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Resumen

E1 inquebrantable crecimiento que trae consigo una zona urbana, nos obliga a la necesidad
de utilizar areas y terrenos que por sus disimiles condiciones son incapaces de resistir
grandes cargas, los cuales pueden presentar distintos escenarios de estabilizacién de
terrenos. El presente proyecto de titulo analiza la estabilidad estatica y pseudoestatica de un
relleno, con y sin refuerzo de Geomallas Biaxiales para los casos a corto y largo plazo, con
la ayuda de los softwares SLOPE/W de GEOSTUDIO vy estabilidad de taludes de GEO5.
Se analizé la campafia geotécnica proporcionada por el Laboratorio de Geotecnia de la
Universidad Catdlica de la Santisima Concepcion del Proyecto Laboratorio de Produccion e
Investigacion de Recursos Bentonicos a construirse en la localidad de Llico, ciudad de
Arauco, Region del Biobio. Conjuntamente se realizaron ensayos no drenados a muestras
obtenidas en dicha campafia con el objetivo de obtener los pardmetros geotécnicos a corto
plazo del subsuelo. Con la informacion se obtuvo la estratigrafia y se determind el factor de
seguridad en condiciones iniciales y finales, estaticas y pseudoestaticas para los modelos
Morgenstern & Price (1965) y Spencer (1967), para con ello garantizar la estabilidad global
del relleno a partir de los diversos casos de estudio, ademés de estudiar el potencial de

licuacion existente en el lugar para una magnitud de sismo Mw=8.8 y una aceleracion 0.4g.

El procedimiento para el andlisis de estabilidad descrito se aplicé a un relleno conformado
por un material granular, donde la estratigrafia entregé suelos predominantemente
cohesivos. Los resultados muestran que la inclusion de refuerzo de geosintético aumenta a
mas del doble el factor de seguridad (FS) para la estabilidad estatica del relleno para los
casos a corto y largo plazo. Sin embargo, esto no es representado en los casos
pseudoestaticos a corto plazo debido a que no es posible establecer un valor de FS minimo,
ya que este valor (FS) depende directamente del ancho de analisis establecido. Los
resultados revelan que dicha magnitud determina el aumento de masa de la superficie de
deslizamiento, generando que no exista aporte del refuerzo a la superficie de falla pasado
los 80 m de analisis.



Abstract

The unshakable growth brought about by an urban area, forces us to use areas and lands
that, due to their different conditions, are unable to withstand heavy loads, which may
present different terrain stabilization scenarios. The present title project analyzes the static
and pseudo-static stability of a landfill fill, with and without reinforcement of Biaxial
Geogrids for the short and long-term cases, with the help of GEOSTUDIO Slope / w
software and GEO5 slope stability. We analyzed the geotechnical campaign provided by
the Geotechnical Laboratory of the Catholic University of the Most Holy Conception of the
Bentonitic resources production and research Laboratory project to built in Llico, Arauco
city, Biobio Region. In addition, non-drained tests were carried out on samples obtained in
that campaign with the aim of obtain the short-term geotechnical parameters of the subsoil.
With the information, the stratigraphy was obtained and safety factors was determined in
initial and final static and pseudo-static conditions for the model of Morgenstern & Price
(1965) and Spencer (1967), in order to guarantee the global stability of landfill. From the
various case studies, in addition to studying the existing liquefaction potential in place for

an earthquake magnitude Mw = 8.8 and an acceleration 0.4g.

The procedure for stability analysis described was applied to an embankment construct with
granular material, where the stratigraphy below it is predominantly cohesive soil. The
results show that the inclusion of geosynthetic reinforcement increases to above the double
of the safety factor (FS) for the static stability of the embankment in both, short and long
term. However, the analysed perfomed is not representative in short-term pseudo-static
cases, due to is not possible to establish a minimum FS value, since this FS value depends
directly on the established analysis length. The results reveal that this length determines the
increase of mass of the sliding surface, generating that there is no contribution of the
reinforcement to the surface of failure after the 80 m of analysis.
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Capitulo 1. Introduccion

E1 inquebrantable desarrollo y crecimiento que trae consigo una zona urbana, nos
obliga a la necesidad de utilizar areas y terrenos que por sus disimiles condiciones antes se
rechazaban, ya sea por su lejania, condiciones de estabilidad o por lo abrupto e irregular de
su topografia, que en la actualidad se han tenido que optar para una futura construccion.
Estas condiciones obligan a construir estructuras tanto viales o de desarrollos urbanos sobre
terrenos blandos, que, debido a la incapacidad del subsuelo para soportar cargas externas,

se pueden apreciar cambios en su condicion natural.

Durante la ejecucion de obras de ingenieria, se presentan situaciones especiales en
lo que se refiere a la estabilizacion de terrenos. Las nuevas tensiones que se establecen por
ejecucion de las obras y las modificaciones que ocurren en las condiciones naturales, son
varias de las causas que rompen el equilibrio interno de los suelos y obligan a pensar y/o
buscar soluciones que resguarden las obras y fundamentalmente garanticen su permanencia

en el tiempo.

En lineas generales, al construir sobre suelos blandos, un porcentaje de masa
tendera a desplazarse y esto afectara a la estabilidad global, provocando que una zona
determinada sufra inestabilidad, la cual correspondera a la superficie de deslizamiento méas
desfavorable. Para entregar una solucién a la estabilidad global pudiendo realizar
construcciones sobre suelos blandos y con ello minimizar los riegos de una posible falla, es

necesario optar por algin método de mejoramiento de suelos (Ocampo y Tiznado, 2016).

El desarrollo de nuevas tecnologias en estabilizacion y proteccion de geosintético,
han puesto estas alternativas de solucion o de complemento a las de uso tradicional en todo
aspecto, esencial en la mayoria de las decisiones para seleccionar la opcion més viable
(John, 2011). Esto hace que los ingenieros en la actualidad tengan que pensar en disefios

optimos, adoptando estas nuevas tecnologias. Hoy en dia existen muchas publicaciones
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referentes al tema de mejora del terreno mediante el uso de geosintéticos, las cuales
enfocan el planteamiento tedrico, disefio y ejecucidn de los diversos tipos. Las experiencias
recogidas en obras civiles alrededor del mundo nos hacen ampliar, optar y aplicar los

beneficios obtenidos, con el fin de replicar los mejores resultados.

Las inclusiones de geosintéticos dentro de una masa de suelo pueden proporcionar
una funcién de refuerzo que contribuyen a la estabilidad de las obras de ingenieria. El
disefio y construccion de taludes estables, estructuras de contencion y terraplenes dentro de
limitaciones de espacio son aspectos de gran importancia econémica en proyectos de
geotecnia (Zornberg, 2007) y los efectos benéficos del refuerzo que se derivan en la
resistencia a la tension incrementada y la resistencia al corte desarrollado por la friccion en
las interfaces suelo-refuerzo (Das, 2012) genera que sean una de las grandes mejoras de

terreno.

El disefio de un terraplén sobre suelo blando radica en un analisis de estabilidad sin
drenaje durante la construccion o comportamiento no drenado a corto plazo, y un analisis
con drenaje a largo plazo luego de terminada la construccién y/o la consolidacion. Debido a
las caracteristicas fisicas y mecanicas que presentan los suelos se pueden producir
corrimientos o hundimientos, lo que origina inseguridad, poniendo en riesgo recursos

materiales y vidas humanas.

La determinacién de amenaza y riesgo debe estar precedida por un estudio para
poder conocer el tipo de falla y analizados los factores de equilibrio, poder pasar al objetivo
final de los sistemas de prevencion, estabilizacién o control de la obra. Usualmente en la
ingenieria se define la estabilidad en términos de un factor de seguridad (FS), donde el
modelo debe tener en cuenta factores donde ésta se vea afectada, tales como la geometria,
parametros geotécnicos, cargas dindmicas, flujos de agua, etc. Aunque existen otros
métodos para poder establecer la estabilidad de un talud, en su mayoria se realizan en base

al método de equilibrio limite (MEL) el cual estudia directamente la longitud de la



superficie de falla o dividiendo la masa de deslizamiento en tajadas o dovelas (Sanhueza y
Rodriguez, 2013).

Los softwares geotécnicos como GEO5 y GEOSTUDIO, los cuales contienen
modulos de estabilidad de taludes, permiten conocer la estabilidad global en base al
concepto de equilibrio limite, los cuales permiten obtener de forma llana y expedita los FS
de las estructuras geotécnicas que presentan un indiscutible grado de complejidad para los
métodos de andlisis basado en analisis limite (Janbu, Fellinus, Bishop, Morgenstern &

Price, Spencer).

1.1. Motivacion

La construccion de terraplenes es una actividad rutinaria que conlleva actividades
geotécnicas de control y monitorizacién para garantizar la estabilidad del terraplén y
estructuras aledafias (Oteo, 2011). En ingenieria civil los suelos blandos plantean diferentes
problemas en las construcciones como carreteras o en las fundaciones de las edificaciones,
etc. Los problemas ocurren principalmente debido a su baja resistencia, la cual se relaciona
a una baja capacidad portante pudiendo producir grandes asentamientos (Ocampo y
Tiznado, 2016).

La inestabilidad de estas estructuras es uno de los mayores riesgos que se presentan en
algunas obras, puesto que podrian causar pérdidas humanas. Debido a esto deben ser
analizados y tratados convenientemente, ya que en caso contrario es de esperarse que

ocasionen situaciones no deseadas en el corto y largo plazo (Ocampo y Tiznado, 2016).

Las técnicas utilizadas en la estabilizacion de los suelos son variadas y hasta ahora la
experiencia sefiala la existencia de factores que limitan la aplicacion de unas tecnicas y
obligan a utilizar otras (Morales, 2008). Por lo general, para asegurar la estabilidad global y

con esto aumentar el factor de seguridad, las medidas de estabilizacion que se han utilizado
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como elementos de refuerzo y mejora del terreno bajo terraplenes sobre suelos blandos son
columnas de gravas, drenes verticales, geosintéticos, entre otros, con el fin de aumentar su
capacidad portante, minimizar los asientos y los tiempos de consolidacion. Es asi que la
motivacion de estudiar el efecto en términos de aumento en el FS que proporciona el
refuerzo con geosintéticos se basa principalmente en el conocimiento del método de
equilibrio limite en un analisis global del terraplén y del tipo de suelos existentes donde
éste se emplazard, permitiendo analizar para los distintos casos los comportamientos que
representan el esqueleto de suelo, y con ello establecer la posible superficie de falla,

pudiendo prevenir el dafio a estructuras aledafias y la construccion del terraplén mismo.

El conocer donde se encontrara la superficie de deslizamiento es de gran importancia,
ya que con estos resultados sera posible obtener la longitud del refuerzo en caso de querer
mejorar el FS al deslizamiento de la superficie y asi poder definir con exactitud la longitud
de geosintético a utilizar, lo cual es clave en términos econémicos, aunque en este caso en
especifico se busca reforzar con geomallas biaxiales para proporcionan una mejor
distribucion de las cargas aplicadas al terreno (Carrasco, 2016), pudiendo con esto realizar

una mejor ejecucion de la obra.



1.2. Objetivos

1.2.1. Objetivo general

Analizar la estabilidad global de un relleno reforzado con geosintético para los

casos estaticos y pseudoestaticos.

1.2.2. Obijetivos especificos

e Caracterizar los estratos del subsuelo en base a ensayos in situ y de laboratorio.
e Determinar los factores de seguridad a corto y largo plazo, mediante los métodos
rigurosos de Morgenstern & Price (1965) y Spencer (1967)



Capitulo 1. Marco Tedrico

2.1. Historia

En Roma, en el afio 312 A.C se comenzaron a construir las primeras vias, las cuales
utilizaron rellenos para su construccion (Mufiz, 2006), que contaban con diferentes capas
como se aprecia en la figura 2.1, las cuales van de los materiales mas gruesos a los mas
finos, consiguiendo la resistencia necesaria que junto con una pequefia pendiente permite el
drenaje por las cunetas laterales (Oteo, 2011). Cuando aumenta la carga impuesta, se

necesita un suelo mas resistente y es cuando se acude a los rellenos.

Figura 2.1: Construccidn de las primeras vias (Fonseca, 1990)

A principios del siglo XIX, se introduce un relleno de calidad que constaba de piedra
partida con una granulometria definida, con diametros de 1 a 7 cm. El trafico existente
generaba finos, los cuales a su vez rellenaban los huecos generados por las piedras de
mayor tamafio. Asi se conseguia un material con una granulometria continua que establecia

un buen resultado.



En 1830 se introducen los rodillos para acelerar el efecto del relleno de los huecos,
consiguiendo un relleno de calidad en un menor tiempo. Quedando ya expuesto que el
relleno debe servir para ofrecer una superficie mas uniforme, soportar las cargas y

transmitir una presion media y mas baja al terreno inferior (Oteo, 2011)

Ya en los 30 del siglo XX aparece el ensayo Proctor y comienza a cuantificarse la
compactacién y lo que era una relacion entre la densidad y la humedad. Con esto es posible

realizar una evaluacién para definir qué hacer (Oteo, 2011) y se pasa a:

e Definir un ensayo de referencia (Proctor, Proctor modificado o ensayo Harvard).

o Definir el porcentaje de la densidad 6ptima o maxima del ensayo de referencia.

e Fiarse de que los materiales son homogéneos y sirven algunos ensayos de
compactacion.

e La maquinaria de compactacion debe ser lo mas adecuada al terreno.

e EI control de la compactacion puede hacerse por determinacion de la densidad o
determinacion de la deformabilidad.

e El espesor de las capas de relleno debe adaptarse al material y a su granulometria.

e Es posible agregar aglomerantes al material para disminuir su expansividad o

plasticidad.



2.2. Relleno

Un relleno es la acumulacion de suelo de cierta calidad o una sustitucion de un terreno
de deficientes condiciones geotécnicas creando una mejora de terreno. La mejora ocurre
mediante el aporte de materiales controlados y compactados con el fin de darle una
resistencia que permita soportar determinados esfuerzos, para que posteriormente apoyen
sobre ellos las cimentaciones. La resistencia del relleno varia segun el tipo de suelo que se

use y de acuerdo al uso que se pretenda dar a tal obra.

El objetivo de un relleno o de un terraplén es llegar a la minima compresibilidad y a la
maxima resistencia al corte. Es necesario el conocimiento del tipo de terreno existente para
definir correctamente el alcance y determinar los parametros que se desean alcanzar como
forma de establecer los sistemas de control que se consideren precisos para garantizar la

consecucion de los objetivos y su compatibilidad con la cimentacion proyectada.

En algunos casos los rellenos sirven de asiento, y en otros, para conformacion de
superficies, como areas verdes, terrazas, etc. El tipo de material que se emplee, y el grado
de compacidad requerido, dependera del uso del relleno. Cuando se necesite que un relleno
tenga un grado de compacidad alto, y una estabilidad de volumen permanente, se utiliza un

relleno estabilizado (Carranza y Rubio, 1978).

Los proyectos deben contener las caracteristicas necesarias del relleno junto a las
condiciones de colocacion y compactacion, las que se deben comprobar para asegurar la
estabilidad evitando cualquier perturbacion sobre el subsuelo existente (Rodriguez et al.,
1989).



2.2.1. Zonas de un terraplén

La figura 2.2 muestra las zonas tipicas de un terraplén aplicado en Chile segin Navarro
(2010)

a) Fundaciones: superficie que se encuentra por debajo del terraplén. Generalmente
se utilizan suelos que permitan una condicion de drenaje especifica y que las caracteristicas
del terreno de apoyo sean adecuadas. El indice CBR de la compactacion debe ser igual o
superior al correspondiente en las especificaciones técnicas.

b) Ndcleo: parte central del terraplén. Los materiales disponibles para cada capa
deben ser de caracteristicas uniformes, deben ser compactados y reducidos hasta el grado
exigido.

c) Talud: parte exterior del terraplén. No se consideran parte del talud las
disposiciones de protecciones como: las cubiertas de tierra vegetal, encachados,
protecciones anti erosion, etc. La forma del talud depende del tipo de material y la
estabilidad proyectada.

d) Coronamiento: parte superior del terraplén. Se construyen hasta una cota superior
proyectada, de manera que se compensen los asentamientos producidos por efecto de la

consolidacion.

Figura 2.2: Zonas de un terraplén. (Navarro, 2010)



2.2.2. Recomendaciones para un relleno en terraplén

La colocacion y compactacion del relleno debe asegurar su estabilidad en todo
momento, evitando cualquier perturbacion del subsuelo natural. En Chile el Manual de
Carreteras (2016) establece una serie de criterios y procedimientos a seguir para una
correcta ejecucion del relleno. El cddigo técnico de edificacion (CTE) de Espafa
recomienda tener en cuenta variados aspectos, que pueden ser de ayuda al momento de
escoger el tipo de material, su compactacion, entre otros aspectos. Otro pliego que puede
ser de ayuda en este tipo de obra es el documento bésico de seguridad estructural de
cimiento (SE-C) el cual es una rama de la CTE, detallada en solo obras de cimentacion.

La compactacion se limitara en funcion de la compacidad considerando factores
como el método de colocacién, la naturaleza del material, la uniformidad del subsuelo,
espesor inicial y final de cada capa, existencia de construcciones adyacentes al relleno entre

otras.

Se debe tener en cuenta que no exista sobre compactacion debido a que puede
producir efectos no deseados como: altas presiones de contacto sobre estructuras de
contencion y la modificacion significativa en materiales blandos. Los criterios de seleccion
del material se basan en la obtencidén de la resistencia, rigidez y permeabilidad tras el
proceso de compactacion, y a su vez estos dependeran del propoésito del relleno y de los
requisitos de servicio (CTE, 2006).

Los materiales generalmente utilizados para rellenos son preferentemente granulares
y en algunos casos subproductos de la industria acerera como escorias y cenizas
pulverizadas. Los suelos cohesivos pueden ser aceptables, aunque dependen de una
seleccién especial y de condiciones de colocacion y compactacion precisas (SE-C, 2008),
para mayor informacion se recomienda revisar charla dictada por el profesor Carlos Oteo

en el afio 2004 llamada “Suelos marginales™.
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2.2.3. Relleno sobre suelos blandos

Un relleno sin refuerzo necesita de un terreno competente para fundar y que los taludes
sean en lo posible muy planos para poder generar una estabilidad global adecuada
(Carrasco, 2016). Sin embargo, cuando se sitian sobre suelos blandos, presentan problemas
debido a los asentamientos y al riesgo de rotura por deslizamiento. En estos casos puede ser
necesario un mejoramiento del terreno, tanto para disminuir o acelerar los asentamientos y
asi asegurar su estabilidad a corto y largo plazo. Los tratamientos que suelen aplicarse
generan una accion sobre el terreno que modifican las propiedades y su respuesta frente a

acciones exteriores e interiores (Oteo, 2011).

Los rellenos emplazados sobre suelos blandos, como suelos arcillosos saturados y
suelos flojos como las arenas muy poco densas, generalmente necesitan tratamientos para
mejorar el terreno. Para rellenos no muy altos y espesores de suelos blandos muy pequefios,
puede acudirse a la sustitucion parcial o total. Si el suelo esta saturado se pueden acelerar
los asentamientos instalando drenes, los cuales disminuyen el camino drenante e inducen

mas rapidamente los asentamientos.

2.3. Refuerzos del relleno

Se menciona como refuerzo, las actividades que incrementen la cohesion aparente del
terreno (aditivos , inyecciones de cal, etc.), que eleven la resistencia al corte por comprimir
con fuerza las zonas de rotura (anclajes), que aumenten la resistencia al corte por influencia
mayor del rozamiento (columnas de grava, geosintéticos), que movilicen la resistencia
efectiva debido a drenar una zona o conseguir un menor tiempo de drenaje (drenes), que
aumente la resistencia al corte por aumento de la densidad aparente del terreno
(compactacion dinamica, vibro flotacion, explosivos, etc.), y las que acttan al interior del

terreno formando barreras activas y pasivas (jet grouting y pilotes) (Oteo, 2011).
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La falta de capacidad portante puede ser un gran problema y en este caso puede ser
necesario implementar columnas de grava, las cuales por sustitucion el terreno flojo queda
armado por las columnas de grava compactada las que dependeran del tipo de suelo, la
energia aportada, entre otras caracteristicas. Como se aprecia en la figura 2.3 este tipo de
mejora logra disminuir los asentamientos, acelerar el proceso de consolidacion, ademés de

disminuir el potencial de licuacion.
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Figura 2.3: Comparacion de la relacion asiento-tiempo segun el tipo de tratamiento (Oteo,
2011)

También en estos casos es posible reforzar con algun tipo de geosintético como mallas
bi o triaxiales, geotextiles, etc., aunque es sabido que en rellenos de mayor altura pueden
ser insuficiente. En cada caso hay que elegir el procedimiento y las condiciones adecuadas

de plazo, costo y efectividad y no considerar solo el método mas econémico.

Los beneficios del uso de los refuerzos pueden permitir la circulacion sin problemas de
la maquinaria de construccién, empujando las capas de suelo sobre la capa o capas de

refuerzo. La pérdida de material por incrustacion al comenzar un relleno sobre suelos
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blandos es alta, por lo que el refuerzo permite este ahorro, ademéas de iniciar

adecuadamente la construccion del relleno.

2.3.1. Geosintéticos

Los geosintéticos son un grupo de materiales fabricados mediante la transformacion
industrial de sustancias quimicas denominadas polimeros, conocido genéricamente como
“plasticos”  (Koerner, 2005). Los granulos (forma inicial) son convertidos
mediante procesos, en tejidos, laminas, mallas o en compuestos de dos 0 mas, existiendo

algunas combinaciones con materiales de origen vegetal (Ballester, 2000).
Los geosintéticos incluyen una variedad de materiales polimeéricos especialmente

fabricados para uso en aplicaciones de tipo geotécnico, geoambiental, hidraulico y de

ingenieria del trasporte.

2.3.2. Clasificacion de los geosintéticos

Los geosintéticos puede ser ampliamente clasificados en categorias segun el método de

manufactura.

Geotextiles
Geomalla
G d
Productos relacionados earre
Geoestera
il S < Geocélula

Geotextil + Geomalla

Geocompuestos }
Geotextil + Georred

Geomembranas

Figura 2.4: Clasificacion de los geosintéticos (Ballester, 2000)
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Segun la IGS dentro de las clasificaciones de los geosintéticos se pueden encontrar los
geotextiles que son telas con diversas estructuras existiendo distintos tipos segun su
fabricacion, y se separan principalmente en geotextil tejido y no tejido. Las geomembranas
son ldminas de muy baja permeabilidad que se emplean como barrera hidraulica y se
clasifican segun su fabricacion y segun el polimero utilizado. Los geodrenes son drenes
prefabricados elaborados mediante la combinacion de ndcleos de plastico con alta
resistencia a la compresion y muy alta conductividad hidraulica, y cubiertas de un geotextil
filtrante, existiendo distintos tipos de geodrenes segln el tipo de ndcleo y su forma. Las
geomantas son ldminas relativamente gruesas formadas con filamentos de polipropileno,
polietileno o nailon, de seccion rectangular o cénica, principalmente se instalan sobre
taludes para evitar su erosion. Geocompuestos como las laminas de bentonita de sodio
confinada entre dos capas de geotextil, que se utilizan primordialmente en el confinamiento

de sustancias peligrosas (Durang. IGS).

Los geosintéticos mas utilizados como sistema de transmision de carga en rellenos y

terraplenes, son geomallas y geoceldas.

2.3.2.1. Geomallas

Son elementos estructurales que se utilizan para distribuir la carga que transmiten
terraplenes, cimentaciones y pavimentos, asi como cargas vivas, sobre terrenos de baja
capacidad portante, o bien como elementos de refuerzo a la tensién unidireccional, en
muros de contencion y taludes reforzados que se construyen por el método de suelo
reforzado. Las geomallas se clasifican segin su funcionamiento y su flexibilidad, las

Geomallas son de tres tipos principales como se aprecia en la figura 2.5.
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Funcionamiento:

Flexibilidad:

i) Geomallas Uniaxiales, que poseen resistencia a la tension
unicamente en el sentido de fabricacion.

i) Geomallas Biaxiales, que poseen resistencia a la tension en el
sentido de su fabricacion (a lo largo de los rollos) y también en el
sentido transversal al anterior.

iii) Geomallas Triaxiales, cuentan con tres direcciones principales de
rigidez, las cuales se refuerzan aun mas con la geometria rigida
triangular. La geometria triangular brinda una estructura
significativamente diferente en comparacion con otras geomallas
actualmente disponibles comercialmente, proporcionando un alto

grado de rigidez radial en los 360 grados.

i) Geomallas Rigidas, que se fabrican mediante procesos de pre-
esfuerzo del polimero, primordialmente Polipropileno y Polietileno
de Alta Densidad.

i) Geomallas Flexibles, fabricadas mediante procesos de tejido de
filamentos de alta tenacidad, que fueron previamente sometidos a un
alto grado de orientacion molecular; se fabrican de Poliéster.

-rl-h

Lestogund Rell

rali
Teagiudm|i Longindisd )

.........

Figura 2.5: Geomallas, a) uniaxial, b) Biaxial y ¢) Triaxial con aperturas triangulares

(Tensar International Corporation)
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2.3.2.2. Geoceldas

Las Geoceldas son estructuras de forma romboide. Se utilizan principalmente para
contener rellenos, construir plataformas reforzadas, con mayor capacidad de distribucion de

la carga. La figura 2.6 muestra una geocelda utilizada para un relleno en talud.

Figura 2.6: Geocelda rellenada con material cohesivo (Tensar International Corporation).

2.2.4. Funciones de los Geosintéticos

Es conveniente identificar la funcion primaria de un geosintético, pudiendo ser de:
separacion, filtracion, drenaje, refuerzo, contencién de fluido/gas o control de erosion. En
algunos casos los geosintéticos pueden tener doble funcién. Las siguientes definiciones son
las propuestas por la Asociacion Internacional de Geosintéticos, IGS, (International
Geosynthetics Society).

Separacién: separa dos capas de suelo que tienen diferentes distribuciones de particulas.
Drenaje: dren para conducir el flujo a través de suelos menos permeables.
Filtracion: filtro de arena permitiendo el movimiento de agua a través del suelo y

reteniendo las particulas traidas por el flujo.
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Control de Erosion: reducir la erosion del suelo causado por el impacto de lluvias y
escorrentia de aguas de superficie.

Contencion de Fluido/Gas (barrera): barrera impermeable para fluidos y gases. Esta
funcién es usada también en pavimentos, encapsulacion de suelos expansivos y
contenedores de desperdicios.

Refuerzo: Los geosintéticos actuan como un elemento de refuerzo dentro de la masa de
suelo o en combinacion con el propio suelo para producir un compuesto que mejore las
propiedades de resistencia y deformacion, como se aprecia en la figura 2.7. Por ejemplo,
geotextiles y geomallas son usados para adicionar resistencia a traccion a la masa de suelo

y posibilitar paredes de suelo reforzado verticales o casi verticales.

e

Figura 2.7: Esquema de geosintético utilizado como refuerzo (Durand, IGS)

2.4. Tensiones en el terreno y Resistencia al corte

La determinacion de las tensiones en el terreno es fundamental para entender el
comportamiento de un suelo. En este sentido es necesario recordar el concepto de tension

(c) y de presion de poros (u). ElI primero corresponde a una fuerza por unidad
(a = F/A) de area de esfuerzo normal, mientras que la segunda corresponde a la presion

ejercida por una columan de agua. Terzaghi (1925) definid el concepto de tension
intergranular o tension efectiva (¢”), la cual determina como la resta entre la tensién normal
(o) y la presion de agua (u), tal como se muestra en la ecuacién (1). La tension efectiva
corresponde a la magnitud que sostiene la matriz solida del suelo, sin tener en cuenta
aquella que es soportada por el agua.
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d'=0c—-u (1)

La teoria propuesta por Terzaghi (1925) es valida s6lo para suelos saturados, dado que
para suelos parcialmente saturados existen otras formulaciones. Es por ello que en el caso

de que el suelo no esté saturado, se asumira que éste presenta una presion de poros nula.

Lo anterior es valido para estudiar las tensiones de un suelo horizontal. En cambio, es
necesario analizar la variacion que se producira en las tensiones (0,0’ y u) y en las
deformaciones (Volumen) cuando se realice un incremento o decremento en las cargas

aplicadas en la superficie del terreno.

2.4.1. Comportamiento drenado y no drenado en carga

En este sentido es necesario indicar que el comportamiento en carga es diferente si éste
se realiza en un suelo grueso (comportamiento drenado) o en un suelo fino
(comportamiento no drenado). La diferencia en el comportamiento depende principalmente
de los siguientes factores: i) velocidad de aplicacion de la carga, y ii) permeabilidad del

suelo.

24.1.1. Drenado

El suelo tendra un comportamiento drenado cuando la carga se aplique lo
suficientemente lenta, considerando la distancia de drenaje y la permeabilidad del suelo, de
forma que no exista un aumento considerable de la presion de poros en la estructura de
suelo. Ademas, se considerara comportamiento o condicion drenada cuando la aplicacion
de la carga sea pausada, en tramos o bastantemente prolongada con el fin de que se logre
disipar toda la sobrepresion inducida al minuto de estudiar el comportamiento del suelo
(Séez, 2010).
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Si no hay un aumento considerable en la presion de poros, el incremento de esfuerzos es
trasmitido a la parte solida, correspondiendo a un aumento de la presion efectiva, los cuales
inducirdn un cambio de volumen de la estructura de suelo. Los suelos granulares como
gravas y arenas gruesas se consideran de comportamiento drenado debido a su nivel de

permeabilidad.

o

T ——————l

[l S

(d)

u

(b) {c)

Figura 2.8: Variacion con el tiempo de los siguientes parametros de un suelo grueso
(comportamiento drenado): i) tension total (o), ii) tension efectiva (c”), iii) presion de poros

(u) y iv) volumen (Atkinson, 2007)

2.4.1.2. Sindrenado o no drenado

El suelo se comportara sin drenaje cuando la carga sea aplicada rapidamente, tomando
en cuenta la distancia de drenaje y la permeabilidad del suelo. En estas condiciones existira
un aumento en la presion de poros debido a que el suelo no es capaz de drenar segin el
intervalo de tiempo considerado. En estas condiciones la fase liquida de la estructura de
suelo toma parte de las cargas aplicadas, mostrando un comportamiento conjunto entre la
parte solida y liquida del material, existiendo nula o casi nula variacion de volumen (Séez,
2010).
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Suelos cohesivos y de permeabilidad baja como arenas finas, limos y arcillas, se
comportardn de forma no drenada si la aplicacion de la carga es répida y el intervalo de

tiempo considerado es corto.

(d)
Figura 2.9: Variacién con el tiempo de los siguientes parametros de un suelo grueso
(comportamiento no drenado): 1) tension total (o), i1) tension efectiva (o), ii1) presion de

poros (u) y iv) volumen (Atkinson, 2007).

Phbb b
A TRl

A

Te

arena 0,
U, (traz 13 ea19a)
(L=0)
1
z U, (Nidrosthica)

Figura 2.10: Cambio en la presién de poros, segun el tipo de comportamiento del suelo

(Gonzélez et al, 2012)
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2.4.2. Resistencia al corte

La resistencia de un material puede ser determinada estudiando su comportamiento a
diferentes solicitaciones (compresion, traccion, corte y torsién). La solicitacion que
gobierna la resistencia de un suelo es el esfuerzo de corte. A continuacion, se presenta el
criterio de rotura de Mohr-Coulomb, el cual es el criterio de rotura mas utilizado

actualmente en suelos.

Coulomb (1776) definio la fuerza de roce como aquélla que se opone al movimiento
entre dos superficies en contacto (Villalobos, 2014). Un suelo grueso falla cuando el
esfuerzo cortante solicitante (t) se iguala o supera la resistencia al corte maximo, tal como
se indica en la ecuacién (2):

T=otan¢ (2)

Adicionalmente, Coulomb determin6 que la citada ecuacion no representa
adecuadamente de los suelos finos. En ocasiones, los suelos finos con esfuerzo normal nulo
(o = 0) presentaron también resistencia al esfuerzo cortante. El autor explicé la existencia
de una fuerza que unia las particulas en suelos finos, la cual defini6 como cohesion (ver
ecuacion 3), asimilando su comportamiento como si presentara un angulo de rozamiento
interno igual a cero (¢ = 0) (Juéarez y Rico, 2005). Asi, se planted que los suelos presentan
caracteristicas mixtas, entre una componente de friccidén y cohesién, definiendo una ley de
resistencia para los suelos combinando la friccion interna (en funcién del angulo de
rozamiento interno, ¢) y la cohesion del suelo (en funcion de la cohesion, c), presentada en

la ecuacion 3, la cual es conocida como “criterio de rotura de Mohr-Coulomb”.

T=o0-tan¢ +c¢ 3)
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Terzaghi (1925) incorpor6 el efecto de la presion de agua, sustituyendo la tension
normal por la presion intergranular, dado que el agua no soporta tensiones de corte,

estableciendo asi el principio de las tensiones efectivas (ver ecuacion 4).

T=c'tang’ +c (4)

El criterio de falla de Coulomb es usualmente graficado junto al circulo de Mohr como
se expone en la figura 2.11, para evaluar la proximidad del estado tensional del suelo de la
linea de falla de Coulomb. El criterio de falla Mohr-Coulomb es extensamente empleado en
la mecanica de suelos y ocurre al intersectar la linea de falla de Coulomb -0 también
Ilamada envolvente de falla- con el circulo de Mobhr.

A
o ‘ x’-\“‘»
ik = c x
T o <
1 f\\
g ? ’//(.___ &\
f ) S e \
L _,/ 20 ,,.\\
<X L 4 / [ »
> -
v %

Figura 2.11: Criterio de falla de Mohr-Coulomb (Elaboracion propia, modificado de
Villalobos, 2014).

La resistencia al corte de los suelos depende del estado y naturaleza del suelo, pero
como se nombré anteriormente también depende de la velocidad e intensidad de la carga
aplicada. En caso de presencia de agua (suelos saturados), la resistencia al corte es aportada
por la estructura de suelo, debido a que el agua ofrece nula resistencia al corte. Por esto que

las condiciones de carga definen como se distribuye dicha carga en la fase sélida y liquida
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del material, definiendo como evolucionaran los esfuerzos efectivos durante la carga

generando dos tipos de comportamientos: drenado y no drenado (Séez, 2010).

2.5. Parametros geotécnicos

Los parametros resistentes deben escogerse en funcion de varios aspectos, tales como:
i) naturaleza de los ensayos (in-situ o laboratorio), consideracién de drenaje (con o sin
drenaje), magnitud de las deformaciones (micrométrica (um), milimétrica (mm) o
centimétrica (cm), etc.). En la literatura especializada pueden encontrarse recomendaciones
de valores habituales de las distintas propiedades de los suelos basado en estudios previos

y/o en correlaciones empiricas.

2.5.1. Ensayos Insitu

Los ensayos in situ se identifican por tener variadas e independientes técnicas, las
cuales buscan un objetivo en comun, el cual es caracterizar mecanicamente las diferentes
capas que componen el subsuelo a través de parametros medidos directamente en el medio

natural.

La utilizacion de estos ensayos nos permite determinar de forma directa o indirecta
parametros de resistencia en los suelos mediante la utilizacion de procedimientos sencillos
como correlaciones empiricas o0 semi-empiricas. Los pardmetros medidos con cada ensayo

son distintos debido a las variadas técnicas existentes (Devincenzi y Frank, 2004).

Dentro de los ensayos que se realizan en terreno, se pueden nombrar dos categorias
existentes: metodos indirectos como lo son los ensayos Geofisicos tales como métodos
sismicos, refraccion/reflexion, georadares, entre otros y los métodos directos como lo son
los ensayos: SPT, CPT, CPTu, veleta de corte, placa de carga, DMT y el ensayo

presiométrico.
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Dentro de los ensayos mas utilizados se encuentra el ensayo de penetracion estandar
SPT, el cual es exigido por decreto, especificamente el Decreto Supremo (DS) 61 que

modifica la norma chilena de clasificacion sismica NCh 433 desde el afio 2009.

25.1.1. Ensayo SPT

El ensayo SPT (Standar Penetration Test) es el ensayo in situ mas utilizado en América
y en Chile (Villalobos, 2009). Normalizado desde 1958 en Estados Unidos (ASTM D 1586
y ASTM D 1587) y en Chile (NCh 3364) desde el 2014. Asociado a Terzaghi & Peck
(1948) debido a su descripcion en el famoso libro “Soil Mechanics in Engineering

Practice”.

El ensayo SPT proporciona una medida de la resistencia del suelo a la penetracion.
Consiste en la penetracion de un toma muestra de dimensiones estandarizadas. Durante la
penetracion se cuenta el nimero de golpes necesario para hincar el muestreador bi-partido
dividiendo en tres el nimero de golpes, N1 para los primeros 150 mm, N2 para los
siguientes 150 mm y N3 para los ultimos 150 mm. La penetracién se realiza aplicando
golpes con una masa estandarizada de 63.5 kg la cual debe caer a libremente una altura

estandarizada de 760 mm o 76 cm, como se muestra en la figura 2.12 (NCh 3364, 2014).

La detencion o rechazo del ensayo ocurre siempre que se necesiten 50 0 méas golpes
para hincar cualquiera de los 150 mm, si se obtienen 100 golpes en los primeros 300 mm
(N1+N2) o si 10 golpes no son capaces de hincar o penetrar la cuchara (NCh 3364, 2014).
El nimero de golpes medido Nm sera la suma de N2+Ns, sin contabilizar la primera
medicion N1, dado que se considera que esta zona ha sido alterada debido a la realizacion
de este ensayo. Realizado el conteo de golpes, se requiere realizar las correcciones

correspondientes.
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La figura 2.13 muestra los distintos tipos de martillos utilizados en los ensayos SPT,
siendo A y B: martillos Donut brasilefios, C y D: martillos Donut de USA y E: martillo de
seguridad o safety hammer de USA, F: Booros Co Ltda darp hammer, G: USA Pilcon trip
hammer, H e I: martillos automaticos inglés y japonés, correspondientemente. (Schnaid,
2005).

En la actualidad existen tres tipos de martillos que pueden ser utilizados: Donut
Hammer, Safety Hammer y Automatic Hammer, siendo el primero de estos el mas utilizado
por las empresas de sondajes en Chile, aunque éste junto con el segundo son los que mas
problemas de ejecucién presentan, debido a que depende en gran medida del operador del
ensayo, por lo que el golpeteo del martillo no se mantiene constante a través del ensayo

(Figueroa y Jaramillo, 2014).

Tra@a

T Cuda

Maza

=762 ¢m
';"" =3 Cabezal de gnipeo

“+— Varillaje

Cuchass SPT

Figura 2.12: Esquema del ensayo de Figura 2.13: Martillos de Ensayos SPT (Schnaid,
penetracién estandar SPT (Kovacs y 2005)
Salomone, 1982).
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2.5.1.2. Correcciones del SPT

Aunque este ensayo se denomina estandar, tiene muchas variantes y fuentes de
diferencia, en especial la energia que llega al tomamuestras (Bowles, 1988). En las
siguientes paginas se efectuard una revision de los principales factores con los que se

corrige el valor de N del ensayo de SPT.

Energia (Cg)

Diversos estudios efectuados a lo largo del tiempo (Seed et al., 1985; Skempton, 1986;
Cestari, 1990) han demostrado que los ensayos SPT realizados antiguamente, desarrollan
una energia del orden del 60% de la tedrica. Schmertmann (1979), Abou-matar & Goble
(1997) y Odebrecht & Schnaid (2005), estudiaron la forma de establecer un método para
normalizar el nimero de golpes de penetracion estandar N mediante un valor de energia

unico encontrando gran dificultad en esta tarea.

En Chile se adopta una energia E, del 60%, aunque como es bien sabido, existe una
gran variacion en los resultados de medicion de energia de estos ensayos, como lo
demuestra distintos estudios a nivel mundial (Sjoblom, Bischoff & Cox (2002); Echeverri
(2008), Technical note (2010), Ventayol y Fernandez (2011); Figueroa y Jaramillo (2014),
entre otros), donde las causas son variadas y principalmente recae en el operario, la
variacion de los equipos y la mantencion de estos. El factor de correccion por energia se

debe utilizar cuando se tenga un Er # 60.

El valor de Neo hace alusion al 60% de la energia utilizada en el ensayo. Otro efecto que se

requiere corregir es la longitud de varillaje, el cual también afecta los resultados de numero
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de golpes (N). A continuacion, se explicarad el fendbmeno y la forma de tenerlo en cuenta

para corregirlo adecuadamente.

Longitud de barras (Cg)

Se ha encontrado que el nimero de golpes se incrementa considerablemente a media

que la longitud de las barras aumenta, efecto producido debido a una rigidizacién de las

barras cortas, por lo que es necesario corregir este efecto. Variados autores han propuesto

valores para esta correccion, como se aprecia en la Tabla 1, entre los que se puede citar a
Youd et al. (2001), Skempton (1986), Seed et al. (1985). Bowles (1996) recomienda utilizar
los valores de Skempton, aunque dada la similitud entre los valores también recomienda los
de Youd et al. (2001). La NCh 3364, indica los valores propuestos de Youd et al. (2001)

para martinetes automaticos.

Tabla 1 Factores de correccion por efecto de la longitud de las barras (Villalobos, 2009)

Longitud de barras | Seed et al. | Skempton | Morgano y Liang | Youd et al.
m (1985) (1986) (1992) (2001)
>10 1.0 1.0 1.0 1.0
6-10 1.0 0.95 0.96-0.99 0.95
4-6 1.0 0.85 0.9-0.96 0.85
3-4 1.0 0.75 0.86-0.9 0.80
<3 0.75 0.75 0.86 0.75

Después de comentar el efecto de la longitud de varillaje, se continuara esta revision con la

afeccion del diametro del fondo de la excavacion.
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Diametro de perforacion (Cp)

El elevado didmetro del fondo de la excavacion produce una relajacion de las tensiones
en el fondo de la perforacion. Skempton (1986) sugiere valores para el factor de correccion
por diametro los cuales se observan en la Tabla 2. Los mismos valores son estipulados en la
Norma chilena NCh 3364.

Tabla 2 Factores de correccion por diametro de la perforacion. (Skempton, 1986; NCh

3364, 2014)

Diametro de la perforacion, mm | Ce
65— 115 1.0

150 1.05

200 1.15

Uso de muestreador o cuchara (Cy)

Al utilizar un muestreador existe un aumento del nimero de golpes medido (Nm),
debido a la disminucion del didmetro por el cual entra el suelo junto con el efecto de

rigidizador.

Tabla 3 Factores de correccion por uso de liner (NCh 3364, 2014)

Muestreador Cs
Sin liner 1.0

Con liner, arena suelta, arcilla blanda | 0.9

Con liner, arena densa, arcilladura | 0.8
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Confinamiento (Cy)

Debido a que las tensiones aumentan con la profundidad, el nimero de golpes medido
(Nm) también lo hace. Es por esto que para reducir este efecto se han propuesto variadas
expresiones (Peck et al. (1974); Liao & Whitman (1986); Youd et al. (2001); Skempton
(1986)). Las mas utilizadas y que requieren menos informacion son las propuestas por Liao
& Whitman (1986) y Youd et al. (2001).

Youd et al. (2001) propone la siguiente expresion donde Pa la presion atmosférica igual a
100 kPa.

c 2.2 )
N= T
O—U
1.2 + Pa
Liao y Whitman (1986) proponen:
= |22 7
vl O

La Nch 3364 (2014) estipula que los valores de Cn no deben ser mayores que 1.7 ni
menores que 0.5. El termino (N1)eo aparece cuando el Nm haya sido corregido por el efecto
del confinamiento y energia. Ademas, se debe recalcar de manera muy importante que el
Nm no debe ser corregido si este se realiz6 bajo el nivel fredtico, ya que el Nm se reduce
por si solo en presencia de la napa freatica y aplicar una correccion para reducirlo es
redundante (Villalobos, 2009).
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25.1.3. Correlaciones del SPT

Existen muchas correlaciones para el ensayo SPT de las cuales es posible obtener
variados parametros relacionado con el tipo de suelo, como densidad relativa en arenas

(DR), angulo de roce interno (¢), velocidades de ondas de corte (Vs), modulo de corte (Go),
modulo de deformacion (E) y resistencia al corte no drenado (Cu).

Terzaghi y Peck (1948) publicaron la primera correlacion entre Nspt y DR para arenas

cuarzosas, figura 2.14, en base a estos valores se establecio lo que es hoy un clasico sistema
de clasificacion de arenas.

]
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Figura 2.14: Relacion entre NSPT y DR % (Terzaghi y Peck, 1948)

Skempton (1986) propone que la densidad relativa puede ser obtenida directamente del
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Donde el factor a varia dependiendo del tipo de arena, siendo 0=0.92 para arena fina,
a=1 para arenas medias y a==1.08 para arenas gruesas. Cubrinovski e Ishihara, (1999)

desarrollan:

1.7

0.0
Dy = 100 J (N)so (0.074 + dso) 9)

Yoshida et al. (1988) propone una expresion diferente a las anteriores.
Dp = Copy ' (N1)EG (10)

Bowles (1996) recomienda valores de Co=25 [18-25], C1=0.12 [0.12-0.14] y C2=0.46
[0.44-0.57], con p,, en kPa.

Las correlaciones directas entre el Nspt y el angulo de roce interno del suelo ¢’ son
propuestos por distintos autores (Meyerhof, 1959; De Mello, 1971; Peck, 1974,
Muromachi, 1974; Schmertman, 1975; Mitchell et al., 1978; Godoy 1983; Texeira y
Godoy, 1996; Hatanaka & Uchida, 1996, entre otros).

La maés utilizada en la practica de la ingenieria es la propuesta por Meyerhof (1959).

¢' =28+ 0.15D; (11)

Shioi and Fukui (1982), presentan la correlacion obtenida de los estandares japonés

para ferrocarriles (Bowles, 1996).

¢ = /18N,y + 15 (12a)

¢ = 0.36N,, + 27 (12b)
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Utilizando generalmente:

Como se menciond anteriormente también es posible correlacionar el nimero de
golpes del ensayo SPT con los médulos de deformacion. Estas correlaciones acostumbran a
estar validadas por estudios realizados sobre casos reales, por lo que debe tenerse en
consideracién su aplicacion con criterios de validez restringidos a un entorno local o una
formacion geoldgica determinada. Autores como Barksdale & Blight (1997); Wrench &
Nowatzki (1986); Beguemann (1974); Bowles (1988), entre otros, proponen correlaciones

para distintos tipos de suelo principalmente arenas.

Denver (1982) propone una correlacion para arenas, siendo la mas ajustada a la

realidad que otras propuestas.

E(MPa) = 7WN (14)

En los suelos cohesivos las correlaciones basadas sobre los resultados del SPT so6lo
deben considerarse orientativas y sujetas a comprobacion local. Existen correlaciones como
la propuesta por Danziger et. al. (1998) que relaciona gc/Nspt asumiendo una aproximacion
entre el mddulo de deformacién por encima de la tensién de pre consolidacién. Stroud

(1974) relaciona el indice de plasticidad con el cociente de entre E(kPa)/Nspt.

E(kPa) = Nspt(—0.008 = IP3 + 1.732 « [P? — 127.2 * IP + 3703) (15a)

E(kPa) = Nspt(—0.003 * IP3 + 0.859 * [P? — 72.04 = [P + 2410) (15b)

Siendo 15a el limite superior y 15b el limite inferior de la curva que se observa en la figura
2.15.
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Figura 2.15: Relacion entre E/Nspt e indice de plasticidad para arcillas (Stroud, 1974).

Finalizado la revision bibliografica del ensayo SPT, se pasara a presentar los ensayos

principales ensayos de laboratorio, colocando especial énfasis en los efectuados en este

trabajo.

2.5.2. Ensayos de laboratorio

Existe una variedad en ensayos de laboratorio, de los cuales se pueden clasificar en 4
tipos. Ensayos de caracterizacion: humedad, granulometria, limites de consistencia,
gravedad especifica de los solidos y permeabilidad. Ensayos de inspeccién o control de
obras de compactacion: compactacion, densidad in situ, densidades méxima y minima para
el célculo de la densidad relativa. Ensayos de resistencia: corte directo, triaxial,
compresion no confinada (CNC), placa de carga. Ensayos de cambios de volumen:

consolidacion, hinchamiento y colapso.
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2.5.2.1. Ensayo CNC

El ensayo CNC tiene como fin determinar la resistencia a la compresion no confinada
de una probeta de suelo fino. Ademas, y de manera indirecta obtener la resistencia al corte
no drenada de los suelos. El célculo de la resistencia al corte se basa en el hecho de que el
esfuerzo principal menor es cero (ya que al suelo lo rodea solo la presion atmosfeérica) y
que el angulo de friccion interna (¢) del suelo se supone cero, realizandose en condiciones

no drenadas.

Fv

3=

Figura 2.16: Esquema ensayo Compresion simple o compresion no confinada.

La tension normal se calcula dividiendo la fuerza aplicada por el area en la cual se aplica:

o, = (16)
donde

F:carga axial aplicada

A:area transversal de la probeta

oy:Tension normal
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El &rea corregida, est4 dado por:

Ag =2 (17)
—€
donde:
Ac:Area corregida
Ay Area inicial

AL
g:Deformacion unitaria = T

La sensitividad de un suelo puede ser estimada mediante este ensayo. Teniendo dos
probetas la cual debe ser tallada y remoldeada especificamente.

S = Sunatural (18)
Suremoldeado

donde:

S: Sensitividad

SUnaturar: Resistencia Ultima al corte de la probeta natural
SUremotdeada: ReSistencia Ultima al corte de la probeta remoldeada

La tension tangencial, que a su vez es la resistencia al corte no drenado, se obtiene:

o, = qu
Cu=% (19)

donde:
c:Tension tangencial

o,: Tension normal
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2.5.2.2. Ensayo Triaxial no consolidado no drenado (UU)

La prueba triaxial es uno de los métodos mas confiables para determinar los parametros
de la resistencia cortante del suelo. Los ensayos Triaxiales, al igual que el ensayo de corte
directo, proporciona pardmetros de resistencia al corte necesarios para calcular en la forma
mas aproximada posible la resistencia ultima de una masa de suelo que sera sometida a

solicitaciones (Leiva, 2013).

El ensayo triaxial no consolidado no drenado (UU) se encuentra normado por la ASTM
D2850-15 v es utilizado para ensayar principalmente suelos cohesivos saturados. Lo que se
busca en este ensayo es encontrar la resistencia al corte no drenado (Cu=Su). Durante su
realizacion no se permite en ningin momento la consolidacion del suelo y las vélvulas

permanecen siempre cerradas impidiendo el drenaje.

En este ensayo la probeta no sufre cambio de volumen y por tanto la resistencia ultima
en términos de tensiones efectivas conducira a la misma resistencia al corte no drenada,
independiente de la presion de confinamiento. El criterio de falla de Coulomb en
condiciones no drenadas se convierte en una linea horizontal, donde la tension de corte

méaxima corresponde a la resistencia al corte no drenada t,,,, = C, (Villalobos, 2014).
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Sistema de

Piston ventilacion de
aire
Uave de regulacion del
pistén
T - A | P 5
apa superior 1 I
Unea de drenaje
o-rings superior
Linea superior e e Barras de
para saturacion de soporte
la muestra -—

~»  Muestra envuelta en
membrana

2eImos gue aseguran
acamara en su base

Base camara

Vélvulas para *~ Valvulas de drenaje
saturar I3 . superior e inferlor
muestray Véivula de llenado de

contrapresion celda y presion de

camara

Figura 2.17: Camara Triaxial (Puga, 2012)

Deformacion axial para una carga dada:

_Ah 20
g_hc ( )

donde:
Ah: cambio de longitud de la muestra determinado por el indicador de deformacion [mm].
h.: Altura o longitud de la muestra después de la consolidacion [mm].

Area promedio de la seccion transversal:
A = 1
T (21)

donde:
A: Area de la seccion transversal promedio después de la consolidacion de la muestra

¢: Deformacion axial para la carga dada
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Tension desviadora:
Ao
Oa = a (22)
donde:

Ao diferencia de carga desviadora aplicada

A: area promedio de la correspondiente seccion transversal

Esfuerzo principal mayor:

01 = 04 + 03 (23)
donde:
o4 esfuerzo desviador por unidad de area

o5 esfuerzo principal menor

2.5.3. Literatura geotécnica

La literatura especializada entrega parametros habituales que se pueden encontrar en

distintos suelos y especificaciones técnicas entregan recomendaciones para el disefio y

ejecucion de obras. EI documento béasico de seguridad estructural de cimiento (SE-C)

propone las tablas 4 y 5 como valores orientativos de los distintos tipos de suelos.

Tabla 4 Valores orientativos de la resistencia a la compresién simple y médulo de

deformacion en base al SPT (SE-C, 2008).

Tipo de suelo Nspr qu (KN/m?) E (MN/m?)
Suelos muy flojos o - -

muy blandos =10 0-80 -8
Suelos flojos o blandos 10-25 80 - 150 8—-40
Suelos medios 25-50 150 - 300 40 —100
gﬂ;ﬂgﬁ compactos o 50 — Rechazo 300 - 500 100 — 500
Rocas blandas Rechazo 500 — 5.000 500 — 8.000
Rocas duras Rechazo 5.000 — 40.000 8000 - 15.000
Rocas muy duras Rechazo = 40.000 =15.000
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Tabla 5 Propiedades bésicas de los suelos (SE-C, 2008)

Claze de suelo Peso especl‘fin? ‘.ﬁ.ng ule de rozamiento
aparente (kM/m") interna

Terreno natural Grava 19-22 340 - 450

Arena 1720 30e - 360

Limao 1720 25— 320

Arcilla 165-22 i6=— 282
Rellenos Tierra vegetal 17 250

Teraplén 17 o

Pedraplén 18 400

Bibliografia especializada, como libros de mecanica de suelos, papers, congresos y
simposios, entregan valores orientativos y propiedades basicas que se pueden encontrar en
los distintos tipos de suelo en base a ensayos tipicos y correlaciones empiricas, como se
expone en las tablas 7 y 8. En la figura 2.18 se presentan una serie de relaciones entre Nspt
y la resistencia a la compresion simple, donde, la linea de color morado presenta los valores
propuestos por Sower para limos arcillosos y arcillas de plasticidad baja, las demas lineas
son presentadas por Terzaghi y Peck (1948), siendo la de color azul los valores para arcillas
de plasticidad baja, la linea de color rojo para arcillas de plasticidad media y por ultimo la
linea de color verde que representa los valores para arcillas de plasticidad alta. Ademas, la
tabla 6 muestra la correlacion clasica de Terzaghi y Peck (1948) entre la resistencia al corte

no drenada y el nimero de golpes Nspt para suelos cohesivos.

Tabla 6 Valores de Cu en funcion del Nspt para arcillas saturadas (Terzaghi y Peck, 1948)

Nspt | Cu (kg/cm?)
<2 <0.125
2-4 10.125-0.25
4-8 0.25-0.5
8-15 05-10
15-30| 1.0-2.0
> 30 >2
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0.0 1.0 2.0 3.0 4.0
Resistencia a la compresion simple qu (tsf)

Figura 2.18: Relacion entre el nimero de golpes Nspt y la compresion simple qu, segln

Department of Navy (1982) (Elaboracion propia, Modificado de Devincenzi, 2004).

Tabla 7 Valores de resistencia para arcilla y arena (Atkinson, 2014).

Material Resistencia Drenada Resistencia no
drenada
soft clay W =@ =22° 50 kPa
' iz, =25 kPa)
d, =11
SUIT clay ¢, = 30° 300 kPa
(5, =150 kPa)
B, = 22°
¥, = 1T

Loosesand | ¢ = ¢, = ¢, = 30°

¢y = 40°
Dense sand ¥, = 30°

¢, = 30°

40



Tabla 8 Valores o rangos de valores para el coeficiente de Poisson (Bowles, 1996)

Type of soil m

Clay, saturated 0.4-0.5

Clay, unsaturated 0.1-0.3

Sandy clay 0.2-0.3

Sile 0.3-0.35

Sand. gravelly sand ~0.1-1.00
commonly used 0.3-0.4

Rock 0. 1<0.4 {depends somewhat on

tvpe of rock)

Loess 01403

lce 0.36

Concrete 0.15

Steel (133

Koerner (2005) en su libro especializado en disefio de geosintéticos, propone factores
de reduccidn para los disefios en los distintos casos de aplicacion, los cuales son necesarios
para incorporar posibles dafios que pueda sufrir el geosintético, tanto, durante la ejecucién

de las obras como el tiempo de uso.

Tabla 9 Valores recomendados de factor de reduccion.

Range of Reduction Factors

Installation Chemical/Biological
Area MDamage Creep' Degradation'™
Separation 1125 L5twd5 L5
Cushioning 11t 20 L2115 L0t 2.0
Unpaved roads 11to 2.0 1.5to 25 10to L5
Walls 11t 2.0 2.0 040 10w 15
Embankments 1120 2.0to 35 10w 1.5
Bearing and foundations LI ta 20 20to 4.0 L to LS
Slope stabilization 11t L5 2.0to 3.0 1.0to 1.5
Pavement overlays 1Llto L5 Ldto 2.0 L0to L5
Railroads (filter/sep.) 1.5t 30 1ito 1.5 1.5t02.0
Flexible forms 11t 15 1.5ta 3.0 10w 15
Silt [ences Ll ds 1.5t 25 l0to 1.5
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2.6. Estabilidad de taludes

En general, el estudio de la estabilidad de taludes es un area de trabajo comun entre la
geologia aplicada y la ingenieria geotécnica. La estabilidad de taludes tiene por objetivo
establecer medidas de prevencion y control para reducir los niveles de amenaza y riesgo.
Estos deslizamientos pueden producir dafios importantes en la infraestructura, tener gran

impacto econdémico e incluso causar muertes.

Falla circular Falla platar

sl

Falla en cufia Volteo

—
Pandeo ypateo

Figura 2.19: Fallas de talud en suelo y roca (Duque, 2004)

Un deslizamiento de suelo es un movimiento de una gran masa de material que afecta
un talud natural o artificial. En general, ocurren luego de algin evento natural importante,

aunque también pueden ser consecuencia directa del hombre.

La inestabilidad de un talud se puede producir por razones geoldgicas, variacion del

nivel fredtico o por obras de ingenieria como son los rellenos y excavaciones (Pereira,
2012).
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2.6.1. Método de Equilibrio Limite

Los métodos de equilibrio limite (MEL) determinan el estado de equilibrio de una
masa de suelos basados en las leyes de la estatica y no consideran las deformaciones como
los métodos que utilizan elementos finitos. Suponen ademés que la resistencia al corte se
moviliza total y simultaneamente a lo largo de la superficie de deslizamiento (Pereira,
2012).

Los métodos precursores del equilibrio limite, como el método del Talud Infinito
(Taylor, 1948), Método de Cufa (Sherard, 1963) y Método Ordinario (Fellenius, 1922),
entre otros, consideran la superficie de deslizamiento como un cuerpo libre y aplican las

ecuaciones de equilibrio global (Bojorque, 2011).

La mayoria de métodos de equilibrio limite dividen la superficie de deslizamiento en un
numero finito de dovelas como se observa en la figura 2.20 (Bojorque, 2011) donde las
ecuaciones de equilibrio de fuerzas y/o de momentos son aplicadas a cada dovela.
Regularmente se utilizan dovelas verticales para dividir la superficie de falla, aunque
dovelas horizontales o inclinadas han sido usadas en algunas aplicaciones (Shahgholi et al.,
2001; Sarmay Tan, 2006).

%

Figura 2.20: Masa deslizante dividida en dovelas verticales y fuerzas interdovelas
(Bojorque, 2011).
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Debido a que el método de equilibrio limite esta basado en ecuaciones de equilibrio
global, pueden ser utilizadas tres ecuaciones, equilibrio horizontal, vertical y de momentos.
Dependiendo del método propuesto, es posible que se utilicen una o dos ecuaciones de
equilibrio haciendo que la solucion sea rigurosa 0 no. Los métodos rigurosos como el
método de Spencer (1967), Morgenstern y Price (1965) y Bishop riguroso (1955),
determinan valores de FS muy similares entre ellos (Duncan & Wright, 1980; Duncan,
1996).

2.6.1.1. Método de Spencer

El método de Spencer (1967) asume que las fuerzas entre dovelas son paralelas y
poseen el mismo angulo de inclinacién, Figura 2.21, la cual es desconocida y se calcula
como una de las incognitas en la solucion de las ecuaciones de equilibrio. Las ecuaciones
de equilibrio se resuelven para calcular los FS y los angulos de inclinacion de las fuerzas
entre dovelas 0. Utilizando iteraciones se asumen los valores de estos factores hasta
alcanzar un nivel de error admisible. Obtenidos los valores de F y 0 se calculan las demas
fuerzas sobre las dovelas individuales (Aguilar y Zufiiga, 2015).

b

XlJ\B
RL \
N -

Wl
: IF'F:'
Rr

C

Figura 2.21: Esquema de fuerzas actuantes en la dovela método de Spencer (1967) (Suarez,
2002)
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Equilibrio de los momentos respecto al centro del arco descrito por la superficie de

deslizamiento se tiene:

XF;cos(a—0)=0 (24)

c tana
Ts (Wcosa — y,,hl seca ) s — Wsena

Fs + tangtan(a — 0)
Fs

Fi=

(25)

cos(a —0)

donde:

6 = Angulo de inclinacion de la fuerza Fi con respecto a la horizontal.

Cuando se impone el equilibrio de las fuerzas horizontales y verticales se tiene:

Y (Ficos@) = 0(Fisenf) =0 (26)

Con las fuerzas Fi paralelas entre ellas podemos escribir la ecuacion (27) que representa

el equilibrio de las fuerzas respecto al centro del arco descrito por la superficie de

deslizamiento.
JFi=0 (27)

El método de Spencer se considera preciso y aplicable para casi todo tipo de geometria

de talud y perfiles de suelo y es calificado como el procedimiento de equilibrio mas

completo y mas sencillo para el céalculo del factor de seguridad (Suarez, 2002).
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2.6.1.2. Método de Morgenstern & Price

El método de Morgenstern y Price (1965) asume que existe una funcion que relaciona
las fuerzas de corte y las fuerzas normales entre dovelas. La funcion puede considerarse

constante u otro tipo de funcion.

= L f(x) /

L~

/

Figura 2.22: Esquema de fuerzas entre dovelas de Morgenstern & Price (1965)

(Elaboracion propia)

Este método es complejo, ya que el célculo es por iteraciones. Se establece una
relacién entre el comportamiento de las fuerzas de interconexién (E), donde A= factor de

escala y f(x)= funcion de la posicion de E y X.

6=21f(x)  (28)

La funcion f(x) es tomada arbitrariamente (constante, sinusoide, etc.). A cada dovela se les
impone ecuaciones de equilibrio de rotura en la base, en traslacion horizontal y vertical,
donde E, X= Fuerzas de conexion incégnitas, FS= Coeficiente de seguridad, dW= Peso de
la dovela, dU= Resultado de las presiones neutras de la base. Las ecuaciones (29) y (30)

corresponden a la de fuerzas y momentos respectivamente.
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————tan— —seca— | =——tana
dx dx

(dW dX dE dU) dE (dE dW)
dx dx dx dx dx

! 2 a !
c¢'sec®*— +tan¢

s (29)

_d(Ey) dE
X= dx  dx (30)

El suponer una funcion para determinar las fuerzas entre dovelas hace que este método
sea més riguroso que el de Spencer, aunque tiene muy poco efecto en el célculo del FS
cuando se satisface el equilibrio estatico, existiendo poca diferencia entre los resultados del
método de Spencer y el de Morgenstern y Price (Pereira, 2012; Duncan & Wright, 1980;
Duncan, 1996).

2.6.1.3. Método de elementos finitos (MEF)

Los elementos finitos son una gran herramienta para poder determinar los FS en un
analisis de estabilidad, pudiendo ser empleados mediante dos procedimientos (Naylor,
1982). Uno es el procedimiento Directo, donde el analisis de la estabilidad es realizado
disminuyendo la resistencia al corte del suelo o incrementando las cargas superficiales, el
otro, el procedimiento de limite mejorado, donde el campo de esfuerzos se determina
mediante un analisis de elementos finitos y se emplea conjuntamente los conceptos de

equilibrio limite para determinar la estabilidad (Bojorque, 2011, Slope/w, 2015).

El andlisis de estabilidad por reduccion de resistencia (Método Directo) es un
procedimiento donde el FS se obtiene debilitando el suelo en pasos en un analisis de
elementos finitos elastico-plastico hasta que existe falla. Se considera que el FS es el factor
por el cual la resistencia del suelo necesita ser reducida para llegar al fracaso (Dawson et
al., 1999, Griffiths y Lane, 1999). Para un andlisis en elementos finitos es necesario
conocer parametros como el mddulo de elasticidad, coeficiente de poisson y angulo de
dilatacion. Los valores seleccionados, en rangos adecuados, no juega un papel importante

en la determinacion del factor de seguridad (Bojorque, 2011).
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Métodos de

Célculo
|
Método de calculo
Métodos de en Deformaciones
Equilibrio Limite (Métodos
NUmericos)
No Exactos Exactos
Estabilidad Global
de la masa del Método de Rotra Planar
terreno Método del Dovelas Rotura por Cufia
Circulo de Friccién
Aproximados Precisos

Janbu Morgenstern &

Price
Fellenius S
_ - pencer
Bishop Modificado Bishop Riguroso

Figura 2.23: Métodos de Calculo (Pereira, 2012)
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2.6.2. Analisis pseudoestatico

Un analisis pseudoestatico representa los efectos de las vibraciones de un terremoto
mediante aceleraciones que producen fuerzas inerciales Fn (fuerza horizontal) y Fv (fuerza
vertical) (Martinez et al., 2011), las cuales acttan a través del centroide de la masa de falla
causando un aumento en el numero de fuerzas actuantes. Kramer (1996) representa las

magnitudes de las fuerzas pseudoestaticas de la siguiente manera:

a, W
Fry = ”;’ = kp,W 31)

donde:

ap,,: aceleraciones horizontales o verticales.
kn.,: coeficientes horizontales o verticales.
W': peso de la masa en falla.

En Chile, el manual de carreteras (MC) (2002), instaura que el coeficiente horizontal a
utilizar en un estudio pseudoestatico, se debe calcular mediante la expresion (32) que
depende de un coeficiente maximo de aceleracion efectiva que se muestran en la Tabla 10,
cuyos valores dependen de la zona sismica de estudio que se estipulan en la norma NCh
433.

k, = 0.54; (32)

Tabla 10 Coeficiente maximo efectivo de aceleracion (Nch 433, 2009- Nch 2360, 2003).

Zonasismica | A,

1 0.2
2 0.3
3 0.4
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Figura 2.25: Clasificacion de las zonas sismicas de la region del Biobio

El método utiliza el mismo procedimiento general de cualquiera de los métodos de
equilibrio limite, con la diferencia que incluyen fuerzas pseudoestaticas. Estas fuerzas se
asumen proporcionales al peso de la masa de deslizamiento potencial y de los coeficientes

sismicos ky, y k,,, expresada en términos de la aceleracion de gravedad (Q).
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En este analisis, se sitla sobre todos los elementos analizados del talud, en su centro de
gravedad o arriba de este, una fuerza horizontal correspondiente a un coeficiente k

multiplicado por el peso.

2.6.3. Analisis de estabilidad en terraplenes

El andlisis y disefio de terraplenes sobre suelos con baja capacidad de portante puede
simplificarse al revisar mecanismos potenciales de falla que se aprecian en la figura 2.26.
Detalladamente se deben verificar la falla por capacidad de carga del suelo de cimentacion,
la falla por inestabilidad global con propagacion de la falla, dentro y a través del suelo de
cimentacion, la falla por deslizamiento lateral del terraplén, debido a la falla de los
materiales que conforman el cuerpo del terraplén sobre la capa de refuerzo o deslizamiento
de los materiales que conforman el cuerpo del terraplén y el refuerzo directamente sobre la
superficie del suelo de cimentacion, y falla por asentamientos muy grandes, intolerables o

excesivos.

c)

Figura 2.26: Fallas en un terraplén, a) Deslizamiento lateral, b) Falla rotacional y c)

Capacidad portante (Carrasco, 2016)

Los analisis de equilibrio limite que se describen anteriormente se aplican a la etapa

final de la construccion y suponen que el relleno del cuerpo del terraplén se coloca de
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manera muy rapida. Como resultado del drenaje, de la consolidacion y de la compresion, el
factor de seguridad podria incrementarse con el tiempo, luego de terminada la construccién

del terraplén.

La funcion primaria del refuerzo, es asegurarse de que el factor de seguridad contra una
falla catastréfica del relleno es adecuado, durante la construccion e inmediatamente después

de la construccion.

2.6.3.1.  Anadlisis a corto plazo

Este tipo de analisis se realiza asumiendo la construccion finalizada. Las condiciones
deben estar en funcion de esfuerzos totales, los cuales utilizan parametros de resistencia no
drenados, obtenidos de pruebas triaxiales no consolidadas no drenadas (UU) o prueba de
compresion simple (qu) sobre muestras con las mismas condiciones in situ. La presion de
poro generada durante la construccion no se considera en forma explicita en los analisis
(Navarro, 2008).

s \ Trr = 5y in situ
™

Figura 2.27: Terraplén construido rapidamente sobre un deposito de arcilla blanda
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2.6.3.2.  Analisis a largo plazo

Estas condiciones se analizan en funcion de esfuerzos efectivos, con pardmetros
determinados en pruebas triaxiales tipo consolidada drenada (CD) o tipo consolidada no
drenada (CU) con medicién de presion de poro sobre muestras con las mismas condiciones
in situ (Navarro, 2008).

Figura 2.28: Terraplén construido muy lentamente por capas sobre un depoésito de arcilla
blanda

2.7. Licuacion

El termino licuacion o licuefaccion se ha utilizado para clasificar una variedad de
fendmenos que involucran la deformacion del suelo que puede ser causada por cargas
monotonias, trasientes o repetitivas en condiciones no drenadas. La generacion de un
exceso en la presion de poros bajo condiciones de carga no drenada es la causa principal del

fendmeno de licuacion (Villalobos, 2009).

La licuacion provoca efectos de inestabilidad que conducen principalmente al colapso,
esta puede ocurrir cuando el esfuerzo de corte requerido para mantener el equilibrio estatico

de una masa de suelo es mayor que la resistencia de corte del suelo en su estado licuado.
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Las tensiones ciclicas desestabilizan el suelo reduciendo la resistencia. Un efecto que puede
producirse durante o incluso después de un sismo y que da sefiales de que el suelo ha
sufrido licuacion puede apreciarse en la Figura 2.29 llamados volcanes de arena, dejan en

evidencia que ocurre una ebullicién de flujos de agua y arena a través de la masa de suelo.

Figura 2.29: Ebullicion de arena en campos de  Figura 2.30: Edificio de departamentos volcados

arroz después del terremoto de Niigata de 1964 por pérdida de resistencia del suelo de
(Kramer, 1996) fundacioén, debido al efecto de licuacion
producido por el terremoto de Niigata de 1964
(Kramer, 1996).

Historicamente la licuacién de los suelos granulares saturados han presentado
importantes causas de fallas de edificios, puentes, presas de relave y otras obras de
ingenieria. Existen variados casos de licuacion a nivel mundial, dentro de los mas
conocidos, se encuentra el edificio de departamentos de Kawashigi-cho expuestos en la
Figura 2.30, los cuales volcaron debido al desplazamiento subito vertical del suelo debido a
la licuacion ocurrida bajo el sello de fundacion producto del terremoto de Niigata en 1964.
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Segun el informe de Geotechnical Extreme Events Reconnaissance, realizado después
del terremoto del 27F del Maule, la parte més afectada por el fenémeno de licuacién en
nuestro pais fue la VIII region del Biobio y parte de la IX region de la Araucania, seguida
por la V region. En términos de dafos estructurales la parte afectada se encuentra desde
Valparaiso hasta la region de la Araucania, siendo principalmente las ciudades del borde
costero las mas perjudicadas.

Numerosas fallas fueron ocasionadas producto de la licuacion en el terremoto del 27F
en Concepcion. Variados sectores en donde ocurrid Lateral spreading como en la laguna
Cahuil, en lo Rojas Coronel, y maltiples sectores afectados directamente por licuacion en

Concepcion como la linea férrea (Figura 2.31).

Figura 2.31: Linea férrea en Concepcion, después del terremoto del Maule 2010
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2.7.1. Evaluacion del Potencial de licuacion

Seed & Idriss (1971-1982) presentaron el procedimiento de evaluacion de potencial de
licuacion mas usado, basado en el uso de graficos y tablas. Desde 1971 han aparecido
nuevas versiones que incorporan mas casos de licuacion alrededor del mundo (Seed et al.,
1975; Seed et al., 1985; Arango, 1996; Ishihara, 1996; entre otros).

La resistencia del suelo a la licuacién se obtiene como el desviador de tensiones

dividido por la tension de confinamiento efectiva inicial Ud/zg, . La razon de resistencia
c

ciclica CRR (Cyclic Resistance Ratio) corresponde a la razon de tensiones, la cual puede
ser medida en laboratorio por medio de ensayos triaxiales ciclicos (Villalobos, 2009).

La idea de Seed & Idriss (1971) considera un bloque de suelo superficial, donde la
aceleracion horizontal maxima sobre la superficie del terreno, a,,,, esta especificada por
un codigo de disefio. Si este bloque se asume rigido, no se deforma y la aceleracion se
distribuye uniformemente desde la superficie hasta la base. Con esto la tension de corte en
la base del bloque a una profundidad z, estd dada por la ecuacion del movimiento de
Newton (Kramer, 1996):

m z a
Tmax = Z = j gdz Amax = Oy Zax (33)
0

Donde m es la masa, a la aceleracion en la base, A es el area unitaria del bloque y y es
el peso unitario del suelo. Se asume que los empujes laterales se cancelan, aunque esto no
es tan asi. Para resolver esto, Seed & Idriss (1971) introdujeron un factor de correccion r,

(Figura 2.32) obtenido a partir de andlisis dinamicos (Villalobos, 2009).
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La resistencia a la licuacion es determinada por medio de ensayos de laboratorio donde

la tension de corte ciclica es mas facil de aplicar con amplitudes uniformes, a diferencia de

la respuesta sismica del suelo que es de manera transiente e irregular (Kramer, 1996). Seed

& Idriss (1971) convirtieron registros irregulares de tensiones de corte en equivalentes

series de ciclos de tensiones uniformes, presentando sus resultados en la Figura 2.33, la

cual muestra el numero de ciclos de tensiones uniformes correspondientes a una amplitud

del 65% de la tension de corte maxima, la cual produce un incremento en el exceso de la

presion de poros equivalente a aquel del registro irregular.

Range for different
50il profiles.
50

Dreph (f)

B0 |
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Stress reduction factor, ry

Figura 2.32: Estimacion del factor de reduccion
de la tension ciclica de corte con la profundidad
del suelo (Kramer, 1996) (Tomado de Seed &
Idriss, 1971).

Mean +1 Standard _|
deviation |

=
(=]

[ 5]
L=}
—_

Mean -

T

[y
o
—

Mean -1 Standard
deviation

-
I=3

Equivalant number of cycles at 0.65 gy

Earthquake magnitude, M
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magnitudes (Kramer, 1996) (Tomado de Seed
& Idriss, 1971)

Para calcular la amplitud de la tension de corte ciclica a una determinada profundidad

(34) y la relacion de tensién ciclica (35), Seed & Idriss (1971) proponen:

a
Teye = 0.65 72

0yT4 (34)
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_ Teye
CSR ="/ (35)

2.7.2. Resistencia a la licuacion basado en el ensayo SPT (Youd et al, 2001)

Youd et al. (2001) recomiendan que se pueden utilizar las siguientes ecuaciones para

estimar los valores medios promedio de rd para la préactica rutinaria y los proyectos no

criticos (Liao y Whitman 1986):

r; = 1.0 — 0.00765z para z<9.15m (36a)
rg = 1.174 — 0.0267z para 915m< z<23 m (36b)

Los valores medios de rd calculados a partir de (36a, b) se representan graficamente en

la Figura 2.34, junto con la media y el rango de valores propuestos por Seed & Idriss

(1971).
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Figura 2.34: Curvas de rd vs profundidad desarrolladas por Seed e Idriss (1971) con lineas
de valor a valor agregadas, trazadas a partir de la ecuacién propuesta por Liao y Whitman
(1986) (Youd et al, 2001)
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Con el fin de facilitar el célculo, se aproxima la curva media trazada en la Figura 2.34
mediante la siguiente ecuacion, (Youd et al., 2001):

~ 1.000 — 0.41132°5 + 0.04502z + 0.001753z5
"= 7000 — 0.41772°5 + 0.05729z — 0.0062052%5 + 0.00121022

(37)

2.7.2.1. Resistencia a la licuacion (CSR 0 CRR)

Seed et al. (1985) presentan un grafico para evaluar directamente la licuacion en
terreno. La figura 2.35 muestra la intensidad del terremoto en términos de la razon de la
tension ciclica promedio CSR (Cyclic Stress Ratio) o resistencia ciclica (CRR), en funcion
de las condiciones del terreno en términos de la resistencia a la penetracion
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Figura 2.35: Relacion de la tension de la tension ciclica causada por la licuacion en un
suelo arenoso y valores de penetracion del ensayo SPT para un terremoto de M=7.5 (Youd

et al., 2001) (Modificada de Seed & Idriss, 1985)
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Se desarrollaron curvas para suelos granulares con un contenido de finos de 5% o
menos, 15% y 35% (Figura 2.35). La curva CRR para contenidos finos <5% es el criterio
de penetracion basica para el procedimiento simplificado y siendo validas solo para
terremotos de magnitud 7.5. La curva de arena limpia trazada en la Figura 2.35, se obtiene
mediante, (Youd et al., 2001):

CRRys = oy Peo >0 ~
75734 —(Ny)go 135  [10(Ny)eo + 4512 200

(38)

La ecuacion (38) esta limitada para valores de (N;)¢o < 30, para valores de (N;)eo =

30 se asume que los suelos son demasiado densos para licuar.

2.7.2.2.  Influencia del contenido de finos (CF)

Seed et al. (1985) observaron un aumento aparente de CRR con un contenido alto de
finos. No es seguro si este aumento es causado por un aumento de la resistencia a la
licuacion o por una disminucion de la resistencia a la penetracion. Basandose en los datos
empiricos disponibles, Seed et al (1985) desarrollaron curvas CRR para diversos contenidos

de finos reproducidos en la Figura 2.35.
Youd et al. (2001) desarrollaron una correccién para adaptar mejor la base de datos
empirica de las curvas propuestas. Las siguientes ecuaciones fueron desarrolladas por I. M.

Idriss con la ayuda de R. B. Seed para la correccion de(N;)¢o @ un valor de arena limpia

equivalente, (N1)gocs:

(N1)socs = @ + B(N1)eo (39)
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donde a y B son coeficientes determinados de la siguiente forma:

a=0 para CF <5% (40a)
a = 7%l para 5% < CF < 35% (40b)
a=50 para CF = 35% (40¢)
B =10 ©para CF <5% (41a)
g = [0.99 + (CF**/ para 5% < CF < 35% (41b)
1000
B =12 ©para CF =35% (41c)

2.7.2.3. Factores de amplificacion de magnitud (MSF)

Las curvas de CRR en la Figura 2.35 s6lo se aplican a terremotos de magnitud 7,5.
Para ajustar las curvas de arena limpia a magnitudes menores o mayores a 7.5, se
introdujeron factores de correccion denominados "factores de escala de magnitudes
(MSFs)" (Seed & Idriss, 1982). La correccion de CRR a través de factores de escala de
magnitud, o la correccién de CSR a través de factores de ponderacién de magnitud,

conduce al mismo resultado final (Youd et al, 2001).

La influencia del factor de magnitud se ilustra en el calculo del factor de seguridad:

_ (CRR7.5

- )MSF (42)
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El factor de amplificacion de magnitud o factor de escalamiento es propuesto por
varios autores (Seed & Idriss, 1982; Ambraseys, 1988; Arango, 1996; Youd & Noble,
1997; I.M. Idriss (TRB), 1999), los que se exponen en la Tabla 11.

Tabla 11 Valores del factor de escala de magnitudes definidos por varios investigadores
(Youd et al., 2001)

Seed Arango Andrus Youd & Noble
Magnitud | & | Idriss | Ambraseys (1996) & (1997)

M | Idriss | (*) | (1988) Stokoe

(1982) Distancia | Energia | (1997) | pI<20% | PI<32% | PI<50%
5,50 1,43 | 2,20 2,86 3,00 2,20 2,80 2,86 3,42 4,44
6,00 1,32 | 1,76 2,20 2,00 1,65 2,10 1,93 2,35 2,92
6,50 1,19 | 1,44 1,69 1,60 1,40 1,60 1,34 1,66 1,99
7,00 1,08 | 1,19 1,30 1,25 1,10 1,25 1,00 1,20 1,39
7,50 1,00 | 1,00 1,00 1,00 1,00 1,00 --- --- 1,00
8,00 0,94 | 0,84 0,67 0,75 0,85 0,8? - --- 0,73?
8,50 0,89 | 0,72 0,44 --- --- 0,65? --- --- 0,567

? = Valores muy inciertos

Algunos de los MSF revisados en la tabla anterior se definen por las siguientes ecuaciones:

Idriss (*):
102.24
MSF = W (43)
Andrus & Stokoe (1997):
—2.56
MSF = (%) (44)

Youd et al. (2001) recomiendan los valores propuestos por Idriss (*), quien reevalud
los datos utilizados para calcular los factores de escala originales (1982). Con respecto a los
factores de escala originales, los nuevos factores conducen a un peligro de licuacion
calculado reducido para magnitudes <7.5, pero incrementan el riesgo calculado para

magnitudes > 7.5.
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2.7.2.4.  Factor de correccion Ko

Los datos de ensayos de laboratorio cargados ciclicamente indican que la resistencia a
la licuacion aumenta con el aumento de tensién de confinamiento. Seed (1983) introdujo el
factor de correccion Ks para extrapolar el procedimiento simplificado a capas de suelo con
presiones de sobrecarga> 100 kPa desarrollando la curva original de correccion de Ks.
Otros investigadores han afadido datos y sugerido modificaciones para definir un mejor Ks

para la practica de ingenieria.

Seed y Harder (1990) desarrollaron la curva Ks de arena limpia. Finn (1996) recoge las
proposiciones de ICOLD (International Commission on Large Dams) y NCEER (National
Center For Earthquake Research) ver Figura 2.36. Sefiala en base a resultados de ensayos
triaxiales ciclicos de muestras de arena y arena de relave con densidades relativas entre el
40% y 70% que Ks nunca es menor a 0.7 incluso para tensiones de confinamiento de 2500
kPa y en ensayos con arenas limosas y arcillosas con presiones de confinamiento entre 400

y 800 kPa respectivamente Ks ha sido mayor a 0.85 (Villalobos, 2009).

Hynes y Olsen (1999) recopilaron y analizaron un conjunto de datos ampliado para
proporcionar orientacion y formular ecuaciones para seleccionar los valores de Ks. La

ecuacion que derivaron para calcular Ks es:

Ko = (2 o 45
o=|5, (45)

para densidades relativas entre 40 y 60%, f = 0,7-0,8; para densidades relativas entre 60 y
80%, f = 0,6-0,7, los cuales estan representados en la Figura 2.37. Youd et al (2001)
recomendaron estos valores como estimaciones minimas o conservadoras de Ks para su uso

en la practica de ingenieria tanto para arenas limpias, arenas limosas y gravas.
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Figura 2.36: Factor de correccion Ko Figura 2.37: Curvas recomendadas para la
propuesto por Finn (1996) y Seed & Harder estimacion de Ks para la practica de ingenieria
(1990) (Villalobos, 2009) (Youd et al., 2001).

2.7.25. Factor de correccion Ka
Seed (1983) introdujo un factor de correccion Ka para terrenos inclinados. En este
factor Seed normaliz6 el esfuerzo cortante estatico tg, que actGa sobre un plano con

respecto a la tension vertical efectiva o', produciendo un parametro a como se observa en
la Figura 2.38 (Youd, 2001), donde:

_ Tst
a = /O_lvo (46)
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Figura 2.38: Grafico para determinar Ko (Harder & Boulanger, 1997)

Las publicaciones realizadas por Harder y Boulanger (1997) las cuales muestra
resultados de pruebas y analisis de Ka, sefiala que se ha propuesto una amplia gama de
valores de Ka, lo que indica una falta de convergencia y una necesidad de continuar la

investigacion (Villalobos, 2009)
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Capitulo I11. Métodos

En esta seccion se presenta la metodologia aplicada en el estudio para la obtencién de
los parametros geotécnicos necesarios para estudio de estabilidad del relleno en terraplén,
como la parametrizacion del SPT y los ensayos de laboratorio. También se muestra el area
de estudio y sus caracteristicas geoldgicas, entre otras. Ademas, se hara referencia de los
diferentes métodos de equilibrio limite implementados para la obtencion del factor de
seguridad estatico y pseudoestatico del relleno, para un comportamiento drenado y no

drenado del terreno.

3.1. Areade estudio

El sector donde se construira el relleno se encuentra en la localidad de Llico, ubicada a

32 km de la comuna de Arauco, en la region del Biobio.

Figura 3.1: Zona de estudio, Google Earth Figura 3.2: Area de estudio (achurada),
(Elaboracion propia) Adaptado de Google Earth (Elaboracion propia)
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El 4rea de estudio se ubica en un sector relativamente plano a 80 metros del borde

costero en direccion Noreste, rodeado por de humedales y se evidencia un estero en

direccion Noroeste. En el lugar se encuentra un relleno continuo de aproximadamente 1 m

de altura perteneciente al sitio vecino.

3.1.1. Sintesis Geoldgica

El area se sitla dentro de la planicie litoral la cual se asocia a la cuenca sedimentaria

terciaria de Arauco, la cual se compone de secuencias marinas y continentales desarrolladas

durante periodos ciclicos de regresion y transgresion desde el Cretacico al Pleistoceno

(Estudio geotécnico, 2016).

El sector se encuentra dominado por estructuras de orientacion NE-SO, las que

afectan las secuencias sedimentarias modelando una dindmica de bloques controladas por

fallas normales (Estudio geotécnico, 2016).
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3.1.2. Riesgos naturales

Los riesgos naturales son eventos recurrentes tanto en Chile, como en el mundo, los
cuales estan ligados a las caracteristicas naturales del medio geografico. Dentro de la
categoria de riesgo natural, cabe mencionar: Terremotos, Tsunamis, Remociones en masa e

Inundaciones.

El &rea de estudio esta situada en la costa de la region del Biobio generando un alto
riesgo de tsunami debido a un terremoto. Las caracteristicas geomorfoldgicas del lugar
conformando una bahia abierta, la cual se encuentra limitada lateralmente por la cordillera
de la costa, genera una vulnerabilidad frente a un evento sismico con consecuencias de

tsunami (Estudio geotécnico, 2016).

Figura 3.4: Area de inundacion. Tsunami del 27/F en sector Caleta Llico (Estudio
geotécnico, 2016)
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3.2.  Modelo estratigréafico

Teniendo en cuenta descripciones anteriormente sefialadas, la zona en estudio, mas las
apreciaciones en terreno, y la profundidad explorada, el estudio de estabilidad se proyecto6
en base a un sondaje rotatorio con medicion de indice de penetracion estandar Nspt y

ensayos de clasificacion de laboratorio.

Figura 3.5: Ubicacion de la prospeccion Geotécnica, Adaptado de Google Earth.

3.2.1. Parametros geotécnicos

Existen muchas formas de obtener los pardmetros necesarios para estudios
geotécnicos, sin embargo, la normativa chilena (Nch 1508 of 2014) exige un minimo de
ensayos segun superficie explorada y tipo de estructura proyectada, por tanto, se tomara los
ensayos realizados y se utilizardn los necesarios dentro del estudio de estabilidad del

relleno.
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Algunas propiedades del suelo, pueden ser estimadas a partir de la utilizaciéon de
correlaciones empiricas, tablas existentes en la bibliografia especializada y literatura

geotécnica de uso habitual (Carrasco, 2016).

Para la caracterizacion geotécnica del terreno, se realizd un sondaje
aproximadamente en el punto medio donde se construird el relleno. Los parametros
necesarios para el estudio de estabilidad dependeran del tipo de suelo y su comportamiento
a analizar. Es por ello que los pardmetros para un estudio de estabilidad a corto plazo son

los no drenados (cu) en base a los ensayos de laboratorio CNC y triaxial UU.

Para el analisis a largo plazo se utilizaran pardmetros obtenidos por medio de
correlaciones del ensayo SPT y por literatura especializada, aungue solo esta se utilizd para
definir un angulo de friccion ¢ a los suelos cohesivos. La extraccion de muestras durante el
sondaje con ayuda de tubos Shelby, permitié tener muestras de suelos cohesivos de una

profundidad de 12 m, las cuales se ensayaron en condiciones no drenadas.

El ensayo CNC para suelos cohesivos se realizd en base a la ASTM 2166 M-13, a
una velocidad de 1%/min de la deformacion axial y hasta que se obtuvo un 15% de la
deformacion axial total. La probeta se tall6 con una altura de 10 cm y un diametro
promedio de 5 cm.

El ensayo Triaxial no consolidado no drenado (UU) se realiz6 en base a la ASTM
D2850-15, a una velocidad del 1%/min hasta alcanzar el 20% de la deformacion axial, con
el fin de comparar ambos resultados y decidir cuél de ellos utilizar en el anélisis de
estabilidad a corto plazo. Al igual que en el ensayo CNC, la probeta fue talla con una altura
de 10 cm y un diametro promedio de 5 cm. Se utiliz6 una presion de camara o5 de 50 kPa 'y
las valvulas permanecieron cerradas durante el ensayo no permitiendo el drenaje de la

probeta.
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3.3. Resumen de la metodologia aplicada

3.3.1. Ensayos

Se tomoO el ensayo de penetracion estdndar SPT realizado en terreno y la
clasificacion de los suelos obtenido del mismo. Es fundamental determinar el peso
especifico natural del terreno para efectuar adecuadamente la correccion por confinamiento
del nimero de golpes determinado en terreno (ver ecuacién 6). Para ello, se emplearon las
ecuaciones (47) (48) (49) (50) y (51).

Se=waGs (47)

Ynat = (GS.(:HW)) Yw = (GS+S.8) “Yw (48)

1+e 1+e
Gs Vi
Ya (1+e> =11 (49)
, Gs—1
Y :<1+e>'yw:ysat_yw (50)

Gs+e
1+e

Voae = (5s) T 5D

Utilizando la ecuacion (5) y los valores correspondientes a las tablas 1, 2 y 3, se
calcula el valor (N;)¢, necesario para obtener la densidad relativa DR en base a la
ecuacion (8) y el angulo de rozamiento interno de las arenas finas segun la ecuacion (11).
Ademas, se obtuvo la densidad relativa DR segun el numero de golpes Nspt, Figura 2.26,
propuesta por Terzaghi & Peck (1948). Mediante la ecuacién (14) propuesta por Denver

(1982) se obtuvo el médulo de deformacion para el calculo en elementos finitos.
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Cabe mencionar que las ecuaciones, formulas y graficos para el modulo de
deformacion de suelos cohesivos, entregan valores bajos comparados a los entregados por
la literatura especializada. En este caso se utilizd (14) y se compararon los valores
obtenidos con la Tabla 5 verificando que estuvieran dentro del rango recomendado por la
SEC.

Realizado el ensayo CNC, se obtuvo la humedad a la cual se realizo el ensayo. Se
utilizé las ecuaciones (20) y (17), para calcular la deformacion unitaria y area corregida
respectivamente y mediante (16) se obtuvo el esfuerzo desviador aplicado a la probeta de
ensayo. Con el esfuerzo desviador méaximo, o sea, g,, obtenido al 15% de la deformacion
axial y aplicando la ecuacion (19), se obtuvo la resistencia al corte no drenado del ensayo
CNC.

Figura 3.6: Probeta de suelo antes, durante y después del ensayo CNC (elaboracién propia).

Cabe mencionar que no fue posible la realizacion de una probeta remoldeada para el
ensayo CNC, ya que el suelo no fue capaz de conformar una masa estable a la humedad
ensayada en estado intacto, lo que nos indica que este era un suelo sensible.
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Tallada y montada la segunda probeta en la cAmara triaxial, se procedi6 a realizar el
ensayo triaxial UU. Finalizado el ensayo, y aplicando las correcciones a los datos
entregados por el software, se utilizo las ecuaciones (20) para la deformacién axial, (21)
para el area corregida, (22) para el esfuerzo desviador vy (23) para obtener el esfuerzo
principal mayor a;, con cuyos datos es posible graficar el circulo de Mohr correspondiente
al ensayo, obteniendo asi la resistencia al corte no drenada “cu” del ensayo Triaxial UU.

g
Figura 3.7: Probeta en Camara Triaxial, antes del ensayo UU (elaboracion propia).

El suelo escogido para el relleno en terraplén es de tipo granular y sus parametros
fueron obtenidos de literatura especializada, verificando como valores minimos los
propuestos en la Tabla 5.
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3.3.2. Andlisis de Estabilidad

Obtenidos los parametros geotécnicos necesarios para realizar el andlisis de
estabilidad, se procedié a dibujar la geometria e ingresar dichos valores al software de
estabilidad de taludes de GEO5 y al Software de GEOSTUDIO en sus fases Slope/w y
Sigma/w.

Los anélisis de estabilidad se realizaron para cuatro condiciones sin refuerzo y cuatro

condiciones con refuerzo:

e Andlisis estatico corto plazo, con y sin refuerzo.
e Andlisis estatico largo plazo, con y sin refuerzo.
e Analisis Pseudoestéatico corto plazo, con y sin refuerzo.
e Analisis Pseudoestatico largo plazo, con y sin refuerzo.

En el caso de los analisis con refuerzo, la tensién Gltima del refuerzo T, es
reducida por los factores propuestos en la Tabla 9 para terraplenes, donde se escogid
factores de reduccién (FR) a la instalacion, al creep y a la degradacion quimica y biolégica
iguales a 1.0, 3.5 y 1.3 respectivamente, quedando el valor Rt que hace alusién a la

resistencia a la traccion del refuerzo.
T,
R =—— (52)

Se realizd los analisis por el Método de Equilibrio Limite rigurosos de Spencer
(1967) y Morgenstern & Price (1965), ademas de un analisis de Limite mejorado (Maskana,
2011; Manual Slope/w, 2015)), aplicando elementos finitos en conjunto con la teoria de

equilibrio limite como lo es la redistribucion de esfuerzos en Sigma/w.
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Para la redistribucién de esfuerzos en la fase Sigma/w de GEOSTUDIO, es
necesario disminuir los parametros resistentes del suelo tgep’y C, 4 por (53), factor de
reduccion de resistencia (FRR).

_tan(¢) _

CI
FRR = ——~=—
tan(¢s) ¢f

(53)

Donde ¢y c¢; son los parametros de resistencia a esfuerzos efectivos en falla, o la

resistencia reducida. El enfoque de reduccion de resistencia generalmente usa el mismo
FRR para todo el material y para todos los parametros de resistencia, de manera que el
factor de estabilidad se reduce a un nimero al final. Esto significa que c y ¢ se reducen por

el mismo factor.

La geometria del relleno en terraplén para los analisis, se dibujo con una longitud de
40 m de largo y 3 m de altura, con una pendiente de terraplén de 2H:3V (B~56°). La
extension del subsuelo bajo el terraplén se formé con un ancho de 100 m en ambos lados y
una profundidad de 30 m, el perfil estratigrafico se realiz6 en base al ensayo SPT. Los
analisis se condicionaron obligando al software a que las posibles fallas ocurrieran bajo el
terraplén. Con ello se limitd a que el software no escogiera las fallas superficiales que
ocurren en los espaldones o pendientes del terraplén, las cuales son comunes en suelos

granulares sin cohesion.

En Slope/w se realizaron mediciones mediante el método de entrada y salida, y, de
grilla y radios. En el método de entrada y salida, se define la ubicacion de la entrada, la
salida y los incrementos de los radios por cada combinacion. El software analizara una serie
de circulos de falla que entran en el perfil de suelo por la zona de entrada definida y salen
por la zona definida de salida como se observa en la Figura 3.8. Estas zonas, entrada y
salida, pueden ser un rango que contenga varios puntos, un solo punto u ambas. Con esto se
entiende que es posible dar variados puntos de entrada en una zona y un solo punto de

salida, y viceversa.

75



Entry paints

llI Eut poinis
SE' Radius points o
f

L Wt R
In'
i

=

Figura 3.8: Estimacion de la superficie de deslizamiento mediante el método de entrada y
salida (Manual Slope/w).

El método de grilla y radios, permite ingresar graficamente el area en donde se
encontrara la grilla con los centros de rotacion y también el &rea donde se encontraran los
radios que componen la superficie de deslizamiento. La cantidad de puntos en la grilla 'y en

los radios, es definida por el usuario.

En el caso del software GEOS en su fase de estabilidad de taludes permite fijar los
puntos de entrada y salida, fijar solo uno de ellos y también permite una optimizacion
automatica de los puntos, variando el punto de entrada, el punto de salida y radios, hasta

encontrar la superficie de falla mas desfavorable.

Cabe mencionar que no fue posible realizar analisis de limite Directo el cual emplea
la reduccién de los parametros resistentes, debido a que Sigma/w (elementos finitos) de
GEOSTUDIO y Métodos de elementos finitos de GEO5 no cuentan con una fase de
reduccion automatica de estos parametros, no entregando el factor de reduccion en sus
calculos. Aunque se destaca que entrega resultados realizando la reduccion de forma
manual, queda a juicio la seleccion de la ocurrencia de la falla, debido a que se debe
escoger un punto en que las deformaciones se vuelven excesivas siendo un criterio mucho

mas subjetivo que el criterio de no convergencia.
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Se considera que no existe falla en la estabilidad global si el factor de seguridad es

mayor que 1.5y 1.0, para el caso estatico y pseudoestatico respectivamente.

Analisis estatico

El andlisis estatico se realizd para comportamiento no drenado y drenado. El
primero llamado a corto plazo siendo el mas perjudicial desde el punto de la resistencia. En
este analisis el modelo de los suelos cohesivos se escogio no drenado (¢ = 0),utilizando
los parametros del ensayo triaxial UU y para suelos granulares el modelo Mohr-Coulomb

(¢ # 0), obtenidos de la parametrizacion del ensayo SPT.

Para el caso de largo plazo, suelos granulares y cohesivos tienen un modelo Mohr-
Coulomb, debido a que se asume que la presion de poros se disipd en los suelos cohesivos
tomando valores de (¢ # 0). En este caso, los parametros de los suelos granulares siguen
siendo los mismos que en el caso a corto plazo debido a su comportamiento es drenado, son
los suelos cohesivos los que adquieren diferentes valores de angulo de friccion. Para ello se

estimaron valores de ¢ entregados por la Tabla 7 para suelos cohesivos.

En los anélisis de estabilidad en los softwares GEO5 y Slope/w, se utilizaron los
métodos de equilibrio limite y rigurosos de Spencer (1967) y Morgenstern & Price (1965).
En el caso de Sigma/w se utilizd una redistribucion de esfuerzos disminuyendo los
parametros resistentes mediante la ecuacién (53) y se calcul6 la falla en la fase Slope/w en

base a los esfuerzos entregados por Sigma/w.

Durante el proceso de resolucion dentro de Slope/w, el factor de estabilidad se
determina dividiendo la resistencia de corte total disponible (Sr) por el corte total
movilizado (Sm) a lo largo de toda la longitud de la superficie de deslizamiento como se

muestra en la siguiente ecuacion:
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XSy
2 Sm

FS = (54)

Las tensiones lineales-elasticas, aunque no perfectas, entregan factores aceptables
de seguridad como lo sefialan Krahn (2003). Otros estudios independientes como el de
Stinson, Chan y Fredlund (2004) llegan a la misma conclusién. Expresiones similares del
factor de estabilidad han sido presentadas por Kulhawy (1969) y Naylor, (1982).

El método de Limite Mejorado calcula un factor de seguridad distinto para cada
dovela a diferencia de los métodos de Equilibrio Limite que calculan un factor de seguridad
igual para cada una de ellas.
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Figura 3.9: Factor de seguridad segun dovela segun Elemento Finito (E.F) y Equilibrio

Limite (E.L) (Manual Slope/w, 2015)
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Andlisis Pseudoestatico

En el analisis pseudoestatico, se ingresa el coeficiente de aceleracion horizontal k;,
al software de analisis Slope/w y GEO5. Segun la Nch 433, la localidad de Llico se
encuentra en la zona sismica Ill, por tanto, se calculd el coeficiente horizontal k;, estimado
con la ecuacién (32) y la Tabla 5 y se ingreso en los Softwares de manera directa. El

coeficiente vertical, no se considero para este tipo de analisis.

En el andlisis pseudoestatico, al igual que en el estatico, se analizd el
comportamiento a corto y largo plazo tomando los mismos modelos sefialados
anteriormente. A corto plazo el modelo de los suelos cohesivos se escogio no drenado (¢ =
0), y para suelos granulares el modelo Mohr-Coulomb (¢ # 0) y largo plazo, suelos

granulares y cohesivos poseen un modelo Mohr-Coulomb (¢ # 0).

En los andlisis de estabilidad, se utilizaron los métodos de Equilibrio Limite y
rigurosos de Spencer (1967) y Morgenstern & Price (1965). A diferencia del caso estético,
no es posible calcular un caso pseudoestatico en elementos finitos de Sigma/w, por ende, no

fue posible realizar un analisis por el método de Limite Mejorado.

Al igual que en caso estatico, se definieron los mismos puntos de entrada y salida, y
sus incrementos de radios en el caso de la fase Slope/w. En el caso del software GEOS5, el
analisis se realiz6 en su fase de optimizacion encontrando la superficie de falla mas

desfavorable.
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3.3.3. Analisis de Licuacioén

Para el andlisis de licuaciéon en base al ensayo SPT, se utilizard una aceleracion de
sismo igual a 0.4 g y una magnitud de sismo igual a Mw=8.8 en base a lo estipulado por el
informe del terremoto del Maule del 2010 para Concepcion (Renadic, 2010).

Corregido el ensayo SPT y calculadas las tensiones en el esqueleto del suelo bajo el
terraplén, se calcula el factor de reduccion de la tension ciclica de corte con la profundidad
del suelo a partir de (37) y se estiman las tensiones de corte méaximas para cada punto de
medicion de Nspt mediante la ecuacion (33).

Luego, utilizando (30) se calculan las tensiones de corte ciclicas, para enseguida
calcular la demanda sismica en cada capa de suelo (CSR) empleando la ecuacién (35).
Mediante (38) se obtiene la razon de resistencia ciclica promedio (CRR) que representa la

capacidad del suelo para resistir la licuacién para un terremoto de magnitud Mw=7,5.

Como las curvas desarrolladas por Seed & Idriss (1985) para estimar el potencial de
licuacion fueron construidas en base a suelos granulares con porcentaje de finos menores al
30%, es necesario corregir para suelos con un porcentaje mayor de finos. Dicho esto, se
calcula los factores a y B que influyen en el niumero de golpes (Ni)eo. Para lograr la
correccion, se recurrié a las ecuaciones (40a), (40b), (40c), (41a), (41b) y (41c), corrigiendo
asi el nimero de golpes mediante la ecuacion (39). Con esto, se recalcula la razon de

resistencia ciclica promedio (CRR) debido a la influencia de los finos mediante (38).

Como se mencion0 con anterioridad, las curvas propuestas por Seed & Idriss (1985)
fueron desarrolladas para sismos de magnitud igual a Mw=7.5. Este trabajo busca evaluar
una magnitud mayor, por tanto, se corrigié por magnitud de sismo utilizando la ecuacion
(43). Ademas, se corrigio por efecto de confinamiento y por inclinacion del terreno,

utilizando las figuras 2.48 y 2.49 respectivamente.
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Capitulo IV. Resultados y Discusion

En esta seccidn se presentan los resultados obtenidos de ensayos de laboratorio e in
situ, como las propiedades de los estratos y los parametros utilizados para los distintos
métodos de analisis. Ademas, se muestran los resultados de la evaluacion de la estabilidad
para los casos a corto y largo plazo, tanto para el caso estatico y pseudoestatico, con y sin
geosintético de refuerzo. Se muestra la evaluacion del potencial de licuacion del terreno en
la localidad Llico para un sismo de magnitud Mw=8.8 y una aceleracion horizontal de 0.4 g

y por Gltimo la discusion de estos resultados.

4.1. Ensayo SPT

La caracterizacion se realizé en base a una Unica prospeccion tal como se comentd
anteriormente. El ensayo SPT fue realizado los dias del 25 al 27 de Julio de 2016,
encontrandose el nivel fredtico a los 1.6 m bajo el nivel terreno. La figura 4.1 y 4.2
muestran la variacién en profundidad de la humedad y la gravedad especifica,
respectivamente. De la figura 4.3 se observa la variacion del nimero de golpes Nspt

medidos en terreno para cada estrato.

A continuacidn, se efectGa un breve resumen de los resultados obtenidos de cada
uno de los estratos encontrados mediante el ensayo SPT, haciendo énfasis en los resultados
de laboratorio minimos para realizar la correccion del nimero de golpes entregados por el

citado ensayo in situ.
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La Tabla 12 muestra los resultados medios obtenidos en el subsuelo en base al
ensayo SPT. Los resultados obtenidos en el ensayo SPT y sus correspondientes ensayos de
laboratorio se presentan en el anexo A. Se destaca que las tensiones fueron estimadas para

cada punto de medicion y no con los promedios mostrados en esta seccion.

Tabla 12 Propiedades Promedio del ensayo SPT

Profundidad (m)| SPT [#200 Humedad

desde has(ta) (Nreciso) | (%) | S (%) 1P Uesc
0 6 25 24 |251 16 0 |SM-SC

6 8 9 76 2,62 47 25| CH

8 15 7 97 |2,58 77 35| MH

15 17 25 24 |251 16 0| SM

17 22 5 94 |2,48 74 38| CH

22 26 9 54 12,48 30 16| CL

26 30 14 90 (2,44 43 36| CH
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4.1.1. Tensiones

Como se menciond anteriormente se necesitan las tensiones del suelo para la
correccion del ensayo SPT. Para ello se asume una saturacion del 100% de los suelos bajo
el nivel fredtico y una saturacion del 80% sobre éste. En base a lo anterior es posible

obtener los pesos unitarios y las tensiones del suelo, las cuales se muestran en la figura 4.4
4.5 respectivamente.

Pesos unitarios [KN/m3] Tension (kPa)
0 10 20 30 F 0 100 200 300 400 500
0 0
— 4
5 5
10 10
e [KN/m3 —
€ d[[ // ]3] S o'v (kPa)
= ———vd [KN/m =
3 15 T 15 u (kPa)
el Y'[KN/m3] °
S = ov (kPa)
S e ys[KN/m3] 2
5 20 S 20
a o
25 25
30 30
35 35
Figura 4.4: Pesos especificos segln Figura 4.5: Presion efectiva, de poros
profundidad y totales

De la Figura 4.4 se desprende que los pesos unitarios varian de acuerdo a la medicién
realizada en profundidad, ademéas de mostrar graficamente que el peso unitario natural es

igual al saturado bajo el nivel freatico debido a la saturacion.

83



4.1.2. Correcciones del SPT

El ensayo SPT se realiz6 a una energia teorica del 60% y con un diametro de
perforacion de 100 mm. Ademas, se corrigié por longitud de las barras y por confinamiento
segun lo propuesto por Youd et al. (2001).

La Figura 4.6 muestra como los factores de correccidn varian con respecto a la
profundidad y como implicitamente se desprende que cada uno de ellos aumenta o
disminuye el nimero de golpes medido en terreno Nspt. Del factor de correccion por
rigidez de las barras Cr, se observa que disminuye los valores de nimero de golpes medido

(Nspt) hasta los 10 metros, sin generar un cambio bajo esta profundidad.

El factor por confinamiento Cn afecta el nimero de golpes medidos, aumentando su
valor de forma casi logaritmica hasta aproximadamente los 10 metros y bajo estos, los
disminuye. Los otros factores de correccion Ch, Cs y Ce, estan representados por rectas las
cuales son valores fijos que dependen del tipo de muestreador, perforacion y energia,

respectivamente, los cuales no varian con la profundidad.

Si bien se sabe que las mediciones de energia durante la realizacion del ensayo SPT
presentan variaciones segun la profundidad, generalmente se entrega una medicion
promedio de energia para el ensayo y no las mediciones por profundidad. En el caso de que
se tengan todas las mediciones del ensayo, el factor de energia si variard con la
profundidad, el Ce generaria un aumento de los nimeros de golpes con la profundidad si las
mediciones de energia son mayores a 60% Yy disminuciones si éstas son menores que el
60%.
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Figura 4.6: Variacion de los Factores de Correccion del ensayo SPT segun la profundidad

4.1.3. Parametros geotécnicos del ensayo SPT

Realizadas las correcciones pertinentes al ensayo SPT, y obtenido el nidmero de
golpes normalizado (N1)eo, se efectlan las correlaciones para los distintos suelos de la
estratigrafia. Se estimaron las densidades relativas (DR) y &ngulos de friccion interna (¢)
de suelos granulares segun lo propuesto por Skempton (1986) y Meyerhof (1959),
respectivamente. Ademas, se estimaron los mddulos de deformacion (E) segun lo propuesto
por Denver (1982) para efectuar un andlisis empleando los elementos finitos. Estos

resultados se muestran en la Tabla 13 y en extenso en el Anexo B.
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Tabla 13 Valores medios de los pardmetros estimados en base a correlaciones del ensayo

SPT.

USCS | E(Mpa) | DR% $°
SM 32 56 35
CH 20 - -
MH 16 - -
SM 32 56 35
CH 15 - -
CL 21 - -
CH 25 - -

La densidad relativa (DR) se calculé solo con el fin de poder estimar los angulos de
friccién interna del suelo, no siendo necesaria como parametros dentro de los softwares
para los andlisis de estabilidad. Igualmente, los &ngulos de friccion estimados para la arena
limosa (SM) se compararon con los utilizados en un estudio de estabilidad de terraplén
presentado en el IX Congreso Chileno de Ingenieria geotécnica 2016 (Carrasco, 2016),
encontrandose los mismos valores estimado en dicho estudio, el cual esta basado en

literatura especializada.

4.2. Ensayo CNC

El ensayo de compresion simple en suelos cohesivos se realizd segin ASTM 2166 M-
13. El estudio se basé en una muestra inalterada obtenida mediante tubo Shelby a una
profundidad de 12,8 m. Tallada la probeta se obtuvo un diametro promedio de 50 mm y una
altura de 100 mm. La probeta cumple con la esbeltez indicada en la norma (L/D = 2). La
velocidad de este ensayo se fijo en 1 mm/min hasta alcanzar los 15 mm de deformacion

axial.

La Figura 4.7 muestra el esfuerzo desviador aplicado hasta alcanzar el 15% de la

deformacion unitaria, obteniéndose una resistencia a la compresién simple igual a 24.6 kPa.
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La Figura 4.8 muestra el circulo de Mohr del ensayo CNC del cual se observa graficamente
la resistencia al corte no drenada Cu=12.3 kPa. Los datos del ensayo se encuentran en el

Anexo C. Finalizado el ensayo se obtuvo un porcentaje de humedad de 76%

aproximadamente.
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Figura 4.7: Grafico esfuerzo desviador ¢ vs

deformacion unitaria (€%), ensayo CNC.
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Figura 4.8: Circulo de Mohr ensayo CNC
para el estrato de limo MH.

Figura 4.9: Probeta finalizado el ensayo CNC en suelos cohesivos.

En base los resultados del ensayo, la probeta presenta una densidad in situ o densidad

humeda de 1.498 grs/cm® y una densidad seca de 0.852 grs/cm?.
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4.3. Triaxial UU

El ensayo Triaxial UU se realizo en base a la ASTM D2850-15, a una velocidad de

1%/min hasta alcanzar el 20% de la deformacion axial. El suelo antes del ensayo presentd

una humedad de aproximadamente el 76%. Se utilizd una presion de cdmara o, de 50 kPa 'y

durante el ensayo las valvulas permanecieron cerradas no permitiendo el drenaje de la

probeta. La figura 4.10 muestra la variacion del esfuerzo desviador con la deformacion,

mientras que la y 4.11 presenta el resultado del circulo de Mohr obtenido en el citado

ensayo (datos del ensayo Anexo D).
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Figura 4.11: Circulo de Mohr ensayo triaxial

UU, para el estrato de limo MH.

De la Figura 4.11 se desprende que la resistencia al corte no drenada del suelo ensayado

(MH) para una deformacion axial del 20% es igual a Cu=15.24 kPa, aunque para una

deformacion axial del 15% la probeta alcanza una resistencia no drenada Cu=14.97 kPa.
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Figura 4.12: Probeta terminado el ensayo Triaxial UU.

Terminado el ensayo se determind una humedad de 76%. Considerando este resultado
se advierte que no existe variacion importante del contenido de humedad, la que fue indica

anteriormente.
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4.4. Analisis de estabilidad Global

Para los analisis de estabilidad global del relleno, a corto y largo plazo, se utilizaron los
softwares GEOSTUDIO y GEO5 considerando los pardmetros geotécnicos que se muestran
en la Tabla 14 para la estratigrafia. Los estratos se consideraron horizontales en base al
ensayo SPT indicado anteriormente en conjunto con la descripcion en terreno, como se

observa en las figuras 4.13 y 4.14.
Para los casos de andlisis a corto plazo se utilizan comportamientos drenados para los
suelos granulares y comportamientos no drenados para los suelos cohesivos, utilizandose

los parametros no drenados obtenidos en los ensayos de laboratorio.

Tabla 14 Propiedades del suelo para el andlisis a corto plazo (c) y largo plazo (L).

0% | ¢°
¥ (KN/m3) © | M c (kPa) [ E (Mpa) v
Relleno 17 35 | 35 - 100 0.27
SM 19 35 | 35 - 32 0.30
CH 17 - | 15 20 20 0.50
MH 15 - 110 15 16 0.35
SM 19 35 | 35 - 32 0.30
CH 15 - |15 20 15 0.50
CL 18 - | 15 20 21 0.50
CH 17 - |15 20 25 0.50

Para el caso de los anélisis en Slope/w mediante puntos de entrada y salida, se
definid especificamente 50 puntos de entrada en una zona de 36 m y 50 puntos de salida en
una zona de 30 m, con incremento en el namero de radios de 50 (Figura 4.13). Con estos

ajustes el software calcul6 132.651 superficies de fallas distintas.
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Figura 4.13: Modelo estudiado considerando la opcién entrada y salida, para andlisis global

en Slope/w

Para los analisis mediante la opcion de grilla y radios, se construyd una grilla
aplicando nimeros de incrementos de 50 en ambos ejes y el mismo nimero de incrementos
para los radios, calculando el mismo nimero de fallas que el modelo anterior. La
distribucion de la grilla aplicada se expone en la Figura 4.14.
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Figura 4.14: Modelo estudiado considerando la opcion grilla y radio para analisis global en

Slope/w.
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4.4.1. Analisis estatico sin refuerzo

El terreno adyacente al de estudio contiene un relleno de 1 m de espesor el cual se
separa a 5 m del relleno a disefiar. En caso de originarse una superficie de falla que afecte
al terreno vecino, el relleno existente aporta al deslizamiento, por esto, para los anélisis

estaticos se utilizé el estado mas desfavorable, el cual no incluyd el relleno existente.

Slope/w: Andlisis a corto plazo

Para el analisis estatico de estabilidad global mediante el método de Equilibrio Limite
de Morgenstern & Price (1965) en el software Slope/w, se determiné un factor de seguridad
para dos opciones, de entrada y salida, y, de grillas y radios.

La superficie de falla més desfavorable se encuentra a los 120.84 m como punto de
entrada y a los 126.36 m como punto de salida, con un radio aproximado de 3.83 m,
encontrandose su centro en el punto (124.65, 3.42) segin la geometria de analisis,
convergiendo solo 88.965 superficies de fallas las cuales se distribuyen y aprecian en la
Figura 4.15. Asimismo, presenta un momento resistente de 379.58 kNm y un momento
solicitante de 240 kNm. Las fuerzas resistentes son de 84.776 kN y las solicitantes de
53.591 kN, dando como factor de seguridad de fuerzas y momentos de 1.582. Los colores
de las distintitas superficies de deslizamiento representan la diferencia que existe entre los
factores de seguridad, variando en un rango de 0.5 por color. Asi el color naranja representa
un rango que va desde los [2.5-3.0], siendo el mas bajo el color rojo que se encuentra en el

rango [1.5-2.0] como se puede apreciar en la Figura 4.15.
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Figura 4.15: Estabilidad Global de relleno en terraplén mediante el método riguroso de

Morgenstern & Price (1965) en Slope/w.

Para el andlisis de grilla y radios, convergiendo solo 37.658 superficies de falla como se
aprecia en la Figura 4.16, donde la superficie de falla méas desfavorable se encuentra en los
120.68 m con punto de entrada y a los 127.4 m con punto de salida, con un radio
aproximado de 4.59 m, encontrdndose su centro en el punto (125.16, 4.011) segun la
geometria de analisis. La superficie de deslizamiento presenta momentos resistentes de
514.854 KNm vy solicitantes de 313.723 KNm. Las fuerzas resistentes son de 95.989 kN y
las solicitantes de 58.461 kN, generando como resultado un factor de seguridad (FS) de

fuerzas y momentos de 1.641.

Al igual que la configuracion, los colores de las distintitas superficies de deslizamiento
representan la diferencia que existe entre los factores de seguridad, variando en un rango de
0.5 por color. Asi el color naranja representa un rango que va desde los [2.6-3.1] en la nube
de puntos y en las superficies de deslizamiento, siendo el mas bajo el color rojo que se
encuentra en el rango [1.6-2.1] como se puede apreciar en el zoom de la Figura 4.16, cuya

nube contiene todos los factores que se encuentran dentro del rango mencionado.
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Figura 4.16: Estabilidad Global de relleno en terraplén mediante el método riguroso de
Morgenstern & Price (1965) con la opcidn grillas y radios de Slope/w.

Para el analisis estatico de estabilidad global mediante el método de Equilibrio Limite
de Spencer (1967) en el software Slope/w, se utilizaron las mismas configuraciones que con
el método de Morgenstern & Price (1965) para las opciones de entrada y salida, y, de grillas

y radios, calculandose el mismo namero de fallas.

En el caso de la opcion entrada y salida, convergieron 88.877 superficies de
deslizamiento las cuales se distribuyen y aprecian en la Figura 7.1 (Anexo G) de los anexos
correspondientes a los andlisis de estabilidad global. La superficie de falla mas
desfavorable presentd 378.482 kNm de momentos resistentes y 240 kNm de momentos
solicitantes. Ademas, las fuerzas resistentes se estimaron en 84.698 kN y las fuerzas
solicitantes en 53.695 kN, dando como factor de seguridad (FS) de fuerzas y momentos de
1.577. La superficie de deslizamiento tiene un peso de 144.785 kN, con el punto de entrada
a los 120.84 my el de salida a los 126.36 m, con un radio aproximado de 3.83 m centrado
en el punto (124.64, 3.42).



Para el caso de grillas y radios, convergieron 37.981 superficies de falla, donde la
superficie de falla méas desfavorable tiene el punto de entrada en los 120.682 m y a los
127.394 m como punto de salida, con un radio aproximado de 4.59 m, encontrandose su
centro en el punto (125.16, 4.011) como se observa en la Figura 7.2, segin la geometria de
andlisis. La superficie de falla presenta momentos resistentes de 514.122 kNm y solicitantes
de 313.722 kNm. Las fuerzas resistentes son de 95.962 kN vy las solicitantes de 58.563 kN,

generando un factor de seguridad de fuerzas y momentos de 1.639.

Para ambas opciones de medicion de la superficie de deslizamiento, entrada y salida,
grilla y radios, y para ambos Métodos de Equilibrio Limite (Morgenstern & Price y
Spencer), el software Slope/w calcul6 132.651 superficies de falla convergiendo solo un
porcentaje de ellas. En el caso de Morgenstern & Price (1965), en la opcién de entrada y
salida, convergieron solo un 67.06% de las superficies de fallas y un 28.38% en la opcion
de grilla y radios. Para el método de Spencer (1967) convergieron un 67% de las superficies
de falla en la opcidon de entrada y salida, y un 28.63 % en el caso de grillas y radios.

La respuesta a esto se debe a que los métodos rigurosos en Slope/w deben presentar los
mismos factores de seguridad para momentos y fuerzas, para entregar una superficie de
falla convergente, en caso contrario, el programa no muestra estas superficies entregando

error en la superficie analizada, como se aprecia en la Figura 4.17.

i
MOm deslizamiento  FdeS CentroX CentroY Radios Detalles

132,275 E930 133,56 11,324  18,... Error 980: Se ha excedido la diferencia tolerable entre los factoresr de sequridad
132,234 E2&0 133,79 6,7356 16,23 Error 980: Se ha excedido |a diferencia tolerable entre los factoresr de seguridad
132,233 E930 138,83 7,1102  16,... Error 980: Se ha excedido la diferenda tolerable entre los factoresr de seguridad

Figura 4.17: Ejemplo de no convergencia de las superficies deslizantes en los analisis de

estabilidad Global del terraplén.
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GEOS5, Estabilidad de Taludes: Analisis a Corto plazo

La estabilidad global del relleno a corto plazo se realiz6 mediante la optimizacion de la
fase estabilidad de taludes de GEOS5, donde se escoge los métodos de Equilibrio Limite de
Morgenstern & Price (1965) y Spencer (1967). Esta optimizacion permite encontrar
automaticamente la superficie de deslizamiento méas desfavorable, mediante un célculo
extremadamente rapido a diferencia de la fase Slope/w de GEOSTUDIO.

El factor de seguridad calculado para la superficie mas desfavorable por el Método de
Morgenstern & Price (1965), se estim6 como 1.63. La superficie de deslizamiento es
circular con radio de 3.83 m y centro en el punto (124.74,3.30) como se aprecia en la
Figura 4.18. De la Figura 4.19 se observa la superficie de falla mas desfavorable estimada
por el Método de Spencer (1967) entregando un factor de seguridad de 1.62. La superficie
de deslizamiento se estimd con una radio de 3.85 m con centro en el punto (124.64, 3.40).
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Figura 4.18: Analisis estatico con Morgenstern & Price (1965) en GEOS5.
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Figura 4.19: Analisis estatico con Spencer (1967) en GEO5.

Sigma/w en Slope/W (Limite mejorado): Analisis a corto plazo

Para los elementos finitos en Sigma/w se realiz6 el célculo utilizando un tamafio

global del mallado de 0.5 m, creando una malla con 25.660 elementos y 26.141 nodos, Las

condiciones de contorno o borde en los costados de la geometria son fijos en “x” y para la

arte inferior fija en ambos ejes “x” e “y” como se aprecia en la Figura 4.20.
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Figura 4.20: Condiciones de borde y mallado de los elementos finitos en Sigma/w.
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Para poder llevar a cabo la estimacion del factor de seguridad mediante este método,
es necesario calcular primero los esfuerzos en estado in situ del terreno siendo este estado
el factor de seguridad del Limite mejorado. Luego la redistribucion se basa en calcular los
nuevos esfuerzos segun los estimados en la etapa anterior, para luego aplicar el calculo del
factor de seguridad en base a estos nuevos esfuerzos obtenidos del anélisis de elementos
finitos. Para cada redistribucion se estima el factor de seguridad en base a los factores de
reduccion hasta alcanzar un valor de F.S menor a 1. La Tabla 15 muestra los factores de
reduccion utilizados y los factores de seguridad encontrado en el analisis de redistribucion

de esfuerzos.

Tabla 15 Parametros de resistencia reducidos y factores de seguridad obtenidos.

SM- Relleno MH CH, CL
FRS tg (35°) ¢° c (kPa) c (kPa) FS
1,000 0,7002 35,0 15,0 20,0 1,717
1,200 0,5835 30,3 12,50 16,67 1,439
1,400 0,5001 26,6 8,93 11,90 1,330
1,600 0,4376 23,6 5,58 7,44 1,176
1,720 0,4119 22,4 3,28 4,38 0,836

Para un modelo elasto-plastico con los parametros que se presentan en la Tabla 14, el
estado inicial del terreno (in situ) presenta un factor de seguridad contra el deslizamiento
igual a 1.717 como se expone en la Figura 4.21. La superficie de falla tiene un peso de
151.6 kN, con un radio de 4.22 m aproximadamente y centro en el punto (128,5). Presenta

fuerzas de corte resistentes iguales a 110.86 kN y fuerzas movilizalas de 64.57 kN.
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Figura 4.21: Analisis estatico basado en los esfuerzos entregados por Sigma/w estado in

situ o inicial.

De la Figura 4.22 se observa el factor de seguridad (FS) obtenido mediante el método
limite mejorado (LM), donde se aprecia que el valor FS varia en toda la superficie de
deslizamiento, a diferencia del MEL donde el factor de seguridad no cambia con la
posicion a través de la superficie de deslizamiento, siendo el mismo para cada dovela.

3.0 30
2.5
25 —/— Resistencia
al corte
2.0 20
—O=— Resistencia
n © al corte
- 1.5 15
L & movilizada
1.0 10
0.5 5
0.0 0

0 5 10 15 20 25 30

Figura 4.22 : a) Factor de seguridad y b) resistencia al corte disponible y movilizada, para
cada dovela de la superficie de falla en estado inicial de esfuerzos.

99



Slope/w: Anélisis a largo plazo

En el analisis a largo plazo se aument6 el angulo de friccidn de los suelos cohesivos
como se muestra en la Tabla 14, con esto se asume un comportamiento drenado de todos
los suelos. Para los MEL con Morgenstern & Price (1965) se obtuvo la misma superficie de
falla obtenida para el andlisis a corto plazo con un valor de FS iguales a 1.582 para puntos
de entrada y salida y 1.641 para grillas y radios. Spencer (1967) presenta FS iguales a 1.577

para puntos de entradas y salida, y 1.639 para grillas y radios.

GEOS5, Estabilidad de Taludes: Analisis a Largo plazo

Para el método de Morgenstern & Price (1965) se obtuvo la misma superficie de
falla obtenida para el anélisis a corto plazo con un valor de FS igual a 1.63. Lo mismo
ocurrio en el analisis de estabilidad por el método de Spencer (1967) que presenta un FS
igual a 1.62.

Sigma/w en Slope/W (Limite mejorado): Analisis a largo plazo

El andlisis a largo plazo presenta el mismo valor del factor de seguridad al igual que

los anteriores métodos, con un FS igual a 1.717.

4.4.2. Analisis estatico con refuerzo

Para el analisis estatico con refuerzo, se analiza la estabilidad global del relleno
afiadiendo una geogrilla o geomalla Tensar BX6100 cuya tension Gltima es de 170 kN/m
(Anexo E), la cual al ser disminuida por los factores de reduccidn propuestos por Koerner
(2005), se tiene la resistencia a la tracciéon Rt igual a 35 kN/m, pardmetro necesario para el

analisis de estabilidad global.
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Slope/w: Andlisis a corto plazo

De manera de observar como afecta el refuerzo a la estabilidad de la superficie de
deslizamiento, se utilizan las mismas fallas producidas en el analisis estatico para ambos
softwares geotécnicos. Posicionado el refuerzo, con las caracteristicas mencionadas
anteriormente bajo el terraplén, se calculd el factor de seguridad para la superficie de
deslizamiento mas desfavorable para los méetodos de Morgenstern & Price (1965) y Spencer
(1967).

Para el andlisis con el método de Morgenstern & Price (1965), la Figura 4.23 muestra
la superficie de falla obtenida en el analisis de entrada y salida, entregando un factor de
seguridad igual a 3.865. De la Figura 4.24 se observa el factor de seguridad obtenido luego
del anélisis de estabilidad mediante la opcion de grillas y radios para el mismo método,
proporcionando un factor de seguridad contra el deslizamiento de 3.6609.
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Figura 4.23: Estabilidad Global de relleno en terraplén reforzado con geomalla, mediante el

método riguroso de Morgenstern & Price (1965) con la opcidn entrada y salida de Slope/w.
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Figura 4.24: Estabilidad Global de relleno en terraplén reforzado con geomalla, mediante el

método riguroso de Morgenstern & Price (1965) con la opcién Grilla y radios de Slope/w.

Para el Método de Spencer (1967) (Figura 7.3-Anexo G) revela la superficie de falla
obtenida en el andlisis de entrada y salida, entregando un factor de seguridad igual a 3.844.
La Figura 7.4 (Anexo G) expone el factor de seguridad obtenido luego del analisis de

estabilidad mediante la opcién de grillas y radios para el mismo método, proporcionando un
factor de seguridad contra el deslizamiento de 3.691.

Es posible observar en todas las superficies de deslizamiento reforzadas que entrega
Slope/w, una fraccion del refuerzo en marcada de un rectangulo atrés de la falla circular
como se aprecia en la Figura 4.25. Estos efectos visuales indican la longitud de anclaje

requerida del refuerzo para la cual el refuerzo estd completamente tensionado y alcanzar el
valor Rt.
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Figura 4.25: Deslizamiento mas desfavorable para el terraplén reforzado con geomalla y

longitud requerida del refuerzo.

GEOS5, Estabilidad de Taludes corto plazo

Se ingreso el refuerzo bajo el terraplén con las caracteristicas que se observan en la
Figura 7.5 (Anexos G) vy al igual que en Slope/w, se tomaron las mismas superficies de
deslizamiento obtenidas del anélisis estatico. Como se aprecia en las figuras 4.26 y 4.27, los
factores de seguridad para las superficies de deslizamiento aumentaron de forma
considerable, entregando valores de F.S iguales a 3.7 y 3.74 para los métodos de
Morgenstern & Price (1965) y Spencer (1967) respectivamente.

El analisis de capacidad portante del refuerzo se basa en el célculo de una fuerza de

extraccion de refuerzo F que estd dado por la siguiente ecuacion:

F = 20tan(¢) C * 1
donde:
L: es el largo del refuerzo detras de la superficie de deslizamiento.
o: Tension normal debido al peso propio en la interaccion de la malla y la superficie de
deslizamiento.

C: Coeficiente de interaccion por defecto 0.8, intervalo [0.5-1.0]
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Figura 4.26: Andlisis estatico con refuerzo mediante el método Morgenstern & Price (1965)
en GEOS.
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Figura 4.27: Analisis estatico con refuerzo mediante el método Spencer (1967) en GEO5.

104



Figura 4.28: Zoom de la superficie de falla reforzada con la malla biaxial en GEOS.

Tabla 16 Factores de seguridad para el analisis de estabilidad global estética.

Sin refuerzo

| Sigma/w 1.717
Mpcizgsn(sltsgg)& Spencer (1967)
Corto plazo \ Largo plazo | Corto plazo | Largo plazo
Slope/W (EyS) 1.582 1.577
Slope/W (GyR) 1.644 1.639
GEO5 1.630 1.620
Con refuerzo
Slope/W (EyS) 3.865 3.844
Slope/W (GyR) 3.699 3.691
GEO5 3.700 3.740
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4.4.3. Analisis Pseudoestatico sin refuerzo

En el analisis pseudoestatico se analiza la estabilidad global del relleno considerando

un coeficiente de aceleracion horizontal k;, = 0.2 g.

Slope/w: Anélisis a Corto plazo

Para el analisis pseudoestatico de estabilidad global mediante Morgenstern & Price
(1965) y Spencer (1967) en el software Slope/w, se determind un factor de seguridad para
las opciones de entrada y salida, y, de grilla y radios. La geometria es la misma utilizada en
el caso estatico y la misma configuracion en el caso de los puntos de entrada y salida, como

el tamafio de la grilla y radios.

En el caso de Morgenstern & Price (1965) se obtuvo un factor de seguridad de 0.790 y
0.739 para el caso de entrada-salida (ver Figura 4.29) y grilla-radio (ver Figura 4.30),
respectivamente. En la Figura 4.30 el factor de seguridad queda en el borde superior de la

grilla, por lo que se puede inferir que el centro podria encontrarse mas arriba de ésta.
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Figura 4.29: Superficie de falla mas desfavorable para el analisis pseudoestatico mediante

Morgenstern & Price (1965), para entrada y salida.
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De hecho, el factor de seguridad puede disminuir ain més, ya que este debe quedar
encerrado por una nube de puntos (Manual Slope/w, 2015). Incluso es posible de observar
dos areas diferentes de contornos de factor de seguridad (identificados por los distintos
colores). La primer area -y mas grande- se observa a la derecha de la figura 4.31 que
contiene el factor de seguridad menor obtenido en el andlisis, mientras que la segunda, a la

izquierda en menor tamario.
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Figura 4.30: Superficie de falla mas desfavorable para el anélisis pseudoestatico mediante
Morgenstern & Price (1965), para grillas y radios.

En caso de emplear el modelo de Spencer (1967), con la opcién entrada-salida, se
alcanzé un factor de seguridad igual a 0.807, mientras que con el de grilla -radio se obtuvo
un valor de 0.757. Al igual que en el modelo de Morgenstern & Price (1965), se denota la
misma caracteristica anterior en el cual el centro del circulo mas desfavorable queda en el

borde superior de la grilla (ver anexo G).

De forma de encontrar el FS minimo del analisis pseudoestatico se aumenté el tamario

de la grilla para observar si el éste se encierra por los contornos. Analizando un ancho de
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500 metros y radios con altura maxima de 1000 m. Como se aprecia en la Figura 4.31 se
observd que el FS siempre se encuentra en el limite superior de la grilla, volviéndose cada
vez mas extensa la longitud de la superficie de falla, haciendo que ésta se vuelva mas

profunda.

Figura 4.31: Andlisis de grilla y radios extendida para el caso pseudoestatico.

Para verificar como afecta el ancho de analisis en el factor de seguridad pseudoestatico,
se realizaron céalculos de factor de seguridad para distintos anchos de analisis de puntos de
entrada y salida, realizando mediciones con entradas de puntos mas extendida,
especificamente comenzando con 20 m de ancho de analisis, contenidos en el eje de las
abscisas (eje de distancia) situado de los 95 a los 105 m segun la geometria estipulada.
Cada ancho de andlisis a estudiar se aumentd en 10 m con respecto a la anterior,

aumentando 5 m por lado (5 m lado izquierdo y 5 m lado derecho). Se realiz6 un nuevo
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esquema del terreno debido a que como se aprecia en las figuras 4.35, 4.36, 7.6 y 7.7, las
fallas tienden a ir a los extremos del ancho de analisis donde podria influir en el relleno del
terreno adyacente. La Figura 4.31 muestra el nuevo esquema utilizado para los casos

pseudoestaticos, en la cual se observan ambos rellenos, el existente y el proyectado.
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Figura 4.32: Perfil transversal en estudio.

Se calcularon 18 anchos de analisis distintos, cada una de ellos aumentando en 10 m
su ancho con respecto al anterior. A partir de los resultados se observo que las superficies
de falla son distintas para cada uno de los andlisis. Mas aun, éstas se incrementaban en
ancho y profundidad y por ende también se reducia su factor de seguridad. Aunque los
valores de los FS tienden a estabilizarse luego de los 120 m, éstos siguen decayendo a

medida que aumenta el ancho de analisis como se aprecia en la Figura 4.32.
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Figura 4.33: Factores de seguridad segun el ancho de analisis.
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GEOS5, Estabilidad de Taludes: Analisis a corto plazo

Para el analisis pseudoestatico a corto plazo se realizo la optimizacion de la fase
estabilidad de taludes de GEO5, donde se escoge los métodos de Equilibrio Limite de
Morgenstern & Price (1965) y Spencer (1967). La optimizacion permite encontrar de
manera rapida y automatica el valor del FS mas bajo correspondiendo esta a la superficie de
falla mas desfavorable, donde ocurre el mismo problema que en Slope/w, la falla tiende a ir
al limite del ancho de la geometria de analisis como se observa en las figuras 4.33 y 4.34.
Para el caso de Spencer (1967) el FS para una superficie de 200 m es igual a 0.54 y
Morgenstern & Price (1965) un FS igual a 0.52.
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Figura 4.34: Analisis Pseudoestatico sin refuerzo para Morgenstern & Price (1965).
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Figura 4.35: Andlisis Pseudoestatico sin refuerzo para Spencer (1967).

Slope/w: Anélisis a largo plazo

Si bien los valores de FS son mayores en el caso a largo plazo debido a que existe un
aumento en la resistencia al corte por parte de los suelos cohesivos, que ahora tienen un
comportamiento drenado, los analisis sufren el mismo efecto que en el caso a corto plazo, o

sea, que la superficie de falla tiende a tomar los limites del ancho de analisis.

En el caso de entrada y salida, para Morgenstern & Price (1965), la Figura 4.35
muestra el factor de seguridad para la superficie de falla mas desfavorable es igual 1.156.
La opcidn de grillas y radios, entrega un valor de F.S igual a 1.093. Como se observa en la
Figura 4.36, el factor de seguridad queda en el borde superior de la grilla al igual que en el

caso estatico, existiendo dos nubes de puntos.
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Figura 4.36: Superficie de falla més desfavorable para el anélisis pseudoestatico mediante
Morgenstern & Price (1965), para entrada y salida.
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Figura 4.37: Superficie de falla méas desfavorable para el analisis pseudoestatico mediante
Morgenstern & Price (1965), para grillas y radios.
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Para el método de Spencer (1967) se presenta un valor de FS igual a 1.188 para puntos
de entrada y salida, y para la opcion de grillas y radio un FS igual a 1.115, como se aprecia

en las figuras 7.9 y 7.10 de los anexos G.

Para observar si el FS se encuentra rodeado por la nube de puntos o si su posicion
tiende al limite superior de la grilla como en el caso a corto plazo, se aumenta el tamafio de
la grilla. La Figura 4.37 muestra el resultado de la grilla extendida hallando un valor de FS
minimo igual a 1.017 para el método de Spencer (1967) y 1.026 para el método de
Morgenstern & Price (1965), los cuales se encuentran rodeados por la nube de puntos
indicando que es el menor de los valores de los FS.

La superficie de deslizamiento circular analizada tiene centro en el punto (83.6,198.8),
un radio de 213.8 m, teniendo punto de entrada a los 162.27 m y salida en los 4.93 m
aproximadamente. Al igual que en el caso a corto plazo, se realizd un analisis
pseudoestatico variando el ancho de andlisis cada 10 m, en donde se observé que los
valores de FS disminuyen con cada aumento de ancho, aunque existe una diferencia en
estos, ya que los valores de FS son mayores a 1.00 en todas los anchos de analisis
estimadas como se aprecia en la Figura 4.38, la cual expone que existe una estabilizacion
en los factores de seguridad aproximadamente a los 110 m de analisis, no existiendo

cambio alguno en valor de FS a los 140 m de analisis.
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Figura 4.38: Andlisis pseudoestatico para largo plazo, b) Spencer (1967) y b) Morgenstern
& Price (1965)

Cabe destacar que los suelos cohesivos, ahora con un comportamiento drenado, se les
asignd valores de angulos de friccion interna (¢’) relativamente bajos, pudiendo aumentar

aun mas el valor del FS si los valores de ¢’ en los suelos cohesivos aumentan su valor.,
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Figura 4.39: Factores de seguridad segun el ancho de analisis para el caso pseudoestatico a

largo plazo sin refuerzo.
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GEOS5, Estabilidad de Taludes: Analisis a largo plazo

Mediante la optimizacion en GEOS5 se hallaron valores superiores a los encontrados
en Slope/w, estimando un valor de FS igual a 1.44 para el método de Spencer (1967) y un
valor de FS igual a 1.43 para Morgenstern & Price como se expone en las figuras 4.39 y
4.40.
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Figura 4.40: Analisis pseudoestatico para largo plazo sin refuerzo mediante el método de
Spencer (1967) en GEOS.
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Figura 4.41: Analisis pseudoestatico para largo plazo sin refuerzo mediante el método de
Morgenstern & Price (1965) en GEOS5.
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4.4.4. Analisis Pseudoestatico con refuerzo

Para los siguientes casos se utiliza la geometria extendida del problema ya que como se
pudo apreciar anteriormente, los valores de FS independiente del refuerzo tenderan a

disminuir segun el ancho de andlisis.

Slope/w: analisis a corto plazo

Para el caso de Morgenstern & Price (1965) se estim6 un FS igual a 1.026, mediante
Spencer (1967) un FS igual a 1.017, ambos para grillas y radios. La superficie de
deslizamiento tiene una longitud de 160 m aproximadamente (eje X) y centro en el punto
(83.6, 216.8) segun la geometria analizada (Figura 4.41). Se realiza las mediciones para
distintos anchos de analisis, logrando su estabilizacion a los 140 con un valor de FS igual a
1.030 para el caso de Morgenstern & Price (1965).

Factar de Segunda
W 1076 1576

26 - B 0PN
= 8020

Figura 4.42: Andlisis pseudoestatico para largo plazo con refuerzo, b) Spencer (1967) y b)
Morgenstern & Price (1965)
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Figura 4.43: Factores de seguridad segun ancho de analisis para el caso pseudoestatico a

largo plazo con refuerzo.

GEO®5, Estabilidad de Taludes: Analisis a largo plazo

Para la opcién de optimizacién en GEO5 se estimaron los mismos valores que en el
caso sin refuerzo y siguen siendo superiores a los encontrados en Slope/w, hallando un
valor de FS igual a 1.44 para el método de Spencer (1967) y un valor de FS igual a 1.43

para Morgenstern & Price.

4.5. Analisis de Licuacion Basado en el SPT

Segun la norma chilena Nch 3364 (2014) la utilizacion del analisis del potencial de
licuacion se limita a suelos arenosos (SM, SW, SP, SP-SM y SW-SM) y en casos
justificados, se aplica a suelos limo arenosos (ML) cuyos finos (bajo malla # 200) presenten
un indice de plasticidad menor que 4.

Como resultado general del analisis del potencial de licuacion basado en el ensayo
SPT, se muestras los factores de seguridad obtenidos en la Figura 4.44, donde se aprecia

que para una aceleracion de 0.4 g y una magnitud de momento Mw=8.8, los suelos que
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servirdan como firme del relleno son susceptibles a la licuacion en el intervalo de 1.6 - 2
metros y 15-16.55 metros. Los resultados de los célculos de las tensiones de corte ciclicas
para cada medicion del ensayo SPT, su demanda sismica correspondiente (CSR) y la
resistencia ciclica promedio (CRR) estimada en base a Youd et al. (2001), al igual que

todas las correcciones se encuentran en el anexo F.
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Figura 4.44: Gréfico de factor de seguridad a la licuacion.

Como forma de verificar los resultados obtenidos en base a Youd et al. (2001), se
utilizo el software Liquefy5 bajo licencia actualizada, con el cual se comprobé que el suelo
licia en las mismas zonas. Si bien los valores de CRR (resistencia del suelo a la licuacion)
se calculan de diferente manera, se obtienen factores de seguridad similares entre ambos

métodos (Anexo H).
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4.6. Discusion

Los factores de seguridad estaticos no presentan una diferencia entre los casos a corto
plazo y largo plazo, siendo iguales para ambos casos. Esto se debe a que la superficie de
deslizamiento estatica mas desfavorable ocurre en los dos primeros estratos, los cuales son
suelos granulares (comportamiento drenado) y el efecto de aumento en el angulo de roce
interno de los suelos cohesivos (no drenados) para el caso de largo plazo, no influye en el
aporte a la resistencia al corte de la superficie de falla. En el caso de que la superficie de
deslizamiento fuera mas profunda y con esto que parte de ella estuviera en un estrato de
comportamiento no drenado, existird una diferencia entre los casos a corto y largo plazo,
generando un aumento en el factor de seguridad para el caso a largo plazo debido al aporte
de esta resistencia.

Los factores de seguridad estaticos estimados por Morgenstern & Price (1965) y
Spencer (1967) muestran una pequefia diferencia comparando los resultados a corto y largo
plazo entre si. Es posible que esto se deba a la funcidn aplicada para resolver las ecuaciones
necesarias para la estimacién de los factores de seguridad o debido a la diferencia entre los
valores de lambda para estimar las fuerzas interdovelas para cada método. ESs necesario
aclarar que lambda es un coeficiente que se utiliza para que los factores de seguridad de
fuerzas y momentos sean iguales. En la Figura 5.1 se muestran distintos valores de lambda
donde el programa itera estos valores hasta que los FS mencionados sean iguales, lo que se

destaca con las lineas rojas.
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Figura 4.45: Valores de A y f(x) aplicada para los métodos de Morgenstern & Price y

Spencer.

Los FS estimados por GEO5 son casi idénticos a los entregados por la opcién de grilla-
radios de Slope/w. Esto debido a que ambos softwares trabajan con centros-radios,
generando una diferencia con la opcidn de entrada y salida. Como los FS calculados por
puntos de entrada y salida son menores, es posible observar que el FS estimado por la grilla
dependera del tamafio de ésta y del nimero de centros e incrementos en sus radios,

pudiendo ser mejor la opcion de puntos de entrada y salida en el caso estatico.
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En base a los resultados obtenidos en los analisis pseudoestaticos a corto plazo, se
estimaron las fuerzas del sismo aplicada a las dovelas de una superficie de deslizamiento
especifica. Dicha superficie corresponde a la méas desfavorable para un ancho de analisis
estipulado. Esto se realizé a 18 anchos de analisis diferentes, encontrando que a medida que
aumenta la superficie de falla, también aumenta el peso de ésta. Este efecto tiene como

consecuencia que se incremente también la fuerza sismica.

En la Figura 4.46 resume los resultados pseudoestaticos a corto plazo considerando las
superficies de deslizamiento de menor factor de seguridad para los distintos anchos de
analisis. El eje de las abscisas corresponde a la distancia horizontal del modelo, mientras
que la ordenada la fuerza sismica de cada dovela. Es posible determinar el ancho de cada
superficie de falla identificando el punto en el que éstas cortan el eje de las abscisas.
Ademas, se observa que aumentan en tamafio a medida que el ancho de andlisis se

incrementa.
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Figura 4.46: Fuerza sismica en cada dovela para las diferentes superficies de

deslizamiento analizadas, para el caso a corto plazo.
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Calculando el éarea bajo las curvas presentadas en la Figura 4.46, se obtienen las
fuerzas horizontales totales aplicadas en cada superficie de deslizamiento, tal como se
muestra en la Figura 4.47. Con esto es posible indicar que para el caso pseudoestatico a
corto plazo, mientras mayor ancho de analisis se utilice, mayor sera el empuje sismico
aplicado, no logrando una estabilizacion a medida que el ancho aumenta. Por ende, el factor
de seguridad pseudoestético a corto plazo disminuye a medida que se aumente el ancho de
analisis.
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Figura 4.47: Fuerza sismica horizontal segun el ancho de analisis para el caso a corto plazo.

Para el caso a largo plazo existe un amento en el peso sismico en los primeros analisis
(menor ancho), estabilizandose a una distancia de 124 metros aproximadamente. Obtenida
la fuerza horizontal aplicada en cada superficie de deslizamiento (de igual forma como se
menciond anteriormente), se determina que, para un ancho aproximada de 124 m de
analisis, la fuerza horizontal se mantiene constante, indicando que la superficie de
deslizamiento no supera un ancho de analisis establecido, lo cual es concordante con los

factores de seguridad determinados.

122



w
o
o

—0—>

(<)

——7
——3
——9
——10
—o—11
——12
—0—13
—0—14

15
—0—16
20 30 40 50 60 70 80 90 100 110 120 130 140 150 160 170 17

Distancia (m) 18

[ = ]
(] Ul o
(e} (e} (e}

Peso sismo Horizontal
(2]
(e)

0
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para el caso a Largo plazo.

4,000
]
o

§ 3000 °.¢

£ .

(@]

N " o

F - %

8/\2000 "o

s8¢ ° .

£ <1 000 o

g2 " S e

©

N

é 0

40 60 80 100 120 140

Distancia (m)

Figura 4.49: Fuerza sismica horizontal segun el ancho de analisis para largo plazo.

Existe una gran diferencia en la magnitud de las fuerzas horizontales sismicas que son
aplicadas sobre los suelos cohesivos. Esta diferencia se debe al cambio de comportamiento
que sucede en este tipo de suelos aplicarles una carga, cambiando su comportamiento desde
un suelo sin drenaje a un suelo drenado. En el caso de un suelo drenado las fuerzas
resistentes son en funcion del peso de cada una de las dovelas, segun el criterio de Mohr
Coulomb. A medida que aumenta el peso de la dovela, aumenta también su fuerza
resistente. Esto no ocurre en los suelos no drenados, dado que la resistencia depende solo
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del valor de la resistencia al corte sin drenaje (cy), siendo este Ultimo, constante

independientemente del peso de la dovela.

En base a los analisis de estabilidad con refuerzo, se observa un aumento considerable
en los valores de los factores de seguridad estaticos para los métodos de Spencer (1967) y
Morgenstern & Price (1965) cuando el relleno es reforzado con la malla biaxial. Si bien el
propdsito principal de la malla biaxial es lograr una mejor distribucion de las cargas
aplicadas al terreno, una disminucion en la pérdida de soporte debido a las cargas de
construccion, se logra un buen aporte como refuerzo para la estabilidad global del relleno
aumentando a mas del doble.

La Figura 4.50 muestra la variacién del factor de seguridad a medida que aumenta el
ancho de analisis. En base a los resultados realizados considerando un refuerzo con malla
biaxial, se observa aumento en los FS determinados cuando los anchos de analisis son
menores. Esto se debe a que con una menor longitud el refuerzo esta siendo tensionado.
Cuando los analisis tienen un mayor ancho, el geosintético no aporta a la resistencia debido
a que queda fuera de la superficie de deslizamiento, como se explico en la Figura 4.23. No
existe aumento en la resistencia con magnitudes mayores, debido al gran tamafio de las
superficies de deslizamiento, no permitiendo el anclaje del geosintético para que éste

funcione como refuerzo a la traccion.
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Figura 4.50: Factores de seguridad para los casos Pseudoestaticos.
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Capitulo V. Conclusion

5.1. Conclusiones generales

El ensayo SPT sigue siendo uno de los maés utilizados a nivel mundial, y en Chile
exigido para poder clasificar el suelo sismicamente segun el DS61 que modifica la Nch 433
de disefio sismico desde el afio 2009. Ademas, permite obtener pardmetros geomecanicos
necesarios para los distintos disefios de obras geotécnicas debido a una variedad de
correlaciones empiricas existentes que se basan en el namero golpes obtenidos. Sin
embargo, se les debe prestar atencion ya que estas corresponden netamente al lugar donde
se realizaron los estudios, aunque los valores pueden ser comparados con la literatura
especializada para ver si se encuentran dentro de un rango especifico. El sondaje permite
extraer muestras de mayor tamarfio en base a un sistema rotatorio donde se insertan tubos
Shelby, mientras que con el ensayo de SPT se puede clasificar el suelo con las muestras

obtenidas del su muestreador.

El uso a nivel mundial de herramientas computacionales como Slope/w y GEO5 han
generado un gran aumento en las metodologias de calculo basadas en el método de las
dovelas. Estos softwares son una forma facil y rapida de célculo de la estabilidad de obras
geotécnicas mediante los métodos rigurosos. Cabe recordar que el tiempo de célculo de los
citados métodos es engorroso en caso de no contar con un programa computacional, debido

al elevado numero de iteraciones.

Ademas, se destaca que el refuerzo con geosintético distribuye las cargas de manera
mas uniforme, lo que reduce el asentamiento y produce una reduccion de los incrementos

de tensién que alcanzan los estratos compresibles (6 m bajo el nivel de terreno).

Del analisis de potencial de licuacién del subsuelo basado en el ensayo SPT, segun la
metodologia propuesta por Youd et al. (2011), para una aceleracion de 0.4 g, no existe
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riesgo de licuacion en el subsuelo de la localidad de Llico especificamente donde se

emplazaré el relleno.

5.2. Conclusiones especificas

La estabilidad global del relleno depende netamente de la resistencia al corte que
presente el suelo y su comportamiento, los cuales definiran que caso analizar. Los
parametros resistentes del suelo y la posicion del nivel fredtico son factores de gran
importancia para este tipo de andlisis, siendo necesario obtener dichos parametros de la

manera mas real posible.

Los ensayos de laboratorio no drenados como el triaxial UU y el ensayo CNC
presentan una buena relacion para determinar la resistencia al corte sin drenaje, siendo
minima la diferencia obtenida entre ellos. Aunque esto debe ser estimado y confirmado
mediante una mayor cantidad de ensayos. Dado que solo se contdé con un Unico tubo
Shelby de muestreo para este estudio, no es posible decidir cual de los ensayos entrega un
mejor resultado para la estimacidn de la resistencia al corte sin drenaje (c,=sy) en los suelos

cohesivos.

De acuerdo al andlisis de estabilidad global sin refuerzo, es posible exponer en base a
los pardmetros geotécnicos definidos para el subsuelo y el relleno, que los factores de
seguridad estaticos para los casos a corto y largo plazo obtenidos por los métodos rigurosos
de Morgenstern & Price (1965) y Spencer (1967) son relativamente iguales, 1.58 y 1.57
respectivamente. Los factores de seguridad estaticos con refuerzo para los métodos
mencionados a corto y a largo plazo, aumentan a mas del doble entregando como resultado
especificamente valores de factores de seguridad de 3.8 y 3.4 para Morgenstern & Price
(1965) y Spencer (1967), respectivamente. Las geomallas al intersectar los diferentes
planos de falla, mejoran la estabilidad global debido al aporte de resistencia y por ende los

factores de seguridad asociados a ellos.

126



El factor de seguridad de estabilidad global para el caso estatico mediante el método de
limite mejorado, segun los modulos de deformacion obtenidos para el subsuelo basado en el
ensayo SPT vy la literatura especializada es igual a 1.7, presentando una pequefia diferencia
con los métodos de equilibrio limite. Esto puede deberse principalmente a dos cosas, la
primera de ellas es el valor de los modulos de deformacion para cada estrato, los cuales
fueron estimados en base a una correlacion para arenas que no puede ser representativo de
suelos cohesivos, y la segunda es que este método se basa en los esfuerzos obtenidos de los
elementos finitos, donde se obtiene la resistencia al corte en base a las tensiones de cada

elemento.

En base a los resultados obtenidos en los analisis de estabilidad global pseudoestaticos
se tiene un valor de factor de seguridad mas desfavorable igual a 1.026 para el método de
Morgenstern & Price (1965) y 1.017 para el método propuesto por Spencer (1967) para los
casos con refuerzo y sin éste en el caso a largo plazo. El factor de seguridad aumenta en el
caso con refuerzo al considerar un ancho de andlisis inferior a 80 m. Sin embargo,
considerando anchos mayores a los anteriores se obtienen idénticos factores de seguridad,

dado que la superficie de falla no corta la malla biaxial, siendo esta Ultima no traccionada.

En base a los resultados obtenidos del analisis global pseudoestético a corto plazo, no
fue posible alcanzar un valor Unico de factor de seguridad del cual no dependa del ancho de
analisis. Por ende, no es posible recomendar un factor de seguridad pseudoestatico para el
caso a corto plazo, ni tampoco establecer un ancho de analisis que asegure un valor del
factor de seguridad. Se recomienda para una futura investigacion establecer un ancho
minimo de analisis basado a un estudio de estabilidad dindmica, que utilice parametros
dindmicos del suelo en estudio, como: modulo de corte y mddulo de deformacién a muy

pequerias deformaciones, degradacion y amortiguacion.

En base a lo anterior, un analisis pseudoestatico a corto plazo no es recomendable
cuando se tienen suelos en su mayoria con comportamiento no drenado, debido a que las

superficies de deslizamiento aumentan con la geometria y el ancho del analisis.
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Capitulo VII. Anexos

Anexo A: Ensayo SPT

Profundidad

de (m) a(m) N1 N2 N3 Nspt N° muestra Gs w% S (%) e
0,00 0,45 10 13 13 26 1 2,57 16,1 80 0,52
0,55 1,00 2 3 4 7 2 2,56 16,1 80 0,52

w55 [ 200 [ 2 ] 3 [ s ] s [ 3 ] 2% | 11 [ 10 [ o4 |

2,60 3,05 2 10 19 29 4 2,57 16,1 100 0,41
3,55 4,00 3 10 17 27 5 2,57 16,1 100 0,41
4,55 5,00 4 9 18 27 6 2,57 16,1 100 0,41
5,55 6,00 3 3 3 6 7 2,57 47,7 100 1,23
6,55 7,00 4 6 6 12 8 2,57 47,7 100 1,23
7,20 7,65 2 3 4 7 9 2,62 46,5 100 1,22
9,10 9,55 3 4 4 8 11 2,58 77,1 100 1,99
10,70 11,15 1 2 1 3 13 2,58 75,3 100 1,94
12,80 13,25 2 2 4 15 2,58 75,3 100 1,94
13,50 13,95 2 2 4 6 16 2,58 75,3 100 1,94
15,10 15,55 3 9 16 25 18 2,62 27,4 100 0,72
16,10 16,55 14 6 8 14 19 2,62 27,4 100 0,72
17,40 17,85 2 2 2 4 21 2,47 71,9 100 1,78
18,90 19,35 3 2 3 5 23 2,48 73,7 100 1,83
20,37 20,82 3 3 4 7 25 2,48 73,7 100 1,83
21,82 22,27 3 4 5 9 27 2,48 30,5 100 0,76
24 24,45 4 4 5 9 29 2,48 30,5 100 0,76
25,5 25,95 5 6 6 12 31 2,44 42,9 100 1,05
27 27,45 6 6 7 13 33 2,44 42,9 100 1,05
28,5 28,95 6 6 8 14 34 2,44 42,9 100 1,05
29,55 30 6 5 8 13 35 2,44 42,9 100 1,05
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Célculo de pesos unitarios y tensiones correspondientes al ensayo SPT

142

Penetracion (m) X strato
v yd V' ys ov ov z U o'v
desde (m) | hasta (m) | USCS | Gs | w% | e | /sy | (kN/m3] | [KN/m3] | [KN/m3] | (kN/m2) | (kN/m2) a(i:‘f (kN/m2) | (kN/m2)
0 0.45 SM |2.62|27.40| 0.90 17.26 13.55 8.38 18.19 7.77 7.77 0.00 0.00 7.77
0.55 1 SC |2.56(16.10| 0.52 19.24 16.57 10.10 19.91 10.58 18.35 0.00 0.00 18.35
1.55 2 SC |2.57(16.10| 0.52 20.70 17.83 10.89 20.70 20.70 39.05 0.40 3.92 35.13
2.6 3.05 SM |2.57(16.10| 0.41 20.70 17.83 10.89 20.70 21.74 60.79 1.45 14.22 46.57
3.55 4 SM |2.57(16.10| 0.41 20.70 17.83 10.89 20.70 19.67 80.46 2.40 23.54 56.92
4.55 5 SM |2.57(16.10| 0.41 20.70 17.83 10.89 20.70 20.70 101.17 3.40 33.35 67.81
5.55 6 CH |2.57|47.70| 1.23 16.73 11.33 6.92 16.73 16.73 117.90 4.40 43.16 74.73
6.55 7 CH |2.62|46.50| 1.22 16.97 11.59 7.16 16.97 16.97 134.87 5.40 52.97 81.90
7.2 7.65 CH |2.62|46.50| 1.22 16.97 11.59 7.16 16.97 11.03 145.90 6.05 59.35 86.55
9.1 9.55 MH |2.58|77.10| 1.99 15.00 8.47 5.19 15.00 28.49 174.39 7.95 77.99 96.40
10.7 11.15 MH [2.58|75.30| 1.94 15.08 8.60 5.27 15.08 24.12 198.52 9.55 93.69 104.83
12.8 13.25 MH [2.58|75.30| 1.94 15.08 8.60 5.27 15.08 31.66 230.18 |11.65| 114.29 115.89
13.5 13.95 MH [2.58|75.30| 1.94 15.08 8.60 5.27 15.08 10.55 240.73 |12.35| 121.15 119.58
15.1 15.55 SM |2.62(27.40| 0.72 19.06 14.96 9.25 19.06 30.50 271.23 |13.95| 136.85 134.38
16.1 16.55 SM |2.62(27.40| 0.72 19.06 14.96 9.25 19.06 19.06 290.29 |14.95| 146.66 143.63
17.4 17.85 CH |2.48|73.70| 1.83 14.94 8.60 5.13 14.94 19.43 309.72 | 16.25| 159.41 150.31
18.9 19.35 CH |2.48|73.70| 1.83 14.94 8.60 5.13 14.94 22.42 332.14 |17.75| 174.13 158.01
20.37 20.82 CH |2.48|73.70| 1.83 14.94 8.60 5.13 14.94 21.97 354.10 |19.22 | 188.55 165.56
21.82 22.27 CL |2.48|30.50| 0.76 18.08 13.85 8.27 18.08 26.21 380.31 |20.67 | 202.77 177.54
24 24.45 CL |2.48|30.50| 0.76 18.08 13.85 8.27 18.08 39.41 419.72 | 22.85| 224.16 195.56
25.5 25.95 CH |2.4414290| 1.05 16.71 11.69 6.90 16.71 25.07 44479 | 24.35| 238.87 205.92
27 27.45 CH |2.4414290| 1.05 16.71 11.69 6.90 16.71 25.07 469.86 |25.85| 253.59 216.27
28.5 28.95 CH |2.4414290| 1.05 16.71 11.69 6.90 16.71 25.07 494.92 |27.35| 268.30 226.62
29.55 30 CH |2.4414290| 1.05 16.71 11.69 6.90 16.71 17.55 512.47 |28.40| 278.60 233.87




Correcciones del ensayo SPT

65-115 mm Sin liner Energia Longitud de barras N6O (Corregido) Confinamiento Uscs
Er (%) Nm Cb (Skempton (1986)) Cs Ce Cr Youd (2001) CN Youd et al (2001) (N1)60
60 26 1 1 1,00 0,75 19,50 1,70 SM 34
60 7 1 1 1,00 0,75 5,25 1,58 SC 8
60 8 1 1 1,00 0,75 6,00 1,41 SC 9
60 29 1 1 1,00 0,8 23,20 1,31 SM 31
60 27 1 1 1,00 0,8 21,60 1,24 SM 27
60 27 1 1 1,00 0,85 22,95 1,17 SM 27
60 6 1 1 1,00 0,85 5,10 1,12 CH 6
60 12 1 1 1,00 0,95 11,40 1,09 CH 12
60 7 1 1 1,00 0,95 6,65 1,06 CH 7
60 8 1 1 1,00 0,95 7,60 1,01 MH 8
60 3 1 1 1,00 1 3,00 0,98 MH 3
60 4 1 1 1,00 1 4,00 0,93 MH 4
60 6 1 1 1,00 1 6,00 0,92 MH 6
60 25 1 1 1,00 1 25,00 0,86 SM 22
60 14 1 1 1,00 1 14,00 0,83 SM 12
60 4 1 1 1,00 1 4,00 0,81 CH 3
60 5 1 1 1,00 1 5,00 0,79 CH 4
60 7 1 1 1,00 1 7,00 0,77 CH 5
60 9 1 1 1,00 1 9,00 0,74 CL 7
60 9 1 1 1,00 1 9,00 0,70 CL 6
60 12 1 1 1,00 1 12,00 0,67 CH 8
60 13 1 1 1,00 1 13,00 0,65 CH 9
60 14 1 1 1,00 1 14,00 0,63 CH 9
60 13 1 1 1,00 1 13,00 0,62 CH 8
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Anexo B: Correlaciones del ensayo SPT

Clasificacion DR (o) E (Mpa)
(TN Skempton (1986) Arenas Finas a=0.92 Meyerhof (1959) Denver (1982)
SM 71,50 38,72 40,42
SC 35,66 33,35 20,16
SC 36,02 33,40 20,36
SM 68,37 38,26 38,65
SM 64,02 37,60 36,19
SM 64,06 37,61 36,21
CH - - 16,77
CH - - 24,63
CH - - 18,60
MH - - 19,43
MH - - 11,98
MH - - 13,50
MH - - 16,41
SM 57,51 36,63 32,51
SM 42,28 34,34 23,90
CH - - 12,61
CH - - 13,91
CH - - 16,24
CL - - 18,04
CL - - 17,52
CH - - 19,90
CH - - 20,39
CH - - 20,85
CH - - 19,88
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Anexo C: Ensayo CNC

Densidad htimeda (grs/cm3) | Velocidad (mm/min) | humedad (w%) | Didmetro (mm) | Altura (mm)
1.498 1 75.85 50 100
Lecturas

Lectura del dial AL Lectura de Lectura de Deformacion Area Esfuerzo

de deformacion carga carga unitaria corregida desviador

rayas cm rayas (kN) (e %) (Ac, m2) (o, kPa)
10 0,010 1 0,0005 0,10 0,002 0,254
25 0,025 3 0,001 0,25 0,002 0,508
50 0,050 7 0,002 0,50 0,002 1,013
100 0,100 10 0,0051 1,00 0,002 2,571
150 0,150 15 0,0077 1,50 0,002 3,863
200 0,200 23 0,0118 2,00 0,002 5,889
250 0,250 32 0,0165 2,50 0,002 8,193
300 0,300 38 0,0196 3,00 0,002 9,683
350 0,350 43 0,0222 3,50 0,002 10,911
400 0,400 47 0,0242 4,00 0,002 11,832
450 0,450 51 0,0263 4,50 0,002 12,792
500 0,500 56 0,0289 5,00 0,002 13,983
550 0,550 62 0,032 5,50 0,002 15,401
600 0,600 66 0,034 6,00 0,002 16,277
650 0,650 70 0,0361 6,50 0,002 17,191
700 0,700 73 0,0376 7,00 0,002 17,809
750 0,750 76 0,0392 7,50 0,002 18,467
800 0,800 81 0,0418 8,00 0,002 19,585
850 0,850 84 0,0433 8,50 0,002 20,178
900 0,900 86 0,0444 9,00 0,002 20,578
950 0,950 89 0,0459 9,50 0,002 21,156
1000 1,000 90 0,0464 10,00 0,002 21,268
1050 1,050 92 0,0475 10,50 0,002 21,651
1100 1,100 95 0,049 11,00 0,002 22,210
1150 1,150 97 0,05 11,50 0,002 22,536
1200 1,200 98 0,0506 12,00 0,002 22,678
1250 1,250 101 0,0521 12,50 0,002 23,218
1300 1,300 103 0,0531 13,00 0,002 23,528
1350 1,350 105 0,0542 13,50 0,002 23,877
1400 1,400 106 0,0547 14,00 0,002 23,958
1450 1,450 110 0,0562 14,50 0,002 24,472
1500 1,500 110 0,0568 15,00 0,002 24,589
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Densidad himeda (grs/cm3) | Velocidad (mm/min) | humedad (w%) | Didmetro (mm) | Altura (mm)
Anexo D: Ensayo UU 1.46 1 76 50 100
Esfuerzo
Deformacion Carga Deformacion | Deformacion Area Area desviador P 9
Axial desviadora | Deformacion unitaria unitaria corregida corregida (od) o3 ol ocentro oradio
[mm] [kN] [mm] [€] [%] [cm2] [m2] [kpa] [kpa] [kpa] [kpa] [kpa]
24,239 0,0 0,000 0,0000 0,0 19,6350 0,0020 0,4200 50 50,42 50,21 0,2100
24,441 0,0 0,201 0,0020 0,2 19,6745 0,0020 9,2207 50 59,22 54,61 4,6104
24,639 0,0 0,399 0,0040 0,4 19,7137 0,0020 10,4573 50 60,46 55,23 5,2286
24,844 0,0 0,605 0,0060 0,6 19,7544 0,0020 11,2706 50 61,27 55,64 5,6353
25,047 0,0 0,807 0,0081 0,8 19,7948 0,0020 12,0807 50 62,08 56,04 6,0404
25,245 0,0 1,006 0,0101 1,0 19,8344 0,0020 12,8881 50 62,89 56,44 6,4440
25,449 0,0 1,210 0,0121 1,2 19,8754 0,0020 13,6913 50 63,69 56,85 6,8457
25,649 0,0 1,409 0,0141 1,4 19,9157 0,0020 14,4917 50 64,49 57,25 7,2459
25,849 0,0 1,609 0,0161 1,6 19,9561 0,0020 14,8756 50 64,88 57,44 7,4378
26,050 0,0 1,810 0,0181 1,8 19,9969 0,0020 15,6699 50 65,67 57,83 7,8350
26,254 0,0 2,014 0,0201 2,0 20,0386 0,0020 16,4604 50 66,46 58,23 8,2302
26,456 0,0 2,217 0,0222 2,2 20,0801 0,0020 17,2477 50 67,25 58,62 8,6238
26,656 0,0 2,417 0,0242 2,4 20,1212 0,0020 17,6222 50 67,62 58,81 8,8111
26,860 0,0 2,621 0,0262 2,6 20,1634 0,0020 17,9944 50 67,99 59,00 8,9972
27,060 0,0 2,820 0,0282 2,8 20,2048 0,0020 18,7737 50 68,77 59,39 9,3869
27,261 0,0 3,021 0,0302 3,0 20,2467 0,0020 18,7349 50 68,73 59,37 9,3674
27,463 0,0 3,224 0,0322 3,2 20,2891 0,0020 18,6957 50 68,70 59,35 9,3479
27,665 0,0 3,425 0,0343 3,4 20,3313 0,0020 19,4680 50 69,47 59,73 9,7340
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27,861 0,0 3,622 0,0362 3,6 20,3729 0,0020 20,2379 50 70,24 60,12 10,1189
28,063 0,0 3,823 0,0382 3,8 20,4155 0,0020 20,1956 50 70,20 60,10 10,0978
28,265 0,0 4,026 0,0403 4,0 20,4586 0,0020 20,5562 50 70,56 60,28 10,2781
28,469 0,0 4,230 0,0423 4,2 20,5021 0,0021 21,3169 50 71,32 60,66 10,6584
28,669 0,0 4,429 0,0443 4,4 20,5450 0,0021 21,6738 50 71,67 60,84 10,8369
28,869 0,0 4,629 0,0463 4,6 20,5880 0,0021 22,0290 50 72,03 61,01 11,0145
29,073 0,0 4,833 0,0483 4,8 20,6321 0,0021 22,3816 50 72,38 61,19 11,1908
29,275 0,0 5,036 0,0504 5,0 20,6761 0,0021 22,3339 50 72,33 61,17 11,1670
29,478 0,0 5,238 0,0524 5,2 20,7203 0,0021 23,0822 50 73,08 61,54 11,5411
29,680 0,0 5,441 0,0544 5,4 20,7647 0,0021 23,0329 50 73,03 61,52 11,5164
29,879 0,0 5,639 0,0564 5,6 20,8084 0,0021 23,7772 50 73,78 61,89 11,8886
30,081 0,1 5,842 0,0584 5,8 20,8531 0,0021 24,5170 50 74,52 62,26 12,2585
30,279 0,1 6,040 0,0604 6,0 20,8971 0,0021 24,4654 50 74,47 62,23 12,2327
30,482 0,1 6,243 0,0624 6,2 20,9423 0,0021 25,2001 50 75,20 62,60 12,6001
30,685 0,1 6,445 0,0645 6,4 20,9876 0,0021 25,1457 50 75,15 62,57 12,5728
30,884 0,1 6,645 0,0664 6,6 21,0325 0,0021 25,4841 50 75,48 62,74 12,7420
31,085 0,1 6,846 0,0685 6,8 21,0779 0,0021 25,8204 50 75,82 62,91 12,9102
31,291 0,1 7,051 0,0705 7,1 21,1245 0,0021 26,1538 50 76,15 63,08 13,0769
31,489 0,1 7,250 0,0725 7,2 21,1697 0,0021 26,4875 50 76,49 63,24 13,2437
31,696 0,1 7,457 0,0746 7,5 21,2170 0,0021 26,8171 50 76,82 63,41 13,4085
31,896 0,1 7,656 0,0766 7,7 21,2629 0,0021 27,5348 50 77,53 63,77 13,7674
32,098 0,1 7,859 0,0786 7,9 21,3097 0,0021 27,4744 50 77,47 63,74 13,7372
32,295 0,1 8,056 0,0806 8,1 21,3553 0,0021 27,8019 50 77,80 63,90 13,9009
32,501 0,1 8,261 0,0826 8,3 21,4031 0,0021 27,7397 50 77,74 63,87 13,8699
32,697 0,1 8,458 0,0846 8,5 21,4491 0,0021 27,6802 50 77,68 63,84 13,8401
32,901 0,1 8,662 0,0866 8,7 21,4970 0,0021 28,0021 50 78,00 64,00 14,0011
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33,103 0,1 8,863 0,0886 8,9 21,5445 0,0022 28,3232 50 78,32 64,16 14,1616
33,302 0,1 9,063 0,0906 9,1 21,5918 0,0022 28,2611 50 78,26 64,13 14,1306
33,503 0,1 9,264 0,0926 9,3 21,6396 0,0022 28,1986 50 78,20 64,10 14,0993
33,707 0,1 9,468 0,0947 9,5 21,6884 0,0022 28,1352 50 78,14 64,07 14,0676
33,909 0,1 9,669 0,0967 9,7 21,7367 0,0022 28,0727 50 78,07 64,04 14,0364
34,107 0,1 9,867 0,0987 9,9 21,7845 0,0022 28,3896 50 78,39 64,19 14,1948
34,311 0,1 10,071 0,1007 10,1 21,8339 0,0022 28,3254 50 78,33 64,16 14,1627
34,509 0,1 10,270 0,1027 10,3 21,8822 0,0022 28,2629 50 78,26 64,13 14,1315
34,715 0,1 10,475 0,1048 10,5 21,9324 0,0022 28,5742 50 78,57 64,29 14,2871
34,916 0,1 10,676 0,1068 10,7 21,9818 0,0022 28,8851 50 78,89 64,44 14,4426
35,117 0,1 10,877 0,1088 10,9 22,0314 0,0022 28,4458 50 78,45 64,22 14,2229
35,319 0,1 11,080 0,1108 11,1 22,0816 0,0022 29,1280 50 79,13 64,56 14,5640
35,522 0,1 11,283 0,1128 11,3 22,1320 0,0022 29,0616 50 79,06 64,53 14,5308
35,722 0,1 11,482 0,1148 11,5 22,1820 0,0022 28,9962 50 79,00 64,50 14,4981
35,923 0,1 11,683 0,1168 11,7 22,2325 0,0022 28,9303 50 78,93 64,47 14,4652
36,123 0,1 11,883 0,1188 11,9 22,2829 0,0022 28,8649 50 78,86 64,43 14,4325
36,325 0,1 12,086 0,1209 12,1 22,3342 0,0022 29,1678 50 79,17 64,58 14,5839
36,525 0,1 12,285 0,1229 12,3 22,3851 0,0022 29,1015 50 79,10 64,55 14,5508
36,726 0,1 12,487 0,1249 12,5 22,4365 0,0022 29,4023 50 79,40 64,70 14,7012
36,930 0,1 12,691 0,1269 12,7 22,4889 0,0022 29,3338 50 79,33 64,67 14,6669
37,130 0,1 12,890 0,1289 12,9 22,5405 0,0023 29,6325 50 79,63 64,82 14,8163
37,334 0,1 13,094 0,1309 13,1 22,5934 0,0023 29,9281 50 79,93 64,96 14,9640
37,535 0,1 13,295 0,1330 13,3 22,6458 0,0023 29,4947 50 79,49 64,75 14,7473
37,736 0,1 13,497 0,1350 13,5 22,6985 0,0023 29,4263 50 79,43 64,71 14,7131
37,936 0,1 13,696 0,1370 13,7 22,7510 0,0023 29,7208 50 79,72 64,86 14,8604
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38,138 0,1 13,899 0,1390 13,9 22,8045 0,0023 29,6510 50 79,65 64,83 14,8255
38,339 0,1 14,100 0,1410 14,1 22,8579 0,0023 29,5817 50 79,58 64,79 14,7909
38,539 0,1 14,300 0,1430 14,3 22,9112 0,0023 29,5130 50 79,51 64,76 14,7565
38,739 0,1 14,499 0,1450 14,5 22,9647 0,0023 29,8033 50 79,80 64,90 14,9016
38,943 0,1 14,703 0,1470 14,7 23,0196 0,0023 29,7322 50 79,73 64,87 14,8661
39,140 0,1 14,900 0,1490 14,9 23,0729 0,0023 30,0209 50 80,02 65,01 15,0105
39,342 0,1 15,103 0,1510 15,1 23,1279 0,0023 29,9495 50 79,95 64,97 14,9747
39,546 0,1 15,307 0,1531 15,3 23,1836 0,0023 29,5218 50 79,52 64,76 14,7609
39,747 0,1 15,508 0,1551 15,5 23,2388 0,0023 29,8065 50 79,81 64,90 14,9033
39,947 0,1 15,708 0,1571 15,7 23,2939 0,0023 29,7361 50 79,74 64,87 14,8681
40,151 0,1 15,912 0,1591 15,9 23,3504 0,0023 30,0173 50 80,02 65,01 15,0086
40,354 0,1 16,114 0,1611 16,1 23,4068 0,0023 29,9449 50 79,94 64,97 14,9725
40,553 0,1 16,314 0,1631 16,3 23,4627 0,0023 30,2251 50 80,23 65,11 15,1126
40,756 0,1 16,517 0,1652 16,5 23,5196 0,0024 30,1519 50 80,15 65,08 15,0760
40,954 0,1 16,715 0,1671 16,7 23,5756 0,0024 30,4301 50 80,43 65,22 15,2151
41,158 0,1 16,919 0,1692 16,9 23,6335 0,0024 30,3556 50 80,36 65,18 15,1778
41,359 0,1 17,120 0,1712 17,1 23,6908 0,0024 30,2821 50 80,28 65,14 15,1410
41,561 0,1 17,321 0,1732 17,3 23,7485 0,0024 30,2086 50 80,21 65,10 15,1043
41,763 0,1 17,524 0,1752 17,5 23,8068 0,0024 30,4809 50 80,48 65,24 15,2405
41,966 0,1 17,726 0,1773 17,7 23,8654 0,0024 30,0606 50 80,06 65,03 15,0303
42,163 0,1 17,923 0,1792 17,9 23,9226 0,0024 29,9886 50 79,99 64,99 14,9943
42,367 0,1 18,127 0,1813 18,1 23,9823 0,0024 30,2579 50 80,26 65,13 15,1290
42,568 0,1 18,328 0,1833 18,3 24,0413 0,0024 30,1836 50 80,18 65,09 15,0918
42,767 0,1 18,528 0,1853 18,5 24,1002 0,0024 30,1098 50 80,11 65,05 15,0549
42,973 0,1 18,733 0,1873 18,7 24,1612 0,0024 30,0339 50 80,03 65,02 15,0169
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43,170 0,1 18,930 0,1893 18,9 24,2198 0,0024 29,9611 50 79,96 64,98 14,9806
43,372 0,1 19,133 0,1913 19,1 24,2805 0,0024 30,2259 50 80,23 65,11 15,1129
43,572 0,1 19,333 0,1933 19,3 24,3406 0,0024 30,1512 50 80,15 65,08 15,0756
43,777 0,1 19,538 0,1954 19,5 24,4028 0,0024 29,7365 50 79,74 64,87 14,8683
43,974 0,1 19,735 0,1973 19,7 24,4626 0,0024 29,6638 50 79,66 64,83 14,8319
44,181 0,1 19,942 0,1994 19,9 24,5258 0,0025 29,9235 50 79,92 64,96 14,9618
44,242 0,1 20,003 0,2000 20,0 24,5445 0,0025 29,9008 50 79,90 64,95 14,9504
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Anexo E: Geomalla Biaxial Tensar BX6100

- Tensar Intemational Carparation
HH B&A3 Glerridge Drive, Suite 200
Attants, Georgia 3032B-5363

Tensar Phane: BI-TENSAR-1

WA= e oo

Product Specification - Biaxial Geogrid BX6100

Tenszar Infemational Corporation reserves the right fo change it product specifications af any fime. nuhmmmnrhmmmm

to enguwre il product specificalions uwied for design and procurement puposes ane currenf and oo wEed i @ ach instance,
Product Type: Integrally Formed Bilaxial Geogrid
Polymer: Polypropylens
Load Transfer Mechanism: Positive Mechanical Imterlock
Primary Application: Dimension System (Foundation Improvement)
Product Properties Units MD Values'  XMD Values'
Index Properties
1% Junction Tensile Modulus in Use™ kB (IbifE) 250 (17,000) 200 {30,000)
« 5 Junction Tensile Modulus in Use® kM (Ibift) 170 (11,7509 220 {15,000)
* Junction Strength in Use @ 1% Sirain® kB (IbifE) 2.5(1T0) 2.8 (300)
« Junction Strength in Use @ 2% Sirain® kBm (1) 34 (2a0) a4 (300)
= Interaction Coefiicient (Granular Sod) 10 1.0
Structural Integrity
» Flexural Stiffness” me-cm 250,000
« Aperiure Stability® m-Mideg 0.28
Durabillity
« Resistance to Long Term Degradation” % 100
* Resistance to U Degradation” % 100

Dimensions and Delivery
The biaxial gengrid shall be deliverad to the jobsite in roll form with each roll individually identified and nominally measuring 4.0 meters.
(13.1 feet) in width and T5.0 meters (246 feet) in length. A typical truckload quantity is 185 rolls.

MNotes:

1. Unless indicated otherwizse, values shown are minimum average roll values (MARV) determined in accordance with ASTM D4758-02.
The column labeled MD Values represents results from testing the product in the Machine Direction. The column labsled XMD Values
represents results from testing the product in the Cross-Machine (Transverse) Direction.

2. True resistance to elongation when initially subjected to a lnad determined in accordance with GRI-GG2-05 without deforming teat
materials under load before messuring such resistance or employing “secant” or “offset” tangent methods of measurement so as to
oversiate tensile properties.

3. Load transfer capability determined in accordance with GRI-GG2-05.

4. Resistance fo bending force determined in accordance with ASTM DET32-01, using spedmens of width two ribs wide, with transverse
rib= cut Slush with exterior edges of longitudinal ribs (as a “ladder”), and of length sufficently long 1o enable messurement of the overhang
dimension. The overall Flexural Stiffness is calculsted as the square root of the product of MD and XMD Flexural Stiffness values.

5. Resistance fo in-plane rotational movement measured by applying a 20 kg-cm (2 m-M) moment to the central junction of a 8 inch x @ inch
specimen restrained at its perimeter in sccordance with U.S. Army Corps of Engineers Methodology for measurement of Torsional
Rigidity.

&. Resistance 1o boss of load capadity or structural integrity when subjecied o chemically aggressive environmenis in accordance with EFA
0 immersion testing.

7. Resistance o boss of load capadity or structural integnty when subjecied o 500 hours of ultraviolet light and aggressive weathering in
sccondance with ASTM D4355-05.

Tarmuiar intasrationsl Cosparalon sasents hal al B e of debeary the geoges

_"_,,""m""“',,:‘;_““"“ e e e Thit product specification superssdes all prior specificaions for the product
anchled I B geoged S el mesl Be peclvalions: on Bk page dnd Terdas b described abowve and it nol applicable io any products shipped prios o June 1, 2007
bl par |o rribaliation, Tariar wil splacs B geoged o so cond b tha cuilasar.
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Anexo F: Andlisis de Licuacion Youd et al. (2001)

demanda sismica en una capa de suelo
expresada en términos de

capacidad del suelo para

resistir la licuacion

(N1)60 rd tmax (kPa) | tcyc (kPa) CSR CRR7,5 uscs FS FS
34 1.00 3.11 2.02 0.26 - M NL NL (no hay NF)
8 0.99 7.34 4.74 0.26 - sC NL NL (no hay NF)
9 0.99 15.62 10.02 0.29 0.10 sC 0.35 0.35
31 0.98 24.32 15.48 0.33 0.52 SM NL NL ((N1)60 > 30)
27 0.97 32.18 20.35 0.36 0.33 SM 0.94 0.94
27 0.97 40.47 25.40 0.37 0.34 M 0.89 0.89
6 0.96 47.16 29.36 0.39 0.08 CH NL NL (Arcilla)
12 0.95 53.95 33.26 0.41 0.14 CH NL NL (Arcilla)
7 0.94 58.36 35.71 0.41 0.09 CH NL NL (Arcilla)
8 0.91 69.76 41.42 0.43 0.09 MH NL NL (Limo con IP>4)
3 0.88 79.41 45.37 0.43 0.06 MH NL NL (Limo con IP>4)
4 0.82 92.07 49.00 0.42 0.06 MH NL NL (Limo con IP>4)
6 0.80 96.29 49.82 0.42 0.08 MH NL NL (Limo con IP>4)
22 0.74 108.49 52.35 0.39 0.24 M 0.61 0.61
12 0.71 116.12 53.59 0.37 0.13 M 0.34 0.34
3 0.67 123.89 54.05 0.36 0.06 CH NL NL (Arcilla)
4 0.63 132.85 54.63 0.35 0.06 CH NL NL (Arcilla)
5 0.60 141.64 55.37 0.33 0.08 CH NL NL (Arcilla)
7 0.58 152.13 57.00 0.32 0.08 cL NL NL (Arcilla)
6 0.55 167.89 59.74 0.31 0.08 cL NL NL (Arcilla)
8 0.53 177.92 61.52 0.30 0.10 CH NL NL (Arcilla)
9 0.52 187.94 63.42 0.29 0.10 CH NL NL (Arcilla)
9 0.51 197.97 65.40 0.29 0.10 CH NL NL (Arcilla)
8 0.50 204.99 66.81 0.29 0.10 CH NL NL (Arcilla)
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grafico 2 Youd et al. (2001)

% Finos o B (N1)60cs CRR7,5 Corregido por finos MSF Ks Ka USCs FS
24 4.18 1.11 41 -- 0.66 1.14 1.00 SM NL (no hay NF)
37 5.00 1.20 15 - 0.66 1.12 1.00 sC NL (no hay NF)
21 3.78 1.09 13 0.14 0.66 1.09 1.00 SC 0.49
21 3.78 1.09 37 -- 0.66 1.06 1.00 SM NL ((N1)60cs > 30)
21 3.78 1.09 33 -- 0.66 1.03 1.00 SM NL ((N1)60cs > 30)
21 3.78 1.09 33 -- 0.66 1.00 1.00 SM NL ((N1)60cs > 30)
73 5.00 1.20 12 0.13 0.66 0.98 1.00 CH NL (Arcilla)
77 5.00 1.20 20 0.21 0.66 0.96 1.00 CH NL (Arcilla)
77 5.00 1.20 13 0.15 0.66 0.94 1.00 CH NL (Arcilla)
97 5.00 1.20 14 0.15 0.66 0.91 1.00 MH NL (Limo con IP>4)
97 5.00 1.20 8 0.10 0.66 0.89 1.00 MH NL (Limo con IP>4)
97 5.00 1.20 0.11 0.66 0.85 1.00 MH NL (Limo con IP>4)
98 5.00 1.20 12 0.13 0.66 0.85 1.00 MH NL (Limo con IP>4)
24 4.18 1.11 28 0.37 0.66 0.82 1.00 SM 0.96
24 4.18 111 17 0.18 0.66 0.80 1.00 SM 0.49
97 5.00 1.20 9 0.10 0.66 0.79 1.00 CH NL (Arcilla)
94 5.00 1.20 10 0.11 0.66 0.77 1.00 CH NL (Arcilla)
94 5.00 1.20 11 0.13 0.66 0.76 1.00 CH NL (Arcilla)
54 5.00 1.20 13 0.14 0.66 0.74 1.00 CL NL (Arcilla)
54 5.00 1.20 13 0.14 0.66 0.72 1.00 CL NL (Arcilla)
90 5.00 1.20 15 0.16 0.66 0.71 1.00 CH NL (Arcilla)
90 5.00 1.20 15 0.16 0.66 0.70 1.00 CH NL (Arcilla)
90 5.00 1.20 16 0.17 0.66 0.70 1.00 CH NL (Arcilla)
90 5.00 1.20 15 0.16 0.66 0.70 1.00 CH NL (Arcilla)
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Anexo G: Analisis de Estabilidad Global

Profundidad

A0

e a0 110

Distancia

120 130 120 1500 1ED 170 &0

Figura 7.1: Estabilidad Global de relleno en terraplén mediante el método riguroso de

Spencer (1967) con la opcion entrada y salida, en Slope/w.

Pk 1M Semnkias

Profundidad
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Figura 7.2: Estabilidad Global de relleno en terraplén mediante el método riguroso de

Spencer (1967) con la opcion grillas y radios de Slope/w.
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Figura 7.3: Estabilidad Global de relleno en terraplén reforzado con geomalla, mediante el

método riguroso de Spencer (1967) con la opcidn entrada y salida de Slope/w.
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Figura 7.4: Estabilidad Global de relleno en terraplén reforzado con geomalla, mediante el

método riguroso de Spencer (1967) con la opcidn Grilla y radios de Slope/w.
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Profundidad

20

-20

-30

-40

Editar parametros del refuerzo 2

Datos del refuerzo

Punto a la izquierda : ¥= 83,00 [m]
= 0,00 [m]
Punto a la derecha : X= 127,00  [m]
z= 0,00 [m]
Longitud : L= 44,00 [m]

| Jo-mmm Extender a izquierda | | Extender a derecha -3 |

Fuerza tensora : R¢= 38,00  [kN/m]
Andlisis: : Calcular capacidad portante =]
Coefidente de interacddn : C= 0,80 [-]

Fin del refuerza : Libre |z|

| 0K | | Cancelarl

Figura 7.5: Pardmetros del refuerzo en GEO5.
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Figura 7.6: Superficie de falla mas desfavorable para el andlisis pseudoestatico mediante

Spencer (1967), para entrada y salida.
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Factor de Seguridad
W 0,757 - 1,257

Profundidad
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Figura 7.7: Superficie de falla mas desfavorable para el andlisis pseudoestatico mediante

Profundidad

Spencer (1967), para grillas y radios.
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Figura 7.8: Superficie de falla mas desfavorable para el analisis pseudoestatico mediante

Spencer (1967), para entrada y salida.
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Profundidad
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Figura 7.9: Superficie de falla mas desfavorable para el analisis pseudoestatico mediante
Spencer (1967), para grillas y radios.
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Anexo H: Analisis de Licuacion Liquefy5

File Edit Results Settings Help
InputI Output Summar}l @ Dretails
— —

& Datalnput | B. Soi Profile | C. Advanced | D. Speciaks |
1. Title IIIic:o 15, In-Situ Test Data i 17. Auto Depthl
2 sublile [51 #  [Depth  |[sPT Gtotal  [Fines() | »
12 In-Situ Tests—— 1 048 1923 24 u
3 PGA 0.4 o LR —
i & SPT Input 2 |1m 1924 7
4. Magnitude IS.S  CPT Irput 3 2.00 g 20.65 21
5 Hale Depth IE‘D— 7 BPT Input 4 305 29 20.70 21
& Hole 172 Unit 5 4.00 27 20.70 21
Holeto. |  English & |50 e 20,70 1
7. Elevation |u * Metic /51 7 |e00 3 16.73 73
g 7.00 12 16.73 7
8. W ater Table during E arthquake |1 B —
g 7.685 7 16.97 7
9. W ater Table during In-Situ Testing |1 B 10 o588 a 15.00 a7
10. Page Mo, |Plate A-1 Plot |1 cm=2m LI 1 |11.15 3 15.08 ¥
17 |12, A 18 NA a7 S
In Fines (%), input 101 for Mon-Liquefiable Sail; input a negative
number to get desired F.S.
G total - Total Unit Weight. ? |

r— ~

. LiquefyPro E@g

File Edit Results Settings Help

Oleld l-'L InpulI Dulpulllg Summar}l [ Detals
— —

A Data Input | B. ol Profile C. Advanced | D, Specials |

3. Fines Correction [Liquetaction)] 5 Hammer Energy Ratio, Ce=
= Mo |Default =1 LI |1
& |diigs/Seed
fissfes 7. Borehole Diameter, Ch=
7 Stark/Olson et al® |55.1 15mrm [2.5-4.5in] = 1 LI |1
= Madify Stark/Olson 8. Sampling Method, L=
—?Settle.ment Analysiz (Wetl] —y Fines Conection (Settlement)— |Standard Sampler = 1 =
~ Io?matsufﬁ:ed . @+ During Liquefaction® 3. User request factor of safety (apply to C5R) . User=
bz, b b
D_ et C_D[_[EC o . . |F'I0l ohe CSR curve [fs1=1) LI |1
@ |shihara / Yoshimine " Paost Liquefaction

E. Settlement Calculation N 10. Average 2 input data between 2 depth:
. Fiecommended
@ Al zones® ” Lig. zone anly Optiohs * Mo  Yes®

—14. Ground Improvement of Fill on Ground Surface—————————

. v 11. Show Curve above GWwWT
Height IU Gamma IW Fill Affects Strength |1 ~

i 12. Print Interval ft or m) ID.5 v I

[repth iz bazed on oniginal ground suface, not based on top of fil
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llico
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