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1. CONSIDERACIONES GENERALES

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

En cuanto a los taludes, al proyectarlos y construirlos se deberán tener en cuenta tres aspectos
fundamentales: estabilidad global, peligros de desprendimiento y conservación. los problemas de
estabilidad global entran dentro de las técnicas de estabilidad en general de la mecánica del suelo y
de las rocas. En cambio, el tema de los desprendimientos es más especifico de los desmontes de
carretera, por los riesgos que puede acarrear a la circulación, 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 más im
portantes, se encuentra el ya citado de los desprendimientos. Pero hay otro tema de gran influen
cia, que es la erosión. Este fenómeno, sin embargo, no será tratado de forma específica en este tra
bajo. la meteorización de los materiales condiciona también el comportamiento y, por tanto, la
conservación de los taludes y se hará referencia a ella a lo largo de este estudio.



2. TALUDES DE DESMONTE EN ROCA

2.1. Definición del macizo rocoso

El comportamiento de un macizo rocoso al quedar cortado por un desmonte, dependerá gene
ralmente de las caracteristicas de sus discontinuidades (planos de sedimentación yesquistosidad,
diaclasas, fracturas, etc.) y de su evolución con el tiempo. Dichas caracteristicas están determina
das por la naturaleza de la roca matriz y su historial geológico. Su proceso evolutivo y, más concre
tamente, el progreso de la meteorización, dependerá, junto a las condiciones climáticas y del entor
no en general, de la composición de la roca matriz.

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

Durante estos reconocimientos o posteriormente en visitas sucesivas, se estudian con más de
talle las características de las zonas que interesan especialmente, apoyándose en lo posible en los
afloramientos existentes en las proximidades. Se tomarán, no solamente muestras de la roca
matriz, sino todos los datos posibles respecto a las discontinuidades y, entre ellos, los siguientes:
rumbo, buzamiento, espesor de los estratos, grado de apertura de las diaclasas, continuidad de las
mismas, ondulaciones, rugosidad de sus paredes y caracteristicas y espesor del relleno.

Cuando sea necesario, se complementará el reconocimiento mediante calicatas, que cumplen
una función análoga a la de los afloramientos por su carácter generalmente superficial.

Normalmente será preciso completar el estudio efectuando sondeos con extracción de testigo
continuo. Los sondeos se ejecutarán recurriendo a las técnicas adecuadas para conseguir la máxi~

ma recuperación posible. Las capas menos consistentes son generalmente las que se pierden con
mayor facilidad y son ellas, precisamente, las más importantes para definir el comportamiento del
macizo rocoso; por ello, deberán extremarse los cuidados para poder examinar la columna del
terreno completa y sin olvidar que, a veces, rasgos geológicos menores pueden ser los que definan
las condiciones de estabilidad.
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Los sondeos deben distribuirse convenientemente en planta y perforarse hasta la profundidad y
con la inclinación apropiadas para definir de la manera más representativa posible la zona interesa
da. Normalmente no se suelen obtener los testigos orientados. Puede, sin embargo, determinarse
la orientación relativa de las discontinuidades con relación a una de ellas, que sea la más típica o
representatíva, como, por ejemplo, los planos de sedimentación. Por lo demás, se deben obtener
todos los datos respecto a la roca matriz y diaclasas que se han enumerado al hablar de los aflora
mientos. Además, se debe tomar nota de la posible evolución de algunas de las caracteristicas con
la profundidad, como, por ejemplo, la apertura y clase del relleno de las diaclasas, variación del gra
do de meteorización, etc. Otros datos de valor serán, el tanto por cíento de testigo recuperado, el
índice ROD (porcentajes de testigo con longitudes mayores de 10 cm), fracturas no originadas por
la perforación, etc. Suele ser muy útil tomar fotos en color de toda la columna de testigo en sus ca
jas, como testimonio permanente de los materiales atravesados.

Es importante que todos los datos recogidos, tanto en los afloramientos como en los sondeos,
queden claramente plasmados en gráfícos y cortes que permitan una rápida y completa compren
sión de los mismos. No debe olvidarse incluir entre ellos la determinación de los niveles freáticos en
los sondeos que se efectúen y su observación en períodos de tiempo lo más dilatados que sea po
sible. Se tomaron así mismo muestras de agua para su análisis junto con las que se obtengan de ca
licatas, manantiales, etc.

La orientacíón de los grupos de diaclasas, así como la distancia media entre las mismas, se
suelen determinar representando los datos recogidos mediante diagramas polares. Estos diagra
mas se obtienen proyectando sobre un plano, un hemisferio de una esfera en cuya superficie que
darían representadas las líneas de intersección 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 intersección con la esfera de una recta perpendicular al mismo.

Según la forma en que se haga la proyección, se obtiene la solución de Lambert o la
estereografía Ifigs. 2.1 y 2.2, respectivamente). La primera tiene la ventaja de conservar las
áreas, es decir, que un área unitaria en cualquier punto de la proyección representa la misma frac~

ción del área total del hemisferio de referencia. La proyección estereográfica tiene la propiedad de
conservar los ángulos. La representación de las diaclasas en el plano de proyección se hace fácil
mente con la ayuda de los diagramas de Schmidt y de Wulff, respectivamente, que pueden en
contrarse fácilmente en las obras dedicadas al tema.

Para estudiar estadísticamente la dirección y distancia entre discontinuidades es preferible en
principio usar la proyección que conserva las áreas, aunque puede emplearse cualquier otra, exis
tiendo tendencias muy diversas al respecto. Es fundamental, sin embargo, que el conteo de polos
sea representativo. Para ello se ha de tener presente, que el número de discontinuidades intercep
tadas por un afloramiento o sondeo depende de su inclinación relativa respecto a las mismas ITer
zaghi, R., 19651, como puede verse esquemáticamente en la figura 2.3. Para que el conteo sea váli
do, debe por tanto aplicarse al número de discontinuidades observadas, Na' un coeficiente de
corrección, para referirlo a la misma longitud de sondeo o afloramiento suponiéndolo normal a
dichas discontinuidades, resultando para el número N90 así definido el valor:

N90
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Figura 2.1. - Proyección de Lambert o equiárea. Figura 2.2. - Proyección estereográfica.

Debe de tenerse en cuenta, sin embargo, que si el valor de Ci es demasiado reducido, aun apli
cando la expresión anterior, se producirán errores excesivos; por ello, deben considerarse con re
servas los datos obtenidos de diaclasas que cortan con ángulos inferiores a 20· Ó 30·.

(.)

_-:si--: (b)-=-----=
Figura 2.3.-allntersecci6n de un sondeo con las discontinuidades perpendiculares al plano del dibujo; bl Intersección del

frente de un afloramiento con las discontinuidades, siendo ambos perpendiculares al plano del dibujo (Terzaghi, R.• 19651.
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Para compensar la falta de información correspondiente a los valores de DI reducidos, la solu
ción es observar el mayor número 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 erróneas, En todo caso, entre los datos suministrados correspondientes a una serie
de medidas, debe de figurar siempre la orientación del afloramiento o sondeo y si se ha aplicado al
gún tipo de corrección. El detalle operativo de las ideas expuestas puede verse en la referencia ci-
tada. .

La prospección geofísica puede a veces ser de utilidad para complementar un reconocimiento,
ya que pueden detectarse las zonas más o menos meteorizadas o de naturaleza diferente. A estos
efectos, deben tenerse especialmente en cuenta las posibilidades de utilización de la prospección

sísmica.

Cuando se trate de desmontes importantes en terrenos de gran complicación estructural, que
no sea posible definir a priori debidamente, puede estar indicado el procedimiento denominado de
la pretrinchera IVincentelli y Delahayé, 19711. Consiste en construir primero una trinchera dentro
del área a excavar del desmonte definitivo. Los taludes de esta pretrinchera deberán quedar a una
distancia mínima 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 Mentón. A la vista
de la estructura y características reales de la roca y de su c.omportamiento, 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 resultaría, pero puede estar justificado en casos difíciles.

Talud con"V--'I"'I~~:-,¡::~~I3=m=.~PI'·=·=·~~=~-jpncort.
e.,.mol=de3ó4m 111 T2,lO

a,rma de bo.. l= 4m >--__-'2~'~m!C-_"_'"'

Fondo delo plataforma

Figura 2.4. - Procedimiento de la pretrinchera en la autopista de Mentón.
Fase 1: Excavación masiva con explosivos.
Fase 11; Excavación de taludes con precorte.
Fase 111: Excavación de la plataforma ejecutada cuidadosamente IVincentelli y Delahaye. 19711.

2.2. Proyecto de taludes

2.2.1. Criterios generales

Para proyectar un talud la base esencial de partida es una buena definición del macizo, siguien
do los criterios esbozados en el apartado 2.1. Una vez conocida la estructura de la roca a través de
la distribución y características de sus discontinuidades y su posible evolución con el tiempo,
puede decirse que queda resuelta la parte más impAtante 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 estarán determinadas por
dichas discontinuidades.

Mediante los procedimientos de cálculo que se relacionan en el apartado 2.2.5 se podrá cuanti
ficar la seguridad disponible. Pero, la confiabilidad de los resultados obtenidos dependerá funda
mentalmente de lo representativos que sean los datos de resistencia a esfuerzo cortante de que se

ha partido, lo que constituye siempre la mayor de las dificultades. Los resultados serán, sin embar
go, siempre una valiosa orientación de la que, en general, no deberá prescindirse, pues por lo me
nos servirán para acotar el problema, lo que en muchos casos puede ser suficiente para resolverlo.

Algunos fenómenos como los de desprendimiento no son susceptibles de ser sometidos a trata
mientos matemáticos y, por su especial importancia e incidencia en el proyecto, serán 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 proceso de construcción, un técnico suficientemente impuesto

en problemas de este tipo deberá examinar cada nuevo tramo que vaya quedando al descubierto. A
la vista del estado de la roca y de las caracteristicas de las discontinuidades que realmente vayan
apareciendo, se decidirá si es preciso modificar las hipótesis de partida.

Otro 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 características similares e incluso, si fuera po
sible, el conocimiento de su historial. Constituyen, en efecto, un excelente ensayo a escala natural
en el que se engloba el efecto de ciertos factores muy difíciles de predecir. Este es el caso de la pe
netración de la meteorización, de las posibilidades de hacer plantaciones de protección, de su com
portamiento en cuanto a desprendimientos, etc. No debe olvidarse, sin embargo, que pueden estar
presentes otros factores que no existen en el caso en estudio, que pudieran conducir a extrapola

ciones inadecuadas, como, por ejemplo, una diferente distribución u orientación de discontinuida

des.

2.2.2. Tipos de problemas estructurales y posibles soluciones

aJ Rumbo perpendicular altalud

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

bJ Rumbo paralelo al talud y buzamiento hacia la excavación

En las figuras 2.5a y b se representan dos casos típicos en que el buzamiento de la disconti
nuidad principal es hacia la excavación.

Si el ángulo de buzamiento es relativamente fuerte con relación a la explanación, lo más conve
niente suele ser cortar el talud paralelamente a la estratificación (fig. 2.5al ya que, en general, el vo
lumen de excavación correspondiente no resultará demasiado elevado. Aun así, pueden producirse
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, 1

Figura 2.5. - Buzamiento hacia la excavación.

en algunos casos deslizamientos de los estratós, si la altura del desmonte es muy grande con rela
ción a la resistencia de los mismos o si, como se indica en la figura 2.6 correspondiente a la autopis
ta Bilbao-Behovia (Bukovansky et al., 1974), existe hacia el pie algún defecto natural o provocado
por la obra. Así 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 banquetas, para disminuir el peso que actúa sobre los estratos más superfi
ciales (fig. 2.7a). Un bulonaje, que cosa los primeros paquetes de estratos entre si, combinado O no
con drenaje, es una solución que también se utiliza con éxito (fig. 2.7bl. En la figura 2.24 se puede
ver otro caso estudiado por Bukovansky y Metz (1978) en que la inestabilidad fue originada por

30 Hundimiento de lo
trUfe

~-~~
Plono de roturo ~.

E.covoclón
recomendado

Grieto. de 'roceion

L

PlonOI de .edlmentación

"..
".._..L-L ./

20

10

O
Niveldelo
carret.ro

Fallo v.rtlcol

J!..toqu•• levol'lto-ticl.

Talud ro .etodo

Figura 2.6.-Rotura de un talud cortado paralelamente a la estratificación en la Autopista Bilbao-Behovia {Bukovansky et
al., 19741.
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fallas imprevistas y fuertes subpresiones; el cálculo fue efectuado aplicando el método de Cundall
descrito en el apartado 2.2.5.

"

Figura 2.7. - Soluciones para evitar el pandeo o rotura de pie de estratos en taludes cortados paralelos al buzamientos:

al Banquetas para disminuir el peso y la subpresión de los estratos superficiales; b) Bulones para coser los paquetes de

estratos superficiales y drenes para disminuir la presión del agua entre estratos.

Si el buzamiento es muy suave Ifig. 2.5b), formando un ángulo con la horizontal inferior al de
rozamiento interno de las discontinuidades, se pueden cortar los estratos con un ángulo de talud
cualquiera, ya que los paquetes no podrán deslizar si no existe subpresión de agua. En la práctica,
sin embargo, como normalmente existirán otras familias de discontinuidades, el ángulo de talud
puede quedar limitado por la disposición de las mismas.

Los buzamientos más problemáticos suelen ser los comprendidos entre unos 15° y 25°, y, en
general, aquellos con los que no se tiene la certeza de que el ángulo de rozamiento interno sea su
perior al correspondiente buzamiento, ya que son, normalmente, demasiado suaves para poder
cortar el talud paralelamente a la estratificación.

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

el Rumbo paralelo al talud y buzamiento hacia la montaña

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

Hay condiciones en que, si cada pieza permaneciera perfectamente integra y encajada en su si
tio, el talud seria estable. Sin embargo, al suprimir el apoyo de las que actúan a modo de cuñas, los
bloques pueden tender a volcar, dando lugar a las condiciones que denominaremos de «vuelco»
(<<toppling» en inglés).
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Figura 2.8. - {al Rotura por vuelco cuando b/h < tg (X; los bloques B, e y o podrían volcar, pero se lo impide A; (b) La ero

sión marina al mover A hace que B caiga; e y o le siguen, pero E permanece por su conexión a una unidad de basalto más

ancha (Freitas y Watters, 1973).

Las piezas que acuñan a las de más atrás pueden perder sus condiciones de soporte, por
ejemplo, por meteorización o erosión. Pero puede haber otras causas, como es el efecto de las vo
laduras, según se indica en la figura 2.9 IPhilbrick, 19631; si no se efectúan tomando las debidas
precauciones, además de abrir las diadasas, 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 ejecutar la excavación con precorte (apartado 2.3.3.2).

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

A la vista de la geometria de los bloques que se forman entre las diversas familias de disconti
nuidades, suele ser posible escoger un talud que elimine, por lo menos en su mayor parte, el peligro
de vuelco. Sin embargo, este tipo de estructura es el más propenso a conducir a desprendimientos
de bloques, por lo cual habrá que tener especialmente en cuenta las medidas contra desprendi
miento que se mencionan en el apartado 2.2.3.

15



Una disposición como la descrita no produce en principio más que caidas superficiales pero, al
propagarse hacia el interior del macizo, puede originar movimientos más importantes. En efecto,

por una combinación de movimientos de deslizamiento y vuelvo, a veces ocurre que, una familia de

discontinuidades considerada como secundaria, puede dar lugar a movimientos de masa como el
que se indica en la figura 2.10 (Bukovansky et al., 1974, Rodriguez Miranda, 1977). Los movimien
tos de esta naturaleza a veces se paran al alcanzar los bloques una posición más 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.

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

Por último, no hay que olvidar que, con frecuencia, es en los extremos del talud donde se pro
ducen los desprendimientos con mayor facilidad, al no existir constricción lateral en los correspon

dientes bloques.

di Estratificación horizontal

La estratificación horizontal permite, en principio, disponer taludes muy empinados, salvo si
otras familias transversales condicionan la situación. Sin embargo, es frecuente la alternancia de

estratos de distintas características. Si, como ocurre con frecuencia, unos son más erosionabies o

meteorizabies que los otros, los más resistentes acaban por quedar en voladizo Ifig. 2.11) dando lu
gar a desprendimientos.
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También puede suceder, que los más blandos situados hacia el pie cedan por aplastamiento y
extrusión debido al peso excesivo de los superiores. Situaciones como ésta se han producido inclu
so en frentes altos totalmente en roca, en cuanto han penetrado y dejado al descubierto unos decí
metros de arcillas subyacentes que se han reblandecido con el agua existente en el contacto (Esca
rio, 1968).

~
DESPRENDIMIENTOS
DE LAS ColloPAS DURAS -f~

I
)

ESTRATOS DUROS

. \

ERO~'ON V METEORIZACION~.r_
~I \ ESTRATOS BLANDOS -

-
- -

-

\"lí \
~ \--

.
. "\\'.- .. . . .

POSIBLE liNEA DE ROTURA GENERALIZADA

POR DEFORMACIONES EXCESIVAS

Figura 2.11. - Desprendimientos y posible rotura generalizada en alternancias horizontales de capas duras y blandas.

Una solución clásica para el caso de estratificación alternada consiste en calzar los estratos que
quedan en voladizo con rellenos de hormigón. Para las condiciones de la referencia citada, la solu
ción consistió en sujetar lateralmente la arcilla descubierta al pie mediante un macizo de hormigón.
En todos los casos deberá dejarse bien asegurado el drenaje, que puede quedar cortado por los
rellenos de hormigón.

el Formación de cuñas

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

Cuando existe más de una familia de discontinuidades, que es lo más frecuente, entre cada dos
de ellas y el plano del talud se forman cuñas, como se indica en la figura 2.12, que pueden tender a
deslizar hacia la excavación. Por su intersección con otros planos, estas cuñas pueden quedar trun

cadas o variar su forma, sin que por ello cambie esencialmente el tipo de problema.
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El volumen de las cuñas con riesgo potencial de deslizar depende de la distancia entre las dis
continuidades y de las caracteristicas de las mismas, El cálculo de su estabilidad puede llevarse a
cabo siguiendo las indicaciones del apartado 2,2,5, Cuando su volumen sea pequeño, aunque teó
ricamente se puede calcular también la estabilidad, en la práctica, como pueden estar muy afecta
das por los efectos superficiales en el talud, tales como la meteorización, voladuras, etc" su trata
miento entra más dentro de los denominados desprendimientos (apartado 2,2,3),

Figura 2.12. - Ejemplo de cuña en un talud en rOca.

Los sistemas de cuñas 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 más desfavorables, al no existir soporte lateral para algunas cuñas,

t) Distribución aleatoria de discontinuidades

Un caso típico que 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, El ángulo de talud critico de un material de esta
naturaleza apoyado sobre roca masiva vale aproximadamente 70° (Terzaghi, 1963), siempre que no
actúen subpresiones de agua, Este caso, sin embargo, se puede considerar como poco frecuente
ya que es fácil que exista alguna orientación preferencial en las discontinuidades,
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o)

MASAS DE ROCA
DESLIZANTE

b)

FAMILIA lA A A

~1'-'~'l-INTERSECCIONES DE
K l Y KZ

Figura 2.13.~· Masa de roca deslizando sobre superficie en diente de si,erra: a) Geometría del talud y orientación de las dis
continuidades; b) Deslizamiento paralelo a la intersección xde las discontinuidades K¡ y K2 (Wittke, 1967).

g) Rocas meteorizables

Los casos típicos y las soluciones sugeridas hasta ahora, corresponden a rocas que no se me
teoricen en su masa. Cuando se trata de rocas fácilmente meteorizabies hay que procurar se forme
cuanto antes un manto protector con el mismo material meteorizado, que evite la progresión del
proceso en profundidad. Para ello, siempre que 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 más profundos. Puede, sin embargo, resultar más económico y seguro recurrir a otros proce~

dimientos de protección superficial, como el gunitado.

h) Taludes de gran altura

Cuando los desmontes son muy altos, las superficies de rotura no tienen porqué seguir necesa
riamente las discontinuidades, aunque la roca matriz sea relativamente dura, pudiendo adquirir los

deslizamientos un carácter 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 relación a las de fricción. En general, sin embar
go, este caso no será 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 áreas habHadas o de vias de comunicación.

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
tinúan 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, más que bloques de ta
maño superior o más redondeados de los que lo forman.

Las áreas habitadas suelen situarse fuera de la zona de influencia de los desprendimientos, pe
ro, a veces ocurre que, por el elevado coste del terreno, se continúa construyendo hacía el acantila

do, llegando incluso a la zona de caida libre, a menos que haya alguna reglamentación que lo impi
da. De todas maneras, aunque no se llegue a este extremo, es preciso saber cuál es el alcance pro
bable de los desprendimientos a lo largo del talud y qué tipos de defensas es preciso colocar para
proteger las construcciones existentes.

Otro problema diferente, aunque con muchos caracteres comunes, es el de los desprendimien
tos que se originan directamente de los taludes de los desmontes excavados para las vias de comu
nicación. Evidentemente en éstas se encontrarán problemas de los dos tipos, pues hay veces que
sin desmontar el terreno e incluso yendo en viaducto, se aproxima mucho el trazado a zonas de de

yección Ifig. 2.14).

~c-;-.._r-Morrlno.

··"'f__ •

COballo" artlflclOI di d.. ,oblo.

AulOpblo di
B,eMI'o

"'01 ';odo:1tIcol
~.o.llodo,

Figura 2.14.~ Sección de autopista en viaducto en zona de desprendimientos (Fenti et al., 1976).
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En ambos casos la situación puede tratarse de dos maneras. Una consistirá en prevenir los
desprendimientos y otra en proteger las construcciones, del tipo que sean, contra los mismos. Am
bas pueden aplicarse simultánea o independientemente, según las circunstancias. La prevención
consistirá en localizar las zonas cuya superficie se muestre más propensa a fenómenos de esta na
turaleza y aplicar diferentes remedios según las situaciones, tales como Ifig. 2.151 saneas de los
bloques que ofrezcan algún peligro potencial, sujeción selectiva de otros mediante buIones, recal
ces de los estratos durOs que queden colgando sobre los blandos, empleo de resinas epoxi en cier
tos casos o tratamientos más generalizados como el gunitado u hormigón proyectado (Antolín Sa
co, 1972 y 19761.

Rocll dlaclaJ.3Cia
pero sana

Aliento de la f1l1truc.
tlJr8 enclavada o bu
lanada a la baMl

Flujo 61'l
estrato
arcilloso

Cap", flltrlllnte
tormoo&l por
bo lilM de IIren l/I
O filtro gr__
dultda

Roca rneteorizada

Rellenos erclllosos o
zonas de falles

Detalle de la
prOlcccibn

MatadDl débil uneedo y
sustituido por hormigón
armado o mllmpOsterfa

Berras de re
fuerzo o ma
lle adosada a
los bUIOntls

Conducto'i e Int9r
~1I101 plHll flujo
Intermitente

Oren longitudinal --c::"'1:==";¡--
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cosidll D la roca
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Proteccibn con
drenaje del estrato arcilloso y
grietas V cavidades
{ver detalles}

Figura 2.15. - Prevención de desprendimientos por diferentes procedimientos l Fookes y Sweeney, 1976}.
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En cuanto al procedimiento de protección, será a veces inevitable cuando los de prevención
mencionados anteriormente resulten inaplicables o excesivamente costosos. Como hemos dicho al

comienzo del epigrafe, la protección 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 último caso, que es el que
propiamente entra dentro del tema de este trabajo. Unicamente a título de orientación y por si pu
dieran ser de utilidad en carreteras, haremos a continuación algunas referencias al primer caso en
aplicaciones de protección 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
ción 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 sobrepasarán
los 8 a 10 m desde el plano de la pendiente. En estas condiciones, el citado autor propone el es
quema de zanja de la figura 2.16.

Figura 2.16. - Proposición de dimensionamiento de zanja al pie de la pendiente:

{
4 a 5 m b {1 a 2 m - en caso de banda detrítica:

a' 5 a 6 m . 3 a 5 m - en caso de pendiente más fuerte:

c =; 1,5a2mgabiones

d =: 2 a 3 m mallas metálicas

Fumagalli 0976}.

') "'- 30a35°

"e 40a 60°

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

Para pequeños desprendimientos en zonas previamente saneadas, Fumagalli (19761 recomien
da protecciones del tipo indicado en la figura 2.17. En la figura 2.18 se da otro tipo de solución (Ca
rati, 1976).
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Figura 2.17.~ Protección contra pequeños desprendimientos (FumagalH, 1976).

, ,
,

Figura 2.18.~ Protpcción contra desprendimientos (Carati, 1976).
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En la figura 2.19 (Lied, 19761 se representa la distancia máxima probable que, según la experien
cia noruega, alcanzarán los bloques aislados de un acantilado en un desprendimiento de roca relati
vamente reducido. En desprendimientos de gran volumen de roca se producen fenómenos de <<Ii
cuefación}> que pueden conducir a distancias mayores.

'¡-')II
ACANTILADO CON I I \~ .
DESPRENOIMIENTOS ---~.~, 1'/

1 '/

JI '

TALUD 35 - 38°

ALCANCE MAXIMO

VALLE

Figura 2.19. - Alcance máximo probable de bloques aislados (Lied, 1976).

2.2.3.2. Protección 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 dañar la roca, fisurándola y
abriendo sus discontinuidades. Con este fin deberá normalmente utilizarse el procedimiento de pre
corte. Los bloques inestables se deberán sanear, bulonar, etc., según se ha comentado en el apar
tado 2.2.3.1. Sin embargo, como suele ser dificil poder controlar todos los posibles desprendimien
tos y el riesgo que pueden originar para el tráfico es grande, además de estas medidas del tipo que
hemos denominado preventivo, habrá normalmente que tomar medidas de protección de las que
pasamos a continuación a describir.

al 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 formación de discontinuidades en el talud puede originar concentraciones de tensiones y, a
la larga, estas bermas dar lugar ellas mismas a desprendimientos al tender a desmoronarse. Ade
más, si su conservación y accesibilidad no es adecuada, pueden crear puntos de almacenamiento
de agua que aumentan la inestabilidad. Por otra parte, pueden llegar a hacer las veces de tranpoli·
nes intermedios para lanzar las piedras sobre la calzada; este es especialmente el caso si, por su
mala conservación, acumulan los derrubios formando a modo de planos inclinados.

Hay condiciones, sin embargo, en que la disposición de bermas intermedias puede ser benefi·
ciosa. Por ejemplo, cuando la estratificación es prácticamente horizontal, con estratos duros y
blandos intercalados. En este caso, la colocación de bermas coincidiendo con los estratos duros no
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supone debilitamiento estructural. También suele ser recomendable disponer bermas en el paso del
terreno de recubrimiento a la roca y de la roca meteorizada a la sana, cuando hay una transición re

lativamente brusca.

La anchura de las bermas debe ser amplia para que sean utilizables por la maquinaria de conser
vación. 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.

bl Cunetones de recogida de piedras. En general, salvo en casos como los citados ante
riormente, en lugar de bermas intermedias se colocará un cunetón único al nivel de la explanación,
separado del arcén por un talud relativamente fuerte. Para determinar la anchura necesaria del cu
netón 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 rotación que 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 talud
suave, por otra parte, provoca la rodadura de las piedras despidiéndolas hacia la calzada, que será
invadida a menos que el cunetón termine con un talud relativamente fuerte. Como un talud pro
nunciado al borde del arcén no es conveniente para otros aspectos de la seguridad de los
vehiculos, se deben compensar 18s exigencias de la protección contra la caida de piedras, colocan
do una defensa si se considera oportuno.

En la tabla 2.1. de Ritchie (19631 se dan las recomendaciones para el proyecto de cunetones de
recogida de piedras, según la altura y pendiente del talud. Los valores indicados deben, sin embar
go, tomarse solamente como una orientación, que habrá de ajustarse a las características locales

de la roca, a la experiencia en la zona en condiciones similares y al tráfico de la carretera. A estos

efectos, se tendrá en cuenta que la tabla se ha obtenido principalmente mediante experimentación
práctica 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 Solución Sur, se han seguido por ello los criterios
de Ritchie, pero aplicando unos coeficientes reductores cuando el flisch cantábrico está formado
por rocas relativamente blandas (Castañeda, 19761. No se dispone, sin embargo, de experiencia su
ficiente para poder juzgar si los valores adoptados han sido correctos.

cl Mallas de protección adosadas al talud. Las mallas de protección se utilizan con fre
cuencia en lugares donde no es posible o resulta muy costoso disponer del sobreancho de excava
ción preciso para colocar cunetones de pie del tipo anteriormente descrito. Pueden ser metálicas o
de materiales sintéticos. Van sujetas (fig. 2.201 en la cabeza del talud, a suficiente distancia del bor
de para asegurar su estabilidad. Para ello se suele recurrir a correas de hormigón o a piquetes metá
licos convenientemente empotrados para que sean capaces de resistir el peso de la malla y el efecto
de los desprendimientos previsibles. Como la malla está suelta en su base, las rocas que caen del
talud son conducidas hasta la misma, de donde son recogidas periódicamente. Puede, sin embar
go, ser necesario sujetar la red al talud en algunos puntos, pero deberá permitirse la caída de los

desprendimientos hacia la base.

Las mallas metálicas (Castañeda, 19761 están formadas por alambre galvanizado con cuadrícula
variable entre 12 x 14 cm y 5 x 7 cm según el tamaño de la roca a sostener. El diámetro del
alambre varia entre 2 y 2,4 mm en condiciones normales, pudiéndose emplear en casos especiales
cualquier otro diámetro. El recubrimiento de zinc deberá estar acorde con las posibilidades de
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TABLA 2.1
Dimensionamiento de cunetones de piedras según Ritchie (1963)

TALUD: CASI VERTICAL

H W D

4.5- 9.0 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 D

4,5- 9,0 3,0 0,9
9,0-18,0 4,5 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- 9,0 3,0 1,2
9,0-18,0 4,5 1,8

18,0-30,0 6,0 1,SF
>30,0 7,6 2,4F

TALUD: 0,75:1

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- 9,0 3,0 0,9
9,0-18,0 3,0 1,5F

>18,0 4,5 1,8F

TALUD: 1,25:1

PONER DEFENSA EN ARCEN

Borde del
pavimento

-Y

Anchura utilizable
del orcen

W ,/

D

5/100

Pendiente
voriable

Terreno qxillfenfe

'.5

Usar solución olfernati.,.o,
most r(ldo CfI lineos de trozos,
en zonas donde el terreno
ellisfenht sobre el desmonte
produzco desprendimientos

H

'.,
".

Roca

Derrubios

Notas:
1) Cuando el terreno existente sobre el desmonte tiene una pendiente próxima a la de éste, la altura (H) debe incluir la

pendiente existente o la porción que pueda lógicamente considerarse como parte del desmonte.

2) Generalmente deberá ponerse una defensa cuando D > 0,90. F permite disminuir O a 1,20 si también se utiliza de
fensa.
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Figura 2.20 Mallas de protección contra desprendimientos !cortesía de A. Bianchini, Ingeniero, S. A.l.
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corrosión. Pueden también utilizarse mallas plastificadas en caso de ambiente muy corrosivo. Las
mallas de plástico son de tipo poliamida enkalón con un posterior tratamiento de brea sintética que
las confiere un color negro. El tamaño de la malla puede variar, siendo normal el empleo de 10 x 10
cm. En la tabla 2.2 se indican, según la referencia citada, las ventajas e inconvenientes de cada uno

de los tipos de malla.

Este procedimiento puede ir combinado con un bulonado más o menos intenso de la roca, para
prevenir la caida de bloques 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 construcción, es el efecto de las presiones del agua existente en e,l
macizo rocoso.

Este agua es de dos tipos: la que está contenida en los poros de la masa rocosa en si y la que cIr
cula por las discontinuidades de la misma. Se suele denominar permeabilidad secundaria a la que
corresponde a la circulación del agua por las discontinuidades, formadas por diaclasas, fisuras, et
cétera. Esta permeabilidad depende de la anchura, separación y continuidad de los conductos. La

TABLA 2.2.

Comparación de mallas de plástico y metálicas

Tipo de
malla Ventajas Inconvenientes

28

Metálica - Mayor peso unitario (en el sentido
de contenciónl

- Más estética en taludes de rocas cIa
ras

- Menor dimensión de la cuadricula de
malla (limitando más el mayor tamaño
de piedras que caen)

Plástico -Más facilidad de colocación (por su
menor peso)

- Suministro bajo pedido (facilidad y ra
pidez de colocación)

- Más estética en taludes de rocas os
curas

- Mayor adaptabilidad a la forma del
desmonte (menos rigidezl

- Más difícil puesta en obra (por el ma

yor pesol

- Posible corrosión

- Suministro en tiras de 2-4 m (dificul
tad de colocación y mayor tiempo)

- Menos peso unitario (en el sentido de
contención)

- Posible desgaste



permeabilidad primaria es la correspondiente a la circulación del agua por los poros en la roca intac
ta entre fisuras y f generalmente, es mucho más reducida que la secundaría.

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

En la figura 2.21 se representan según Terzaghi (19631 las variaciones del nivel freático para un
caso genérico de un talud empinado en roca dura no meteorizada. La parte superior (a) correspon
de a la hipótesis de que la permeabilidad secundaria fuera uniforme; en ella se ve la variación esta
cional que sufriría el nivel freático, que normalmente será de muchos metros, ya que el volumen de
las fisuras suele ser pequeño. En la realidad, como la distribución de fisuras es irregular, los niveles
freáticos no serán tan continuos, sino que mostrarán variaciones importantes entre puntos próxi
mos. Las tensiones tangenciales a que está sometido un macizo rocoso en las proximidades del ta
lud son causa de que las diaclasas y fisuras se abran más de lo 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 los niveles piezométri
cos por encima de lo que seria normal, según se indica en la parte Ibl de la figura. Si, además, por
las condiciones climáticas se congela en las proximidades de la cara del talud, en las épocas de
deshielo el ascenso de nivel freático puede ser aún más pronunciado al verse dificultado el drenaje
hacia el exterior.

Pueden darse otras muchas condiciones, según la naturaleza y características del macizo roco
so, que varíen sustancialmente las disposiciones señaladas. Este es el caso, por ejemplo, de las al-

(.)

(b)
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NIVEL FREATlCO EN
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VALOR ALTO DE k

---'""""''''''"''''''-I yALOR BAJO DE k/j NIVEL FREATICO DURANTE FUS10N RAP1DA
" DE NIEVE.SAUDAS DE DlAClASAS EN o - b CERRADAS POR HIELO

- -,..... NIVEL FREATtCO DURANTE TORMENTA FUERTE
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•

Figura 2.21. - Variaciones del nivel freático en un macizo rocoso aislado: a) Caso con coeficiente de permeabilidad, k, uni

forme y bajo; b) Caso de valor de, k, más alto en zona descomprimida, abe. Terzaghi (1963).
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ternancias de rocas permeables con otras más impermeables, de la 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 características son también las condiciones de drenaje en los perfiles de meteori
zación de rocas insolubles Oig. 2..22), En ellas, la parte superior de la capa meteorizada puede ser
muy impermeable, aumentando su perrr'leabilidad hasta alcanzar el máximo cerca del contacto
entre roca meteorizada y sana ITerzaghi y Peck, 19671. Por ello dicha zona más 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 oportunas en cada
caso.

Si se conociera !a distribución de subpresiones, se podrían introducir en el cálculo y dimen
sionar los taludes de acuerdo con los resultados obtenidos. Esto puede resultar posible en ciertos
casos. Sin embargo, con frecuencia la distribución de subpresiones debida al agua que circula por
las discontinuidades será muy difícil de determinar o poco confiable. En estas condiciones la única
solución segura puede consistir en eliminarlas mediante drenaje. Para ello deberá recurrirse a los
procedimientos más adecuados a la situación particular de que se trate, tales como drenes horizon
tales conectados o no con pozos drenantes, galerías, etc., terna al que se hará la oportuna referen
cia en el apartado 4.3.

Para disponer estos elementos de la manera más eficaz posible, serán de gran utilidad las obser
vaciones de los niveles freáticos en sondeos situados en las proximidades de la zona afectada. Es
tas observaciones deberán hacerse antes de cornenzar las obras de drenaje y durante la construc
ción de las mismas, para ver los resultados que se van obteniendo e ir acomodando las disposi
ciones previstas a las mismas.

2.2.5. Cálculos de estabilidad

2.2.5.1. Consideraciones genera/es

Para resolver el problema generéi!, no sólo de la rotura del macizo rocoso, sino también de su
deformabilidad, se han desarrollado modelos reducidos y modelos matenláticos. Los modelos re
ducidos pueden ser muy lJtilos para hacer una valoración cualitativa de! fenómeno. Sin embargo,
para su empleo como procedimiento cuantitativo, tienen el inconveniente de su elevado coste, que
no permite construir todos los necesarios para simular la probable gama de parámetros resistentes
y de deformación, pues debe tenerse en cuenta que el principal problema, corno siempre, es el co
nocimiento de dichos parámetros.

Los modelos matemáticos se han desarrollado mucho en los últimos años. Pueden considerarse
dos tipos esenciales: los de elementos finitos IGoodman y Dubois, 1972) y los de relajación dinámi
ca ICundall, 1971 y 1974 Y Cundall et al., 19751. Los de elementos finitos tratan la masa rocosa co
mo un cuerpo elástico, aunque se introduzcan elementos para representar las discontinuidades.
Las deformaciones son, por tanto, necesariamente reducidas, dado el planteamiento que se da el
problema. Aunque aún existe dificultades para representar todos los elementos resistentes y de de
formación del macizo y la capacidad de los computadores actuales limita la utilización del método,
estos modelos suponen un medio poderoso para resolver problemas de este tipo y se perfecciona
rán aún más en breve plazo. Sin embargo, teniendo en cuenta el elevado número de variables a
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introducir si se quiere resolver el problema de manera completa, la utilidad de estos métodos es
mas como elementos de investigación o para estudiar de manera idealizada el comportamiento de
los macizos, que como elementos prácticos de proyecto.

Nota: F significa que el bloque es fijo.

Figura 2.23.- Ejemplo de cálculo por el método de pantalla interactiva de Cundall. Las imágenes sucesivas son tal como las

da el ordenador (Cundall el al., 1975).
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Por otra parte, hay que tener presente que, en el caso de taludes de carreteras, normalmente no
será preciso preocuparse por las deformaciones pequeñas que pueda sufrir el terreno. Lo único que
interesará será conocer el estado de la obra con relación a rotura V, si acaso, las grandes deforma

ciones que hayan de producirse antes de llegar a la misma. Este problema puede resolverse con el
segundo tipo de modelo, denominado de relajación dinámica, que está basado en un programa de
ordenador que puede representar el comportamiento de estructuras de bloques visualmente en una
pantalla interactiva. Los bloques, que pueden tener cualquier forma, se consideran rigidos y las de
formaciones que se originan son las debidas únicamente a los desplazamientos y giros entre los
mismos, que pueden alcanzar cualquier magnitud. En la pantalla se van viendo las posiciones suce
sivas de los diferentes elementos según va pasando el tiempo y se pueden entre tanto suprimir, fijar
o mover bloques. Además es fácil hacer múltiples combinaciones con las características resistentes
de las discontinuidades. En la figura 2.23 se reproducen los resultados obtenidos en un estudio de
este tipo por Cundall. En la figura 2.24 se representa el estudio efectuado por Bukovansky y Metz
(1978) para un caso de inestabilidad originado por fallas imprevistas en taludes cortados al hilo con
los planos de foliación. Este método puede considerarse aplicable a problemas reales de proyecto y
en la Universidad de Minnesota se utiliza en lenguaje de máquina en una mini computadora; en
otros sitios se ha desarrollado en Fortrán.

'0-''''-- OlACLA5A5

I

I
I
J.

l ~~~ .'_~ ,
L .. --'

I
I
]

1L.. ---'

Figura 2.24. - Cálculo por el método de Cundall en un caso de foliación paralela al talud con faHas y diaclasas {Bukovansky

y Metz, 1978),

Sin embargo, cuando es posible, lo normal es resolver los problemas que se presentan median
te los denominados métodos de ~.q~llibrkJ de cuñas aisladas, cuya aplicación es independientemen
te de la magnitud de los 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 sucesiÓn de
cuñas (apartado 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 cuñas aisladas.

2.2.5.2. Métodos de cálculo de equilibrio limite

El caso de deslizamiento plano se resuelve de la manera clásica, por simple aplicación de las fór
mulas de la estática. Más adelante se expondrá una forma de ordenar los resultados, que permite
una comparación directa de este caso con los de estabilidad de cuñas.
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El estudio de la estabilidad de cuñas puede hacerse suponiendo que son rigidas o que, por el
contrario, se trata de un material deformable. La primera hipótesis conduce a resultados algo opti
mistas y los coeficiente de seguridad obtenidos son, por tanto, un limite superior. Con un estudio
sobre cuñas deformables puede llegarse a obtener un límite inferior. A continuación se comentarán
estos dos métodos por separado.

a) Cuñas rígidas. La estabilidad de cuñas rigidas formadas por varias familias de disconti
nuidades Ifig. 2.26) ha sido estudiada por diversos autores (Londe, P., 1965; John, K., 1968; Lon
de, P. et al., 1969 y 1970; Hoek et al., 19731. En esencia el método consiste en determinar los es
fuerzos normales que actúan 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 que la cuña sufre solamente movimientos de translación, lo que conduce a resultados al
go optimistas. Pueden, sin embargo, tenerse en cuenta en una segunda fase de cálculo Iver, por
ejemplo, Londe et al., 19691.

Las solicitaciones que se pueden considerar son, el peso propio, cargas exteriores, subpre
siones de agua en las discontinuidades y grietas de tracción, y efectos sísmicos. Las fuerzas resis

tentes son, las reacciones normales a los planos de discontinuidad y las tangenciales debidas al ro
zamiento interno y la cohesión. Los esfuerzos producidos por los anclajes pueden también introdu
cirse fácilmente en el sistema.

El cálculo completo, incluyendo todas estas fuerzas, puede hacerse gráfica o analíticamente o
bien por procedimientos mixtos Iver referencias citadasl. Quizá uno de los métodos más prácticos
sea el desarrollado por Kovari y Fritz 119761, que puede aplicarse con gran rapidez utilizando las
tablas y ábacos que incluyen en su trabajo o recurriendo a los programas que ofrecen para la calcu
ladora de bolsillo «Hewlett-Packard HP-65». Como esta publícación es fácilmente accesible tradu
cida al castellano, nos limitaremos a comentar los resultados.

Siguiendo la nomenclatura de los autores, para el caso de deslizamiento plano (fig. 2.251 resulta

la ecuación de equilibrio.

llamando:

e = cohesión
F = superficie de apoyo

R (1)

JI sen o: cas (\' tg <ÍJ

/' COS (e< + 131 + sen 1" + 13) tg <1J

k, =
l ' sen O' - cas {\' tg(,/.l

siendo /' el coeficiente de seguridad, <1J el ángulo de rozamiento interno y" y /3 los ángulos señala
dos en la figura.
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Figura 2.25. - Deslizamiento plano.

Superficie de
deslizamiento

Para el caso de cuñas con Rh

nos, resulta:

o Ifig. 2.26) Y el mismo ángulo de rozamiento para ambos pla-

R

siendo:

121

c" c" F, y F, lo mismo que en el caso anterior, referidos a cada plano.

k¡* Ykz* las mismas expresiones que en el caso anterior, sustituyendo n por I\'s Yt9 o por:

t9 ()*
COS u..'1 + COS V-'2

sen ("""1 + v)2)

tg ó A tg o

Figura 2.26. - Geometria de una cuña y fuerzas asociadas a la misma. A: perspectiva isométrica, B: plano vertical que pasa
por la intersección de los planos de deslizamiento, C: plano normal a la recta de intersección.
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En el caso más general con Rh '* O Y valores diferentes del ángulo de rozamiento para los dos
planos, resulta:

siendo:

tg ó.¡(o'¡¡. ;;::::

c¡F¡ + c,F, k **) G k **k ** R
2 +1 Z}(h

G

GQS 0:2 t9 C>l + cas 0.'1 t9 Ó 2

sen (0.'1 + 0.'z)

(3)

sen ())2 tg Ól - sen 0.'1 t9 O2
l¡ =

sen (U'l + Ú]2)

Los factores k/* y kz** conservan la misma forma del caso plano, sustituyendo, ó, por el valor
aparente ó**.

La aplicación del método es inmediata haciendo uso de los ábacos o del programa anteriormen
te mencionados. El hecho de que las tres expresiones (1), (2) y (3) se presenten con ia misma
estructura tiene ventajas indudables a efectos comparativos. Así, el caso de deslizamiento en cuña
se reduce a uno bidimensional sustituyendo {\' por (I:SI siendo siempre este último valor inferior (o
igual en el limite) al de cualquiera de los dos planos. También cF- c¡F¡ + c,F,. A, tg Ó, hay que
multiplicarle por el efecto de cuña, A, cuyo valor se representa en la figura 2.27 para el caso de una
cuña simétrica en función del ángulo de apertura 20.'.

Los valores de la subpresión en las discontinuidades y presión del agua en las grietas se inclu
yen también en el cálculo sin ninguna dificultad, así como los efectos sísmicos.

Como con frecuencia resulta difícil conocer, incluso de manera sólo aproximada, los valores de
la cohesión y subpresiones, otra forma de operar consiste en obtener como primera idea una espe-

2,2

2.
-<
ro 1,8
~,
~ 1,6
'O

E 1,4
u
~

LL 1,2

ton f'" A. ton 'f

1,O.l--~-~-~-~-=;---r**
30 60 90 12'0 150 180

Angula de apertura 2w

Figura 2.27. - Factor de cuña Aen función del ángulo de apertura 2<0.', para una cuña simétrica.
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cie de índice de estabilidad prescindiendo de dichos valores y suponiendo que la resistencia a es
fuerzo cortante es solamente friccionai. A estos efectos, Hoek (1973) ha desarrollado unos ábacos
de uso inmediato en los que se entra conociendo solamente la geometria de las cuñas y los valores
de tg ó en cada uno de los planos deslizantes. En la figura 2.28 se da un ejemplo del cálculo. Una
vez determinado este primer indice de estabilidad, se pueden hacer cálculos más afinados en las
zonas que se consideren dudosas'.

"
GRAFI CO A - DIFERENCIA DE BUZAMIENTOS

3D GRADOS
GRAFICD B- DIFERENCIA DE BUZAMI ENTOS

30 GRADOS

10oo¡fEt~oE:':'..J.~;§~.1<:¿¡¡'0' 120 140
no 340 lIO 260 HO 2"

"

• ..
• z
o o
Ü Ü
• •
~ ~

~ ~

• •

DIFERENCIA DE RUMBOS-GRADOS DIFERENCIA DE RUMBOS - GRADOS

EJEMPLO

Angulo de
Buzamiento Rumbo rozamiento Tan cb

Plano A 40° 105° 20° 0,364
Plano B 70° 235° 30? 0,577

Diferencia 30° 130°

De las gráficas: A = 1,75 Y B = 0,95.

Coeficiente de seguridad: F = A· tg0 A + B· tg0. = 1,75 x 0,364 + 0,95 x 0,577 = 1,18.

Figura 2.28. -Ejemplo de cálculo de cuñas sin cohesión (Hoek, 1973).
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b) Cuñas deformables. La hipótesis de cuña rígida, al no permitir deformaciones en el sóli
do, da lugar a que no ~e originen tensiones cortantes en los planos de rotura en dirección perpendi
cular a la del desplaZ'ah,Yento. Con esta hipótesis, la resultante de las fuerzas exteriores normal a la
direcci(m del movimiento se descompone simplemente en las dos direcciones normales a dichos
planos de rotura, dando lugar Ifig. 2.29a) a las dos componentes, N, y N" máximas posible, y por
tanto desarrollando el valor máximo de la resistencia por rozamiento opuesta al movimiento.

En el caso de cuña constituida por material deformable, se desarrollan en los planos de desliza
miento también .tensiones cortantes en la dirección transversal al movimiento (fig. 2.29bl; como
consecuencia, los valores de NI y N" que dan origen a·los esfuerzos resistentes al desplazamiento
longitudinal, serán menores IGuzina et al., 1969; Von Thun, 19751. Para hacer el cálculo, el peso de
la cuña se divide en dos partes definidas por el plano que pasa por la intersección de los de desliza
miento. Las demás fuerzas exteriores se distribuyen entre ambos planos proporcionalmente a las
partes de proyección paralela a su resultante correspondiente a cada uno (fig. 2.29bl.

o) CUÑA RIGIDA

(i)

y

y

-
.-PO

@

1»[505 DE LA CUÑA QUE .• elUAN SOBRE lOS PLANOS CD y ®

COMPONENTES DE FUERZAS EXTERIORES QUE ACTUAN SOBRE

CADA PLANO cb y ®

b) CUÑA DEFDRMABL.E

Figura 2.29. - Esquema de descomposición de fuerzas en los casos: al de cuf'a rígida, b) de cuña deformable. El plano

representado es normal a la arista de intersección Vlas fuerzas son las componentes sobre dicho plano.
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Como se ha indicado, los resultados obtenidos por los métodos de cuña rigida y cuña defor
mable delimitan por exceso y por defecto, respectivamente, los esfuerzos resistentes reales. Si su
diferencia es demasiado grande, se podria hacer un cálculo 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.

2.2.5.3. 1. Generalidades.

La determinación de la resistencia a esfuerzo cortante de las discontinuidades es uno de los
problemas más difíciles de resolver en el cálculo de estabilidad de taludes. Las discontinuidades
pueden en efecto ser de muy diversos tipos. Hay, por ejemplo, diaclasas de tracción 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 según la naturale
za, espesor e historial del material de relleno. Los planos de sedimentación pueden considerarse
como otro tipo con sus peculiaridades especiales. El grado de apertura de las diaclasas, estén relle
nas o no, su continuidad, el grado de ondulación y tipo de rugosídad de su superficie son, entre
otros, factores que influyen decisivamente en su comportamiento.

Por otra parte, hay que tener en cuenta que la resistencia al esfuerzo cortante suele depender
fundamentalmente del grado de deformación que se alcance. En la figura 2.30 se representan las
curvas, resistencia al corte/ deformación, correspondientes a una diaclasa rugosa (curva superior)
ya otra con superficie lisa. Como se vé, la primera alcanza la resistencia máxima o «de pico» y 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 deformación 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 cóncava ha-

S·upltrfici. rUOOBO sin
desploxomiento previo

- - Resistencia de pico

_:::::::::==== Resiatencia residuol

Superficie ¡¡lOO somet-itlo .anteriormente
o Orondes desplazamientos

ó

Figuro 2 .30 ..."Variación de lo resistencia con la deformación según las características de la superficie de oía "jurúa.
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cia abajo y puede arrancar del origen o eventualmente presentar una cohesión inicial. La derivada
para la resistencia residual es en cambio una recta que pasa por el origen.

Resistencia de pico

Re.iltencio residual

Figura 2.31 - Curvas de las resistencias a esfuerzo cortante de pico y residual en función de la tensión normal.

Uno de los problemas que se presenta en la práctica es decidir cuál será la resistencia que debe
rá de tomarse para el cálculo, si la de pico o la residual, cuyas diferencias como se ve, pueden ser
muy importantes. Ello dependerá de diversos factores que no son sencillos de valorar. En el epígrafe
3.4.2 se habla, por ejemplo, del caso de pizarras blandas, materiales de transición entre los suelos
que allí se tratan y las rocas, y se ve cómo la resistencia que se desarrolla depende del denominado
fenómeno de rotura progresiva, que según Bjerrum 119661 está relacionado con la denominada
energia de deformación recuperable.

Hay casos de taludes en roca en que la rotura se ha podido comprobar que se ha producido con
la resistencia residual. Por ejemplo, la figura 2.32 IHoek y Londe, 19741 representa los resultados de
una serie de ensayos en juntas de pórfido y las lineas A, B, e y D definen los limites de dispersión
de las resistencias de pico y residual. En la figura 2.33 se han determinado por los mismos autores

Figura 2.32. _. Resultejos de ensayos de resistencia al corte de discontinuidades de pórfido de Rio Tinto (Hoek y Londe,

19741.
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las relaciones entre la altura crítica y el ángulo de talud, partiendo de la figura anterior. En el mismo
gráfico se han situado los datos correspondientes a nueve deslizamientos ocurridos en el área de
Río Tinto. Como puede observarse, todas las ro,turas caen en la región definida por los parámetros
de resistencia residual, aunque hacen notar los autores, que ha sido preciso tomar algo de cohe
sión 11,0 Kg/cm'), pues de lo contrario hubiera resultado que todos los taludes hubieran roto con
un ángulo de resistencia residual de 35°.

"' D e B A
!lOO

600

400

200

o'
20' "ú' GO' OO· SO·

Figura 2.33. - Relaciones entre alturó .... ritiea y ángulo de talud, derivadas de la figura 2.32, comparadas con puntos corres

pondientes a roturas de taludes en pórfido en las minas.

En la figura 2.34 los mismos autores dan una serie de valores de c y o obtenidos a partir de los
cálculos a posteriori en corrimientos observados. Muchos de estos resultados fueran determinados
en roturas a corto plazo de taludes pequeños y la flecha incluida indica cualitativamente la influen

cia del tiempo y escala de la estructura.
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Figura 2.34. - Relación entre cohesión y ángulo de rozamiento interno determinada por análisis de roturas de taludes (cada
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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 día esté sólo parcialmente
resuelto. Se van a estudiar, sin embargo, una serie de caso típicos que servirán como orientación
para tomar las decisiones oportunas en cada situación concreta. En muchas ocasiones, lo más con

veniAnte será hacer el cálculo con una gama relativamente amplia de valores de la resistencia a es
fuerzo cortante y determinar así, cual es la sensibilidad del coeficiente de seguridad a las va
riaciones introducidas. Estos datos servirán para respaldar las decisiones con un conocimiento lo
más profundo posible del problema.

En los epígrafes sucesivos se hará referencia por separado a los siguientes casos:

- Diaclasas limpias.

- Discontinuidades con rellenos.

- Discontinuidades pulidas y con relleno.

2.2.5.3.2. Diaclasas limpias

al Resistencia de pico. Las diaclasas limpias más típicas son las de tracción cuya superficie
es rugosa. En la figura 2.35 puede verse una.representación esquemática de un diaclasa de este ti
po. De su simple observación se deduce que, si no se produce la rotura de las rugosidades, para
provocar un desplazamiento tangencial entre sus dos caras será preciso que vaya acompañado de

un movimiento de apertura de la junta, denominado dilatancia.

La manera más simple de expresar la resistencia·a esfuerzo cortante de una diaclasa de este tipo
es la debida a Patton (1966, al:

T = o,tg le!> + j)

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

Figura 2.35. - Esquema de diaclasas de tracción con rugosidades.
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La curva que relaciona las tensiones tangenciales, T, con las normales, "o (fig. 2.361 será por
tanto una recta que pasa por el origen. Sin embargo, al llegar a un cierto nivel de la tensión normal,
se produce la rotura de las asperezas, reflejándose 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 la práctica, como todas las asperezas no son iguales, se obtendrá una curva cc,no
la de la figura 2.31, que vacambiando de curvatura, o con varios cambios acusados de la misma si
existen diversas familias de asperezas.
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Figura 2.36.-· Envolventes de rotura de rnuestras de Caolinita/Escayola (2:1) con diferentes inclinaciones de dientes (Pat

ton, 1966).

A continuación vamos a exponer la forma en que Barton {1974 al enfoca y resuelve de una ma
nera semiempírica práctica el problema de la determinación de la resistencia de pico de diaclasas de
tracción limpias, basándose en numerosos ensayos efectuados sobre diaclasas artificiales de tipo

rugoso ondulado.

Como en la realidad, según hemos indicado, las rugosidades de una diaclasa pueden ser muy
diferentes y, por tanto, existirán muchos valores de, i Ifig. 2.37bl, la expresión anterior se convierte
en:

siendo, d" el ángulo de dilatancia de pico, o sea dv/dh de la curva de dilatancia en el punto corres
pon~¡ente, y sn la resistencia al corte de las rugosidades que se cizallan,
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Los resultados de los ensayos efectuados los representa el autor en la figura 2.38. De cada uno
de los dos gráficos se sacan las expresiones medias:

7 = 0"tg(2d" + 30' 1

d" = 10 logIa (0)0"1

sie.ndo, Oc la resistencia a compresión simple del material de las paredes de la junta y, U nl la tensión
normal que actúa sobre la misma,

Eliminando el valor del ángulo de dilatancia, dO' resulta la expresión;

La obtención de esta fórmula, como hemos visto, es empírica y basada en diaclasas rugosas
onduladas. Barton la generaliza para diaciasas con rugosidades de cualquier tipo, quedando la
expresión:

12.11

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

<Pb' es el denominado ángulo de rozamiento básico, 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 0b varia entre 25 y 35', pudiendo tomarse como valor
medio 30'. Algunos materiales pueden salirse de éstos márgenes, como sucede, por ejemplo, con
las 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 la rugosi
dad y que, según hemos visto, vale 20 para juntas rugosas onduladas. Atribuye los valores 10 y 5 a
juntas de superficie suave ondulada y a juntas de superficie suave, casi planas, respectivamente.
Advierte, sin embargo, que sólo el valor 20 ha sido realmente experimentado y los otros deberán
ajustarse según se vayan obteniendo más datos.
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JCS (Joint Compressive Strength) es la resistencia a la compresión simple de las paredes de la
junta. Si se trata de un material no meteorizado o uniformemente meteorizado, este valor será el

mismo del cuerpo de la roca. En caso de que la meteorización haya actuado en las juntas solamen
te, Sarton indica que se puede llegar hasta 1/4 del valor de la resistencia a compresión simple del
material sano; sugiere que, de acuerdo con los datos disponibles, que desde luego no son muchos,
este coeficiente de reducción puede representar una aproximación para obtener un límite inferior a

la resistencia al esfuerzo cortante. La resistencia a compresión simple se puede obtener tallando
probetas o con el ensayo de compresión con punta (<<point load test») 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 ejecución en el campo (D' Andrea et al., 1965).

o

+-i---R'" ", I I
~o 'l.1 I ,,- ! ! I i-, --r--i." •
'" ..'t :- ,
~

:~ I 1
o~

".~ .1.. . , I
0'0,," , \

I I
;,

OO~

i \1

,
o
o

tf
" oe o
S o

z
O o

~
-'w o
el:

~T

./ •
o
~ __1_ •,ff
~41 •

0--+ "3 .
.o! ),!

" :';;,' :o
; ..

tI: I ,

1,"

Itk{
,

4

,

6

7

~ 4
o

Figura 2.38. _.- Relaciones obtenidas por Bartan (1974) para diaclasas rugosas onduladas.
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Figura 2.39. - Esquema del ensayo de carga con punta ((point load test») y su relación con la resistencia a compresión
simple Oc (Hoek y Londe, 1974).
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Para los tres valores de la rugosidad a que nos hemos referido, obtiene los gráficos que se ven
en la figura 2.40, suponiendo para al> un valor de 30°. En el correspondiente a juntas rugosas ondu
ladas, se ha incluido una corrección para tensiones bajas (0,10'0;" 100) que consiste en sustituir
las curvas por una recta con 7 / a f [1 = t9 70° .

Como se ve, con estos gráficos o recurriendo directamente a la expresIón general, es muy fácil

obtener la relación, tensiones normales/tensiones tangenciales, conociendo solamente las caracte

rístícas de rugosidad de la junta y la resistencia a compresión simple del material.

Según parece, se pueden obtener así resultados bastante satisfactorios, como primera aproxi

mación. Pero si además, se dispone de algún ensayo de corte directo, aunque sea un solo punto,

puede despejarse de la fórmula anterior del valor de JRC y obtener la curva completa. Este punto,
sin embargo, no debe corresponder a la zona de tensiones bajas antes definida para juntas rugosas
onduladas.

La expresión puede servir también para extrapolar los resultados de ensayos de corte efec
tuados con varios puntos hasta valores de tensiones t;1ormales no alcanzados.
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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 aplicación 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 relación.

Resistencia de pico

Resistencia residual

Barton, en la citada publicación, determina el valor teórico de esta relación por medio de la
expresión que se ha expuesto en párrafos anteriores para la obtención de la resistencia de pico, su
poniendo en todos los casos para su deducción que el ángulo de resistencia residual <1>,1 =<1>,1 =30·.
Los resultados están representados en la figura 2.41. Las tres líneas de trazos dibujadas para la cla
se A (juntas rugosas onduladasl se han derivado de la corrección anteriormente mencionada para
tensiones bajas, pero no sólo para el valor oJ<I>~ = 100, sino también para los valores de 50 y 200. El
autor indica que, en el futuro, cuando disponga de más datos, las tres curvas para las diaclasas de
tipo B y e puede ser preciso ajustarlas.
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Figura 2.41. - Relación 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 <1>, = <1>, 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 ellabo
ratorio o que deben simularse de alguna manera al efectuar dichos ensayos. A continuación vamos
a hacer una breve descripción de las mismas, siguiendo a Barton 11974al.
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TABLA 2.3

Angula de rozamiento básico (4)b) o residual (4),) para varias, rocas. obtenido de superfi-
cies aserradas. tratadas al chorro de arena y resi-duales (Barton. 1974a)

Roca Humedad a,lkg/cm') 4>~ = </>~ Referencia*

Anfibolita seca 1-42 32 a
Basalto seco 1-85 35-38 b

húmedo 1-79 31-36 b
Conglomerado seco 3-34 35 c
Creta húmeda 0-4 30 d
Dolomía seca 1-72 31-37 b

húmeda 1-72 27-35 b
Gneis lesquistosol seco 1-81 26-29 b

húmedo 1-79 23-26 b
Granito Igrano fino) seco 1-75 31-35 b

húmedo 1-74 29-31 b
Granito (grano grueso) seco '-73 31-35 b

húmedo 1-75 31-33 b
Caliza seca 0-5 33-39 e

húmeda 0-5 33-36 e
seca 1-71 37-40 b
húmeda 1-71 35-38 b
seca 1-83 37-39 b
húmeda 1-83 35 b

Pórfido seco 0-10 31 f
seco 41-133 31 f

Arenisca seca 0-5 26-35 e
húmeda 0-5 25-33 e
húmeda 0-3 29 g
seca 3-30 31-33 c
seca 1-70 32-34· b
húmeda 1-73 31-34 b

Pizarra arcillosa húmeda 0-3 27 9
Limolita húmeda 0-3 31 g

seca 1-75 31-33 b
húmeda 1-72 27-31· b

Pizarra seca 0-11 25-30 f

* a, Wallace et al, 1970; b. Coulson, 1972; e, Krsmanivié, 1967; d, Hutchinson, 1972; e, Patton, 196Gb; f, Sarton, 1971;
g, Ripley y Lee, 1962.
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Una de ellas es el efecto de preconsolidación. 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 fácil que se abran aún más. Pues bien, se
ha podido comprobar que la resistencia al corte de estas juntas aumenta considerablemente si se
preconsolidan con una carga equivalente a la que tenían in situ. El problema es conocer cuál fue
dicha carga. A estos efectos, se puede dividir en dos fracciones. Una es la geológica, que puede
ser dificil de determinar. Pero, en cambio, la preconsolidación que queda en la diaclasa por el
hecho de haberse procedido a una excavación, por ejemplo, de un talud, si puede fácilmente calcu
larse. Pues bien, el ensayo de laboratorio debe efectuarse reproduciendo en lo posible el historial
de carga del terreno.

Otro factor a tener en cuenta es el tiempo hasta rotura, que es muy diferente entre los ensayos
que se efectúan en laboratorio y lo que sucede en el campo. Aunque se dispone de pocos datos
sobre el particular, parece ser que es fácil que la resistencia a compresión simple a largo plazo
pueda llegar a ser sólo el 50% de la obtenida mediante ensayos de laboratorio efectuados a veloci
dad normal. Estas reducciones de resistencia a compresión simple repercutirán evidentemente,
aunque en menor proporción, en la rotura por esfuerzo cortante, según 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 compresión simple y a tracción de la roca dependen de las dimen
siones de las probetas. Como consecuencia, el ensayo de laboratorio en si, ya se verá afectado por
este hecho, puesto que las rugosidades más grandes, que se cortan cuanto mayores son los es
fuerzos normales, tendrán 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 más importante es saber si las rugosidades que se cortan en el área de contacto más
amplia que realmente actúa in situ, son mayores que las cizalladas en la muestra de laboratorio, al
mismo nivel de tensiones normales. Si tal es el caso, las predicciones de laboratorio, que están ba
sadas en muestras pequeñas, conducirán a valores demasiado optimistas de la resistencia al corte.

Esta conclusión, 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 último, hay otra cuestión a tener en cuenta para la interpretación de los ensayos de labora
torio, que es el efecto debido a la inundación de la muestra. El coeficiente de rozamiento de juntas
pulidas al humedecerlas, puede aumentar, disminuir o no ser afectado, según la naturaleza de los
materiales. Sin embargo, en juntas rugosas lo normal será que la resistencia al esfuerzo cortante
disminuya, oscilando entre el 5 y el 30% o excepcionalmente más para la de pico, según los esca
sos datos disponibles. Para la resistencia residual las reducciones son menos marcadas.

La causa de la reducción en juntas rugosas puede atribuirse a la disminución de la resistencia a

la compresión simple al saturar la muestra. Puede intentarse valorar el efecto de manera teórica a

través de la expresión (2.11. A estos efectos, Barton, a titulo de ejemplo, indica que, si se supone
que existe una reducción de un 25% de la resistencia a compresión simple y que, como consecuen

cia, también el JCS disminuye en la misma proporción, una roca con un JCS de 400 kg/cm' en su
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estado seco natural, pasará a 300 kgl cm' cuando se sature. Esto equivale, según la expresión (2.11
a una reducción del 8 a19% en la resistencia al corte de pico en una diaclasa rugosa ondulada. En
una roca más dura se alcanzarian valores de más del 12%. En cambio, para discontinuidades más
lisas el efecto irá disminuyendo. Parece por tanto que la expresión 12.11 es al menos básicamente
correcta si se Introducen los valores apropiados de JCS y <Pb saturados.

2.2.5.3.3. DIscontinU/cJaaes can relleno

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 características originales. Otras son estos mismos proquctos transformados

por meteorización en arcillas. A veces es el material de las paredes que se ha meteorizado o sufrido
transformaciones hidrotérmicas, dando lugar a productos plásticos o incluso bentonitas. También
es frecuente el caso de juntas que se han rellenado con materiales más superficiales arcillosos o de
cualquier otra naturaleza, arrastrados por las aguas que han circulado.

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

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 fuertemente preconsolidada. Al excavar el desmonte, como se produce
una descarga, la arcilla tiende a aumentar de volumen, pero no lo hace por impedirselo el agua in
tersticial, que tomará una presión negativa; el relleno puede estar resistiendo con su valor de pico.

Con el tiempo, esta presión negativa se irá disipando y la arcilla reblandeciéndose. Este proceso
puede durar muchos años, al cabo de los cuales se producirá un corrimiento. Las condiciones pési
mas de estabilidad serán, por tanto, a largo plazo. Si la junta hubiera sufrido desplazamientos ante
riores, la resistencia a esfuerzo cortante que actuará desde el principio será la residual, de forma
análoga a lo que sucede en el caso de suelos (apartado 3.4.2.1.

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
ción más desfavorable. Sin embargo, como la diferencia entre la resistencia de pico y la residual es,
en este caso, mucho más pequeña, también será mucho menos drástica la reducción del coeficien
te de seguridad del talud con el tiempo.

Con esta exposición inicial hemos tratado de poner de relieve, cómo las características e histo
rial de la arcilla presente en la junta son factores esenciales para el comportamiento de las disconti
nuídades. El probable comportamiento en cada caso particular debe deducirse del que puede espe
rarse de un suelo en condiciones análogas.

Hasta aqui hemos supuesto, que es el relleno el que determina las caracteristicas resistentes de
la junta y esto será cierto·cuando su espesor sea suficientemente grande con relación a la profundi-
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dad de las irregularidades de las paredes. Sin embargo, al ir disminuyendo dicho espesor, las aspe
rezas irán influyendo de manera progresiva. Al principio originando concentraciones de tensiones
en el relleno en las proximidades de las mismas. Por último, cuando lleguen a ponerse en contacto,
actuando de manera análoga el caso expuesto de juntas limpias.

OIAClASA RElLE NA DE
ARCILLA

Figura 2.42. - Reblandecimiento de una diaclasa rellena de arcilla preconsolidada por descarga y deformación cortante.

En los últimos años se están efectuando diversos estudios sobre este problema IGoodman,
1970; Tulinov y Molokov, 1971; Goodman et al., 1972), y uno de los más recientes ILadanyi y Ar
chambault, 1977) es de fácil 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, la influencia de las asperezas puede consi

derarse que desaparece cuando el espesor de relleno es 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 del10 a150% superior a la del relleno sólo.

En la figura 2.43 se reproducen los resultados de los ensayos obtenidos para uno de los casos
con relleno de arcilla. En ella se representan las lineas de resistencia de pico y residual de la matriz
rocosa, así como la del relleno. Estas curvas sirven de referencia general para encuadrar los resulta
dos de los ensayos realizados, entre los cuales se incluye también, como orientación, 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 parala resistencia de pico, quedan
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comprendidas entre la de la junta sin relleno (representada sólo por un punto) y 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
que, según se vé, concuerdan perfectamente con las medidas.
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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
máxima (T) de 2,68 mm y un ángulo máximo 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 la conclusión de que la re
sistencia disminuye muy rápidamente al aumentar el espesor de relleno, descendiendo hasta casi el
50%, para relaciones de (tlT) de alrededor de 0,07-0,25, y hasta la del material de relleno para ItlT)
de 0,35 a 0,72, dependiendo de la tensión normal que actúa en la junta. A tensiones normales ba
jas, que es el caso más corriente para taludes de carreteras, basta un espesor muy pequeño de
relleno de arcilla para reducir la resistencia de la junta a un valor considerablemente inferior. Esta
influencia tan acusada de espesores pequeños de relleno se debe, probablemente, al reducido valor
de i con que se han realizado los ensayos. La relación 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 expresión:

T = 7,25 + 0,46 o" - 0,30 log,,(t)0~145

En las Tablas 2.4 A, B Y e se dan una serie de valores de la resistencia de pico y residual de
diaclasas y rellenos, recogidos por Barton I1974b).

2.2.5.3.4. Discontinuidades pulidas y con relleno

Dentro de las discontinuidades con relleno hay un caso que consideramos de especial interés
por las implicaciones prácticas que acarrea, ya que sirve para explicar los muy reducidos ángulos
de rozamiento interno que algunas veces se han observado.
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TABLA 2.4. A

Resistencia a esfuerzo cortante de rellenos plásticos extraídos de discontinuidades, y materiales relacionados.
obtenidos con ensayos triaxiales y de corte directo en laboratorio (Barton, 1974).

c'(kg/cml ) .; u;
Roca Descripción del relleno (kg/cm 2) Referencias

pico residual pico residual

Granito débil Relleno de falla de arcilla arenosa 0.50 40" <3 Nose (1964)

Diorita, granodiorita y pórfido Relleno arcilloso (2% arcilla) O 26,5° 0-7 Brawner(1971)
IlP = 17%)

Pizarra arcillosa Superficies de estratificación. O 19°_25° 0-5 Leussink y Müller
Kirchenhauer (1967)

«Paint rack» blanda, cuarzo masi- Saturado y remoldeado hasta las
va de grano fino, caolín, pirolusi- relaciones de huecos in situ:
!. (ensayo triaxial) e = 0,56 0,42 36" Coates McRorie y

e = 0,49 0.91 36" Stubbins (19631

Pizarras: finamente laminadas y Saturadas y remoldeadas
alteradas e = 1,06 0.5 33"

(Ensayo triaxial)

Pizarra arcillosa (Ensayo triaxial) 0.6 32" <3,5 Sinclair
Pizarra bentonítica (Ensayo triaxiall O 29" <3,5 y
Pizarra bentonitica (Ensayo triaxiall 2,7 8,50 10-35 Brooker (1967)
Bentonita (Ensayo triaxial) 0.6 13" <3.5
Bentonita (Ensayo triaxial) 1.0 9" 10-35
Pizarra bentonitica (Ensayo corte directo) 0.3 8,5° 0-25

Arcillas (sobreconsolidadas) Superficies de$lizan\eS, fisuras o ().{).18 ()-0.03 12°_18,5° 10,5°_16° ()-S Skempton y

--- minifalfas - ~. - Petrey (1968)
o

Arcilla montmorillonitica 3.6 0.8 14" 11" 2-12 Eurenius (1972)
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TABLA 2.4 B

Resistencia a esfuerzo cortante de discontinuidades con relleno obtenida mediante ensayos de corte directo. Los
resultados situados sobre la línea de separación se determinaron en laboratorio. Los restantes por medio de ensa
yos in situ (Barton, 19741.

e '(kg/cm2) <1>' o;
Roca Descripción del relleno (kg/cm?) Referencias

pico residual pico residual

Rocas tipo carbón Vetas de arcilla y milonita 0,13 O 16- 11- 0-7 Stimpson y
(1.0 a 2,5 cm de espesor) 0,11 O 16- 11.5° Walton (970)

Granulita lamproesquisto Juntas rellenas de arcilla O O 25- 22- ? Henkel et al
Arcilla en el dique O 25- , (1964)

Creta Bentonita: vetas de 8 cm 0,16 7,50 7 Underwood (1964)
(principalmente montmorillonital 0,22 11,5° 1,4-3,3

Grawaca '-2 mm de arcilla en plano de O 21- 0-25 Drozd (1967)
sedimentación

Caliza Juntas margosas, 2 cm de espe· O O 25- 15°_24° 10-30 Bernaix (1969)
sor, 7% de agua in situ

Lignito Capa entre lignito y arcilla subya- 0,14 17.5° 0-1,5 Schultze
cente 0,3 15- 0-4 119571

Ilab.) (Iab.)
Granito F::.llas rellenas de (30% arcilla 5/11 1,0 45 1-10 Rocha (1964)
17) arcilla. (40% arcilla 5J" 1,0 27 1-10

(40% arcilla 5,11 O 24 1-10

Caliza Capa arcilla 6 cm O 13° , 8-25 Krsmanovic Tufo y

Calizas, liqnitos y margas Capas lignito intercaladas 0,8 38- 0-20
Lan90! (1966)

Contacto marga/lignito 1,0 10- , Salas y Uriel (19641

Caliza Rellenos arcilla muy delgados 0,5-2,0 21°-1]0 1-25 Krsmanovic y
«1 mm) Popovic (1966)
Rellenos arcilla delgados (1·2 cm) 1,0 13°_14° 1-25



TABLA2.4C

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

e' (kg/cmZ) .'Roca Descripción del relleno °0
(kg/cm 2) Referencias

pico residual pico residual

Basalto Breccia basáltica arcillosa: amplia 2,42 42° 0,25 Ruiz, Camargo,
variación en el contenido, desde Midea y Nieble (1970¡
arcilla a basalto

Basalto Contacto entre basalto compacto (¡lo) 14,5/1.71 1,7 Midea y Nieble (1970)
y breccia rellena de arcilla

Creta Veta de Bentonita 0,15 7,50 , Link /1969l
Bentonita Capas finas 0,9 12° 3

Capas finas 1.2 17° 3

Granito Zona de corte tectónico: granitos 2,6 45° 4-7 Evdokimov y
esquistosos y rotos, roca desin- Sapegin (1970}
tegrada y relleno arcilloso

Cuarcita esquistosa Planos de estratificación con:
1) Película delgada de arcilla 7,4 41° 3-9 Serafim y
2) Película delgada de arcilla 6,1 41° 5~11 Guerreiro (1970)
3) Roca completamente separa- 3.S 31° 2-4
da por arcilla

Esquistos, cuarcitas y esquistos Relleno de arcilla de 10-15 cm es~ O,S 32° 3-S ídem
silíceos pesar (de roca alterada y arcilla}

Relleno de arcilla de 10-25 cm es- 0.3 32° 3-12
pesar (de roca alterada y arcilla)

Dolomía Lecho de pizarra alterada de 0,41 0,22 14,5° 17" 0-7 Pigot y
aproximadamente 15 cm de espe- Mackenzie (1964)

sor
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En algunas publicaciones se afirma que la resistencia al esfuerzo cortante del contacto entre un
suelo y una roca, puede ser inferior a la del mismo suelo. Estudiando con detalle el trabajo presen
tados por el brasileño Kanjii (1974), siguiendo las ideas sugeridas por Patton, al Congreso de Mecá
nica de Rocas de Denver, se puede apreciar una vez más, 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 deformación.

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 la roca ha si
do, bien la obtenida directamente por el corte de la sierra o bien la que resulta de pulirla cuidadosa
mente.

Pues bien, de manera general ha observado que, en ambos casos, pero muy especialmente
cuando la superficie está 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 idénticos.
Ensayos de este tipo en suelos, con aparatos de corte circular, han sido publicados en los últimos
años y es especialmente de destacar el presentado por Bishop et al 11971}.

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

Pero hay que 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 orientación conseguida para las partículas

puede ser aún insuficiente.

Las conclusiones que saca Kanjii de sus ensayos, para deformaciones iguales, son las siguien

tes:

al La resistencia de pico de los contactos suelo-roca pulida es inferior a la del suelo respectivo
sólo; la relación de ambos valores es generalmente 0,9, pero en el caso de basalto y su suelo resi
dual, puede ser tan baja como 0,6. Para contactos suelo-roca serrados, la reducción es menos pro
nunciada y algunas veces su resistencia al corte iguala a la del suelo.

b) La resistencia al esfuerzo cortante residual de los contactos, sin embargo, es muy inferior a

la correspondiente al suelo sólo, para la misma deformación. Para contactos suelo-roca aserrada,

la relación varía entre 0,55 y 0,65. Para contactos con superficie pulida es generalmente alrededor
de 0,5. El valor más bajo de la relación se obtuvo para muestras tipo sandwich, es decir, roca-suelo
roca, en que descendió 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
proporción elevada de la fracción arcilla, el valor de </J, puede llegar a estar entre 5' y 12' (Terzaghi
y Peck, 1967), si bien en arcillas de baja plasticidad puede llegar a alcanzar los 30'.
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2.3. Construcción

2.3.1. Consideraciones generales

La construcción de taludes en roca consta de una parte fundamental, que es la excavación, y
una serie de trabajos complementarios, que son su saneamiento, consolidación, drenaje y protec
ción superficial en su caso.

El saneamiento consistirá en la eliminación de los trozos de roca que puedan haber quedado
descolgados o en posiciones inestables, de tal forma que constituyan un peligro durante la explota
ción.

En muchos casos, en lugar de sanear los elementos de estabilidad dudosa, puede ser preferible
fijarlos mediante bulones o anclajes, lo que constituye una práctica corriente en el caso de cuñas
con tendencia al deslizamiento. Esta operación debe, en lo posible, ir ejecutándose según va des
cendiendo la excavación, por dos razones: en primer lugar porque es técnicamente preferible suje
tar los bloques antes de que empiecen a moverse, pues de lo contrario sólo podrá 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 perforación y colocación de estos elementos es asi más
sencilla y económica. 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 más remedio que actuar a posteriori con las dificultades y encarecimiento consiguiente. Co
mo contrapartida, el número de enclajes puede ser inferior, ya que sólo habrá 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 señalar al comentar las ventajas e inconvenientes de

actuar según se va excavando o al terminar el desmonte.

La excavación y correspondiente refino o terminación de los taludes se ejecutará según sean las
caracteristicas de la roca. Si se trata de materiales no muy duros y fracturados se recurrirá al ripa
do. Cuando sean rocas duras o masivas habrá que emplear voladuras. En los apartados siguientes
se hará referencia especificamente de estos dos temas.

2.3.2. Ripado

El ripado consiste en arrancar el terreno mediante un riper provisto de uno o más dientes,

arrastrado por un tractor potente de más de 200 caballos. Hoy dia existen tractores de más de 500
caballos; incluso puede recurrirse a la utilización de dos tractores en tándem si el rendimiento fuera
inferior a 100-150 m'/h pues, si bien el coste horario prácticamente se dobla, la producción se tripli
ca o incluso cuadriplica (Panet, 1973).

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

- Las rocas de tipo plástico, como las margas arcillosas blandas, en las cuales el riper hace un
surco sin dislocar un volumen importante de material. La acción de este tipo de maquinaria
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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 fácilmente bajo la acción del riper. La anchura afectada dependerá de las
características particulares del material.

- Rocas diaclasadas, en las que la eficacia del riper dependerá de la distancia, distribución y
características de las mismas.

- Rocas en bancos con estratificación horizontal, en las que el diente levanta las losas, desga
jándolas de su posición original.

-Rocas con estratificación inclinada. El diente debe atacar en la dirección en que baja la máxi
ma pendiente, para evitar que tienda a salirse según va avanzando.

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

Para poder juzgar a priori la ripabilidad de un terreno, el procedimiento más extendido consiste
en determinar su velocidad sismica. Conociendo dicha velocidad se pueden deducir, según los di
ferentes tipos de rocas, las posibilidades de ripado. Para ello existen gráficos puestos a punto por
las casas constructoras de maquinaria y otras entidades. En la Tabla 2.5 se reproduce a título 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 país; los resultados
obtenidos para diferentes tipos de rocas (Darcy, 19701 son también muy interesantes y detallados.

Todos estos datos son de gran utilidad, pero debe tenerse en cuenta, que la definición del gra
do de ripabilidad solamente por la velocidad de las ondas longitudinales obtenidas por sísmica de
refracción puede ser incompleta, ya que corresponde al conjunto de las características del macizo,
sin diferenciar las diversas causas que han contribuido a la misma. Así, por ejemplo, una velocidad
reducida puede ser debida a un material meteorizado o a la presencia de discontinuídades en la ro
ca, lo que puede conducir a características 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 sísmica de refracción.

Otro aspecto a considerar, es que los gráficos confeccionados en el extranjero, como se fundan
en unos criterios de ripabilidad basados en los rendimientos económicos, que están determinados

partiendo de los costes de operacíón y amortización de maquinaria, no tienen porqué resultar direc
tamente aplicables en España.

Por todos los motjvos expuestos, debe de completarse el reconocimiento sismico medíante una
serie de observaciones adicionales. En primer lugar el reconocimiento geológico específico de la
zona, apoyado en el examen detenido de afloramientos, frentes de canteras existentes o pozos de
reconocimíento. En estos lug¡¡res puede ser muy ínstructivo efectuar medidas sísmicas 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 sísmi
cas, para un tractor D 9 H. (Caterpillar Performance Handbook, Edición 8, oct. 1977. Cor
tesía de Finanzauto, S. A.l

o 2:5 <4-

Velocidod Dn metroe por .,gundo x 1000 IL__-'-__L __...L__l.'__--'__-1.1__--'__....JI

TIERRA VEGETAL
ARCILLA
MORRENA GLACIAR

ROCA$IGNEAS
GRANITO
BASALTO

TRAP ROCOSO
ROCAS SEDIMENTARIAS

PIZARRA ARCILLOSA
ARENiSCA

lIMOL ITA

ARGllITA
CONGLOMERADO
BRECCIA
CALlCHE
CALIZA

ROCAS METAMORFICAS
ESQUISTO
PIZARRA

MINERALES
CARSaN
MINERAL DE HIERRO

RIPASLE MARGINAL NO RIPASLE bS$SS§$$Sl

Observaciones resumidas por el autor del manual citado en el título:

1) Este tipo de gráfico debe considerarse, en el mejor de los casos, solamente como un indicador de la ripabíUdad.

2) La posibilidad de penetración de los dientes es con frecuencia la clave del éxito del ripado, independientemente de la

velocidad sísmica. Si las fracturas y diferentes discontinuidades no permiten la penetración, el material puede no ser

eficazmente r¡pable.

3) El tratamiento previo con explosivos puede provocar una fracturación suficiente para la penetración de los dientes

en algunos tipos de rocas; pero hay que estudiar cuidadosamente la economía del proceso en las areniscas, calizas y

granitos de buena calidad.

4) el ripado es más un arte que lIna ciencia y dependerá mucho de la habilidad y experiencia del operador.

5) Existen tablas similares para los distintos modelos de tractores, incluso el nuevo D 10 de 700 HP.

Los sondeos con extracción de testigo también son muy útiles 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 fracturación del macizo. Sin embargo, como son caros, puede ser conve
niente complementarlos con un número más elevado de perforaciones sin extracción de testigo pa
ra la obtención de diagrafías (perfiles de radiactividad natural de las distintas capas atravesadas,
obtenidos haciendo descender un detector especial); por este sistema se puede definir muy bien la
secuencia y espesor de los estratos en algunos tipos de formaciones, por ejemplo, las alternancias
de margas y calizas.
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Por último, puede completarse el estudio mediante la ejecución de una o varias excavaciones
de prueba, en las que se efectúen todas o parte de las medidas citadas. Sus dimensiones deberán
ser, sin embargo, grandes, para que los tractores puedan evolucionar debidamente.

En términos generales puede afirmarse IDarcy, 19701, que, si se dispone de tractores potentes
(alrededor de 400 CVI, una roca será ripable en buenas condiciones si está cruzada al menos por
tres familias de discontinuidades separadas como máximo de 50 a 70 cm o excepcionalmente 1,0
metro, Si se trata de una roca estratificada formada por bancos continuos horizontales, el ripado se
efectuará normalmente si su espesor no es superior a 30 cm en rocas duras y 50 cm en rocas semi

duras.

La distribución 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 económico es interesante saber, no solamente si el material es ripa,ble,

no ripable o marginal, sino también cómo va a ser de dificil el ripado, pues las diferencias de coste
pueden ser muy considerables según la facilidad con que pueda efectuarse la operación. Para ello
es preciso disponer de gráficos del tipo presentado en la figura 2.44 IChurch, 1970) para riper pesa
dos, convenientemente adaptados a los costes en España.

La terminación 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

daños producidos por la erosión, disminüyendo la velocidad del agua, y fomentar el rápido creci-
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Figura 2.44. - Producción horaria estimada y coste directo de obra para ripado de rocas de dureza variable con tractores pe·
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miento de la vegetación. Puede ser incluso recomendable, en taludes comprendidos entre 0,751 HI
: 1 IV) y 2IH): 1IVI, dejar su superficie formada por pequeñas bermas o escalones IFHWA, FP-74,
19741.

2.3.3. Excavación 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:

al Las cargas no deberán dañar a los materiales que quedarán formando el talud, por abrir sus
discontinuidades o fisurar la matriz de la roca. Al mismo tiempo la superficie de dicho talud
deberá quedar convenientemente terminada.

bl Habrá de tenerse especial cuidado al excavar el pie del talud para asegurar la estabilidad del
conjunto.

cl Los productos excavados, si han de utilizarse en la formación de pedraplenes, deberán ser
de granulometría adecuada para obtener un material denso después de su compactación;
tampoco deberán contener un exceso de bloques de grandes dimensiones que exijan un
cuarteo posterior por taqueo o cualquier otro procedimiento.

di Las vibraciones producidas por las voladuras no deberán originar daños en las construc
ciones próximas. Asimismo, habrá que evitar las proyecciones de trozos de roca donde
puedan representar un peligro.

En este trabajo sólo se hará referencia a las medidas a tomar para prevenir los daños señalados
enalybl.

2.3.3.2. Precorle

Para prevenir la apertura de discontinuidades y fisuración de la roca, que puede ser causa de
inestabilidad y desprendimientos durante la vida de la obra, con los correspondientes riesgos y gas
tos de conservación, deberá 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 extracción general. Para ello se efectúan perfora
ciones a lo largo de dicha superficie a distancias entre aproximadamente 0,4 y 1,0 m, según el tipo
de explosivo que se utilice y el material a excavar f para conseguir un tiempo mínimo entre la explo

sión y la formación de la fisura, evitando asi la microfisuración en las proximidades de la perfora
ción. Con el mismo objeto, se deben utilizar explosivos de gran rapidez. Las cargas deben ser lo
más reducidas posible dentro de conseguir la fracturación pretendida y deben quedar uniforme
mente repartidas a lo largo del taladro. También a efectos de evitar la microfisuración, se deberá
hacer un buen retacado para eliminar en lo posible las cámaras de descompresión que
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amortiguarían el efecto del explosivo. Después de creado este plano de discontinuidad en la roca,
al proceder a la voladura general, las ondas se reflejan y no producen daños a la futura superficie
del talud.

Antes de Comenzar las operaciones de perforación, el contratista debe suministrar al Director
su plan de trabajo, indicando la posición de las perforaciones, profundidad de las mismas, tipo de
explosivos a utilizar, esquema de cargas y secuencia de detonaciones. Se describirá también el tipo
de maquinaria de perforación a utilizar, que deberá ser adecuado a la longitud máxima de perfora
ción propuesta, con objeto de garantizar que las desviaciones que se produzcan durante la ejecu
ción de los taladros no influyan prácticamente en la calidad de la superficie final del talud.

La aprobación del método por el Director no deberá eximir al contratista de su responsabilidad
de escoger los métodos más adecuados para la satisfactoria ejecución de la obra ni de la obligación
de tomar las medidas de seguridad necesarias para evitar daños 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 permitirán
irregularidades localizadas que no constituyan un peligro o perjudiquen en algún modo a la obra.

2.3.3.3. Excavación del pie del talud

Con objeto de no disminuir la resistencia del pie del talud, esencial para la estabilidad general
del conjunto, la excavación del banco parcial inferior del talud, se ajustará a las siguientes normas
(Dirección General de Carreteras -PG 3- 1975):

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

- La carga de fondo de todos los barrenos se dimensionará adecuadamente para evitar tritura
ciones excesivas en el pie del talud.

- No se exigírá la eliminación total del repié de la excavación junto al pie del talud. La parte de
repié que sea indispensable eliminar será escavada mediante martillo picador o cualquier otro
método que no dañe 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 excavación necesaria se realizará preferentemente mediante martillo picador, o
empleando una cantídad 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 protección de su superficie para pevenir los daños producidos por la
erosión y reducir a un mínimo los gastos de conservación.

El estudio de la estabilidad global se puede hacer recurriendo a los diversos métodos de cálculo
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 determinación de estas características presenta ya de por
sí 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 mayoría
de los casos, no justifica ni el extenso programa de ensayos ni los correspondientes cálculos que
serían precisos.

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

Cuando el terreno sea de características desfavorables o se trate de taludes de alturas conside
rables, habrá que hacer un estudio detenido para cada caso, según se expondrá en el apartado 3.3.

La protección de la superficie del talud entraña como problema fundamental, según hemos
dicho, la adopción de medidas contra la erosión, tema que no será tratado en este trabajo.

El drenaje es un factor esencial en gran parte de los problemas de estabilidad de taludes y habrá
que tenerlo muy en cuenta, tc..IIl0 durante la fase de proyecto, como durante las de construcción y

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

3.2. Taludes de pequeña o mediana altura en terreno favorable

La denominación de taludes de pequeña o mediana altura, así como la calificación de terreno
favorable, deben de tomarse de manera genérica, sin la pretensión de establecer una clasificación
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muy concreta, ya que la inclusión de un determinado desmonte en este caso puede depender de
una serie de cincunstancias marginales. Sin embargo, a título de orientación, pueden tomarse co

mo taludes de pequeña altura los inferiores a 5 metros y de mediana altura los que no sobrepasan
de 10 metros. En cuanto a los suelos, se considerarán favorables las arenas y gravas cohesivas o
no, así como las arcillas muy arenosas en estado seco o con un contenido reducido de humedad.

En desmontes de pequeña o mediana altura, la componente cohesiva de la resistencia puede
aportar una fracción muy importante de la resistencia total. Ahora bien, el valor de esta componen
te suele ser dificil de determinar experimentalmente, sobre todo cuando se trata de suelos parcial
mente saturados, y, por otra parte, puede variar notablemente con las condiciones climáticas y con

el transcurso del tiempo. Por ello, en estos casos es esencial la observación de los taludes existen
tes en la zona en materiales y condiciones análogas.

Cuando no se disponga de datos procedentes de la observación directa, puede tomarse como
término medio un talud de 1,5 (H) : 1 (VI. En terrenos formados por gravas y arenas compactas se
podrán dar taludes de 1 : 1; pero debe tenerse en cuenta que, cuando estos materiales están ce
mentados, pueden ser estables taludes más escarpados.

3.3. Taludes en terreno desfavorable o de gran altura

Un talud puede exigir un estudio cuidadoso, no sólo cuando sea de una altura; nportante, sino
también aunque sea de poca altura, si las condiciones del terreno son desfavora )les. En efecto,
una excavación de solamente unos pocos metros, puede provocar corrimientos en una arcilla fisu

rada o una arcilla blanda. Estos son dos casos típicos, el primero de ellos frecuente en España. Pero
hay una gran variedad de suelos y combinaciones de los mismos que pueden conducir a si
tuaciones análogas. Citaremos, por ejemplo, el caso de arcillas que contienen bolsadas de arenas
con agua o que, por su disposición en el desmonte, hacen a modo de escudo de impermeabiliza
ción que impide el drenaje de capas más permeables situadas detrás. Los 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 más o menos cementa

das, que aparentan constituir terrenos favorables, pueden ponerse en movimiento si están apoya

dos sobre materiales plásticos, aún 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 meteorización de rocasl que tienden a deslizar sobre una zona más permeable que
suele existir entre ellos y la roca sana, cuando el agua toma presión por cualquier causa.

Los métodos de cálculo pueden ser muy útiles en algunos casos, como, por ejemplo, cuando se
trata de arcillas de consistencia blanda o media sin fisurar; pero con frecuencia las condiciones se

rán tales, que los resultados obtenidos servirán solamente como una orientación o habrán de ser in
terpretados de manera muy selectiva, como se verá en el apartado 3.4.2.

Lo esencial en estos casos es empezar por comprender lo más claramente posible cuáles son los
factores que pueden comprometer la estabilidad, pues con este conocimiento será posible movili
zar los medios adecuados para resolver el problema. Para ello, una vez escogidos s puntos que se
consideren más conflictivos, se seguirán los siguientes pasos (en esencia propue, tos por Terzaghi
y Peck, 19671:
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al Se hará un detenido reconocimiento del terreno con la ayuda de sondeos y ensayos apro
piados.

bl Se fijarán los taludes sobre la base de un compromiso equilibrado entre las exigencias de la
seguridad y la economia.

c} Se proyectarán las obras de drenaje y contención de tierras que en principio se prevean ne
cesarias.

d} Se supervisará el proceso constructivo según vaya progresando, para acomodar a tiempo

el proyecto a las condiciones que en la realidad vayan surgiendo.

el Se observará el comportamiento de! talud una vez terminado, con una especial insistencia
durante el primer perfodo de?u vida, para corregir las deficiencias que se originen. En casos

muy problemáticos se instrumentará el talud para obtener una información más precisa
sobre los movimientos del terreno.

Cuando el problema resida en la gran altura del desmonte, normalmente estará justificado hacer
un reconocimiento detallado del terreno y su correspondiente programa de cálculos. De todas for
mas, ha de tenerse en cuenta que hay ciertos tipos de suelos en los que los cálculos, aunque

pueden ser útiles como orientación o para acotar el riesgo, no pueden tornarse como criterio deci
sorio, según se verá en el apartado 3.4.2. El problema se hace especialmente agudo a este respec
to, cuando se trata de materiales como la mayoria de las arcillas duras y secas del Mioceno o de los
depósitos Pliocenos de arenas arcillosas o arcillas arenosas, por citar un ejemplo corriente en el

pais. En suelos de este tipo, aún 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 cohesión y su permanencia en el tiempo, los cálculos 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 observación de taludes existentes será una fuente
valiosísima de información.

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 España, para los que se han reunido las ob
servaciones efectuadas en las diversas cuencas en el gráfico de la figura 3.1. (Rodríguez Ortiz y
Prieto Alcolea, 19761, aunque las alturas de los taludes examinados fueron en general inferiores a
10 ó 12 m. En él se puede ver la influencia del conten',do de yeso sobre la inclinación de los taludes
estables. Hay otros factores que también intervienen y son en parte responsables de la dispersión
que se observa, principalmente la distribución y estructura del yeso y en menor grado la cuenca de
procedencia y el entorno climático.

3.4. Cálculos de estabilidad

3.4.1. Métodos de cálculo

En general, deberán estudiarse dos estados o condiciones extremas, que suelen denominarse
«a corto plazo)) y «a largo plazo)). Se denomina estabilidad a corto plazo, la correspondiente a un

66



período de tiempo lo suficientemente breve con relación a las condiciones de permeabilidad del
suelo, para que las presiones intersticiales originadas por la construcción no se hayan prácticamen

te disipado. Estabilidad a largo plazo es, en cambio, la correspondiente a un período de tiempo sufi
cientemente largo, para que las presiones intersticiales inducidas se hayan disipado; este estado

suele incluir las variaciones de las características resistentes que en determinados casos y tipos de

suelos se producen con el tiempo.
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Figura 3.1 _o, Taludes observados en diversas zonas de España en función del contenido de yeso.

Para efectuar el cálculo propiamente dicho existen diversos procedimientos (Escario, 1966, Es
cario y Justo, 1970, Jiménez Salas et al., 19761 a base de superficies deslizantes, ya sean circulares
o de cualquier otro tipo. La mayoría de ellos consisten en dividir el sólido en una serie de fajas verti
cales y hallar las ecuaciones de equilibrio. Hace ya bastantes años se resolvian estas ecuaciones
despreciando el efecto de las tensiones existentes en los lados de estas fajas. Bishop (19541 fue el
primero en introducir un método practicable para superficies circulares que tuviera en cuenta este

efecto; se ha podido comprobar que el despreciarlo puede conducir en ocasiones a errores impor

tantes, aunque del lado de la seguridad (Escario, 19611, por ejemplo, cuando los ángulos en el
centro de la superficie deslizante son grandes.

Con frecuencia será preciso recurrir a superficies no circulares, ya que a ello puede obligar el

hecho de que las líneas de deslizamiento se extienden principalmente por las partes más blandas o
donde las presiones intersticiales son más fuertes o siguiendo determinadas direcciones preferen

ciales marcadas por la anisotropia del material. Para superficies cualesquiera se han desarrollado
también varios métodos y entre los más usuales se encuentran el de Janbu (1954 y 19571, Morgens
tem y Price (19651 y Nonveiller (19651, todos ellos por división en fajas y teniendo en cuenta los es
fuerzos en los costados. Dentro de esta categoría, aunque con un tipo de enfoque más simplista,
debe de incluirse el denominado método de los bloques deslizantes, ya que a veces puede resultar
de gran utilidad.

67



Con estos procedimientos se empieza por escoger la superficie deslizante y se determina des~

pués el coeficiente de seguridad correspondiente. Ultimamente Castillo y Revilla 11975 y 1977) han
desarrollado un método de variaciones con el cual se obtiene automáticamente cuál es la superficie
pésima; la solución parece, por tanto, prometedora al eliminar los numerosos tanteos precisos. Sin
embargo, existen aún dificultades de tipo matemático que cuestionan el rigor del método.

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

Casi todos los métodos mencionados están programados para su aplicación por ordenador, de
forma que la obtención de los resultados con diferentes hipótesis 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 ábacos y pueden, por tanto, ser de suma utilidad para tanteos rápi
dos. A continuación vamos a hacer mención a los más importantes, para que el proyectista pueda
al menos conocer su existencia y utilizarlos si dispusiera de las correspondientes publicaciones.

a) Solución de Taylor (1948)

- Prevista para taludes simples como el indicado en la figura 3.7.
- Está basada en el método denominado del círculo de rozamiento (Jiménez Salas et al., 1976).
- Se supone un material homogéneo e isótropo 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 fricciona!.
- No se pueden introducir presiones intersticiales.

b) Solución de Sishop y Morgenstern (1960)

- Prevista para taludes simples como el de la figura 3..7.
- Está basada en la solución de Bishop para deslizamientos circulares.
- Se supone un material homogéneo e isótropo en todo su espesor hasta un estrato duro si-

tuado a profundidad variable.
- La resistencia a esfuerzo cortante se supone compuesta dla una componente cohesiva cons

tante con ia profundidad y otra fricciona!.

-Se pueden introducir las presiones intersticiales a través del parám€tro ru = 1'wh//'z, definido
en la citada figura.

,
c) Otras soluciones

,--' Existen otras soluciones para resolver por medio de ábacos diversos casos de estabilidad de ta
ludes. Entre ellas podemos citar las de Hunter (1968) y Hunter y Schuster 119681 para taludes
simples en arcillas normalmente consolidadas. El cálculo se hace en tensiones totales con una re
sistencia a esfuerzo cortante s = e + ptg ifJ, con valores de e que varfan linealmente 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 solución puede ser útil para estudiar
los efectos de sobrecargas, grietas de tracción, niveles freáticos, desembalses, etc., pues incluye
una amplísima gama de hipótesis. 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
cálculo en sí, sino en la aplicación de unas características resis~entes que sean representativas del
material. Las dificultades tienen dos origenes distintos. Por un lado la heterogeneidad del terreno y
por otro, la determinación de la resistencia al esfuerzo cortante de ciertos tipos de materiales. La

heterogeneidad puede quitar valor a lo cálculos en algunas ocasiones. Sin embargo, puede ser
práctico determinar un límite superior e inferior del coeficiente de seguridad, situándose en las con

diciones extremas previstas, para respaldar las decisiones con criterios objetivos.

Dentro de los terrenos que hemos denominado desfavorables, que son los que suelen con más
frecuencia justificar la realización de cálculos de estabilidad, y suponiendo que se trata de un mate

rial uniforme, hay que tener en cuenta que la resistencia al esfuerzo cortante sólo puede determi
narse con relativa facilidad en arcillas de consistencia blanda o media.

El problema más difícil 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 llegan a constituir propiamente una roca. A continuación se
va a hacer una exposición sobre la problemática y posibles tipos de soluciones para esta serie de

materiales.

3.4.2.2. Arcillas preconsolidadas fisura das o no

En todo este grupo de materiales se ha observado que se producen deslizamientos con valores

de la resistencia a esfuerzo cortante que pueden ser muy inferiores a los máximos determinados en
el laboratorio. A estos efectos conviene recordar los conceptos de resistencia de pico y residual,

que quedan representados en la figura 3.2. El material con una deformación pequeña alcanza su re
sistencia máxima o de «picOl>; según aumenta la deformación, disminuye progresivamente, hasta

llegar a la denominada '<residua!» para desplazamientos ya muy grandes. Obsérvese 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 mínimo.

Esta no es la acepción 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 fracción de la
de pico y los resultados obtenidos mediante el cálculo resultarán radicalmente diferentes según se

utilice uno u otro.

69



RESISTENCIA
al CORTE

~

"•
~•o
u
z
o
¡¡;
z
~

"

PICO DE SOBRECONSOllDAOA______ L _

COMPLETAMENTE RfBLANDECIDA

/ PICO NORMALMENTE CONSOLIDADA______ L _

RESIDUAL

DESPLAZAMIENTO

T
c·•
1 ,

TENSION NORMal EFECTIva (in

.. \

Figura 3.2. - Resistencia a esfuerzo cortante de pico y residual de muestras normalmente consolidadas y sobreconsolida
das. Se señala el valor de la resistencia al corte de la muestra sobreconsolidada cuando está «completamente reblandecida)
(<<fully softened» según Skemptonl.

Uno de los fenómenos que da origen a resistencia inferiores a la áe pico, que pueden llegar a ser
tan bajas como la residual, es la denominada rotura progresiva, que conduce a la formación de una
superficie de rotura antes de producirse el deslizamiento. A continuación vamos a estudiar los fac

tores que influyen en este fenómeno.

al Energía de deformación recuperable. Bjerrum (19661 explica el fenómeno de rotura
progresiva partiendo del concepto de energia de deformación 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 sedimentación provocan deformaciones en sus partículas que, co
mo es sabido, tienen forma de láminas.

Como consecuencia se va acumulando una energía de deformación en los materiales así forma

dos, que será parcialmente recuperable. La parte recuperable aumenta con ei contenido de arcilla,
ya que, según 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 más allá de su limite elástico. Por tanto, en general, cuanto más plástica sea la arcilla, mayor
será la parte de energia de deformación recuperable.

Mientras la carga vertical está actuando, el efecto de las fuertes presiones, del tiempo y otros
agentes origina alteraciones físicas y químicas en los enlaces de las partículas, que suelen denomi
narse diagénesis. Dentro de este proceso se incluyen recristalizaciones, enlaces moleculares, preci
pítaciones de agentes cementantes en las zonas de contacto, etc.

Cuando por erosión se produce una descarga, formándose lo que se denomina una arcilla pre
consolidada, la energía de deformación vertical reversible puede recuperarse, pero no así la hori
zontal, que queda acumulada en forma de tensiones horizontales. La magnitud de estas tensiones
horízontales dependerá de la cantidad de energía que aún sea recuperable pues, como se ha visto,
una parte ha qU9dado bloqueada por la formación de los enlaces diagenéticos, que no permiten a
las partículas laminares recuperar sus formas primitivas. En definitiva, por tanto, se puede decir
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que dependerá de lo 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 meteorización, que
transformen o destruyan los enlaces, liberando más energía. Este fenómeno se producirá general
mente de una manera lenta y gradual y puede ser la causa de muchos de los denominados movi
mientos de reptación en laderas.

Al irse liberando energia, ya sea por simple descarga o por meteorización 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 energía recuperable varía normalmente de un punto a otro con la ca

lidad del suelo, se producen tensiones irregulares que pueden provocar fisuraciones y agrietamien

tos.

bl El fenómeno de rotura progresiva. Bjerrum 119661, partiendo del concepto de energia
de deformación recuperable expuesto, explica el fenómeno de rotura progresiva de manera muy
detallada en su Terzaghi Lecture. De manera resumida, su razonamiento podemos referirlo al caso
de la figura 3.3. de su trabajo, donde la energía bloqueada por diagénesis se va liberando por mete'o
rización V, como consecuencia, aumentan progresivamente las tensiones internas. Inicialmente
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Figura 3.3. - Rotura progresiva de un talud en arcilla meteorizada (Bjerrum, 1966),
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se supone la ladera indefinida, en cuyo caso dichas tensiones internas paralelas a la ladera no
pueden liberarse. Si las tensiones cortantes originadas en el posible plano de deslizamiento son in
feriores a la resistencia de pico, no puede iniciarse deslizamiento alguno. Si, como se indica en la

parte Ibl de la figura, se produce un fenómeno de erosión en un extremo, las fuerzas internas
quedan desequilibradas y se produce una concentración de tensiones cortantes en las proximida
des del cauce que, si superan la resistencia de pico, iniciarán un fenómeno de rotura progresiva. La

rotura iniciada se transmitirá ladera arriba de acuerdo con el esquema de la parte (cl: al formarse un
plano de rotura hasta el punto P, se habrá producido un pequeño desplazamiento de toda la masa
situada por debajo del mismo, y la resistencia a esfuerzo cortante en el contacto habrá descendido
del valor de pico, pudiendo llegar a alcanzar la residual según la energía de deformación recupe
rable. Si el talud es suficientemente empinado para que las tensiones cortantes debidas al peso del
bloque sean superiores a la resistencia residual, el bloque situado por debajo de P puede deslizar y
la tensión lateral en pp I disminuirá hasta convertirse en cero. En tal caso se vuelve a repetir en P

una situación análoga a la que existía en el extremo donde se produjo la erosión y el fenómeno de

rotura progresiva seguirá propagándose hacia arriba. Si, por el contrario, la inclinación del plano es
tan reducida, que las tensiones cortantes en la superficie deslizante debidas solamente a las fuerzas
gravitatorias son inferiores a la resistencia residual, el bloque considerado hasta P no llegará a desli
zar. En tal caso, para estudiar el equilibrio del bloque PP' AA' haría falta conocer el valor del e3
fuerzo cortante desarrollado en la superficie deslizante formada. Como consecuencia del dese
quilibrio entre los empujes Pl en las dos secciones PP' y AA', sumado al efecto desestabilizador
gravitatorio, se formará una nueva concentración de tensiones hacia el punto P. Si la tensión cor
tante máxima es superior a la resistencia de pico, continuará el fenómeno de rotura progresiva y se
propagará 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 interpretación del fenómeno de rotura progresiva, expuesta para el caso de meteorización,

es aplicable de manera análoga a cualquier otro proceso de liberación de la energia acumulada. Pa
rece muy sugestiva y realista, pero no se puede afirmar que represente la única forma en que puede

producirse. Ya veremos, en efecto, más adelante, al referirnos concretamente a arcillas preconsoli
dadas fisuradas, otro posible mecanismo para explicarlo.

c) Susceptibilidad de los diferentes tipos de arcillas al fenómeno de rotura progresi
va. Siguiendo la exposición de Bjerrum 119661 se pueden dividir las arcillas preconsolidadas en los
siguientes tipos:

-Arcillas plásticas preconsolidadas con enlaces diagenéticos débiles. Durante el proceso de
descarga quedaron sin disipar las tensiones horizontales efectivas, que serán, 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 que meteorizadas; en este último caso su resisteneja al esfuerzo cor

tante será más reducida, en parte, por un aumento de su contenido de agua y, en parte, por
fisuración.

-Arcillas preconsolidadas de baja plasticidad. En ellas el peligro de rotura progresiva es muy
reducido. En efecto, dado su pequeño contenido de particulas de arcilla activas, la energia de
deformación recuperable y por tanto la deformación derivada de una descarga lateral es tam
bién pequeña. Además, estas arcillas no son 'frágiles ni presentan una gran reducción de re

sistencia desde el valor de pico al residual.
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- Arcillas plásticas preconsolidadas con enlaces diagenéticos fuertes. En este tipo de arcillas,
que incluye las correspondientes pizarras blandas, la energia de deformación está bloqueada
por los enlaces diagenéticos cuando no están meteorizadas, en cuyo caso el peligro de rotura

progresiva es reducido. Sin embargo, si los enlaces se destruyen, por ejemplo, por meteori
zación, el peligro de rotura progresiva es muy grande.

d) Arcillas plásticas preconsolidadas y fisuradas. Estas arcillas están 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 arcillas fisuradas de Londres dice:

«, .. las fisuras no se consideran esenciales para las conclusiones (sacadas por Skempton}>L Sin
embargo, Skempton en trabajos posteriores 11970, 1977), sigue tratando el problema de las fisuras
bajo su óptica particular y, teniendo en cuenta los importantes estudios que ha realizado sobre este
tipo de materiales y las interesantes conclusiones a que llega, vamos a resumirlas aquí, por su indu

dable utilidad práctica para casos que pudieran ser asimilables.

La arcilla de Londres ISkempton, 1977}, cuando se extiende hasta la superficie, está oxidada a
un color marrón hasta profundidades de 5 a 15 m. A mayores profundidades es azul grisácea. Toda
ella está fisurada, pero más la zona superior, con distancias de unos 4 cm, oscilando desde un má
ximo de 10 cm hasta 1 cm. Las características típicas de la arcilla marrón de Londres son las si

guientes:

Contenido de agua
Limite Liquido
Limite Plástico
Indice de Plasticidad
Fracción de arcilla
Densidad seca

= 31%
= 82
= 30
= 52
= 55%
= 1,88 T/m 3

Su resistencia a compresión simple por debajo de la profundidad afectada por las variaciones
estacionales 11,5 a 2,0 mi oscila de unos 1,4 Kg/cm' a 3,2 Kg/cm 2 a profundidades de 10 m. Está
sobreconsolidada por la erosión de por los menos 150 m de sedimentos.

Como consecuencia de esta sobreconsolidación su coeficiente de empuje al reposo, Ka, se ha

estimado aue es mayor que 2,0 en los 15 m superiores ISkempton, 19611.

En numerosos desmontes estudiados en la arcilla marrón de Londres se ha observado que su
rotura a largo 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 fenómeno de rotura progresiva, probablemente debido a
la presencia de concentraciones locales de tensiones en las fisuras y a una reducción de la resisten
cia al valor correspondiente al material totalmente reblandecido o resistencia alcanzada por las fisu
ras después de su reblandecimiento. La reducción de resistencia hasta este valor se interpreta, si
guiendo a Terzaghi 11936} y Terzaghi y Peck 119671, suponiendo que la disminución de tensiones

durante la excavación origina una expansión de la arcilla y la consiguiente apertura de algunas fisu
ras (fig. 3.4); el agua penetra y reblandece la arcilla próxima 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 núcleos duros.

(o)

f··
Figura 3.4. Sección a través de una rnasa de arcilla fisurada; al Fisuras cerradas antes de la relajación de tensiones por la

excavación; b} la relajación de tensiones abre las fisuras; corno consecuencia, el agua que circula reblandece la arcilla de las

paredes (Terzaghi y Peck. 1967)'

La resistencia del material totalmente reblandecido es, como hemos dicho, muy inferior a la de
pico, pero superior a la residuaL Corresponde al denominado «estado crítico», definido por Roscoe
et al (1958) para una arcilla saturada ideal, como aquel en que, un nuevo incremento de deforma
ciól'! cortante en un ensayo con drenaje no introduce ningún nuevo cambio en contenido de agua;
es decir, que continúa deformándose a tensión constante y a volumen constante. A efectos prácti
cos (Skempton, 1977), la resistencia correspondiente al estado crítico puede determinarse midien
do la resistencia de pico de una muestra remo!deada con un contenido muy elevado de agua Uig.
3.2).

En la figura 3.5 pueden observarse las diversas envolventes de resistencia a esfuerzo cortante
que se obtienen con la arcilla marrón de Londres. Como se ve, la resistencia que se acaba de definir
para el caso de un deslizamiento «nuevo» es mucho mayor que la residual. Se puede ver también,
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Figura 3.5. Resurnen de valores de la resistencia al corte en presiones efectivas de la arcilla marrón de Londres (Skempton.

19771.
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cómo los valores correspondientes a las envolventes de la resistencia de pico son niucho mayores
aún. Pero es interesante observar asimismo, cómo de las dos envolventes de pico, da resistencias
más elevadas la correspondiente a muestras más pequeñas (Sandroni, 1977). Este hecho observa·
do hace ya bastantes años puede considerarse como bastante general y se debe al efecto de las fi·
suras, que en muestras pequeñas no es representativo.

La rotura de desmontes en las arcillas de Londres puede tardar mucho tiempo en producirse,
hasta del orden de 50 años. Esto era interpretado por Skempton hasta hace pocos años, como de·
bido al hecho de que la componente cohesiva de !a 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 disipación 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 años en desmontes de altura norr1)al. Esto se ve en la figura 3.6, donde para varios de ellos, se
representan los valores de r\" valor medio a lo largo de una superficie de deslizamiento representati

d I . d u 'Ywh ( f' 3 7) Ob .va e a magnltu ru = ----- = ."~--_.. ".. ver t9. .. servese como, al poco tiempo de ejecu--
'Yz 'Y z

tar la excavación, los valores de ru son negativos, por haber efectuado una descarga. Cua~do al ca
bo de muchos años se alcanza la estabilización, el valor medio de ru para todos los desmontes de al··
tura normal estudiados en Londres 8S del orden de 0,3.
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(Skempton, 1977).

Así pues, en resumen, actualmente en la arcilla marrón de Londres se puede suponer que los
deslizamientos «nuevos», debidos a un proceso de rotura progresiva, se producen con unos pará
metros de presiones efectivas, c o, 0,01 Kg/cm 2 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 años en llevarse a cabo, debido a la lenta disipación de presiones intersticiales, que pasarán, de
un valor negativo inicialmente, a fu = 0,3, aproximadamente, para taludes de altura normal (supe
rior a los 6 metros!.
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Superficie de deslizamiento
h = Altura piezométrica

'Yw = Peso expecífico del agua
'Y = Peso específico del terreno
fu = Valor medio de rua lo largo de la superficie

de deslizamiento
D = Factor de profundidad

Figura 3.7. ~ Esquema explicativo de valores de fu'

Otra problema diferente es el de los 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, según se ha podido ver (figura 3.51, por corresponder a desplazamientos muy grandes
en la masa deslizante.

el Resumen de criterios. Aunque en el estado actual de los conocimientos, no se pueden
concretar los valores a tomar para c' y </J' (parámetros efectivos a largo plazol en los diferentes ca
sos, dada la complejidad de los fenómenos de rotura progresiva y efecto de las fisuras, según se ha
visto por los trabajos descritos anteriormente de Skempton, Bjerrum, Terzaghi y otros, se pueden
dar las siguientes directrices para resolver los casos específicos que se presenten, siguiendo esen

cialmente a Skempton 119701:

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

- Puede haber arcillas preconsolidadas en las que, por fenómenos 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, aproximándose hacia la residual.

- Hay algunas arcillas preconsolidadas lespecialmente aquellas sin fisuras) en las que los corri
mientos nuevos se producirán con una resistencia próxima a la de pico del material inaltera~

do, con una componente importante de la cohesión, c' .

- En todas las arcillas se alcanzará la resistencia residual después de haberse formado una su
perficie de deslizamiento continua, lo que suele suceder después de deformaciones muy im
portantes (quizá de más de un metro). Este es el caso también de la posible reactivación de
antiguos movimientos originados por corrimientos o movimientos tectónicos.
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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 económico proyectar a largo plazo y estar justificado construir talu
des más escarpados que los determinados según los criterios más 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.
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4. CORRECCIOI\I y COI\ISERVACIOI\I DE TALUDES

4,1. Consideraciones generales

Son muy variadas las callsas por las que un talud puede precisar la aplicación de correcciones
durante su vida. Sin embarfJo, podernos dividirlas en los siguientes grupos:

a) Fenómenos de inestabilidad de masa.
bl Desprendimientos relativarncnte superficiales.
el Meteorización progresiva.
di Erosión.

Los puntos bl y cl se pueden considerar ya tratados en los apartados 2.2.2. y 2.2.3. correspon·
dientes a taludes en roca, donde estos problemas son más característicos. El punto d) na se estudia
en este trabajo. En este apartado se harán solamente algunas consideraciones referentes a los fe
nómenos de inestabilidad eJe tipo masivo y sus posibilidades de corrección, incluidas medidas ge
nerales de drenaje.

Cuando en un talud aparecen signos de inestabilidad, generalmente se puede proceder a su
corrección por dos procedimientos. Uno de ellos consiste en restituir el equilibrio de masas, dismi
nuyendo las volcadoras ylo aumentando las estabilizadoras. Otro, en disminuir las presiones in
tersticiales del agua mediante un dronaje apropiado. También podrían 111encionarse otros medios,
como la construcción de muros o pilotes o la utilización de .anclajes; pero éstos y otros tipos de re
cursos existentes se salen fuera del ámbito de este trabajo.

4.2. Restitución del equilibrio de masas

La disminución de los esfuerzos volcadores suele conseguirse excavando el terreno de la cabe
za de la masa deslizante, o bien, en algunos casos, simplemente tendiendo el talud. Si al mismo
tiempo la masa excavada de la parte superior se coloca en el pie, se aumentarán las fuerzas estabili
zadoras. El procedimiento suele ser eficaz, pues bastará 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.
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4.3. Drenaje

4.3.1. Drenaje superficial

Para paliar los efectos del agua se debe disponer un drenaje superficial adecuado. según la
topografia y condiciones particulares del caso a tratar. A estos fines debe tenerse en cuenta, que
las clásicas cunetas de guarda que habitualmente se colocan en el borde superior del talud para evi
tar la erosión, si no se dejan revestidas (salvo en casos muy favorablesl y si no se conservan debi
damente limpias, para que el agua fluya con facilidad, pueden ser más perjudiciales que 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, afectarán menos a la estabilidad del desmonte; además recogerán las aguas antes
de que alcancen la zona más descomprimida por la excavación y donde puede haber grietas de
tracción. En todo caso, debe estudiarse si realmente es precisa la cuneta de borde de talud, pues a
veces la disposición topográfica es tal, que muy poca agua puede afluir a la excavación y pueden
ser mayores los perjuicios debidos a las posibles infiltraciones, que los beneficios que se deriven de
la protección contra la erosión, sobre todo si se trata de materiales poco erosionables.

Si en la coronación se observara la existencia de grietas de tracción, independientemente o no

de la cuneta de guarda a que se ha aludido, se deberán impermeabilizar cerrándolas con un material
suficientemente impermeable (como puede ser el mismo suelo). y alejando de la zona de la manera
más apropiada las aguas de escorrentia.

Cuando existan bermas intermedias en el talud, se deberá asegurar en todo momento su lim
pieza y desagüe longitudinal, para que no puedan acumularse las aguas y 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 difusión, por cons
tituir una solución sumamente práctica y casi única en muchas ocasiones. Además eliminan todos

los riesgos y el elevado coste de construcción de las galerías de drenaje, que pueden considerarse
sus predecesoras y que aún hoy día resulta necesario utilizar en algunas ocasiones.

Consisten en tuberias perforadas de 4 a 5 cm de diámetro 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 ó 4 m. La longitud máxima puede ser superior a los 60 metros,
habiéndose llegado en algunos casos hasta los 200 metros (Macau, 1960).

Las tuberías pueden ser metálicas o de plástico con perforaciones. Para disminuír el peligro de
arrastres deben recubrirse antes de su introducción 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 últimos 6 metros de salida. De todas formas deben limpiarse periódicamente cada 3
a 10 años ISmith et al, 1957), con elementos especiales para ello.

A veces sucede que el agua discurre por capas más o menos horizontales intercaladas en el
terreno. Tanto en este caso como en otros muchos que a veces se presentan, la disposición de ele
mentos drenantes tanto verticales como horizontales puede ser muy conveniente. Para ello se

puede recurrir a construir pozos, que se rellenan de materíal permeable con la adecuada protección
contra arrastres, y dar salida al agua mediante drenes horizontales perforados desde un lugar acce
sible. El problema consiste en acertar con la perforación horizontal al pozo, lo que puede resultar
dificil a distancias mayores de 20 ó 30 m, ya que los sondeos tienden a desviarse tanto vertical co
mo horizontalmente. Puede procederse a la inversa, haciendo primero la perforación horizontal y
después el pozo en el lugar donde la terminado la misma. Para ello existen hoy dia inclinómetros
que son capaces de reproducir las desviaciones tanto en sentido vertical como horizonta!; desco

nocemos, sin embargo, si los resultados 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 ejecución. El problema es su reducido diámetro para alcan
zarlos con los sondeos horizontales. Por ello, el autor ha propuesto en alguna ocasión efectuar 'gru
pos de 3 ó más pilotes que se den «sombra» en la dirección en que se va efectuar la perforación. De
esta forma se acertará con alguno de ellos por lo menos.

En California 1Bragg, G. H. YZeigler, T. W., 19751 se construyen pantallas de pilotes drenantes
de 0,90 m de diámetro separados 1,50 m entre centros, interconectados por su base ensanchada y
rellenos de material permeable. La interconexión se ha llegado en algún caso incluso a hacer a ma
no. Las pantallas drenantes asi construidas se desaguan mediante drenes horizontales (uno cada
10 pozos como medial apuntando a las bases ensanchadas; según parece la operación se ha efec
tuado con éxito hasta distancias de unos 200 m.

Un procedimiento que se ha desarrollado también en España Ifig. 4.1) consiste en la ejecución
de pantallas continuas drenantes. Se utiliza la misma maquinaria que para las de hormigón, pero se
hace el relleno con grava sin finos. El «cake» de bentonita que tapiza las paredes impermeabilizán
dolas, se elimina dejando unas tuberias colocadas verticalmente en la grava y haciendo un lavado
por circulación de defloculantes adecuados. La salida del agua de drenaje se da lateralmente al lle
gar a zonas bajas del terreno o por galerias o drenes horizontales. El problema que pudiera presen
tar este sistema estriba en la incógnita de su permanencia en el tiempo si se producen arrastres, ya

que no se colocan elementos de protección contra los mismos generalmente.

Para disponer los elementos drenantes de cualquier tipo de la manera más eficaz posible,
suelen ser de gran utilidad las observaciones de los niveles freáticos en sondeos situados en la zona
afectada. Estas observaciones deberán hacerse antes de comenzar las obras de drenaje y durante
la construcción 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 contrafuerte». Consisten en la
excavación en la superficie del talud de unas zanjas situadas a intervalos regulares, rellenas de
piedra a modo de mamposteria en seco. Su acción es doble: por un lado hacen un efecto drenante
y por otro actúan como 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 IG.E.T., 1968) Yse
gún comentario de Pilot 11968), de 165 taludes examinados, en más de 120 se manifestaba visible·
mente la acción del agua yen 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 excavación en desmonte hay que tomar las. pre
cauciones oportunas para que la explanada reúna 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, que no debe dañar a los mageriales que quedarán 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.

5.2. Desmontes en roca

Si el desmonte es en roca, en general el tráfico de obra no dañará sustancialmente al terreno,
más 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 según los paises.

Asi, la Federal Highway Administration de U.S.A. en la FP-74 (1974) dice (Art. 203.171: «A me
nos que se especifique otra cosa, el material clasificado como roca deberá excavarse hasta una
profundidad minima de 15 cm por debajo de la explanación dentro de los limites de la calzada, y la
excavación se rellenará con el material designado en los planos... ». «Cuando los métodos de exca
vación empleados por el contratista dejen depresiones sin drenaje en la superficie de la roca, el
contratista deberá, a su cargo, drenar de forma apropiada dichas depresiones o, cuando lo permita
el Ingeniero, rellenar las depresiones con material impermeable aprobado.»

Las especificaciones inglesas en cambio IDepart. of Transport, 19761 no exigen sobre
excavación (Cláusula 609 iiil: «Las irregularidades superficiales bajo la explanada que queden des
pués del refino de la excavación de roca, se deben regularizar hasta cumplir las e~igencias de la
Cláusula 701 con hormigón pobre según la Cláusula 807 o material de subbase según se describa en
el Contrato. Las pequeñas fisuras en la roca o las áreas donde la compactación de la subbase sea
impracticable deberán rellenarse con hormigón pobre». En las «Notas para Guia» anejas a estas Es
pecificaciones se dice al respecto (cláusula NG 609-31: «Cuando existan afloramientos de roca de
longitud y resistencia adecuadas bajo firmes flexibles, la roca preparada debe considerarse equiva
lente a la superficie de una base de hormigón pobre».
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5.3. Desmontes en tierra

Cuando el desmonte es en tierra, hay que tener en cuenta los dos factores de evitar daños 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, según se ve en las tra
ducciones que a continuación se incluyen.

La FP-74 dice (Art. 203.171: «El material bajo la explanada que no sea roca, debe ser completa
mente escarificado hasta una profundidad de 15 cm y su contenido de humedad aumentado o re
ducido lo necesario, para llevar el material en todo su espesor de 15 cm al contenido de humedad
adecuado para la máxima compactación .. ,»).

Las especficaciones inglesas no hablan de sobreexcavación, sino, por el contrario, de no exca
var del todo hasta el último momento, diciendo (Cláusula 603-3): «La maquinaria de construcción
no debe utilizar la superficie del fondo de una excavación o menos que 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 continuación, limitan las características de la maquina
ria que podrá 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
varlos hasta uno 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 que los cambios volumétricos provienen de dos factores; por un lado los efectos de las va
riaciones de humedad introducidas por la construcción del firme; por otro, el hinchamiento debido
a la descarga originada por la excavación del terreno. Este último factor afectará a profundidades
importantes si el desmonte es alto y es mucho más dificil de controlar. En algunos casos puede ser
útil recurrir a métodos como la inyección de cal en taladros o la inundación de los mismos, La efica
cia de estos procedimientos depende, sin embargo, de diversos factores, como el grado de fractu
ración del material, cuando se trate, por citar un caso, de pizarras expansivas.

La parte del hinchamiento total debido a las capas más profundas puede conducir a levant,a
mientas importantes, pero relativamente uniformes. Por ello, lo fundamental es la sustitución de
las capas superficiales, que, además de suprimir los cambios de volumen correspondientes,
cumple la función de disminuir los movimientos diferenciales originados en las zonas inferiores.

Los materiales a emplear deben ser bastante impermeables, para evitar que 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 determinación del espesor a sustituir se puede hacer, en principio, conociendo la disminu
ción de carga introducida por la excavación del desmonte y la succión de equilibrio que es de espe
rar a distintos niveles después de la construcción del firme. Con muestras inalteradas se efectuarian
ensayos de hinchamiento con succión controlada (Escario, V., 1969 Y Escario, V. y Sáez, J., 1973).
La integración 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, 1957/581 han sido aplicados por Sampson, et
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al. (1965). Se comprende, sin embargo, que esto sólo será posible en el caso de desmontes impor
tantes, dada la complejidad del programa de ensayos a desarrollar; por otra parte, no se dispone de
experiencia suficiente sobre la representatividad de los resultados.

Como orientación sobre la magnitud del problema puede recurrirse a ensayos más sencillos, a
base de pruebas edométricas de hinchamiento con el material en las mismas condiciones que in si
tu, saturándolo después de aplicar una sobrecarga equivalente a la que se espera actúe 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 la 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. Concre
tamente la tabla 5.1 supone se emplea el mismo suelo.

Para determinar la humedad y densidad de compactación de estos materiales según la sobre
carga que soporten (suelo + firme), pueden efectuarse ensayos edométricos como los descritos
en los párrafos anteriores y aplicar algún criterio de tipo del que dan Terzaghi y Peck (19671, según
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 bl se presentan los resullados
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 análogas
para una arcilla de Morón (Jiménez Salas, J. A., 19551. Con haces de curvas como estos, es fácil fi-

TABLA 5.1

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

Carreteras principales

Indice de plasticidad

10-20
20-30
30-40
40-50

>50

lndice de Plasticidad

10-30
30-50

>50

Profundidad de tratamiento Iml

0,60
0,90
1,20
1,50
1,80

Carreteras secundarias

Profundidad de tratamiento Iml

0,60
0,90
1,20
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jar las condiciones de densidad y humedad convenientes para no sobrepasar los tantos por ciento
de hinchamiento que se estimen oportunos.

Si no se dispone de los ensayos precisos para determinar la humedad y densidad apropiadas,
puede seguirse el criterio de no compactar excesivamente, quedándose, por ejemplo, en no menos
del 93% ni más del 97% de la densidad máxima Proctor Normal; la humedad de compactación no
deberá ser inferior a la óptima. Este tipo de solución evidentemente presenta sus dificultades Wác
ticas y deberá en todo caso comprobarse en obra que es posible compactar entre las densidades y
con la humedad señaladas.

Los criterios expuestos deberán 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, utilización de membranas impermeables, etc., soluciones que se salen fuera del tema que se
está desarrollando.
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Morón (Jiménez Salas, 1955).
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