18) en (IV.17) y despejando P tenemos :

p=[W - c'l sena , ul tangsena

Fs FS - (X, -Xx)] / m .(IV.19)

donde :

m,= (M cosa + -ta—n%ﬂ) ........... . (IV.20)

Si el talud completo es ahora considerado, la suma de todas las fuerzas horizontales debe ser
cero, esto es:

LP sena-XS, cosa+XKW +L(E,~E;) + (A -A;) +L cosw = 0 ..(IV.21)

Las fuerzas internas de la dovela son :

X(E, “E) =0 covenronrneesnsns (IV.22)

Sustituyendo S, de la ecuacién (IV.18), tenemos que el factor de seguridad basado en el
equilibrio de fuerzas es :

stz).‘[c’l cosa + (P-ul)tand ‘cosa]

LP sena + LKW + (A-A;)+ Lcosw """ 777C (1v.23)
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Obsérvese que nuevamente se asume un factor de seguridad constante a lo largo de la
superficle de deslizamiento, y que P es una funcién de FS (ecuacion (IV.19)).

En un camino similar, en el equilibrio al limite, la suma de momentos con respecto al
centro 0, debe ser igual a cero :

Ywx + XKWk -(Aa,-Aa,)+ Lj - XPf - XS,R =0 ...(IV.24)

(Para todo el talud, la suma de momentos de las fuerzas internas £ y x es cero). Cuando
sustituimos en S, , el factor de seguridad basado en el equilibrio de momentos seréa .

F= Y[c'IR + (P-ul)R tan '
m LWx + LKWk - (Aja,-Aa,)+ L] pe Tt

Obsérvese que R es la Unica constante si la superficie de deslizamiento es circular, ya que P
es funcién de FS (ecuacion (IV.19)).

Se asume que la solucion es la correcta cuando FS, = FS,. Todas las soluciones
actuales excepto el "método ordinario de las dovelas" usan varias combinaciones en las
ecuaciones (1V.19), (IV.23) y (IV.25).

Ambas expresiones del factor de seguridad (ecuaciones (IV.23) y (IV.25)), contienen a
la fuerza P, y dependen de los valores supuestos de las fuerzas internas de la dovela (X, - X)).
Esto refleja nuevamente que la solucion es indeterminada. Las ecuaciones (I1V.23) y (IV.25),
deben resolverse por iteracion, hasta que se obtenga una suficiente precision aritmética. Es
recomendable seguir la iteracion hasta que I (FS,, - FS) I FS, r < 0.1%. Esto se consigue
después de 5 6 10 iteraciones, dependiendo del problema y el método de analisis usado. A
continuacién veremos los métodos de analisis mas usados.

IV.5.1 Método simplificado de Bishop

Bishop (1955) hace la suposicion de que Ias fuerzas cortantes internas de la dovela, X, y X,
pueden ser ignoradas y que las fuerzas resultantes Q, y Q, de la figura IV.7 pueden ser muy
parecidas a las fuerzas horizontales £, y £, . El método es aplicado comudnmente a superficies
de deslizamiento clrculares, y la ecuacién (IV.25) puede ser expresada en términos de
equilibrio de momentos como sigue :
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FSp= e 1
" {XWRsena-(Aa -A.a,) +KWki

donde r, = u/yH.

xL [Rlc ‘b+W(1-r,) tand '}

secu

(1+ tan¢ 'tana ) ]
Fs

(IV.26)

Una expresién similar es usada cuando en el talud existe un Nivel freatico.
La figura IV.8 muestra un ejemplo numérico del "método de Bishop simplificado" para

un talud con pendiente 1:4, 12.8 m de altura, constituido
Yoat = 1.89 T/ m? yr,= 0.45.

por arcilla, ¢' =28° ¢’ =1.02 T/ m?,

T TS owenros
/0
/
y \
y \
/ \
/ \
& // \
: / \
/ \
/ gat0s o' 02 Tim ? Pazg® \
/ . R \
Y, Viat-1 89 tim
/ RINE \
/ \
/ [ T
2 0 5 10 15 20 m \
T_“ i 3 \
L]
o s |
m I I y \
N 8
SUPERFICIE DE ) \
DESLIZAMIENTO CIACULAR | l |
V/NZSNTIN ! /A

Figura IV.8 Andlisis de un deslizamiento utilizando

el método simplificado de Bishop.

La solucion detallada usando la ecuacion (IV.26) se muestra en la tabla IV.1. La altura h e
inclinacion o de cada dovelas, se abtienen directamente de un dibujo de la seccion a escala.
En este ejemplo, el valor 2.00 se selecciona arbitrariamente. Los valores FS, obtenidos de
iteraciones sucesivas seran 1.84, 1.831 y 1.830. Se puede observar que el método es
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aritméticamente simple, pero muy tedioso.

El método riguroso de Bishop (Bishop, 1955), introduce un procedimiento numérico
adicional que permite conocer las fuerzas cortantes X, y X, dentro de la dovela. Desde
entonces a X, y a X, se les conoce como fuerzas internas, la (X, - X)) debe ser igual a cero
para toda la seccion.

IV.5.2 Método simplificado de Jambu

Jambu (1956) propuso un analisis relativamente simple aplicable a superficies de falla en
general. No contempla alas fuerzas internas de la ecuacion (1V.19), y expresa horizontalmente
el equilibrio de fuerzas (ec. IV.23) como :

_Xlc'l cosa + (P-ul)tan¢ 'cosal

F5,
¢ ¥YP sena + XKW - (A,-A,) + Lcosw

el (IV.27)

La solucion simplificada puede ser mejorada introduciendo un factor de correccién para
tomar el valor de la fuerza cortante interna exactamente, de modo que :

st=foxFSo ...Q'l‘.'.....QI.I(IV'28)

LN I Rt ) A

CORRECCION fo

DE

B0

COEFICIENTE

1 00 Lt S .| 1 | N N
0 0t o ? 01 0 4
RELACION dilL
Figura IV.9 Factor de correccién f,, usado en el método de
Jambu simplificado (Fredlund, 1974).
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El factor f, es mostrado en la figura 1V.9, éste depende de la cohesion y del angulo de friccion
interna del material; y de la geometria de la superficie de deslizamiento definida por la relacion
d /L, donde d es la profundidad maxima de la dovelay L es la distancia inclinada entre los
extremos de la superficie de deslizamiento.

IV.5.3 Método riguroso de Jambu

A diferencia del método simplificado de Jambu, éste toma en cuenta en su andlisis, a las
fuerzas cortantes internas X, y X,, ademas determina aquellos puntos donde se intersectan las
fuerzas resultantes internas Q, y Q, con los lados de la dovela. Al unir los puntos antes
mencionados se obtiene la llamada "Linea de Empuje". Para obtener los valores de Py de FS,
se utiizan las ecuaciones (IV.19) y (IV.23), respectivamente. Iniciamos ios calculos
determinando el valor de FS, (ecuacion IV.27). Después procedemos a evaluar las fuerzas
internas trabajando sucesivamente, por ejemplo, de derecha a izquierda de la seccidn
transversal. Esto se hace tomando momentos en el centro de la base de la dovela en turno,
y eliminando varios términos en las expresiones resultantes, haciendo el ancho b de la dovela
pequefio. Si hacemos lo anterior, la fuerza cortante X, es igual a :

(E,-E,) £,

X, = E;tana, - 5

KW ORIV, 29)
b 2

donde f, £y o, determinan la inclinacion y posicién de lalinea de empuije (fig. IV.6). La fuerzas
horizontales internas, requeridas en la ecuacion (1V.29), también se determinan trabajando
sucesivamente de derecha a izquierda haciendo la sumatoria de las ecuaciones de equilibrio,
en direccién horizontal y vertical de la dovela en turno.

S
(E,-E,) = (W -(X,-X,) ] tang M v KW «veee..{IV.30)
COos¢

Asi, trabajando de derecha a izquierda en la seccién, y usando las ecuaciones (IV.29)
y (IV.30), se puede desarrollar una distribucion de las fuerzas internas para la posicion de la
linea de empuje suponiendo valores de f, en la ecuacidn (IV.29). Observe que las fuerzas
internas también dependen del valor S, en la ecuacion (1V.30), el cual se calcula usando la
ecuacion (1V.18). La solucién se obtiene a base de iteraciones. En una iteracion dada, el valor
FS, (obtenido de la ecuacion (IV.23)), depende del factor de seguridad obtenido en laiteracion
previa. El calculo continla hasta que el valor de FS, y la posicion de la linea de empuje sean
encontrados. Paralas dovelaslocalizadas en los extremos del deslizamiento, donde Ias grietas
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en la superficie del terreno puedan afectar los resuitados, la linea de empuje estara situada
entre el la mitad y el primer tercio de los lados de las dovelas.

IV.6.4 Método de Spencer
Este método (Spencer, 1967), asume que la inclinacién 6 de las resultantes de las fuerzas
internas, Q, son constantes,; esto es:

E, E,

y el término (X, - X)) de la ecuacién (IV.19) puede ser nuevamente escrito como .

(X, - X) =(E,-E)tan® ........... . (IV.32)

Como el valor de 8 se desconoce al inicio del clculo, el método de Spencer resuelve
la ec. (IV.23) para FS,y la ec. (IV.25) para FS,, iterando con valores supuestos de 0. El valor
final de 8 se obtiene cuando FS, = FS,,. La figura IV.10 muestra los resultados obtenidos en
un talud homogéneo 1:2, 30.5 m de altura , constituido por arcilla con ¢'=1.22 T/m?, ¢'=40°,
Y,a=2.04 T/Im® | y r,=0.5. La solucion es 0=22.56° y F.S.=1.07, en el momento en que FS, = FS,,

En la figura IV.10 se observa que FS, varia mas rapido que FS,. Es decir, FS, varia de
0.94 a 1.14 en el eje del Factor de Seguridad en un intervalo de 0°-30°, mientras que FS,,
unicamente cambia de 1.04 a 1.12 en el mismo intervalo.

IV.5.5 Método de Morgenstem - Price

En lugar de asumir inclinaciones constantes para las fuerzas internas como en los métodos
anteriores, la solucion propuesta por Morgenstern y Price (1965) supone que los valores de
6 varfan sistematicamente a través de |a masa deslizante. La relacién puede expresarse como:

tan0=%—lf(x) e, (IV.33)

donde X es un factor de escala que sera evaluado después de obtener el factor de seguridad
y f(x) es una funcidn arbitraria referente a la distribucién de las fuerzas internas. Para cada
solucién es necesario examinar el estado de esfuerzos en la masa deslizante y garantizar que
la seleccidn de la funcion f(x) sea la adecuada. Se pueden mencionar dos casos, cuando
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- PROPIEDADES DEL SUELO :

p=26.5° , H=30.5m.

Sy s fSa e'=1.22Tm |,  ¢'=40°
z y =204 T/’ , r=05
w00 o Ny

; GEOMETRIA ;

22 5°

o

.95

Q’

0.50 | | | N |
0 5 10 15 20 25 20
INCLINACION DE LA FUERZA INTERNA O (GRAGOS)

Figura IV.10 Valores de FS,y FS,, obtenidos por el método de Spencer,

f(x)=0, la solucion es la misma a la obtenida por el método simplificado de Bishop; y cuando
f(x)=constante, la solucidn es igual a la obtenida por el método de Spencer. La figura IV.11
muestra varias funciones f(x) que utiliza el método de Morgenstern-Price. La figura IV.12
muestra el procedimiento propuesto por Frediund y Krahn (1977) que difiere del método
original de Morgenstern-Price. La ecuacion de equilibrio de fuerzas (ec. 1V.23) y la ecuacién
de equilibrio de momentos (ec. 1V.25) se usan de forma similar a los métodos de Bishop,
Spencer y Jambu, ya descritos. Las fuerzas cortantes internas se obtienen usando las
ecuaciones (IV.29) y (IV.30). En la primera iteracion, las fuerzas cortantes internas verticales
son iguales a cero. En las siguientes iteraciones, las fuerzas cortantes internas horizontales
son calculadas usando la ecuacién (IV.30), entonces las fuerzas cortantes internas verticales
se calculan suponiendo un valor de A y una funcion f(x); esto es :

X, =E A £(X) vevinnnnenanannn.. (IV.34)

En esta etapa, se debe asumir la funcion f(x) en base al sentido comun y experiencia,
se debe pronosticar como varia la inclinacion de la fuerza interna en la masa deslizante, Las
fuerzas laterales son nuevamente calculadas en cada iteracion, y el procedimiento contintia
hasta que se obtenga la suficiente precision en los valores de FS,y FS,,. Los calculos son
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FACTOR DE SEGURIDAD

f(x)=constante 1(v) sen
Aat o A=t 0
00} [<»}
e c
© L
. A:0 5 ”
I —

1IQUIERDA OERECHA IZQUIERDA DERECHA

t{x} trapezotdsl t(x) no luncional

pero especiticada

X:l.ﬂ Nzl D
D D
= =
-
- - 0.5
Py I o ,.o);
I~ N _0-0" 9o
o
/ \ >
§ — pr—
I QUIERDA DERECHA 1ZOUIERDA DERECHA

Figura IV.11 Distribuciones de la inclinacién de las fuerzas internas usadas
en el método de Morgenstern-Price.

120 I I "7 N “"T
//
115 L /
/L,FS.
tE / n PROPIEDADES DEL SUELO .
o 35;\/ -~ ¢ 12T, =40
Fon y 204 Th* . r,<0.5
105
//
Y, GEOMLITRIA
100 }/ f=265° , H=305m.
/
/
0.95 f{i)z5en
———— f{X):conStante
0.90 ! L e
0 02 0 4 06 08 0 ¢

FACTOR DE ESCALA X
Figura IV.12 Valores de FS, FS, y A tomando en cuenta dos distribuciones f(x).
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repetidos usando la misma f(x) pero con diferentes valores del factor.de correccion A (figura
IV.12). qu factores de seguridad se determinan de forma similar al método de Spencer, es
decir cuando FS, = FS,,.

Algunas funciones f(x) puede ocasionar que la linea de empuje se encuentre fuera de
la masa deslizante, mientras que en otras se observa que los valores de las fuerzas internas
cortantes exceden la resistencia al esfuerzo cortante disponible, ambos resultados no se
consideran razonables (Whitman y Bailey, 1967).

Para saber si una solucion es razonable o no, se propone el siguiente ejemplo que se
ilustra en la figura (IV.13).

1
Pid

v
s LINEA DE
P EMUJE

—— SUPERFICIE DE
DESLIZAMIENIO
|

Fs=1 5%

]
| .
é { X g'l i/‘——\_j 1 PROPIEDADES DEI, SUELO :
‘ ' =044 T/m* |, ¢'=32°

2
5’:' ! fx)=const ! :| y =200 T/m’ ,  r=0

VALORES DE «x

GEOMETRIA :
p=337° , H=6.tm.

s
e

~

<7 LinEa o€
//'\

- TEMUJE
.—'” ‘
_
(p) - SUPERFICIE DE
| DESLIZAMIENTO
40": F5=1 66
o 30° .
ar
‘>—20°| I -
&_,on: — [
. (|
. -
~F 3
el il t{r) -1
- 1 e
VALORES DE x  ———o

Figura IV.13 Variacién de la linea de empuje con una distribucion f(x) de la
inclinacion de la fuerza interna (Whitman y Baley, 1967).
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En el primer esquema (fig. 1V.13(a)), la funcidn f(x) es constante. La linea de empuje esta
situada dentro de la masa deslizante, y el angulo de friccidn interna requerido en los lados de
las dovelas, se expresa como :

¢)mq=ang tan(x - cb;h) e veee (IV.35)

el cual es notablemente menor al dngulo de friccidn interna ¢' del suelo. El factor de seguridad
calculado es igual a 1.59. En la figura (IV.13(b)), la solucién no es razonable. Esto se debe a
que la linea de empuje se aproxima a la superficie del terreno en la parte del pie y de la cresta
del talud, lo cual implica esfuerzos de tensién en los lados de las dovelas proximas a estos
sitios. También, en la parte cercana al pie del talud, se observa que ¢,,, > ¢'. El factor de
seguridad calculado vale 1.66. Para este ejemplo se supusieron varias funciones f(x)
obteniéndose, por lo tanto, varias soluciones; se puede concluir que los valores del factor de
seguridad deben encontrarse dentro del rango de 1.58 a 1.62 para que la solucién sea
razonable, mientras que los valores de F.S. fuera de éste rango, son deficientes.

Para saber si la distribucidn de las fuerzas cortantes internas adoptada, es correcta o
no; los valores calculados del F.S., deben variar muy poco, uno con respecto a otro.

Generalmente la mayoria de los problemas donde la superficie de deslizamiento es de
forma circular, se resuelven usando el método de Bishop, y para superficies de deslizamiento
no circulares el anallsis se realiza usando el método de Morgenstern-Price.

La exactitud de la solucion depende en gran medida, de ia eleccion apropiada de las

propiedades mecanicas del suelo y de la presion de poro, mas que dei método de analisis
adoptado.
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IV.6 OTROS METODOS DE ANALISIS.

IV.6.1 La solucion de Taylor (1948)

Para los calculos en taludes homogéneos en cuanto a resistencia y peso especifico usando

el método del circulo de friccion, Taylor (1948) observd que en un talud en suelo de

comportamiento cohesivo, la estabilidad disminuye si
1. la altura del talud H aumenta
2. el peso volumétrico del material y se incrementa
3. la coheslon disminuye

También introdujo el llamado "nimero de estabilidad", Ne, que se puede expresar como yH/c

o ¢/yH , con el que se pueden obtener resultados para diferentes alturas, pesos volumétricos

y valores de la cohesion; los cuales seran combinados en una sola grafica. Con ambas

expresiones del numero de estabilidad se obtienen los mismos resultados, pero se debe tener

cuidado en usar la expresion con la grafica correspondiente.
Tres particulares mecanismos de falla pueden ser identificados :

Falla del cuerpo del talud. Se presenta cuando la altura H, es relativamente grande comparada
con la resistencia al esfuerzo cortante no drenada, la parte baja del deslizamiento emerge
de la cara del talud.

Falla al pie del talud. Cuando la inclinacién §§ = 53°, la superficie de falla mas critica siempre
emerge al pie del talud.

Falla en la base del talud. Se presenta cuando la inclinacion 3 < 53° la superficie de falla mas
critica es de origen profundo y se extiende hasta el estrato resistente

a) Talud cohesivo y terreno de cimentaciéon homogéneo en suelos de comportamiento cohesivo
Taylor obtuvo una grafica relacionando los valores del angulo del talud, 8, con los numeros de
estabilidad obtenidos para ellos, ¢/yH ; asi determind el primer tramo curvo de la grafica
superior de la figura 1V.14, que corresponde a los circulos de falla por el pie del talud. Se ha
visto que el numero de estabilidad para los circulos mas criticos posibles que corresponden
a la falla de base es 0.182; este valor define el tramo recto de la misma grafica en la misma
figura. En la intersecciéon de los tramos recto y curvo, [}=53°. En éste caso el factor de
seguridad se determina por la expresion (1V.36). Donde F.S. es el factor de seguridad del talud
analizado, que no es un verdadero factor de seguridad, ya que para serlo necesita ser el
minimo. Este se obtiene cuando el circulo de falla es el mas critico posible.
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F.S, = £ __ veereeo (IV.36)

Ne Y H *® 08 e 0000 L]
m
26
24 L —]
2y [ —| - |- i —
20 Bags SR S
Parad= 00y 3¢ 830
I ] -~
1]
A8 S
] ]
_C_"‘ |t Q e
fr¥ae “#,
o 3o
10 — 200
.08
08 t——1
.04 - — e f— — ——
02
90° 80° 70° §0° 50° 40° 3Q° 20° 1Q?

Angqulo de talud, 3.

Figura IV.14 Gréfica de Taylor para determinar los nimeros de
estabilidad para el caso a)

b) Talud en suelo de comportamiento cohesivo ¢,=0, homogéneo y limitado por un estrato
horizontal mas resistente que el suelo en que se tiene el taiud

La figura IV.15 presenta los resultados de Taylor para ¢,=0 y muestra los valores del numero

de estabilidad yH/c,,,, en un talud cuya inclinacién es {8 y que ademas esta limitado por un

estrato horizontal resistente a una profundidad d. El factor de seguridad en taludes cohesivos

y no drenados esta dado la relacidn que existe entre el esfuerzo cortante disponible c, y la

resistencia al esfuerzo cortante requerida c,,; esto es

FoSi= ¥ i iiieeirnneearanns (IV.37)

La solucién asume que no existe una superficie libre de agua al pie del talud, sobrecarga y
grietas de tensién; y que la superficie de falla es circular.
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e 1111 |
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INUMER N ' ~
O DE ESTABILIDAD N w M /¢, / / // I 1 9 T
CIACULOS DE TALUD . CIRCULOS DE TALUD ! N
CINCULOS DE PIE VALORES/ / /] h z
CIACULOS DF DEd—0 /7 / '
PASE | /1 / I 8 g
/o2 ; ,; 8
, f 8
i
8
6 2
2
z
51" N=383CONp=80*  ANGULO p DEL TALUD (GRADOS) °
i 1. D | | | | S A | |
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1 | 1 1 } | I O V| |
0.5 075 1.0 1.5 2 34 610 o

TALUD (cot )

Figura IV.15 Graéfica para el analisis de estabilidad con ¢,=0,
en taludes homogéneos de arcilla.

Ejemplo :

Se estd realizando un corte temporal en un depésito de 15 m de espesor, formado por arcilla de dureza
media , donde ¢,=4.59 T/m’, y,,=1.94 T/m’. La profundidad del corte es de 10m y la inclinacion del

talud B=35° Determinar el factor de seguridad.
Solucion:

De la figura IV.15 observamos que:
HA(Hxd)=15m

despejando d de la expresion anterior tenemos:

d=(15-H)/H=(15-10)/10=0.5m

de la figura 1V.15 observamos que para =35° y d=0.5, yH/c,,=5.9 ..

C o= YH /5.9 =1.94x10/59 — 3.29 T/m*

reqg
sustituyendo ¢,=4.59 T/m’(dato) y Creq €Mt la ecuacion 1V.37 tenemos:
FS. ¢,/¢ 4.59/329 140

u req
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c) Taludes en suelos homogéneos con resistencia cohesiva y friccionante

Enla figura [V.16 Taylor obtuvo las curvas que relacionan el dngulo del talud, 3, con el numero
de estabilidad, Ne, en funcion del angulo de friccién interna del suelo, ¢, en circulos criticos
correspondientes a la falla por el pie del talud.

Las gréficas son de uso muy simple: entrando con un valor de {3 de proyecto que se
desea verificar y el valor de ¢, obtenido de las pruebas de laboratorio, se obtiene un valor de
Ne correspondiente; segun la definicién del nimero de estabilidad usada por Taylor, puede
escribirse :

F.s. = Nec .. ... (1V.38)

o |2
2. T .
n O v 20 0

ol A < o
° wo ooy P
2 wa | n

. 10 o

el

3

2 9

Fa)

Q

w 8 —

[ 1)

& 7

°

ge

. 20 Ng=5.52
2 530"

@

v o4

o L3.85

) |

390° 80° 70° 60° 30° 40° 30° 20° I10° 0Q°
Valores del dngulo del talud g
Figura IV.16 Gréafica de Taylor para determinar el nimero
de estabilidad de un talud, $ # 0, c # 0.

Donde F.S. es el factor de seguridad del talud analizado en términos de la cohesién, que como
ya se discutio en a), no es un verdadero factor de seguridad. Asi pues las figura 1V.16
proporciona solo una primera aproximacion al problema de la estabilidad en circulos por el pie
del talud; ademas sera preciso estudiar |a posibilidad de falla de base para ilegar al circulo
mas critico posible.
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iV.6.2 Trabajos de Jambu para anallsis de taludes homogéneos

en suelos con coheslon y friccion
Para taludes simples y homogéneos Jambu expresa el factor de seguridad asociado a circutos
correspondientes a falla por el pie del talud por la ecuacién (1V.38). Daonde Ne puede obtenerse
de la figura IV.17, a condicion de conacer el valor del parametro ,,, el cual puede calcularse

con la expresion :

Mg = Lleand .ooviiii(1V.39)

TDD
o 4 J
-]
g 6 [~ N
B
o9 23 — T 9
")
8o —— |- r
OU
e - -
2% 20 ) T
% N - B O
[)
2 - - — ]
i_ 3
=19
.
N . B T —
e ©
-
v = |—]— - —_—
— » —
8 n . - e | e f e
L]
2 10 — SO JUU A
g \O 1. —
ﬁ —
. {0 b |
3
[} -
; Xc‘=°
‘g "1___,, . L=°'¢=O p—
3 Y WY R R R SN € Ao Begl . e —
SRy I el
2 P . _ FACTOR DE SEGURIDAD:
¢
- N o Y A
O O O O O -
40 440 - e e
S L R O O I e
0 | 2 3 4
bscal B—=~

Figura IV.17 Numeros de estabilidad asaciados a circulos criticos
por el pie del talud, segun N. Jambu.
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También proporciona (figura 1V.18), los parametros x, y y, que definen la posicion de
los centros de los circulos criticos de pie del talud por medio de las relaciones :

Coordenadas xy Y,

Valores negativos de xo

2.8

2.0

o

o

o
>

-2.0

-30

X . (IV.40)
y = .VQ H
L N S N N N R
|__ Coardenadas delceniro paracirculos por
el ple del lalud, { c#0, P £0)
s
Ne# N -
- /]
A T L
P T g
10 /
B . P
[ —:‘ -
- Ve 1
[ T % T
'Valores de x, para.. ®
Lelrculos de falla N
de base e —
- Centro critlco
—] -1 R aeres and
. X H
- pd
l — = \ f
Para taludes simples: H
_ YHiang
- Aeg= z — __L
A
wor, [rovag® [sor] ape sae soe e | age, | | [ e
0 | 2 3
b= cot B —»

Figura IV.18 Coordenadas de los centros de circulos criticos

por el pie del talud, segun N. Jambu

Por Ultimo, en la figura IV.19 se da una grafica en la que se puede observar qué
fraccidn del factor de seguridad total asociado a un circulo dado se refiere a la "cohesion" del

suelo y cual a la "friccién” del mismo.
Cabe mencionar que las graficas y formulas anteriores se refieren solamente a taludes

en que no hay presiones neutrales de agua en el interior del suelo.
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Figura IV.19 Contribucién de la “fricciéon" y la "cohesién" al
factor de seguridad, segun N. Jambu.

IV.6.3 Bishop y Morgenstem (1960)

Siguiendo con la presentacion del método de analisis semi-riguroso realizado por Bishop en
1955, Little y Price (1958) desarrollaron la aplicacion y operacion de éste método, y el disefio
de graficas fue realizado por el propio Bishop y Morgenstern (1960) para el analisis de taludes
homogéneos mediante los esfuerzos efectivos. La cohesion efectiva ¢’, el peso volumétrico
saturado v,,, ¥ la altura H se combinan dentro de un coeficiente de estabilidad ¢7 yH . Las
presiones de poro son manejadas por la asignacion de valores constantes de r, =c/ yH para
el suelo del talud. Cuando las presiones de poro son muy altas, el esfuerzo efectivo es
pequefio, la resistencia al esfuerzo cortante disminuye, y por lo tanto se obtiene un factor de
seguridad bajo. Bishop y Morgenstern expresaron al factor de sequridad como

D B (/e ¢ o (IV.41)

donde my n son coeficientes adimensionales que dependen de ¢/ yH, ¢' y D.
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Lafigura IV.20 muestra un ejemplo de una grafica disefiada por los autores Unicamente
para D=1.25 y ¢ 7 yH=0.05 (observe que la profundidad del estrato duro a la punta del talud
se define en forma diferente a la figura IV.15). El coeficiente r,, de la figura permite hacer una
estimacion aproximada de la profundidad del circulo de falla. Si el valor de r,, leido de
cualquier juego de curvas, es menar que r, , el circulo critico es de origen profundo.
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] T o g
< A az
>
g DxH %’a
| 1
e mmmnmx{w g
)
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. o c'/yH+005 20
E 0 D+ 1.25 -/
-~ /’
0 4 -
54— 0 P
g | & e ’ e
g ! // /II -
& -~ g
§ l -~ // .
_ —~
] 3L 4 -
9 - P
§ /35° -
-~
< //
[+ L o
o [
u .
§ ok
3 2%°
—
>
s kad 5.':‘
=-1° . < 2 —”’
L’ L’ - L0
F‘ . . /,, :—r - —|0° —
.-._..J_.--—-‘:"'""""‘
VALORES DE m
VALORESDEn — — —  ANGULO p DEL TALUD (GRADOS)
Ol 1 l 1 | | | 1
26 24 22 20 18 16 14 12
L 1 | | 1 ] |
2:1 2.5:1 30 3.95:1 q:| 4.5:1 5:
TALUD (col p)

Figura IV.20 Graficas para el andlisis de un talud compuesto de arcilla y
homogéneo, disefiadas por Bishop y Morgenstern (1960).

Ejemplo :

Se requiere estimar el factor de seguridad para un talud de 21.5 m de altura, con una inclinacion
2.5:1. Las propiedades mecdnicas del suelo son ¢’ :2.04 T/, §'=309 v, 1.89 1/m’ y r,=0.45; y

la profundidad del pie del talud al estrato resistente es de 5.4 m.

Solucion :
¢ yH= 2.04/(1.89%21.5)=0.05 T/m’

DxH=215+54=269m
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despejando D tenemos:
D=26.9/21.5-125

de la figura 1V.20, para B=21.8 0y $'=30 o obtenemos m=2.38 y n=2.12. Sustituyendo mn y r, en
la ecuacion 1V.41 se tiene :
F§=2.38-(2.12%0.45)=1.43

r,. es mayor que r,, porlo tanto la solucion es correcta.

IV.7 RECOMENDACIONES PARA FIJAR LAS INCLINACIONES, SIN CALCULO
ALGUNO, DE LOS CORTES EN LAS VIAS TERRESTRES.

En el caso de los corles en las vias terrestres, un porcentaje quiza elevado de éstos, han de
proyectarse con base en el criterio del ingeniero responsable auxiliado, cuando mas por el
comportamiento de estructuras similares en la misma zona (cuando las hay), por las
condiciones de las laderas naturales enla regiény por ios estudios someros exploratorios que
se puedan haber hecho dentro del marco general del estudio geotécnico de la via terrestre.

Como es natural, la experiencia precedente constituye una valiosisima ayuda en |a tarea
de fijar la inclinacidn recomendable para que el corte sea estable.

La tabla IV.2 (Rico y Del Castillo, 1992)es un sumario completo de recomendaciones
de inclinacion para cortes practicados en muy diversos materiales, incluyendo muchos tipos
de rocas ademas de los suelos, que resume la experiencia del Departamento de Geotécnia
de la Secretaria de Obras Publicas de México. Poco éxito aguardara al ingeniero que aplique
éstainformacion enforma ciega, mas bien se debera ver como un marco general de referencia
0 aun mas simplemente, como la opinién personal de otros ingenieros que han afrontado
antes los mismos problemas. Por la elaboracién de esta tabla merecen crédito especial los
ingenieros Raul V. Orozco Santoyo, Santiago Barragan Avarte y Juan M. Orozco y Orozco.
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Tabla V.2

Taludes recomendados en cortes.

TIPO DE MATERIAL

TALUD RECOMENDABLE

flasta 5 m

Desaldm

Defalbm

Mayor de 15 m

OBSERVACIONES

T
({ ¢ ad L / | 9
A -~ b ”-r s I/ I
Giranitn sano y masive, P i’ 4 4 H Jescopelar a 1/2:0 fa par-
| ¢ r | H //. ’ te intemperizada si la hay,
P N TN I A
’ L. / —l 1 /
« « « N P
! /’ | /’/ ; /,
Granito sano fiwarado en Y T v / Amacinar valudes segin !
_ ! W maci gon la
hlocues. . - (] ,"./ (’ disposivian sle Jog blognes,
10 /f’ Wi /0 el / v
Haif M /" . /'
’ A / . . 4
! ¢ - C ,
Granito exfoliada, grandes e I R ,/ T‘:l“ Imn‘mlcu ".',:'m‘l;"
hlogues empatados en are: ! i - Y 7 " J/ " pamie fa - camtiion ce
", | - P ) ' " A :mlnu en el cambio <le 12
. 7 ./ [2Y] .
b N ’ t
»”° vl | _

i { ~F { ,

. . i 0wl - Se recomienda  construlr
Granito exfoliado, gramles i L, f | ,/’ baaqueda con el abjeto de
l{loc]\nu empacados en ar- | | ' | ’,’ ...--‘- i L 5 redibir en ella oy peques
cilla arenosa, i /’ .M ,r " < itos dospremddimientos que

| s Vel 2 11 w nocmalimesie se preientan,
7 f ‘e 1a
St el producto de ta Intem-
¢ § ¢ wrisacin el grant
' prricacan del granito ¢
H | ] ;- | e arena ling, limosa o ard-
Granito totatmente intem. ! - . ’ s lloya, s& recumienda o
petirado (sucuroguay) . i o r | Ve P wl yecur banquea de 1m
! - i [ L/’ para cortes hasta de 18 m
L,— "l g J/z i/ | kl y de 3w para cortes ma-
- 4 yores.
’ wi | Ll
Se recomienla tomar en cuenta las misimay observa.
Dioritas, tinnes (fuc se hacen para los granitos, depenicndo
del grad s de intemperisinu de 1 roca,
( ( (! =T | S
| ! 4 |
! i
curade, o | | , I i VS M Se recomienda amachiar ti.
Andesita fisorada, sin | . i/ ] guientla o planos de lisu.
alteracion, [ [EAT 1 P g raicnto,
e I,( 1_ I A
— / o - —
/”
} ‘| ‘o' ’ t /” ' Se puede congsruir berma
| i TS de 4 m al cambiar talud o
Andasita fraciurada y poco | " I/ v ow | S - ta parte Inferior slel cone
alterada. | T !/’ M V L' na consiene ardills en lay
Lo M A i il () fracturas y énas estdn ce
3 ! i o / / ‘ . rraday.
| '
.
- - , s
1 § t Pid ! Se secomieala  dewaperar
| | . , y wn talul 1} 2 parte su
Andesita fracurada y ' | 4 T L | ; ’ " perficial mis alterada, S
’ N .
alierada, X P | s ™y Lo W existe  flujo de agua de
I ‘_.[ T I, ' K , I, berd  proyectarse un ah.
LA IIJN r g L A dienaje adecuado,
s L / - / -t -




Tabla IV.2.1 Continuacién.

TIPO DE MATERIAL

TALUD RECOMENDABLE

OBSERVACIONES

\

L Hasia 5w Debalhm Deloalsm Mayor de 15 wt -
. )
Riolitan sanas o Tractwrae « /S Se recomlenda amaclear 1b-
dfas e grambes bilmpues, I .2 guleado fos planos de frac
am sisteimay de Jenona. 4' Y turaimleno, asl como des.
mientn a I hgrisantat y 2 opetar a 11 I parte In
serticalmente, . | temperlzada,
/
4
o
Dial ,('
Al sanld pene e N
fractocada, ! i Se secomlenda amaclsar,
;o
/!
’
. ’
Y Descopetar 1/2:4 1a pane
L4 sperinr el corte,d ¢l frac
Basalto frachuado, sano. oo e ¥ turamlento es muy intema,
A §i hay una capa {ntempe
4 risada descopenar 1:1,
’
L L £ 4 1 P
) i ’ ! Prae Si loy lragmentos  estin
Basalto fracturado en \ .~ ‘T | P ”~ sueltos y sia suelo, 0 emn:
blogues de sdus 1amaitos, ] g | ,,r wit pacados en accilla o limo
- .
L] )/

suave con Hujor de agua,

Bavalto tractorasly en
blixjues. sle toddos tamaiios,

§i lov lragmentos endn em-
pacattos en archlla lirme sin
que exivian flujos de agua.

latakio iy Sracturad y
en procese iy avanzado
dle wtemperhaagiiin,

Fa conas muy Huviosas se
tecataicnda comstenlr al ple
del waluid una hanqueta
de 1 tn para cortes hasta de
15 m y de 3.0 m paca cor-
tes mayores de 18 m,

Caortientes hasilticas inter.
caladdas con 1vas piroclds
tlcas y tequntles,

Se recomtemla ilelinir el contacio ente el hawl y las rocas plracidsticas pana
darle a cala voo w talwd correspordtiente, 1as socay piraclisticas requieren
tabud de 11 3 se encuentean sueltas o dde 3/1:L 57 se encuetian compacios
o son maerlales muy graews,

L 4
[} QI. e [} L, ’ t ’,"”m 5’i el terontie es Je grano
. | i | , | e " fino y end suelto, se pro-
Vesantle tikasive, ] - | i /’: L’ - poue aplicar 1y misinas re-
I o T Pld it i, ‘, 4 we comennlaciones que para el
i fay W /i’ L A vl venio de las pliocistieas.
4 -1 | .L
’ ) -
J.
. . -
- ’ ' ’ r
Tubay, wbay  Inecholdes, } ? 2= | I Si endn Intemperiradas en
anlosfticas, tlulltivas » ha: , i, ver A Ia parte uperior vlel cone,
slticas, saitaz o ligecament. | Pt | PN ~r’ ' 2 ' s recomienda descopetar
1e fiuradlus, I . ! y i J ,'i el corte a 1/2:1.
t
'/4 | ! / /l
4 .
J } ‘ A S Si existe un flujo 1le agua
“Vohas, tohas  hrechoiiies, =7 / oy importante, v eantienda
h ! / '
I;:Iltllﬂlli(u, nolllli‘m b i _ ll ‘| T !/’ v M I, wi W constiuir berma de 4 m a
1 lrm. Illnll o ligeramen. | q%" | it W { l,’ Ia mitad de la altura, ime
te liradas, gl YR . _L H A permeabilitandola,
l/ - 7 '/ |
\ ; ' '
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Tabla IV.2.2 Continuacion.

TIPO DE MATERIAL

TALUD RECOMENDADBLE

fasta Hm

Dedalédm

Mayor de 15 m

Y

ONSERVACIONES

‘Tohay, 10has  Dredhoides,
rialiticas, andesiticas w hae
sdlticas poca fotemperiza:
dat,

Se recomienda ilescoperar
a 3B W parte superior
si el fraduramiemo « in
temperisthu es inteiv,

Tobas, 10has  hrechaides,
rioliticas, basdlticas o an.
tleslticas muy intemprizt:
das,

Cambin ide talud a la mi-
tac ale Ja altuca en contes
mayores ale 19 m,

Lwita dura y resitente,
enn echado catl harisontal,
poco fracturada,

¢
|
i ~
P
ot LI /]
‘ —L
[}
I
|
i -

No construir contracunetas
si no son ldew jmpermes
bies. Descopetar a 3/4:10 la
parte superior mds lntems
pericada,

Lulita suave de reshentia
media muy fracsurada,

No constnsir conbracunetas
sl no son Men impermea-
Iddes. Desonpedar 1:) fa par
te superlicial mds Intempe.
slaada,

Arcjiscas sanas {uertemen.
te cemensadas, esratllica:
cidn mal tlelinida hoiicon.
13l o a favor del cote,

1 —
I .
oo
I 5
/.
Ji ]
’ w—l

Desropetar 3/4:) I pane
ntay intemnpesicada,

Arenisca poco cenemtada,
wny alterada con (lujos de
agua,

[}

!

|

Iz

‘/" »—]—
’ —“—-

}

[}

b

' _:"
T
‘ A

Descopeiar i) la parie su
perficial iy jmemperl.
ada,

Conglomerado  loedolde
hien cementatlo cun natrie
silivma o caledrea,

=AY

b=t

Se recomienda amacisar ell-
mioando todos los feag
mentoy usclios,

Conglomerado pohgemente
cemedtaddo con satile ara-
Hosa,

- b,
‘\
L

\

1
hed

Sl la maurie arcillosa se
encuentra saturala o w-
metida o fuertes cambios
de lamedad, se recomien
da para cottes mayores de
1 o onvmly hampueta
de |onty hermas e 4 m
a ko mdtad de la wltwra,

Caliza fracturada con echa.
o casi 4 favor slel wite
o eatralificacihit groess o
nal debinida.

\

i

Fed!

N e e e g

\
-

Se revanienda rlescuperar
b la pate superiue alte
ratda o iy fraomala,

Calizas sanay ron eswratifi-
cacidn fina horiconat o a
favor ket corte,

N

A Y
D —
Ly
\
-t
e’
]

— -

Descopetar {:1,




Tabla IV.2.3 Continuacién.

THPO DE MATFERIAL

TALUD RECOMENDABLE

Hawa b m

De balbhm

De 1 a )b m

Mayar e 151

OBSERVACIONES

= =
4 i( Pl L ’ [ . '
Caliza intemperisarla con | i - ’- I e I e
! — i - i, [ ’ Projectar sulxlienaje con.
flujo de agua z - ). ) [ vi o
§ Rt I . "y Vg wy M i v, tracunetas impeemeahles,
Ny T A A b
o Tt ;" ‘ i J
Calina sana can echada Dar el talud conespomtieme al echado,
contra el corte entre W y S$iJa rocs evd may fracinada, prayeaar eom ine
45%, cart tubrjcanie arcillo. permeashitiznla e 4 ot a Ja mivad ale ta aboara, Con-
30 enire esleatos. iracunelas jmpermealies,
'( (4 t - [ -
. - i . W ! -
Callia muy fhacoada e | ! - ! . gl B /./ , w2 Gty
] : - .
Imemperizada, i o, l Kad 1. -- (s - Imperencatile,
- - ’ L ’
5 e - } s i’ i
AT w7 l K ! _"I ,1 "
—=
[} [} [3 - [§ -
i ! =" T
. st ’ ’
\'.alha sana pocn [ractnea. i " T I J i, " Se puede comiterar o
da con echado comra el PP e N [N ¥ ) [2X] sh el echado Juera lorion.
corte entre 30° y 45°, b A= -r |4 ¥ b
P ' [ 1al,
/‘k g ¥ //' ’l /1
s ") ! - g ~ L 7 —
} 13 " | .
- ’
Calira myy paco intempe. | ’ b ’ e { l g
riemda y  fracvrada, con i T 7 H ! . Deswoperae 1o qona mih
aliads enmie 450 y 300 | = [ | Wt ) war M fracnuadda a fi). Conteacu:
wntra ¢l cade, | -~ ” ;T , : _L A ,/ J neta impermeahilizata.
L, T - ‘e /
Pirarras
! !
i Contcacunera finperineabi:
Aglomerado medianamen. H ! lizadta, para conies mayuer
le compacto con litos no ! ! de M1 m comteulr hangue.
plisticos, l e T ta de LU m en el pie de)
g N A talud.
"
} l‘ q'_ 1 . :’;nn'naumem taspermeald
. 4 — AT st ismlay, Para cnte tiayor
Agiomerado  medianamen. ! i Lt bt 4 ',', te ! ,’1@. de 10 m proyavar bera
:‘emmpﬂo coit finos plis. ; - | ‘ I,’ —*— i /’ de 2 a Ja mitul de fa
cos, LY L e 8 0 Wi Hy, , 1 . altma y |ara cnte mayor
17 i KA l * v i e w l’ de 15 m awmentas ¢ wn-
. ke ! L} chn a 4w,
L4
.’ T ? Pld ? e Descopeiar §:1 ta parte su.
. 1 i e i ‘ H L’ petior wmds Intemperizada,
Arenas  limosas y fimos | . ! ',.’ I, v M) ) W] s sunmateriales fidilinente
compactos, Vor” =l L wa M) G J ’ crustonahles deherd proyec.
o owl A 7 Yy 1arse taluid de 1:) y prote:
’ —L ger con pasto,
f } [} Conracuoeta impermea.
i - | hte, Descopetar 2 1:5:1 a
Atentas  limosas ¥y limos . : . ! PPl ' U1 padte miids dntempedica
poco cumpactos, | ; ’ 1 e M ’ (2. Para cories mayores e
I - - wil 7 i - 15 m proyectar banyuena
1;7{ ~1 /i,’ ¥ w [ vat Ml de S moal pie def tatol,
} - -
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Tabla IV.2.4 Continuacidn.

TIPQ DE MATERIAL

TALUD RECOMENDABLE

ONSERVACIONES

Hasta 5 m Debaldm Delfalsbm Mayorde 15m
ye R Py |
[ [ [§ 4 3 ’
| - ] , | s W w2
Arenas limasay y  limos . - (%4 van W l / — _]‘_ Descapetar la unte
muy compactos (tepesate)., | <. . / ! W superior uelta,
Lf/ —] vl M /,! Vel Wi
4 I
v R ‘ __L / J‘
¢ i ¢ T{s T
P t Wi 7w N
) ; v , Descoperar 1:1 Ia parie In.
Arclllas poco arenosas - ’ .T [ —— s T temperizada, S| exisie {lujo
e \ ' R ’ 1
firmes (homogéneas) . T L \ 7] | ’ ) W e agua proyectar sibilic
e ] ¥ /{ l g naje,

Anillay muy suaves expan-
Mvas y compresibles.

*Para cortes mayores e
15 m projeciar berma a la
mitad de la altura hien
drenada,

Caolin producto de la In.
tlemperizacidn de granitos
o diorisas,

Cubrir con pasto el ialud
para cories mayores de 8 m
noyectar berma de 6 m
Lim trenaila,

(alwra mixima 18 )

Arenas limpisy poce o
nada compactas,

Su dngulo de friccidn interna con banqueta de 1.00 m

en a hase,

Cubrir loy taludes
con paito,

*1a consruccidn de fa berma vequerird de una contrapendiente
can nhjeto de drenar el agua por medio de cuneias que deherdn
ser impermeables, pues si no lo won se podria temner una filiracién
tjue pondria en peligro la parte inferior del corte al establecene
uina superficie de falla ocavionada por la distminucidn de fa 1esis
tencia al eshierso corrante Jel material por efecto de la filiracisdn,
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LISTA DE SIMBOLOS

Muchos de los siguientes simbolos se muestran gréaficamente en la figura IV.2, IV.3, IV.4, IV.6

yIV.7.

- mo o x» o

FS:FS,FS,

l' Hc

H
j

k
K

vTz>3373"F
-0 S =z
o)

h-]

S NSO
S

’

,. WL ,. WP

S =

= Distancia del "centro de momentos" a la fuerza A del agua, o al peso W

= Empuje hidrostatico

= Ancho de {a dovela

= Cohesién

= Componente horizontal de la fuerza interna Q que actta en la dovela

= Distancia de |la base de la dovela a la fuerza interna Q (figura IV.6), o del centro
de momentos a la fuerza P (figura IV.7).

= Factor de seguridad; F.S. de la ecuacion de "fuerzas"; F.S. de la ecuacién de
“momentos”

= Altura del talud; Altura critica del talud

= Distancia del "centro de momentos" a la linea L (sobrecarga)

= Distancia del "centro de momentos" a la fuerza sismica

= Aceleracién horizontal (sismo) expresada en funcién de la aceleracién de la
gravedad g, se fe nombra también coeficiente sismico.

= Linea de carga o sobrecarga

= distancia del N.A.F. a la superficie plana de falla (figura 1V.2)

= Momento actuante o de volteo; momento resistente

= Coeficientes de la solucién de Bishop y Morgenstern (1960) (figura 1V.20)

= Parametro de establlidad (cosa + tarng’ sen a/FS)

= Numero de dovelas

= Nimero de estabilidad

= Fuerza normal a la base de la dovela; fuerza "activa”; fuerza "pasiva"

= Fuerza interna de |a dovela (figura 1V.4)

= Parametro de la presién de poro u/yZ

= Radio, distancia del "centro de momentos" a la superficie de deslizamiento

= Resistencia al esfuerzo cortante en la base de la dovela; en arcillas sensitivas

= Componente del peso de la dovela paralela a la base de ésta

= Presion de poro; fuerza

= Contenido de agua o de humedad; limite liquido; limite plastico

= Peso
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X = Componente vertical (cortante) de la fuerza interna Q de la dovela

b4 = Profundidad
a = Inclinacion de la base de la dovela con respecte a una linea horizontal
p = Inclinacién de la superficie del talud con respecto a una linea horizontal
Y Yu = Peso volumétrico del suelo; del agua
a7 = Esfuerzo normal; esfuerzo cortante
¢ = Angulo de friccion interna del material
0 = Inclinacion de la fuerza interna Q de la dovela con una linea herizontal, angulo
subtendido al centro de la superficie de falla circular
P = Sumatoria
A = Factor de escala de las fuerzas internas de la dovela
w = Inclinacién de la sobrecarga L con respecto a una linea horizontal
Superindices
= Respecto al esfuerzo efectivo
Subindices
tinsu = Falla; normal;, no drenada

T = |zquierda; derecha o residual; linea de empuje
= Maximo; mobilizado o motor
= requerido; saturado

max ! m ' mob

req ' saf
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CAPITULO 'V

DINAMICA APLICADA A LA ESTABILIDAD DE TALUDES

V.1 FENOMENO DE LICUACION EN SUELOS

V.1.1 Mecanismo de licuacién.

Los esfuerzos originados en el terreno durante un sismo se deben principalmente a la
propagacion ascendente de ondas de corte originadas en la formacién rocosa subyacente.
Antes del sismo, un elemento de suelo esta sujeto a un esfuerzo confinante debido a la presion
en exceso que ejerce el suelo que rodea a dicho elemento. Por ejemplo, cuando una serie de
esfuerzos ciclicos generados por un sismo se aplican a un elemento de arena saturada
compacta, ésta tiende a reducir su volumen. Sin embargo, el tiempo en que se aplico el
esfuerzo ciclico es pequeilo, comparado con el tiempo requerido para que exista drenaje ya
que la disminucién del volumen del elemento no ocurre inmediatamente.

En el caso de arenas saturadas de baja permeabilidad (figura V.1a), si la magnitud del
esfuerzo cortante ciclico es muy grande, la presién de poro aumenta hasta un valor igual al
esfuerzo confinante inicial. En este estado, el esfuerzo efectivo que soporta la estructura de
arena disminuye hasta un valor nulo, lo cual determina la pérdida total de la resistencia del
suelo (figura V.1b) y por consiguiente las particulas de arena se liberan de dicha estructura
como si estuvieran flotando. Se dice entonces que la arena se encuentra en un estado de
licuacion.

Después de que presenta este fendmeno, las particulas de arena empiezan a asentarse,
depositdndose en un estado sueito o poco compacto, como se observa en la figura (V.1c). El
tiempo requerido para que el estado de licuacién continue, depende de las condiciones de
drenaje del depdsito y también del tiempo que dura la siguiente aplicacion de esfuerzos
cortantes ciclicos.

V.1.2 Licuacién inicial y movilidad ciclica
Una interpretacion mas profunda dei fenémeno de licuacion puede ser obtenida observando
en el laboratorio el comportamiento de muestras de arena sometidas a esfuerzos ciclicos. Esto
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Figura V.I Mecanismo de licuacion.

fue primero llevado a cabo por Seed y Lee (1966) usando un aparato de prueba triaxial ciclica.
Las muestras de arena saturada se sometieron a una presion de confinamiento y
posteriormente a una secuencia de esfuerzos axiales ciclicos de amplitud constante bajo
condiciones no drenadas, las muestras se ensayaron hasta que sufrieron una deformacion
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Figura V.2 Registros de pruebas de corte ciclico torsional.

Una prueba tipica de laboratorio que se llevd a cabo en muestras de arena con
diferentes compacidades (figura V.2). Para las pruebas se utilizaron muestras cilindricas
huecas ensayadas en el aparato de prueba de corte por torsién (Nagase, 1985). La muestra
de arena fue abtenida del rio Fuji en Japon. El tamario promedio de las particulas es de 0.38
mm y el coeficiente de uniformidad es de 2.21. La relacién de vacios maxima y minima es 1.08
y 0.53, respectivamente. Las graficas obtenidas de las pruebas se muestran en la figura V.2,
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donde se observa que la presion de poro aumenta en el momento en que el esfuerzo ciclico
es aplicado, y finalmente se aproxima a un valor igual a la presién de confinamiento inicial, por
lo que se producen grandes deformaciones torsionales ciclicas. Sin embargo, la manera en
que se desarrollan estas deformaciones depende del estado en que se encuentre la arena, es
decir si estd compacta o suelta. Si la arena esta suelta (fig. V.2(a)), la presion de poro se
incrementa rapidamente hasta un valor igual a la presién de confinamiento inicial,
presentandose rapidamente grandes deformaciones permanentes y el fendmeno de
inestabilididad ciclica para un nimero bajo de ciclos de carga, donde la deformacion por
cortante es aproximadamente del £20%. Por otra parte, si la arena esta compacta, 1a presién
de poro se incrementa mas lentamente con la fluctuacion ciclica, después de que se llega al
valor maximo la presién de poro se hace igual a la presion de confinamiento inicial, la variacion
ciclica llega a presentar un estado constante como se puede observar en la figura V.2(b), en
donde la presién de poro tiene un comportamiento ciclico con una frecuencia dos veces mayor
que la frecuencia de la carga aplicada. La deformacion por cortante torsional en la arena
compacta, se incrementalentay constantemente conforme avanzanlos ciclos de carga, yaque
las tensiones efectivas se recuperan inmediatamente tras su anulacion, por efecto de la
dilatancia positiva caracteristica de este tipo de suelos, pero nunca sobrepasa un clerto limite.
El comportamiento de la arena compacta, en el cual la presién de poro se hace igual a la
presion de confinamiento inicial como resultado de una carga ciclica y por la aplicacion
subsecuente de esfuerzos ciclicos causando deformaciones, se le llama "Movilidad Ciclica”
(Castro,1975).

Tanto en el caso de que la arena esté compacta o esta suelta, la presion de poro
aumenta constantemente conforme se aplica el esfuerzo ciclico, después de que un cierto
nimero de ciclos son aplicados, la presién de poro maxima se hace igual a la presion de
confinamiento inicial. A lo anterior se le llama estado de "Licuacién Inicial". Para arenas
sueltas, la licuacidn inicial es acompafiada por grandes deformaciones. Para arenas
compactas, el estado de licuacion inicial no produce grandes deformaciones sino un grado de
ablandamiento acompafiado por una cierta cantidad de deformacidn ciclica, la licuacion inicial
puede ser tomada como un parametro para reconocer un estado de inestabilidad ciclica en
arenas densas.

Lo anterior sera mas claramente entendido, si el comportamiento ciclico se expresa en
términos de las curvas esfuerzo-deformacion y de las trayectorias de los esfuerzos los cuales
se representan en el espacio de esfuerzos. Los datos obtenidos en la figura V.2 son
representados en las figuras V.3 y V.4. En las figs. V.3(a) y V.4(a) se representan las
trayectorias de los esfuerzos, donde la relacién esfuerzo ciclico, 7,/ g, se define como la
relacion entre el esfuerzo cortante torsional ciclico, r,, y el esfuerzo efectivo inicial (presién de
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confinamiento inicial), o, por lo tanto estas figuras se obtienen trazando el esfuerzo ciclico
contra el esfuerzo efectivo confinante. Las figuras V.3(b) y V.4(b) tambien representan las
curvas esfuerzo-deformacion. En la figura V.3(a) se observa que para arenas compactas, la
presién efectiva de confinamiento disminuye rapidamente cuando se aplica el esfuerzo ciclico

~ i
vaba dv sert;é%r: ons| &

/o,

47%
0,"598 KNAn' | K =t
Arens det o Fujt

o8

o4

1]

vew

Linss de transformacidn de fase
Paivtitiditaaih }
+ o4

o4
(8) Trayactoria de eshierton () Curve eshianzo - deformacion

Figura V.3 Trayectoria de esfuerzos y curva esfuerzo-deformacién obtenidas
de pruebas de corte ciclico torsional en arenas sueltas.

NE o wco # 0y N3
%4/ 0,'20.797
D759, K.=1,0
a,'=08 KN/m’
Arena del rio Fu'

(13

o0 de corte toralonsl
1,10,'20.717

Dr=75% , K,=1.0
a,'=08 KN/m'
ana d i i

02

p/// /

06 [
{0) Trayectoda da eshierzos (b) Curva sehiarzo - deformacion

Figura V.4 Trayectoria de esfuerzos y curva esfuerzo-deformacién obtenidas
de pruebas de corte ciclico torsional en arenas compactas.

y después el punto maximo del esfuerzo cortante llega a tocar un punto de la llamada "Linea
de Transformacién de Fase", en la zona de los esfuerzos, la trayectoria de esfuerzos cambia
hacia |la derecha y hacia arriba durante el proceso de carga, y hacia la izquierda y hacia abajo
en el proceso de descarga. La linea de transformacion de fase se utiliza para identificar el
estado de licuacion inicial del suelo. La interpretacion de estas rectas es que, en Ia regién
comprendida entre las lineas de colapso de Mohr-Coulomb y las lineas de transformacion de
fase , el suelo desarrolla grandes deformaciones: el previbrado es muy perjudicial (fenémeno
de la relicuacion) y el material tiende a deformarse como un fluido viscoso. Por el contrario,
en la region delimitada por las lineas de transformacién de fase las deformaciones son
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pequefas, se manifiesta el fendmeno de dilatancia y el previbrado es beneficioso, lo que se
traduce en un cambio abrupto de la trayectoria de los esfuerzos efectivos al pasar de una
region a otra. Lalinea de transformacion de fase |a define Ishihara (1975) como aquella linea
recta localizada en la zona del esfuerzo, a la cual la divide en dos subzonas en donde el
comportamiento de la arena durante |a aplicacion del esfuerzo se dilata o se contrae. Las
curvas esfuerzo-deformacion durante la aplicacién de esfuerzos ciclicos en arenas sueltas, se
muestran en la fig. V.3(b), en la cual se observa como el esfuerzo ciclico es continuo y la
arena presenta grandes deformaciones, observandose una deformacion por cortante del 5%.
Los datos obtenidos en |a prueba con arena compacta mostrados en la figura V.2, son
presentados en la figura V.4 mediante trayectoria de esfuerzos y curvas esfuerzo-deformacion.
En la zona de esfuerzos se puede observar que cuando la trayectoria de esfuerzos pasa la
linea de transformacion de fase, la trayectoria cambia hacia la derecha y sigue aumentando
en direccién del esfuerzo cortante. Cuando se inicia la descarga la trayectoria de esfuerzos
cambia hacia laderecha y hacia abajo, finalmente la presion efectiva de confinamiento alcanza
un valor casi nulo eliminandose completamente el esfuerzo cortante. Después de este estado,
el esfuerzo cortante comienza a incrementarse progresivamente si la aplicacion del esfuerzo
clelico contindia, pero este finaimente alcanza un cierto valor limite. La trayectoria de esfuerzos
y la curva esfuerzo deformacién en el curso de un ciclo en que se aplicd el esfuerzo, seran
tomadas del grupo de curvas mostradas en la figura V.4(b) y trazadas en la figura V.5.
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.. DE_EASE .

s

4 B
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EFECTIVDS

Figura V.5 Comportamiento de la Movilidad Ciclica en arena compacta.

Se puede observar que mientras el esfuerzo cortante es pequefio, un punto de éste se
mantiene dentro de las lineas de transformacion de fase y la curva esfuerzo-deformacion se
mantiene casi horizontal, Pero una vez que el esfuerzo cortante se incrementa, la curva
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esfuerzo deformacion tiende hacia la vertical. Por lo tanto, la dureza de la arena compacta
durante la carga ciclica se hace muy pequeria hasta un cierto valor de la deformacién por
cortante, pero comienza a aumentar repentinamente con el incremento en la presion efectiva
confinante como se puede observar en la trayectoria de esfuerzos en la figura V.5(a).

V.2 ESFUERZO CORTANTE CICLICO PROVOCADO POR MOVIMIENTOS SISMICOS.

El esfuerzo cortante que se presenta en un punto que se localiza a cierto nivel dentro del
terreno originado por un sismo, se debe a la propagacién ascendente de las ondas de corle
provocadas por el movimiento de ias formaciones rocosas subyacentes. Si se observa una
seccion del suelo, el cual esta formado por estratos, los movimientos del terreno se deben a
una excitacion sismica, se consideran como el resultado de la deformacion por cortante y la
teoria unidimensional de propagacion de ondas a través de los estratos, puede serusada para
calcular la respuesta del terreno y por consiguiente para obtener e! registro histdrico de los
esfuerzos cortantes a una profundidad del depésito de suelo.

e
Td td:-g-vtz

Figura V.6 Relacion entre la aceleracion en el terreno y el
esfuerzo cortante que se presenta.

Un método sencillo para analizar el fenémeno de licuacion es el propuesto por Seed e
Idriss (1971), el cual considera un elemento de suelo con profundidad Z, como se muestra en
la figura V.6. Suponiendo que el elemento de suelo se mueve horizontalmente como un cuerpo
rigido y la aceleracién horizontal maxima en la superficie del terreno es, a,,, entonces el
esfuerzo cortante maximo, r,,,,, que actua en la parte inferior del elemento de suelo es:
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donde ¥, es el peso volumétrico del material, g es la aceleracién de la gravedad. Por otra
parte, si el elemento de suelo se mueve como un cuerpo deformable; el esfuerzo cortante sera
menor que el obtenido en la ecuacién (V.1) y se puede expresar como;

a
Totr = LY Z veeeerenenenanees (V.2)

donde r, es un factor de reduccion cuyo valor es menor a uno. Seed e Idriss expresaron
valores de r, en una grafica, pero Iwasaki et al. (1978) recomendd el uso de la siguiente
férmula empirica;

Id=l“0.0152 ...........-..o..-(v.3)

donde Z esta en metros. Dividiendo la ecuacién (V.2) entre o, queda:

ag
Cndx Ty Y eneeneeeneenenaes(V.4)

0V g 0V

donde o, es el esfuerzo vertical total. La ultima ecuacién puede ser usada directamente para
evaluar la magnitud del esfuerzo cortante en un elemento de suelo, provocado por un sismo,
Una de las ventajas al usar la ecuacién (V.4) es que existe una gran cantidad de informacion
sobre estos movimientos, la cuai puede ser usada para evaiuar el esfuerzo cortante del sitio
en cuestién. La ecuacion (V.4) puede es valida durante el intervalo de tiempo que tarda el
sismo.
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V.3 PREDICCION DE LA SUSCEPTIBILIDAD DE LICUACION.

En los primeros estudios para determinar la susceptibilidad de licuacidn, se admitia que el
factor dominante para saber si un estrato de arena suella saturada podria licuarse era su
parametro de compacidad relativa. Posteriormente se demostrdé que ademas existen otros
factores que influyen en el comportamiento de materiales granulares bajo la accion ciclica de
los esfuerzos inducidos por un sismo. Las investigaciones de Seed e ldriss (1982), les llevaron
a proponer un procedimiento semiempirico para la determinacién de la susceptibilidad de
licuacién de arenas sueltas saturadas a partir de los perfiles de resistencia a la penetracion
estandar; este procedimiento se ha venido aplicando a los perfiles de resistencia obtenidos con
el cono eléctrico, con ventaja sobre los primeros,

V.3.1 Factores significativos
Seed e Idriss (1982) identifican los siguientes factores significativos en el fenémeno de
licuacion :

a) La estructura del suelo

b) Laforma de las particulas que puede ser de redondeada a angulosa, y su distribucion
granulométrica.

c) La edad o envejecimiento del depdsito de arena, que con el tiempo puede desarrollar
contactos intergranulares y eventualmente alguna cementacién, aun permaneciendo
sujeta a un mismo estado de esfuerzos.

d) El estado de esfuerzos que involucra su historia y trayectoria de cargas, el grado de
preconsolidacion y el valor del cociente de esfuerzos principales efectivos.

La importancia de algunos de estos factores en la susceptibilidad de licuacion atn no es
precisa y por ello son todavia objeto de investigacion; sin embargo, como todos ellos influyen
en el comportamiento de las arenas ante cargas ciclicas, en forma semejante en la que afectan
su resistencia a la penetracion, se recurri6 a este pardmetro como indice para juzgar la
susceptibilidad de licuacion de un depdsito de arena suelta (Seed e Idriss, 1982).

V.3.2 Método para estimar el potencial de licuacion,
El método que aqui se presenta fue desarrollado originaimente para ser usado con sondeos
de penetracion estandar; sin embargo, actualmente se tiene mas confianza en la prueba de
cono eléctrico porque las condiciones del ensaye son mas controladas. El método semi-
empirico consiste en ;

a) Medir a resistencia a la penetracion.
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b) Estimar el estado de esfuerzos inicial asi como los esfuerzos cortantes inducidos por
un sismo.
c) Definir por comparacion estadistica si el suelo es susceptible a licuacion.

El método se desarroll6 para estudiar arenas finas que son los materiales mas propensos a
sufrir licuacion; también se ha aplicado en materiales limo-arenosos cuyo didmetro medio, Dy,
es menor que 2.5 mm.

V.3.3 Medici6n de la resistencia

Considerando que la informacion experimental sobre la estimacion del potencial de licuacion
se basa predominantemente en pruebas de penetracion estandar, se hace necesario establecer
correlaciones con la resistencia de punta medida con el cono eléctrico. Idealmente deberan
establecer estas correlaciones para cada sitio en particular. Cuando esto no sea posible, se
sugiere aplicar las relaciones para arenas limpias y arenas limosas propuestas por Schertmann
(1977) .

bPara arenas limpias: q,=4aSN verees (V.5

)
Para arenas limosas: q, =3.5a4.5 N veeene(V.6)

Donde N es el nimero de golpes para penetrar 30 cm en la prueba de penetracién estandar
y q. es la resistencia a la penetracion medida en el cono eléctrico en Kg/cm?,

Seed, Idriss y Arango (1983) proponen corregir g, con un factor que toma en cuenta el
estado de esfuerzos verticales iniciales, introduciendo asi el concepto de resistencia
modificada:

Qc = Cqle vveevrrennnvensaases(V.7)

donde:
Q. Resistencia modificada
c, Factor de correccidn
El factor de correccion se obtiene a partir de la curva de la figura V.7. Esta gréfica fue
obtenida considerando sondeos de penetracion estandar efectuados en diversos sitios y
corregida con las expresiones V.5 y V.6 para aplicarla a sondeos de cono eléctrico.
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V.3.4 Determinacion del estado de esfuerzos

El estado de esfuerzos inducidos por un sismo a la profundidad media del estrato cuyo
potencial de licuacién se define mediante el cociente r/ ¢,’, siendo r el esfuerzo cortante
debido al sismo y o," el esfuerzo vertical efectivo inicial. Para calcular 7/ o,’ se utiliza la
siguiente expresion (Seed e ldriss, 1982):

, Lgeeenrancnnarases(V.8)

donde:
g Aceleracion de la gravedad
., Aceleracidn maxima que podria presentarse durante un sismo

Ji] Parametro empirico, generalmente del orden de 0.65
ry Factor de reduccién

Los factores que intervienen en la ecuacion (V.8) son los siguientes :

a) La amplitud del numero de ciclos significativos de carga-descarga contenidos en la
excitacion sismica, asi como la intensidad del sismo; se toman en cuenta a través
del parametro gy a,,, respectivamente.

b) El estado de esfuerzos en el sitio y a la profundidad estudiada. Se toma en cuenta
con el cociente entre los esfuerzos verticales totales y efectivos.

c) Las oscitaciones de la columna de suelo se consideran con el parametro r,.
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Determinacion de . Este parametro convierte la historia de aceleraciones sismicas, constituida
por una serie de pulsos irregulares en amplitud y frecuencia, en otra serie de ciclos de
aceleracion, amplitud y frecuencia uniformes cuya energla es equivalente a la del acelerograma
inicial. En la figura V.8 se puede observar la influencia de la magnitud del temblor en el
potencial de licuacion.
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Figura V.8 Potencial de licuacién de arenas para diferentes
magnitudes de sismos (Seed e Idriss, 1982).

Determinacién de a,,,__. La aceleracién maxima depende de la zona bajo estudio; se han
publicado cartas de sismicidad de la Reptblica Mexicana en donde se dan las distribuciones
de las aceleraciones maximas esperadas para diversos periodos de retorno.

Determinacién de r, . Este parametro se puede obtener a partir de la figura V.9. Para
depositos poco profundos suele aceptarse que un valor medio para este parametro esr, =0.9.

V.3.5 Comparacion estadistica

A partir de investigaciones de campo, Seed e Idriss (1982) lograron recopilar informacién que
permite definir para sitios y profundidades particulares, el esfuerzo sismico normalizado 7/ g,
y la resistencia modificada Q,, distinguiendo entre depésitos que sufrieron licuacién y aquellos
en los que no se presento el fendmeno. En la figura V.10 se presenta la grafica obtenida para
sismos de magnitud M = 7.5,
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Figura V.9 Rango de valores de r, para diferentes perfiles
de suelos (Seed e ldriss, 1982).

Para juzgar si un depésito de suelo es susceptible de licuarse deberan calcularse la
resistencia modificada, Q,, y el cociente 7/ g,’segun lo expuesto en los incisos anteriores,
Estos dos valores definen un punto en graficas como la mostrada en la figura V.10 con la que
se puede evaluar si el depdsito es susceptible de licuarse.

Influencia_de la_magnitud del temblor. La magnitud del temblor de disefio modifica las
ordenadas de la figura V.10; en la tabla V.1 se presentan los factores por |os cuales deben
multiplicarse los cocientes 7/ g, ', en funcién de la magnitud del sismo.

Curvas Q. - r/ g, ' para arenas con finos. Las arenas con diversos porcentajes de limos o
arcillas también pueden licuarse, aunque su susceptibilidad es menor que la de arenas limpias.
Para materiales granulares con finos y con didmetro medio, D;,, menor que 2.5 mm se han
construido curvas de Q, contra 7/ g, ’ (figura V.11).
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Tabla V.1 Factores de correccién.

Magnitud del Factor de Correccion
slsmo para r/ga,’

8.5 0.89

7.5 1.00

6.7 1.13

6.0 1.32

5.2 1.50
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la penetracion, prueba CPT (Seed e ldriss, 1982).
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V.4 EVALUACION DE LAS PROPIEDADES MECANICAS DEL SUELO
BAJO CARGAS DINAMICAS

En las dreas montafiosas, el peligro potencial de deslizamientos de taludes provocados
por sismos aumenté dramaticamente en los Gitimos afos, esto se debe a la extension de la
mancha urbana y al desarrollo de infraestructura (redes carreteras) en dichas areas.

La falla de un talud durante un sismo esta gobernada en muchos casos por las
condiciones geoldgicas e hidroldgicas del lugar. Sin embargo, se debe realizar un examen
cuidadoso de las condiciones del sitio donde se hayan presentado deslizamientos provocados
por sismos. Casi siempre los planos de deslizamiento estén bien definidos y corren a través
de una zona de debilidad, la cual pudo ser originada por la infiltracion de agua a estratos de
suelo residual o intemperizado, pero también existen muchos casos donde los planos de
debilidad coinciden con zonas tectonicas como es el caso de una falla y también coinciden con
algn estrato resistente o de rocas,

La evaluacidn de la estabilidad sismica de taludes debe, por lo tanto, ser realizada
identificando el plano potencial de falla y por la investigacion de las propiedades mecanicas
de los suelos que constituyen la zona de debilidad. Para cada nivel del terreno.

V.4.1 Desplazamientos permanentes y estabilidad de un talud

Un elemento de suelo en un talud esta sujeto a un esfuerzo cortante inicial, o,, debido a los
efectos de la gravedad en condiciones normales. Durante un sismo una secuencia de
esfuerzos cortantes dinamicos se presentan en este elemento de suelo. Sila magnitud relativa
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de este esfuerzo cortante dinamico esta representada por, o, , la suma de los esfuerzos
cortantes aplicados durante un movimiento debido a un sismo esigual a g, + g, . Después de
la aplicacion del esfuerzo cortante dindmico, una cierta cantidad de deformacién o
desplazamiento permanecera en el elemento de suelo. Tal deformacidn se refiere a la
deformacion residual o permanente. La magnitud de la deformacion residual que presenta el
elemento de suelo esta en funcién del esfuerzo cortante dindmico mas el esfuerzo cortante
inicial o, + g, . La relacion del esfuerzo cortante inicial con el esfuerzo cortante total esta
influenciada por el desarrollo de la deformacién cortante residual. La relacion entre el esfuerzo
cortante, o, + oy, y la deformacion residual, ¢, se determina mediante pruebas, ya sea in-situ
o de laboratorio, siendo posible estimar la deformacion residual para un valor dado del
esfuerzo cortante obtenldo mediante varios procedimientos.

Cuando un suelo esta formado por materiales de comportamiento ductil como es el caso
de arcillas altamente plasticas, el material puede sufrir un incremento en la magnitud del
esfuerzo cortante provocado por un sismo, sin ocasionar una deformacion residual muy grande.
La curva esfuerzo-deformacion residual para este material se muestra en la figura V.12, De
esta manera es posible evaluar la deformacién residual del suelo asi como la deformacion
permanente del talud como resultado de un evento sismico. En cambio, si el material que
constituye al talud esta caracterizado por tener un comportamiento fragil, como arenas
cementadas, o por caracteristicas donde el material es muy propenso a fluir como arenas
sueltas y limos de baja plasticidad, ia deformacién residual tiende a incrementarse
indefinidamente en el momento que los esfuerzos cortantes producidos sismicamente,
alcanzan un cierto valor critico, como se ilustra en la figura V.12,

~a
=1

o’ SUELD DUCTIL  INPORTANTE
o PARA LA EVALUACION OE LA ——
'
o DEVORNAGION PERNANENIE ™
«
w
z
w g
v
o«
w 1 0 e
L -
‘E\ SUELO PRAGIL  TRRELEVANIE
~—

—— ~PARA (A EVALUACION DE LA
DEFOHNACION PUORNANENTE

ESFUERZIO D NAMIZC

ESFUERZO INIC AL W

0
DEFOANACIOH RESIDUAL -

Figura V.12 Analisis de la deformacion permanente para dos tipos de suelos.
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Cuando esto sucede, es muy dificil estimar exactamente la deformacion permanente del
talud. Por lo tanto puede ser apropiado recurrir al método convencional de analisis de
estabilidad para conocer el factor de seguridad del talud y determinar se es estable 0 no.

V.4.2 Determinacién de las caracteristicas resistencia-deformacién pemmanente del suelo

Para la evaluacion de éstas caracteristicas del suelo, Ishihara (1983,1984) observo
diferentes deslizamientos provocados en afios recientes y realizé un programa de pruebas de
laboratorio usando un equipo friaxial de prueba. Con especimenes isotrépicamente
consolidados y en condiciones no drenadas, se sometieron a un cierto nivel de esfuerzo axial
inicial, a,, y entonces se aplicaran una serie de cargas irregulares en direccion axial. La fase
dinamica de las pruebas antes mencionadas, se llevan a cabo incrementando la amplitud del
registro histérico de las cargas irregulares, o, En cada paso de las pruebas irregulares de
carga con variacion de amplitud, la deformacion axial residual, ¢,, serd medida.

Cuando el registro histdrico irregular es transferido a los especimenes mediante el
movimiento hacia arriba y hacia abajo del pistdn triaxial de carga, uno de los métodos de carga
es orientar el esfuerzo de manera que el maximo pueda ser obtenido cuando el pistén alcance
la posicién mas baja. A este tipo de prueba se le llama "prueba CM". Es también posible hacer
que el esfuerzo maximo o pico sea orientado de modo que éste sea ejecutado en la posicion
mas alta del pistén de carga. A este tipo de prueba se le llama "prueba EM". Para cada una
de las formas de onda usadas, ambos tipos de prueba se llevaran a cabo.

Losresultados de una serie de pruebas que se llevaron a cabo con muestras inalteradas
de arcilla volcanica, se muestran en la figura V.13. Las muestras estan parcialmente saturadas
y se obtuvieron de un talud de una montafia que sufrié un deslizamiento a gran escala el 14
de junio de 1978 en el terremoto de |zu-Ohshima-Kinkai, en Japon. Las pruebas realizadas
fueron del tipo CM y la resistencia de los especimenes en la prueba convencional de carga
estatica fue de o,= 84.4 KN/m?, donde o, es el esfuerzo axial a la falla. Un esfuerzo inicial, o,
igual al 70% de la resistencia estatica, fue usada en ia prueba. La figura V.13(a) muestra el
registro historico de la componente EW de la aceleracion obtenida en Muroran en el terremoto
de Tokachi-Oki en Japén. La figura V.13(b) muestra el registro histdrico de la deformacién axial
obtenido en una secuencia de prueba donde la amplitud del esfuerzo axial maximo es ¢,=87.5
KN/m? en direccién de la compresion triaxial. Se observa que la deformacion axial residual
producida en el espécimen por la aplicacion de la carga irregulares de ¢,= 2.172% en esta
secuencia.

Antes de ejecutar esta secuencia de carga el espécimen de prueba sufrid una
deformacién axial de ¢',= 1.88% en una secuencia de prueba anterior. La figura V.13(c)
muestra el registro historico de la deformacién axial obtenida en la secuencia de prueba
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posterior, donde la amplitud de |a carga irregular aumenté hasta o,=110.7 KN/m?. El espécimen
tomo un valor de la deformacion axial de ¢',= 4.0% en la secuencia siguiente experimentd
una deformacién resldual adicional de ¢,= 5.85% en el curso de la nueva secuencia de cargas.
En la secuencia anterior, el espécimen experimentd una deformacion residual de 10.9% como

se indica en la figura V.13(d).
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Figura V.13 Comportamiento de las deformaciones residuales
en la prueba irregular de carga.
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Figura V.14 Comportamiento de las defofrﬁgciones residuales
en la prueba irregular de carga.
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Un ejemplo de una secuencia de pruebas similar empleando una orientacién contraria
de la ondas (Prueba-EW), se presentan en la figura V.14. El registro historico de la
deformacion axial para tres secuencias de carga se muestran en la figura V.14 de la misma
forma en que se muestran en lafigura V.13. Se puede observar que la amplitud del g, maximo
(figura V.14), se refiere al pico mayor en la parte de la compresion triaxial. En los tipos de
pruebas triaxiales antes mencionados, el esfuerzo cortants inicial, o,, es aplicado haciala parte
de la compresion triaxial, y por consiguiente, los fendmenos claves como son la deformacion
residual y la falla de los especimenes de prueba son también encontrados en |a parte de la
compresion triaxial. En consecuencia, se considera razonable tomar en cuenta el esfuerzo
maximo en la parte de la compresidn triaxial como una variable clave que tiene influencia en
el desarrollo de !a deformacion residual y en la falla de los especimenes.

Para establecer la relacidn esfuerzo-deformacion residual, los valores defa deformacion
residual total, g,+ ¢',, acumuladas en la secuencia actual de pruebas de carga irregular,
seran leldos fuera de los registros de las pruebas tal como se muestra en las figuras V.13 y
V.14, y estos valores seran trazados contra la amplitud maxima de la carga irregular actual,
o, mas el esfuerzo axial inicial o,,. Los resultados mostrados en fas figuras V.13 y V.14 son
presentados en la figura V.15, En esta gréfica, la combinacién del esfuerzo axial estatico y
dinamico, o,* o, sobre la resistencia estatica, g, se hace con el fin de distinguir el efecto de
la carga dindmica con el comportamiento estatico. En fa figura V.15, los puntos indicados por
las flechas son aquellos que fueron leldos directamente de los resultados de las pruebas
mostradas en las figuras V.13 y V.14,
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Figura V.16 Relacidn esfuerzo cortante-deformacion residual.

En esta figura también se muestran fas curvas esfuerzo-deformacion para la fase
estatica de carga hasta aquel valor donde el esfuerzo axial inicial o,, tiene un valor det 70%
de la resistencia estatica, o, Esta misma figura muestra con lineas discontinuas, las curvas
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esfuerzo-deformacion para la fase estatica si la carga hubiese continuado. Puede observarse
que las curvas esfuerzo-deformacién para la carga estatica-dinamica se localiza por arriba de
la curva esfuerzo-deformacion para la carga estatica unicamente. Esto indica que si el
espécimen de suelo esta sujeto a una carga dinamica posterior, éste se deforma estaticamente
un cierto valor y tiende a exhibir una gran rigidez y resistencia, que si se carga hasta la falla
total mediante carga estatica. El incremento en la rigidez y resistencia surge de un coeficiente
que depende en gran medida de la naturaleza de los suelos de comportamiento cohesivo
cuando estan sujetos a cargas répidas tal como las usadas en el actual esquema de cargas.
Tres series de pruebas similares emplean tres registros historicos que muestran la misma
tendencia en la relacién esfuerzo-deformacién residual.

Efectos del esfuerzo cortante inicial

Con el propdsito de examinar los efectos de la variacion del esfuerzo cortante inicial en la
relacién esfuerzo-deformacion residual, una serie de pruebas similares se llevaron a cabo en
la misma muestra de arcilla volcanica empleando diferentes esfuerzos axiales iniciales bajo
cuatro registros histéricos de carga irregular (Ishihara, Nagaoy Mano;1983). Los resultados de
estas pruebas implican que la relacion esfuerzo-deformacion residual no esta afectada
apreciablemente por el esfuerzo cortante inicial, cuando los valores permanecen dentro del
rango de o /g, = 0.2 a 0.8, que es el caso de las condiciones en que se encuentran los taludes
naturales. Consecuentemente, el efecto del esfuerzo cortanteinicial continuo en larelacion con
el esfuerzo-deformacion residual se considera de segunda importancia y su efecto puede
pasarse por alto, en el momento en que se realice la estimacion aproximada de |a estabilidad
de un talud durante un sismo.

Relacién entre resistencia estatica y dindmica
Una serie de pruebas triaxiales similares se llevaron a cabo en muestras de arcilla volcanica
empleando diferentes presiones de confinamiento bajo cuatroregistros histéricos de carga. Los
resultados de estas pruebas se determinaron con presiones de confinamiento de g, ' = 20, 5(
y 80 KN/m? , los cuales se muestran en la figura V.16. Se puede observar que los efectos del
esfuerzo confinante son muy importantes y no deben pasarse por alto al momento de evaluar
la deformacion residual y la resistencia bajo condiciones de carga dinamica. Esto se debe a
que en un momento dado se desconoce la sorprendente magnitud de la resistencia bajo carga
estatica de un suelo de comportamiento cohesivo parcialmente saturado, que generalmente
ha variado con la magnitud del esfuerzo confinante.

El efecto del esfuerzo confinante en la resistencia del suelo en condiciones estaticas,
tiene que ser evaluado en funcién del angulo de friccion interna ¢. Asi mismo, es importante
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determinar la envolvente; de falla con el criterio de Mohr-Coulomb para las condiciones de
carga dindmica y compararla con la condicion de carga estatica. El método seleccionado para
establecer el criterio dindmico de falla se ilustra en la figura V.17. El semi-circulo que une al
punto A con el B es el circulo de Mohr asociado con la falla por carga estatica. Del mismo
modo, el circulo de Mohr asociado con |a falla por carga dindmica sera obtenido por el circulo
que una al punto A con el C, como se muestra en la figura V.17.
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Figura V.16 Relacién esfuerzo cortante-deformacion residual
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Figura V.17 Circulos de Mohr y envolventes de falla asociadas con
carga estatica y carga dinamica.

Con los resultados obtenidos de |a figura V.16, se trazan los circulos de Mohr (figura
V.18) para el caso de carga estéatica y dinamica. Para estas arcillas volcanicas, la cohesion
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para el caso de carga estatica, ¢, vale 20 KN/m’®, y la cohesion para el caso de carga dindmica,
Cy, vale 48 KN/m?, Es interesante observar que el angulo de friccion interna es practicamente
el mismo en la condicion de carga dindmica y en la condicién de carga estética. El efecto de
la carga dinamica sobre la resistencia del material a la falla que se manifiesta Unicamente en
la cohesidn. El incremento en la resistencia se debe a que la carga se aplica rapidamente
como en el caso de una carga irreguiar sismica y a que el material tiene un comportamiento
natural viscoso que es el caso de suelos cohesivos.
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Figura V.18 Envolventes de falla obtenidas de los resultados
de las prusbas de carga estatica y dinamica.

Como el angulo de friccion interna es el mismo en la condicion de carga estatica y
dindmica, es posible deducir una correlacién entre los parametros referentes a estas dos
condiciones de carga. Suponiendo que se conoce el angulo de friccion interna, ¢, y Ie
cohesion, ¢, de un suelo sometido a carga estatica, entonces el esfuerzo axial requerido para
provocar la falla, o, , bajo un esfuerzo confinante, o,’, esta expresado por :

- 2sen$ ., 2cosd
f 1-genp ° 1-send

RN A )

Cuando una prueba bajo condiciones de carga dinamicas, es llevada a cabo con el mismc
esfuerzo confinante, el esfuerzo axial causante de la falla, o, , esta dada por la expresion .

28e g’ + ZCDCOS¢ .....(vllo)

o v v e 0 e 8
bt~ 1-gen "° 1-send
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Combinando las ecuaciones (V.9) y (V.10), se obtiene :
Cp_, . g Op¢ _
_51 (“E"c;—u&)(of 1) ceveeenaasaaa(V.11)

Asi, conocidos los parametros de resistencia de un material bajo carga estatica, cy ¢, es
posible estimar el valor de |a cahesidn dinamica, ¢,, de la ecuacion (V.11), si sola se lleva a
cabo una prueba dinamica para determinar el valor de la resistencia a la falla en condiciones
dindmicas, o,,, bajo un esfuerzo de confinamiento adecuado, o,’. Una vez que el valor de
la cohesién dindmica es conocido, puede ser posible estimar la resistencia dinamica para algun
otro valor del esfuerzo confinante usando la ecuacion (V.10).

Se ha podido concluir, aungue no de forma definitiva, que una arcilla altamente plastica
presenta un porcentaje mayor en el incremento de la cohesion bajo carga dinamica, que una
arcilla con un indice de plasticidad menor.

V.5 EVALUACION DE LA ESTABILIDAD DE UN TALUD DURANTE UN SISMO

Uno de los objetivos para realizar el analisis de estabilidad sera proporcionar las bases
para pronosticar en un momento dado si un talud natural es estable o inestable durante las
sacudidas de un sismo. En general, el prablema es conocer bajo qué intensidad de sacudida,
un talud dado iniciara el deslizamiento. La intensidad de la sacudida puede ser representada
mas convenientemente, por la magnitud de la aceleracion horizontal a la que sera sometido
un talud durante un sismo. Es valido asumir que |a estabilidad de un talud durante un sismo
depende de grado de estabilidad bajo condiciones estaticas antes del sismo, que sera
expresado en términos del factor de seguridad. Asi mismo, la mayor parte del problema se
enfoca a la determinacion la minima aceleracion diferencial, que se requiere para ocurra 0 no
un deslizamiento, en funcion del factor de seguridad estatico. La correlacion entre el factor de
seguridad estatico y la aceleracion requerida para que se inicie un deslizamiento, puede
establecerserealizando estudios detallados en aquellas zonas donde ocurrieron deslizamientos
a causa de sismos.

Para este fin, dos procedimientos como los siguientes se consideran aplicables.
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(1) Cuando ios parametros de resistencia de un deposito de suelo asociados con
deslizamientos, se obtuvieron mediante algunas pruebas ilevadas a cabo en laboratorio y in-
situ, bajo condiciones de carga estatica y dinamica. Los analisis de estabilidad para la
condicién dindmica pueden hacerse para determinar la magnitud de la aceleracién horizontal
requerida para ocasionar el deslizamiento (aceleracion critica) por io que el factor de seguridad
dindmico deberia ser igual a la unidad. De esta manera, para analizar un sitio de
deslizamiento, es posible obtener dos tipos de informacion, el primero es el factor de seguridad
bajo condiciones estéticas y el segundo, la aceleracion critica. Si se hacen andlisis similares
para un cierto numero de casos donde ocurrieron deslizamientos, se obtienen el mismo
numero de pares de datos. Se deben trazar ias aceleraciones criticas contra el factor de
seguridad estatico, antes obtenido, posteriormente se trazara una curva promedio a través del
conjunto de puntos, por io tanto se obtendra la relacion: aceleracién que provoca el
deslizamiento - factor de seguridad estatico. Para implementar este procedimiento, en primer
lugar en cada caso, es necesario identificar la superficie de faila. También serd necesario
recuperar muestras inalteradas en lugares clave y posteriormente llevarlas al laboratorio para
poder determinar las propiedades mecanicas.

(2) Sl la intensidad del movimiento durante un sismo es estimada en términos de la
aceleracion, para una masa deslizante, a través del uso de una férmula empirica ¢ a través
de otros medios, y si el factor de seguridad estatico es caiculado en base a los pardmetros del
suelo en condiciones estaticas de carga, es posible localizar un punto en la grafica donde se
traz6 la aceleracion que provoca un deslizamiento contra ei factor de seguridad estéatico. Si se
analizan un cierto nimero de casos donde ocurrieron deslizamientos, se obtienen un cierto
nimero de pares de datos. Se deben trazar las aceleraciones criticas contra el factor de
seguridad estatico antes obtenido, posteriormente se trazara una curva promedio a través del
conjunto de puntos, por lo tanto se obtendrd la relacién: aceleracion que provoca el
deslizamiento - factor de seguridad estatico. Una de las ventajas en el uso de este
procedimiento es que no se necesitan conocer las propiedades mecanicas dej suelo bajo
cargas dindmicas, que generaimente para obtenerlas se requieren de muestras inalteradas alta
calidad para ser probadas en el laboratorio. Sin embargo, los parametros de resistencia bajo
condiciones de carga estatica deben conocerse por medio de algunas pruebas. Puede hacerse
una estimacion para este proposito, basandose en pruebas de campo como la prueba de cono
de penetracion o la prueba de penetracion estandar.
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V.6 METODOS PARA EL ANALISIS DE ESTABILIDAD DE UN TALUD.

En el capitulo IV (seccion V.5, IV.6.1, IV.5.2 y IV.5.3) se presentan algunos métodos de
analisis que toman en cuenta el coeficiente sismico. El método mas simple y conveniente para
efectuar un analisis de estabilidad de taludes durante movimientos sismicos toma en cuenta
la siguiente expresion :

_Liwtand + cylcosw)/ [cos’a(1+(tanatand/FS,) )]
[Wtana+a—“g“"-m

FSq ere(V.12)

Donde FS, es el factor de seguridad para la condicion dindmica de carga, y W, 1, y a
representan, respectivamente, el peso, longitud e inclinacién del la superficie de deslizamiento;
de la dovela en estudio, como se ilustra en la figura V.19. En este método, se supone que la
carga sismica se puede representar por una fuerza estatica que se determina mediante el
producto de la aceleracién maxima entre la gravedad y el peso de la dovela en estudio. En la
ecuacion (V.4), ¢, es la cohesién del suelo en condiciones de carga dinamica y ¢ es el angulo
de friccldn interna del material. En estudlos realizados por Ishinara (1983), observé que los
efectos de la carga dindmica sobre los parametros de resistencia de los suelos, son
considerables por el incremento en la cohesidn, mientras el angulo de friccion interna
permanece igual tanto en condicién de carga estatica como en la dinamica,

Amax

Figura V.19 Parametros usados para el analisis de estabilidad.
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Elfactor de seguridad en la condicién estatica antes del terremoto,se puede calcular por
alguno de los métodos de analisis contemplados en el capitulo anterior o por la expresion :

} Y{wtand + clcosal /[cos®a (1+(tanatand/FS,) )]

A veve (V.13)
Y Wtana]

FS,

donde ¢ es la cohesion en condiciones de carga estatica.

Con el propdsito de establecer una correlacion entre el factor de seguridad estatico y
la aceleracion horizontal que provocara la falla en base a casos estudiados, la magnitud de la
aceleracién maxima horizontal, a,,,, se obtiene cuando factor de seguridad dinamico es igual
a la unidad (ecuacién (V.12)). Al mismo tiempo, el factor de seguridad estatico, FS; ,es
calculado por la ecuacién (V.13). Asi se obtienen una serie de datos que pueden ser usados
para obtener la correlacién deseada. A fin de interpretar mas claramente ésta relacion,
consideramos un caso sencillo en el cual la resistencia del suelo se expresa tUnicamente en
términos de la cohesién. Se asume también que el suelo es el mismo en toda la extension de
la superficie de falla, por lo que el valor de la cohesion es el mismo en dicha extension.
Entonces, eliminando el término (/ / cosa), de la ecuacion (V.12) y (V.13) con FS,=1.0, se
obtiene ;

Cnax ¢ Cp - Ly tang Cereeee e . (V.14
A (v.14)

En esta parte, es conveniente introducir el angulo promedio del talud, a,, , el cual esta
definido por una linea que une la parte inferior con la parte superior de la superficie de falla,
tal como se ilustra en la figura V.19. Al introducir el angulo promedio del talud en la ecuacién
(V.14) queda :

8nax

[0y
g=(?DFSa"1) Lan Gy, «rreerreonns « (V.15)

Observe que la relacion anterior puede utilizarse en el caso del talud infinito con inclinacion
constante.
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V.7 CASOS ESTUDIADOS DONDE LOS SISMOS PROVOCARON DESLIZAMIENTOS.

(1) Terremoto de lzu-Ohshima en 1978, Japon
El 14 de junio de 1978 un terremoto de 7.0 grados de magnitud sacudi6 la costa sureste de
la Peninsula lzu, la figura V.20 muestra la localizacion del epicentro. El dafto ocasionado por
este terremoto se caracterizé por el gran niimero de deslizamientos que se presentaron en las
montafias de la costa este de la Peninsula Izu. Las montafas estan formadas por una serie
de depdsitos de origen volcanico como los loams y ocasionaimente por suelos residuales
originados por la erosion de las rocas volcanicas como tobas y andesitas.

Bahia de ~
L:SQ' Tokyo

Bahia
Suruga
e 35

Paninsula L 70

e ' N

i -
M=58 _ {Onshima

Shim

10 20km

Figura V.20 Epicentro en el terremoto de la Peninsula
de Izu-Ohshima en Japon.

Entre decenas de deslizamientos, se investigaron a detalle dos sitios y se obtuvieron
muestras de suelo que fueron probadas en el laboratorio. EI primer sitio investigado se
encuentra en Hokkawa (fig. V.21), donde un talud con angulo de inclinacién grande, falld
sepultando la carreteray extendiéndose hasta la playa. La localizacion de uno delos sitios que
se estudiaron a detalle se muestran en la figura V.22, En la parte alta del talud se obtuvieron
muestras inalteradas mediante la extraccion de bloques de tobaintemperizada (Ishihara, 1985).
Los resultados de las pruebas triaxiales de este material limo-arcillosos, se dan en términos
de los esfuerzos totales y se muestran en la tablas V.2 y V.3.

El segundo deslizamiento que se investigd se localiza en Nashimoto (figura V.21 y
V.23), donde el costado de una montaia se deslizé (Ishihara, 1985). En este sitio, se
obtuvieron muestras limo-arenosas inalteradas que posteriormente fueron probadas en la
camara triaxial, las muestras estan parcialmente saturadas y fueron compactadas para que
presenten una compacidad casi igual a la que tenia in-situ. Los parametros de resistencia
estan en términos de los esfuerzos totales y se obtuvieron de las pruebas de laboratorio (tabla
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V.2). Los resultados del analisis de estabilidad revelan que la magnitud de la aceleracion
horizontal que se requiere para obtener un factor de seguridad en la condicién dinamica igual
a uno (condicién critica o inestable), es del orden de 450 gal. El factor de sequridad en la
condicion estatica antes del terremoto es de 1.5 (tabla v.2),

200 gl

300 gt

400gal

Kawazy

0 10km
Shimods

Figura V.21 Lineas de aceleracién horizontal maxima
estimadas por la ec.(V.12).
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i , O\ muesia
Andesita
Secclién Ito ~
estida de ~ PN N
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L.+ Deliltug
“ 0 om
. b
I o 0m AN . Mar Carrelera

Figura V.22 Deslizamientos de Hokkawa, lzu (planta y corte).
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Figura V.23 Deslizamientos en el flanco de la montafia en Nashimoto,
lzu (planta y seccion A - A')

Tabla V.2 Datos de deslizamientos causados por dos terremotos en Japén.

) Dist. del Angulo de Cohesién Coheslén F.S. )
Sltio del Tipo de
Terremolo Epicentro Fric. Inter. estdtica C dindm. C, estdtico Referencia
Deslizamiento : : suelo **
4 (Km) ¢ (grad) (KN/m’) {KN/m®) * FS,
Hokk 18 35 120 205 1.70 Toba Ishihara
okkawa .
lzu-Ohshima intemperizadal  (1985)
(1978)
Andesita Ishihara
Nashimoto | M=7.0 22 30 30 45 1.50 , ,
intemperizada {1985)
Ontake Pdmez Ishihara el al.
10 23 150 230 153
(cima) voicanica (1986)
15 20 60 P
Matsukoshi 1 o B {48 Pémez ishihara et al.
15 60 120 volcdnica (1986)
Ontake , o ] Pémez | Ishihara et al.
Nogano-seibu 3 14 20 40 1.53 - 1.60
No 1 volcdnica (1986)
(1984)
Ontake M=68 Pémez Ishihara et al.
3 14 20 40 1,78 - 1.83
No 2 volednica (1986)
Onlake Pémez Ishig;rjaiel Val.r
3 10 20 50 1.60 - 1.62
No 3 volcanica (1987)
Ontake Pémez Ishihara et al.
3 14 15 45 210-2.12
No 4 volcanica (1987)
. En términos de esfuerzos totales

L1}

Todos los suelos limo-arcillosos estan parcialmente saturados
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Tabla V.3 Aceleraclones estimadas y calculadas, requeridas para causar
un deslizamiento en dos terremotos de Japdn.

Angulo Profundidad Aceleracién ,
F.S Aceleracion
Sitio de! promedio de! del . calculada® req ]
Terremoto . ) estatico estimada **
Deslizamierito talud deslizamiento £s cuando FS, =1 (gal)
(grados) H (m) s (gal) 9
lzu-Ohshima | Hokkawa 46 10 170 520 450 - 550
(1978) Nashimoto 41 x5 1.50 450 450 - 550
Ontake 30 100 153 270 300 -360
{cima)
Matsukoshl 20 =30 1.48 320 390 - 480
Or:ta:e 20 =10 1.53-160 300 - 320 360 - 440
0
Nagano-seibu
(1984) Ontake 16 13 178-183 | 270-340 | 360 - 440
No 2
Ontake 20 <6 1.60 - 1.62 400 360 - 440
No3
Ontak
nake 11 »10 | 210-212 400 360 - 440
No 4

L1}

La magnitud de la aceleracién horizontal puede también obtenerse de las expresiones
emplricas de Kawashima (Kawashima et al.1984), las cuales se aplican a terrenos firmes, poco
firmes y blandos, respectivamente :

Calculada por la ecuacién (V,12)
Estimada por las férmulas empiricas (ecuacidn V.16)

Gmax
Fnax

@nax

_987.4x100-216M
(A+30)1.218

_232,5x10%-31W
(A+30)10

. 403.8x100:365%

(A+30)3-210
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donde M es la magnitud del sismo y 4 es la distancia en Km del epicentro al sitio en estudio.
La aceleracién en las expresiones anteriores, esta expresada en gal. El rango de aceleraciones




horizontales obtenido por las férmulas anteriores, coincide con el valor de la aceleracion
obtenida del método de andlisis por dovelas durante un sismo (figura V.21). El rango
aproximado de aceleraclones para los dos casos analizados varia entre 450 y 550 gal, como
se indica en la tabla V.3.

(2) Terremoto de Nagano-seibu en 1984, Japén
El terremoto se presento el 14 de Septiembre de 1984, donde el epicentro se localizé al sur
de la montafia Ontake y 100 km al noreste de Nagoya (ver figura V.24(a)). La magnitud del
terremoto en la escala de Ritchter fue de 6.8, devastando un area de aproximadamente 100
km?. Varios deslizamientos de media escala a gran escala se presentaron en el lado sur de
la montafia Ontake y en areas circundantes.

140°E
(@) o
137% (b) A M. Ontake N
136°E 3 nlgak
¢ima
3 Ontake
135°% , (parte media)
37°E
3
) o2 e3¢ 2 Fresa
o3 Makio
3 3 o3 -
Epicertro 14 3, Tokio °E
o2 4 37
oJe .
3 o3
I l agoy g | 35 Epleentro
3 é‘Esoafpa 0 3Km
3 Yanagase  Matsukoshl ey
34°E

Figura V.24 Localizacidn del epicentro (a) y de las dreas que presentaron mas
deslizamientos (b) en el terremoto de Nagano-sibu, Japdn (1984).

El deslizamiento mas espectacular se originé en la cima de la montafa Ontake
arrastrando cerca de 35 millones de m® de suelo y rocas, originando una avalancha que
recorrié cerca de 12 km. Como resultado de una investigacién a fondo, se descubrid que
existian depositos de piedra pdmez del periodo Pliocéno debajo de materiales producto de
erupciones volcanicas posteriores a dicho periodo. Como ya sabemos, la piedra pémez es
altamente porosa y poco resistente, siendo ésta la que influyo en gran medida al deslizamiento.
También se obtuvieron muestras inalteradas de los depdsitos de piedra pémez, para ser
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probadas en el laboratorio usando la camara de compresion triaxial. El material obtenido se
encontré parcialmente saturado y constituido por una gran cantidad de poros, el contenido de
agua variaba del 70 al 120%. Sometiendo una muestra a la prueba estética de carga se obtuvo
un angulo de friccion interna de 23° y una cohesion igual a 150 KN/m? en términos de
esfuerzos totales. En la prueba dindmica de carga utilizando un registro histdrico de carga
irregular, se observo que la cohesién fue del orden de 1.5 veces mayor que la cohesion en la
condicién estatica de carga y el angulo de friccion interna en ambas condiciones es el mismo.
Usando estos parametros de resistencia del suelo y realizando el analisis de estabilidad
mediante las ecuaciones (V.12) y (V.13) se obtuvieron los datos que se presentan en la Tabla
V.3, donde la aceleracién horizontal es del orden de 300 gal que es lo bastante fuerte para
hacer que el FS, sea igual a uno, provocando el deslizamiento en la montafia (Ishihara et al.
1986).

También una serie de deslizamientos se desencadenaron durante el terremoto de
Nagano-seibu en 1984, en Matsukoshi, localizado cerca del epicentro (figura V.24(b)). Se
realizd una investigacion y se encontré el mismo material (piedra pémez) que origind los
deslizamientos en la montafia Ontake. Se obtuvieron muestrasinalteradas en dos lugares para
ser probadas en el laboratorio, de la prueba estatica de carga se determind que el angulo de
friccion interna en términos de esfuerzos totales para ambas muestras, es igual a 15°, pero
la cohesidn fue de 20 KN/m? y de 60 KN/m®, que corresponden a la muestra obtenida de la
parte superior e inferior del deslizamiento (Tabla V.2). Los resuitados de ias pruebas
irregulares de carga se muestran &n la misma tabla. Los resultados del anélisis de estabiiidad
se observan en la tabla V.3. La aceleracién horizontal necesaria para que el FS, seaigual a
uno es del orden de 320 gal (Ishihara et al. 1986),

La tercer area investigada se localiza al pie de la montaria Ontake como se muestra en
la figura V.24(b). Cuatro deslizamientos de pequeria escala se presentaron en este lugar. Los
movimientos del suelo aparentemente se desarrollaron a través de los depdsitos de piedra
pdémez, localizados a profundidades de entre 5y 10 m. Se obtuvo una muestra en cada uno
de los cuatro sitios estudiados en la montafia Ontake, para posteriormente ser probadas en
el laboratorio, determinando de esta manera los parametros de resistencia Cy C, (tabla V.2).
Con estos parametros se inicio el analisis de estabilidad estatico determinandose el FS en
condicién estatica para cada uno de los cuatro sitios (tabla V.3). Igualando el FS, a la unidad
se obtiene el valor de la aceleracion maxima para los mismos sitios.
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CAPITULO VI

CONCLUSIONES

Las clasificaciones actuales son herramientas predominantemente descriptivas
caracterizadas por factores basicos que las distinguen. Una forma mas cualitativa de
clasificacién es identificar los indices morfométricos. Casi siempre los indices como la
relacion D/L no son |o bastante claros para identificar los tipos de movimientos, siendo
necesario obtener datos adicionales para poder realizar una clasificacién correcta.
Cuando todavia no se determina una clasificacion utilizando las estrategias vistas en
esta obra, entonces debemos determinar las propiedades mecanicas e hidraulicas del
suelo que forma al talud para tener una idea de cual sera su comportamiento.

Existe la necesidad de contar con datos abundantes, confiables y precisos de las
propiedades antes mencionadas, pero en realidad es en el laboratorio de mecanica de
suelos donde el profesional que investiga ei terreno, ha de obtener ia mayor parte de
los datos definitivos para iniciar un andlisis adecuado de estabilidad. Pero para poder
obtener en el laboratorio, datos dentro de un rango razonabie de precisién, es necesario
que la extraccion y manejo de las muestras se realicen en forma adecuada y por
personal especializado.

Mediante la instrumentacién podemos conocer los esfuerzos, deformaciones y la
variacion de la presion del agua, principaimente, en diferentes tiempos ya sea en
taludes naturales o artificiales. También nos permite determinar si el factor de seguridad
aumenta o disminuye. La persona que cologue los instrumentos debe tener un
conocimiento detallado de la forma en que estos operan o tiene que ser supervisado por
un ingeniero con experiencia en la instrumentacion.

- 155 -



Dependiendo de las posibles consecuencias que podrfi ocasionar un daslizamianin, bo
disefia un sistema de monitoreo, el cual puede ser simple o complejo. La fivcuencia can
que se realizan las lecturas depende de la magnitud con quo e munve al taliud, la
obtencién e interpretacién de éstas deben realizarso con sumo culdado.

Aunque se ha observado que los métodos de andlisls do establlidnd son disponihlas,
estan bien desarrollados y son aritméticamenta razonablos, In poersona que 1ealice «l
analisis tiene la gran responsabilidad de selacclonar al mocanismn do daslizamiento que
crea mas cercano a la realidad y de conocer las propiedadas machnicas del sutlo (i
forma al talud. No es valido seleccionar arbitrariamente un método de andligis y sustituly
los parametros de resistencia, para la investigacion de la estabilidart de un talnd. Lo
resultados correctos se obtienen utilizando un programa duo tahajo cuididosamesit
integrado tanto en el laboratorio como en el andlisis de astahilidan

La evaluacion del potencial de licuacion en suelus de grang fing con tisjo Indica pAlsG)
como arcillas o limos, son tan vulnerables a licuar curme (as arcous limpas Y sueitay,
Sén embargo, se Conoce poco acercs de ia limacién e arollas y linng oan by judiog

e plasticidad. Por io que ias propiedates mecanicas 0 eslos suslus st fuertements

J

sfectaoss por |2 forme en que éstos 5& depusiaron. nirinn) Ut b e 096 raelss -
sity y e isboretono parz suplementar ig informas ot GLOONIAG 1 ar sLglos 26 Gty

rUSsS0 como arenss, is pusibiligat og livuat o0 depente Gl orsenag G JaYEE Bk

-3

12 tienE. DIT I QUE 58 hene DUg NETET UNg relatidn entie ol LA g e lay Gk

potenoal 08 WoLanir SIBNAY NBLELENI Batk! DUlet & Ylan YL

T piZEiOTTIRE 02 MOIMiEnis 8 & BDUTBIUNG LaE esie T g arnvus Wt g6

suelns 2 o2sa~oln 8 DrosaEdiTIEIILE BT URETUL 08 PIuBhE €Y Ul paYl OGLebRIE, [t
JBIC T At ye L

D037 PVAILET & OMDDTEMEMD 08! 6.

Dger arenst IMDIRT E ITDTTATIDT SUUE izt LatasienBiret Gr odiGut L e Bt

arenst Sompatize er sulimene UBTE DLOET UMEnE! A0k LUTCUSUN ' P!
SOETET MUSSITRE (GESTALEY U8 BTENE VDMt &L ) U SO UR (T PV As X -1 T/

i JuE IBRemDt QUE BTN BDip g2ieTic giga ) G e Teadetie €

TOMOSTIETHEN (S-S0 TiediETiE DTuelTt D8 euuraiunt



Dependiendo de las posibles consecuencias que podria ocasionar un deslizamiento, se
diseia un sistema de monitoreo, el cual puede ser simple o complejo. La frecuencia con
que se realizan las lecturas depende de la magnitud con que se mueve el talud, la
obtencién e interpretacion de éstas deben realizarse con sumo cuidado.

Aungue se ha observado que los metodos de analisis de estabilidad son disponibles,
estan bien desarrollados y son aritméticamente razonables, la persona que realice el
analisis tiene la gran responsabilidad de seleccionar el mecanismo de deslizamiento que
crea mas cercano a la realidad y de conocer las propiedades mecanicas del suelo que
forma al talud. No es vélido seleccionar arbitrariamente un método de anaiisis y sustituir
los parametros de resistencia, para ia investigacién de la estabilidad de un talud. Los
resultados correctos se obtienen utilizando un programa de trabajo cuidadosamente
integrado tanto en el laboratorio como en el anaiisis de estabilidad.

La evaluacion del potencial de ficuacion en suelos de grano fino con bajo indice plastico
como arcillas o limos, son tan vulnerables a licuar como las arenas limpias y sueltas.
Sin embargo, se conoce poco acerca de la licuacidn en arcillas y limos con alto indice
de plasticidad. Por lo que las propiedades mecanicas de estos suelos estan fuertemente
afectadas por la forma en que éstos se depositaron, teniendo que hacerse pruebas in-
situ y de laboratorio para suplementar la informacion disponible. Para suelos de grano
grueso como arenas, la posibilidad de licuacion depende del porcentaje de gravas que
ésta tiene, por lo que se tiene que hacer una relacién entre el porcentaje de gravas que
contiene y el potencial de licuacion, siendo necesario hacer pruebas a gran escala 0
usar plataformas de movimiento en el laboratorio para éste fin. Para ambos tipos de
suelos, el desarrolio de procedimientos apropiados de prueba es un paso necesario para
poder evaluar el comportamiento del suelo bajo cargas ciclicas.

Para arenas limpias, la informacion sobre las caracteristicas de movilidad ciclica en
arenas compactas es suficiente para poder obtener una conclusion clara. Al querer
obtener muestras inalteradas de arena compacta, es muy comun que no ocurra esto por
lo que tenemos que eliminar este efecto maligno y determinar realmente el
comportamiento in-situ mediante pruebas de laboratorio.
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10.

1.

El primer paso que debemos dar para entender el problema de estabilidad de un talud
durante sismos, es desarrollar una metodologia para definir las caracteristicas esfuerzo-
deformacion de los materiales que constituyen al talud. Algunas formas y métodos se
presentan en esta tesis. Un requisito necesario es conocer las propiedades mecanicas
e hidraulicas del sueio. La evaluacion de la estabilidad de un talud durante sismos no
se puede llevar a cabo, a menos que se conozcan las condiciones geoldgicas e
hidroldgicas que prevalecen en el sitio en cuestion. Los estudios en sitios donde se
presentaron deslizamientos debido a movimientos sismicos, son extremadamente
importantes para poder conocer mas acerca del fenémeno.

Los deslizamientos cuyos estudios se comentan en la tesis se presentaron en los
terremotos de |zu-Ohshima en 1978 y de Nagano-seibu en 1984, ambos en Japén, los
cuales se caracterizaron por que ocurrieron en taludes con inclinaciones grandes. Los
parametros de resistencia en los suelos donde se presentaron ios deslizamientos, se
determinaron en el laboratorio utilizando muestras inalteradas sometidas a cargas
irregulares similares a las que se presentaron durante el sismo. Los resuitados de estas
pruebas fueron usados para evaluar la estabilidad del talud considerando la aceleracion
horizontal requerida para provocar el deslizamiento.

Es interesante observar que al momento de obtener la envolvente de falla bajo el criterio
de Mohr-Couiomb de una muestra de suelo sometido a la condicién de carga estatica
y dinamica, el &ngulo de friccion interna ¢ es practicamente el mismo.

En ei caso de México, no se cuenta hasta el momento con informacion suficiente acerca
de deslizamientos provocados por sismos, esto se debe a que estos no han ocasionado
dafos significativos como en Japon, que lo califica en general como pais montafioso
sujeto a constante actividad volcanica y altamente sismico, todo lo anterior se debe a
que éste pais se localiza en la union de tres placas tecténicas (la placa del Pacifico, ia
placa de Filipinas y la placa de China).

Junio de 1996.
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