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Cuadro de texto
La publicación Desmontes. Estado actual de la técnica se ha incluido como documentación bibliográfica no normativa para los proyectos y obras de la Dirección General de Carreteras.
Desde su edición, en 1981, se han producido cambios significativos como la entrada en vigor de la Orden Circular 1/2019 sobre aplicación de los Eurocódigos a los proyectos de carreteras, según la cual la verificación de la seguridad ha de efectuarse en coeficientes parciales, o la actualización de algunos artículos del PG3.
Estos cambios, junto con el lógico avance de la ingeniería de taludes y la desactualización de las referencias normativas hacen que no deba aplicarse en su integridad. No obstante, presenta una gran cantidad de principios generales y criterios básicos que mantienen su validez y que deben ser conocidos y pueden ser aplicados, por lo que se ha creído conveniente incluir la publicación dentro de la sección destinada a bibliografía, para su conocimiento y empleo selectivo con criterio ingenieril.
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1. CONSIDERACIONES GENERALES

En los desmontes hay dos tipos de problemas de naturaleza muy diferente y que seran conside-
rados por separado: uno de ellos es el relacionado con los taludes de la excavacion; el otro es el
asociado a la forma de preparar la explanada. A su vez estos dos tipos de problemas precisan trata-
mientos distintos seglin sean los desmontes en roca o en tierra.

En cuanto a los taludes, al proyectarlos y construirlos se deberan tener en cuenta tres aspectos
fundamentales: estabilidad global, peligros de desprendimiento y conservacién. Los problemas de
estabilidad global entran dentro de las técnicas de estabilidad en general de la mecanica del suelo y
de las rocas. En cambio, el tema de los desprendimientos es mas especifico de los desmontes de
carretera, por los riesgos que puede acarrear a la circulacién, y ha conducido a soluciones adapta-
das especialmente para este caso.

En la conservacién de taludes de desmonte entran una serie de problemas y, entre los mas im-
portantes, se encuentra el ya citado de los desprendimientos. Pero hay otro tema de gran influen-
cia, que es la erosion. Este fendémeno, sin embargo, no sera tratado de forma especifica en este tra-
bajo. La meteorizacion de los materiales condiciona también el comportamiento y, por tanto, la
conservacion de los taludes y se hara referencia a ella a lo largo de este estudio.



2. TALUDES DEDESMONTE EN ROCA
2,1. Pefinicion del macizo rocoso

El comportamiento de un macizo rocoso al quedar cortado por un desmonte, dependera gene-
ralmente de las caracteristicas de sus discontinuidades {planos de sedimentacién y esquistosidad,
diaclasas, fracturas, etc.} y de su evolucidn con el tiempo. Dichas caracteristicas estan determina-
das por la naturaleza de la roca matriz y su historial geoldgice. Su proceso evolutivo v, mas concre-
tamente, el progreso de la meteorizacion, dependera, junto a las condiciones climaticas y del entor-
na en general, de la composicién de la roca matriz.

Para proyectar un desmonte hay que efectuar un estudio geolégico detallado de Ja zona. Este
estudio suele desarroliarse en dos o tres fases correspondientes a las diversas etapas del proyecto y
sus necesidades, para culminar en un plano geoldgico, generalmente a escala 1:1000, a nivel de
proyecto de construccion. En él se representan todas las formaciones observadas, asi como los
rasgos estructurales que las definen, tales como rumbos y buzamientos, ejes de anticlinales vy
sinclinales, fallas, etc., ademas de los eventuales corrimientos, cursos de agua, manantiales, etc.

Durante estos reconocimientos o posteriormente en visitas sucesivas, se estudian con mas de-
talle las caracteristicas de las zonas que interesan especialmente, apoyandose en lo posible en los
afloramientos existentes en las proximidades. Se tomaran, no solamente muestras de la roca
matriz, sino todos [os datos posibles respecto a fas discontinuidades y, entre ellos, los siguientes:
rumbeo, buzamiento, espesor de los estratos, grado de apertura de las diaclasas, continuidad de las
mismas, ondulaciones, rugosidad de sus paredes y caracteristicas y espesor def relleno.

Cuando sea necesario, se complementara el reconocimiento mediante calicatas, que cumplen
una funcién analoga a la de los afloramientos por su caracter generalmente superficial.

Normalmente seré preciso completar el estudio efectuando sondeos con extraccion de testigo
continuo. Los sondeos se ejecutardn recurriendo a las técnicas adecuadas para conseguir la maxi-
ma recuperacion posible. Las capas menos consistentes son generalmente las que se pierden con
mayor facilidad y son ellas, precisamente, [as mas importantes para definir et comportamiento del
macizo rocoso; por ello, deberdn extremarse los cuidados para poder examinar la columna del
terreno completa y sin olvidar gue, a veces, rasgos geoldgicos menores pueden ser los gue definan
las condiciones de estahilidad.
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Los sondeos deben distribuirse convenientemente en planta y perforarse hasta la profundidad y
con la inclinacién apropiadas para definir de la manera més representativa posible la zona interesa-
da. Normalmente no se suelen obtener los testigos orientados. Puede, sin embargo, determinarse
la orientacion relativa de las discontinuidades con relacidn a una de ellas, que sea fa mas tipica o
representativa, como, por gjemplo, los planos de sedimentacion. Por lo demas, se deben obtener
todos los datos respecto a la roca matriz y diaclasas que se han enumerado al hablar de los aflora-
mientos. Ademds, se debe tomar nota de la posible evolucion de algunas de las caracteristicas con
ta profundidad, comeo, por ejemplo, la apertura y clase del relieno de las diaclasas, variacién del gra-
do de meteorizacion, etc. Otros datos de valor seran, el tanto por ciénto de testigo recuperado, el
fndice RQD {porcentajes de testigo con longitudes mayores de 10 cm), fracturas no originadas por
la perforacion, etc. Suele ser muy Gtil tomar fotos en color de toda la columna de testigo en sus ca-
jas, como testimonio permanente de los materiales atravesados.

Es importante gue todos los datos recogidos, tanto en los afioramientos como en los sondeos,
queden claramente plasmados en graficos y cortes gue permitan una rapida y completa compren-
sidn de los mismos. No debe olvidarse incluir entre ellos la determinacion de los niveles freaticos en
los sondeos que se efectlen y su observacidn en periodos de tiempo lo mas dilatados gue sea po-
sible. Se tomaron asi mismo muestras de agua para su andlisis junto con las gue se obtengan de ca-
licatas, manantiales, etc.

La orientacidon de los grupos de diaclasas, asi como la distancia media entre las mismas, se
suelen determinar representando los dates recogidos mediante diagramas polares. Estos diagra-
mas se obtienen proyectando sobre un plano, un hemisferio de una esfera en cuya superficie que-
darian representadas las lineas de interseccidn de los planos de las diversas discontinuidades, si se
hicieran pasar por su centro. En su lugar se suele proyectar solamente el polo de cada plano, defini-
do por el punto de interseccion con fa esfera de una recta perpendicular al mismo.

Segun ia forma en que se haga la proyeccion, se obtiene la solucidon de Lambert o la
estereografia (figs. 2.1 y 2.2, respectivamente). La primera tiene la ventaja de conservar las
areas, s decir, que un area unitaria en cualguier punto de la proyeccidn representa la misma frac-
cion del drea total del hemisferio de referencia. La proyeccion estereografica tiene la propiedad de
conservar los angulos, La representacion de las diaclasas en el plano de proyeccion se hace facil-
mente con la ayuda de los diagramas de Schmidt y de Wulff, respectivamente, gue pueden en-
contrarse facilmente en las obras dedicadas al tema.

Para estudiar estadisticamente la direccion y distancia entre discontinuidades es preferibie en
principio usar la proyeeccidn que conserva las areas, aunque puede emplearse cualquier otra, exis-
tiendo tendencias ruy diversas al respecto. Es fundamental, sin embargo, que el conteo de polos
sea representativo. Para ello se ha de tener presente, que el nGmero de discontinuidades intercep-
tadas por un afloramiento o sondeo depende de su inclinacion relativa respecto a las mismas {Ter-
zaghi, R., 1965), como puede verse esquematicamente en la figura 2.3. Para que el conteo sea vali-
do, debe por tanto aplicarse al nimero de discontinuidades observadas, N_, un coeficiente de
correccion, para referirlo a la misma longitud de sondeo o afloramiento suponiéndolo normal a
dichas discontinuidades, resultando para el nimero Ny, asi definido el valor:

N
Ngg = —F—
sen o
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Figura 2.1. —Proyeccion de Lambert o equiarea.

Figura 2.2. — Proyeccion estereografica.

Debe de tenerse en cuenta, sin embargo, que si el valor de « es demasiado reducido, aun apli-
cando la expresion anterior, se produciran errores excesivos; por ello, deben considerarse con re-
servas los datos obtenidos de diaclasas que cortan con angulos inferiores a 20° 6 30°.

N\
\

A

Figura 2.3.—a) Interseccion de un sondeo con las discontinuidades perpendiculares al plano del dibujo; b) Interseccion del
frente de un afloramiento con las discontinuidades, siendo ambos perpendiculares al plano del dibujo (Terzaghi, R., 1965).
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Para compensar la falta de informacién correspondiente a los valores de « reducidos, la solu-
cién es observar el mayor niimero posible de afloramientos con frentes con distintas orientaciones
o bien efectuar sondeos con direcciones diferentes. De no actuarse de este modo puede llegarse a
conclusiones erréneas. En todo caso, entre los datos suministrados correspondientes a una serie
de medidas, debe de figurar siempre la orientacion del afloramiento o sondeo y si se ha aplicado al-
gun tipo de correccion. El de_talle operativo de las ideas expuestas puede verse en la referencia ci-
tada.

La prospeccion geofisica puede a veces ser de utilidad para complementar un reconocimiento,
va que pueden detectarse las zonas mas o menos meteorizadas o de naturaleza diferente. A estos
efectos, deben tenerse especialmente en cuenta las posibilidades de utilizacién de la prospeccion
sismica.

Cuando se trate de desmontes importantes en terrenos de gran complicacion estructural, que
no sea posible definir a priori debidamente, puede estar indicado el procedimiento denominado de
la pretrinchera (Vincentelli y Delahayé, 1971). Consiste en construir primero una trinchera dentro
del area a excavar del desmonte definitivo. Los taludes de esta pretrinchera deberan quedar a una
distancia minima de unos 5 metros de los definitivos previstos, para no llegar a afectarles con las
voladuras, como se observa en la figura 2.4 correspondiente a la Autopista de Menton. A la vista
de la estructura y caracteristicas reales de la roca y de su comportamiento, aunque no sea a largo
plazo, se pueden fijar los taludes definitivos. Naturalmente, este procedimiento supone un aumen-
to de coste sobre el que normalmente resultaria, pero puede estar justificado en casos dificiles.

\A

Tolud con
precorte

Bermal =de3d4m 11 / 2,0

. |
Berma de bose b= mx L__ 23m X ,_l T

Fondo de lo plataforma

Figura 2.4. — Procedimiento de la pretrinchera en la autopista de Menton.

Fase |: Excavacion masiva con explosivos.

Fase ll; Excavacion de taludes con precorte.

Fase lll: Excavacion de la plataforma ejecutada cuidadosamente (Vincentelli y Delahaye, 1971).

2.2, Proyecto de taludes
2.2.1. Criterios generales

Para proyectar un talud la base esencial de partida es una buena definicién del macizo, siguien-
do los criterios esbozados en el apartado 2.1. Una vez conocida la estructura de la roca a través de
la distribucion y caracteristicas de sus discontinuidades y su posible evolucion con el tiempo,
puede decirse que queda resuelta la parte mas imp rtante del problema, siguiendo los criterios que
se exponen en el apartado 2.2.2. En efecto, salvo cuando se trate de rocas de matriz blanda o en al-
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gunos casos de taludes muy altos, las posibles superficies de rotura estaran determinadas por
dichas discontinuidades.

Mediante los procedimientos de célculo que se relacionan en el apartado 2.2.5 se podra cuanti-
ficar la seguridad disponible. Pero, la confiabilidad de los resultados obtenidos dependerd funda-
mentalmente de lo representativos que sean los datos de resistencia a esfuerzo cortante de que se
ha partido, o gue constituye siempre la mayor de las dificultades. Los resultados seran, sin embar-
go, siempre una valiosa orientacion de la que, en general, no deberd prescindirse, pues por lo me-
nos serviran para acotar el problema, lo que en muchos casos puede ser suficiente para resolverlo.
Algunos fenémenos como los de desprendimiento no son susceptibles de ser sometidos a trata-
mientos matemaéticos y, por su especial importancia e incidencia en el proyecto, serén estudiados
aparte en el epigrafe 2.2.3.

Hay que tener presente en todo momento que el proyecto de un talud no termina hasta que se
ha acabado de excavar. Durante el praceso de canstruccion, un técnico suficientemente impuesto
en problemas de este tipo deberd examinar cada nuevo tramo gue vaya guedando al descubierto. A
la vista del estado de la roca v de las caracteristicas de las discontinuidades que realmente vayan
apareciendo, se decidira si es preciso modificar las hipotesis de partida.

QOtro aspecto que hay que hacer resaltar es la importancia que tiene para el proyecto de taludes
el examen de los existentes en los alrededores de caracteristicas similares e incluso, si fuera po-
sible, el conocimiento de su historial. Constituyen, en efecto, un excelente ensayo a escala natural
en el gue se engloba el efecto de ciertos factores muy dificiles de predecir. Este es el caso de la pe-
netracion de la meteorizacion, de las posibilidades de hacer plantaciones de proteccion, de su com-
portamiento en cuanto a desprendimientos, etc. No debe olvidarse, sin embargo, que pueden estar
presentes otros factores gue no existen en el caso en estudio, que pudieran conducir a extrapola-
ciones inadecuadas, como, por gjemplo, una diferente distribucién u orientacion de discontinuida-
des.

2.2.2. Tipos de problemas estructurales y posibles soluciones
al Rumbo perpendicular al talud

Si la discontinuidad principal tiene su rumbo perpendicular al talud, la estabilidad del desmonte
sera normalmente buena. En general se podran adoptar taludes fuertes, limitados solamente por la
posible existencia de otras familias de diaclasas o por la meteorizacion.

b} Rumbo paralelo al talud y buzamiento hacia fa excavacién

En las figuras 2.5a y b se representan dos casos tipicos en que el buzamiento de la disconti-
nuidad principal es hacia la excavacion,

Si el 4ngulo de buzamiento es relativamente fuerte con relacion a la explanacion, lo méas conve-
niente suele ser cortar el talud paralelamente a la estratificacion (fig. 2,5a) ya que, en general, el vo-

fumen de excavacion corrgspondiente no resultard demasiado elevado, Aun asi, pueden producirse

12
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/

Figura 2.5. — Buzamiento hacia la excavacion.

en algunos casos deslizamientos de Jos estratos, si la altura del desmonte es muy grande con rela-
cion a la resistencia de los mismos o si, como se indica en lg figura 2.6 correspondiente a la autopis-
ta Bilbao-Behovia (Bukovansky et al., 1974}, existe hacia el pie algin defecto natural o provocado
por la obra. Asi mismo, la eventual existencia de presiones laterales de agua entre los estratos
puede originar el pandeo y rotura de taludes de este tipo. Por ello, en algunos casos es necesario
establecer una o varias banguetas, para disminuir el peso que acta sobre los estratos mas superfi-
ciales (fig. 2.7a). Un bulonaje, que cosa los primeros paquetes de estratos entre si, combinado o ho
con drenaje, es una solucion gue también se utiliza con éxito (fig. 2.7b). En la figura 2.24 se puede
ver otro caso estudiado por Bukovansky y Metz (1978} en que ia inestabilidad fue originada por

Excovacion
recomendado

Griotas de traccion

Hundimiento delo
30 ¢ croeste
Plono de roturd
20 +
JTolud proyectedo
Folia vertical
_Bloques lavontades
0 -
Excovecian temporol .

0 e ‘

Nivel de o

carretera /¢

Planos de sedimentacion Dloclosos

Figura 2.6.—Rotura de un talud cortado paratelamente a la estratificacién en la Autopista Bithao-Behovia {Bukovansky et
al., 1974).

13



fallas imprevistas y fuertes subpresiones; el calculo fue efectuado aplicando el método de Cundall
descrito en el apartado 2.2.5.

BULONES O
ANGLAJES

BANQUETA -
b iy A i

[}] DARENES

Figura 2.7.~Soluciones para evitar el pandeo o rotura de pie de estratos en taiudes cortados paralelos al huzamientos:
a) Banquetas para disminuir el peso y ia subpresién de los estratos superficiales; b) Bulones para coser los paquetes de
estratos superficiales y drenes para disminuir la presion del agua entre estratos.

Si el buzamiento es muy suave (fig. 2.5b), formando un angulo con la horizontal inferior al de
rozamiento interno de las discontinuidades, se pueden cortar los estratos con un angulo de talud
cualquiera, ya que los paguetes no podran deslizar st no existe subpresidon de agua. En la practica,
sin embargo, como normalmente existirdn otras familias de discontinuidades, el dngulo de talud
puede quedar limitado por fa disposicién de las mismas.

tos buzamientos méas problematicos suelen ser los comprendidos entre unos 15° v 25°, v, en
general, aquellos con los gue no se tiene ia certeza de que el angulo de rozamiento interno sea su-
perior al correspondiente buzamiento, ya que son, normalmente, demasiado suaves para poder
cortar e talud paralelamente a la estratificacidn.

Si resultara preciso descalzar estratos que no son estables habria que reforzar el macizo con
anclajes o construyendo muros adecuados. Hay que tener en cuenta a estos efectos que, una vez
iniciados los movimientos, [a resistencia a esfuerzo cortante pasa a ser inferior a la de pico (ver
apartado 2.2.5), con lo cual ef sistema de refuerzo habra de ser mas robusto.

¢} Rumbo paralelo af talud y buzamiento hacia la montafia

En las figuras 2.8 y 2.9 se representan esquematicamente estas condiciones. Como se ve, la es-
tabilidad de los bloques depende esencialmente de su geometria y posicion,

May condiciones en que, si cada pieza permaneciera perfectamente integra y encajada en su si-
tio, el talud seria estabile. Sin embargo, al suprimir el apoyo de las que actan a modo de cufias, los
blogues pueden tender a volcar, dando lugar a las condiciones que denominaremos de «vuelcon
{«toppling» en inglés),
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NIVELES MAX. Y L
Y MIN. DEL agua

{b)

Figura 2.8, —{a} Rotura por vuelco cuando b/h < tg = ; los bioques B, C v D podrian volcar, pero se lo impide A; (b} La ero-
sion marina al mover A hace que B caiga; C v D le siguen, pero E permanece por su conexién a una unidad de basalto mas
ancha (Freitas y Watters, 1973).

Las piezas gue acufian a las de mas atras pueden perder sus condiciones de soporte, por
ejemplo, por meteorizacion o erosidn. Pero puede haber otras causas, como es el efecto de las vo-
laduras, segln se indica en la figura 2.9 (Philbrick, 1963); si no se efectlan tomando las debidas
precauciones, ademas de abrir las diaclasas, pueden fisurar los bloques superficiales, dando lugar a
zonas inestables que, a su vez, descalzan a las situadas por encima. Una manera de reducir este
efecto consiste en gjecutar la excavacion con precorte (apartado 2.3.3.2),

A,

Figura 2.9. - Efecto de las voladuras en la estabilidad de los bloques superficiales (Philbrick, 1963).

A la vista de la geometria de fos blogues que se forman entre las diversas familias de disconti-
nuidades, suele ser posible escoger un talud gue elimine, por 10 menos en su mayor parte, el peligro
de vuelco. Sin embargo, este tipo de estructura es el méas propenso a conducir g desprendimientos
de bloques, por lo cual habrd que tener especialmente en cuenta las medidas contra desprendi-
miento que se mencionan en ei apartado 2.2.3.
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Una disposicion como la descrita no produce en principio mas que caidas superficiales pero, al
propagarse hacia el interior del macizo, puede originar movimientos mas importantes. En efecto,
por una combinacion de movimientos de deslizamiento y vuelvo, a veces ocurre gue, una familia de
discontinuidades considerada como secundaria, puede dar lugar a movimientos de masa como el
gue se indica en la figura 2.10 {Bukovansky et al., 1974, Rodriguez Miranda, 1977}, Los movimien-
1os de esta naturaleza a veces se paran al alcanzar los blogues una posicidn mas estable. En el apar-
tado 2.2.5.1. se menciona un método para ordenador {Cundall et al., 1975) con el que pueden estu-
diarse los problemas de este tipo; en la figura 2.23 se ven los resultados obtenidos en el caso plan-
teado.

_GRIETAS

SUPERFICIE ORIGINAL DEL
TERRENO

SUPERFICIE DEL TERRENO
DESPUES DEL DESLIZAMIENTOQ

_ESCALONAMIENTO DE LA SUPERFICIE

ROCA SAMA
. METEORIZADA

SiN ESCALA

Figura 2.10. - Rotura por vuelco generalizado en la autopista Bilbao-Behovia,

Por altimo, no hay gque olvidar que, con frecuencia, es en los extremos del tafud donde se pro-
ducen los desprendimientos con mavyor facilidad, al no existir constriccion lateral en los correspon-
dientes blogues.

d) Estratificacion horizontal

La estratificacion horizontal permite, en principio, disponer tatudes muy empinados, salvo si
otras familias transversales condicionan la situacion. Sin embargo, es frecuente la alternancia de
estratos de distintas caracteristicas. Si, como ocurre con frecuencia, unos son mas erosionables o
meteorizables que los otros, 0s mas resistentes acaban por quedar en voladizo (fig. 2.11) dando lu-
gar a desprendimientos.
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También puede suceder, que los mas blandos situados hacia el pie cedan por aplastamiento y
extrusion debido al peso excesivo de |os superiores. Situaciones como ésta se han producido inclu-
so en frentes aftos totalmente en roca, en cuanto han penetrado y dejado al descubierto unos deci-
metros de arcillas subyacentes gue se han reblandecido con el agua existente en el contacto {Esca-
rio, 1968}.

. —
DESPRENDIMIENTOS : - j
DE LAS CAPAS DURAS e
-
i —— [ IR
A ) - ESTRATOS DUROS

' T —_ ESTRATOS BLANDGS
EROSION ¥ METEORIZACION ( 3|[' - ; \ . ' . : . N

POSIBLE LINEA DE ROTURA GENERALIZADA
POR DEFORMACIONES EXCESIVAS

Figura 2.11. — Desprandimientos y posible rotura generalizada en alternancias horizontales de capas duras y biandas.

Una solucidn clasica para el caso de estratificacidn alternada consiste en calzar los estratos que
quedan en voladizo con rellenos de hormigén. Para las condiciones de la referencia citada, la solu-
cién consistio en sujetar lateralmente la arcilla descubierta al pie mediante un macizo de hormigon.
En todos los casos deberd dejarse bien asegurado el drenaje, que puede quedar cortado por los
rellenos de hormigon,

e} Formacidon de cufias

Normalmente el rumbo no es paralelo ni perpendicular al talud, sino gue forma angulos va-
riables a lo largo del trazado.

Cuando existe mas de una familia de discontinuidades, que es lo mas frecuente, entre cada dos
de ellas y el plano del talud se forman cufias, como se indica en la figura 2.12, que pueden tender a
deslizar hacia la excavacion. Por su interseccion con otros planos, estas cufias pueden quedar trun-
cadas o variar su forma, sin gue por ello cambie esencialmente el tipo de problema.
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El volumen de las cufias con riesgo potencial de deslizar depende de la distancia entre las dis-
continuidades vy de las caracteristicas de las mismas. El célculo de su estabilidad puede Hevarse a
cabo siguiendo las indicaciones del apartado 2.2.5, Cuando su volumen sea pequefio, aunque ted-
ricamente se puede calcular también |a estabilidad, en la practica, como pueden estar muy afecta-
das por los efectos superficiales en el talud, tales como la meteorizacion, voladuras, etc., su trata-
miento entra mas dentro de los denominados desprendimientos {apartado 2.2.3),

Figura 2,12, - Ejemplo de cufia en un talud enroca.

L.os sistemas de cufias pueden repetirse y dar lugar a situaciones parecidas a las de deslizamien-
tos planos, pero con superficies en diente de sierra, como se indica en la figura 2,13 (Wittke, 1967).
También aqui debe tenerse en cuenta, como en casos anteriores, que en los extremos del talud
pueden darse las condiciones méas desfavorables, al no existir soporte lateral para algunas cufias.

f)  Distribucion afeatoria de discontinuidades

Un caso tipico gue también conviene conocer es el de un macizo rocoso con una red completa-
mente aleatoria de discontinuidades. En estas condiciones la masa queda dividida en un conjunto
de bloques irregulares que encajan unos en otros. Ei dngulo de talud critico de un material de esta
naturaleza apoyado sobre roca masiva vale aproximadamente 70° (Terzaghi, 1963), siempre que no
actlien subpresiones de agua. Este caso, sin embargo, se puede considerar como poco frecuente
ya que es facil que exista alguna orientacion preferencial en ias discontinuidades.
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MASAS DE ROCA
DESLIZANTE

INTERSECCIONES DE

b) KlyKZ

Figura 2.13. - Masa de roca deslizando sobre superficie en diente de sierra: a) Geometria del talud y orientacion de las dis-
continuidades; b) Deslizamiento paralelo a la interseccion x de las discontinuidades K, y K, (Wittke, 1967},

g} Rocas meteorizables

@

Los casos tipicos y las soluciones sugeridas hasta ahora, corresponden a rocas que no se me-
teoricen en su masa., Cuando se trata de rocas facilmente meteorizables hay gue procurar se forme
cuanto antes un manto protector con el mismo material meteorizado, que evite la progresion del
proceso en profundidad. Para ello, siempre gue sea posible, los taludes deben ser suficientemente
suaves para retener en su superficie el material que se va formando, con el fin de que proteja los ni-
veles mas profundos. Puede, sin embargo, resultar mas econdmico y seguro recurrir a otros proce-
dimientos de proteccion superficial, como el gunitado.

hl  Taludes de gran aftura
Cuando los desmontes son muy altos, las superficies de rotura no tienen porgué seguir necesa-
riamente las discontinuidades, aunque la roca matriz sea relativamente dura, pudiendo adquirir los

deslizamientos un caracter similar al que se observa en suelos. El motivo es que las fuerzas cohesi-
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vas pierden importancia en el equilibrio global con relacién a las de friccion. En general, sin embar-
go, este caso no serd frecuente en carreteras, salvo en terrenos muy accidentados.

2.2.3. Desprendimientos
2.2.3.1. Consideraciones generales

Los desprendimientos de rocas constituyen un gran peligro para las zonas situadas en su pie, ya
se trate de areas habitadas o de vias de comunicacidn,

Generalmente, debajo de los acantilados suelen acumularse unos rellenos de detritus formando
un talud, constituidos por los materiales desprendidos y rodados hasta distancias considerables,
Los nuevos fragmentos, al separarse del macizo rocoso, suelen tener un tramo de caida libre y con-
tintan después dando saltos y rodando a lo largo del talud de detritus anteriormente formado. No
es probable que alcancen distancias mayores que la longitud de este talud, méas que blogues de ta-
marfto superior 0 mas redondeados de tos que o forman,

Las areas habitadas suelen situarse fuera de ia zona de influencia de los desprendimientos, pe-
ro, @ veces ocurre que, por el elevado coste del terreno, se continla construyendo hacia el acantila-
do, llegando incluso a la zona de caida libre, a menos que haya alguna reglamentacidn gue lo impi-
da. De todas maneras, aungue no se llegue a este extremo, es preciso saber cuat es el alcance pro-
bable de los desprendimientos a lo largo del talud y qué tipos de defensas es precisc colocar para
proteger las construcciones existentes.

Otro problema diferente, aungue con muchos caracteres comunes, es el de los desprendimien-
tos gue se originan directamente de los taludes de los desmontes excavados para las vias de comu-
nicacion. Evidentemente en éstas se encontraran probiemas de los dos tipos, pues hay veces gue
sin desmontar el terreno e inctuso yendo en viaducto, se aproxima mucho el trazado a zonas de de-
yeccion (fig. 2.14).

/--«-— Mortencs

Agontilodo con
desprandiinienton

Hios sradoltieon
preorizador Ay

e Osporitor du Aytopista de
tolud Brannero

Cabollan ortificial de decubios

. x
Lovas ondeaiticos *
mateorizadas x %

Corratare Nocionol H212
Farrocorril

Varona-lambeuck
Rip laorce

3w ox W £ x
Rt 496010 Matros

Figura 2.14.— Seccion de autopista en viaducto en zona de desprendimientos (Fenti et al., 1976).
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En ambos casos la situacion puede tratarse de dos maneras. Una consistird en prevenir los
desprendimientos y otra en proteger las construcciones, del tipo que sean, contra los mismos. Am-
bas pueden aplicarse simultdnea o independientemente, segun las circunstancias. La prevencion
consistira en localizar las zonas cuya superficie se muestre més propensa a fendmenos de esta na-
turaleza v aplicar diferentes remedios segin las situaciones, tales como (fig. 2.15) saneos de los
blogues que ofrezcan algun peligro potencial, sujecion selectiva de otros mediante buiones, recal-
ces de los estratos durds gue queden colgando sobre los blandos, empleo de resinas epoxi en cier-
105 casos o tratamientos mas generalizados come el gunitado u hormigdn proyectado {Antolin Sa-
co, 1972 v 1976}, :

Aoca meteorizada

Gunite y malla
cosid2 o 18 rocs

Mechinales
Blogus inaccesible en
gstado critico sujeio e
bulones por cadesas ©

cables ,
Bulones ————""""" \ -
Perno /;/ -
A\ Rellenos arcilosos o

zonas de fatias

Protwecciln con b,
drenaje del astrato sreilloso v

rietas y cavidades \
ver detalles} K

Roca diaclasada
pero sana

Anclajes -

.
N Deatslle de la
- proeccitn

. Ma‘teri{!i débil sangato vy
N sustituide por hormighn
armado o marmposter (s

Barras de re-

o s fuerzo o ma- Fiujo en
S 12 adosads a astrato
Ios Bulones arcilloso

Caps fifttante

Mure de contencibn,
enclado con drenaje

Conductos a inter-

vaios para fiujo

mtermitente e .
208 flitrante

Dren longitudinal tor
A ; meds por
porz flujo permas- 1 bolspg dapﬂmna
nente o filitro gra-
Agientio de |5 831t uC. dusdo

ture enclevedes o bu-
lonada a ia base

Figura 2.15. — Prevencion de desprendimientos por diferentes procedimienios (Fookes y Sweeney, 1976},

21



En cuanto al procedimiento de proteccidn, sera a veces inevitable cuando los de prevencion
mencionados anteriormente resulten inaplicables ¢ excesivamente costosos. Como hemos dicho at
comienzo del epigrafe, la proteccion puede ser contra los desprendimientos en acantilados y talu-
des naturales o en desmontes excavados para la misma obra,

Estudiaremos con cierto detalle en el apartado 2.2.3.2 solamente este dltimo caso, que es el que
propiamente entra dentro del tema de este trabajo. Unicamente a titulo de orientacion y por si pu-
dieran ser de uftilidad en carreteras, haremos a continuacién algunas referencias al primer caso en
aplicaciones de proteccion a zonas edificadas. ‘

Fumagalli (1976}, recomienda dejar una zona de respeto de unos 200 m en el talud de detritus y
evitar perturbaciones del equilibrio natural de la pendiente detritica; por ello, las zanjas de protec-
cion sugiere situarlas al pie de dicha pendiente o donde la topografia se suavice. Para el dimen-
sionamiento fuera de los citados 200 m, parece ser que las trayectorias de rebote no sobrepasaran
los 8 a2 10 m desde el plano de la pendiente. En estas condiciones, el citado autor propone el es-
guema de zanja de la figura 2.186.

O
O

\
\

ZRETIEY / )
k]

o X
k3 - ’;__________ Ny - e T

35°/ =

Figura 2.16. — Proposicion de dimensionamiento de zanja al pie de fa pendiente:

{ 4abm b {132m - en caso de banda detritica: 7 = 30a35°

5a6m 3abm - encaso de pendiente mas fuerte: = 40 a 60°
¢ = 1,5a2 mgabiones
= 2 a3 m mailas metélicas
Fumagalli (1976},

Otros autores recomiendan la excavacion de varias lineas de zanjas de poca profundidad en el
talud, para no transtornar demasiado su equilibrio. .

Para pequefios desprendimientos en zonas previamente saneadas, Fumagalli (1976) recomien-
da protecciones del tipo indicado en la figura 2.17. En la figura 2.18 se da otro tipo de solucian (Ca-

rati, 1976).
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Figura 2.17.— Proteccién contra pegueiios desprendimientos (Fumagalti, 1976).

Figura 2.18.— Proteccion contra desprendimientos {Carati, 1976).
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En la figura 2.19 {Lied, 1976) se representa la distancia maxima probable gue, segln la experien-
cia noruega, alcanzaran los bloques aislados de un acantilado en un desprendimiento de roca relati-
vamente reducido. En desprendimientos de gran volumen de roca se producen fendmenos de «li-
cuefaciony» gue pueden conducir & distancias mayores.

ACANTILADO CON
DESPRENDIMIENTOS — o mim

ALCANCE MAXIMO (2}

Z:A‘LE.E

Figura 2.19. — Alcance maximo prebable de bioqgues aislados {Lied, 1976).

TALUD 35- 38°

2.2.3.2.  Proteccién contra desprendimientos en taludes de desmontes

En los taludes de desmontes se debe siempre comenzar por prevenir los desprendimientos. Pa-
ra ello se deben hacer las voladuras de manera adecuada para no dafiar la roca, fisurandola y
abriendo sus discontinuidades. Con este fin deberd normalmente utilizarse ef procedimiento de pre-
corte. Los bloques inestables se deberan sanear, bulonar, etc., segin se ha comentado en el apar-
tado 2.2.3.1. Sin embargo, como suele ser dificil poder controlar todos los posibles desprendimien-
tos vy el riesgo gue pueden originar para el trafico es grande, ademas de estas medidas del tipo que
hemos denominado preventivo, habra normalmente que tomar medidas de proteccion de las que
pasamos a continuacion a describir.

a) Bermas intermedias. Un tipo de talud que se ha utilizado mucho es el dotado de bermas
intermedias, Este tratamiento, sin embargo, tiene ciertos inconvenientes. Uno de ellos consiste en
que la formacién de discontinuidades en el talud puede originar concentraciones de tensiones v, a
la larga, estas bermas dar lugar ellas mismas a desprendimientos ai tender a desmoronarse, Ade-
maés, si su conservacion y accesibilidad no es adecuada, pueden crear puntos de almacenamiento
de agua gue aumentan la inestabilidad. Por otra parte, pueden Hegar a hacer las veces de trampali-
nes intermedios para lanzar las piedras sobre la calzada; este es especialmente el caso si, por su
mala conservacion, acumulan los derrubios formando a modo de planos inclinados.

Hay condiciones, sin embargo, en que la disposicion de bermas intermedias puede ser benefi-
ciosa. Por ejemplo, cuando la estratificacién es practicamente horizontal, con estratos duros y
blandos intercalados. En este caso, ta colocacion de bermas coincidiendo con los estratos duros no
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supone debilitamiento estructural. También suele ser recormendable disponer bermas en ef paso del
terreno de recubrimiento a la roca y de la roca meteorizada a la sana, cuando hay una transicion re-
lativamente brusca.

l.a anchura de las bermas debe ser amplia para que sean utilizables por la maguinaria de conser-
vacion. El desnivel entre las mismas no debe ser excesivo, si se pretende dar una cierta accesibili-
dad a los tramos de talud situados entre ellas.

b) Cunetones de recogida de piedras. En general, salvo en casos como los citados ante-
riormente, en lugar de bermas intermedias se colocara un cunetén Onico al nivel de la explanacién,
separado del arcén por un talud relativamente fuerte. Para determinar la anchura necesaria del cu-
neton y su profundidad bajo la calzada, hay que tener en cuenta, no solamente la distancia a que se
va a producir el impacto, sino también el momento de rotacién gue haya podido adquirir la piedra,
que tiende a hacerla rodar hacia la zona afirmada. Este momento puede cogerlo el elemento
desprendido cuando, después de un cierto tramo de caida libre, vuelve a tocar en el talud, Un tatud
suave, por otra parte, provoca la rodadura de las piedras despidiéndolas hacia la calzada, que sera
invadida a menos gue el cunetdén termine con un tatud relativamente fuerte. Como un talud pro-
nunciade al borde del arcén no es conveniente para otros aspectos de la segurida‘d de los
vehiculos, se deben compensar las exigencias de la proteccidn contra la caida de piedras, colocan-
do una defensa si se considera oportuno,

En la tabla 2.1. de Ritchie (1963} se dan las recomendaciones para el proyecto de cunetones de
recogida de piedras, segin ia altura y pendiente del talud. Los valores indicados deben, sin embar-
go, tomarse solamente como una orientaciéon, que habré de ajustarse a las caracteristicas locales
de fa roca, a la experiencia en |a zona en condiciones similares y al trafico de ia carretera. A estos
efectos, se tendra en cuenta gue la tabla se ha obtenido principalmente mediante experimentacién
practica con rocas duras y, por tanto, vivas al rebote. En algunas de las nuevas autopistas del Nor-
te, como la Vasco-Aragonesa, Bilbao-Behovia y Solucion Sur, se han seguido por ello los criterios
de Ritchie, pero aplicando unos coeficientes reductores cuando el flisch cantébrico esta formado
por rocas relativamente blandas (Castafeda, 1976). No se dispone, sin embargo, de experiencia su-
ficiente para poder juzgar si los valores adoptados han sido correctos,

c} Mallas de proteccion adosadas al talud. Las mallas de proteccion se utitizan con fre-
cuencia en lugares donde no es posible o resulta muy costoso dispener del sobreancho de excava-
cidn preciso para colocar cunetones de pie del tipo anteriormente descrito. Pueden ser metalicas o
de materiales sintéticos. Van sujetas (fig. 2.20) en la cabeza del talud, a suficiente distancia del bor-
de para asegurar su estabilidad, Para ello se suele recurrir a correas de hormigon o a piquetes meta-
licos convenientemente empotrados para que sean capaces de resistir el peso de la malla y el efecto
de ios desprendimientos previsibles. Como la malta esta suelta en su base, las rocas que caen dei
talud son conducidas hasta la misma, de donde son recogidas periddicamente, Puede, sin embar-
go, ser necesaric sujetar la red at talud en algunos puntos, pero debera permitirse la caida de los
desprendimientos hacia la base,

l.as mallas metalicas {Castafieda, 1976} estan formadas por alambre galvanizado con cuadricula
variable entre 12 x 14 ¢cm y 5 x 7 cm segun el tamafio de la roca a sostener. El diametro del
alambre varia entre 2 y 2,4 mm en condiciones normales, pudiéndose emplear en casos especiales
cualquier otre diametro. El recubrimiento de zinc deberd estar acorde con las posibilidades de
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- TABLA 2.1

Dimensionamiento de cunetones de piedras seg(n Ritchie (1963)

Derrubios
Terreno gxistente
\.
. \ .
~. Varioble
Roca Y
1.5 10,251 Pandients =
L1
Pendiente
vatiable
H

Usgat solucicn dlternotiva,
mostrode en lingos de trazos,
on zonas donde gl tarreno
exigtente sobre @l desmonte
produzeo desprendimisntos

5/100

TALUD: CASI VERTICAL

H wW ]
4,5- 3,0 3.0 0,9
9,0-18,0 4,5 1.2
>18,0 6,0 1,2

TALUD: 0,25:1 — 0,3:1

H W (b}
4,5- 9,0 3,0 0.9
8,0-18,0 45 1.2

18,0-30,0 6,0 1,8F
>30,0 7.6 1,8F
TALUD: 0,5:1

H W D
4,5- 8,0 3.0 1,2
9,0-18,0 4,5 1.8

18,0-30,0 6,0 1.8F
=300 7,6 2,4F
TALUD: 0,751

H w D
0,0- 9,0 3,0 0,9
9,0-18,0 4,5 1.2
>18,0 4,5 1,8F

TALUD: 1:1

H W D
0,0- 8,0 3.0 0,9
9,6-18,0 3,0 1,5F
>18,0 4,5 1,8F

TALUD: 1,25:1

PONER DEFENSA EN ARCEN

¥

Notas:

1) Cuando et terreno existente sobre 2l desmonte tiene una pendiente proxima a la de éste, la altura (KB} debe incluir la

Anchure vtilizoble
del arcen

Borde det
pavimento

pendiente existente o la porcidn que pueda ldgicamente considerarse como parte del desmonte.

2} Generalmente debera ponerse una defensa cuando D > 0,20. F permite disminuir D a 1,20 s también se utiliza de-

fensa.
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Figura 2.20. - Mallas de proteccion contra desprendimientios {coriesia de A. Bianchini, Ingeniero, S. AL).
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corrosion. Pueden también utitizarse mallas plastificadas en caso de ambiente muy corrosivo. Las
mallas de plastico son de tipo poliamida enkaldn con un posterior tratamiento de brea sintética que
las confiere un color negro. El tamafio de la malla puede variar, siendo normal el empleo de 10 x 10
cm. En la tabla 2.2 se indican, segun la referencia citada, las ventajas € inconvenientes de cada uno
de los tipos de malla.

Este procedimiento puede ir combinado con un bulonado méas o menos intenso de la roca, para
prevenir la caida de bioques de mayor importancia.

2.2.4 Efecto de las presiones de agua

Uno de los factores que influye en la estabilidad de taludes y que debe, por tanto, tenerse en
cuenta durante el proyecto y construccion, es el efecto de las presiones del agua existente en &l
macizo rocoso.

Este agua es de dos tipos: la que esta contenida en los poros de la masa rocosa en s y la que gir-
cula por las discontinuidades de la misma. Se suele denominar permeabitidad secundaria a la que
corresponde a la circulacion del agua por las discontinuidades, formadas por diaciasas, fisuras, et-
cétera. Esta permeabilidad depende de la anchura, separacion y continuidad de los conductos, La

TABLA 2.2,

Comparacién de mallas de plastico y metalicas

Tipo de
malla Ventajas Inconvenientes

Metalica —Mayor peso unitario (en el sentido — Mas dificil puesta en obra {por el ma-

de contencién} yor pesol
—Mas estética en taludes de rocas cla- —Posible corrosion
ras
—Menor dimension de la cuadricula de  — Suministro en tiras de 2-4 m (dificui-

malla {limitando mas et mayor tamafio tad de colocacion y mayor tiempo)
de piedras que caen)

Plastico —Mas facilidad de colocacion (por su  — Menos peso unitario (en el sentido de
menor peso) contencion)
— Suministro bajo pedido (facilidad v ra- — Posible desgaste
pidez de colocacion)

—M4és estética en taludes de rocas os-
curas

—Mayor adaptabilidad a la forma del
desmonte {menos rigidez!
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permeabilidad primaria es la correspondiente a la circulacion del agua por los poros en la roca intac-
ta entre fisuras y, generalmente, es mucho mas reducida que la secundaria.

Es el agua gue circula por la red de discontinuidades la que normalmente suele crear problemas
de estabilidad, dando lugar a lo gue denominaremos subpresiones. Son al mismo tiempo estas
subpresiones las que desde un punto de vista practico es posible eliminar mediante drenaje, debido
a que la permeabilidad secundaria puede ser relativamente elevada.

En la figura 2.21 se representan segun Terzaghi (1963} las variaciones del nivel freatico para un
caso genérico de un talud empinado en roca dura no metearizada. La parte superior {a) correspon-
de a la hipotesis de que ia permeabilidad secundaria fuera uniforme; en ella se ve la variacidn esta-
cional que sufriria el nivel freatico, que normalmente serd de muchos metros, va que el volumen de
las fisuras suele ser pequefio, En ia realidad, como ia distribucién de fisuras es irregular, los niveles
freaticos no serdn tan continuos, sine que mostrardn variaciones importantes entre puntos proxi-
mos. Las tensiones tangenciales a gue esta sometido un macizo rocoso en las proximidades del ta-
lud son causa de que las diaclasas y fisuras se abran mas de to que es normal en su estado original.
Durante tormentas fuertes, el agua que tiene dificultades para entrar en la zona que se encuentra
en condiciones normales de tensiones por estar sus fisuras relativamente cerradas, al escurrir hacia
el talud y alcanzar la zona de fisuras abiertas, penetra por las mismas y eleva 10s niveles piezométri-
cos por encima de io gue seria normal, segln se indica en la parte (b} de la figura. Si, ademas, por
las condiciones climaticas se congela en las proximidades de la cara del taiud, en las épocas de
deshielo el ascenso de nivel fredtico puede ser adn mas pronunciado at verse dificyltado el drenaje
hacia el exterior.

Pueden darse otras muchas condiciones, segin la naturaleza y caracteristicas del macizo roco-
s0, gue varien sustancialmente las disposiciones sefialadas. Este es el caso, por gjempio, de las al-

VALOR
84J0 DE k

NEVEL FREATICO EN
ESTACION HUMEDA

ESTACION SECA

VALOR 8AJO DE k
!NIVEL FREATICO DURANTE FUSION RAPIDA

i
L
’

DE NIEVESALIGAS DE DIACLASAS ENo - b CERRADAS POR HIELD
NIVEL FREATICO DURONTE TORMENTA FUERTE

) ESTACION HUMEDA
¢ ESTACION SECA

Figura 2.21, —Variaciones del nivel freatico en un macizo rocoso aislada: a) Caso con coeficiente de permeabilidad, k, uni-
forme y bajo; b} Case de valor de, k, mas alto en zona descomprimida, abc. Terzaghi {1963).
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ternancias de rocas permeahles con otras mas impermeables, de |a existencia a veces de zonas im-
permeables junto al talud, que impiden la salida al exterior de las aguas contenidas en el interior del
macizo, etc. Muy caracteristicas son también las condiciones de drenaje en los perfiles de meteori-
zacion de rocas insolubles {fig. 2.22). En ellas, la parte superior de fa capa meteorizada puede ser
muy impermeable, aumentando su permeabilidad hasta alcanzar ef maximo cerca del contacto
entre roca meteorizada y sana (Terzaghi vy Peck, 1967}, Por ellc dicha zona mas permeable es a ve-
ces sede de corrientes de agua e incluso de presiones artesianas. Al excavar taludes atravesando
este horizonte hay que tener este hecho en cuenta, para tomar las medidas oporiunas en cada
caso.

Si se conociera la distribucion de subpresiones, se podrian introducir en el caiculo vy dimen-
sionar los tatudes de acuerdo con los resultados obteridos. Esto puede resultar posible en ciertos
casos. Sin embargo, con frecuencia la distribucion de subpresiones debida af agua que circula por
las discontinuidades sera muy dificit de determinar o poco confiable. Fn estas condiciones la Unica
solucién segura puede consisiir en eliminarlas mediante drenaje. Para ello debera recurrirse a los
procedimientos mas adecuados a la situacion particular de que se trate, tales como drenes horizon-
tales conectados 0 ne con pazos drenantes, galerias, etc., tema al que se haré ta oportuna referen-
cia en el apartado 4.3.

Para disponer estos elernantos de la manera méas eficaz posibla, seran de gran utilidad las obser-
vaciones de los niveles fredticos en sondeos situados en las proximidades de la zona afectada. Es-
tas observaciones deberan hacerse antes de comenzar las obras de drenaje v durante la construc-
cidn de las mismas, para ver os resultados que se van abteniendo ¢ ir acomodando las disposi-
ciones previstas a las mismas.

2.2.5.  Calculos de estahilidad

2.2.6.1. Consideraciones generales

Para resclver el problema general, no solo de a rotura del macizo rocoso, sino también de su
deformabilidad, se han desarrollade modelos reducidos v modelos matematicos. Los modefos re-
ducidos pueden ser muy Gtiles para hacer una valoracion cualitativa det fendmeno. Sin embargo,
para su empleo como procedimiento cuantitative, tienen el inconveniente de su elevado coste, gue
no perrnite construir todos los necesarios para simular la probable gama de pardmetros resistentes
y de deformacidn, pues debe tenerse en cuenta que el principat problema, como siempre, es el co-
nocimiento de dichos pardmetros.

Los modelos matematicos se han desarrollado muche en los Gliimos afios. Pueden considerarse
dos tipos esenciales: los de elementos finitos (Goodman v Dubois, 1972) v los de relajacion dindmi-
ca (Cundall, 1971 v 1974 y Cundall et al., 1975). Los de efementos finftos tratan la masa rocosa co-
mo un cuerpo elastico, aunque se introduzcan elementos para representar las discontinuidades,
tas deformaciones son, por tanto, necesariamente reducidas, dado el planteamiento que se da el
preblema. Aungue atin existe dificultades para representar todos los elementos resistentes y de de-
formacion del macizo y la capacidad de los computadores actuales limita la utilizacién del método,
estos modelos suponen un medio poderoso para resobver problemas de este tipo v se perfecciona-
ran aGin mas en breve plazo. Sin embargo, teniendo en cuenta el elevado nimero de variables a
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DESCRIPCION DE UN PERFIL DEMETEORIZACION DE ROCAS IGNEAS INTRUSIVAS Y METAMORFICAS
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(DE SUELO RESIDUAL MATERIALES TIPIFICADOS COMO {GENERALMENTE (GENERALMENTE (SON COMUNES LAS DONDE APARECEN
© DE SAPROLITO A ROCA SUELOA MATERIALES TIPIFICA- 0- 50%) 10 -90%) PERDIDAS DE AGUA) ESTRUCTURAS DEBILES
PARCIALMENTE METEORI- DOS COMO ROCA, O HEREDADAS
ZADA) ® LA PORCION CLASTICA FINA ES
ARENA DE GRANO FINO A GRUESO
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MADRE.
® ES COMUN LAMETEORIZACION GENERALMENTE GENERALMENTE MEDIANA MEDIANA
ESFEROIDAL, 50-75% 90% A ALTA A ALTA *®
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NOTAS

GEOLOGICAS ORIENTADAS ADVERSAMENTE

# LAS DESCRIPCIONES SON ELUNICO MEDIO SEGURO DE DISTINGUIR LAS ZONAS
#% CONSIDERANDO SOLAMENTE LAS MASAS DE ROCA INTACTA SIN ESTRUCTURAS

Figura 2.22 (continuacion). — Perfil tipico de meteorizacion de rocas metamorficas e igneas intrusivas con descripcion de sus caracteristicas (Deere y Patton, 1971).
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Por otra parte, hay que tener presente que, en el caso de taludes de carreteras, normakmente no
serd preciso preocuparse por las deformaciones pequefias que pueda sufrir el terreno. Lo Gnico que
interesard serd conocer el estado de la obra con relacién a rotura vy, si acaso, las grandes deforma-
ciones que hayan de producirse antes de llegar a la misma. Este problema puede resolverse con &
segundo tipo de modelo, denominado de refajacién dindmica, que estéd basado en un programa de
ordenador que puede representar el comportamiento de estructuras de blogues visuatmente en una
pantalla interactiva. Los bloques, que pueden tener cualguier forma, se consideran rigidos y las de-
formaciones que se originan son las debidas Gnicamente a los desplazamientos v giros entre los
mismos, que pueden alcanzar cualguier magnitud. En la pantalia se van viendo las posiciones suce-
sivas de los diferentes elementos segiin va pasando el tiempo y se pueden entre tanto suprimir, fijar
o mover blogues. Ademas es facit hacer miltiples combinaciones con las caracteristicas resistentes
de las discontinuidades. En ta figura 2.23 se reproducen los resultados obtenidos en un estudio de
este tipo por Cundall. En ia figura 2.24 se representa el estudio efectuado por Bukovansky y Metz
{1978} para un caso de inestabilidad originado por faltas imprevistas en taludes cortados al hilo con
jos planos de foliacion. Este método puede considerarse aplicable a problemas reales de proyecto y
en la Universidad de Minnesota se utiliza en lenguaje de maguina en una mini computadora; en
otros sitios se ha desarrollado en Fortran.

DIACLASAS

{ B

" Figura 2.24. — Calculo por el método de Cundall en un caso de foliacion paralefa al talud con fallas y diaclasas {Bukovansky
y Metz, 1978,

Sin embargo, cuando es posibie, lo normal es resolver los problemas que se presentan median-
te los denominados métodos de eggilibrio de cufias aisladas, cuya aplicacion es independientemen-
te de la magnitud de ios movimientos que vayan a sufrir. Estos métodos forman parte de los que,
de una manera general, se suelen denominar de equilibrio limite, En este grupo se incluyen los
deslizamientos con superficies curvas cualesquiera del tipo de los originados en suelos {apartado
3.4.1.), que también pueden darse en rocas (apartado 2.2.2h) y los formados por una sucesion de
cufias (apartade 2.2, 2e y fig. 2,13} estudiados por Wittke (1967}, En el apartado siguiente nos refe-
riremos, sin embargo, exclusivamente a los deslizamientos planos y de cufias aisladas,

2.2.5.2.  Métodos de calcufo de equilibrio fimite
El caso de deslizamiento plano se resuelve de la manera clasica, por simple aplicacion de las for-
mulas de la estatica. Méas adelante se expondra una forma de ordenar los resultados, que permite

una comparacién directa de este caso con los de estabilidad de cufias.
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El estudio de la estabilidad de cufias puede hacerse suponiendo que son rigidas o que, por el
contrario, se trata de un material deformable. La primera hipdtesis conduce a resultados algo opti-
mistas v los coeficiente de seguridad obtenidos son, por tanto, un limite superior. Con un gstudio
sobre cufias deformables puede llegarse a obtener un limite inferior. A continuacién se comentaran
estos dos métodos por separado.

a}) Cufias rigidas. La estabilidad de cufias rigidas formadas por varias familias de disconti-
nuidades {fig. 2.26) ha sido estudiada por diversos autores (L.onde, P., 1965; John, K., 1968; Lon-
de, P, et al., 1969 y 1970; Hoek et al., 1973}, En esencia el método consiste en determinar los es-
fuerzos normales que actlan sobre cada uno de los planos deslizantes, y, como consecuencia, la
resistencia a esfuerzo cortante en los mismos. Se suele despreciar el efecto de los momentos, su-
poniendo gue la cufia sufre solamente movimientos de translacion, lo que conduce a resultados al-
go optimistas. Pueden, sin embargo, tenerse en cuenta en una segunda fase de calculo {ver, por
gjemplo, Londe et al., 1969).

Las solicitaciones que se pueden considerar son, el peso propio, cargas exteriores, subpre-
siones de agua en las discontinuidades y grietas de traccion, y efectos sismicos, Las fuerzas resis-
tentes son, las reacciones normales 2 los planos de discoritinuidad vy las tangenciales debidas al ro-
zamiento interno v la cohesidn. Los esfuerzos producidos por los anclajes pueden también introdu-
cirse facilmente en el sistema.

El calculo completo, incluyendo todas estas fuerzas, puede hacerse grafica o analiticamente o
bien por procedimientos mixtos {ver referencigs citadas). Quiza uno de los métodos mas practicos
sea el desarrollado por Kovari y Fritz {1976), que puede aplicarse con gran rapidez utilizando las
tablas y abacos que incluyen en su trabajo o recurriendo a los programas que ofrecen para la calcu-
ladora de bolsillo «Hewlett-Packard HP-65». Como esta publicacidn es facilmente accesible tradu-
cida at castellano, nos limitaremos a comentar los resultados,

~Siguiendo la nomenclatura de los autores, para el caso de deslizamiento plano (fig. 2.25} resulta
ta ecyacion de equilibrio.

lamando:

= gohesion
F = superficie de apoyo

o
|

rsen o — COS « tg ¢
veoosifa + B) +senfa + 3ligo

1
r Sen o — COS w 1g¢

ky =

kzz

siendo » el coeficiente de seguridad, ¢ el angulo de rozamiento interno vy «v v 3 los angulos sefiala-
dos en la figura,
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Superficie de
deslizamiento

Figura 2.25. — Deslizamiento plano.

Para el caso de cuftas con R, = 0 {fig. 2.26} y el mismo dngulo de rozamiento para ambos pla-
nos, resulta:

R = k,*(1 - le:_’g_fﬁi? kz*)G (2}

siendo;
¢, Cq, F, ¥ Fy lo mismo que en ¢l caso anterior, referidos a cada plano,

k¥ v k;* las mismas expresiones que en el caso anterior, sustituyendo « por o, y tg o por:

COS vy + COS w
tfgor = 28V T XY g = Atgo
sen luy + wyl

Figura 2.26. — Geometria de una cufia v fuerzas asociadas a la misrna. A: perspectiva isométrica, 8: plano vertical que pasa
por a interseccién de los planos de deslizamiento, C: plano normal a la recta de interseccion.
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En el caso mas general con R, = 0 y valores diferentes del angulo de rozamiento para los dos
planos, resulta:

+ oyF
on = k‘”(" - bz kz**) G + "k, xRy, (3)
G
siendo:
tg O** = COS wy 1g ¢ + €08 wy 19 &,

sen lwy + wyl

SEN wy tg G — SeNn wy g &,

sen lwy + wyl

Los factores k,** y k,** conservan la misma forma del caso plano, sustituyendo, ¢, por el valor
aparente ¢**,

La aplicacion del método es inmediata haciendo uso de los dbacos o del programa anteriormen-
te mencionados. El hecho de que las tres expresiones {1), (2} v (3} se presenten con ia misma
estructura tiene ventajas indudables a efectos comparativos. Asi, el caso de deslizamientio en cufia
se reduce a uno bidimensional sustituyendo « por «,, siendo siempre este Gltimo valor inferior {0
igual en el limite) al de cualquiera de los dos planos. También cF— ¢,F, + c,F;. A, tg &, hay que

multiplicarle por el efecto de cufia, », cuyo valor se representa en la figura 2.27 para el caso de una
cufia simétrica en funcion del angulo de apertura 2.

Los valores de 1a subpresién en ias discontinuidades y presion del agua en las grietas se inclu-
yen también en el calcuto sin ninguna dificuitad, asi como los efectos sismicos.

Como con frecuencia resutta dificil conocer, incluso de manera sdlo aproximada, los valores de
la cohesion y subpresiones, otra forma de operar consiste en obtener como primera idea una espe-

ton ?“* A tan ¥

Factor de cufia X

1,0 T T T — T ot
0 &0 a0 120 150 180
Angulo de apertura 2w

Figura 2.27. — Factor de cufia A en funcion del angulo de apertura 2., para una cufia simétrica.
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RELACION A

cie de indice de estabilidad prescindiendo de dichos valores y suponiendo que la resistencia a es-
fuerzo cortante es solamente friccional. A estos efectos, Hoek (1973) ha desarrollado unos abacos
de uso inmediato en los que se entra conociendo solamente la geometria de las cufias y los valores
de tg ¢ en cada uno de los planos deslizantes. En la figura 2.28 se da un ejemplo del célculo. Una
vez determinado este primer indice de estabilidad, se pueden hacer calculos mas afinados en las

zonas que se consideren dudosas.

"

GRAFICO A - DIFERENCIADE BUZAMIENTOS

GRAFICO B- DIFERENCIA DE BUZAMIENTOS
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DIFERENCIA DE RUMBOS ~GRADOS DIFERENCIA DE RUMBOS — GRADOS
EJEMPLO
Angulo de
Buzamiento Rumbo rozamiento Tan ¢
Plano A 40° 105° 20° 0,364
Plano B 70° 235° 30° 0,577
Diferencia 30° 130°

De las graficas: A = 1,75y B = 0,95.

Coeficiente de seguridad: F = A - tgo, + B - tgdy = 1,75 x 0,364 + 0,95 x 0,577 = 1,18.

Figura 2.28. — Ejemplo de calculo de cufias sin cohesion (Hoek, 1973).
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b) Cuifias deformables. La hipotesis de cuiia rigida, al no permitir deformaciones en el séli-
do, da lugar a que no se originen tensiones cortantes en los planos de rotura en direccién perpendi-
cular a la del desplazamiento. Con esta hipotesis, la resultante de las fuerzas exteriores normal a la
direccion del movimiento se descompone simplemente en las dos direcciones normales a dichos
planos de rotura, dando lugar (fig. 2.29a) a las dos componentes, N, y N,, maximas posible, y por
tanto desarrollando el valor maximo de la resistencia por rozamiento opuesta al movimiento.

En el caso de cuiia constituida por material deformable, se desarrollan en los planos de desliza-
miento también tensiones cortantes en la direccion transversal al movimiento (fig. 2.29b); como
consecuencia, los valores de N, y N,, que dan origen a-los esfuerzos resistentes al desplazamiento
longitudinal, serdan menores (Guzina et al., 1969; Von Thun, 1975). Para hacer el calculo, el peso de
la cufia se divide en dos partes definidas por el plano que pasa por la interseccién de los de desliza-
miento. Las demas fuerzas exteriores se distribuyen entre ambos planos proporcionalmente a las
partes de proyeccion paralela a su resultante correspondiente a cada uno (fig. 2.29b).

—X¥a. el
Ry = N+ N,

o) CUNA RIGIDA

|+ Ell

—tn

= w“z + Enz

RNZ

|
'Is2 @

N2

— — -

—p PESOS DE LA CUNA QUE ACTUAN SOBRE LOS PLANOS y @
W y Wiz ®
£ E . -y COMPONENTES DE FUERZAS EXTERIORES QUE ACTUAN SOBRE

il e capartavo (Dy @

b) CUNA DEFORMABLE

Figura 2.29.—Esquema de descomposicion de fuerzas en los casos: a) de cufia rigida, b) de cufia deformable. El plano
representado es normal a la arista de interseccion y las fuerzas son las componentes sobre dicho plano.
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Como se ha indicado, los resultados obtenidos por los métodos de cufia rigida v cufia defor-
mable delimitan por excesc y por defecto, respectivamente, fos esfuerzos resistentes reales. Sisu
diferencia es demasiado grande, se podria hacer un caleulo por elementos finitos {Mahtab y Good-
man, 1969) desarrollado para este caso, tratando de ajustarse a las caracteristicas de deformabili-
dad reales de los materiales.

2.2.5.3. Resistencia al esfuerzo cortante de las discontinuidades.
2.2.53. 1. Generalidades.

L.a determinacion de la resistencia a esfuerzo cortante de las discontinuidades es uno de los
problemas mas dificiles de resolver en el caiculo de estabilidad de taludes. Las discontinuidades
pueden en efecto ser de muy diversos tipos. Hay, por ejemplo, diaclasas de traccion completamen-
te limpias con sus superficies rugosas encajando unas en otras. Con frecuencia se encuentran dis-
continuidades rellenas de suelos, cuyo comportamiento puede ser muy diferente segin la naturale-
za, espesor e historiai del material de relleno. Los planos de sedimentacién pueden considerarse
como olro tipo con sus peculiaridades especiales. El grado de apertura de las diaclasas, estén relle-
nas o no, su continuidad, el grado de ondulacion vy tipo de rugosidad de su superficie son, entre
otros, factores que influyen decisivamente en su comportamiento.

Por otra parte, hay gue tener en cuenta que la resistencia al esfuerzo cortante suele depender
fundamentaimente del grado de deformacion que se alcance. En ia figura 2.30 se representan Jas
curvas, resistencia al corte/deformacién, correspondientes a una diaclasa rugosa (curva superior)
y & otra con superficie lisa. Como se vé, la primera alcanza la resistencia maxima o «de picon» v des-
pués desciende hasta el denominado valor residual para desplazamientos grandes. El mismo mate-
rial, si originalmente presentaba una superficie lisa, por ejemplo, por haber sido sede de anteriores
deslizamientos, va aumentando de resistencia con la deformacion hasta llegar al valor residual.

En la figura 2.31 se dan las correspondientes curvas que relacionan las tensiones tangenciales
con las normales. Como puede observarse, la obtenida para las resistencias de pico es concava ha-

T |

Superficie rugoso ¢in
deeplaoramiento previo

— — fResgigtencio de pico

________ Resigtencio residuagl

Superficie iiss sometida anteriormente
o grandeg desplazomientos

Atptr
S

§

Figura 2.30. - Variacion de {a resisiencia con la deformacion segtn las caracteristicas de la superficie de iahju nita.
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cia abajo y puede arrancar del origen o eventualmente presentar una cohesion inicial. La derivada
para fa resistencia residual es en cambio una recta que pasa por el origen.

T

Resistencio de pica

Resigtencio residual

T

=
=

Figura 2.3%1. — Curvas de las resistencias a esfuerzo cortante de pico vy residual en funcion de fa tension normal.

Uno de los problemas que se presenta en la practica es decidir cual seré la resistencia que debe-
ra de tomarse para el calculo, si la de pico o la residual, cuyas diferencias como se ve, pueden ser
muy importantes. Ello dependera de diversos factores que no son sencilios de valorar. En el epigrafe
3.4.2 se habla, por ejemplo, del caso de pizarras blandas, materiales de transicion entre los suelos
gue atli se tratan vy las rocas, y se ve cdmo la resistencia gue se desarrolla depende del denominado
fendmeno de rotura progresiva, gue segun Bjerrum (1966) esta relacionado con la denominada
energia de deformacion recuperable.

Hay casos de taludes en roca en gue la rotura se ha podido comprobar que se ha producido con
ta resistencia residual. Por gjemplo, la figura 2.32 (Hoek y Londe, 1974) representa los resultados de
una serie de ensayos en juntas de pérfido v ias lineas A, B, C v D definen los limites de dispersion
de las resistencias de pico y residual. En la figura 2,33 se han determinado por los mismos autores

r{kg/cmz)

1 I ] 3, 1 i

i 1 1 L L 1
O 1o 20 3040 50 60 7O B0 S0 KO IO

Ao 2
Fikg/cm )

Figura 2.32. — Resultados de ensayos de resistencia al corte de discontinuidades de porfido de Rio Tinto (Hoek y Londe,
1974).
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las relaciones entre la altura critica y el angulo de talud, partiendo de la figura anterior. En el mismo
grafico se han situado los datos correspondientes a nueve deslizamientos ocurridos en el area de
Rio Tinto. Como puede observarse, todas las roturas caen en la region definida por los pardmetros
de resistencia residual, aunque hacen notar los autores, que ha sido preciso tomar alge de cohe-
sion (1,0 Kg/cm?), pues de lo contrario hubiera resultado que todos los taludes hubieran roto con
un angulo de resistencia residual de 35°.

600 |

200

ol
20°  40° 60°  £0° 80

Figura 2.33. —Relaciones entre altura ritica y angulo de talud, derivadas de la figura 2.32, comparadas con puntos corres-
pondientes a roturas de taludes en porfido en las minas.

En la figura 2.34 los mismos autores dan una serie de valores de ¢ y o obtenidos a partir de los
calculos a posteriori en corrimientos observados. Muchos de estos resultados fueran determinados
en roturas a corto plazo de taludes pequefios y la flecha incluida indica cualitativamente la influen-
cia del tiempo y escala de la estructura. L

A =
[ a N,
2 ’ v N\
# L y
7z 1
3¢ \
_ /
o~ E / l
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\ . v g
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Figura 2.34. — Relacion entre cohesion y dngulo de rozamiento interno determinada por analisis de roturas de taludes {cada
punto representa una rotura) {Hoek y Londe, 1974).
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En este trabajo no se pretende precisar el problema de los valores de la resistencia esfuerzo cor-
tante que deben adoptarse, ya que su complejidad es causa de que hoy dia esté so6lo parcialmente
resuelto. Se van a estudiar, sin embargo, una serie de caso tipicos que serviran como orientacion
para tomar las decisiones oportunas en cada situacion concreta. En muchas ocasiones, lo mas con-
veniente serd hacer el calculo con una gama relativamente amplia de valores de la resistencia a es-
fuerzo cortante y determinar asi, cual es la sensibilidad del coeficiente de seguridad a las va-
riaciones introducidas. Estos datos servirdan para respaldar las decisiones con un conocimiento lo
mas profundo posible del problema.

En los epigrafes sucesivos se hara referencia por separado a los siguientes casos:

— Diaclasas limpias.
— Discontinuidades con rellenos.

— Discontinuidades pulidas y con relleno.

2.2.5.3.2. Diaclasas limpias

a) Resistencia de pico. Las diaclasas Ifmpias mas tipicas son las de traccidon cuya superficie
es rugosa. En la figura 2.35 puede verse una representacion esquematica de un diaclasa de este ti-
po. De su simple observacion se deduce que, si no se produce la rotura de las rugosidades, para
provocar un desplazamiento tangencial entre sus dos caras serd preciso que vaya acompafiado de
un movimiento de apertura de la junta, denominado dilatancia.

La manera mas simple de expresar la resistencia-a esfuerzo cortante de una diaclasa de este tipo
es la debida a Patton (1966, a):

T = a,tg (o + i)

siendo, i, el angulo de talud de los dientes.

g T

Figura 2.35. — Esquema de diaclasas de traccidén con rugosidades.
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La curva que refaciona las tensiones tangenciales, r, con las normales, o, {fig. 2.36) sera por
tanto una recta que pasa por el origen. Sin embargo, al llegar a un cierto nivel de la tension normal,
s& produce la rotura de las asperezas, reflejandose en un quiebro de la curva en el punto correspon-
diente. De esta manera se explica la doble pendiente que se obtiene experimentalmente en ensayos
de este tipo. En ia practica, como todas las asperezas no son iguales, se obtendra una curva ccno
la de la figura 2.31, que va cambiando de curvatura, o con varios cambios acusados de la misma si
existen diversas familias de asperezas.

e VALORES MAXIMGS PARA § = 25%°
a VALORES MAXIMQS PARA | = 35°

+ VALORES MAXIMOS PARA L = 45°

. VALORES RESIDUALES
PARA TODAS LAS MUESTRAS A

200 T

50 4

100 4

50 o

RESISTENCIA AL CORTE [ kg

L 4— ——
50 100 150
CARGA NORMAL (kg

Figura 2.36.— Envolventes de rotura de muestras de Caolinita/Escayola (2:1} con diferentes inclinaciones de dientes (Pat-
ton, 19686).

A continuacion vamos a expaner la forma en que Barton (1974 a) enfoca y resuelve de una ma-
nera semiempirica practica el problema de la determinacién de fa resistencia de pico de diaclasas de
traccion limpias, basandose en numerosos ensayos efectuados sobre diaclasas artificiales de tipo
rugoso ondulado.

Como en la realidad, segdn hemos indicado, las rugosidades de una diaclasa pueden ser muy
diferentes y, por tanto, existirdn muchos valores de, i (fig. 2.37b), la expresion anterior se convierte
en:

T = a,tg{é, + d, + 8,

siendo, d,, el anguln de dilatancia de pico, o sea dv/dh de la curva de dilatancia en el punto corres-
pondiente, vy s, la resistencia al corte de las rugosidades que se cizallan.
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S t S

al b)
Figura 2.37. —a) Discontinuidad con un solo valor de i; b) Discontinuidad con muchos valores de i.

Los resultados de tos ensayos efectuados los representa el autor en la figura 2.38. De cada uno
de los dos graficos se sacan las expresiones medias:

7 o= o tgl2d, + 307)
d, = 101ogy, (o/0,)

siendo, g, la resistencia a compresion simple del material de las paredes de la junta v, o, la tension
normal gue actlia sobre la misma.

Eiiminando el valor del éngulo de dilatancia, d_, resulta la expresion:
o = g.1g [20 log, {o./6,) + 30°]

La obtencion de esta formula, como hemos visto, es empirica y basada en diaclasas rugosas
onduladas. Barton la generaliza para diaclasas con rugosidades de cualguier tipo, quedando la
expresion:

;= o,,’tg[(JRC} ogr, (ic_?i)+ %ﬁ‘ (2.1)

n
Pasemos a comentar algunos de los pardmetros que en la misma aparecen.

¢, €s el denominado angulo de rozamiento bésico, que es el residual correspondiente a una
muestra de la roca formando una junta plana, aserrada o bien tratada con el chorro de arena. Se ha
comprobado que para la mayoria de las rocas ¢, varia entre 25 y 35°, pudiendo tomarse como valor
medio 30°. Algunos materiales pueden salirse de éstos margenes, como sucede, por ejemplo, con
fas rocas ricas en mica, para las que se recomiendan valores de 22 a 25°.

JRC {Joint Roughness Coefficient) es un coeficiente empirico introducido para definir ia rugosi-
dad y que, segln hemos visto, vale 20 para juntas rugosas onduiadas. Atribuye los vatores 10y b a
juntas de superficie suave onduiada y a juntas de superficie suave, casi planas, respectivamente.
Advierte, sin embargo, gue sélo el valor 20 ha sido realmente experimentado v los otros deberan
ajustarse segdn se vayan cbteniendo mas datos.
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JCS (Joint Compressive Strength) es la resistencia a la compresion simple de las paredes de la
junta. Si se trata de un material no meteorizade o uniformemente meteorizado, este valor sera el
mismo del cuerpo de ta roca. En caso de que la meteorizacion haya actuado en las juntas solamen-
te, Barton indica que se puede llegar hasta 1/4 del valor de la resistencia a compresion simple del
material sano; sugiere que, de acuerdo con los datos disponibles, gue desde luego no son muchos,
este coeficiente de reduccidn puede representar una aproximacion para obtener un limite inferior a
la resistencia al esfuerzo cortante, La resistencia a compresion simple se puede obtener tallando
probetas o con el ensayo de compresion con punta (¢point load testn) que, como se ve en la figura
2.39, consiste en provocar la rotura de un testigo con las caras sin refrentar, lo que simplifica
mucho el proceso y permite su ejecucion en el campo (D’ Andrea et at,, 1965).
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Figura 2.38. -~ Relaciones obtenidas por Barton (1974} para diaclasas rugosas onduladas.
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Figura 2.38. — Esquema del ensayo de carga con punta [«point load tests) y su relacidn con la resistencia a compresién
simple o, (Haek y Londe, 1974},
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Para los tres valores de la rugosidad a que nos hemos referido, obtiene los gréaficos que se ven
en la figura 2.40, suponiendo para o, un valor de 30°. En el correspondiente a juntas rugosas ondu-
ladas, se ha incluido una correccion para tensiones bajas {o./0",, = 100} que consiste en sustituir
fas curvas porunarectaconr/o’, = g 70°.

Como se ve, con estos gréficos o recurriendo directamente a la expresion general, es muy facil
obtener la relacion, tensiones normates/tensiones tangenciales, conociendo solamente las caracte-
risticas de rugosidad de la junta y la resistencia a8 compresién simple del material.

Segin parece, se pueden obtener asi resultados bastante satisfactorios, como primera aproxi-
macién. Pero si ademas, se dispone de alglin ensayo de corte directo, aunque sea un solo punto,
puede despejarse de la formula anterior del valor de JRC y obtener ia curva completa. Fste punto,

sin embargo, no debe corresponder a la zona de tensiones bajas antes definida para juntas rugosas
onduladas,

La expresion puede servir también para extrapolar los resultados de ensayos de corte efec-
tuados con varios puntos hasta valores de tensiones normales no alcanzados,
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Figura 2.40. — Graficos de Barton {1974} para la obtencion de la resistencia a esfuerzo cortante de pico de diaclasas limpias
segln el tipo de rugosidades y ondulaciones.
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Se trata, por tanto, de un método que, usado como elemento auxiliar, puede resultar de suma
utilidad en muchas ocasiones. El inconveniente principal para su aplicacién a taludes de carreteras
es que, son precisamente las zonas de las curvas correspondientes a tensiones relativamente bajas
las que quedan peor definidas.

b) Resistencia residual. La resistencia residual se expresa con frecuencia a través del valor
de la relacion.

Resistencia de pico

Resistencia residual

Barton, en la citada publicacion, determina el valor teérico de esta relacion por medio de la
expresion que se ha expuesto en parrafos anteriores para la obtencién de la resistencia de pico, su-
poniendo en todos los casos para su deduccion que el angulo de resistencia residual ¢ ( = ¢,) = 30°.
Los resultados estan representados en la figura 2.41. Las tres lineas de trazos dibujadas para la cla-
se A (juntas rugosas onduladas) se han derivado de la correccion anteriormente mencionada para
tensiones bajas, pero no solo para el valor o_/¢,, = 100, sino también para los valores de 50 y 200. El
autor indica que, en el futuro, cuando disponga de mas datos, las tres curvas para las diaclasas de
tipo B y C puede ser preciso ajustarlas.
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Figura 2.41.— Relacion resistencia de pico/residual, para las tres clases de rugosidad de juntas definida en la figura 2.40.

En la tabla 2.3 se reproducen los valores de ¢, = ¢, para diversos materiales, tomados de la mis-
ma fuente.

c) Efectos adicionales en el campo. No hay que olvidar que en el campo concurren una se-
rie de circunstancias que deben tenerse en cuenta al adoptar los valores que se obtienen en el labo-
ratorio o que deben simularse de alguna manera al efectuar dichos ensayos. A continuacion vamos
a hacer una breve descripcion de las mismas, siguiendo a Barton (1974a).
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TABLA 2.3

Angulo de rozamiento basico (¢,) o residual (¢,) para varias rocas, obtenido de superfi-
cies aserradas, tratadas al chorro de arena y resjduales (Barton, 1974a)

Roca Humedad a,kg/cm?) oL = ¢° Referencia*
Anfibolita seca 1-42 32 a
Basalto sSeco 1-85 35-38 b
hamedo 1-79 31-36 b
Conglomerado seco 3-34 35 c
Creta himeda 0-4 30 d
Dolomia seca 1-72 31-37 b
himeda 1-72 27-35 b
Gneis (esquistoso) Seco 1-81 26-29 b
himedo 1-79 23-26 b
Granito (grano fino) seco . 1-75 31-35 b
himedo 1-74 29-31 b
Granito (grano grueso)  seco 1-73 31-35 b
himedo 1-75 31-33 b
Caliza seca 0-5 33-39 e
himeda 0-5 33-36 e
seca 1-71 37-40 b
hdmeda 1-71 35-38 b
seca 1-83 37-39 b
himeda 1-83 35 b
Porfido Seco 0-10 31 f
sSeco 41-133 31 f
Arenisca seca 0-5 26-35 e
himeda 0-6 25-33 e
himeda 0-3 29 g
seca 3-30 31-33 c
seca 1-70 32-34. b
himeda 1-73 31-34 b
Pizarra arcillosa himeda 0-3 27 g
Limolita hameda 0-3 ‘ 31 g
seca 1-75 31-33 b
himeda 1-72 27-31 b
Pizarra seca 0-11 25-30 f

* a, Wallace et al, 1970; b, Coulson, 1972; ¢, Krsmanivi¢, 1967; d, Hutchinson, 1972; e, Patton, 1966b; f, Barton, 1971;
g, Ripley y Lee, 1962.



Una de ellas es el efecto de preconsolidacion, Las juntas rugosas, especialmente las originadas
por tracciones en la roca, no suelen estar completamente cerradas, Por otra parte, al tomar las
muestras y prepararlas para el ensayo, es relativamente facil que se abran atin mas. Pues bien, se
ha podido comprobar que [a resistencia al corte de estas juntas aumenta considerablemente si se
preconsolidan con una carga equivalente a la que tenian in situ. El problema es conocer cual fue
dicha carga. A estos efecios, se puede dividir en dos fracciones. Una es la geoldgica, que puede
ser dificit de determinar. Pero, en cambio, la preconsolidacién que queda en la diaclasa por el
hecho de haberse procedido a una excavacion, por ejernplo, de un talud, si puede facitmente calcu-
larse. Pues bien, el ensayo de laboratorio debe efectuarse reproduciendo en o posible el historiat
de carga del terreno.

Otro factor a tener en cuenta as &f tiempo hasta rotura, que es muy diferente entre los ensayos
que se efectlan en laboratorio v lo que sucede en el campo. Aunque se dispone de pocos datos
scbre el particular, parece ser que es facil que la resistencia a compresion simple a largo plazo
pueda llegar a ser s6lo el 50% de la obtenida mediante ensayos de laboratorio efectuados a veloci-
dad normal. Estas reducciones de resistencia a compresion simple repercutiran evidentemente,
aungue en menor proporcién, en la rotura por esfuerzo cortante, segan se deduce en principio de
los conceptos expuestos en al.

Otro aspecto interesante es el posible efecto de escala en la resistencia al esfuerzo cortante de
las juntas. Las resistencias a compresion simpie y a traccidon de la roca dependen de ias dimen-
siones de las probetas. Como consecuencia, el ensayo de laboratorio en si, ya se vera afectado por
este hecho, puesto que las rugosidades mas grandes, gue se cortan cuanto mayores son los es-
fuerzos normales, tendran una resistencia unitaria inferior a las que se cortan a tensiones normales
reducidas. Este es probablemente también un factor que contribuye a que la envolvente de rotura
para juntas rugosas sea curvada.

Pero lo més importante es saber si las rugosidades que se cortan en el drea de contacte mas
amplia que realmente actia in situ, son mayores que fas cizaliadas en la muestra de laboratorio, al
mismo nivel de tensiones normales. Si tal es el caso, las predicciones de laboratorio, gue estan ba-
sadas en muestras pequefias, conduciran a valores demasiado optimistas de la resistencia al corte.
Esta conclusion, similar a la que se llega para ciertos tipos de suelos, estimamos, sin embargo, que
debe ser cuidadosamente examinada en cada caso particular, pues a nuestro juicio pudiera haber
otros factores que la modifiquen,

Por gltimo, hay otra cuestion a tener en cuenta para la interpretacion de tos ensayos de labora-
torio, que es e/ efecto debido a la inundacién de la muestra, El coeficiente de rozamiento de juntas
pulidas al humedecerlas, puede aumentar, disminuir o no ser afectado, segln la naturaleza de los
materiales. Sin embargo, en juntas rugosas lo normal serd que la resistencia al esfuerzo cortante
disminuya, oscilando entre el 5 y el 30% o excepcionalmente mas para la de pico, segin los esca-
sos datos disponibles. Para la resistencia residual las reducciones son menos marcadas.

La causa de la reduccibn en juntas rugosas puede atribuirse a la disminucién de la resistencia a
la compresion simple al saturar la muestra. Puede intentarse valorar el efecto de manera tedrica a
través de la expresion (2.1). A estos efectos, Barton, a tituio de ejemplo, indica que, si se supone
que existe una reduccion de un 25% de la resistencia a compresion simple y que, como consecuen-
cia, también el JCS disminuye en la misma proporcion, una roca con un JCS de 400 kg/cm? en su
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estado seco natural, pasara a 300 kg/cm? cuando se sature. Esto equivale, sedln la expresion (2.1)
a una reduccion del 8 al 9% en la resistencia al corte de pico en una diaclasa rugosa ondulada. En
una roca mas dura se alcanzarian valores de mas del 12%. En cambio, para discontinuidades mas
lisas el efecto ira disminuyendo. Parece por tanto que la expresion (2.1) es al menos basicamente
correcta si se introducen los valores apropiados de JCS v ¢, saturados.

2.2.63.3. Discontinuidaaes con reffenc

Frecuentemente, las discontinuidades contienen rellenos de diversa naturaleza. Unas veces son
producto de los mismos desplazamientos sufridos, que han dado origen a zonas trituradas que
conservan incluso las caracteristicas originales. Otras son estos mismos productos transformados
por reteorizacion en arcillas, A veces es el material de las paredes que se ha neteorizado o sufrido
transformaciones hidrotérmicas, dando lugar a productos plasticos o incluso bentonitas, También
es frecuente el caso de juntas que se han rellenado con materiales més superficiales arcillosos o de
cualguier otra naturaleza, arrastrados por las aguas gue han circulado,

Los materiales de relleno pueden encontrarse normaimente consolidados o sobreconsolidados,
como cuando se trata de suelos en general, Hay que tener en cuenta, sin embargo, que las cargas
de sobreconsolidacion pueden ser en este caso enormes, va que pueden haber sido provocadas
por movimientos tecténicos.

Esta circunstancia tiene mucha importancia para el comportamiento del macizo rocoso. Supon-
gamos, en efecto, una diaclasa como la de la figura 2.42, que no ha sufrido desplazamientos ante-
riores, rellena de una arcilla fuerternente preconsolidada. Al excavar el desmonte, como se produce
una descarga, fa arcilla tiende a aumentar de volumen, pero no lo hace por impedirselo el agua in-
tersticial, gue tomara una presion negativa; el relleno puede estar resistiendo con su valor de pico.
Con el tiempo, esta presidn negativa se ird disipando y la arcilla reblandeciéndose. Este proceso
puede durar muchos afios, al cabo de tos cuales se producird un corrimiento, Las condiciones pési-
mas de estabilidad serdn, por tanto, a largo plazo. Sila junta hubiera sufrido desplazamientos ante-
riores, la resistencia a esfuerzo cortante gue actuard desde el principio sera la residual, de forma
andloga a lo gque sucede en el caso de suelos (apartado 3.4.2.).

En arcillas normalmente consolidadas las tensiones cortantes originan presiones intersticiales
positivas; pero como, al mismo tiempo, la apertura del talud supone una descarga, las resultantes
pueden ser negativas y es por tanto posible, que sea también la estabilidad a largo plazo la situa-
cién mas desfavorable. Sin embargo, como la diferencia entre la resistencia de pico y la residual es,
en este caso, mucho mas pequefia, también serd muche menos drastica la reduccion del coeficien-
te de seguridad del talud con el tiempo.

Con esta exposicion inicial hemos tratado de poner de relieve, como las caracteristicas e histo-
rial de la arcilla presente en la junta son factores esenciales para el comportamiento de las disconti-
nuidades. El probable comportamiento en cada caso particular debe deducirse del que puede espe-
rarse de un suelo en condiciones analogas.

Hasta aqui hemos supuesto, gue es el relleno el gue determina las caracteristicas resistentes de
la junta y esto serd cierto-cuando su espesor sea suficientemente grande con relacion a la profundi-
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dad de las irreqularidades de las paredes. Sin embargo, al ir disminuyendo dicho espesor, las aspe-
rezas irén influyendo de manera progresiva. Al principio originando concentraciones de tensiones
en el relleno en las proximidades de las mismas. Por dltimo, cuando Heguen a ponerse en contacto,
actuando de manera analoga el caso expuesto de juntas limpias.

DIACE ASA RELLLENA DE
ARCILLA

Figura 2.42. - Reblandecimiento de una diaclasa reflena de arcilla preconsolidada por descarga y deformacién cortante.

En los ultimos afics se estdn efectuando diversos estudios sobre este probiema {(Goodman,
1970; Tulinov y Molokov, 1971; Goodman et al., 1972), v uno de ios més recientes (Ladanyi y Ar-
chambault, 1977} es de facil accesibilidad en castellano, por lo que nos limitaremos a hacer una
breve referencia al tema. Los autores han efectuado una extensa serie de ensayos con juntas den-
tadas artificiales, rellenas de diversos tipos de suelos y con espesores variables. Han podido obser-
var que, de acuerdo con experimentaciones anteriores, ta influencia de las asperezas puede consi-
derarse que desaparece cuando el espesor de relleno as un 50% superior a la profundidad de las
mismas, Cuando el espesor ensayado era, en el caso de arcillas, solamente igual a la profundidad
de las rugosidades, la resistencia era todavia del 10 al 50% superior a fa del relleno sélo.

En la figura 2.43 se reproducen los resultados de los ensayos obtenidos para unc de |0s casos
con relieno de arcilla. En ella se representan las lineas de resistencia de pico y residual de la matriz
rocosa, asi como la del relleno. Estas curvas sirven de referencia general para encuadrar los resulta-
dos de los ensayos realizados, entre jos cuales se incluye también, como orientacion, un punto
correspondiente a una junta de las mismas caracteristicas, ensayada sin relleno, Los ensayos efec-
tuados corresponden a los porcentajes de espesor de relleno que se indican, respecto a la profundi-
dad de las rugosidades, Como se vé, todas las curvas obtenidas para la resistencia de pico, quedan
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comprendidas entre 1a de la junta sin relleno {representada s6lo por un punto! v la del relleno. La-
danyi y Archambault proponen en su trabajo un procedimiento para predecir la resistencia de este
tipo de juntas, cuyos resultados se representan también en la figura para el caso considerado, y
gue, segin se vé&, concuerdan perfectamente con las medidas,
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Figura 2.43. — Resistencia a esfuerze cortante de diaclasas con relleno de arcilla y angulo de rugosidades i, = 45°.

Recientemente se han publicado los resultados de ensayos de este tipo efectuados por Lama
(1978) empleando un producto artifical denominado Patternstone U con asperezas de una altura
méaxima (T) de 2,68 mm y un dngulo maximo de asperezas con una longitud de base de 2,29 mm de
i = 11,8° los rellenos eran el caolin de diferentes espesores (t). Llega a 1a conclusion de que ia re-
sistencia disminuye muy rapidamente al aumentar ei espesor de relteno, descendiendo hasta casi el
B0Q% , para relaciones de {t/T) de alrededor de 0,07-0,25, y hasta la del material de relleno para (t/T)
de 0,36 a 0,72, dependiendo de la tensién normal que actua en la junta. A tensiones normales ba-
jas, que es el caso mds corriente para taludes de carreteras, basta un espesor muy pequefio de
rellenc de arcilla para reducir ia resistencia de la junta a un valor considerablemente inferior. Esta
influencia tan acusada de espesores pequefios de relleno se debe, probablemente, al reducido valor
de i con que se han realizado los ensayos. La relacion entre el espesor de la capa de caolin y la resis-
tencia de pico es logaritmica y puede expresarse para el tipo de junta ensayada por la expresion:

7 =17,25 4 0,46 g, ~ 0,30 log,{t)g? ™
En las Tabias 2.4 A, B v C se dan una serie de valores de la resistencia de pico y residual de
diaclasas y rellenos, recogidos por Barton (1974b),
2.2.5.3.4. Discontinuidades pulidas y con reflenc
Dentro de las discontinuidades con relleno hay un caso que consideramos de especial interés
por las implicaciones practicas que acarrea, ya que sirve para explicar los muy reducidos dngulos

de rozamiento interno que algunas veces se han observado.

53



TABLA 24. A

Resistencia a esfuerzo cortante de rellenos plasticos extraidos de discontinuidades, y materiales relacionados,
en laboratorio (Barton, 1974).

obtenidos con ensayos triaxiales y de corte directo

c'(kg/cm?) &’ ;
[ 2
Roca Descripcion del relleno (kgigmz) Referencias
pico residual pico residual
Granito débil Relleno de falla de arcilla arenosa 0,50 40° <3 Nose {1964)
Diorita, granodiorita y pérfido Relleno arcilioso (2% arcilla) 0 26,5° 0-7 Brawner (1971)
(IP = 17%)
Pizarra arcillosa Superficies de estratificacion. 0 19°-26° 0-5 Leussink y Miiller
Kirchenbauer {1967)

«Paint rock» blanda, cuarzo masi- | Saturado y remoldeado hasta las
vo de grano fino, caolin, pirolusi- | relaciones de huecos in situ:
ta (ensayo triaxial) e = 0,56 0,42 36° Coates McRorie y

e =049 0,91 38° Stubbins (1963)
Pizarras: finamente laminadas y | Saturadasy remoldeadas
alteradas e=1,06 0.5 33"

(Ensayo triaxial)
Pizarra arcillosa (Ensayo triaxial) 0,6 32° <35 Sinclair
Pizarra bentonitica (Ensayo triaxial) 0 29° <3,6 y
Pizarra bentonitica (Ensayo triaxial) 27 8,5% 10-35 Brooker (1967)
Bentonita (Ensayo triaxial) 0,6 13° <3,6
Bentonita (Ensayo triaxial) 1,0 g° 10-36
Pizarra bentonitica (Ensayo corte directo) 0,3 8,55° 0-25
Arcillas {sobreconsolidadas) Superficies dealizantE%, fisuras o 0-0,18 0-0,03 12°-18,5° 10,5°-16° 0-5 Skemptony
B | minifallas - ’ Petley (1968)
g— X .

Arcilla montmorillonitica 3,6 0,8 14° 11 2-12 Eurenius (1972)




TABLA 24 B
Resistencia a esfuerzo cortante de discontinuidades con relleno obtenida mediante ensayos de corte directo. Los
resultados situados sobre la linea de separacién se determinaron en laboratorio. Los restantes por medio de ensa-
yos in situ (Barton, 1974).

c’(kg/cm?) -
Roca Descripcion del relleno " ) - - (kg /Emz) Referencias
pico residual pico residual
Rocas tipo carbon Vetas de arcilla y milonita 0,13 0 16° 11e 0-7 Stimpson y
. (1,02 2,5 cm de espesor) 0,1 0 16° 11.6° Walton (1970)
Granulita lamproesquisto Juntas rellenas de arcilla 0 0 25° 22° ? Henkel et al
Arcilla en el dique 0 25° ? (1964)
Creta Bentonita: vetas de 8 cm 0,16 7.5° ? Underwood (1964}
(principalmente montmorillonita) 0,22 11,5° 1,433
Grawaca 1-2 mm de arcilla en plano de 0 21° 0-25 Drozd (1967)
sedimentacion
Caliza Juntas margosas, 2 cm de espe- 0 0 25° 15°-24° 10-30 Bernaix (1969)
sor, 7% de agua in situ
Lignito Capa entre lignito y arcilla subya- 0,14 17,6° 0-1,5 Schultze
cente 0,3 156° 0-4 (1957)
(lab.) (lab.)
Granito Fallas rellenas de (30% arcilla 5;) 1,0 45 1-10 Rocha (1964)
(?) arcilla. (40% arcilla 5;) 1,0 27 1-10
(40% arcilla 5u) 0 24 1-10
Caliza Capa arcilla 6 cm 0 13°, 8-25 Krsmanovic Tufoy
. - o Langof (1966)
Calizas, lignitos y margas Capas lignito intercaladas 0.8 38° 0-20 Salas y Uriel (1964)
Contacto marga/lignito 1,0 10° ?
Caliza Rellenos arcilla muy delgados 0,5-2,0 21°-17° 1-25 Krsmanovic y
(<1mm) Popovic (1966)
Rellenos arcilla delgados (1-2 cm) 1,0 13°-14° 1-25




TABLA24C

Resistencia a esfuerzo cortante de discontinuidades con relleno, obtenida mediante ensayos de corte directo in situ
(Barton, 1974).

¢ 'tkg/cm?) ¢’ o
Roca Descripcion del relleno (kg/gmz) Referencias
pico residuat pico resicual

Basalto Breccia baséitica arciliosa: amplia 2,42 42° 0,25 Ruiz, Camargo,
variacion en el contenido, desde Midea y Niebte (1970)
arcilla a basalio

Basalto Contacto entre basalto compacto {r/o0} {4,5/1.7) 1.7 Midea y Nieble (1970}
y breccia reilena de arcilla

Creta Veta de Bentonita 0,15 7,5° ? Link {1969)

Bentanita Capas finas 0.9 12° 3
Capas finas 1,2 17° 3

Granito Zona de corte tecténico: granitos 2,6 45° 47 Evdokimoy y
e5qUIStosos y rotos, roca desin- Sapegin (1970)
tegrada y relleno arcifloso

Cuarcita esquistosa Planos de estratificacién con:
1) Pelicula delgada de arcills 7.4 41° 39 Serafimy
2} Pelicula delgada de arcilla 6,1 41° 511 Guerreiro (1970}
3) Roca completamente separa- 38 31° 2-4
da por arcilla

Esquistos, cuarcitas y esquisios | Relleno de arcilla de 10-15 cm es- 0.8 32° 3-8 idem

siliceos pesor (de roca alterada vy arcilla)
Rellenc de arcilla de 10-25 cm es- 0.3 32° 3-12
pesor (de roca alterada v arcilla)

Dolomia Lecho de pizarra alterada de 0,41 0,22 14,5° 17¢ 0-7 Pigoty
aproximadamente 15 cm de espe- Mackenzie {1964)
s0f




En algunas publicaciones se afirma gue ia resistencia al esfuerzo cortante del contacto entre un
suelo y una roca, pdede ser inferior a la del mismo suelo. Estudiando con detalle el trabajo presen-
tados por el brasilefio Kaniii (1974}, siguiendo las ideas sugeridas por Patton, at Congreso de Meca-
nica de Rocas de Denver, se puede apreciar una vez mas, lo peligrosas que son las afirmaciones
hechas a base de frases demasiado cortas. En este caso, se puede precisar la realidad diciendo: La
resistencia al corte de los contactos suelo-roca puede ser inferior a la del mismo suelo, a igualdad
de deformacion.

Kanjii ha efectuado una serie de ensayos de corte directo con distintas rocas puestas en contac-
to con suelos de diferentes caracteristicas. La textura superficial del contacto plano de 1a roca ha si-
do, bien la obtenida directamente por el corte de |a sierra 0 bien la que resulta de pulira cuidadosa-
mente.

Pues bien, de manera general ha observado gue, en ambos casos, pero muy especialmente
cuando la superficie estd pulida, la resistencia al corte del contacto es inferior a la del suelo para de-
formaciones iguales. Pero, si se comparan los resultados obtenidos para el contacto, con la resis-
tencia al corte del suelo para deformaciones muy grandes, entonces, los resultados son idénticas.
Ensayos de este tipo en suelos, con aparatos de corte circular, han sido publicados en los Gltimos
afios y es especialmente de destacar el presentado por Bishop et al (1971).

Parece gue lo que sucede es gue la superficie de la roca, especialmente si es pulida, orienta las
particulas con deformaciones relativamente pequefias, conduciendo a resultados iguales a los que
se obtienen en un suelo con deformaciones muy grandes.

Pero hay gue insistir en que, para que se produzca la identidad, el ensayo en el suelo ha de ser
con deformaciones muy grandes, pues haciendo ensayos de tipo convencional con el aparato de
corte directo para obtener resistencias residuales, la orientacién conseguida para las particulas
puede ser aln insuficiente.

l.as conclusiones gue saca Kanjii de sus ensayos, para deformaciones iguales, son las siguien-
tes:

a) [Laresistencia de pico de los contactos suelo-roca pulida es inferior a la del suelo respectivo
sélo; la relacion de ambos valores es generalmente 0,9, pero en ¢l caso de basalto y su suelo resi-
dual, puede ser tan baja como 0,6, Para contactos suelo-roca serrados, ia reduccién es menos pro-
nunciada y algunas veces su resistencia al corte iguala a ia del suelo.

b} Laresistencia al esfuerzo cortante residual de los contactos, sin embargo, es muy inferior a
la correspondiente al suelo sdlo, para la misma deformacion. Para contactos suelo-roca aserrada,
la relacion varia entre 0,b5 v 0,65. Para contactos con superficie pulida es generalmente alrededor
de 0,b. El valor més bajo de la relacidn se obtuvo para muestras tipo sandwich, es decir, roca-suelo-
roca, en que descendio hasta 0,43.

Las consecuencias que puede tener el llegar con facilidad en juntas de este tipo a la resistencia
residual son sencillas de imaginar, si se tiene en cuenta que, en arcillas de alta plasticidad con una
proporcion elevada de la fraccion arcilla, ef valor de ¢, puede llegar a estar entre 5° v 12° {Terzaghi
y Peck, 1967), si bien en arcillas de baja plasticidad puede llegar a alcanzar los 30°.
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2.3. Construccion
2.3.1. Consideraciones generales

La construccion de taludes en roca consta de una parte fundamental, que es la excavacion, y
una serie de trabajos complementarios, que son su saneamiento, consolidacion, drenaje y protec-
cion superficial en su caso.

El saneamiento consistird en la eliminacion de los trozos de roca que puedan haber quedado
descolgados o en posiciones inestables, de tal forma que constituyan un peligro durante la explota-
cion,

En muchos casos, en lugar de sanear los elementos de estabilidad dudosa, puede ser preferible
fijarlos mediante bulones o anclajes, lo que constituye una practica corriente en el caso de cufias
con tendencia al deslizamiento. Esta operacion debe, en lo posible, ir ejecutandose segun va des-
cendiendo la excavacion, por dos razones: en primer lugar porque es técnicamente preferible suje-
tar los blogues antes de que empiecen a moverse, pues de lo contrario sélo podra contarse en-las
discontinuidades con la resistencia al esfuerzo cortante residual, que es inferior a la de pico; en se-
gundo lugar, porque las operaciones de perforacién y colocacion de estos elementos es asi mas
sencilla y econdmica. Hay veces, sin embargo, en que los estudios de proyecto hacen prever un ta-
lud estable, que después se comprueba es preciso estabilizar en algunos puntos; entonces no
queda mas remedio que actuar a posteriori con las dificultades y encarecimiento consiguiente. Co-
mo contrapartida, el nimero de enclajes puede ser inferior, ya que sélo habra que consolidar
aquellos elementos que realmente muestran tendencia a la inestabilidad.

Respecto al drenaje, si se lleva a cabo con drenes horizontales, como es corriente, cabe hacer
las mismas observaciones que se acaban de sefialar al comentar las ventajas e inconvenientes de
actuar seguin se va excavando o al terminar el desmonte.

La excavacion y correspondiente refino o terminacion de los taludes se ejecutara segiin sean las
caracteristicas de la roca. Si se trata de materiales no muy duros y fracturados se recurrira al ripa-
do. Cuando sean rocas duras o masivas habra que emplear voladuras. En los apartados siguientes
se hara referencia especificamente de estos dos temas.

2.3.2. Ripado

El ripado consiste en arrancar el terreno mediante un riper provisto de uno o mas dientes,
arrastrado por un tractor potente de mas de 200 caballos. Hoy dia existen tractores de mas de 500
caballos; incluso puede recurrirse a la utilizacion de dos tractores en tandem si el rendimiento fuera
inferior a 100-1560 m?/h pues, si bien el coste horario practicamente se dobla, la produccion se tripli-
ca o incluso cuadriplica (Panet, 1973).

La eficacia del ripado depende de la naturaleza de la roca en si y de la distribucion de sus dis-
continuidades. Se pueden distinguir a estos efectos:

—Las rocas de tipo plastico, como las margas arcillosas blandas, en las cuales el riper hace un
surco sin dislocar un volumen importante de material. La accion de este tipo de maquinaria



resulta poco eficaz, siendo preciso efectuar pasadas entrecruzadas, con lo cual se dificultan
las operaciones de carga.

—Rocas friables o descompuestas, como las areniscas mal cementadas y calizas flojas, que se
desagregan facilmente bajo la accion del riper. La anchura afectada dependera de las
caracteristicas particulares del material.

—Rocas diaclasadas, en las que la eficacia del riper dependera de la distancia, distribucién y
caracteristicas de las mismas.

—Rocas en bancos con estratificacion horizontal, en las que el diente levanta las losas, desga-
jandolas de su posicion original.

—Rocas con estratificacion inclinada. El diente debe atacar en la direccion en que baja la maxi-
ma pendiente, para evitar que tienda a salirse seguin va avanzando.

Para valorar la eficacia del ripado deben también tenerse en cuenta las dimensiones de los ele-
mentos arrancados, para su posterior utilizacion en la formacién de pedraplenes.

Para poder juzgar a priori la ripabilidad de un terreno, el procedimiento mas extendido consiste
en determinar su velocidad sismica. Conociendo dicha velocidad se pueden deducir, seg(n los di-
ferentes tipos de rocas, las posibilidades de ripado. Para ello existen graficos puestos a punto por
las casas constructoras de maquinaria y otras entidades. En la Tabla 2.5 se reproduce a titulo de
ejemplo el preparado por la casa Caterpillar para un determinado tipo de tractor.

En Francia, en los laboratorios regionales de Ponts et Chaussées han efectuado una serie de es-
tudios de campo para adaptar estos valores a los materiales y condiciones en su pais; los resultados
obtenidos para diferentes tipos de rocas (Darcy, 1970) son también muy interesantes y detallados.

Todos estos datos son de gran utilidad, pero debe tenerse en cuenta, que la definicién del gra-
do de ripabilidad solamente por la velocidad de las ondas longitudinales obtenidas por sismica de
refraccion puede ser incompleta, ya que corresponde al conjunto de las caracteristicas del macizo,
sin diferenciar las diversas causas que han contribuido a la misma. Asi, por ejemplo, una velocidad
reducida puede ser debida a un material meteorizado o a la presencia de discontinuidades en la ro-
ca, lo que puede conducir a caracteristicas muy diferentes en cuanto a su ripabilidad. Por otra par-
te, una capa de material con velocidad inferior a la de las situadas encima de ella, no puede detec-
tarse por sismica de refraccion.

Otro aspecto a considerar, es que los gréaficos confeccionados en el extranjero, como se fundan
en unos criterios de ripabilidad basados en los rendimientos econdmicos, que estan determinados
partiendo de los costes de operacion y amortizacion de maquinaria, no tienen porqué resultar direc-
tamente aplicables en Espana.

Por todos los motivos expuestos, debe de completarse el reconocimiento sismico mediante una
serie de observaciones adicionales. En primer lugar el reconocimiento geolégico especifico de la
zona, apoyado en el examen detenido de afloramientos, frentes de canteras existentes o pozos de
reconocimiento. En estos lugares puede ser muy instructivo efectuar medidas sismicas que sirvan a
modo de calibrado para el resto de la obra.
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TABLA 2.5

Posibilidad de ripado de diversas rocas, deducida de las velocidades de las ondas sismi-
cas, para un tractor D 8 H, {Caterpillar Performance Handbook, Edicion 8, oct. 1977. Cor-
tesia de Finanzauto, S. A.)

0 t 2 3 4
velocidod en metrog por segundo x 1000 L Wi 1 L] i i) 1 I

TIERRA VEGETAL
ARCILLA
MORRENA GLACIAR
ROCAS IGNEAS
GRANITO
BASALTO
TRAP ROCOSO
ROCAS SEDIMENTARIAS
PIZARRA ARCILLOSA
ARENISCA
LiMOLITA
ARGILITA
CONGLOMERADD
BRECCIA
CALECHE
CALIZA
ROCAS METARORFICAS
ESQUISTO
PEZARRA
BINERALES
CARBOHN
HMINERAL DE HIERRO

RIPABLE

MARGINAL NG RIPABLE

Observaciones resumnidas por el autor del manual citado en ef titulo:

1} Este tipo de gréfico debe considerarse, en el mejor de 10s casos, solamente como un indicador de la ripabilidad.

2} Laposibilidad de penetracion de los dientes es con frecuencia 1a clave del éxito def ripado, independientemegnte de la
velocidad sismica, Silas fracturas y diferentes discontinuidades no permiten la penetracién, el material puede no ser
eficazmente ripable.

3)  El tratamiento previo con explosivos puede provecar una fracturacion suficiente para la penetracion de los dientes
en algunos tipos de rocas; pero hay gue estudiar cuidadosamente la economia def proceso en las areniscas, calizas y
granitos de buena calidad.

4}  Flripado es mas un arte que uha ciencia y dependera mucho de la habilidad y experiencia del operador.

B} Existen tablas similares para los distintos modelos de tractores, incluse e! nuevo [ 10 de 700 HP.

L.os sondeos con extraccidn de testigo también son muy Utiles para examinar los diversos ele-
mentos que definen el macizo y apoyarse en datos tales como, el porcentaje recuperado y RQD,
que definen el grado de fracturacion del macizo. Sin embargo, como son caros, puede ser conve-
niernte complemeantarlos con un nlimero mas elevado de perforaciones sin extraccidn de testigo pa-
ra la obtencion de diagrafias {perfiles de radiactividad natural de las distintas capas atravesadas,
obtenidos haciendo descender un detector especial); por este sistema se puede definir muy bien fa
secuencia y espesor de los estratos en algunos tipos de formaciones, por gjemplo, las alternancias
de margas y calizas.
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Por glitimo, puede completarse el estudio mediante la ejecucion de una o varias excavaciones
de prueba, en las que se efectiien todas o parte de las medidas citadas. Sus dimensiones deberan
ser, sin embargo, grandes, para que los tractores puedan evolucionar debidamente,

En términos generales puede afirmarse (Darcy, 1970}, que, si se dispone de tractores potentes
{alrededor de 400 CV), una roca sera ripable en buenas condiciones si estd cruzada al menos por
tres familias de discontinuidades separadas como maximo de B0 a 70 cm o excepcionalmente 1,0
metro. Sise trata de una roca estratificada formada por bancos continuos horizontales, el ripado se

efectuard normalmente si su espesor no es superior a 30 cm en rocas duras y 50 ¢m en rocas semi-
duras.

La distribucion de zonas duras no ripables en el conjunto a excavar puede influir de manera im-
portante en las operaciones a efectuar, pudiendo llegar a exigir un tratamiento previo generalizado
con explosivos, si por su proximidad y frecuencia dificultaran el normal funcionamiento de la ma-
quinaria de ripado.

Desde el punto de vista econdmico es interesante saber, no solamente si el material es ripable,
no ripable o marginal, sino también cémo va a ser de dificil el ripado, pues las diferencias de coste
pueden ser muy considerables segan la facilidad con que pueda efectuarse ia operacion. Para elic
es preciso disponer de gréaficos del tipo presentado en la figura 2.44 (Church, 1970) para riper pesa-
dos, convenientemente adaptados a los costes en Espafia.

La terminacidn de los taludes excavados por ripado debe de ser rugosa y no lisa, como a veces
se impone, aunque debe ser uniforme, sin variaciones bruscas. El motivo es tratar de disminuir los
dafios producidos por la erosion, disminuyendo la velocidad del agua, y fomentar el rapidao creci-
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Figura 2.44. — Produccion horaria estimada y coste directo de obra para ripado de rocas de dureza variable con tractores pe-
sados de 3802 460 H.P. y 45a 50 T de peso {Church, 1970).
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miento de la vegetacion. Puede ser incluso recomendable, en taludes comprendidos entre 0,75 {H)
21 {Myy 2 (H) : 1{V), dejar su superficie formada por pequefias bermas o escalones (FHWA, FP-74,
1974).

2.3.3. [Excavacion por voladura

2.3.3.1. Consideraciones generales

Desde el punto de vista del Director de la obra hay varios aspectos que han de tenerse en cuen-
ta en las voladuras:

a) Las cargas no deberan dafiar a los materiales que guedaran formando el talud, por abrir sus
discontinuidades ¢ fisurar la matriz de la roca. Al mismo tiempo la superficie de dicho talud
debera quedar convenientemente terminada,

b} Habra de tenerse especial cuidado al excavar el pie del talud para asegurar la estabilidad del
conjunto.

¢} Los productos excavados, si han de utilizarse en la formacion de pedraplenes, deberan ser
de granulometria adecuada para obtener un material denso después de su compactacion;
tampoco deberdn contener un exceso de bloques de grandes dimensiones que exijan un
cuarteo posterior por taqueo o cualguier otro procedimiento.

d) Las vibraciones producidas por las voladuras no deberan originar dafios en las construc-
ciones proximas. Asimismo, habra que evitar las proyecciones de trozos de roca donde
puedan representar un peligro.

En este trabajo s6lo se hara referencia a las medidas a tomar para prevenir los dafios sefalados
enalyb).

2.3.3.2. Precorte

Para prevenir la apertura de discontinuidades vy fisuracion de la roca, que puede ser causa de
inestabilidad y desprendimientos durante la vida de 1a obra, con los correspondientes riesgos y gas-
tos de conservacion, debera recurrirse en taludes de cierta importancia a la técnica del precorte.

Consiste en esencia en provocar un plano de rotura coincidiendo con la superficie del talud, an-
tes de proceder a las operaciones de voladura y extraccion general. Parg ello se efectian perfora-
ciones a lo largo de dicha superficie a distancias entre aproximadamente 0,4y 1,0 m, segun el tipo
de explosivo que se utilice y el material a excavar, para congeguir un tiempo minimo entre la explo-
sién y ka formacion de la fisura, evitando asi la microfisuracion en las proximidades de la perfora-
cion, Con el mismo objeto, se deben utilizar explosivos de gran rapidez. Las cargas deben ser lo
mas reducidas posible dentro de conseguir la fracturacion pretendida y deben guedar uniforme-
mente repartidas a lo largo del taladro. También a efectos de evitar la microfisuracién, se debers
hacer un buen retacado para eliminar en lo posible las cadmaras de descompresidon gue
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amortiguarian el efecto del explosivo. Después de creado este plano de discontinuidad en la roea,
al proceder a la voladura general, las ondas se reflejan y no producen dafios a la futura superficie
del talud.

Antes de comenzar las operaciones de perforacion, el contratista debe suministrar al Director
su plan de trabajo, indicando la posicion de las perforaciones, profundidad de las mismas, tipo de
explosivos a utilizar, esquema de cargas y secuencia de detonaciones. Se describird también el tipo
de magquinaria de perforacion a utilizar, que debera ser adecuado a la longitud méaxima de perfora-
cion propuesta, con objeto de garantizar que las desviaciones gue se produzcan durante la ejecu-
cion de los taladros no influyan practicamente en la calidad de la superficie final dei talud.

La aprobacién del método por el Director no debera eximir al contratista de su responsabilidad
de escoger los métodos méas adecuados para la satisfactoria ejecucion de la obra ni de la obligacién
de tomar las medidas de seguridad necesarias para evitar dafios al resto de la misma o a terceros.

El talud obtenido debe quedar razonablemente uniforme y libre de rocas sueltas. Las va-
riaciones respecto al talud de proyecto no deben ser superiores a 30 cm; sin embargo, se permitirdn
irregularidades localizadas que no constituyan un peligro o perjudiquen en algan modo a la obra.

2.3.3.3.  Excavacion del pie del talud

Con objeto de no disminuir ia resistencia del pie del talud, esenciail para la estabilidad general
del conjunto, la excavacidn del banco parcial inferior del talud, se ajustara a las siguientes normas
{Direccion General de Carreteras — PG 3— 1975):

— Los barrenos perforados a lo largo del talud no rebasaran la profundidad del pie. Los restan-
tes barrenos no rebasaran dicha profundidad en mas de 50 cm.

—|.a carga de fondo de todos los barrenos se dimensionard adecuadamente para evitar tritura-
ciones excesivas en el pie del talud.

— No se exigira la eliminacion total del repié de la excavacion junto al pie del talud. La parte de
repié que sea indispensable eliminar serd escavada mediante martillo picador o cualquier otro
método que no dafie la estabilidad de dicha zona.

— Cuando la cuneta de drenaje contigua al pie del talud se encuentre a menos de 3,0 metros de

éste, la excavacion necesaria se realizard preferentemente mediante martitio picador, o
empleando una cantidad reducida de explosivo.
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3. TALUDES DE DESMONTE EN TIERRA
3.1. Consideraciones generales

El proyecto de taludes de desmonte en tierra presenta como problemas fundamentales, el estu-
dio de la estabilidad global y la proteccion de su superficie para pevenir los dafios producidos por la
erosion y reducir a un minimo los gastos de conservacion.

El estudio de la estabilidad global se puede hacer recurriendo a los diversos métodos de céalculo
hoy dia existentes por medio de superficies de deslizamiento. Dichos métodos son en principio su-
ficientemente confiables, pero exigen el conocimiento de la resistencia a esfuerzo cortante del ma-
terial y de las presiones intersticiales. La determinacion de estas caracteristicas presenta ya de por
si bastantes dificultades, sobre todo para ciertos tipos de suelos; por otra parte, el desarrollo lineal
de las obras de este tipo introduce normalmente una variabilidad de materiales que, en la mayoria
de los casos, no justifica ni el extenso programa de ensayos ni los correspondientes calculos que
serian precisos.

Por consiguiente, los taludes de pequefia o mediana altura en terrenos de caracteristicas favo-
rables se suelen fijar directamente, para lo cual se dan las directrices oportunas en el apartado 3.2.

Cuando el terreno sea de caracteristicas desfavorables o se trate de taludes de alturas conside-
rables, habra que hacer un estudio detenido para cada caso, seg(in se expondra en el apartado 3.3.

La proteccion de la superficie del talud entrafia como problema fundamental, segin hemos
dicho, la adopcion de medidas contra la erosion, tema que no sera tratado en este trabajo.

El drenaje es un factor esencial en gran parte de los problemas de estabilidad de taludes y habra
que tenerlo muy en cuenta, te..«0 durante la fase de proyecto, como durante las de construccion y

conservacion. Se hara referencia a este tema en el apartado 4, sobre correccion de taludes, pues
las técnicas a aplicar son comunes en su esencia a todas las fases citadas.

3.2. Taludes de pequefia o mediana altura en terreno favorable

La denominaciéon de taludes de pequefia o mediana altura, asi como la calificacion de terreno
favorable, deben de tomarse de manera genérica, sin la pretension de establecer una clasificacion
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muy concreta, ya que la inclusidn de un determinado desmonte en este caso puede depender de
una serie de cincunstancias marginales. Sin embargo, a titulo de orientacién, pueden tomarse co-
mo taludes de pequefia altura ios inferiores a 5 metros y de mediana altura los que no sobrepasan
de 10 metros. En cuanto a los suelos, se consideraran favorables las arenas y gravas cohesivas o
no, ast como las arcillas muy arenosas en estado seco o con un contenido reducido de humedad.

En desmontes de pequefia o mediana altura, fa componente cohesiva de fa resistencia puede
aportar una fraccidon muy importante de la resistencia total. Ahora bien, el valor de esta componen-
te suele ser dificil de determinar experimentaimente, sobre todo cuando se trata de suelos parcial-
mente saturados, y, por otra parte, puede variar notablemente con las condiciones climéaticas y con
el transcurso del tiempo. Por elfo, en estos casos es esencial la observacion de los taludes existen-
tes en la zona en materiales y condiciones analogas.

Cuando no se disponga de datos procedentes de la observacion directa, pueds tomarse como
término medio un tatud de 1,5 (H) : 1 {V). En terrenos formados por gravas y arenas compactas se
podran dar taludes de 1 : 1; pero debe tenerse en cuenta gue, cuando estos materiales estan ce-
mentados, pueden ser estables taludes mas escarpados.

3.3. Taludes en terreno desfavorable o de gran altura

Un talud puede exigir un estudio cuidadose, no sélo cuando sea de una altura | nportante, sino
también aungue sea de poca altura, si las condiciones del terreno son desfavora sles. En efecto,
una excavacion de solamente unos pocos metros, puede provecar corrimientos en una arcilla fisu-
rada o una arcilla bianda. Estos son dos casos tipicos, ¢l primero de ellos frecuente en Espafia, Pero
hay una gran variedad de suelos y combinaciones de los mismos gue pueden conducir a si-
tuactones analogas. Citaremos, por efemplo, el caso de arcillas que contienen bolsadas de arenas
con agua o que, por su disposicion en el desmonte, hacen a modo de escudo de impermeabiliza-
cidn que impide el drenaje de capas mas permeables situadas detras. L.os coluviones apoyados en
las laderas, que pueden encontrarse en condiciones limites de estabilidad cuando se saturan, En al-
gunos casos, incluso materiales granulares formados por gravas y arenas mas o menos cermenta-
das, que aparentan constituir terrenos favorables, puéden ponerse en movimiento si estan apoya-
dos sobre materiales plasticos, atn con pendientes muy reducidas en el contacto. Muy frecuente
es también el caso, ya citado en el apartado 2.2.4., de suelos residuales (formados in situ proce-
dentes de la meteorizacidn de rocas) que tienden a deslizar sobre una zona mas permeable que
suele existir entre ellos y la roca sana, cuando el agua toma presidn por cualguier causa.

Los métodos de calculo pueden ser muy utiles en algunos casos, como, por ejemplo, cuando se
trata de arcillas de consistencia blanda o media sin fisurar; pero con frecuencia las condiciones se-
ran tales, que los resultados obtenidos serviran solamente como una orientacion o habran de ser in-
terpretados de manera muy selectiva, como se vera en el apartado 3.4.2.

Lo esencial en estos casos es empezar por comprender lo mas claramente posible cudles son los
factores que pueden comprometer la estabilidad, pues con este conocimiento serd posible movili-
zar los medios adecuados para resolver el problema. Para ello, una vez escogidos ' s puntos que se
consideren mas conflictivos, se seguiran los siguientes pasos {en esencia propue: tos por Terzaghi
y Peck, 1967):
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al  Se hard un detenido reconocimiento del terreno con la ayuda de sondeas vy ensayos apro-
piados.

b) Se fijaran los taludes sobre la base de un compromiso equilibrado entre las exigencias de la
seguridad v la economia.

c) Se proyectardn las obras de drenaje vy contencién de tierras que en principio se prevean ne-
cesarias.

d}  Se supervisard el proceso constructivo segln vaya progresando, para acomodar a tiempo
el proyecto a las condiciones que en la realidad vayan surgiendo.

e] Se observarad el comportamiento del taiud una vez terminado, con una especial insistencia
durante el primer periodo de su vida, para corregir las deficiencias que se originen. En casos
muy problematicos se instrumentara el talud para obtener una informacion mas precisa
sobre los movimientos del terreno.

Cuando el problema resida en la gran altura det desmonte, normalmente estard justificado hacer
un reconocimiento detallado del terreno vy su correspondiente programa de célculos. De todas for-
mas, ha de tenerse en cuenta gue hay ciertos tipos de suelos en los que los célculos, aunque
pueden ser Gtiles cOMo orientacion o para acotar el riesgo, no pueden tomarse como criterio deci-
sorio, segln se vera en el apartado 3.4.2. El problema se hace especiaimente agudo a este respec-
to, cuando se trata de materiales comeo la mayoria de las arcillas duras y secas del Mioceno o de los
depésitos Pliocenos de arenas arciliosas o arcillas arenosas, por citar un ejemplo corriente en el
pais. En suelos de este tipo, aln con alturas relativamente grandes de desmonte, la componente
cohesiva sigue jugando un papel importante en la estabilidad, Si a causa de las dificultades para de-
terminar la cohesion v su permanencia en el tiempo, los célculos se hacen tomando valores dema-
siado conservadores de la resistencia a esfuerzo cortante, puede llegarse a taludes excesivamente
tendidos. Por ello, también en este caso la observacion de taludes existentes serd una fuente
valiosisima de informacion.

A veces se dispone de estudios orientativos para determinados tipos de materiales. Este es, por
ejemplo, el caso de los terrenos yesiferos del Keuper en Espafia, para los que se han reunido las ob-
servaciones efectuadas en las diversas cuencas en el grafico de la figura 3.1, (Rodriguez Ortiz v
Prieta Alcolea, 1976}, aungue las alturas de ios taludes examinados fueron en general inferiores a
10 6 12 m. En él se puede ver fa influencia del contenido de yeso sobre la inclinacion de los taludes
estables. Hay otros factores que también intervienen y son en parte responsables de la dispersion
que se observa, principalmente la distribucion y estructura del yeso y en menor grado la cuenca de
procedencia y el entorno climatico,

3.4. Calculos de estabilidad
3.4.1. Métodos de calculo

En general, deberan estudiarse dos estados o condiciones extremas, que suelen denominarse
«a corto plazon y «a largo plazo». Se denomina estabilidad a corto plazo, la correspondiente a un
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periodo de tiempo lo suficisntemente breve con relacion a las condiciones de permeabilidad dei
suelo, para que las presiones intersticiales originadas por la construccidn no se hayan practicamen-
te disipado. Estabilidad a largo plazo es, en cambio, 1a correspondiente a un periodo de tiempo sufi-
cientemente largo, para gue las presiones intersticiales inducidas se hayan disipado; este estado
suele inciuir las variaciones de las caracteristicas resistentes gue en determinados casos vy tipos de
suelos se producen con el tiempo.

A ZONA CANTABRO-ASTURICA
80+
o ZONA IBERICA
+
goi © ZONA PIRENAICA o
ZONA BETICA /
E 10 éf |"
i
Q ‘,f ° fl
3 60 ¥ o
il 4
b J Jr.r
8 50 4
= s
- ;
8 o o
40 = -
x - P
Q - P
2 ',4’ //
2 a0 — o
a -~ -
£ L-—7T* L4~
= 20 = 2 —
ﬂﬂﬂﬂﬂ u"ﬂ A _J‘—_“’_’_— .. .
_Ai___tM_A'f.a—= ---- g= 5 .‘3
10 5; ila
- AR
Lw“é‘a‘l’?!nuluooa#w'ﬂos[\-taﬁ:ﬂgnl WuT YERIFERDE uamear remirzras J R v | g
02 t 2 & 6 810 20 40 6D 80 100

% DE 50, Co, 2H0

Figura 3.1. - Taludes observados en diversas zonas de Espafia en funcidn del contenido de yeso.

Para efectuar el calculo propiamente dicho existen diversos procedimientos {Escario, 1966, Es-
carig vy Justo, 1970, Jiménez Salas et al., 1976) a base de superficies deslizantes, ya sean circulares
o de cualquier otro tipo. La mayoria de elios consisten en dividir el sélido en una serie de fajas verti-
cales y hallar las ecuaciones de equilibrio. Hace va bastantes afios se resolvian estas ecuaciones
despreciando el efecto de las tensiones existentes en los Jlados de estas fajas. Bishop (1954} fue el
primero en introducir un métode practicable para superficies circulares gue tuviera en cuenta este
efecto; se ha podido comprobar que el despreciarlo puede conducir en ocasiones a errores iImpor-
tantes, aunque del lado de la seguridad (Escario, 1961), por ejemplo, cuando los dngulos en el
centro de la superficie deslizante son grandes.

Con frecuencia serd preciso recurrir a superficies no circulares, ya que a ello puede obligar el
hecho de que las lineas de deslizamiento se extienden principalmente por las partes mas blandas o
donde las presiones intersticiales son mas fuertes o siguiendo determinadas direcciones preferen-
ciales marcadas por la anisotropia del material. Para superficies cualesguiera se han desarrollado
también varios métodos y entre los mas usuales se encuentran el de Janbu (1854 y 1957}, Morgens-
tern y Price (1965) y Nonveiller {1965}, todos ellos por divisién en fajas y teniendo en cuenta los es-
fuerzos en los costados. Dentro de esta categoria, aungue con un tipo de enfoque mas simplista,
debe de incluirse el denominado método de los blogues deslizantes, ya que a veces puede resuitar
de gran utilidad.
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Con estos procedimientos se empieza por escoger la superficie deslizante y se determina des-
pués el coeficiente de seguridad correspondiente. Ultimamente Castillo y Revilta (1975 y 1977} han
desarrollado un método de variaciones con el cual se obtiene automaticamente cudl es la superficie
pésima; la solucién parece, por tanto, prometedora al eliminar los numerosos tartteos precisos. Sin
embargo, existen aGn dificultades de tipo matematico gue cuestionan el rigor del método.

Conviene también tener en cuenta que, con frecuencia, los daslizamientos son tridimensionales
y no bidimensionales, como generalmente se consideran, Existen algunos estudios al respecto que
pueden ser de interés en ciertas circunstancias (Hovland, 1977),

Casi todos los métodos mencicnados estan programados para su aplicacion por ordenador, de
forma que la obtencion de los resultados con diferentes hipdtesis es sencilla. Sin embargo, hay una
serie de ellos que representan condiciones que aparecen con mucha frecuencia, que han sido tabu-
lados o preparados en forma de abacos y pueden, por tanto, ser de suma utilidad para tanteos rapi-
dos. A continuacion vamos a hacer mencidn a los méas importantes, para que el proyectista pueda
al menos conocer su existencia y utilizarlos si dispusiera de las correspondientes publicaciones.

a)  Solucién de Taylor (1348)

— Prevista para taludes simples como el indicado en la figura 3.7.

— Esta basada en el método denominado del circuio de rozamiento {Jiménez Salas et al., 1976).

- Se supone un material homogéneo e isdtropo en todo su espesor hasta un estrato duro a pro-
fundidad variable,

—La resistencia al corte sé supone compuesta de una componente cohesiva constante con la
profundidad y otra friccional.

—No se pueden introducir presiones intersticiales.

b)  Solucion de Bishop y Morgenstern { 1960)

— Prevista para taludes simples como el de la figura 3.7,

- Estd basada en la solucion de Bishop para deslizamientos circulares.

- 5e supone un material homogénego e isOtropo en todo su espesor hasta un estrato duro si-
tuado a profundidad variable.

- La resistencia a esfuerzo cortante se supong compuesta de una componente cohesiva cons-
tante con la profundidad y otra friccional.

— Se pueden introducir tas presiones intersticiales a través del pardmetro r, = v, h/vz, definido
en la citada figura.

1}
c) QOtras sofuciones

< Existen otras soluciones para resolver por medio de adbacos diversos casos de estabilidad de ta-
ludes. Entre ellas podemos citar las de Hunter {1968) y Hunter y Schuster (1968} para taludes
simples en arcillas normalmente consclidadas. El calculo se hace en tensiones totales con una re-
sistencia a esfuerzo cortante s = ¢ + pig ¢, con valores de ¢ que varian finealmente con la profun-
didad.
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Muy interesante y completo es el trabajo de Janbu (1954) para deslizamientos circulares, sin te-
ner en cuenta las tensiones en los costados de las fajas. Esta solucidn puede ser Qtil para estudiar
los efectos de sobrecargas, grietas de traccion, niveles fredticos, desembalses, etc., pues incluye
una amplisima gama de hipétesis. Tiene, sin embargo, el inconveniente citado respecto a las bases
de partida.

3.4.2. Caracteristicas resistentes de los materiales

3.4.2.1. Consideraciones generales.

Como se ha indicado en repetidas ocasiones, el principal problema estriba, no en el método de
céleuio en si, sino en la aplicacion de unas caracteristicas resistentes que sean representativas del
material. Las dificultades tienen dos origenes distintos. Por un lado ia heterogeneidad del terreno vy
por otro, la determinacion de la resistencia al esfuerzo cortante de ciertos tipos de materiales. La
heterogeneidad puede quitar valor a lo calculos en algunas ocasiones. Sin embargo, puede ser
practico determinar un limite superior e inferior del coeficiente de seguridad, situandose en las con-
diciones extremas previstas, para respaldar las decisiones con criterios objetivos.

Dentro de los terrenos gue hemos denominado desfavorables, que son los que suelen con méas
frecuencia justificar la realizacion de calculos de estabilidad, y suponiendo que se trata de un mate-
rial uniforme, hay que tener en cuenta que la resistencia al esfuerzo cortante solo puede determi-
narse con relativa facilidad en arcilias de consistencia btanda o media.

El problema mas dificil se plantea cuando se trata de arcillas preconsolidadas, fisuradas o no.
Por otra parte, estos materiales son muy frecuentemente encontrados. Se puede incluir entre ellos
a las pizarras arcillosas blandas, que no liegan a constituir propiamente una roca. A continuacion se
va a hacer una exposicion sobre la problematica y posibles tipos de soluciones para esta serie de
materiales.

3.4.2.2. Arcillas preconsolidadas fisuradas o no

En todo este grupo de materiales se ha observado que se producen deslizamientos con valores
de la resistencia a esfuerzo cortante gue pueden ser muy inferiores a los maximos determinados en
el laboratorio. A estos cfectos conviene recordar los conceptos de resistencia de pico vy residual,
que quedan representados en la figura 3.2. El material con una deformacidn pequefia alcanza su re-
sistencia méaxima o de «picoxr; segin aumenta la deformacion, disminuye progresivarnenie, hasta
Hegar a la denominada «residual» para desplazamientos va muy grandes. Ohbsérvese que, a veces,
se llama resistencia residual a la obtenida después de la de pico en ensayos de laboratorio normales
en los que los desplazamientos no han sido suficientemente grandes para alcanzar su valor minimo.
Esta no es la acepcidon tomada en este trabajo.

El problema es saber en cada caso, con qué valor, entre los dos definidos, se va a producir el
deslizamiento, pues hay materiales en los que la resistencia residual es solamente una fraccion de la
de pico vy los resultados cbtenidos mediante el calculo resultaran radicalmente diferentes segin se
utilice uno u otro.
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Figura 3.2. — Resistencia a esfuerzo cortante de pico y residual de muestras normalmente consolidadas y sobreconsolida-
das. Se sefiala el valor de la resistencia al corte de la muestra sobreconsolidada cuando esta «completamente reblandeciday
(«fully softened» segin Skempton).

Uno de los fenémenos que da origen a resistencia inferiores a la de pico, que pueden llegar a ser
tan bajas como la residual, es la denominada rotura progresiva, que conduce a la formacion de una
superficie de rotura antes de producirse el deslizamiento. A continuacion vamos a estudiar los fac-
tores que influyen en este fenémeno.

a) Energia de deformacion recuperable. Bjerrum (1966) explica el fendmeno de rotura
progresiva partiendo del concepto de energia de deformacion recuperable, que puede exponerse
en los siguientes términos. Las sucesivas cargas que se van aplicando sobre un determinado nivel
de arcilla durante el proceso de sedimentacién provocan deformaciones en sus particulas que, co-
mo es sabido, tienen forma de laminas.

Como consecuencia se va acumulando una energia de deformacion en los materiales asi forma-
dos, que sera parcialmente recuperable. La parte recuperable aumenta con el contenido de arcilla,
ya que, segln parece, la energia acumulada, en gran medida se debe a que las particulas laminares
deformadas tienden a volver a su forma original con la descarga, siempre que no hayan sido lleva-
das mas alla de su limite elastico. Por tanto, en general, cuanto mas plastica sea la arcilla, mayor
sera la parte de energia de deformacién recuperable.

Mientras la carga vertical estd actuando, el efecto de las fuertes presiones, del tiempo y otros
agentes origina alteraciones fisicas y quimicas en los enlaces de las particulas, que suelen denomi-
narse diagénesis. Dentro de este proceso se incluyen recristalizaciones, enlaces moleculares, preci-
pitaciones de agentes cementantes en las zonas de contacto, etc.

Cuando por erosion se produce una descarga, formandose lo que se denomina una arcilla pre-
consolidada, la energia de deformacion vertical reversible puede recuperarse, pero no asi la hori-
zontal, que queda acumulada en forma de tensiones horizontales. La magnitud de estas tensiones
horizontales dependera de la cantidad de energia que alin sea recuperable pues, como se ha visto,
una parte ha quedado bloqueada por la formacion de los enlaces diagenéticos, que no permiten a
las particulas laminares recuperar sus formas primitivas. En definitiva, por tanto, se puede decir
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gue dependersd de o que el material se haya endurecido durante el proceso de diagénesis, que
puede haber llegado a convertirla en casi una roca en el caso extremo.

Hay que tener en cuenta, sin embargo, que este proceso de diagénesis no tiene porqué ser to-
talmente irreversible. Con el tiempo pueden surgir otros, como puede ser la meteorizacion, que
transformen o destruyan los enlaces, liberando mas energia. Este fendmeno se producirad general-
mente de una manera lenta y gradual y puede ser la causa de muchos de los denominados movi-
mientos de reptacion en laderas.

Al irse liberando energia, ya sea por simple descarga o por meteorizacion y tender a aumentar
de volumen el suelo, aumenta su contenido de agua y tiende a reblandecerse, perdiendo resisten-
cia. Al mismo tiempo, como la energia recuperable varia normalmente de un punto a otro con ia ca-
lidad del suelo, se producen tensiones irregulares que pueden provocar fisuraciones y agrietamien-
tos.

b} El fendmeno de rotura progresiva. Bjerrurﬁ (1966), partiendo det concepto de energia
de deformacién recuperable expuesto, explica el fendmeno de rotura progresiva de manera muy
detallada en su Terzaghi Lecture. De manera resumida, su razonamiento podemos referirlo ai caso
de la figura 3.3. de su trabajo, donde la energia blogueada por diagénesis se va liberando por meteo-
rizacién y, como consecuencia, aumentan progresivamente las tensiones internas. Inicialmente

Superficie de
desiizomiento

Tengién cortonte debido o las fuerzos
de grovedod

Resistencio ol corte de pico

Tension cortonte debldo olos
tensiones laterales interncs

Superfitie de
deslizamiento
Tension cortonte dablda o tas
fuerzas de grovedod

-
X7~ Tension cortents debida o ios tensiénes

icteroles internas
Resistenclo ol

Resistencle cortede pico
al corte residuct

Figura 3.3. — Rotura progresiva de un talud en arcilla meteorizada {8jerrum, 1966},
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se supone la ladera indefinida, en cuyo caso dichas tensiones internas paralelas a la ladera no
pueden liberarse. Silas tensiones cortantes originadas en el posible plano de deslizamiento son in-
feriores a la resistencia de pice, no puede iniciarse deslizamiento alguno. Si, como se indica en la
parte (b} de la figura, se produce un fenémeno de erosién en un extremo, las fuerzas internas
guedan desequilibradas y se produce una concentracién de tensiones cortantes en las proximida-
des del cauce que, si superan la resistencia de pico, iniciardn un fendmeno de rotura progresiva. La
rotura iniciada se transmitira ladera arriba de acuerdo con el esquema de la parte (c): al formarse un
plano de rotura hasta el punto P, se habré producido un pequefic despiazamiento de toda la masa
situada por debajo del mismo, vy la resistencia a esfuerzo cortante en el cantacto habra descendido
del valor de pico, pudiende llegar a alcanzar la residual segdn la energia de deformacién recupe-
rable. Si el talud es suficientemente empinado para gue las tensiones cortantes debidas al peso del
bloque sean superiores a la resistencia residual, el bloque situado por debajo de P puede deslizar v
fa tension lateral en PP’ disminuird hasta convertirse en cera. En tal caso se vuelve a repetir en P
una situacion analoga a la que existia en el extremo donde se produjo fa erosion y el fendmeno de
rotura progresiva seguird propagandose hacia arriba. Si, por el contrario, la inclinacion del plano es
tan reducida, gue las tensiones cortantes en la superficie deslizante debidas solamente a las fuerzas
gravitatorias son inferiores a la resistencia residual, el blogue considerado hasta P no liegara a desti-
zar. En tal caso, para estudiar el equilibrio del bloque PP’AA’ haria falta conocer el valor del es-
fuerzo cortante desarrollado en fa superficie deslizante formada. Como consecuencia del dese-
quilibrio entre los empujes P, en las dos secciones PP’ y AA’, sumado al efecto desestabilizador
gravitatorio, se formara una nueva concentracion de tensiones hacia el punto P. Si ia tension cor-
tante maxima es superior a la resistencia de pico, continuara el fendmeno de rotura progresiva y se
prepagara sucesivamente hasta alcanzar un punto en que llegue a igualar a la resistencia de pico.
Esto no quiere decir que se produzca un deslizamiento, sino solamente una superficie de rotura.,

Esta interpretacion del fendmeno de rotura progresiva, expuesta para el caso de meteorizacion,
es aplicable de manera analoga a cualquier otro proceso de liberacion de la energia acumulada. Pa-
rece muy sugestiva y realista, pero no se puede afirmar que represente la Gnica forma en que puede
producirse. Ya veremos, en efecto, mas adelante, al referirnos concretamente a arcillas preconsoli-
dadas fisuradas, otro posible mecanismo para explicarlo.

¢} Susceptibilidad de los diferentes tipos de arcillas al fendmeno de rotura progresi-
va. Siguiendo la exposicidon de Bjerrum (1866) se pueden dividir las arcillas preconsolidadas en los
siguientes tipos:

— Arcillas plasticas preconsolidadas con enlaces diagenéticos débies. Durante el proceso de
descarga quedaron sin disipar las tensiones horizontales efectivas, que serdn, por tanto, ma-
yores que en una arcilla normalmente consolidada con la misma sobrecarga vertical. En ellas
el peligro de rotura progresiva es grande, por ser débiles los enlaces diagenéticos, lo mismo si
se encuentran intactas gue meteorizadas; en este dltimo caso su resistencia al esfuerzo cor-
tante serd mas reducida, en parte, por un aumento de su contenido de agua y, en parte, por
fisuracion.

— Arcillas precensolidadas de baja plasticidad. En ellas el peligro de rotura progresiva es muy
reducido. En efecto, dado su pequefio contenido de particutas de arcilla activas, la energia de
deformacién recuperable y por tanto la deformacion derivada de una descarga lateral es tam-
hién pequefia. Ademas, estas arcillas no sonfragiles ni presentan una gran reduccién de re-
sistencia desde el valor de pico al residual,
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— Arcillas plasticas preconsolidadas con enlaces diagenéticos fuertes. En este tipo de arcillas,
que incluye las correspondientes pizarras blandas, la energia de deformacion esté blogueada
por los enlaces diagenéticos cuando no estan meteorizadas, en cuyo caso el peligro de rotura
progresiva es reducido. Sin embargo, si ios enlaces se destruyen, por ejemplo, por meteori-
zacion, el peligro de rotura progresiva es muy grande.

d) Arcillas plasticas preconsolidadas y fisuradas. Estas arciilas estan incluidas de manera
general en el primer grupo del apartado anterior. De hecho, Bjerrum en su citado trabajo, refirién-
dose a la Rankine Lecture de Skempton (1964}, sobre las arciias fisuradas de Londres dice:

«...las fisuras no se consideran esenciales para las conclusiones {sacadas por Skemptonin. Sin
embargo, Skempton en trabajos posteriores (1970, 1977}, sigue tratando el problema de las fisuras
bajo su dptica particular v, teniendo en cuenta los importantes estudios que ha realizado sobre este
-tipo de materiates v las interesantes conclusiones a que Hega, vamos a resumirlas aqui, por su indu-
dable utilidad practica para casos que pudieran ser asimilables.

La arcilla de Londres (Skempton, 1977), cuando se extiende hasta la superficie, estd oxidada a
un color marrén hasta profundidades de 5a 15 m. A mayores profundidades es azul grisacea. Toda
ella estd fisurada, pero mas la zona superior, con distancias de unos 4 cm, oscilando desde un ma-
ximo de 10 cm hasta 1 cm. Las caracteristicas tipicas de la arcilla marrdon de Londres son las si-
guientes:

Contenido de agua = 31%

Limite Liguido = 82

Limite Plastico = 30

Indice de Plasticidad = b2
Fraccion de arcilla = 55%
Densidad seca = 1,88 T/m?

Su resistencia a compresion simple por debajo de la profundidad afectada por las variaciones
estacionales (1,5 a 2,0 m) oscila de unos 1,4 Kg/ocm? a 3,2 Kg/em? a profundidades de 10 m. Esta
sobreconsolidada por la erosion de por ios menos 150 m de sedimentos.

Como consecuencia de esta sobreconsolidacion su coeficiente de empuje al reposo, Ko, se ha
estimado que es mayor que 2,0 en los 15 m superiores (Skempton, 1961).

En numerosos desmontes estudiados en la arcilla marrdn de Londres se ha observado que su
rotura a targo plazo ha sobrevenido con valores de la resistencia a esfuerzo cortante muy inferiores
a los de pico. En deslizamientos nuevos {es decir, que no se producen sobre superficies de desliza-
mientos anteriores) parece que los desplazamientos que se originan antes de la rotura {Skempton,
1977) son suficientes para dar lugar a un fendmeno de rotura progresiva, probablemente debido a
la presencia de concentraciones locales de tensiones en las fisuras y a una reduccion de Ia resisten-
cia al valor correspondiente al material totalmente reblandecido o resistencia alcanzada por las fisu-
ras después de su reblandecimiento. La reduccidn de resistencia hasta este valor se interpreta, si-
guiendo a Terzaghi (1936) y Terzaght y Peck (1967), suponiendo que la disminucion de tensiones
durante la excavacion origina una expansion de la arcilla y la consiguiente apertura de algunas fisu-
ras (fig. 3.4); el agua penstra y reblandece la arcilla proxima a ellas; los cambios de volumen y mo-
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vimientos consiguientes abren nuevas fisuras, hasta que la masa se convierte en una matriz blanda
conteniendo ndcleos duros.

(er?

Figura 3.4. — Seccién a través de una mesa de arcilla fisurada; a) Fisuras cerradas antes de la relajacion de tensiones por la
axcavacion; b la relajacion de tensiones abre las fisuras; como consecuencia, el agua que circula reblandece |2 arcilla de las
naredes (Terzaghi y Peck, 1967},

La resistencia del material totalmente reblandecido es, como hemas dicho, muy inferior a la de
pico, pero superior a la residual. Comresponde al denominado «estado criticon, definide por Roscoe
et al {1958} para una arcilla saturada ideal, como aguel en que, un nuevo incremento de deforma-
cidn cortante en un ensayo con drenaje no intfroduce ningn nuevo cambio en contenido de agua;
es decir, que continta deformandose a tensidn constanie y a volumen constante. A efectos practi-
cos {Skempton, 19771, la resistencia correspondiente al estado critico puede determinarse midien-
do la resistencia de pico de una muestra remoldeada con un contenido muy elevado de agua (fig.
3.2).

En la figura 3.5 pueden obsarvarse las diversas envolvenies de resistencia a esfuerzo cortante
que se obtienen con la arcilla marrén de Londres. Come se ve, ia resistencia que se acaba de definir
para el caso de un deslizamiento «nuevon es mucho mayor que la residual. Se puede ver también,
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Figura 3.5. - Resumen de valores de ia resistencia al corte en presiones efectivas de ia arcilla marron de Londres (Skempton,
1977).
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como los valores correspondientes a las envolventes de la resistencia de pico son mucho mayores
aln. Pero es interesante observar asimismo, cdmo de las dos envolventes de pico, da resistencias
mas elevadas la correspondiente a muestras mas pequefias {Sandroni, 1977). Este hecho observa-
do hace ya bastantes afios puede considerarse como bastante general y se debe al efecio de las §-
suras, gque en muestras peqguefias no es representativo,

La rotura de desmontes en ias arcillas de Londres puede tardar mucho tiempo en producirse,
hasta del orden de 50 afios. Esto era interpretado por Skempton hasta hace pocos afios, como de-
bido al hecho de gue la componente cohesiva de la resistencia se iba reduciendo progresivamente
con el tiempo. Este concepto se ha cambiado, sin embargo, radicalmente (Skempton, 1977), des-
pués de las medidas de presiones intersticiales efectuadas in situ por Vaughan y Walbancke (1973).
Lo que sucede es que el proceso de disipacion de las presiones intersticiales es muy lento, a pesar
de que la presencia de fisuras pudiera hacer presumir lo contrario, pudiendo tardar varias decenas
de afios en desmontes de altura normal. Esio se ve en la figura 3.6, donde para varios de elios, se
representan los valores de 1, valor medio a io largo de una superficie de desiizamiento representati
va de la magnitud r, = S B {ver fig. 3.7). Obsérvese como, al poco tiempo de ejecu-

vz 5z
tar la excavacion, los valores de r, son negativos, por haber efectuado una descarga. Cuando al ca-
bo de muchos afios se alcanza la estabilizacion, el valor medio de r, para todos los desmonies de al-
tura normal estudiados en Londres es del orden de 0,3,
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Figura 3.6. — Variacion de 7, con el tiempo en desmontes en la arcilla marrén de Londres (profundidad superior a § metros)
{Skempton, 1977).

Asi pues, en resumen, actualmente en la arcilla marron de Londres se puede suponer gue los
deslizamientos «nuevosy, debidos a un proceso de rotura progresiva, se producen con unos para-
metros de presiones efectivas, ¢ = 0,01 Kg/em?y & = 20°, que corresponden a los del material re-
moldeado con un contenido elevado de agua, La rotura, sin embargo, puede tardar varias decenas
de afios en llevarse a cabo, debido a la lenta disipacidn de presiones intersticiales, que pasaran, de
un valor negativo inicialmente, a ¥, = 0,3, aproximadamente, para taludes de aitura normal (supe-
rior a los 6 metros).
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Superficie de deslizamiento
Altura piezométrica

o>
1

vw = Pesoexpecifico del agua

¥ = Peso especifico del terreno

¥, = Valor medio der, a lo largo de la superficie
de deslizamiento

B = Factor de profundidad

Figura 3.7. — Esquema explicativo de valores deT,,.

Otra problema diferente es el de fos movimientos que se producen sobre una superficie de desli-
zamiento preexistente o cuando se trata de taludes naturales, que se forman por un proceso asimi-
lable. En tales casos, la resistencia a esfuerzo cortante que debe tomarse es la residual, de valor
muy inferior, segun se ha podido ver (figura 3.5), por corresponder a desplazamientos muy grandes
en la masa deslizante.

e) Resumen de criterios. Aunque en el estado actual de los conocimientos, no se pueden
concretar los valores a tomar para ¢’ v ¢ ' {(pardmetros efectivos a largo plazo) en los diferentes ca-
sos, dada la complejidad de los fenémenos de rotura progresiva vy efecto de las fisuras, segln se ha
visto por los trabajos descritos anteriormente de Skempton, Bjerrum, Terzaghi y otros, se pueden
dar las siguientes directrices para resolver los casos especificos que se presenten, siguiendo esen-
cialmente a Skempton {1970):

—Hay arcillas plasticas preconsolidadas, fisuradas (como la de Londres) en las que los corri-
mientos nuevos a largo plazo se producen con la resistencia a esfuerzo cortante correspon-
diente al estado critico, que puede tomarse como la de pico en una muesira remoldeada con
un contenido elevado de agua.

— Puede haber arcillas preconsolidadas en las que, por fendémenos de rotura progresiva, la re-
sistencia a esfuerzo cortante a largo plazo en corrimientos nuevos llegue a ser incluso inferior
a la definida para el estado critico, aproximandose hacia la residuai,

— Hay algunas arcillas preconsolidadas {especialmente aquellas sin fisuras) en las que los corri-
mientos nuevos se produciran con una resistencia préxima a la de pico del material inaltera-
do, con una componente importante de la cohesibn, ¢’

—En todas las arcillas se alcanzara la resistencia residual después de haberse formado una su-
perficie de deslizamiento continua, |o que suele suceder después de deformaciones muy im-
portantes (quizd de mas de un metro), Este es el caso también de la posible reactivacion de
antiguos movimientos originados por corrimientos o movimientos tectonicos.
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De todas formas, hay que tener en cuenta que, dada la incertidumbre que pudiera presentarse
en algunos casos, puede no ser econémico proyectar a largo plazo y estar justificado construir talu-
des mas escarpados que los determinados segln los criterios mas conservadores, observando con-
venientemente los movimientos del talud, para adoptar las medidas precisas cuando se considere
necesario, a menos que los riesgos que pudieran presentarse fueran excesivos.



4. CORBECCION Y CONSERVACION DE TALUDES

4.1. Consideraciones generales

Son muy variadas las causas por las que un talud puede precisar la aplicacidn de correcciones
durante su vida. Sin embargo, podemos dividirlas en os siguientes grupos:

a) Fendmenosde inestabilidad de masa.

b} Desprendimientos relativaments superficiales.
c]  Meteorizacion progresiva,

d)  Erosion,

Los puntos b) v ¢! se pueden considerar ya iratados en los apartados 2.2.2. y 2.2.3. correspaon-
dientes a taludes en roca, donde estos problemas son més caracteristicos. El punto d) no se estudia
en este trabajo. En este apartado se hardn solamente algunas consideraciones referentes a los fe-
nomenos de inestabilidad de tipo masivo v sus posibilidades de correccidn, incluidas medidas ge-
nerales de drenaje.

Cuando en un talud aparecen signos de inestabifidad, generalmente se puede proceder a su
corragcién por dos procedimientos. Une de elios consiste en restituir el equilibrio de masas, dismi-
nuyendo las volcadoras yv/o aumenitande las estabilizadoras. Ctro, en disminuir las presiones in-
tersticiales det agua mediante un drenaje apropiado. También podrian mencionarse otros medios,
como la construccion de muros o pilotes o la utilizacion de anciajes; pero estos y ofros tipos de re-
cursos existentes se salen fuera del &mbite de este trabajo.

4.2, Restitucidn del equilibrio de masas

La disminucion de tos esfuerzos volcadores suele conseguirse excavando el terreno de la cabe-
za de la masa deslizante, o bign, en algunos casos, simpiemente tendiendo el talud. St al mismo
tiempo la masa excavada de la parte superior se coloca en el pie, se aumentaradn las fuerzas estabili-
zadoras. El procedimiento suele ser eficaz, pues bastard aumentar el coeficiente de seguridad un
poco por encima de la unidad, para restablecer el equilibrio. Lo que ocurre es que no siempre es
aplicable, pues puede obligar a aumentar las expropiaciones o afectar a otras construcciones que
existan en las proximidades,

78



4.3. Drenaje

4.3.1. Drenaje superficial

Para paliar los efectos del agua se debe disponer un drenaje superficial adecuado, segun la
topografia y condiciones particulares del caso a tratar. A estos fines debe tenerse en cuenta, que
las clasicas cunetas de guarda que habitualmente se colocan en el borde supericr del talud para evi-
tar la erosion, si no se dejan revestidas (salvo en casos muy favorables) y si no se conservan debi-
damente limpias, para que el agua fluya con facilidad, pueden ser mas perjudiciales aue benefi-
ciosas. Por otra parte su distancia al borde del talud, debe ser, siempre que resulte posible, superior
a la mitad de su altura; de esta forma, si se originan grietas coincidiendo con su trazado, como
ocurre a veces, afectaran menos a la estabilidad del desmonte; ademas recogeran las aguas antes
de que alcancen la zona mas descomprimida por la excavacion y donde puede haber grietas de
traccion. En todo caso, debe estudiarse si realmente es precisa la cuneta de borde de talud, pues a
veces la disposicion topografica es tal, que muy poca agua puede afluir a la excavacion y pueden
ser mayores los perjuicios debidos a las posibles infiltraciones, que los beneficios que se deriven de
la proteccion contra la erosion, sobre todo si se trata de materiales poco erosionables.

Si en la coronacion se observara la existencia de grietas de traccion, independientemente o no
de la cuneta de guarda a que se ha aludido, se deberan impermeabilizar cerrandolas con un material
suficientemente impermeable (como puede ser el mismo suelo), y alejando de la zona de la manera
mas apropiada las aguas de escorrentia.

Cuando existan bermas intermedias en el talud, se debera asegurar en todo momento su lim-
pieza y desagie longitudinal, para que no puedan acumularse las aguas vy filtrarse en el terreno.
Puede incluso ser necesario revestir la correspondiente cuneta.

4.3.2. Drenaje profundo

Para drenar la masa de suelo se suele recurrir a los denominados drenes horizontales o califor-
nianos, combinados o no con pozos drenantes o galerias. Los drenes horizontales fueron de-
sarrollados en California en 1939 y desde entonces han experimentado una gran difusion, por cons-
tituir una solucion sumamente practica y casi Unica en muchas ocasiones. Ademas eliminan todos
los riesgos y el elevado coste de construccion de las galerias de drenaje, que pueden considerarse
sus predecesoras y que aun hoy dia resulta necesario utilizar en algunas ocasiones.

Consisten en tuberias perforadas de 4 a 5 cm de didmetro colocadas en taladros inclinados del 3
al 20% para dar salida al agua por gravedad. La distancia entre ellas depende de las condiciones del
terreno, siendo normalmente del orden de los 10 m o menos en horizontal; en terrenos desfavo-
rables puede llegarse hasta unos 3 6 4 m. La longitud méxima puede ser superior a los 60 metros,
habiéndose llegado en algunos casos hasta los 200 metros (Macau, 1960).

Las tuberias pueden ser metélicas o de plastico con perforaciones. Para disminuir el peligro de
arrastres deben recubrirse antes de su introduccién con un textil filtrante, de los que actualmente

se encuentran en el mercado. Para evitar el crecimiento de raices, debe colocarse tuberia sin perfo-
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raciones en los Gltimos 6 metros de salida, De todas formas deben limpiarse periddicamente cada 3
a 10 afios {Smith et al, 1957}, con elementos especiales para ello.

A veces sucede que el agua discurre por capas mas o menos horizontales intercaladas en el
terreno. Tanto en este caso como en otros muchos que a veces se presentan, la disposicion de ele-
mentos drenantes tanto verticales como horizontales puede ser muy conveniente, Para ello se
puede recurrir a construir pozos, gue se rellenan de material permeable con la adecuada proteccion
contra arrastres, y dar salida al agua mediante drenes horizontales perforados desde un lugar acce-
sible. El problema consiste en acertar con la perforacion horizontal at pozo, lo que puede resuttar
dificil a distancias mayores de 20 6 30 m, ya que los sondeos tienden a desviarse tanto vertical co-
mo horizontalmente. Puede procederse a ta inversa, haciendo primero la perforacién horizontal y
después el pozo en el lugar donde fa terminado la misma. Para ello existen hoy dia inclindometros
que son capaces de reproducir las desviaciones tanto en sentido vertical como horizontal; desco-
nocemos, sin embargo, silos resuitados son satisfactorios, por la gran novedad de los mismos.

En zonas inestables puede ser muy conveniente emplear pilotes como elementos drenantes ver-
ticales por su facilidad y seguridad de ejecucion. El problema es su reducido didmetro para alcan-
zarlos con los sondeos harizontales. Por ello, el autor ha propueste en alguna ocasion efectuar gru-
pos de 3 & mas pilotes que se den «sombray en la direccidn en que se va efectuar fa perforacion. De
esta forma se acertara con alguno de ellos por lo menos.

Bn California (Bragg, G. H. y Zeigter, T. W., 1975} se construyen pantallas de pilotes drenantes
de 0,90 m de diametro separados 1,50 m entre centros, interconectados por su base ensanchada y
rellenos de material permeable. La interconexidn se ha llegado en algln caso incluso a hacer a ma-
no. Las pantallas drenantes asi construidas se desaguan mediante drenes horizontales {uno cada
10 pozos como media) apuntando a fas bases ensanchadas; segln parece la operacion se ha efec-
tuado con éxito hasta distancias de unos 200 m.

Un procedimiento que se ha desarrollado también en Espafia (fig. 4.1) consiste en la ejecucidn
de pantallas continuas drenantes. Se utiliza la misma maquinaria que para las de hormigén, pero se
hace el relleno con grava sin finos. El «cakey de bentonita que tapiza las paredes impermeabilizan-
dotas, se elimina dejando unas tuberias colocadas verticalmente en la grava y haciendo un lavado
por circulacion de defloculantes adecuados. La salida del agua de drenaje se da lateralmente al lie-
gar a zonas bajas del terreno o por galerias o drenes horizontales. El problema que pudiera presen-
tar este sistema estriba en la incognita de su permanencia en el tiempo si se producen arrastres, ya
que no se colocan elementos de proteccion contra los mismos generalmente.

Para disponer los elementos drenantes de cualguier tipo de la manera mas eficaz posible,
suelen ser de gran utilidad las observaciones de los niveles freaticos en sondeos situados en la zona
afectada. Estas observaciones deberadn hacerse antes de comenzar las obras de drenaie y durante
la construccidn de las mismas, para adaptar los planes previstos a los resultados que se vayan obte-
niendo.

Se pueden utilizar en algunos casos los denominados «drenes contrafuerten. Consisten en la
excavacion en la superficie del talud de unas zanjas situadas a intervalos regulares, rellenas de
piedra a modo de mamposteria en seco. Su accién es doble: por un lado hacen un efecto drenante
y por otro acttan comao de contrafuertes, transmitiendo las tensiones hacia su base,
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Los efectos del drenaje son con frecuencia sorprendentes, pues la mayor parte de los proble-
mas de inestabilidad se deben a la presencia del agua. Asi, en un estudio llevado a cabo en Francia
por los Laboratorios de Ponts et Chaussées por un grupo de estudio de taludes {G.E.T., 1968} y se-
gn comentario de Pilot (1968}, de 165 taludes examinados, en mas de 120 se manifestaba visible:
mente la accion del agua y en muchos de los restantes intervenia de forma no visible.
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5. TRATAMIENTO DE LA EXPLANADA EN DESMONTE

5.1. Consideraciones generales

Antes de colocar las capas de firme sobre una excavacion en desmonte hay que tomar las pre-
cauciones oportunas para gue la explanada relna las debidas condiciones de resistencia y unifor-
midad. Para ello, uno de los factores que hay que controlar es el efecto del paso de la maquinaria
de obra, gque no debe dafiar a los mageriales que quedaran después bajo el firme definitivo, El otro
aspecto a determinar es el tratamiento a dar a las capas que forman la explanada para que cumplan
debidamente sus funciones.

6.2, Desmontes enroca

Si el desmonte es en roca, en general el trafico de obra no dafiarad sustancialmente al terreno,
mas que si acaso de forma muy superficial. Sin embargo, queda el problema de la uniformidad re-
sistente de la explanada, que se trata con diversos criterios segln los paises.

Asi, la Federal Highway Administration de U.S.A. en la FP-74 (1974) dice {Art. 203.17): «A me-
nos que se especifique otra cosa, el material clasificado como roca deberd excavarse hasta una
profundidad minima de 15 cm por debajo de ia explanacién dentro de los limites de la calzada, y la
excavacion se rellenard con el material designado en los planos...». «Cuando los métodos de exca-
vacion empleados por et contratista dejen depresiones sin drenaje en la superficie de la roca, el
contratista debera, a su cargo, drenar de forma apropiada dichas depresiones o, cuando lo permita
el Ingeniero, rellenar las depresiones con material impermeable aprobado.»

lLas especificaciones inglesas en cambio (Depart. of Transport, 1976) no exigen sobre-
excavacion (Clausula 608 iii}: «Las irregularidades superficiales bajo la explanada que queden des-
pués del refino de la excavacién de roca, se deben regularizar hasta cumnplir las exigencias de la
Clausuia 701 con hormigén pobre segdn la Clausula 807 o material de subbase segiin se describa en
el Contrato. Las pequefias fisuras en la roca o las éreas donde la compactacion de ia subbase sea
impracticable deberan rellenarse con hormigdn pobre». En las «Notas para Guia» anejas a estas Es-
pecificaciones se dice al respecto (clausula NG 609-3): «Cuando existan afloramientos de roca de
tongitud y resistencia adecuadas bajo firmes flexibles, la roca preparada debe considerarse equiva-
tente a la superficie de una base de hormigdn pobre».



5.3. Desmontes en tierra

Cuando el desmonte es en tierra, hay que tener en cuenta los dos factores de evitar dafics de la
maquinaria y tratar debidamente la explanada. En este caso, conviene distinguir los materiales nor-
males de los expansivos, Refiriéndonos en primer lugar a los normales, también aqui hay diferen-
cias de criterio en las mencionadas especificaciones americanas e inglesas, segln se ve en las tra-
ducciones que a continuacion se incluyen.

L.a FP-74 dice {Art. 203.17): «El material bajo la explanada que no sea roca, debe ser completa-
mente escarificado hasta una profundidad de 15 cm vy su contenido de humedad aumentado o re-
ducido lo necesario, para llevar el material en todo su espesor de 15 ¢m al contenido de humedad
adecuado para la maxima compactacion...».

Las especficaciones inglesas no hablan de sobreexcavacidn, sino, por el contrario, de no exca-
var del todo hasta el dltimo momento, diciendo {Clausula 603-3): «La maquinaria de construccién
no debe utilizar la superficie del fondo de una excavacion @ menos gue sea en roca que no conten-
ga materiales blandos o que el contratista mantenga el nivel de la superficie del fondo por lo menos
300 mm sobre el nivel de la explanada...». A continuacién, limitan tas caracteristicas de la maquina-
ria que podra utilizarse a partir del momento en que se haya comenzado el refino.

Cuando se trata de materiales expansivos, un procedimiento muy utilizado consiste en exca-
vartos hasta una profundidad por debajo de la rasante, en general superior a los 15 cm usuales, y
sustituirlos por otros que no sufran cambios de volumen. En el caso de desmontes hay que tener en
cuenta gue los cambios volumétricos provienen de dos factores; por un lado los efectos de las va-
riaciones de humedad introducidas por la construccion del firme; por otro, el hinchamiento debido
a la descarga originada por la excavacion del terreno. Este dltimo factor afectara a profundidades
importantes si el desmonte es alto y es mucho mas dificit de controlfar. En algunos casos puede ser
atil recurrir a métodos comao la inyeccion de cal en taladros o la inundacion de los mismos. La efica-
cia de estos procedimientos depende, sin embargo, de diversos factores, como el grado de fractu-
racion del material, cuando se trate, por citar un caso, de pizarras expansivas.

La parte del hinchamiento total debido a las capas més profundas puede conducir a levanta-
mientos importantes, pero relativamente uniformes. Por ello, lo fundamental es la sustitucién de
las capas superficiales, que, ademas de suprimir los cambios de volumen correspondientes,
cumple la funcion de disminuir fos movimientos diferenciales originados en las zonas inferiores.

Los materiales a emplear deben ser bastante impermeables, para evitar gue hagan las veces de
capas de almacenamiento de agua que provoque hinchamientos en el terreno natural. A veces,
también se utiliza el mismo material debidamente acondicionado de humedad y compactado con-
venientemente.

La determinacion del espesor a sustituir se puede hacer, en principio, conociendo la disminu-
cion de carga introducida por la excavacion del desmonte y la succidn de equilibrio que es de espe-
rar a distintos niveles después de fa construccion del firme. Con muestras inalteradas se efectuarian
ensayos de hinchamiento con succién controlada {Escario, V., 1969 y Escario, V. y Séez, J., 1973}.
La integracion de los hinchamientos correspondientes a diferentes profundidades daria los movi-
mientos totales que podrian originarse en la superficie. Procedimientos de esta naturaleza utilizan-
do el doble ensayo edométrico {Jennings y Knight, 1957/58} han sido aplicados por Sampson, et
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al. (1965). Se comprende, sin embargo, que esto sblo seré posible en el caso de desmontes impor-
tantes, dada la complegjidad del programa de ensayos a desarrollar; por otra parte, no se dispone de
experiencia suficiente sobre la representatividad de los resultados.

Como orientacion sobre la magnitud del problema puede recurrirse a ensayos mas sencillos, a
base de pruebas edométricas de hinchamiento con el material en las mismas condiciones gue in si-
tu, saturandolo después de aplicar una sobrecarga equivalente a la que se espera actGe en la reali-
dad.

En el Estado de Colorado (U.S.A.) se recomienda, tanto para terraplenes como para desmon-
tes, sustituir un espesor de materiales que varia con el indice de plasticidad de acuerdo con |a tabla
5.1 (Snethen, et al., 1975}, En algunos casos se utiliza el mismo material excavado del desmonte
compactado con la densidad y humedad apropiadas para que no produzca hinchamiento. Congre-
tamente ia tabla 5.1 supone se emplea el mismo suelo.

Para determinar la humedad y densidad de compactacidn de estos materiales segun la sobre-
carga que soporten {suelo + firme}, pueden efectuarse ensayos edométricos como los descritos
en los parrafos anteriores y aplicar algun criterio de tipo del que dan Terzaghi y Peck (1967), segin
el cual si, con la sobrecarga correspondiente, el aumento de volumen es superior al 5%, es pro-
bable que el relleno no se comporte debidamente, En las figs. 5.2 (a y b} se presentan los resultados
de ensayos como los indicados efectuados para la Autopista Vasco-Aragonesa (Escario, V., 1976)
con dos sobrecargas diferentes. En la figura 5.3 se han reproducido una serie de curvas analogas
para una arcilla de Moron (Jiménez Salas, J. A., 1955}, Con haces de curvas como estos, es facil fi-

TABLAG.

Recomendaciones del Estado de Colorado para determinar la profundidad de tratamiento
de desmontes y coronacion de terraplenes en arcillas expansivas.

Carreteras principales

Indice de plasticidad Profundidad de tratamiento {m)
10-20 0,60
20-30 0,90
30-40 ' 1,20
40-50 1,50
> 50 1,80

Carreteras secundarias

Indice de Plasticidad Profundidad de tratamiento {m)}
10-30 0,60
30-50 0,90
> b 1,20
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AUTOPISTA VASCO- ARAGONESA TRAMO: LOGRONO -CALAHORRA
SOBRECARGA 0,2 kg/cm? L.k= 37,1 L.P.=19,2 1.P. 17,9 PASA #¢ 200 = 98 %
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jar las condiciones de densidad y humedad convenientes para no sobrepasar l0s tantos por ciento
de hinchamiento que se estimen oportunos.

Si no se dispone de los ensayos precisos para determinar la humedad v densidad apropiadas,
puede seguirse el criterio de no compactar excesivamente, quedandose, por ejempio, en no menos
del 93% ni mas del 97% de la densidad maxima Proctor Normatl; la humedad de compactacion no
debera ser inferior a la 6ptima. Este tipo de solucién evidentemente presenta sus dificultades prac-

ticas y deberd en todo caso comprobarse en obra que es posible compactar entre las densidades y
con la humedad sefialadas.

Los criterios expuestos deberan revisarse convenientemente en caso de que se recurra a proce-
dimientos especiales para el tratamiento de esta clase de suelos, tales como estabilizaciones con

cal, utilizacién de membranas impermeables, etc., soluciones que se salen fuera del tema que se
esta desarrollando.
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Figura 5.3. — Influencia de la humedad y densidad iniciales en el hinchamiento, bajo una carga de 0,7 t/m?, de una arcilla de
Morén (Jiménez Salas, 1955). '
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