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De acuerdo a su solicitud presentada con fecha 6 de no-
viembre de 1978, me complace notificarle que esta Coordina--
cién tuvo a bien asignarle el siguiente tema de tesis: "Li--
cuacidén de Suelos", el cual se desarrollard como sigue:

1. Introduccibn.

2. El comportamiento estético de los suelos granulares,
3. El comportamiento dindmico de los suelos granulares,
4, Las fallas por licuacién.

. Descripcibn de los casos conocidos.

El mecanismo de produccibn y propagacién.

La "Teoria de la Piltracién" de Maslov.

La influencia de los diferentes factores.

%% Bstudios—de—laboratorio y -campo.

10. Criterios précticos en vigencia.

11. Resumen y conclusiones.
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Asimismo fue designado como Asesor de Tesis el sefior --
Ing. Gabriel Moreno Pecero, profesor de esta Escuela,

Ruego a usted tomar nota que en cumplimiento de lo espe
cificado en la Ley de Profesiones, deber& prestar servicio -
social durante un tiempo minimo de seis meses como requisito
bésico para sustentar examen profesional, asi como de la dig
posicidn de la Direccibén General de Servicios Escolares en -
el sentido de que se imprima en lugar visible de los ejempla
res de la tesis, el titulo del trabajo realizado., Esta comu
nicacitn deberé imprimirse en el interior de la tesis.

Atentamente

. "POR MI RAZA HABLARA EL ESPIRITU"
S8ta. Cruz Acatlén, Edo. de Méxigo a 10 de enerqg de 1979
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CAPITULO 1
INTRODUCCION

La licuacidn de suelos tiene gran importancia debido a la mag
nitud de los dafios que ha causado a diversas estructuras en -
diferentes paises del mundo. En el caso concreto de nuestro

pais, @sta importancia no es menor, ya que la mayorfa de las

zonas urbanas se encuentran ubicadas en zonas sismicas, res--
pecto a las futuras se tiene que prever que no se localicen -
en zonas potencialmente licuables, al igual que un gran niime-
ro de presas de tierra y enrocamiento, las cuales estdn ex---
puestas en cualquier momento a sufrir dafios en su estructura

& causa de los estragos que provocara un sismo. en su.cimenta-
cidén. De ahi la necesidad de intensificar el estudic e inves
tigacién del comportamiento de las estructuras que se constru

yan en zonas de alta sismicidad.

Entr

w

las fallas mds espectaculares que se han presentado de-
bido a la licuacidon de suelos se encuentran las siguientes: -
en Zelandia (Holanda) se han producido 229 desljzamientos en-
tre el periodo comprendido de 1881 a 1946, con un desplaza---
miento total de 25 millones de > de arena (23). Durante el

temblor de Chile en 1960 (25), la tierra fue arrastrada hacia
el mar a lo largo de la costa en 600 m, 1levandose todas las

estructuras de retencién. En México, se presentd licuacidn -

durante el sismo de J&1tipan, Veracriiz, el Rio Cotzacoalcos -
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tuvo desplazamientos verticales y horizontales de importancia
en un gran tramo de la margen izquierda, hubo severos dafios
en las instalaciones de la zona de astilleros (54). En Alas
ka, en 1964, se produjeron grandes deslizamientos debido a -
la Ticuacidn del suelo, destruyendo muchas de las instalacio
nes de la bahia de Anchorage. Muchas de las casas y edifi--
cios fueron dafiados seriamente debido a las fisuras que se -
extendian bajo las construcciones (55). En 1964, en Niigata,
Japbn, muchas estructuras se asentaron mds de 1 m y se incli
naron en forma notable; hubo un edificio que giro 80°. Des-
pués del sismo el agua empezd a brotar por fisuras formadas
en el suelo, en las cuales se llegaron a hundir casas y auto
moviles. Las estructuras que debfan permanecer dentro del -
terrero emergieron, como sucedid con un tanque para tratamien
to de aguas negras. (53). La licuacion de los suelos se pro
duce por alguna de las dos causas siguientes: primero, por -
una perturbacion dindmica, como sismo, explosiones o vibra--
ciones, y segundo, los casos en que no existid ningln antece
dente dindmico, siendo de otro tipo las causas de la faila.
Los suelos que pueden sufrir Ticuacidén son los suelos granu-
lares saturados, aunque también se presenta un fenfmeno seme
jante en arcillas saturadas muy sensibles y en suelos granu-

lares secos, pero que no se puede llamar licuacidn.

Ante 8ste problema que se plantea no se puede permanecer in-
diferente, 6 a esperar a que la "investigacidn se lleve a ca-

bo enotros paises que cuenten con mayor disponibiiidad de re



cursos que el nuestro. Sino que se tiene que desarroliar en
México una investigacidn tecnolbgica que sea propia, y de --
acderdo con 1a disponibilidad de recursos que se tenga, ya -
que la situacidn fisiogrdfica, climdtica, topogrdfica, etc.,
de sitios factibles para la creacion de obras de infraestruc
tura nos 1imita; por tratarse de zonas de alta sismicidad y

condiciones geoldgicas desfavorables por su comportamiento -
ante tembiores. Debido a los problemas involucrados, sola--
mente con una investigacién a alto nivel se podréd llegar a -
soluciones confiables para el disefio, y asi poder lograr la

independencia de la tecnologia extranjera, que no siempre es

aplicable a los problemas que se presentan en nuestro pais.



CAPITULO II
EL COMPORTAMIENTO ESTATICO DE LOS SUELOS GRANULARES

2.1 GENERALIDADES

Es de considerable importancia para el mejor entendimiento --
del probiema de la licuacidn de suelos conocer los parametros
que influyen en el comportamiento de los suelos granulares,--
asT como las condiciones que son favorables para que suceda -
el fendmeno de la licuacidn, mismo que serd tratado con mis -

detenimiento posteriormente.

En el presente capitulo se estudian los pardmetros que son de

“interés en el comportamiento estético de Tos suelos granula--

res. Se entiende como suelos granulares Tos gruesos consti--
tuidos por arenas y gravas y los finos tales como los 1imos -
no plasticos que en la generalidad de los casos exhiben com--
portamiento friccionante, o sea no tienen componente cohesiva
en su resistencia. Seglin el Sistema Unificado de Clasifica--
cién de Suelos {(SUCS) los suelos gruescs se distinguen de Tos
finos a través de la malla 200 (0.074 m); Tas particulas grue
sas son mayores que dicha malla, pero menores de 3"; como es

el caso de las arenas y las gravas. Y las finas menores que

Ta malla 200, como son las arcillas, los 1imos y los suelos -
organicos. (1). Teniendo conocimiento de que muchos materia-
les fallan como consecuencia del estado de esfuerzos que ac--

tle en su interior, inducidos por uno exterior, sin duda la -



resistencia al esfuerzo cortante, en &ste caso del suelo, es

la caracteristica fundamental a definir en conexidn con los -
problemas de falla, ya que Ta teoria mds usada en Mecdnica --
de Suelos atribuye la falla a la igualacidn del esfuerzo cor-

tante actuante con el resistente.

La resistencia al esfuerzo cortante que presenta un suelo de

pende del tipo de prueba a que se someta la muestra de suelo,
o sea de las condiciones en que se realice dicha prueba, como
son: la velocidad de aplicacidn de la carga, condiciones de -
drenaje, historia previa de consolidacidn del suelo y sensibi
1idad de su estructura. Obviamente la prueba que se seleccio
nard serd aquella que represente mejor las condicioneé de tra

bajo del suelo.

Teniendo presenta la Ley de Coulomb, para un suelo granular,-
como es el caso de algunas arenas, Cuyos granos se hayan uni-
dos entre si por pequefiisimas cantidades de material cementan
te, como es el carbonato de calcio, la resistencia al corte s

se puede expresar por la formula:

s=c+ptgd (2.1)
s = resistencia al esfuerzo cortante
¢ = cohesidn
p = esfuerzo normal
® = angulo de friccibn interna

En la fig. 2.1 se aprecia la variacidn de s de acuerdo con la
formula (2.1.). Los casos extremos serian las arenas secas -

sin cohesidén (c=0) y las arcillas de comportamiento cohesivo
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Fig. 2.1

LEY DE couubdms
1) Suelo de comportomiento “fricciononte” y " cohesivo "
2) Suelo de -comportomiente "friccionante”
3) Suelo de comportomiento " cohesivo "

a) b}

Fig.2.2

Estoado mu’s suelic Estodo mas compacio

COMPACIDAD DE UN CONJUNTO DE ESFERAS IGUALES
Ref. 1},



(p=0). Para un suelc de comportamiento intermedio valdria la

formula completa. (1)

Para un suelo de comportamiento no cohesivo, el valor de la -
resistencia al corte estard dado por la formula:
s = ptgp (2.2)
En una arena saturada, la presidén normal inicial tendrd que -
ser sustituida por 1a presidén efectiva, ya que la presidn ini
cial en el agua de los poros no puede ignorarse, con lo cual:
s = (p-u) tgp (2.3)
En donde {p-u) representa el valor de 1a presidn normal efec-

tiva del suelo. (1) (2)

2.2 VALORES DE #EN 105 SUELOS GRANUELARES

En los suelos granulares, el dngulo de friccién interna §, a-
dopta valores diferentes dependiendo de diversos factores, en
tre los mds importantes se encuentran:

ja compacidad

la forma de Tos granos y

la distribucidén granulométrica
La compacidad, se refiere al grado de acomodo alcanzado por -
las particulas sdlidas del suelo, dejando mds o menos vacios
entre ellas. En un suelo muy compacto, Tlas particulas sélidas
que 1o constituyen tienen un alto grado de acomodo y la capa-
cidad de deformacidn bajo carga del conjunto serd pequefia. -
En suelos poco compactos el grado de acomodo es menor; en ---

ellos el volumen de vacios y por ende la capacidad de deforma



cibn, serdn mayores. (2)

E1 concepto anterior queda representado en la fig. 2.2

La estructura tipica de un suelo granular (andloga a la de un
agrupamiento de esferas en una caja) recibe el nombre de es--
tructura simple, y su comportamiento mecdnico queda fundamen-
talmente definido por 1a compacidad. Terzaghi propuso el con

cepto de compacidad relativa para medir tal condicién. (3)

Para medir la compacidad de un depfsito granular, se pueden u

tilizar cualquiera de los siguientes conceptos:

voluimen de vacios
volumen de s6lidos

relacion de vacios = e =

_ volumen de vacios
volumen total

porosidad

L]
>

peso de 105 sotidos

peso volumdtrico =Yq= voTumen Total

seco
compacidad relativa e - e
6 = Cr = Dr = max nat
densidad relativa e .. =€ .
max min

Tanto la relacidn de vacios como la porosidad indican el por-
centaje relativo del volumen de poros en una muestra de suelo.
Este volumen de vacios en general estd ocupado por un fluido -
gaseoso y/o liquido, muy frecuentemente se trata sélo de agua
(4). La porosidad se suele expresar en porcentaje. La rela--
cion de vacios se expresa en forma decimal y puede aicanzar va

lores superiores a la unidad. (4)

En cuanto a la compacidad relativa, enax ¥ Cmin corresponden -

a los estados mds compacto y mas suelto que pueda presentar el



suelo en cuestidn.

La compacidad relativa se expresa usualmente como porcentaje.
Valores superiores al 50% suelen considerarse de un suelo com
pacto y éste valor se menciona frecuentemente como 1imite de
seguridad razonable en problemas pricticos, tales como cimen-
taciones en suelos granulares, posibilidades de licuacidn de

mantos de arena y limos no pldsticos (3).

En la préctica, las variaciones que se han observado de § van
desde @ = 28° en arenas sueltas, uniformes y de granos redon-
deados, hasta § = 46° en arenas compactas, bien graduadas y -

de granos angulosos (2)

La forma de los granos. También influye en el comportamiento

mecé@nico de un suelo granular la angulosidad de sus granos, a
mayor angulosidad de las particulas sdlidas, aumenta el valor
de §. Esto se entiende faciimente si se piensa que existe ma
yor trabazén entre particulas angulosas que redondeadas, sien
do mds facil el deslizamiento intergranular en las primeras -

(2) (3).

Granu]ometria. Un suelo bien graduado experimentard menos ro
turas que un suelo uniforme de la misma granulometria, ya que
en el primero existen muchos contactos entre particulas sfli-
das y la carga por contacto es, por tanto menor que en un sue
lo uniforme. Por lo tanto un suelo bien graduado elevard el

vator de 9. (4)
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Contenido de agua. E1 contenido de agua del suelo practica-
mente no afecta el valor de P, aunque se han medido pequefias

variaciones que suelen despreciarse. (4)

2.3 LA RELACION DE VACIOS CRITICA e

cr

Desde que se supo que las arenas compactas sufrian expansidn
y las sueltas, contraccibn durante el corte, se pensd que pu
diera haber una compacidad intermedia a la cual la deforma--
cidon al corte pudiera tomar un lugar sin a]gﬂh cambio de vo-
Tumen. La relacidn de vacios a la cual corresponde &sta com
pacidad intermedia ha sido 1lamada relacidn de vacios criti

ca por Arthur Casagrande (1936) (5)

Las pruebas de corte directo no son muy satisfactorias para

la determinacién de la relacidn de vacios critica de las are
nas; por lo que han sido utilizadas las pruebas triaxiales -
sobre arena completamente saturada. En @éstas pruebas el cam
bio de volumen de un espéﬁimen de arena durante la prueba es
estimado per medicidon de la variacidn del nivel de agua en -

la bureta graduada (5)

En la fig. 2.3 se observa el cambio de volumen de una muestra
de suelo en el momento en que llega a Ta carga de falla, en

funcidn de la relacidn de vacios inicial que tiene la muestra
sometida a 1a prueba. Las pruebas se hacen en muestras de a-
rena en donde varie la compacidad desde muy compacta hasta -~

muy suelta. (5)
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Con los datos obtenidos se trazan 1ineas para las diferentes
arenas, que al cortar a la vertical que indica cambio de vo-
Tumen nulo, determinan en sus ordenadas relaciones de vacios
criticas (ecr). Parece ser que, segin la fig. 2.3, el incre
mento en el valor de la presidn confinante P3 trae como con-
secuencia un decremento en el valor registrado de 1a relacidn

de vacios critica (ecr)' (5)

Lo expuesto anteriormente es de considerable importancia préc
tica en conexién con el fendmeno de licuacidn de arenas suel_
tas saturadas, el cual serd tratadc mds a fondo posteriormeg
te, E1 uso de determinaciones de laboratorio de la relacidn
de vacios critica para la investigacidn relativa al peligro
de licuacidn en masas de sueio granular suelto fué propuesto

primeramente por A. Casagrande.

Los valores de la relacidn de vacios critica se determinan -
por medio de una serie de pruebas en que, en cada una de ---
ellas, el esfuerzo confinante se mantiene constante; las prue
bas son de compresidn cilindrica de tipo convencional; ademas
las muestras de suelo se preparan a diferentes compacidades.
Se determinan para cada espécimen el cambio de volumen resul
tante entre el comienzo de la prueba y el valor méximo de es

fuerzo, obtenido en la misma.

Para los diferentes valores de pg en cada prueba, se trazan -
1ineas con los datos obtenidos, sobre una grafica que relacio

na la relacion de vacios antes de la carga con el cambio de -
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volumen resultante, al cortar las lineas la vertical que in-
dica el cambio de volumen nulo, se determina en las ordenadas
el deseado valor critico de la relacidn de vacios. Casagrande

optd por referir la relacidn de vacios critica a la relacid

jus

devacios que tiene 1a muestra de suelo, antes de la carga.(6)

E1 tipo de relacidn de vacfos critica representada por la fig.
2.5 es llamada relacidn de vacios critica con Py constante. -
La diferencia con la relacidn de vacios critica de Casagrande
es una importante consideracidn; ésta diferencia relativamen
te pequefia ilustra el cuidado que deberd tenerse en la defini
cidn de cualquier relacidn de vacios critica. En la determi-
nacidn de la relacidn de vacids critica a esfuerzo confinante
constante, la relacidn de vacios registrada inicialmente es -
el valor perteneciente al comienzo de Ta prueba, justo después
de que el valor de Py de 1a prueba ha sido aplicado. Por el
contrario la relacidn de vacios critica de Casagrande se basa

sobre la relacidn de vacios antes de Ta carga (6)

Desde que la licuaciln es un fendmenc asociado con el corte a
volumen constante, la relacibn de vacios critica a volumen --
constante, representada en la fig. 2.4 ha sido en alglin modo

considerado ser un tipo mds racional de los dos previamente -

descritos.

Valores de relacidn de vacios critica con Ps constante y volu
men constante difieren relativamente poco. Una comparacidn -

de los tres tipos de relacidn de vacios critica considerada -
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arriba es comprendida para una arena en la tabla 2.1

Tabla 2.1 Relacidn de Vacios Critica (6)

P3 al comienzo de | Tipo de relacidn de Vacios Critica

la prueba y a pun | Casa- P3 Volumen

to maximo. Kg/cm2 grande constante constante
1.06 0.84 0.81 0.77
2.11 RN 0.74 0.69
4.22 0.74 0.69 0.65
8.45 cees 0.63 0.59

Los anteriores valores estdn basados sobre compresidn cilin-

drica empezando con Py=P3 ¥ extendiéndose al punto maximo.

La magnitud de la relacidn de vacios critica es dependiente

sobre todo de las condiciones de carga, asi se tiene que: si
se comienza el corte P1=P3: la relacidn de vacios critica es
grande. Si P3 decrece durante el corte, la re]apién de va--
cTos critica es mayor que cuando Py se incrementa, en el mis

mo proceso de corte.

En cuanto a la relacidn esfuerzo-deformacidn, se muestra en

la fig. 2.6b los resultados obtenidos para un ensayo tria--
xial lento a partir de dos compacidades diferentes. En_]a -
fig. 2.6a se observa la variacidn de la relacidn de vacios -
durante el mismo ensaye. Dichas grdficas confirman el signo
opuesto de las variaciones de volumen en estado compacto y -
suelto. .AsTmismo se observa que tanto Lpl-pg) como e tien-
den a coincidir para deformaciones grandes, es decir cuando

se ha alcanzado T1a relacidn de vacios critica (e_..), la de--

cr
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formacidn se llevaria a cabo a volumen y esfuerzo de corte -

constantes.

La expansidn en la arena comoacta v la contraccidn de la are
na suelta en el proceso de corte se explica como sigue: la -
arena inicialmente compacta figs. 2.7ab tiende a expandirse
al ser dificultado el desplazamiento por la trabazdn de los
granos. En cambio, 1a arena sue]ta-figs. 2.7 cd tiende a rea
comodarse aprovechando la gran cantidad de vacios disponibie.

(7)

Habrd un estado intermedio, en el que se permitiera Ta defor
macion a volumen constante. Para dicho estado, después de -
desarrollada Ta friccion en el plano de falla, la resistencia
al corte seria también constante. Y por definicion, en este
momento e=e .- Independientemente de la compacidad inicial,

la arena sometida a corte tenderia al estado critico, contra

-

yéndose 6 expandiéndose para lograrlo. (7)

En ensayes consolidados rdpidos sobre arenas saturadas, en -
que los cambios de volumen estdn impedidos por el agua que ~
1Tlena los vacios se tiene que: la fig. 2.8 muestra la compa-
racion de las envolventes de una prueba triaxial Tenta y una
consolidada rdpida, para una misma arena en estado compacto

y suelto.

Se tiene en la fig. 2.8b que a la izquierda de Per la resis-
tencia de la consolida-rdpida es mayor que la lenta, y para

p mayor que p.,. sucede 1o contrario.
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La explicacidn es que cuando p es menor que Pep? la muestra
tiende a dilatarse, apareciendo de poro que aumenta p y s.

Cuando p es mayor que pcr sucede 1o contrario, aparecen pre
siones de poro que disminuyen la resistencia. Cuando P=P.pn
no sucede ni 1o uno ni 1o otro y por consiguiente ambas re-
sistencias son iguales. Lo anterior significa que la rela-
cidn de vacios de 1a arena es igual a la relacién de vacios

critica que corresponde a p o

Lo mismo sucede en la arena en estado compacto, fig. 2.8 a
pero el Pep ©S» €N este caso mucho mayor, aumentando el ran

go de presiones en el cual el suelo se expande.

Esta otra manera de visualizar la relacidn de vacios critica
nos trae 2 ventajas:

primera: muestra que e depende del estado de esfuerzos.
segunda: permite ver el efecto de corte sobre una arena satu
rada, con o sin drenaje, en la que E7ecr' La aparicién de
una presidn de poro, cuya ley de variacién durante la prueba
tiene Ta misma forma que la curva de cambios de volumen du--
rante el ensaye lento (7) confivma la relacidn directa que -

hay enire una y otro.

En las primeras experiencias que se realizaron sobre arenas

y gravas se concluyd que: la e disminuye mientras menor es
el tamafioc de los granos, asi como también cuando mds unifor-
me es el suelo. Ademds, se pensaba que no existia otra depen
dericia, es decir no se le daba importancia a la compacidad -

inicial ni al estado de esfuerzos.
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Posteriormente, los resultados obtenidos por diferentes inves
tigadores indican que la relacidn de vacios critica no es un
valor constante de cada tipo de arena, sino que depende de -
varios factores, de los cuales son los principales el estado
de esfuerzos a que se sujete la muestra durante la prueba y
el médoto empleado para 1legar a dicho estado de esfuerzos,-
por 1o que pueden obtenerse valores diferentes para la rela-
cidn de vacios buscada; por ésta razbn algunos autores pre--
fieren hablar de un "intervalo critico de la relacidn de va-

cios" y no de un valor preciso de ella. (2)

-

También depende Ccp de la relacidn de vacios inicial. As{ lo
han demostrado algunos autores. En pruebas sobre arenas se-
cas (prueba triaxial modificada) en la que p se mantenia en

el plano.de falla aproximadamente constante, y se medfan-los
cambios de volumen. Las formas obtenidas fueron las de la -
fig. 2.9, la arena compacta se expande y Ta suelta se contrae,
pero no se confirmd la fluencia de la muestra para un cierto

valor del cortante, sin variacion de volumen. (16)

En conclusidn se puede decir que la relacidn de vacios varia
con la compacidad inicial, el tipo de prueba y el esfuerzo -

normal.

2.4 LOS CAMBIOS VOLUMETRICOS DURANTE EL CORTE

En las dos secciones anteriores se mencionan investigaciones
en las cuales se acepta que las arenas compactas se expanden

y las sueltas se contraen durante el corte, ya sea en pruebas
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-

de corte directo 6 en pruebas triaxiales.

Sin embargo, con base en otros experimentos, diferentes de -

los tradicionales se tiene:

MasTov realizd experiencias sobre arenas inundadas, midiendo

las presiones de poro en las zonas sometidas a corte. (8)

E1 aparato de corte directo (fig. 2.10) sumergido, se utilizé
para 1a primera experiencia. E1 corte se lograba desplazando

el marco superior en forma manual, pero suavamente.

De inmediato se observaba la variacidn en el nivel de los pie
zbmetros. Aunque en la figura solamente aparece uno, en rea-

lidad se colocaron varios a diferentes profundidades. (8)

E1 experimento se repitié con arenas gruesas y finas, con di_
ferentes compacidades comprendidas entre la mdxima y la mini
ma. Otra variante fué 1a sobrecarga p. Se realizaron expe-

rimentos con diferentes p, desde 0 hasta 2 kg/cm2 (8).

E1 nivel piezométrico descendid en todos los casos durante el
desplazamiento, indicando tendencia a la expansidn. Cuando -
el movimiento se suspendia, el nivel se elevaba bruscamente -

indicando contraccion.

La segunda experiencia la realizé Maslov con modelos de talu-

des de arena inundados, con compacidades diferentes.

En la fig. 2.11 se muestra la forma y dimensiones de los talu

des, asi como la localizacion de los piezometros y el método
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usado para provocar la falla (8)

Més detalles de Tos resultados de las pruebas aparecen en 1a

tabla 2.2

En las condiciones de las pruebas sefialadas hay tendencia a
Ta expansidn durante el corte, y a la contraccién cuando el
movimiento cesa. Finalmente, esta contraccidn da lugar a la
Ticuacibn de la arena quedando los granos en suspensidn en -

el agua.

E1 fendmeno es explicado por Maslov de esta manera: "E1 comi
enzo y desarrollo del corte provoca la salida de los granos

de sus nidos. La arena puede adoptar en esas condiciones un
estado muy suelto que se apoya en el movimiento continuo y -
que es imposible en condiciones estdticas. Es natural que al
suspenderse el movimiento tienda a producirse una nueva com-
pactacibn, y por lo tanto se eleve el nivel de los piezbme--

tros" (8)

Marsal ha 1levado a cabo en el Instituto de Ingenieria de Ta

U.N.A.M., otro experimento, con un modelo bidimensional, si-

mulando los granos de arena con placas cilindricas de diferen
te diametro, distribuidas al azar. Fueron colocadas dentro -
de un marco de 4 lados rigidos, dos de los cuales eran mbvi--
les, el conjunto se hizo trabajar sobre un tablero horizontal.
La deformacidn se provocd desplazando uno de los lados mévi--

les y permitiendo 1a traslacion del otro.
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Rer., (B)

PRESION Dt PORO DINAMICA EN EL INTERIOR DE UN TALUD DURANTE LA FALLA

Caso en la

Densidad de Método de falla Variacion del nivel Yariacion del nivel
fig. 2.11 la arena piezométrico duran- piezométrico después
. te 1a falla de 1a falla
a) Muy suelta: Se tird rapidamente Bajd 70 mi
n=43.5 % la tela hacia afuera
Se tiré lentamente Baj6 muy poco
la tela hacia afuera
Densa Se tird rapidamente Bajd 15 mm
la tela hacia a'uera
b) Muy suelta: Se tiré rapidamente Bajo 70 mm
n=43.5% la red hacia afuera
Se tird lentamente: Bajo 5.5 mm
Ta red hacia afuera Subid en todos los casos
c) Muy suelta: Se tird rapidamente Bajdé 85 mm
n=43.59% la red hacia afuera
Se tiré lentamente Subié 0.5 mm
\ Ta red hacia afuera
d) Muy suelta: 3 tirones sucesivos 1 er tirdn:bajd 20 mm
n=43.5% de la placa vertical 2 ° tirdn: bajo 10 mm
de vidrio hacia af?era 3 er tirbn: bajo 15 mm
e) Muy suelta: Se tird répidamenté Bajé rapidamente
n=43.5% la ptaca vertical

de vidrio hacia aﬂ;lera
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La fig. 2.12 muestra dos condiciones: en la primera se obser
va que casi todos Tos "granos" estdn en contacto, en 1a segun
da se observa una nueva distribucién de los granos y un con--
tacto de s6lo los mds grandes, asi como una pérdida de contac
to en los mids pequefios, algunos de los cuales quedaron pricti

camente flotando. (9)

De los anteriores experimentos se puede concluir que:

Maslov demuestra que en determinadas condiciones la arena ---

suelta no se contrae durante el corte, aunque la disminucién de

volumen se verifica al término del movimiento, existe una di-

ferencia radical entre esto y la imagen del fendmeno supuesto

en la fig. 2.7 puesto que en &sta Gitima se entiende que la -
N

contraccidn (6 expansidn) se produce durante el corte.

Los datos de Maslov indican que la expansifn disminuye al dis

minuir 1a velocidad de deformacién. (8)

Desde 1936 los estudios sobre corte de los suelos granulares
resultaron un tanto complicados, sin embargo, con los experi-

mentos de Maslov se culmina el proceso. (8)

Si a una e, que originalmente se hacfa depender del conjunto
de granos del suelo, se hace depender en forma sucesiva de: -
la sobrecarga
Ta compacidad inicial
la velocidad de deformacidn, y
la técnica utilizada

y se demuestra que en condiciones 1imites (como las de Maslov)
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la €. NO funciona, se admite que el problema no es tan senci
11o. Esto refleja la imposibilidad de encontrar indices -
absolutos que no tomen en cuenta el conjunto de condiciones -

reales de trabajo del suelo. (8)

En consecuencia: es necesario que se disefien pruebas en las
que se garantice la reproduccidn de tales condiciones, en las
que se tenga uniformidad de esfuerzos y deformaciones dentro
de la muestra. E1 uso del equipo convencional no garantiza -
que se aclare la situacidn, a menos que se adicionen disposi-
tivos para saber lo que esté sucediendo en diferentes zonas -

del espécimen probado.



CAPITULO T11

EL COMPORTAMIENTO DINAMICO DE LOS SUELOS GRANULARES

3.1  GENERALIDADES

La mayoria de las fallas originadas por licuacidn de los sue

Tos ha sido por causas dindmicas.

E1 comportamiento dindmico de los suelos granulares es de con
siderable importancia en una serie de problemas, como son: --
sismos, vibraciones producidas por mdquinas, hincado de pilo

tes, explosiones, cargas transitorias en caminos y aeropuer--

tos.

Los probTemas que se generan por estos estimulos dinamicos -
son importantes en cuanto a su influencia en las obras.de in-
genieria, principalmente sobre la resistencia al corte de --
los suelos granulares y sobre los cambios volumétricos que -

se produzcan en tales suelos.

E1 enfoque que se ha dado a las investigaciones sobre proble
mas dinamicos del suelo, se ha concentrado en las vibraciones.
Esta consideraci6n es 16gica, ya que todo fendmeno dinamico
produce vibraciones en el suelo. Ademds, 1o eseﬁcia] en el
problema de dindmica de cimentaciones son las vibraciones. -
Por 1o tanto, el problema de estimulo dinamico se estudiard,
sustituyéndolo con las vibraciones que produce en el suelo y

en principio idealizdndoio con el movimiento arménico simple.
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£c. 3.1, fig. 3.1

Yy = A sen 2 nft (3.1)

A = amplitud de la vibracién (mm)

f = frecuencia de la vibracién (ciclos por segundo, cps)

t = tiempo (seg)

También :

T = periodo de la vibracidn = 1/f (3.2)
V = velocidad = 2 ofA (mm/seg)(3.3)
a = aceleracién =4 (3.4)

Un ré&gimen dindmico queda definido con dos cualesquiera de -
los siguientes parametros : amplitud, frecuencia, periodo y

aceleracion maxima.

3.2 LA RESISTENCIA AL CORTE BAJO VIBRACIONES

Experiencias de Savchenko y Barkan, muestran que la iey de -
Coulomb sigue siendo vdlida en suelos sometidos a vibraciones.
La friccidn sigue siendo determinante en la resistencia ai -
corte del suelo, por 1o que el concepto de "dngulo dz friccidn

interna del suelo" no cambia (10).

En pruebas de corte directo con vibracién armdnica vertical
efectuadas sobre arenas secas, se ha concluido que el vaior
de el dngulo de resistencia interna del suelo, sflo depende
de la aceleracidn, seglin experiencias de Savchenko y Barkan

(10) y de Mogami y Kubo (11).

La fig. 3.2 ilustra la anterior afivmacién (10) (11) .
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Las investigaciones anteriormente citadas conducena la siguien
te reflexién: Ta resistencia al corte de un suelo sujeto a vi-
braciones, no depende ni de la frecuencia ni de la amplitud to
madas en forma aislada, sino {nicamente de Ta aceleracién. Ade
mds, para aceleraciones muy grandes el valor de tgf tiende asin

toticamente a un valor minimo.

Savchenko y Barkan proponen la siguiente ecuacidn para la cur-
va empirica obtenida:

Tgh = (tgh, - toh o) BN v tgp o (3.5)
donde:

gst = Coeficiente de friccidn interna sin vibracidn

0 = Valor limite del coeficiente de friccidn interna

n = Relacidn de la aceleracibn de Ta vibracibn con res-
pecto a la aceleracidn de 1a gravedad

B = Coeficiente empirico (para arena media seca = 0.23)

En 1a fig. 3.2 se observa la curva obtenida por Mogami y Ku-
bo en experimentos efectuados con valores pequefios de n, por
la forma que presenta la curva no es posible que se le aplique

Ta formula 3.5

. Para intensidades de vibfacién muy altas, la disminucidn del -
dngulo de resistencia al corte puede ser de tal magnitud, que

provoque que el suelo se comporte como un 1iquido viscoso. Es
ta licuacidn provocada por vibraciones muy altas se puede me-=-

dir en diferentes formas.

Algunos criterios fueron establecidos por Mogami y Kubo (11),-
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cada uno de los cuales corresponde a una resistencia determi-
nada de la arena. (Por ejemplo; una varilla metdlica fué pues
ta verticalmente en la arena, hasta una profundidad dada, des
pués de 5 segundos de vibracidén). Se varidé la frecuencia y -
1a amplitud, ajusténdolas hasta lograr la licuacién de acuer-
do a un criterio determinado. Se obtuvo que el producto Af?

resultd ser una constante, al igual que la aceleracidn.

Investigaciones hechas acerca de la influencia del contenido
de agua sobre el coeficiente de friccion interna de un suelo
sujeto a vibraciones indican que el mds pequefio decremento del
coeficiente de friccidbn interna debido a Tas vibraciones fué
cuando el contenido de agua iguald aproximadamente el 13%, --
claro estd para el caso en particular estudiado. Los resulta

dos se muestran en la fig. 3.3 (10)

En la figura 3.2 se observa que n alcanza valores hasta de
4 y 6. En la realidad, es dificil que se presenten acelera--
ciones tan altas; las aceleraciones aue produce un ierremoto
son de fracciones de g; el valor mds grande que se ha regis--
trado es de n= 0.3 (12), por consiguiente interesan la parte

de las curvas comprendidas en el rango 0<n<0.5

No es posible que se Tlegue a una conclusidn definitiva, pues
to que en 8sta zona el nimero de puntos es pequefio, y la dis-
persidn es significativa. Sin embargo, se puede decir que pa
ra valores de n= 0.5, tgP adopta un valor menor de 10 a 15% -

al tg@st (en otras experiencias se registraron variaciones de
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hasta 25%) (11)

La afirmacidn de que el valor de § sea constante en el rango
comprendido entre 0<n<0.5 no es aceptada por Mogami y Kubo,-
sin embargo para un rango mds reducido G<n <0.2 es mds posi-
ble que se pueda admitir la constancia para efectos précticos,

pero no se puede dar al respecto una opinidn definitiva.

3.3 CAMBIOS VOLUMETRICOS Y DE LA PRESION DE PORO BAJO VI-
BRACIONES.

Las vibraciones producen cambios voiumétricos sobre un suelo
granular, que pueden ser cambios reales si el suelo estd seco,
0 excesos de 1a presidn de poro (carga de presién de poro di
ndmica), si el suelo estd saturado, én &ste caso, a wedida -

que las presiones se disipan se produce el cambio de volumen.

Experiencias de Mogami y Kubo (11), Barkan {10) y Selig (13),
concluyen que para un régimen dindmico estacionario, la are-
na adquiere un cierto valor de compacidad, al cabo de cierto
tiempo, mismo que ya no cambia aunque la vibracidn continfie

indefinidamente. La fig. 3.4 muestra un ejemplo de compacta-
cibn por vibracidn, en el cual la estabilizacidn se produjo -

después de 3 minutos de vibracién. (13)

El tiempc necesario para lograr la estabilizacidn es menor en
estado seco que en estado himedo. Experiencias de Barkan in-
dican que 1a estabilizacidn de arenas secas se produjo antes

de 30 segundos, mientras que Tas mismas arenas himedas tardaban



Compacidad. en gr/em®

in de poro

Cargo de presion

dinamica, en ¢
»

<

33

[¢] g 3 o
£2100 lepsl: V=-1.562 (cm/seg)

o

! i I I

s

4] I 2 & 4 & 3]
Tiempo de vibracidn, en minufos
fig. 3.4

1
Variacion de la compacidad con el tlempo de vibrado Ref (13)

28
a4 P
&4 <

@
[—an

© o
[ Fe
——

L

]

|
l |
40 80 120 180
Tiempo, en segundos
Fig 3.5
Variaclon de la corgo de

[~}

presién de poro dindmica
on uno orencg sotfurado so.

metido @ vibracion (Ref.10)



34

hasta 4 minutos en lograr la estabilizacidn definitiva. (10).

Lo anterior, se debe a que las fuerzas capilares y el alto --
grado de saturacidn impiden la movilizacion de las particulas

s61idas del suelo.

En la fig. 3.5 se muestra la evolucidn de la carga de presidn

de poro dindmica de una arena saturada sometida a vibracion.

La carga de presidén de poro dindmica creci6, al principio, en
una forma rdpida, alcanzando un maximo a los 55 segundos, pa-
ra despu@s decrecer, tendiendo lentamente a cero. ET1 mdximo

corresponde al momento en que la velocidad de cambio de volu-
men propia del suelo se hizo igual a la velocidad de salida -

del agua.

De ahi en adelante, el aumento de compacidad estuvo controla-
do por el suelo, ¥y no por el liquido, limiténdose éste Gl1timo
a disipar las presiones de poro que se habian generado en la

etapa inicial.

En caso de impacto, la carga de presidn de poro dindmica al--
canza su mdximo en un tiempo mucho menor, correspondiente en

que la tendencia a la contraccidén es mds marcada. (10)

Despﬁés de haber adquirido el suelo la compacidad definitiva,
puede dejarse en reposo durante un tiempo, sometiéndose nueva
mente al mismo régimen dindmico, sin que se presente cambio -
alguno en la compacidad que ya habia adquirido en la primera

ocasibn que se sometid a régimen dindmico. (10)
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Es de interés saber cdmo influyen sobre &sta compacidad defi

nitiva los parédmetros de la vibracidn.

fa fig. 3.6 muestra algunas curvas obtenidas por Mogami y Ku-.

bo (11).

En general se piensa que las vibraciones compactan la arena -
seca. Lla fig. 3.6 muestra que para frecuencias menores de 35
cps, un incremento en la aceleracidn puede producir una expan

sion de 1a arena (13).

Los valores miximos se producen para valores de N>1, (11)(13)
por lo que se puede suponer que en una gran cantidad de casos
précticos en que n <1, con una frecuencia dada, el aumento de
Ta aceleracidn conducird siempre a una nueva reduccion de vo-

Tumen.

Anteriormente se dijo que habiendo obtenido el suelo una cier
ta compacidad por vibracidn, ésta permanece inalterada si se
sujeta de nuevo al suelo al mismo régimen dindmico. Pero, qué
sucede si se vibra con la misma frecuencia y a una aceleracidn
menor?. Segiln Barkan, no sucede nada, e introduce el término
“"umbral de aceleracidon", que seria una caracteristica para ca
da compacidad del suelo. En la fig. 3.7 se ilustra la varia-
cidn de 1a aceleracidén con la relacién de vacios, Ta cual es

1tamada por Barkan “"curva de consolidacidn dindmica" (10).

La interpretacidn de esta curva es la siguiente:

- Para cada ey corresponde un i}
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- Si la arena tiene una relacion de vacios e » ¥ ese
bastard vibrarla con la aceleracion ny para poder -

11evarla al estado ey

- Si e=e,, todon g ny no producird cambio de volumen .
Todo n> ny producird una reduccién de volumen hasta al

canzar el valor de e correspondiente a éste nuevo

- Los estados mds suelto y mds compacto correspondientes
a la arena, tienen los siguientes valores den
mis suelto ; e

y n=20

= (10)

3
H

mis compacto 3 e

Es evidente que : la curva de consolidacidn dindmica y el -
umbral de aceleracidn, son conceptos que son th]es para el .
estudio de estos problemas. Barkan no detalla Tas experien -
cias en que se basan estas ideas, pero de las refs. (11)(13)

(14) y (15) se hacen las siguientes observaciones.

a) Una curva de consolidacion dindmica, como la de la -
fig. 3.7 , se considera que tiene pleno sentido, -~
siempre y cuando corresponda a una frecuencia cons -
tante y amplitud variable. Lo contrario puede traer

complicaciones.

b) La mencionada curva es vdlida con seguridad Paxa todo
n si la frecuencia es mayor de 35 cps . Si es menor,
la curva tendrd sentido con seguridad s6l1o en el ran

go n< 1
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¢) Parece ser que a una n<1ly auna f> 25 a 30 cps ,
la relacidon de vacios depende sélo den , siendo in-
dependiente de ¥ (11)(13){(15) . Aumentando con esto
la importancia de la curva de consolidacidn dindmica
» ya que ella determinard en ese rango univocamente

Ta relaci6n entre régimen dindmico y compacidad.

d) La curva tendrd validez, mientras se conserven idén-
ticas las condiciones del experimento. Una sobrecar-
ga adicional, 0 un cambio en dimensiones de la mues-

tra pueden cambiar los resultados.

Las condiciones anteriores no deben ser tomadas en forma tex
tual, la curva de consolidacidon dindmica de una arena tiene
"sentido en el rango y condiciones que experimentalmente se -

fijen vibrando esa arena.

La siguiente ecuacidn, es la propuesta por Barkan para la -

curva empirica de la fig. 3.7

e = e. + (e - e e BN (3.6)

max min)

donde B es un coeficiente de ajuste (10)
En la fig. 3.8 se muestra la variacidn de g con la humedad.

Es interesante observar el valor correspondiente a g cuando
w=0 y w=20% (valor correspondiente a la saturacién de la are
na utilizada en el experimento), siendo el valor de 8 menor

para éste G1timo caso.
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La presidn vertical es un factor muy importante. Se ha encon
trado gue en arenas vibradas con o sin sobrecarga, ésta con-
trarresta el efecto de las oscilaciones (10)(13)(15). Es de-
cir disminuye la magnftud de la compactacidn 6 expansidn, se
gln sea el caso (13). Esto se explica progue los cambios de

volumen se producen con un previo debilitamiento de los con-
tactos intergranulares, y la sobrecarga produce un aumento -

de las fuerzas que actiian en ellos (10)(13)

La aceleracidn critica (o ha sido definida por Maslov co

cr)
mo aquella aceleracidn 1imite que, dada una frecuencia, pro-
duce en el suelo una disminucidn de la porosidad (n) del -

0.1% (15).

En Tas figs. 3.9, 3.10 y 3.11 se presentan gréficas con la
relacion entre el umbral de aceleracidn, que en arenas satu-
radas es 1lamado aceleracidn critica (acr)(ls)’ ademds de al

gunos factores que la determinan.

La fig. 3.9 muestra, como era de esperarse, que la acelera -

cidn ‘crftica disminuye al aumentar la porosidad (15) .

En las figs. 3.10 y 3.11 se muestran los resultados obteni -
dos en un mismo experimento, con arena fina de n=41%, sdélo -
que el orden de los pardmetros p (sobrecarga) y f {frecuen -
cia) se ha invertido. Se observa que la aceleracién critica

disminuye con relacidn a la frecuencia, tendiendo a un valor

minimo, y que con respecto a la sobrecarga, crece en forma -
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Tineal (15) .

La fig 3.12 ilustra de nuevo la variacién de la aceleracidn
critica con respecto a la porosidad, en un material de com -
portamiento cohesivo @1ir) constituido por una arcilla inal-
terada. Muestra como Tos suelos se van haciendo mds insensi-
bles, a medida que aumenta el porcentaje de particulas -
coloidales en ellos. En la parte inferior de la grdfica se -

presenta la curva de la misma arcilla remoldeada (15)

Como en los suelos de comportamiento cohesivo, el tiempo de

vibracidon es fundamental, se define la aceleracidn critica -
para los mismos, en forma convencional, como : aquella acele
racion para la cual se presenta una reduccidn del 0.1% en el
valor de Ta porosidad, después de transcurridos 5 minutos de

vibracién (15)

Las figs. 3.9 y 3.11 correspondientes a suelos gruesos pro -
porcionan informacidn significativa, que mds adelante servi-
réd priacticamente. Y es que cada suelo posee cierto valor de
la porosidad para el cual el valor de Ta aceleracidn critica
crece tanto que se puede considerar infinito. En consecuen -
cia, si se compacta la arena & un valor menor que &ste, se -
tendrd prdacticamente que en ella no aparécerén presiones de

poro dindmicas provocadas por la accibn de vibraciones.

Ademds de las variables anteriormente citadas, influyen tam-

bién en Ta determinacion de la aceleracidn .eritica, otras -
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caracteristicas de la arena, como son la gqranulometria v la

anqulosidad de sus particulas $d1idas.

En la fig. 3.13 se muestra la grafica construida con los re-
sultados obtenidos de 4 variedades de arena sujetas a 2 regf
menes de vibracidn, en la cual S muestra el grado de decre -
mento en el valor d&gl coeficiente de friccidn interna bajo -
la influencia de vibraciones ; se define como sigue :
s = 9pgt 9
tgﬂst
donde : tngt Y tgﬂ son los coeficientes de friccidn interna

respectivamente sin y con vibraciones.

Los datos presentados en la gré&fica muestran que el efecto -
de las vibraciones se incrementa en proporcidn al didmetro -
de los granos de arena, medido en milimetros, y representado

en las abscisas, la frecuencia y la amplitud indicadas.

Otro Tactor que es importante en la determinacidn del valor

de O @s el esfuerzo cortante generado previamenie en el -
suelo, pués &1 facilita la accidn de Tas vibraciones al debi
Titar los contactos intergranulares, disminuyendo por consi-

guiente el valor de G

3.4 LA PERMEABILIDAD BAJO VIBRACIONES

Se ha mostrado con experimentos, que las vibraciones produ -

cen cambios en la permeabilidad del suelo. La fig. 3.14 mues
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tra 2 grdficas, en las cuales se presentan los cambios en el
coeficiente de permeabilidad de arenas, dependiendo de la in
tensidad de las vibraciones. Se ve que el coeficiente de per
meabilidad crece proporcionaimente a la aceleracién. También
se ve que el efecto de las vibraciones es mayor en arenas fi

nas que en arenas gruesas.

3.5 PROPAGACION Y AMORTIGUAMIENTO DE LAS ONDAS ELASTICAS EN
EL SUELO

Para poder predecir los efectos que producirdn las vibracio-
nes en un suelo granular, se debe tener conocimiento de las
propiedades del suelo, asi como del régimen dindmico a que

8ste serd sometido. Esto (i1timo estd estrechamente ligado a
ta propagacidn y amortiguamiento de las ondas que viajan a -

través del suelo.

Dado un estimulo en la superficie del suelo, & en un punto -
cercano a ella, se producirdn ondas de diversos tipos, sien-
do las mds importantes las longitudinales 6 de compresidn y
las transversales 0 de corte, produciendo regimenes y efec -
tos que varfan con Ta profundidad y la distancia medidas a

partir de la zona en que se genera el estimulo. La fig. 3.15
muestra el cono de asentamientos producido por efecto de una

explosion en un depdsito de arena suelta.

De la misma forma se puede medir Ta variacidn de la carga de

presion de poro dindmica con la distancia al foco, en una -
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arena saturada. Maslov (8) realizl un experimento utilizando

un vibrador introducido en una esquina de una artesa 1lena

de arena suelta (n=45%) y saturada. En las figs. 3.16 a) y -

b) se muestra la variacidn de la carga de presidn de poro

din@mica con respecto a Ta aceleracidn, primero, y después

en relacibén con "la frecuencia.

La fig. 3.17 muestra una experiencia de campo relacionada -
con la variacidn de la amplitud del movimiento. En las grdfi
cas se pueden apreciar los efectos causados en la cimenta -
¢ibn de una maquinaria sometida a balanceo horizontal ; las
mediciones se hicieron en la superficie del terreno (10)

Se puede considerar a la curva 3.17 a) tipica para ondas de
compresifn ; es una combinacién de pardbola y exponencial, -
tendiendo asintdticamente a cero. Si el material fuese per -
fectamente eldstico, serfa una pardbola, pero el suelo disi-
pa la energfa y la convierte en calor, por 1o que 1a dismi -
nucién es mds répida, sobre todo en un suelo granular (10)
Barkan propone la siguiente ecuacidn partiendo de la expre -
sién de un medio eldstico, modificada para tomar en cuenta -

la absorcion de energia :

A= o "o e M(r - ry) (3.7)
r
doride :
A, AO = AmpTitud a las distancias r, s del foco
M = Coeficiente empirico (para una arena fina -

saturada Barkan midié M=0.1)
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Existen mediciones de ampiitudes de la profundidad con dife-

rentes estimulos.

En 1a fig. 3.18 se muestra la distribucidn producida por el
hincado de un pilote en loes. En una forma jdéhtica se obtu-
vo en mediciones hechas en arcilla bajo una mdquina vibra -

“toria (10) .

Maslov y Masletsova muestran en la fig. 3.19 las mediciones
hechas de 1a amotiguacidn de la ampiitud con Ta profundidad,
en un terrapién de ferrocarril, durante el paso del mismo -

tren a dos velocidades diferentes (8) .



CAPITULO IV

LAS FALLAS POR- LICUACION

4.1 CUESTIONES BASICAS

Se entiende por licuacién de suelos al fenbmeno mediante el

cual una arena pierde una gran parte de su resistencia al es
fuerzo cortante (debido a carga monoténica o ciclica) y flu-
ye o se comporta como un l1iquido hasta que los esfuerzos cor
tantes que actlan en la masa de suelo disminuyen a valores -
compatibles con la resistencia del suelo licuado, el movi -

miento cesa y el suelo recupera su resistencia y estabilidad.

Por 1o tanto, un talud que se licle 1lega a estabilizarse, -

cuando la pendiente se ha reducido a pocos grados.

La licuacion de suelos granulares saturados es comin, se le

denomina "licuacifn espontdnea” , vy se

(2]

aracteriza por desen

cadenarse sin que hayan fuerzas de filtracién (2) . Este ti-
po de licuacidn es el tema de &sta tesis, y a ella se dedica

r&n los capitulos siguientes.

Algunos investigadores consideran que el fenfmeno de Ticua -
cidn se presenta (nicamente en suelos granulares saturados;

sin embargo, por la similitud que presentan algunas fallas =
en otros tipos de suelo con la licuacidn, se hard mencidn de

ellos en el presente trabajo. Un ejemplo es la transforma -
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¢idn que sufren los suelos finos después de una 1luvia inten

sa convirtiéndose en un lodo (17)

E1 fendmeno que produce la falla en materiales secos no tie-
ne mucha importancia en ingenieria; sin embargo hay algunos
casos que se asemejan mucho a la licuacidn espontdnea , se -

dan algunos ejempios en la Sec. 5.6

4.2 TIPOS DE SUELO AFECTADOS

Cuando una arena se liclia, sus particulas s6lidas se encuen-
tran en suspensifn, como consecuencia de un colapso en la es
tructura del suelo. Es decir se han perdido los contactos in

tergranutares.

Entonces, 1os suelos que serdn susceptibles de licuarse se -
rén los de gran relacidn de vacios y un niimero de contactos

pequefio por particula. Los suelos sedimentarios presentan -
este tipo de estructura. El itamafic fino del grano, su unifar
midad y la baja velocidad de depositacidn alcanzada en aguas
tranquilas, son los factores que se conjugan para formar es-

tructuras muy sueltas.

Todas las fallas por flujo que se conocen se han producido -
o en depdsitos sedimentarios o en rellenos artificiales. -
Principalmente los depdsitos fluviales han sido importantes

(18) .

En 1a formacidn de éstas estructuras parecen influir las -
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fuerzas de adhesién entre las particulas séiidas. Como se sa
be, existen fuerzas de atraccidn de tipo fisico-quimico en -
la superficie de los granos, mismas que producen la cohesidn
en las arcillas (19) . Estas fuerzas participan en la forma-
cion de una estructura suelta. Mientras mds pequefas son las
particulas s6lidas, serd mds importante el efecto de tales -

fuerzas (19)

4.3 CAUSAS DE LA LICUACION

En la tabla 4.4 se agrupan (recopilacién hecha por Dobry has
ta 1960 (20)) todos los casos de licuaci6én con importancia -

ingenieril encontrados en la literatura.

Partiendo de las causas supuestas se clasifican en dos gru -

pos.

En primer lugar se encuentran aquellos casos en que el co -
mienzo de Ta falla estuvo precedido por una perturbacidon di-

namica, como son sismos, explosiones, paso de trenes.

Liama la atencidn la desproporcidn existente entre la insig-
nificancia del estimulo y la gran magnitud de la catdstrofe,
sin embargo la relacidn causa-efecto no se puede poner en -

duda.

En los casos provocados por sismo, hubiera sido interesante
conocer las caracteristicas del movimiento en el lugar, para

poder establecer una relacidn con los efectos. Sin embargo,



ésta informacidn s6lo aparece explicita en tres casos : son

Jos de la tabla 4.1

Tabla 4.1
Lugar Intensidad | n Referencia
M.M.*
Presa de Vi a VIl [0.1 14
Sheffield
Bahia de X a XII 0.2 14
Hawkes
Coatza-
coalcos | ..... 0.2 22

* MM, = Merecalli Modificada
Las referencias citadas en esta tabla se presentan al final

del presente capitu16.

Ya que las escalas de intensidad estdn dadas por la descrip
¢idn de los efectes

en algunos cases la descripeién de la -

falla ayuda a conocer la intensidad del movimiento.

Considérese la escala Mercalli Modificada que es la mds po

pular.

Se lee en la intensidad VIII : "arena y 1imo exbu]sados en

pequefias cantidades " (21) . E1 hecho de que haya ocurrido

éste fenbmeno en BahTa de Hawkes y en Panguipulli (Chile)
hace suponer que Ta intensidad en esos lugares haya sido por

To menos de VIII.
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Se. Tee en la intensidad X : "deslizamientos en las montafias"
(21), por consiguiente, se asigna a los sismos de Mayo de -
1960 en el &rea Lago Rifiihue-rio San Pedro una intensidad mi

nima de X.

La aceleracidon mdxima del terreno durante el sismo ha sido -
correlacionada con la intensidad; sin embargo la relacidn es

muy imprecisa, principaimente en las intensidades altas (21).

E1 hecho de que la licuacidn figure constantemente en la des
cripcidn de efectos (“"arenas y limos expulsados" , "crdteres
de arena"), en una tabla que resume experiencias de muchos -
afios acerca de los efectos de los sismos, demuestra la fre -
cuencia con que &stos han incluido manifestaciones de licua~

cidn de limos y arenas.

En segundo lugar estdn los casos de la tabla 4.4 en que no -

existid algin antecedente dindmico inmediato.

La variedad de causas supuestas es mayor. Sobrecarga, ero -
sibn del pie del talud, obstruccién de drenaje, grandes de -

formaciones , son las principales.

Se nota una mayor incertidumbre, y una diferencia en 1o que
se.entiende por "causa" . En &stos se 1lama asi-a un cambio
en las condiciones de trabajo de T1a estructura, que pudo ha-
ber empezado a actuar tiempo antes de la catdstrofe. La rela
cion que tal cambio tenga con la falla no es tan concluyente

como en el caso de los estimulos dindmicos.
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No-se debe descartar el hecho de que una falla producida apa
rentemente por causa dindmica haya sido sometida a un proce-
so previo similar, y que el estimulo no haya hecho mds que -

provocar un flujo que estaba a punto de producirse.

En conclusibn se puede decir que siempre existen causas, y -
que en la mayoria de los casos ha sido posible identificar -
Tas. Incluso cuando no se tiene la menor idea del origen del
fendmeno, como sucede en los casos de la tabla 4.4 que tie -
nen signo de interrogacidn, tal <ignoracia se atribuye a in -

formacidn insuficiente.

ta ausencia de upa causa inmediata en un aran niimero de ca -
sns. debe haber infiuide. en la deneminacidn des "esbontdnea"

dada a este tino de licuacibn.

4.4 EFECTOS DE LA FALLA POR LICUACION

Después de producida la licuacidn del suelo, éste adquiere -
las caracteristicas de un fluido de baja viscocidad (18), 1o
que determina los efectos posteriores. Las estructuras cons-
truidas sobre &1 se hunden, y tratdndose de un talud el mate

rial fluye.

En &ste G1timo caso la distancia que recorra el “suelo depen-
de de su velocidad y del tiempo que permanezca en estado 11~
quido. La velocidad se ha estimado en Zelandia (indirectamen
te, por comparacidon con flujos similares en arcillas sensi -

bles) en unos 15 Km/hr (17)(19). En cuanto al tiempo, serd -

.
!
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el que las particulas s6lidas tarden en sedimentarse, para -
1o cual deben expulsar cierta cantidad de agua. Es decir, 1la
distancia recorrida dependerd de la permeabilidad, y serd -
tanto mds grande cuanto mds pequefias sean las particulas. El
caso 1imite es cuando no hay talud : no hay flujo y el mate-

rial sedimenta en el mismo lugar (19)(22).

La distancia médxima recorrida por el material licuado que se

ha logrado medir, ha sido menor de 1 Km (19) .

Los desiizamientos submarinos por flujo se desarrollan gene-
ralmente sin limitaciones topogrdficas. En tales casos exis-
ten dos posibilidades :

Primera : E1 talud es parado. En consecuencia el material se
extiende adoptdndo la forma de abanico aluvial, &

Segunda : E1 talud es tendido y ancho. La pendiente disminu-

ye a medida que el talud se extiende horizontalmente (19) .

Independientemente de que haya o no flujo, Ta expulsidn de -
una Darte de agua hace que el suelo sedimente a una compaci-
dad relativa mayor (19)(22). Debido a esto se atribuye, por

To menos en parte, el hecho de que los depdsitos ya licuados

sean mas estables (23) .

4.5 CLASIFICACION DE LOS CASOS CONOCIDOS

En la tabla 4.4 se observa que hay una gran variedad de es -
tructuras afectadas y de causas de la falla, asi como tam -

bién diversas formas de manifestacion del fenbmeno.
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Esta es una lista general, cuyo lnico orden es el cronold -

gico.

Para el mejor aprovechamiento de la informacibn presentada -
por cada uno de los casos, es necesario establecer alguna -

clasificacion.

Existen por 1c menos dos que ayudan a elegir un criterio.

Una es Ta del Highway Research Board (H.R.B.)(17) que aunque
abarca todos los tipos de deslizamientos, establece una cate
goria para los de flujo. Segln el H.R.B. , la caracteristica
principal que distingue unos de otros es que en los flujos -
no hay una superficie de falla claramente definida. En Ta ta
bla 4.2 sé incluye Ta parte perteneciente a ésta clasifica -

cibn.

Esta tabla es una sintesis de experiencias estadounidenses,
resultado de una encuesta hecha en EE.UU. a una gran canti -
dad de instituciones e ingenieros que tiene que ver con pro-

blemas de deslizamientos.

A pesar de que no todos los casos de licuacibn se producen -
en taludes, la tabla 4.4 muestra una inmensa mayoria de fa -
1las provocadas por deslizamientos, con flujo del material.

Esto no es eventual, y corresponde tanto a una mayor sensibi
lidad a Ta licuacidn cuanto a una mayor gravedad de Tos efec
tos resultantes. Todos estos casos corresponden al esquema -

1-s de 1a tabla 4.2, permitiendo localizar el fenbmeno en es
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tudio dentro de una categoria mas ampiia de fallas.

ET H.R.B. define tres tipos de fallas mas, que son interesan
tes : el flujo en arcillas sensibles saturadas (esquema 1-q)
; el flujo en loes seco (esquema 1-n) y las avalanchas de -

roca (esquema 1-1) .

La otra clasificacidn es la propuesta por A. Casagrande (18)
Comprende Onicamente las fallas por flujo, y es complementa-
ria de la clasificacién anterior. Difiere de aquella en que

el enfoque que se da aqui es mds racional, ya que con los -~
ejemplos correspondientes y los suelos susceptibles, Casa -
granie clasifica el cardcter de la deformacidn necesaria pa-
ra iniciar el flujo (tabla 4.3) . Es el primer intento serio
que correlaciona el conjunto de fallas conccidas con la con-

cepcidn tebrica del fendmeno.

Se hacen algunas observaciones a ésta tabla : tiene como ori
gen la experiencia, por un lado, y por otro la teoria de la

Al amd A d AT A [P Y
reialilon ae vacigs cridica.

Sin tomar en cuenta la teoria, la tabla establece una separa
cion entre los flujos simultdneos (tipos A y B) y los progre
sivos (tipo C) dicha separacidn es valida por el hecho de co

rresponder a casOs que se han presentado en la realidad.

Se presentan algunas dificultades al aplicar éste criterio -
de clasificacidn en forma estricta, mismas que se manifies -
tan en el uso de letras dobles para algunos casos de la ta-

bla 4.4



SECO ——=

e SATURADO

TABLA 4.2 DESLIZAMIENTOS POR FLUJO (Ref !7)

ARENAS, LIMOS Y MEZCLA DE ROCAS,
ROCA ARCILLAS SENSIBLES ARCILLAS, ETC. ARCILLA

Despuss de Heim (1932) Provincia de Kansu,

arena seca CHina, 1920

Eim, Suiza, i88i

terrazas cultivadas
lago
Esquemo I-n

Flujo de Loes ({seco)
{ causado por sismo }o--
extremadamenie rdpido

— oe

Esquema I-1

. Esquema | =m
Flujo de pedozos de roco CORRIENTE DE
(Variedad: AVALANCHA DE ROCA) ARENA Esquema 1--0
. ;o suolo y roca.. AVALANCHA DE ESCOMBROS
Este tipo de movimiento ocurre solo rdpida ¢ muy rapido intemperizados

cuando - grandes deslizomientos ¥

muy rapido Q...
, ) ex %,remadomenie pizarra
coidos adquisren velocidodes muy rapido

grandes (mds de 40m/seg. en Elm.)

lecho de roca =¥

despugls de Shafpe
Rio Blanco,
Quebec

pizarra
(;ﬁ& intemperizada Esquoma - P
Esquema 1-g P o gé FLUJO DE TIERRA
FLUJO DE TIERRA
RAPIDO
coisio (FLUJO DE LODO)

lento a rdpido
Esquema 1-=5

FLUJO DE ARENA O
DE LIMO, rdpido a muy

rapido arena
limpia

¢ N
muy raopido

Esquema | =-r

FLUJO DE ESCOMBROS

muy ro’pido




TABLA 4.3

FALLAS POR FLUJO DEL MATERIAL

Ref. (18)

Sensitividad
de los suelos
a la licuacidn

Suelos que pueden
ser afectados por
el tipo de falla

Cardcter de a deformacidn
necesaria pafa iniciar el

flujo |

Cardcter y rapi
dez de Ta falla
por flujo

Ejemplios de fallas por flujo

Alta
sensitividad
"Tipo A"

Arena en condi -
cion muy suelta;
polvo de roca

Pequefias deformaciones, -
. tales como 1hs producidas
 por un sisme 6 expliosion,
!que afectan}una gran masa

Flujo rdpido -
{unos minutos)

Fallas de terraplenes de ferrocarril
, en Holanda (1918) ; flujos de 1i -
mos en las montafias Laurentian

Baja
sensitividad
"Tipo B"

Arenas de rio;
polvo de roca

!Grandes def&rmaciones, que
afectan a toda una masa ;
ejemplo: fayTa de un estra
to de arcilla, transmitida
a la arena superior

Flujo répido -
(unos minutos)

Presa de Fort Peck, arenas de rio -

en la cimentacidn y arenas de relle-

no hidrduiico en el cuerpo de la -
presa

Baja
sensitividad
"Tipo C"

Arenas de rio;
polvo de roca;
Timos y arcillas
estratificadas;
arcillas muy sen
sibles al remol-
deo

| .
| Grandes defcrmaciones -
creadas progresivamente

Licuacibn pro -
gresiva hasta -
varias horas de
duracidn, depen
diendo de 1a ma
sa afectada

v
Fallas de los bordos del Mississippi

; fallas en Holanda; fallas en 1imos
y arcillas estratificas en excava -
ciones

Notese que en el "Tipo C", Casagrande incluye Tas arcillas de alta sensibitidad, que en &ste trabajo se verdn aparte

29



TABLA 4.4

CAARACTERISTICAS DE LAS FALLAS CONOCIDAS

o Ref. (20)
Nombre Pais 6 | Ano Descrip(,;ién Tipo de suelo Causa supuesta €C Ref.
region : '
Zug Suiza 1887 | Se deslizd una 1engua larga hacia |Limo orgdnico bien | Sobrecarga de la ribe| B 1
el lago. Fallg el r‘auro de conten- | graduado, con algu- | ra por edificios, de-| C
cidn, y después vili'm el desliza - | na plasticidad. Are | formaciones por corte
miento grande. Se hundieron brusca | nas finas
mente casas y calles
Provincia | Holanda | 1881- | Licuacidn progresi*j/a de Tos talu - | Depbsitos fluviales | Erosidn del pie del C
de 1946 | des suaves de la césta. Se conocen | de arena fina, muy | talud. Presiones de -
Zelandia 229 en ese lapso suelta y uniforme filtracidn al bajar
1a marea
Presa de | México | 1909 | Deslizamiento répi@o del tercio - | Probablemente cali- | Deformaciones por -| B 4
Necaxa central del talud ;aguas arriba du- | za triturada, uni - { corte 5
rante la construccﬁén. forme y suelta
. Presa de relleno hﬁdréu]ico
Presa de | EE.UU. | 1918 | Deslizamiento de 1ja mitad central | Probablemente arena | Deformaciones por - B 4
Calave - talud aguas arribafdurante la cons | fina, uniforme y - |corte 6
ras truccidn. Presa de relleno hidréu- | suelta /
lico ‘ 8
Weesp Holanda| 1918 | Licuacidn de terra%]én de puente -| Relleno de arena fi | Vibraciones de los -| A 6
de ferrocarril. Fazﬂa répida na, suelta y unifor | trenes 1
! me 3

€9
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Descripcion

tos, mucho materﬁa] licuado en la

i

Z0na |

Nombre Pais & [Afio Tipo de suelo Causa supuesta CC |Ref
regidn
—;;esa de |EE.UU. |1925 | Trasiacidn del t?rcio central de - |Material granular -{ Sismo Ay 14
Sheffield la presa aguas abajo, casi intacto probablemente poco 4
. Se supone se 1§cu6 la parte infe |compacta
rior de la presa;
Grand Terra- 11929 | Se cortaron varigs cables submari- |Probablemente are -} Sismo Al 10
Banks nova nos en forma sucésiva nas finas y limos, c
sueltos
Presa de |Hawai 1930 | Deslizamiento rdpido del talud a - |Probablemente mate-| La obstruccidn del - 4
Alexander guas abajo durante la construccién {rial volcdnico tri-| drenaje aumentd las 11
. Presa de rrelleno hidraulico turado, fino, suel-| presiones de poro -
to, con un % de ar-| dentro de 1a presa
cilla
Fiords de |Noruega {1930 | 1° hubo varios dés]izamientos de - |Relleno artificial | Sismo. Ademds, la ma| A | 10
Orkdals taludes y re11en§s en la costa. - |en la costa. Arena | rea estaba excepcio- 12
Después se rompiéron sucesivamente | Timosa en el fondo | nalmente baja 13
2 cables colocados a cierta diistan |del mar
cia
Bahfa de |Nueva 1931 | 14 terraplenes sg asentaron y los |Llimos y mrenas 1imo| Sismo A4
Hawkes Zelandia taludes se extendieron. Asentamien |sas

$9



Descripcidn

Nombre Pais 6 |Anc Tipo de suelo Causa supuesta CC |Ref
region
Desemboca | Nueva 1931 | Faralldn de roca§de 183 m de altura ? * Sismo Al 15
dura rio Zelandia fallg. Arenas y gravas al pie fue -
Mohake ron trasladadas 700 m
Cuenca de | URSS 1932 | Licuacidn brusca del borde de una - | Arena ? x 16
carbbn cuenca de carbdn Fe 60 m de profun-
didad, que fluyd hacia adentro
yPresa URSS 1935 | Se licud talud aguas arriba, exten- | Relleno de arena - Explosiones para vo-| A | 10
Swir III diéndose el mateqﬁa]. Licuacion ré&- | suelta lar tablestacadoa -] C | 16
pida pero progreiﬁva guas arriba 17
Hengelo Holanda 11937 | Licuacidn de los &a]udes del rio - {Arena limosa fina, ? %
Twente. No se codocen detalles por | bien graduada
haber sido duranﬁe Ta noche
Margenes FE.UU. 1937-{ Licuacion progresﬁva de las riberas | Arenas finas, suel | Erosifn del pie del C 1
rio Missi- 1950 | en las barras del rio. Se conocen - | tas talud y exposicidn -
ssippi mds de 21 fallas brandes de las capas mas -
sueltas
Presa de EE.UU. |[1938 | Licuacidn de la cﬁmentacién y/o par | Relleno de arena,- | Deformaciones por -| B | 15
Fort te inferior de ]a‘presa con falla - | suelta, uniforme corte debidas al mo- 18
Peck talud aguas arriba. Presa de relle- vimiento del terreno 19
no hidrdulico de cimentacidn
Ravens~- Holanda {1939 | Licuacidn rdpida ﬁe las riberas del | Relleno de arena - | Vibraciones de los - A 1
waay canal, cerca de IFS esclusas Jedia vy fina,suel-| trenes 3
! ta v uniforme

G9



Noribre Pais © { Afo | Descripcidn Tipo de suelo Causa supuesta cC |Ref !
. regidn : I
Ymuiden Holanda | 1940 | Licuacidn %épida y flujo del talud [Arena fina, suelta | Dragado c 1!
de 1a ribera » uniforme 3 I
Mirgenés |URSS 1941 | Licuacidn rdpida y flujo del talud |Arenas de delta 7 * 16 !
rio Volga de la ribera
$talingrado ‘
Mirgen URSS 1946 | Licuacidn & flujo talud de Ta ribe |Arena fina de du - | Trabajo de un equipo ! 16
rio Dvina ra, con la destruccién de un embar |nas de dragado i f
(Riga)' cadero
East EE.UU. | 1946 | Flujo a t#@vés de la abertura de - {Relleno de arena - | Remocidtn de tablaes- | C | 20
Chicago un tab]aesﬁacado en proceso de - | gruesa taca de 0.45 m de an
construcciﬁn cho
Presa de |EE.UU. | 1980 | Flujo del dren hacia e pie de* ta | Arena sin compac - | Obstruccidn salida - 4
Red tud de aguas abajo. el que se de - | tar dren, y aumento de -
Mountain rrumbd en barte las presiones de poro
Margen EE.UU. | 1953 | Tres fa‘i]ais progresivas en las ri- | Parecen ser Timos ? C 1
rio beras. En la mis grande se inici§ |y arenas finas
Columbia por ]icuacﬁén materiales granuia -
res, pero terming en deslizamien -
tos de arcillas Timosas
Fiords de |Noruega| 1952 | Pequefio de§1izamiento en zona cos- | Arena ?* ] 10
Folla ta en que pabia una draga. Después 12
i
13

, des]izaqﬁento grande eh cabeza -
fiords y falla draga por rebote -

|
del estimuio
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Nombre pais & | Afo Descripcion Tipo de suelo Causa supuesta CC | Ref
region :
Coatza- México | 1959 | Asentamientos repentinos de colum- |Arenas y Timos uni-| Sismo Al 22
colacos nas y muros instalaciones costeras |formes, sueltos 23
Desplazamientos horizontales sec
ciones muelle
Lago Chile 1960 | Flujo progresivo]y muy rdpido de - {Limos lacustres, a-| Sismo Al 24
Rifiihue 1as riberas del rio, y obstruccidn |parentemente compac 25
del mismo en tre% puntos tos y uniformes
Pto. Montt|Chile 1960 | Licuacidn de depésitos naturales y |Arenas finas, limos| Sismo Al 24
Valdivia artificiales Agﬁietamiento de es- |arenosos. Depdsitos 25
Castro tructuras, fa11a$ de muros de con- |fluviales y lacus -
Panguipu- tencién, flujo de terraplenes A - |tres y rellenos ar-
11 floramiento de material Ticuado tificiales. Mate -
LLanqui- ) rial siempre suelto
hue
(Zona sur
del pais) ‘
Tennessee [EE.UU. Licuacion brusca‘de1 talud de 1a - [Arena 7 * 16
ribera. Una c]as%ficadora de car -
bon avanzd 15 m hacia el rio
Presa de |URSS Licuacidn del talud de aguas arri- ?* Choque de una lancha 16
Kajovka ba ‘ a motor que maniobra-

ba en el vaso

L9



Descripcion

Nombrre Pais § | Afo Tipo de suelo Causa supuesta CC | Ref
regidn |
"Presa URSS Licuacidn talud aguas arriba en cen ? ? 16
URSS" tral hidroélectrica, cubriéndose ac
cesos de agua a turbinas. El suelo
fluyd 50 m
Presa en | Alemania Licuacidn de yna presa. El material 7 * Hundimiento de la ma
el Sarre se extendié sobre el valle en capa sa sobre cavidades -
de6as8m ‘ subterrdneas
"Terraplén] URSS Derrumbe terr§p1én de ferrocarril jArena Vibraciones del treny A | 18
URSS" al tado de una esclusa. Iba pasan-
do un tren, que se hundié 12 m
Puerto Se Ticud el talud del embarcadero !Arena Trabajos defectuosos 16
fluvial de una gria
Anchorage |Alaska |1964 | Licuacidn de depﬁsitps naturales. |Arena y grava sobre | Sismo B | 25
Falla en cimentacion de puentes. un depbsito de ar-
Volteamiento de muelles y rompe- cilla limosa muy -
olas. Deslizamientos a lo largo sensitiva, con alto
de la costa. Golapso total e€n ca |contenido de lentes
sas y edificios de arena fina
Niigata Jdap6n 1964 | Licuacidn de depésitos naturales. |Arena fina suelta Sismo A |26

Asentamientos ‘en estructuras de
mids de 1 m. Grandes inclinaciones
Un edificio gird 80°. Emergid un

tanque para tratamiento de aguas

negras

99
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Descripcidn

Nombre Pais 0 | Afio Tipo de suelo Causa supuesta CC | Ref.
region .
Presa San | EE.UU. | 1971 | La cresta se movid de 1.5 3 1.8 m | Relleno de arena y | Sismo Bt 27

Fernando Licuacidn del relleno cerca de la | arcilla finas
base del talud. E1 talud aguas -
arriba se movid 21 m hacia el em-
balse

CC = Clasificacién Casagrande (Tabla4.3)

Ref.

El signo "?" significa que en las referencias consultadas no figuraban datos. No afirma nada respecto a la

existencia de tales datos que no se hayan publicado

Las referencias consultadas para la elaboracidn de ésta tabla, se dan al fimal del presente capitulo

69
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se dard un tabla-resumen de todos los casos, cuya informa #

cidn es complementaria a la presentada en la tabla 4.4

En la Sec. 5.6 se presentan ejemplos de flujos en materiales

SeCos.

En T1a Sec. 5.7 se examinan las caracteristicas de los flujos
en arcillas sensibles, y su similitud con Ta licuacidn de 1i

mos y arenas.

5.2 TALUDES NATURALES

Los fendmenos de licuacibén mds conocidos y mejor estudiados
corresponden sin duda a @sta categoria. En toda publicacién
que trate el tema, se menciona el caso de la provincia holan
desa de Zelandia y a veces los deslizamientos en las mirge-

nes del rio Mississippi.

Esto es por dos razones. En ambas se trata, no de unas pocas
fallas casuales, sino de un fenbmeno repetitivo a través de
los afios. Ademds la importancia practica en ambos casos es -
considerable. En Zelandia se 1iegan a poner en peligro los -
bordos de proteccidn tras los cuales estdn los "polders" (zo
nas agricolas situadas bajo el nivel del mar que distinguen
la topografia de Holanda). En el bajo Mississippi, la preven
¢ion de los deslizamientos es parte importante de los esfuer
zos para estabilizar el curso del rio y evitar la formacifn

de nuevos meandros, para facilitar la navegacion.
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Provincia de Zelandia.- Esta provincia estd constituida fun-

damentalmente por un grupo de islas que se localizan frente

a Ta desembocadura del rio Schelde (23) .

La configuracidn de la costa no es muy estable. La carga de
sedimentos aportada por el rio, unida al efecto de las olas
y mareas, produce constantes avances y retrocesos de las pla

yas.

Parte de este proceso general 1o forman los deslizamientos -

por flujo (23).

Un flujo costero en Zelandia "significa un deslizamiento -
inesperado hacia abajo de una gran porcidn de la costa bajo

el bordo, 1legando a veces a provocar la desaparicion de par
te del mismo bordo. Se caracteriza también por el flujo has-
ta alcanzar un talud mﬁy bequeﬁo (3° é 5° cbn 1avhor1;dﬁ£a1)
" (23) . Ademds, "tales fenOmenos ocurren siempre cuando la

costa estd retrocediendo como consecuencia de 1a accidn ero-

siva de las corrientes, en tanto que no hay peligro cuando -

la costa avanza" (23) .

La fig. 5.1 muestra el perfil del deslizamiento de Vliete -
polder de Septiembre de 1889, que puede considerarse tipico.
E1 volumen desplazado fué de 95 000 m3 de suelo, desapare -
ciendo una superficie de 58 000 m2 bajo el agua. En la figu-
ra se puede observar que hay partes del talud que tenian has

ta 27° . E1 flujo ocasiond una reduccion del angulo, que tie



Antes del flujo

és_ dol §iujo
(see

kY Dozpuss def fiffo B -
Antes dal flujo It Sep, 1880 0 20 406080 100 m.
Fig.B. 1

DESLIZAMIENTO DE VLIETEPOLDER Ref (23).

;7‘ P \é ~ - Anfes dal flujo.
s Socevado por o corrienie de marea.

-—= Tajados que fluyen progresivamente

= Despua’s del flujo

Fig. &2
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ne un valor medio final de 4° (23) .

Todos Tos flujos presentan caracteristicas comunes de impor-
tancia :

Son todos progresivos. Es un proceso gradual en el que van -
fallando y fluyendo al mar porciones de costa de uno a va -
rios metros de ancho. E1 fenbmeno se propaga hacia atrds a -
unos 50 Km/hora . En la fig. 5.2 se esquematiza este proceso
, incluyendo ademds la suposicidén de que bajo el agua el me-
canismo de propagacidn es idéntico. E1 proceso completo pue-

de durar un dia, hasta que la costa se estabiliza (23)

La mayoria ocurre en &pocas de diferencias excepcionales en

el nivel de las mareas, y cuando el agua estd bajando (23) .

La Torma en p]gn?g Q¢71qs deslizamientos es la que se presen
ta jdealizada en la fig. 5.5 . Llamada "en abanico" , "con =

coidal" 6 "cuello de botella" (23)(24)

Para dar una explicacidn a estos deslizamientos se propuso -
la 1lamada "hipbtesis holandesa" , la cual se ilustra en las
figs. 5.2 y 5.3 . Es la siguiente :

a) las corrientes de marea se llevan el pie del talud

(1inea a fig. 5.2), dejdndolo en equilibrio critico,

b) después de la marea alta, baja rdapidamente el nivel,
el agua subterrdnea fluye hacia el mar, y las presiones de -
filtracidon rompen el equilibrio en b . La zona entre b y ¢ -

se liclia y se va,
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c) lTentamente el fendmeno progresa, porque cuando se va
una parte, el nuevo talud pierde el confinamiento inferior y
tiendé. a expandirse, disminuyendo con esto las presiones de
poro dentro de ia masa y provocandao un flujo de agua hacia -
adentro, con el cual se estabiliza provisionalmente el talud

(fig. 5.3 A) ,

d) disipadas las presiones de poro negativas, el talud
pierde esa estabilidad adicional, y la deformacién por corte
en la arena suelta la licla, fluyendo otra parte (fig. 5.3 B
y €} . Y asi sucesivamente hasta que se forma un talud esta-

ble ,

e) la forma de abanico se explica por la ampliacidn del
fenbmeno hacia los lados a medida que avanza tierra adentro

(19)(23)(24) . ' ’ -

En el lapso 1881-1946 se han registrado 229 fallas, se ha -
3
deslizado un volumen total de 25 000 000 de m , habiéndose

2
perdido por esta causa 2 650 000 m  (23)

Rio Mississippi.~ A To largo de las mdrgenes de &ste rio se

encuentran suelos de diverso tipo y origen. Los deslizamien-
tos por flujo conocidos se han producido en las arenas de -
los 1lamados "depdsitos de barra", que son sedimentos recien
tes del rio ; debajo de estos se encuentran otras arenas de

origen mas antiguo, en las que el tamafo del grano crece con

1a profundidad (24) .
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Hay una costra cohesiva cuyo espesor varia entre 3y 33 m -
{24). La fig. 5.4 muestra el perfil de un suelo en el que se

presenta un "depdsito de barra" .

Hay 2 aspectos que hay que sefialar con respecto a la estra -
tigrafia :

a) Las arenas recientes se pueden dividir en dos zonas
: zona A de arenas finas sueltas, cuyo espesor varia entre -
0y 33m; y zona B de arenas medias a finas, cuyo espesor -

varia entre Oy 15m .

b) La zona A contiene siempre lentes de arena excepcio-

nalmente suelta (24) .

A continuacidn se resumen las caracteristicas de las 21 fa -
1las estudiadas, Tas cuales involucran un volumen de 14 000
. m3 7. La pkecﬁsiéh de los datos no estd totalmente gagéh—
tizada, ya que las mediciones fueron hechas antes 6 después
de suceder los deslizamientos, 1o que puede significar erro-
res en 10s taludes ; el material deslizado no fué estudiado

directamente, sino en las &reas adyacentes, y tal material -

puede ser mds estable que el que intereza analizar (24)

Antes de la falla Tos taludes variaban desde 5° en la arena
hasta 35° en la costra cohesiva. Posteriormente, la arena -
quedaba casi horizontal (mdximo 7°) y en el material cohesi-

vo la pendiente tendia a la vertical (fig. 5.5) (24)
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Flg. 5.4
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Las arenas mis sueltas y finas, correspondientes a la zona A
, fueron las mds afectadas {fig. 5.5) (24) . En todos los ca
sos las fallas ocurrieron durante periocdos de agua alta y, -
normalmente aunque no siempre, cuando el nivel del agua baja
ba. La mayoria de las fallas (si no es que todas) fueron pro

gresivas (24)

E1 parecido de estas fallas con las de Zelandia, condujeron
a la aplicacidn de la hipdtesis holandesa, pero modificada -

para adaptarla a las condiciones locales.

En la hipOtesis modificada se considera que la licuacién -
comienza en las Tlentes de arenas muy sueltas contenidas en -
la zona A (24) . De esta manera el proceso se iniciaria con

la erosidn y exposicidn consiguiente de tales capas de compa
.cidad inferior a la critica. Después las deformaciones por -
corte inducidas por el aumento del dngulo de Tos taludes, 1i
clian 1a arena de tales lentes, iniciando la falla. Posterior
mente aparecen presiones de poro en el resto de la zona A, -

1o que provoca el deslizamiento del conjunto (24)

La hipbtesis modificada toma como base el hecho de que la -~
mayor parte de Ta zona A la costituyen arenas comprendidas -

dentro de la denominada "zona critica" de relaciones de va-

cios .

Conforme a la teoria de la relacidon de vacios critica, las -

deformaciones por corte provocarian s6lo la Ticuacién de los
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estratos de compacidad inferior a la critica (24) .

Lago Rifiihue.- Los sismos de Mayo de 1960 ocurridos en el -
sur de Chile produjeron tres grandes deslizamientos por flu-
jo en las mirgenes del rfo San Pedro, que sirve de desagie -
al Lago Rifithue. Las masas deslizadas represaron el rfo, con

el consiguiente peligro para la ciudad de Valdivia (25) .

E1 més grande de los 3 deslizamientos (conocidos localmente
como “tacos") desplazd un volumen de suelo de 35 000 000 de
m3 , & 1o largo de 1 Km de 1a ribera. E1 material Ticuado 1o
constituian 1imos lacustres localizados a gran profundidad -
{80 m} y en apariencia compactos (25)(26)(27) . La sensibili
dad de estos 1imos a la licuacibn se aprecia en la cantidad
de cicatrices de antiguos deslizamientos existenes en el -

drea (25) . -

Otro hecho interesante es que estas fallas, al igual que en

Zelandia y Mississippi, parecen haber sido progresivas (27).
En la tabla 5.1 se resumen los Tlujos en taludes naturales.

Llama Ta atencién que practicamente todos corresponden a mir
genes o desembocaduras de rios, confirmindose la predisposi-
cidn de los sedimentos fluviales a la 1icuacién. También es

importante que la mayoria de las fallas, y las mds grandes ,

sean de tipo progresivo.
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DESLIZAMIENTOS POR FLUJO EN TALUDES NATURALES
Ref. (20)
Lugar Estratigrafia Tipo Dura- | Forma Talud inicial | Prof. falla |L F v N vel
flujo |[cidn en (talud final) | (prof. corte){(A.F.,
planta m m m3
Zelandia |4.5 a 7.5 m cohesivo; | Progre Pocas | Abanico | Menos de 10° | Hasta 24 90 a Hasta 3 mi-| Bajando des-
12 a 15 m arenas. sivo horas a 27° (mdx. 24) 210 Tlones pués de ma -
Arenas, 1imos, arci - a un (3¢ a 4°) (150 rea alta
Tlas dia a
360)
Mississi i0 a8 33 m cohesivos ; Progre | Pocos | Abanico | 5° en arena menos de 12 |Hasta |Hasta 3 mi-| En general -
ppi 7.5 a 33 m arenas fi- | sivo minu- | casi to| 35% en costra| en centro 33 Tlones 200 | bajando des-
‘nas sueltas (Zona A) tos a | dos {0 a 6° en a-{ hasta 54 en |(has- |mil pués de ma -
0 a 15 m arenas medias menos rena, 90° en ' cuello ta rea alta
densas (Zona B) de 2 costra) (hasta 33) 1330)
dias
Lago Ri- |30 m rellenos fluvia | Aparen ? En "U" | 18° en costra | Hasta 45 Hasta |[Hasta 35 mi| .....
fiihue *|les y limos lacus - temen- menos de 5° (hasta 45) 1900 11ones
(rio San {tres. Después limos te pro en limos {has-
Pedro) |lacustres por 1o me- gresi- (casi 90° y ta 25
nos hasta 90 m Vo 0 , respecti- Km)
vamente)
Ymuiden ? Progre | Una ? 16° 115°) 9 (15) 29 ? Marea alta
sivo hora

78
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LUGAR ESTRATIGRAFIA DURA FORMA TALUD INICIAL | PROF.FALLA L. F. v NIVEL
FLUJO : {CION EN (TALUD FINAL) { (PROF CORTE)! ( A.F.) 3
PLANTA ] m m
Hengelo ? ? ? |Capa 23° 4 {1.5) 12 ? En parte sup.
i del talud
Rio Moha Arenas y gravas ? ? ? Casi vertical | 183 (183) ? ?
ke {casi horizon
; ‘ tal)
Rio Arcillas iimosas lami | Progre ? |Abanico| Suave ? 600 Hasta 11 ?
Columbia nadas, arenas, gravas | sivo (casi verti- (300) [millones
‘ cal)
Ravens - Relleno de arena suel | Aparen |Pocos T 126° 9 (5) 30 ? Al centro -~
wWaay ta temenﬁe miny {0 a 26°) del talud
simultd |tos
neo
Stalingra | Arenas de delta ? 3ad] 7 ? 7 250 ? ?
do (rio -~ minu- (400 a
Volga) tos 450)
Tennessee ? ? ? ? ? 25 ? ? ?
Cuenca de ? Aparerte| ? ? (horizontal) ? ? 20 ...
carbdn mente;si

multéneo

68




Lugar Estratigrafia Tipo | Dura- | Forma | Talud inicial {Prof falla |. F v Nivel
flujo § cidn en (talud final) | (prof. corte) | (A F
. planta m m m3
Rio Dvina|Arenas de dunas ? ? ? 5 1 ? ? ? ?
Puerto ? ? 7 ? ? ? ? ? | Agua alta deb’-
fluvial do al deshielo
Prof. falla = Profundidad de falla
pProf corte = Profundiad del corte
LF = Longitud de falla
AF = Ancho de falla
v = Volumen desplazado
Nivel = Nivel del agua en el womento de la falla

9R
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5.3 PRESAS Y TERRAPLENES

En la tabla 5.2 se presentan los casos de esta categoria. -
Son 10 presas y un nimero indeterminado de terraplenes. En -
esta tabla no se describe la falla de la presa San Fernando
ocurrida en Febrero de 1971, pero en Tos siguientes parrafos

se describirdn brevemente las causas de dicha falla.

Presas.- En las presas que han fallado se cumplen las condi-
ciones que ya se han mencionado para la falla por flujo. Mate
iiales granulares mds o menos Timpios, sin compactar {excep
to 1a presa Sheffield, en que de todos modos existen antece-

dentes de que Ta compactacidn fué pobre), y saturados.

Gran parte de las presas que fallaron fueron construidas por
el método de relleno hidrdulico. Estos desastres han influi-
dé de manera decisiva en la desconfianza que tienen los -
constructores de presas actualmente nacia éste método de -
construccidn. Muestran similitud importante las siguientes -

tres fallas.

La presa de Necaxa fué en su época la mds alta del mundo. -
E1 20 de Mayo de 1909, estando en piena construccidn y encon
trandose el nivel del agua en el vaso muy bajo por la sequia
, se deslizd y fluyb el talud de aguas arriba. Todo fué muy

rdpido y el material se extendid hacia el vaso. La falla fué
atribuida a la presidn ejercida por un nicleo aln no consolj

dado y en rédpido crecimiento, ademds del uso: de gran canti-
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TABLA 5.2 Ref (20)
FALLAS POR LICUACION EN PRESAS Y TERRAPLENES

Lugar Esiroﬁgro’ﬁ'a de la | Alture TAAb Tabd Materiales de construccion Méiodo de construccion Estado de la construccion Movimientos & fallas anferiores Zona afectada Volumen Duracion

Cimentacion (Longitud) | (TAA") | final desplazado m
Presa 9m de grava sobref 72 m ENEY Muy Ndcleo de arcilla materiol Relleno hidrdulico por borbeo| Falfabon 12m para la corona. Los toludes I' m de movimienfo horizontal en talud de | Tolud aguus arriba| 580 000 Menos de
Calaveras lecho de roca (390 m) |2.5:1) pequeiio  {gronular desde areno fina a y volteo del moterial alcanzaban ya su dngule definitivo aguas airiba en los © meses anferiores | en 210 m ceniroles 5 minutos

roca

Preso Roca 59 m 3 Muy Nicleo de arcillo Resto, cdiza | Refleno hiddulico por bombeo | Faitaban IIm para la corone. Tolud aguas arriba ? Talud aguas arriba] 550 000 I minuto
Necoxa (360m} [(2:1) pequefio | fracturada no alcanzaba su ancho definitivo : en [20 m ceniraleq
Preso Pizarra intem - 74 m 4% Muy Nucleo de fimo arenoso Relleno hidrdulico Faltaban 6 m para lo corona Movimientos en las vias sobre olud Tolud aguos arriba {5 000 000  |iO minutos
Fort perizada con lentes| (2700m}((8.5:1) |pequeno |y taludes de materioles aguas arriba, en ka zona en que falio, |en 600 m del -
Peck de bentfonito sobre graduados los dios anteriores lado derecho

Pizarra dura
Presa Conjunto de | 38m |31 ? Masa heieroge'r)ea de- Relleno hidrdulico por Faltoban O m pare la corona Solo | cm (horizontales) en fotal. | Tolud oguos a- |257 000 Menos de
Alexander estrato permeable| (186 m) [(2 1% materiales volcanicos bombeo En los 2 1/2 meses anteriores bajo 30 segundos

entre 2 Impermeables descompuestos. Nicleo no se registraron movimientos.

todo de 4 m de orcilioso del mismo material

espesor. Abajo lavo

endurecida
Presa ? 17 m ? 2 ? ? Terminado, Habio pasado | afio  desde- No se registran Dren y pie del ? ?
Red (g} ! el primer |lenado talud aguos a -
Mountain bajo.
Preso 3m dodepésilos {9 m 2.51% ? nNbcleo impermeabls y Probablemente la compacio- | Terminada’ 8 afios antes No se registran Todo 6] Tertio ? ?
Sheffield aluvigles arenisca | (240m) [(2.5:0% relleno granular saturado cidn fué pobre central de la

blanda y compoctado presa
Terrgplenes  [Limos ? 1.5l 3 ? ? ? ? ? ?
Bahio de Arenas [imosas . ]

“{ Hawkes Grava 'y roca
Presa Varias decenas ? 201 Menos Nucleo impermeable y volteo de la arena Estaba llendndose el voso por primera vez Talud de aguas 14 2
Swir 11 de 101 falud de orena arriba
Presa ? ? ? ? ? ? ? Tolud aguas ? ?
Kajovko arriba
"Presa ? ?  [2811% |Porece ? ? ? ? Tolud aguas ? ?
URSS" (7) Que muy arriba
pequeiio
Preso en ? ? ? Parece ? ? ? ? Se rompid toda ? 2
el Sarre fue ho- : una parte de lo
rizonial presa

Terraplen I3 ? 35° 00a35° |Relleno de arena ? Terminado b ? ?
en Weesp suelto
""Terraplen 2 ? ? ? ? ? Terminodo | ? ?
URSS" )
Terraplenes  |Depdsitos fimo 3a4m (1511 81 ? ? Termipgdos | L ? ?
Sur de Chile |arenosos suelio

TAA = Tolud aguas arribo; TAAb = Talud aguas obajo

Ei asterisco indica ef tolud ofectado




89

dad de material volcdnico liviano (tepetate) en el prisma de

aguas arriba (fig. 5.6a) (28)

La presa de Calaveras fué también en su &poca la mis alta -
del mundo. E1 24 de Marzo de 1918, en plena construccién, -
con al nivel del vaso bajo, se deslizd y fluyd el talud de -
aguas arrviba. Fué muy rdpido y el material se extendid hacia
el vaso. Antes se habian registrado en el talud movimientos

horizontales muy importantes, que cesaban cuando se frenaba

la construccidn. Es notable que antes del desiizamiento prin
cipal los testigos vieran un movimiento lento hacia afuera -
de la parte inferior del talud, acompafiado de un descenso s}
multdneo del charco central de la presa (en el cual se depo-

sitaba el material de construcci6n) (fig. 5.6b) (29)(30) .

La presa Fort Peck fué en su época, la mis grande por el vo-

Tumen del terraplén (90 000 000 de m’). Fallé el 22 de Sep -
tiembre de 1938, durante la construccidn, cuando el agua en

el vaso estaba bajando. E1 proceso de falla fué un poco més

Tento que en Necaxa y Calaveras {10 minutos). Las demis ca -
racteristicas son Tas mismas : el talud de aguas arriba se -
des1iz6 hacia el vaso. Igualmente, los testigos informaron -
del descenso del nivel del charco simulténeo al desliizamien-

to (fig 5.6¢c) (18)(31)(32) .

Como se observa, existe similitud en los 3 casos, y se des -
prende 1a conclusidn de que "... las partes mas susceptibles

de las presas de relleno hidraulico son ... los bordes exte-
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riores de arena, y en especial la parte sumergida del talud

de aguas arriba" (15)

Casagrande hace la observacidén de que los flujos en Calave -
ras y Fort Peck son casi idénticos. E1 detalle del descenso

del charco central, presente en ambas descripciones, simultd
neo con las deformaciones iniciales, es 10gico si se recuer-
dan las experiencias de Maslov descritas en la Sec. 2.4 de -
fallas de modelos de taludes ; esto serfa la confirmacién de
la aparicion de tensiones de poro durante las deformaciones

rdpidas por el corte ; el charco haria las veces de piezbme-

tro indicador.

La presa de San Fernando falld el 9 de Febrero de 1971. La -
construccidon de &sta presa fué iniciada en 1912, por el méig
do ée relleno hidrdulico, directamente schre suelos aluvia -
les naturales. Durante la falla, el talud de aguas arriba se
movid hacia el embalse. E1 deslizamiento del talud de aguas

arriba fué muy rdpido, y se considera que ocurrid como con -
secuencia del incremento de las presiones de poro en el sue-
1o del terraplén como consecuencia de la sacudida (la presa

fal16 durante un sismo) y la consiguiente pérdida de resis -
tencia ocasionaron la licuacidn del relieno hidrdulico cerca
de Ta base del terraplén. Las evidencias existentes hicieron
suponer a la Comision que estudid el caso, que las anterior-

mente citadas fueron las causas de Ta falla de la presa (33)
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En cuanto a la presa Sheffield, existe discrepancia entre -
los autores acerca de la existencia de Ta licuacidn. La duda
proviene de que el pedazo que se desprendid, se trasladd man

teniendo intacta su forma sin fluir (34)(35) .

Terraplenes.- Existen dos casos de fallas muy parecidas : el
de Weesp y el de "terraplén URSS" . En ambos casos un terra-
plén de ferrocarril, de arena suelta Timpia, se licub al pa-
so de un trén., provocdndo el descarrilamiento y hundi -

miento del mismo (8)(23)(24) .

La 1icuacidon de las cimentaciones pantanosas de los terraple
nes de caminos en el sur de Chile en Mayo de 1960 (principql
mente en la Carretera Panamericana) fué la causa primordial

de fallas en carreteras durante el sismo (25)(26) .

5.4 CIMENTACIONES Y ESTRUCTURAS DE CONTENCION

Este tipo de fallas no se ha presentado en gran n&mero. Ade-
mds han afectado vollimenes de suelo relativamente reducidos.
Sin embargo, son de gran interés para el ingeniero, ya que -
Ta posibilidad de Ticuacidn en cimentaciones sobre arena -
suelta es uno de los probiemas mids dificiles para el proyec-

tista (34) .

La mayoria de Tas fallas son provocadas por sismo. Los te -
rremotos del 22 de Mayo de 1960 en el sur de Chile fueron -
prodigos en éste sentido, y las que figuran en Ta tabla 5.3

son sdlo las que han sido publicadas. En &sta tabla no se -~



TABLA 5.3

FALLAS POR LICUACION EN CIMENTACIONES Y ESTRUCTURAS DE CONTENCION

Ref. (20)
Lugar Estratigra- | Estructy Caracteristicas de ta licuacion Caracteristiras | Observaciones
fia ra{s) a- material Ticua-
fectada do
(s) .
Ciudad de [Depdsito de| Muro de {1° hubo deslizamiento lde1 muro y hundimiento Limo y arena fi| Unos dias antes -
Zug delta conten- |de 3 casas. 3 horas despuds deslizaron 140 mil | na saturados se habfan notado
cién edi jm hacia el lago, hundigndose 7 m el suelo den- asentamientos y -
ficios. |tro de un &rea de 140'm hacia adentro de 1a c'y grietecillas en -
pPavimen- |dad por 300 m de margen. Algunos edificios se - el pavimento
to de - |movieron 18 m hacia el lago. E1 suelo deslizado
las ca ~ |se extendi6 300 m por:el fondo del lago, forman
1les do una capa de hasta 4 m de espesor
East ¢ ..... Tablaes- |La remocién de una tablaestaca hizo fluir el - | Arena suelta sa
Chicago tacado suelo de relleno hacia afuera. E1 flujo se pro- | turada
de con - |pagd hacia atrds siguiendo la forma irregular -
tencidn jdel tablaestacado. La'arena dejd al fluir un -
hueco de 1.5 x 6 x 40:m, un volumen entre 400 y
500 m® . E1 proceso total durd 30 minutos
Zona {Puer |Terrazas Mures Hubo deslizamientos y fallas en los muros costa | Rellenos de are
Sur {to fluviales Estacidn |nero y del muelle, asi como en la estacién fe - | nas sueltas y -
de |Montt{y depdsitos| de ferro [rroviaria. E1 monumento se hundié en el suelo saturadas
Chile Tacustres carril
arenosos |_Monumento :
L1an {Depdsitos Casas de {Colapso de las casas debido a sentamientos dife | Arenas y limos
qui- |fluvio-la madera rencizles. Las ondas del sismo quedaron marca - | sueltos y satu-
hue Jcustres das en el terreno comoc deformaciones senoidales | rados
de la superficie

§6



Caracteristicas de la licuacion

pactas

Lugar Estratigra- |Estructu Caracteristicas | Observaciones
fia ra(s) a- material licua~
fectada do
N ACY |
Zona PPan- {1 m relleno | Casas Hundimiento de las cimentaciones de varias ca- | Limo blando y -
Sur guipujde grava sas. Aparecieron afloramientos de 1imo 1iquido | saturado
de 111 |Debsitos de a través de la grava ; pequefos crateres
Chile Timo lacus-
tre
Cas- ({Terrazas Muelle Se Ticud el terreno Arena fina, -
tro [fluviales suelta y satura
postgla - da (relleno)
ciales de
arenas i
nas com-

L7 Ty
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inciuyen las fallas provocadas (ambas por sismo) en Anchora-
ge, Alaska y en Niigata, Japén en 1964 y que también ocasio-
naron numerosas fallas en las cimentaciones de 1a mayoria de

las construcciones existentes.

Respecto a tas fallas en el sur de Chile, se puede decir que
Ta historia geoldgica de 1a regidn es importante, las glacia
ciones influyen en ello. En efecto, de Valdivia al sur se -
presentan en gran cantidad los depdsitos de arenas y limos,
fluviales y lacustres, saturados y en estado suelto (26) . Y
como es en &sta zona donde la intensidad de los movimientos

fuéd maxima (26) , los resultados parecen 16gicos.

5.5 LOS DESLIZAMIENTOS SUBMARINOS

Se han incluido aqui 3 casos de licuacidn en el fondo del -
mar. En la tabla 5.4 se resumen las caracteristicas de estos

3 deslizamientos.

En todos los casos considerados, el movimiento se ha inicia-
do en un punto, como una perturbacién relativamente insigni-
ficante, propagindose después a velocidades entre 6 y 110 -
Km/hora (19) . La capacidad destructora del fendmeno crecid

con el tiempo y Ta distancia (caso de Folla), debido posible
mente a que el volumen de material involucrado va aumentando

en forma geométrica (19) .

Llama la atencidn la capacidad del fendmeno para recorrer -

enormes distancias sobre un piso prdcticamente horizontal .



TKBLA 5.4

DESLIZAMIENTOS SUBNA%INOS POR LICUACION

Ref. (20)
Lugar Caracteristicas 'Gra&;én Velocidad |Distancia Efectos producidos
de la te de propa- |recorrida
iniciacion medio gacidn en
% Km/h Km

Fiords de |Se produjo un pequefo des ? 6a 10 2 Un gran deslizamiento de 300 000 m3 en la
Folla 1izamiEnto en la arena de cabeza del fiords, dafid 2 muelles. El fe-
(190 Km al]|la playa cerca de la en - nomeno rebotdé y volvid al lugar inicial,
NNE de trada del fiords arrast?ando la draga alli instalada
Trondheim)
Fiords de |Se produjo un pequefio des 10 26 24 2 deslizamientos muy cerca del primero -
Orkdals Jizamiento en A, provoca- 0.75 10 (B y C) con falla de algunas estructuras.
(29 Km al |do probablemente por un - Rotura de 2 cables submarinos.
SW de sismo (ver fig. 5.7) {ver fig. 5.7)
Trondheim)
Grand Hubo un sismo simuiténeo 0.53 110 550 Rompimiento sucesivo de 8 cables subma -
Banks 0.04 20 rinos

96
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+ Sondeos
«w===- Gurvas de nivel

-=e== Cgbles submarinos

ba== Cables rofos Filords de Orkdols

Ay ~ Tismpo en que trans- 5123545
5

currio e! dastizamiento

kildmetros ~

Destizamiento €
Atz 7'

Desglizamiento A
At=0 ( 5-2-3C, 748 a.m.)
Daslizamiento 8

At=3'

Fig. 8.7

DESLIZAMIENTOS SUBMARINOS EN EL FIORDS -DE ORKDALS

Ref.

(9.
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Todos los autores estdn de acuerdo en cuanto a la existencia
de la licuacién en los ajemplos de la tabla 5.4, sin embargo
hay diferencias en 1o que se refiere a la propagacion de los
efectos. Se ha pensado en avalanchas de arena de gran turbu-
lencia, que ya licuada, resbalan sobre el fondo como los ta-
Tudes alpinos, y se ha propuesto para Grand Banks la hipdte-

sis de una sucesibn de deslizamientos (19) .

Estas posibilidades son rechazadas por Terzaghi debido a que
no explican la magnitud de los efectos, y porque ademds esta
rian en contradiccidn con la incapacidad de la arena Ticuada
para recorrer grandes distancias. Sin embargo. piensa que 1o

que viaja es Ta Ticuaci6n y no la arena {19) .

Es dificil saber realmente 1o que sucedef ya que en los des~
Tizamientos submarinos no hay ni puede haber testimonios di-
rectos. Los signos que ayudan a 1a imaginacidn son :

agitacion anormal de la superficie del océano,

cambios en la configuracidn de la costa,

cambios en la topografia del fondo del mar, verificado
por sondeos, Vv

lapsos de rotura de los cables submarinos (19) .

5.6 LOS FLUJOS EN MATERIALES SECQS

Como se verd mds adelante, la licuacidn en 1imos y arenas se
debe & la aparicidn brusca de presidon en el agua por tenden-

cia a la reducci6n de volumen del suelo. Existen casos de -



99

flujo en materiales granulares secos cuyo mecanismo es idén-
tico, excepto que aqui se trata del aumento brusco de la pre

sibn del aire que 1lena los vacfos.

Un ejemplo asequible de este fendmeno se presenta cuando se
vacia un saco de cemento § harina. E1 aire atrapado hace las
veces de lubricante, y el polvo se extiende como un liquido

(18) .

Existen algunas diferencias importantes entre los flujos se-
cos y la licuacidn tradicional. E1 aire, a diferencia del -
agua, no es incomprensible, por 1o que debe disminuir apre -
ciablemente su volumen antes gue la presidn asT engendrada
pueda equilibrar un peso importante. Ademds, el aire compri-
mido tiene mds facilidad que el agua para circular por los -
vacios del suelo, por To que drenard mis répidamente que &s-

ta. Por 1o mismo, el flujo seco, s6lo serd posible si una ma-

sa grande de sueio de estructura suélta tiende a disminuir

de volumen brusca y simultdneamente en toda su extensidn.

Ademds, el lapso en estado 17quido serd@ necesariamente muy

1

corto. Todas estan condiciones se cumpien en la realidad -

(17)

Se conocen dos tipos de materiales en Tos que se presenta el

flujo seco : loes y roca .

E1 loes es un sedimento eb6lico de grano fino, de estructura

abierta y caracteristicas variables. Su porosidad es grande,
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habiéndose medido valores hasta de 49% (36) . E1 caso mds co
nocido de flujo en loes es el producido por el terremoto de

1920 en Kansu, China cuyo esquema se presenta en el 1-n de -
ta tabla 4.2 . Un tramo de carretera fué transportado por el

flujo a 1 600 m de su posicidn original (17)(18)

Puede parecer extrafio que se produzcan avalanchas de roca -~
con el mismo mecanismo, sin embargo se conocen por 1o menos
dos casos, cuyo denominador comin es la magnitud del volu -

men envuelto.

En 1932 se produjo una avalancha de roca en Elm, Suiza, que

comenzf cen pequefios deslizamientos laterales en la montafia.

"Pocos minutos mds tarde, la masa completa de roca ... fué
disparada hacia el valle ... ahora el movimiento adquirié -

1

las caracteristicas de un flujo ... la masa se precipité -
hacia el otro lado del pequefio valle, donde dié la vuelta y
fluy6é por el valle principal. Alli avanzd cerca de una mi -
11a" (17) . Se movilizaron 10 000 m’ , Tos que descendieron

verticalmente 440 m . Todo durd 55 segundos (17)

ia otra avalancha de roca ocurrid en Alberta, Canadd, en -

1903, fué alin mds grande que la de Elm (17) .

5.7 LAS ARCILLAS MUY SENSIBLES (QUICK CLAYS)

E1 23 de Diciembre de 1953 ocurrid un desliizamiento en Ullen

saker, Noruega.Un talud suave, de 3 a 6% de pendiente bajaba
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desde el camino hacia un riachuelo. Después se produjo un -
deslizamiento progresivo que se extendid tierra adentro (37)
(38). En total desaparecieron 200 000 m* , dejando una cavi
dad de mds de 200 m y una profundidad variable de 5a 8m -

(38)

E1 material licuado se extendid 1 1/2 Km a 1o largo del rfo,

hasta que fué detenido por un puente (38) .

E1 caso de Ullensaker es un ejemplo tipico de los desliza -
mientos por flujo en arcillas muy sensibles, que se producen
casi a razdn de uno cada afio en Noruega (38). Aunque se cong
cen deslizamientos de este tipo en Suecia, Este de Canadd y

N.E. de EE.UU., se Te puede considerar un fendmeno tipicamen

te noruego (38)(39) .

No es casual l1a localizacidn del fenfmeno a ambos lados del

Atldntico Norte . Los deslizamientos ocurren en taludes natu
rales de arcillas marinas de alta sensibilidad (entre 10 y -
200) (La sensibilidad es el cociente que existe entre la re
sistencia al corte en estados inalterado y remoldeado, medi-
das en una prueba de compresidn simple), de historia geoldgi
ca comiin . En todos los casos las arcillas se formaron por -
sedimentacidn en el fondo del mar. Hace unos 10 000 afios, -
las grandes masas de hielo que las cubrian desaparecieron, -
como consecuencia del deshielo que siguid a la época glacial
, provocando la elevacifn isostdtica gradual del terreno, -

queddndo las arcillas localizadas a alturas . hasta de 220
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m sobre el nivel actual del mar (38)(39)(40) .

E1 resultado principal del proceso ha sido, en las arcillas

el lento reemplazo del agua del mar de sus poros por agua -
dulce proveniente de las lluvias. E1 lavado consiguiente de

Ta sal ha provocado una disminucidn del Timite 1iquido de la
arcilla, hasta hacerlo menor que la humedad natural de la -
misma ; ello ha inducido un aumento vertical de la sensibili
dad (41) . Finalmente, Ta resistencia al corte ha disminuido
hasta en un 30 y 50% (38)(41)(42) . Tales efectos, confirma-
dos por abundante informacidn de laboratorio y campo, se de-
ben al descenso de la actividad eléctrica de las particulas

del suelo por la expulsion de los iones sédicos (43) .

Los flujos que se han producido han sido progresivos y simul

téneos a toda la masa (39) .

Existen diferencias importantes entre los flujos en arenas -
sueltas y los flujos en arcillas sensibles. En ambos casos -
se trata de un suelo saturado muy suelto, en que la estructu
ra se derrumba bruscamente, entregando la carga al agua y =~
perdiendo totalmente (o casi) su resistencia al corte. En -
cuanto al proceso anterior o posterior al flujo mismo, apare

cen diferencias esenciales.

En arcillas el flujo puede ser provocado por una causa exte-
rior (una explosidén por ejemplo), en la mayoria de Tos casos

no hay explicacidn externa; como ya se vid se debia a la pér
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dida gradual de la resistencia al corte por lavado de la sal

(41)

Es decir existe un condicionamiento interno previo a la fa -
11a; en arenas y limos, en cambio, existe casi siempre una -

causa externa mediata o inmediata.

Finalmente, el estado Gitimo del material deslizado es total
mente diferente en ambos cases. En los suelos granulares hay
una solidificacidn mds 6 menos rdpida por la sedimentacidn -
de las particulas en suspensidn, que conduce generalmente a

un suelo mis estable que antes. Sin embargo, la arcilla 11 -
cuada queda en forma permanente liquida, ya que la falta de

iones en el agua le impide reestructurarse. Por consiguiente
, una arcilla licuada no tiene capacidad de carga, y donde -
se ha querido usar nuevamente como material de cimentacidn -

ha habido que estabilizarla inyectdndole sal (44) .



CAPITULO VI
EL MECANISMO DE PRODUCCION Y PROPAGACION

6.1 GENERALIDADES

Como se ha visto en capitulos anteriores, las diferentes fa-
1las causadas por licuacidn han tenido desarré]]os diversos.
En éste capitulo, se presentardn las diferentes teorias que
- han buscado explicar la generacion de la licuacién y su pro-

pagacion.

Terzaghi en 1925, parece ser el primero en enfrentar el pro-
blema, afirma que en 1os casos de Ticuacidn espontdnea hay -
una tendencia al cambio de volumen mds rdpida que la veloci-
dad de salida del agua de la masa del suelo. Aparecen enton-
ces presiones de poro dindmicas de magnitud suficiente para

anular las presiones efectivas, con la consecuente pérdida -
de los contactos intergranulares (46). Las particulas sgli -
das pasan al estado de suspensidn y el liquido resultante -

tiene una distribucidn lineal de presiones.

Hasta este momento, el fendmeno es complejo y adn no es cla-
ro y completamente comprensible, al grado que es posible en-
contrar diferentes interpretaciones en los hechos experimen-
tales. La discrepancia comienza con la definicidn del térmi-
no licuacidn, aunque en &ste trabajo se seguird utilizando -

Ta definicidn dada en el Capituio IV.
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Primero se presentardn las diferentes teorias que han preten
dido encontrar una explicacidn al fendmeno de 1a licuacidn,

con base en estudios de problemas especificos, o con estudio
del fendmeno en experimentos de laboratorio. Estas teorfas -
no son muy recientes, algunos de sus conceptos ya no son vi-
gentes en la actualidad, pero se hard mencifn de ellas como

informacidn, para ver el desarrollo que han tenido las dife-
rentes teorias. Finalmente se dardn a conocer las teorias -
gue se han desarrollado en la actualidad para explicar el fe

ndmeno de la licuacidn.

6.2 LA TEORIA DE LA RELACION DE VACIOS CRITICA (enpl

En 1936 Casagrande presentd su teorfa de l1a relacidn de va -
cfos critica para tratar de explicar Ta licuacidn. Al ser sp
metida una arena, con relacidén de vacios mayor a la critica,
a deformaciones por corte, &sta tenderd a contraerse. Si la

arena estd saturada y el drenaje es lento, aparecerdn presio
nes de poro dindmicas que pueden producir la licuacidn del -

suelo (46).

Es decir, las condiciones bdsicas para producir la licuacidn
de un depdsito seran:
a) relacidén de vacfos mayor que el valor critico, y
b) deformacuones por corte de magnitud suficiente
(8)(46).

Sin embargo, posteriormente se sefialaron varias Timitaciones
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a ésta teorfa, como son la imprecisidn y dependencia del con

cepto.

Los experimentos de Maslov y de la W.E.S. (Waterways Experi—
mental Station) contradicen el concepto de la contraccidn du

rante el corte.

La validez del concepto de ésta teoria, ha sido desmentido -
en 1a practica, ya que se conocen casos de estructuras cimen
tadas sobre arenas con relacidn de vacios menor que el valor
critico, y que han fallado por licuacidn; y otras en que la

relacidon de vacios es mayor que el valor critico, y en que -
las estructuras han tenido un comportamiento muy estable (8)

(14).

6.3 CONCEPTOS DE CASAGRANDE Y DE LA W.E.S.

Como se ve en la tabla 4.3, Casagrande propone una clasifica
cibn de los flujos que se basa en el cardcter de la deforma-
cidn necesaria para iniciarlos. Estas ideas se basan en los

deslizamientos de Zelandia, Mississippi y Fort Peck (18).

Casagrande supone por un lado que: la medida de la sensitivi
dad de un suelo a la licuacidon estd dada por la magnitud de

la deformacidén minima necesaria para transmitir las presio -
nes efectivas al agua, la que seria caracteristica del sue -
To. Por otra parte, se pueden clasificar los estimulos segiin

provoquen deformaciones grandes o pequefias en forma simultéd-
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nea en toda la masa o confinadas inicialmente a una parte de
ella. En este caso serfa la propagacidn de las deformaciones

1a que iniciaria Ta licuacidn progresiva (18).

E1 estimulo que lograra crear la deformacidén minima provoca-

ria Ta licuacion (18).

Una propuesta de Casagrande que puede confundir es ia de . =
identidicar la sensitividad a 1a Ticuacién con la "deforma -

cidn minima necesaria" para provocarla.

Se entiende por sensitividad aquella propiedad del suelo que
permite establecer una jerarquia entre diferentes arenas, se
glin se liciie o no ante estimulos iguales en condiciones idén

ticas.

La "deformacion minima necesaria" serd el umbral bajo el que

no se presentard la licuacidn.

La sensitividad no se puede asimilar a un concepto demasiado
simple, sino que estard dada por todas las caracteristicas -
del suelo y del estrato gue determinan los efectos produci -
dos por un estimulo dado, como son la compacidad, inestabili
dad de la estructura, permeabilidad, condiciones de frontera
, que son caracteristicas que actfian en conjunto, y no se -
puede esperar alguna de ellas sin que se de una imagen falsa

del fendmeno.
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Casagrande es muy prudente en este articulo, y hace notar -
que en el estado de conocimiento actual (1950) lo dnico uti-
Tizable son criterios empiricos (18).

Después del descubrimiento por Geuze de una zona critica de

T

relaciones de vacios, Ta W.E.S. sugiere que para compacida

des comprendidas dentro de ella se pueden presentar fallas

progresivas. Esto es confirmado por las fallas del Mississi

ppi y de Zelandia (24).

6.4 LA LICUACION POR CAUSAS DINAMICAS

En Ta Sec. 4.3 se dividieron las fallas en dos tipos: aqué

1las en que un fenémeno dindmico precedit la licuacién y las
que se habian producido como consecuencia de cambios en las

condiciones de esfuerzo del material en los dias o meses an-
teriores a la catdstrofe, y se habian registrado en unos poQ

cos casos deformaciones previas importantes.

Las Secciones 6.2 y 6.3 se han dedicado a 10 que se puede -

Tlamar "Licuacién por cambio de esfuerzos exteriores".

En Tas Secciones 6.5 y 6.6 se revisardn las ideas existentes
sobre 1a "licuacidn por causas dindmicas".

En Ta préctica se pueden combinar ambos tipos de licuacidn.
En las primeras teorias no se reconocian diferencias entre -
ambos tipos de licuacidn, fué asi como Casagrande extendid su

teoria de la relacidn de vacios critica a los flujos causa -
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dos por sismos, y Guersanov tratd de adaptar el ecp dentro -
de su imagen dindmica, es decir que ambos abarcaron todos -
los casos de licuacidn a partir de concepciones estéticas -

uno, din&micas el otro.

La licuacidn por causas dindmicas estd mejor estudiada que -~
la debida al cambio de esfuerzos . Ejemplos de elila son los
casos reales producidos por sismo, trenes, etc., asi como -
también la reproduccidn del fendmeno en el laboratorio (14)

(46).

Esto puede demostrarse con una experiencia casera. Se llena

un recipiente con arena fina uniforme, saturada en estado

muy suelto, y se coloca encima una pesa. Si se da un golpe

suave en las paredes del recipiente, o se introduce rédpida

»

mente en la arena una varilla de vidrio, el suelo se Ticha

1

vy la pesa se hunde en &l.

Los investigadores soviéticos son Tos que desde 1930 se han
preocupado por la investigacidn de este fendmeno, realizando
una gran cantidad de experimentos y algunos estudios tefri -

cos jmportantes (8)(22).

6.5 LA TEORIA DE LA PERTURBACION DINAMICA DE LA ESTRUCTURA

E1 primer concepto acerca de la licuacifn por causas dinami-
cas fué desarrollado por Guersanov en 1937-38 (14); su teo-

ria 1leva el nombre con el que se titula esta seccidn, y se
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puede sintetizar asi: "supbngase que en un recipiente 1leno

de agua se levanta con placas pesadas una construccidn seme-
jante a un castillo de naipes. Se comunica una accidn dindmi
ca al recipiente {(golpe o vibracidn). Una serie de placas pa
sardn al estado de suspensidn, es decir flotardn hasta que -
desciendan al fondo del recipiente. Por consiguiente, duran-
te cierto tiempo, el contacto entre las placas desaparecerd

y se tendrd agua con cuerpos suspendidos en ella" (8).

7’

Esta cita es Gtil porque proporciona una imagen viva del fe-
némeno. De las ideas de Guersanov se despenden dos hechos:
a) Para que se produzca la licuacion el suelo debe de -
presentar un alto grade de inestabilidad, ¥y
b) dadas esas condiciones, cualquier perturbacién insig
nificante que mueva un grano estratégicamente situa-
do, puede provocar una “"reaccibn en cadena”" a la ma=
nera del derrumbe de un castillo de latas, al que se

Te hubiera quitado una de las latas inferiores (8)'.

La conclusidn a) coincide con todo lo visto hasta ahora. -

Guersanov intentd introducir aqui Ta teorfa de la e di :=

cr?
ciendo que si e<e,,. el fenbmeno no se presentaba. Esto es -
falso, como lo han demostrado muchos experimentos (22)(23),
To il6gico de tal idea es claro si se piensa en que e>e o -
y siempre habrd un regimen de vibracidn que compacte la are-
na hasta e s, por definicidn (8).

Existe evidencia experimental que contradice la reaccidn en
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cadena. En todos los casos de licuacidn producidos por mesa

vibratoria sobre estratos horizontales, la licuacién ha co -
menzado por arriba, avanzando hacia abajo a medida que la so
brecarga se incrementa (22). Es dificil imaginar el derrumbe

del castillo de latas inicidndose por la cilispide.

Experimentos hechos con vibradores en el laboratorio (8) -
(14) y explosiones en el campo (22) han licuado 1a arena -
suelta de estratos horizontales. En todos los casos ha habi-
do una zona licuada en torno al foco, y mds halld se han me-
dido presiones de poro de magnitud inferior a la necesaria.
La teoria de Guersanov sélo acepta dos estados posibles:

a) no hay Ticuacidn ;’hZ =0,y

b) ha habido licuacidn por destruccidn de la estructura

H hZ =z , sin que puedan existir los estados inter-

medios que se han medido (8).

Si bien Guersanov fué el primero en estudiar la licuacidén -
por causas dindmicas, su teoria tiene varias limitaciones im

portantes (8).

Ya que la causa fundamental de Ta Ticuacidn en un punto da-
do de un estrato horizontal noes la pérdida de contacto con
los granos adyacentes, sino 1a elevacion de Ta presién de po
ro en el punto, por tendencia al reacomodo de éste y los

otros granos de la zona.

Florin, Discipulo de Guersanov, junto con Ivanov han propues
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to para determinar la seguridad contra licuacidn de un estra
to con determinadas condiciones de frontera, constituido por
arena de cierta relacion de vacios, una "configuracidn cri -
tica" de valores de :

a) la intensidad del estimulo dinamico,

b) el estado de cargas (peso de 1a sobrecarga), y

¢) el gradiente hidrdulico o flujo de agua
que estaria compuesta por cada combinacién 1imite de estos -

factores que fuera capaz de licuar el estrato (22).

6.6 LA TEORIA DE LA FILTRACION

Ante las dificultades que presentaba la teoria de Guersanov,
Maslov desarrolld su teorfa de la filtracidén (8)(14). La in-
vestigacidn experimental de esta teoria comenzé en 1952, aun

que las bases ya se encontraban desde 1935.

Esra teoria se explicard por entero en el Capftulo VII. Se -
dird {nicamente que relaciona los pardmetros del régimen de

vibraciones con la tendencia a 1a contraccidn, y por consi -
guiente a las presiones de poro dindmicas. Maslov considera

una serie de factores que antes no habian sido tomados en -
cuenta, como son el espesor del estrato. Se utilizard el con
cepto de aceleracidn critica visto en el Capitulo III. De es
ta forma, la estabilidad de un estrato de suelo granular con
tra licuacidn estard garantizado cuando la aceleracidn que -

produzca un estimulo, sea menor en todos los puntos a la ace
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Teracidn critica correspondiente (8)(14)(22).

6.7 TEORIAS SOBRE LA LICUACION PROGRESIVA

La hipbotesis holandesa para explicar la licuacidn progresiva
en Tos taludes naturales de Zelandia, que toma en cuenta fe-
ndémenos de deformacidn por falta de apoyo inferior y Tateral
, es adaptada con algunas variantes a todos los deslizamien-

tos progresivos {8){18)(22)(23)(24).

A partir de las catdstrofes conocidas, algunos autores pien-
san que la propagacidn del flujo no es posible en terreno ho

rizontal existiendo s6lo a partir de un talud minimo (8)(22)

Sin embargo, en algunos deslizamientos submarinos Ta 1icua =
cidn se ha producido en todas condiciones posibles: talud a-

rriba, talud abajo y en piso horizontal.

Terzaghi propone el mecanismo ilustrado en la fig. 6.1 para

explicar en forma general la propagacidn de la Ticuacidn.

E1 plano ab separa la zona Ticuada de 1a no licuada. Después
de que Tos granos de arena quedan en suspensidn, comienzan a
sedimentarse, expulisando para ello el agua en exceso; esa a-
gua drena hacia arriba y hacia los lados, como indican las

flechas. Las presiones de poro dindmicas que se engendran a
la izquierda de ab, Ticlian también 1a arena alli, por lo que
el plano de separacién viaja a la izquierda, a una cierta ve

locidad, que seria la velocidad de propagacion de la licua -
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Fondo del 'mor

I} LA
S Presion de poro dinamica

S .
/T-Ew(mzn = §w 1D+Z} \\

Areng —g—= Arena
Intacto b Licuado

Fig. 6.1

MECANISMO DE LA LICUACION PROGRESIVA SEGUN TERZAGHI
Cose de un estroto horizontal, Ref. (19).
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cion (19).

Esta hipbtesis no es muy convincente, dadas las velocidades
{hasta 110 Km/hr) y distancias (550 Km) involucradas. Si 1a
hipétesis fuera cierta, el espesor de la capa licuada irfa
disminuyendo gradualmente, lo que contradice el aumento ob -

servado en la capacidad destructiva del fenbmeno.

Esta es la dnica explicacibn existente y las posibilidades -

de verificacibn en el campo son nulas.

La reproduccidn en el laboratorio no es imposible, asi como
también la realizacifn de un estudio tedrico que permita dar

una explicacidn a &ste fendmeno.

6.8 TEORIAS MAS RECIENTES ACERCA DE LA LICUACION

Investigaciones mds recientes acerca del fendmeno de la 1i -
cuacion, no han logrado explicarlo, sin embargo existen di -

versas teorfas con interpretaciones diferentes.

H. B. Seed (47) define el término "11cuac1§n inicial™ como -
la condicibn de una muestra de arena, en la cual, durante el
curso de la aplicacidn de esfuerzos ciclicos, la presidn de
poro inducida alcanza el valor de la presidn de confinamien-

to.

Y el término "licuacién total" es la condicibn correspondien

te a que la muestra alcance una amplitud de deformacién del
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20%.

Casagrande en 1969 utiliza Tos términos licuacidn y movili -
dad ciclica, definiendo é&sta Gltima como 1a flexibilidad pro
gresiva de un espécimen de arena saturada cuando se sujeta a
carga ciclica a contenido de agua constante; sin embargo en

1976 modifica sus conceptos (48) definiendo por "licuacién -
real” a la respuesta de una arena suelta y saturada cuando -
se le somete a deformaciones o impactos que dan como resulta
do una pérdida sustancial de resistencia y en casos extremos
a flujo de taludes, y por "licuacidn ciclica" la respuesta -
de un espécimen dilatante de arena cuando se le ensaya en cd
mara triaxial c¢fclica y la presidn de poro se eleva en forma

incremental hasta alcanzar la presién de confinamiento.

En 1966 Seed y Lee (47) estudiaron las condiciones de esfuer
zo en las pruebas de carga cjc]ica. Durante un temblor el -
suelo estd sujeto a un sistema de deformaciones. Antes del -
sismo, si Ta superficie es horizontal no existe esfuerzo cor
tante en el plano horizontal, el esfuerzo normal permanece -
constante, pero durante las vibraciones producidas por el -
sismo se generan esfuerzos cortantes. Ademds, hacen las si -
guientes observaciones:

La diferencia principal entre pruebas estdticas & monotdni -
cas y l1as.pruebas de carga repetida es la re]acién entre el
cambio de presidon de poro y el esfuerzo aplicado durante la

carga.
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En los experimentos que se realizaron con carga ciclica, se

encontrd que a mayor presidén confinante se requiere un mayor
nlmero de ciclos de esfuerzo para provocar la licuacibn, lo

que se contrapone con los resultados obtenidos de las prue -
bas e3tdticas, en las cuales bajo condiciones de carga estdti
ca, existe una relacidn de vacios critica, que corresponde a
cada presidn confinante en el que no hay ninglin cambio de vo

Tumen durante el corte. Sec. 2.3.

Se deduce entonces que existe mds posibilidad de licuacidn -
a mayor presion confinante, lo cual no es vdlido, aln para -

condiciones de carga estdtica.

Con base en To anterior se puede decir que si se sujeta a de
formaciones de cortante a un dep6sito de arena saturada de -
compacidad relativa uniforme durante un sismo, la licuacidn

se producird en la zona donde la sobrecarga sea menor, 0 sea
en la superficie. En el caso en que 1a compacidad relativa -
de un depdsito disminuyera hacia 1os estratos inferiores; al
comparar la capa superficial con una inferior a ésta, adn -
cuando ésta tuviera mayor sobrecarga, debido a su menor com-
pacidad se Ticuaria antes que Ta capa superficial, propagan-
dose a partir de ese momento hacia abajo. Como se observa, -
en éste caso influye mds el estado suelto del suelo que la -

sobrecarga.

Las pruebas de corte simple reproducen mds fielmente las con
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diciones de esfuerzos ciclicos inducidos en un depdsito are-

noso, que las pruebas triaxiales, a las cuales se les ha en-

contrado muchos inconvenientes.

Seed y Lee utilizaron el método de corte simple para reali -

zar pruebas acerca de la licuacidn, adoptdndo los siguientes

criterios de falla :

a)

Falla por deformaciones excesivas. Esta falla se con
sidera que ocurre cuando las deformaciones alcanzan

una ampiitud del 15 a 20%. Con base en éste criterio
» el suelo puede fallar aunque no se haya presentado

Ticuacidn.

Falta por Ticuacidn totat. Tiene Tugar cuando el sue

1o no presenta resistencia alguna bajo una amplitud
del 15 a 20%.

Falla por licuacidén parcial. Qcurre cuando el suelo
no presenta resistencia en algln rango de deforma -
cibén menor que el considerado para la falla.

Falla por licuacidn inicial. Cuando el suelo presen-
ta indicios de licuacidn parcial durante el periodo

de carga ciclica.

Asimismo, de las pruebas realizadas se obtuvo que el nidmero

de ciclos requerido para causar la Ticuacidn de un espécimen

de arena fué menor bajo condiciones de corte simple que de -

compresion triaxial. Se obtuvo que en general para arenas -

sueltas

los esfuerzos ciclicos requeridos fueron el 35% de -
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los necesarios en pruebas triaxiales.

En 1975, Seed presenta las siguientes definiciones

a) "Licuacién inicial". Denota una condicién en la cual, du-
rante el curso de la aplicacion de esfuerzos ciclicos, la -
presién de poro inducida alcanza el valor de la presidén con-
finante. Y hace notar que el desarrollo de Ta licuacidn ini-
cial no tiene implicaciones concernientes a la magnitud de -

las deformaciones inducidas en el suelo.

b) "Licuacién inicial con esfuerzo potencial 1imitado" o "mo
vilidad ciclica". Denota una condicibn en la cual la aplica-
cidbn de esfuerzos ciclicos desarrolla una condicién de licua
ciéq inicial, y la aplicacidn subsecuente de esfuerzos cicli
cos causa esfuerzos que desarrollardn otros, a continuacién

Ta presidn de porc desciende y el suelo se estabiliza bajo -

las cargas aplicadas.

¢) "Licuacién". Denota una condicién en la cual el suelo se-
ré sometido a deformacién continua, a una ley de esfuerzos -
constantes, debido a 1a generacidn de gfandes presiones de -
poro, las cuales reducen la presién efectiva confinante a un
valor muy bajo. La generacidn de presiones de poro serd debi

da a la aplicacidn de esfuerzos estdticos o ciclicos.

Ademds, con base en pruebas realizadas con carga ciclica, -
agrega que en el temprano estado de desarrollo en que se en-

cuentran las pruebas de carga ciclica, ha sido reconocido ge
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neraimente que las caracteristicas de Ta Ticuacidn de cual -
quier variedad de arena dada dependen en gran parte de su -
compacidad o compacidad relativa, pero los efectos posibles
de otros factores, tal como historia geoldgica, estructura -
del suelo 6 métodos de preparacion de Ta muestra, no fueron
probablemente considerados como para afectar los resultados

considerablemente.

Experimentos realizados bajo condiciones de carga monoténica
por Middlebrooks (50) y para condiciones de carga ciclica -
por Finn, Bransby y Pickering (51) muestran que las caracte-
risticas de la Ticuacién de una arena son influenciadas por

afirman que la dependencia de 1a licuacidn de una arena dada
sobre su historia previa de esfuerzo conduce a la conclusidn
de que la resistencia de depdsitos de arena en el campo no -
puede ser determinada confiablemente por pruebas de carga ci
clica sobre muestras de arena preparadas en el laboratorio a
Ta misma relacidn de vacios que éstas en el campo. Parece .-
ser que la resistencia de &stas a la licuacidm sblo puede -

ser determinada confiablemente sobre muestras estaticas.

Castro y Poulos (52) sefialan que en el laboratorio, 1§ movi-
Tidad ciclica ha sido observada en pruebas sin drenaje (tri-
axial, corte simple directo y corte giratorio) efectuads so-
bre arenas saturadas. Sin embargo, hasta 1976 era controver-

tible la idea de que 1a mobilidad ciclica ocurra in-situ en -
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arenas sueltas durante terremotos, al mismo grado extremo -

con que ha sido observado en el laboratorio.

En opinidn de los autores, las grandes deformaciones fesu1 -
tantes de 1a movilidad ciclica en pruebas de laboratorio so-
bre arenas sueltas son debidas principalmente a la redistri-
bucidn de la relacidén de vacios dentro del espécimen durante
la carga ciclica. E1 grado de redistribucién y las deforma -
ciones resultantes son amp]ifiéados en tales pruebas de labo
ratorio cuando los-esfuerzos son ciclicos a través de un es-
tado hidrostdtico. En estos casos se ha observado que Tos es
fuerzos efectivos pueden ser momentdneamente iguales a cero,
en el momento en que 105 esfuerzos pasan a través-del estado
hidrostdtico, esto sucede si se aplican suficientes esfuer -
z0s ciclicos de bastante magnitud. Seed (47)(49) designa a -
éste momentdneo estado en que los esfuerzos efectivos son -

iguales a cero como "licuacidn inicial".

En pruebas ciclicas, la magnitud de la presidn de poro depen
derd de la carga ciclica, del tipo de prueba y del tipo de -
suelo, entre otras variables. También se ha observado que -
Tas deformaciones se deben a la redistribucidn interna de Ta
relacibn de vacios, ya que en las pruebas realizadas, la re-
lacién de vacios en la parte superior de los especimenes fué

mayor que en la parte inferior.

Existen hasta el momento diversas teorias, no todas estdn de



122

cuerdo con la designacidén de un nombre que identifique al

fendmeno de T1a licuacibn; con mayor desacuerdo afin, estén

con respecto a la designacidn de un mecanismo que defina a

la licuacidn, puesto que son muchos Tos factores que inter

vienen en ésta, asi como también en el intento de explicarla
. se hace uso de diversas pruebas de laboratorio, cuyos re -
sultados no coinciden, por 1o que no se puede unificar cri -

terios

.

Finalmente se dird que el fendmeno de la licuacidn de suelos
no contard con una teoria que logre explicarlo totalmente, -
por To menos durante algln tiempo, ya que Tas investigacio -
nes ﬁea]izadas,hace,uﬁos.aﬁos.no aportan los conceptos aue -
son necesarios en la actualidad, 6 si los aportan, ya no son

aplicables.

Es decir, la explicacidn del fendmeno de la Ticuacidn ird -
evolucionando al mismo tiempo que las investigaciones que se

realizan sobre el tema.



CAPITULO VII

LA “TEORIA DE LA FILTRACION” DE MASLQV

7.1 LA RESISTENCIA AL CORTE Y LA ACELERACION CRITICA

Los conceptos utilizados en el presente capitulo son de Mas-

lov, los que han sido ya empleados en capitulos anteriores.

Las referencias consultadas (8)(14)(15) corresponden integra

mente a las publicaciones de Maslov.

Como se vid anteriormente (Sec. 3.3) una vibracién de sufi -
c¢iente intensidad aplicada a una arena sueita saturada, pro-
ducird presiones de poro dindmicas ; se ha 1lamado acelera -
cidn critica (ac%) a la aceleracidn minima que produce tal -
efecto. Como consecuencia aparece un gradiente hidrdulico y
el agua fluye de acuerdo a T1a Ley de Darcy. Los vacios deso-
cupados por el agua son ocupados por los granos del suelo y

la compacidad de la arena aumenta.

Por 1a ley de Coulomb, la resistencia al corte de 1a masa de

suelo antes de la vibracidn serd :

Sestatico -~ P 9P (7.1)

Supbngase ahora que se vibra el estrato, apareciendo la car
ga de presidn de poro h , en consecuencia la resistencia al

esfuerzo cortante disminuye a :
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Sestitico = (P - Yy M t9p (7.2)

Tomando en consideracidn que el vaior de § no ha sido afecta
do por las vibraciones. En la Sec. 3.2 se concluyl que esta
hipbtesis podria ser aceptada para valores de o menores de -

0.2g9 .

Si no se presentan esfuerzos cortantes, la condicidn necesa-
ria y suficiente para que la arena se liclie hasta una profun
didad z serd que :

p = Y, hy (7.3)

en este caso p es la presidn debida al peso de la columna de
Tas particulas s61idas del sueio sumergidas, correspondiente
a z, es decir

' z=v_h (7.4)

Teniendo presente el concepto de aceleracidn critica, que di
ce que para una arena dada y un determinado conjunto de con-
diciones, existe un valor minimo de la aceleracidn de las vi
braciones que hace aparecer una presion de péro dindmica, es
decir, para todo o menhor que o cp

h, =0 ¥ Sqinamico = Sestatico

En el caso en que existan esfuerzos de corte a la profundi -
dad z &tz), estos influyen disminuyendo el valor de la acele
racidn critica. Los esfuerzos cortantes debilitan los contac

tos intergranulares, facilitando la accidn de las vibracio -



125

nes. Maslov da la siguiente relacidn para la aceleracion -
critica a Ta profundidad z

Sersz = PSginamico = T 2) {7.5)

Esta ecuacidn no parece muy comprensible, pero se puede in-
terpretar pensando aue la arena va fué sometida a vibracio -
nes aue disminuveron su resistencia al valor Sdinsmico ° si
se anlica una nueva oscilacién. antes aue las presiones de -
poro dina@micas se havan disipado. se necesita una acelera -
cién minima dada por la Ec. (7.5) , si se quiere provocar un

nuevo aumento en las presiones de poro dinamicas (hz)

Si Tas vibraciones previas no se han producido, o ha transcu
rrido suficiente tiempo desde que fueron producidas :

hZ = 0

Sdindmico

y la Ec. (7.5) cambia a

) (7.6)

Ocpsz = P (Sestatico "7z

que indica que la aceleracidn critica estd determinada por

la resistencia al corte de que disponen todavia los contac -

tos intergranulares.

Cualquier problema de vibraciones en arenas saturadas esta -
ria resuelto si se lograra conocer el valor de la acelera -
cibn critica (acr) y la presidn de poro dindmica (hz) . Exis

ten dos posibilidades
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1)  menor que g cr:z en todos los puntos y la resisten

cia al corte no cambia.

2) mayor que g, en algunos o todos los puntos de

criz
Ta masa. En este caso si se conoce el valor de hZ , bastard-
corregir la resistencia al corte segin la Ec. (7.2) , y ha =
cer el cédlculo de estabilidad con algin método estdtico u -

sual.

7.2 CASO DE UN ESTRATO HORIZONTAL

Hay un importante pardmetro en la "teoria de Ta Tiltracidn";

P

este es el "coeficiente de compactacidn dindmica" , fué de -

70}

terminado experimentatmente por Mastov, caracteriza las pro-
piedades dindmicas de la arena y se define como la variacion

de 1a porosidad con el tiempo. Es decir :

—
~1I
.
~1

~

v, = dn/dt

Cuando o es menor que Oep €N un estrato de arena saturada,

se produce un flujo de agua hacia arriba. Como consecuencia

de este flujo, el volumen del suelo disminuye. El1 coeficien-

te de compactacidn dinémica (vz) mide la velocidad con que

se produce esta compactacidon. En una primera aproximacidn,

Maslov supone que este coeficiente es independiente de la

profundidad, siendo constante para todo el estrato. Es de

cir :

v o=V para todo z menor o igual que H
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siendo v, el coeficiente de compactacién dinamica en la su
perficie del estrato, es decir cuando z=0 . Y H el espesor

del estrato.

La "teoria de 1a Ffiltracidn" considera que Ta licuacidn de
un estrato de suelo representa sb6lo el grado 1imite de 1a -
pérdida de su estabilidad, ya que hasta que llega este momen
to, el estrato arenoso bajo accidn dindmica sufre una serie
de transformaciones en largos ciclos, relacionados con su -
régimen de filtracién. En este proceso, la distribucién de -
hZ con la profundidad del estrato, se supone se rige por una
Tey parabdlica y como consecuencia de esto, el gradiente hi-
drautico (IZ) a ja misma profundidad tienme unma distribucion

linéal.

E1 valor de h, a una cierta profundidad z serd :

h, = Vo (Hz - z%) (7.8)
k 2
donde k es la permeabilidad del estrato.
E1 gradiente hidrdulico a Ta misma profundidad serd :
IZ = dh,/dz = Vo (H - z) (7.9)

k
Se producird licuacidn alli donde :
hz = z

IZ = 1

es decir, la profundidad :
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z = (H-k) (7.10)

Vo
separard la zona licuada de la no licuada. De ahi para arri-
ba la arena estard en suspensidn , en cambio hacia abajo con

serva su estructura.

7.3 EL COEFICIENTE DE COMPACTACION DINAMICA (vzl

Anteriormente se supuso constante el valor de v, aparente -
mente en forma arbitraria. En realidad, v, que mide la velg
cidad de la reduccidén de volumen, debe depender de los fﬁctg
res vistos en la Sec. 3.3 . Si se excluyen las propiedades -
de la arena, que deben ser constantes en todo el estrato, se
tiene que el valor de v, 2 diferentes profundidades serd :

1) Constante ( v_ = vo), el cual corresponde practicamente

z
al régimen de resonancia.

2) Variable ( v ;= f (z)) en las condiciones de :
a) Extincidn, con incremento en la profundidad del es -
trato de 1a intensidad de la actividad dindmica, cambiando -

de acuerdo a 1a Ley :

- -Ue Z
v, = v, e (7.11)

b) Intensificacion, con incremento de 1a profundidad -
del estrato, v, cambiando con el aumento de la profundidad

z en forma T1ineal de acuerdo a la relacibn :

v. = v L -2z (7.12)
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En las expresiones (7.11) y (7.12), v, es el coeficiente de
compactacidn dindmica en la superficie del estrato, es decir
cuando z=0 ; L es una profundidad bajo la cual v, = 0, cuan
do o= O.p Y M,E - SON los pardmetros que caracterizan la

ley de amortiguamiento.

Asi como se obtuvo la distribucion de hZ e IZ con z, para -
Vo o= Vg, se puede llegar a expresiones similares a par

tir de las expresiones (7.11) y (7.12) . Si se toma la dis -

tribucidn lineal (7.12) y L menor & igual que H, se obtiene:

: 2 2 3
h, = Vo | (Hz=~2°) - (H 2z - 2°) (7.13)
z K [ 2 2T 6L :l
I, =V%0 (H- W2 -z + 2% (7.18)
k 2L 2

Se puede definir también una zona licuada, aplicando de nue-
vo las condiciones :
hZ =z

IZ =1

Para el caso de L =« , cuando el coeficiente de compacta -
cidn dindmica permanece constante a diferentes profundidades

z del estrato, las expresiones (7.13) y (7.14) se simplifican

como sigue :
- AY] Y 2 \
h, = o (Hz - z%) (7.15)
3 2
I, = Yo (H-2) (7.16)
k
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Es de interés notar que sin importar la distribucidn de la -
que se parta, las presiones de poro dependerdn siempre de -
v, » que es el valor de v cuando z=0 . Este Yo varia -lineal-
mente con la aceleracidon de 1a superficie del estrato.

Una caracteristica que es comfin a todas las deducciones he -
chas, y que caracteriza a la teoria de la filtracidn, es la

importacia del espesor H del estrato.

7.4 ESTABILIDAD SISMICA DE UN TALUD

Como se sabe, el factor de seguridad (FS) de un talud de -

arena contra deslizamiento es :

FS = tgP {(7.17)
tgg
@ = &ngulo de friccidn interna de la arena
g = dngulo del talud ; g = (o) donde o es el &ngulo de la

superficie de falla con un plano horizontal.

Si éste talud es sometido a un movimiento sismico, su factor
de seguridad cambia. Si la arena es seca, la disminucidn del
factor de seguridad se deberd exclusivamente a la aparicidn

de fuerzas de inercia, que aumentardn los esfuerzos de corte
y/o disminuirdn Tas presiones efectivas (en el caso de vibra
cidn vertical). Existen métodos para calcular el nuevo fac -

tor de seguridad que tome en cuenta tales efectos.

Pero, en el caso de una arena saturada, pueden aparecer pre-

siones de poro dindmicas que reducen el factor de seguridad
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por la disminucidn de la resistencia al corte. Este efecto -
puede ser tal, que puede hacer fallar un talud que en condi-

ciones estdticas tenia un factor de seguridad igual a 10 .

La teoria de la filtracibn proporciona un método de cdlculo

para la determinacion del FS en estas condiciones.

Si se aisla un bloque prismatico superficial de arena, y se
supone que a lo largo de toda su base hay una presién de po-

ro dindmica hz. , el FS del bloque contra deslizamiento es :

haty tgp (7.18)

ZI

FS = (1-

siendo z' la altura del bloque en cuestidn. La anterior ex -
presion da el valor de FS del talud si hz./z' fuera constan-

te.

Si se compara la expresidn (7.18) con 1a (7.17), se verd que
son muy parecidas, y que una se reduce a la otra para hz‘ = 0
. Ademds, si hz, = z' (condicidn de Ticuacidn), la expresidn

(7.18) da un FS = 0 , 1o que es T6gico.

E1 talud puede fallar por licuacién parcial, ya que existen
esfuerzos cortantes presentes. Esto se refleja en la Ec. -
(7.18) por el hecho de que FS = 1 antes de que hé. alcance -

el valor de z°'

Si se supone el régimen de resonancia, y v, = Vs de la

Ec. {7.8) se obtiene :
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(7.19)

y como la capa superficial del talud serd la que 1legue pri-
mero a la condicidon critica de deslizamiento, para z' = 0 -~
serd :

v
FS = (1 - o H') ig$ (7.20)
k tg

en que H' es la profundidad del talud en el punto.

Esta serfa una primera aproximacion al problema. v, Se pug
de determinar en el laboratorio. Pero H' no es constante, -

por lo que deberfa tomar un valor promedio.

Sin embargo, la solucidn anterior es todavia demasiado burda
. Como hZ./z‘ no es constante, el deslizamiento no se produ-
ce necesariamente en la forma indicada arriba. La falla se -

guird la superficie de deslizamiento en que FS sea menor.

En Resumen, en este método Maslov incluye, para condiciones
de resonancia, los siguientes pasos :

a) conocimiento de los pardmetros de régimen dindmico.

b) determinacidn en el laboratorio de v, » para ése -

régimen.

c) trazado de la red de flujo tedrica correspondiente

al talud real usando la Ec. (7.8) , vy

d) tanteos con diferentes superficies circulares, cal -
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culando los FS con la Ec. (7.21) , y utitizando los hz. obte
nidos en la red de fiujo. E1 FS minimo serd el factor de se-

guridad del talud.

Segin el método de blogques, el factor de seguridad estd dado

por :
o= g [Pi cos ay - Ay, h,] taf (7.21)
Z o )
Pi sen &

P- — nan

i = peso del bloque "i
% = &ngulo de la normal a la superficie de deslizamiento,

con la horizontal

Ai = d&rea de contacto correspondiente al bloque

hz' = presidn de poro dindmica media que actlia en la super-

ficie de deslizamiento, bajo el bloque

E7 método anterior podrd ser vdalido para un sismo, pero no -
para una accidn dindmica local, como por ejemplo el paso de

un tren sobre un terraplén. En ése caso es necesario tomar -
en cuenta el amortiguamiento del ré&gimen dindmico con la pro

fundidad, y Masliov recomienda el uso de Ta Ec. {(7.11) .
7.5 OBSERVACIONES

La teoria de Ta filtracidn relaciona la tendencia al cambio
de volumen producida por vibraciones, con 1a aparicidn de -

presiones de poro dindmicas.
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Esto corresponde a la concepcidn del fendmeno generalmente -
aceptada, la que fué delineada por Terzaghi y Casagrande, y
posteriormente desarrollada en el aspecto dinamico por inves
tigadores soviéticos, entre ellos Maslov. Los aportes funda-
mentales de éste {d1timo, resumidos en la teoria de la fil -
tracidn estén en que :

1) reconoce 1a importancia decisiva de 1os parametros
del régimen dindmico en ia magnitud de las presiones de poro
generadas, y

2) ofrece una teoria que integra los diferentes facto -

res y permite hacer cdlculos dindmicos de estabilidad.

Por las afirmaciones de Maslov, se deduce que se han hecho
un gran nimero de experimentos con el fin de confirmar las
previsiones de la teorfa y medir Tos pardmetros que intervie

nen en ella.

Se puede sefialar como I1imitaci6bn que no considera la varia -
cidn de P con las vibraciones. Esto se acepta dentro de cier
tos Timites, pero podria conducir a errores mayores fuera de

ellos.

En la actualidad &sta teorfa ya no se usa para hacer andli -
sis de susceptibilidad a la licuacidn de estratos de arena,
pero si representa un avance para la explicacion del fend -

meno



CAPITULO VIII
LA INFLUENCIA DE LOS DIFERENTES FACTORES

8.1 GENERALIDADES

Como se ha visto en Tos capitulos anteriores, con base en es
tudios tebricos y experimentales, asi como de fallas reales:
en la aparicidn y magnitud de las presiones de poro dindmi -

cas intervienen una multitud de factores.

No es suficiente conocer la compacidad de la arena, aunque -

desempefia un papel muy importante. Influyen también la per -
meabilidad, el estimulo, las dimensiones de 1a masa, el esta_

do de cargas inicial, etc.

En este capitulo se mencionan los diferentes factores que in

fluyen en el fenbémeno de 1a licuacidn de suelos. A fin de -
evitar repeticiones se hace frecuente referencia a informa -

cibn entregada en otros capitulos.

8.2 CARACTERISTICAS DEL SUELO

E1 tipo de suelo es un factor que tiene influencia considera

ble en Ta ocurrencia de licuacidén. Los suelos mds suscepti =
bies de sufrir licuacidn son los uniformeménte graduados; -
dentro de estos se encuentra que las arenas finas se lician

con mids facilidad que las gravas o suelos arcillosos aluvia-

les. Otros suelos que pueden sufrir licuaci6n son los Timos
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gruesos de granos redondeados.

La relacidon de vacios 0 la compacidad relativa (Cr) es el -

factor mas importante. Un dep6sito de arena suelta es.més -
susceptible de sufrir licuacidn que un depdsito de arena com
pacta. En el temblor de Niigata las zonas que sufrieron 1i -
cuacibn fueron aquellas cuya Cr era menor o igual al 50 por

ciento, mientras que en las zonas con una Cr mayor de 70 por

ciento, no se presentd dafio alguno (53).

La granulometria influye también, mientras mds uniforme es e]

suelo, mis inestable es su estructura.

La granuTometrTa tiene una variacion considerable en los es-
tratos naturales, de punto a punto y de capa a capa. Esto se
debe a cambios locales en el ritmo de sedimentacién de las -

particulas s6lidas del suelo.

Estudios realizados por Marsal (54) concluyen que las fallas
de las cimentaciones del muelle de Coatzacoalcos, se debie -
ron a la Ticuacibn parcial de los depbsitos de arena 1imosa

y 1imos arenhposos cuyo D10 (tamafio mdximo de los granos que -
constituyen el 10% de1 peso total, seco, del suelo) varié en
tre 0.01 y 0.1 mm con un Cu (coeficiente de uniformidad = -
DGO/Dlo mientras mds grande, menos uniforme es el suelo) va-

riable entre 2 y 10.

En Anchorage, Alaska en 1964, se encontrd que en la zona don
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de fallaron las cimentaciones de varios puentes, dos terce -
ras partes de 60 muestras estudiadas tuvieron un D10 varia -

ble entre 0.01 y 0.1 mm y un Cu entre 2 y 4 (55).

En el temblor de Niigata, Japdn en 1964, se encontrd en estu
dios posteriores que la zona licuada tenfa un D10 entre 0.07

y 0.25 mm y un Cu = 10 (53).

La forma de los granos. Tiene cierta importancia, debido a

que las particulas s6lidas angulosas tienen mayor trabazén -

que las particulas redondeadas.

Los sedimentos arenosos naturales, en general tienen cierta
cementacidn, 1a cual ayuda mucho a Ta estabilidad del suelo,

disminuyendo su ..y su V, (8).

ntidad de finos aumenta en una forma notable 1a estabi-

<2}
<
[«3

|
[

Tidad del suelo, al proporcionarle cierta cohesién.

Sin embargo, este tipo de influencia no parece ser absoluto:
en el rio Mississippi las arenas contienen materia coloidal

orgénica, la que aumentaria su sensibilidad a la licuacibn -
en lugar de disminuirla. Segin la W.E.S. , 1a destruccidn de
ésta materia orgdnica seria una de las razones que explica -

ria la menor sensibilidad de los depdsitos ya licuados (24)

La permeabilidad del suelo, es un factor decisivo en la geng

racion de presiones de poro dindmicas, puesto que determina

la velocidad de salida del agua en exceso: en la teoria de -
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Maslov el valor de la presidon de poro dindmica varfa lineal-

mente con 1/k .

También 1a permeabilidad determina el tiempo durante el cual
el suelo permanece en estado 1iquido. Algunas esperiencias -
demuestran que bajo cierto estimulo (impacto), adn las are -
nas gruesas se licfian, pero la permeabilidad es tan alta que
la sedimentacién se produce casi instantdneamente, no alcan-

zando a desarrollar efectos de importancia ingenieril (22).

La baja permeabilidad, junto con los fendmencs de adherencia
mencionados en 1a Sec. 4.2 serian las razones que determinan
la restriccidn casi absoluta de la licuacidn espontdnea a -

Tos 1imos y arenas finas.

En cuanto a Tos estimulos dinamicos, hay que mencionar los -

factores que influyen en el amortiguamiento de las ondas pro

pagadoras. Florin e Ivanov mencionan en particular la canti-

dad de aire diluido en el agua, ya que éste ayuda a la disi-

pacidn de energia, y por consiguiente disminuye el peligro -

de Ticuacidn (22).

8.3 CARACTERISTICAS DEL ESTIMULO DINAMICO

E1 factor mds importante es la aceleracidn (o) de 1a oscila-

cion.

Como se vid en el Cap. III, dadas una arena y un conjunto de

condiciones, existird un valor de la aceleracidn que serd el
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minimo necesario para que se genere una reduccidn de volumen

(o)

Un aumento en Ta aceleracidn parece incrementar en forma pro
porcional el coeficiente de permeabilidad de la arena; lo -
que provocaria la disminucién de las presiones de poro dind-

micas (Sec. 3.4).

La ampiitud y Ta frecuencia de Tas vibraciones, como pardme-

tros auxiliares, determinan en conjunto (o por combinacién -
de una de ellas con Ta aceleracidn) totalmente el régimen di

namico.

E1 niimero de ciclos de esfuerzo. Una muestra sujeta a carga

repetida, con un nivel de esfuerzo o deformacidn prescrito,
serd mads o menos susceptible de sufrir licuacibn, dependien-
do de la aplicacidn de un nimero requerido de ciclos de es -

fuerzo.

Esto se comprobd en Anchorage, durante el sismo de 1964, ya
que Tos deslizamientos tuvieron lugar después de 90 segundos

de iniciado el movimiento.

Magnitud del esfuerzo repetido. Cualquier depdsito que tenga

una relacidn de vacios mayor que su e es susceptible de -

min
sufrir pérdida total o parcial de resistencia, siempre y -
cuando Ta excitacibn sea de intensidad suficiente. Es decir,

la vulnerabilidad de un suelo a licuarse bajo ciertas condi-
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ciones dadas depende de la magnitud de los esfuerzos o defor
maciones inducidos por el estimulo dindmico, 1o cual se rela
ciona con la intensidad de la vibracidn. Estudios en campo -
demuestran que depdsitos de arena suelta han resistido sis -
mos de poca intensidad, (0.005g) y se han licuado ante la -
accibn de sismos intensos (0.16g) (53). La resistencia a la

1icuacidén disminuye al aumentar Ta magnitud del esfuerzo.

8.4 CARACTERISTICAS DEL ESTRATO O RELLENO

Forma y dimensiones de Ta masa. Las propiedades geométricas

tienen su influencia principal sobre la facilidad de drenaje
del agua de exceso. Debido a esto, una masa grande de arena
saturada es mds inestable que una masa pequefia. En la teoria
de Ta filtraci6n, las presiones de poro dindmicas crecen en
aigunos casos iineaimente, y en otros con el cuadrado ael es

pesor H del estrato.

Las fronteras de drenaje son importantes por la facilidad de

salida del agua de exceso. Muchos deslizamientos en depfsi-

tos de arcilla se han debido a la Ticuacibn de capas de are-
na intercaladas, las que (aln siendo de dimensiones reduci -
das) se han visto imposibilitadas de drenar por la presencia

de arcilla en sus fronteras.

8.5 ESTADO DE ESFUERZQS

Esfuerzo confinante inicial. La susceptibilidad de Ticuacion
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de un suelo disminuye al aumentar el esfuerzo confinante. -
Pruebas de laboratorio han demostrado que para una relacién
de vacios inicial, el esfuerzo cortante requerido para ini -
ciar la licuacidén bajo condiciones de carga repetida, se in-

crementa con el aumento de la presidn de confinamiento.

La presencia de esfuerzos cortantes influye, puesto que per-

mite que la Ticuacidn comience antes que Tas presiones de po

ro dindmicas se igualen a las presiones efectivas.

La sobrecarga 1n?1uye de dos maneras, y siempre reduciendo -

el peligro de Ticuacibn.

Primero : aumenta. la presidn efectiva, y en consecuencia au-
menta la presidn de poro dindmica necesaria para Tlicuar el -
suelo.

Segundo : reduce ia accidn de las vibraciones, disminuyendo

Ta magnitud de los cambios de volumen, y aumentando Ocp+

Florin e Ivanov afirman que a 10 o 15 m bajo la superficie,
Ta Ticuacidn es muy dificil aunque la arena sea muy suelta -

(22).

Sin embargo, esto no es absoluto, como demuestran los desli-
zamientos del lago RifiThue, producidos por la Ticuacién de -
Timos compactos consolidados bajo una sobrecarga de 80 m , -

por un sismo de gran intensidad y duracién (27).
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8.6 GRADIENTE HIDRAULICO

Resulta evidente el hecho de que si dentro de una masa areno
sa existe un flujo de agua anterior a Tla aparicidn de presio
nes de poro dindmicas, ello influird en Ta susceptibilidad -
a la licuacidn. Parece 16gico pensar que la superposicion de
presiones de poro en este caso es vdlida para obtener el -

efecto final.



CAPITULO IX

ESTUDIOS DE LABORATORIO Y CAMPO

9.1 GENERALIDADES

Diversos tipos de pruebas de laboratorio con diferente equi-
po y variados procedimientos se han usado para investigar =
las condiciones de esfuerzos ciclicos requeridas para causar
la Ticuacion de arenas saturadas. Entre estas pruebas se en-
cuentran : triaxial ciclica, corte simple ciclica, mesa vi -

bradora y columna torsionante.

Ha sido generalmente reconocido desde el advenimiento de
pruebas de carga ciclica que virtualmente todos los tipos de
pruebas estdn sujetos a algin grado de error debido a las 1i

mitaciones del equipo.

Ademds, en el aspecto de andlisis de procedimiento, parece -
que para fijar correctamente las caracteristicas de Ta Ticua
cidn de un depSsito de suelo, es necesario conocer tres pard
metros separados : (1) la compacidad 6 compacidad relativa -
del depdsito ; (2) la estructura de 1a arena del depdsito, -
la cual en cambio depende del método de evaluacidn y de la -
historia geolégica 6 sismica ; y (3) el valor in-situ de Ko

(coeficiente de empuje en reposo) del depdsito. Entonces, es
necesario realizar pruebas en el laboratorio sobre muestras

que tengan la misma compacidad relativa, estructura y el mis



mo valor de KO que tenga el depbsito en el campo. Esto no es
siempre posible en la préactica porque : (1) no existe mdtodo
practico de medida in-situ de 1a estructura del depésiﬁo has
ta el presente momento ; (2) el valor de Ko no puede ser -~
siempre establecido con gran grado de precisibn ; y (3) es -
necesario realizar las pruebas de laboratorio a algiin valor

mds conveniente de Ko, tanto como el existente en el campo y
entonces aplicar una correccidn apropiada a los resultados -

asignados para esta desviacibén de las condiciones de campo.

Por éstas razones, se deben realizar estudios de laboratorio
complementados con los de campo, para establecer las caracte
risticas que presenta un depbésito de arena con respacto al -

fendmeno de l1a licuacion.

En é&ste capitulo se presentan las diversas pruebas de Tabora
torio, asi como estudios de campo que existen para evaluar -

la susceptibiiidad de un depésito a Ta Ticuacién.

9.2 PRUEBA TRIAXIAL CICLICA

Esta prueba la desarrollaron Seed y Lee en 1966 (47), siendo
los primeros en utilizar cdmara triaxial con el objeto de re
producir Ta condicidn de esfuerzos a que se encuentra sujeto
un elemento de suelo (se atribuye el estado de deformaciones
del suelo a la propagacidn de ondas de cortante). Consideran
do que la superficie del terrenc es horizdntal, antes de que

se presente un sismo, y que no existen esfuerzos cortantes -
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en planos horizontales (fig. 9.1a). Sin embargo, durante el
sismo se generan esfuerzos cortantes (fig. 9.1b,c) permane -

ciendo constantes los esfuerzos normales.

En una cdmara triaxial ciclica, 1a condicidn de esfuerzos se
fialada antes se produce en un plano a 455 como se observa en

la fig. 9.2 .

La prueba consiste en colocar ia arena dentro de un moide -
confinada por una membrana. Se somete el espécimen a una pre
sidon confinante inicial deseada, se satura y se consolida a

una presidn tal que Py sea igual en todos los lados de la -
muestra.Obtenido el estado inicial de esfuerzos requeriqo -
las valvulas de drenaje se cierran y se conectan sensores pa
ra medir la presién de poro. Se incrementa y se disminuye el
esfuerzo axial alternadamente con una frecuencia del orden -

de 1 cps.

E1 cambio de esfuerzos efectivos que se produce es el mismo
que si se incrementa el esfuerzo axial (pdp) y se reduce si-

multaneamente el esfuerzo lateral la misma cantidad.

Los resultados se expresan en funcién de la relacidn de es -
fuerzo cortante aplicado y de la presidn confinante inicial
P3 que produce Ticuacidn, es decir :

pdp/2p3
Las arenas sometidas al anterior ensaye se caracterizan por:

aumento gradual de la presidn de poro sin que haya deforma -
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cidn axial apreciable hasta que se produce el incremento que
eleva la presidn de poro al mismo valor de la presidn confi-
nante, a partir de este momento Ta muestra se deforma slbita
mente mds del 20%. E1 comportamiento exhibido por arenas com
pactas es similar al de las arenas sueltas, pero al llegar -
a la "1icuacidn inicial" no se presenta una deformacidn gran
de en forma sdbita, sino que la deformacidn se incrementa en

forma gradual.

Segln Seed y Lee, cualquier espécimen de arena es suscepti -
ble de sufrir licuacidn sin importar la compacidad relativa
original. Y consideran como mds importantes los siguientes -
parametros : nimero de ciclos de esfuerzo <Ndc) para alcan -
zar Ta condicidon u = P3s 1a relacidn entre el esfuerzo cor -
tante mdximo y el esfuerzo confinante (pdp/ZpS) y 1a rela -

cidn de vacios original.

Las desventajas que se han observado en la prueba triaxial -

ciclica son las siguientes

1) En el campo, bajo condiciones de carga, el esfuerzo prin-
cipal mayor varia entre 0° 40°, sin embargo en una prue-
ba de compresidn triaxial el esfuerzo principal mayor gi-

rard 90°n cada ciclo de esfuerzo.

2) Para el cambio de esfuerzo que se requiere, se ha de con-
solidar Ta muestra inicialmente, bajo una condicidn de es

fuerzo correspondiente a K0 =1 ; en el campo esta rela -
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cién corresponde aproximadamente a Ko = 0.4 .

3) Las deformaciones supuestamente ocurren eh el campo bajo
condiciones de esfuerzo plano, sin embargo, en 1a prueha
de compresion triaxial, Ta deformacidén ocurre en todas -

las direcciones de los tres esfuerzos principales.

4) En el campo, las condiciones de esfuerzo ciclico son razo
nablemente simétricas; sin embargo, en una prueba tria -
xial ciclica el esfuerzo principal intermedio es igual al
esfuerzo principal menor durante compresidn axial, pero -
igual al esfuerzo principal mayor duranté compresidn la -

teral.

Alin con las desventajas que presenta esta prueba, es la que

mis se utiliza en el estudio de la Ticuacién.

9.3 PRUEBA_DE CORTE SIMPLE CICLICO

Ante las desventajas que presentaban las pruebas de corte di
recto, se pensd en el desarrollo de una caja de corte simple

uniforme.

E1 aparato desarroilado por Kjellman (76) fué uno de Tos pri
meros para llevar a cabo la prueba de corte simple. Pero, es
te aparato tenfa el inconveniente de utilizar muestras cilin
dricas (los esfuerzos cortantes en una seccidn horizontal no

pueden ser uniformes).

Roscoe (56) diseii6 un aparato que consta de una caja en la -
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cual se coloca la muestra por probar. Dicha caja consta de -
dos paredes rigidas y dos moviles para que la muestra se de-
forme como 1o requiere el corte simple. Las paredes mbviles-
giran simultaneamente en sus aristas inferiores para lograr-

que la deformacidn sea uniforme.

Para resolver el problema de colocar uniformemente la mues

7

tra dentro del recipiente de corte, Roscoe congeld la mues

tra dentro de un molde de lucita de las mismas dimensiones

que las del aparato de corte. A continuacifn, se extrae el

molde y se comprime la muestra entre dos placas delgadas de
acero, se sumerje en agua helada se envuelve en una membrana
de Tatex. Por Gltimo se introduce en la caja de corte y la -

membrana queda sellada al fijar las paredes superior e infe-

rior del recipiente. Por medio de un pistén, y a través de

i

la placa superior de la caja, se le comunica a la muestra

una presidén normal. La caja se coloca sobre una superficie

1

horizontal que desliza en tal forma que l1a parte inferior
del aparato se mueve horizontalmente, permaneciendo la parte

superior fija.

9.4 PRUEBA EN MESA VIBRADORA

Desde 1957 se han realizado experimentos sobre mesa vibrado-
ra con arena saturada colocada dentro de un recipiente con -
paredes rigidas, y que han consistido en medir la acelera -

cién de la mesa vibradora al ocurrir la licuacién de la are-
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na. Los valores obtenidos de &ste experimento se comparan -
después con los valores de la aceleracidn obtenidos en el -

campo.

Partiendo de Ta compacidad de Ta muestra y la aceleracidn me
dida, Whitman (57) calculé el esfuerzo cortante mdximo que -
causaba la licuacidn, con la relacién

T =

ap,
1 g v

=

donde

peso unitario himedo

-
n

v' = peso unitario sumergido

a = aceleracion de la mesa al ocurrir Ta Ticuacién
g = aceleracifn de la gravedad

p& = esfuerzo vertical efectivo a la profundidad en

estudio

Seglin Whitman, los factores que afectan ios resultados y su
interpretacidon son los siguentes :

1. frecuencia de vibracidn

2. duracidn de vibracidn

3. tamafio y geometria del recipiente

4. caracteristicas de deformacidn del recipiente

5. método de colocacidn de la muestra

6. control de drenaje

7. aparatos de medicidn de deformaciones

8. presidn confinante

La frecuencia debe ser seleccionada de tal forma que :



sea menor que la de resonancia ; los esfuerzos puedan ser 1o
més uniformes posibles en todo el recipiente ; sea compati -
ble con el nivel de aceleracibn requerido y con la deforma -

cifén cortante deseada.

La duracitn de la vibracidon es muy importante. E1 nlimero de
ciclos para producir la licuacibn es quizd el factor mds im-
portante . E1 recipiente se debe seleccionar de modo que el
tamafio y geometria satisfagan las condiciones de que las res

tricciones de frontera sean minimas.

Investigaciones realizadas (Kovas, Seed, Chan 1971) sefialan

que 1a relacidn longitud espesor de la muestra debe ser 12.

E1 inconveniente que presenta el uso de recipientes rigidos
sobre mesa vibradora es que no representan las condiciones -

1 T e
que se tienen en el campo.

Ante &sta objecidn, Diaz, Weckman e Iturbe (1973)(58) propo-

nen combinar la utilidad de las condiciones de corte simple

1

v la ventaja de usar muestras grandes (30 x 60 x 90 c¢m) en

un recipiente de paredes méviles para ensayar una arena sa

turada en mesa vibradora.

9.5 PRUEBA EN COLUMNA TORSIONANTE

Originalmente se disefid para la medicién del mdodulo de cor

tante G, después fué modificado por Hardin y Drnevich (59)

para estudiar la licuacién en el laboratorio.
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E1 aparato (60) consiste en una columna con un extremo fijo
y el otro libre, dentro de la que se coloca la muestra, que
puede ocupar todo el espacio en la columna, o ser hueca en -
el centro, siendo la muestra por probar un anillo de espesor
pequefio, con el objeto de considerar que existe un comporta-

miento de corte simple en la muestra.

La muestra varia en longi a 30 cm, se coloca dentro
de una membrana de 1dtex, aplicando vacio sobre el espécimen
, el extremo Tibre se atornilla a una base supgrior. La base
in‘erior se fija a una base de cdmara triaxial y se conecta

al espécimen para proceder a probar Ta muestra.

Se excita el espécimen por medio de oscilaciones torsionan

tes aplicadas en el extremo libre. Para aplicar la torsidn

?

se pasa corriente a través de un embobinado provocando asf

una torsidn en la parte superior de la muestra.

9.6 PRUEBAS REALIZADAS CON EXPLOSIVOS

Florin e Ivanov (1961)(22) estudiaron la posibilidad de 11

cuacidn de depdsitos de arena por medio de eéxplosiones. Para
la evaluacion de las explosiones las pruebas se hicieron con
cargas y profundidades iguales. Se considerd como estdndar -
una carga de amonita para un estrato de arena de 8 a 10 m. -
La expulsidn del material hacia la superficie se asegurd con

un peso de 5 Kg. de explosivos a una profundidad de 4.5 m .
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Se realizaron tres explosiones en el mismo Tugar, tomando en
cuenta el asentamiento que se produce en un radic de 5 m . -
Si el asentamiento en dicho radio es menor de 8 cm, -no se

presentard la licuacidn en el depdsito de arena.

Entre los pocos estudios acerca de Ta presién de poro dindmi
ca se encuentran los de Kummeneje y Eide (1961)(61), los cua
les consistieron en una serie de pruebas con explosiones en

depésitos de arena y sedimentos en Noruega, con objeto de es
tudiar la posibilidad de ocurrencia de deslizamientos por -
flujo. Antes de la explosidn se instalaron varios piezbme -
tros a diferentes profundidades en el terreno, a diferente -
distancia de la carga explosiva. La presi6n de poro que se -
midid fué de cerca del 80% de la presidn efectiva de sobre -
carga, Tué registrada a una distancia de 5.5 m del punto de

detonacion.

Prakash y Gupta (1970)(62) efectuaron experimentos similares
con explosivos, llevados a cabo en depbsitos de arena suelta
en el lecho del rio Damodar, India, para asegurar la estabi-
1idad de una presa de tierra de 55 m de alto. Se instald un

piezdmetro a una profundidad de 6 m , a una distancia de 3 m
del punto de detonacifn, la presidn de poro registrada fué -

igual al 80% de Ta presién efectiva de sobrecarga.

Entre los inconvenientes que tienen las pruebas con explosio

nes se encuentran Tos siguientes : las presiones de poro de-
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sarrolladas durante una explosidén son dificilmente un buen -
indicador del potencial de licuacibn de un sitio durante un
sismo, porque 1a duracidn de las vibraciones causadas por una
explosidn (cerca de 0.001 a 0.005 seg) es muy corta compara-
da con la duracidn de un terremoto. Otro inconveniente que

tienen es que no pueden ser ejecutadas en lugares poblados.

8.7 PRUEBAS CON PILOTES DE COMPACTACION

Ishibara y Mitsui (1972)(63) realizaron varias pruebas en un
depbsito de arena, en Chiba, cerca de Tokio, para predecir -
si un depGsito de arena desarrolia el fendmeno de Ticuacidn

durante un sismo, con tal fin se hicieron varias medidas del
incremento de la presién de poro durante pruebas vibratorias

de campo.

En el experimento se utilizaron pilotes de compactacidn para
producir vibraciones en el terreno. Se colocaron varios pie-
zbmetros y acelerdmetiros cerca del lugar donde el pilote fué
hincado. Los pilotes fueron hincados por medio de un vibra -
dor actuando verticalmente, y sigultdneamente se hicieron -
las mediciones de la presidn de poro y aceleracion que se de

sarrolliaron.

De Tos resultados que se obtuvieron en el experimento se pue
de decir que las mediciones de la presidn de poro registrada
durante el hincado de pilotes de compactacidn dentro de una

arena saturada, muestran que la presidn de poro cerca del pi
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Tote se puede incrementar al punto que la licuacibn ocurre -
temporalmente. Medidas simulténeas de 1a aceleracidn mues -
tran que para una arena dada existe una relacidn (nica entre
1a compacidad de 1a arena y el nivel de aceleracifn requeri-
do para desarrollar una presién de poro dada cerca del pilo-
te hincado. Generalmente la aceleracidén requerida se incre -
menta con la compacidad de Ta arena. Esta relacidn ha sido =
establecida para una arena particular a varias compacidades

y ha sido correlacionada con los resultados de la prueha de

penetracién estdndar.

9.8 PRUEBA DE PENETRACION ESTANDAR

La relacidn existente entre Ta compacidad relativa y la re -
sistencia a 1la pénetracién estdndar conducen al uso de la -
prueba de 1a resistencia a la penetracién como un indice pa-
ra conocer la susceptibilidad de un deplsito de arena a la -

Ticuacidn.

Este concepto fué adoptado por el hecho de que en la mayorfa
de Tos casos donde ha ocurrido Ticuacidn, la resistencia a -
Ta penetracidn estdndar y Ta distribucidén del tamafio de los

granos son las inicas propiedades de 1a arena disponibles pa

ra caracterizar ésta condicion.

La conversidn de 1a resistencia a la penetracidén a Ta compa-
cidad relativa parece proveer de un vinculo entre casos ocu-

rridos en campo e investigaciones de laboratorio de caracte-
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risticas de licuacion.

Reconociendo que las caracteristicas de licuacifn de una are
na son significativamente afectadas por la estructura de los
granos de la arena y el valor in-situ de Kgs en adicibn a la
compacidad relativa y posiblemente sustentar los efectos de
la presidn, el uso de pruebas de laboratorio y andlisis como
una base para la prediccidn de potencial de Ticuacidn, trae
un poco mas de dificultades, ademas el uso de 1a compacidad
relativa como un indice de susceptibilidad de licuacion es -

claramente una sobresimplificacion de la situacién real.

Sin embargo, esto no invalida el papel de la resistencia a -

Ta penetracifn est@ndar como un Tndice conveniente de Tas ca
racteristicas de Ticuacidn por las siguientes razones

1. La resistencia a la licuacifn de una arena claramen

te se incrementa con la compacidad relativa y la re-

sistencia a la penetracidn estdndar también se incre

menta con la compacidad relativa.

2. La resistencia a la licuacidn de una arena dada se -
incrementa con el valor in-situ de K y la resisten-
cia a la penetracidn también se incrementa con el -

valor de ko'

3. Ambas, la resistencia a Ta licuacidn de una arena y
la resistencia a la penetracidn se incrementan con -

el aumento de la estabilidad estructural de Tos gra-
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nos.

De este modo, Tas muestras de una arena dada prepara
das por compactacidn por medio de vibracién, son mis
resistentes a la Ticuacidn que las muestras prepara-
das por compactacién pluvial, ademds la resistencia
a2 la penetracidn de muestras de arena preparadas por
compactacidn vibratoria es también mds grande que -
Tas muestras preparadas por compactacidén pluvial -

(64).



CAPITULO X
CRITERIOS PRACTICOS EN VIGENCIA

10.1 GENERALIDADES

Existe una considerable cantidad de métodos encaminados a la

prediccidn de la susceptibilidad a la licuacién de depdsitos

de suelos granulares saturados. Los métodos se pueden clasi-

ficar en tres categorias :

1.

Métodos simplificados. Consisten bdsicamente en Ta compa-

racion de los resulitados obtenidos en pruebas de laborato
rio acerca de la resistencia del suelo, con respecto a -
Tos esfuerzos que provocard el sismo en el depdsito en -

cuestiodn.

. Métodos empiricos, basados en la comparacién de 1os si -

tios donde ocurridé o no licuacidn con las condiciones del

sitio que se desea analizar.

. Métodos de andlisis de respuesta del terreng. Soh mds re-

finados que los descritos anteriormente, utilizan progra-

mas de computadora.

En &ste capitulo se describirdn algunos de los miltiples mé-

todos que existen para conocer la susceptibilidad de un depd

sito de arena saturada a la licuacidn. La descripcifn de al-

gunos se hard con cierto detalle, en otros se mencionardn -

Ginicamente sus aspectos mds importantes.



A1 final del capitulo se hard una descripcién de los diferen
tes procedimientos que existen para el mejoramiento de los -

suelos que son susceptibles a 1a licuacidn.

10.2 METOBOS SIMPLIFICADOS

Método de Seed e Idriss

Este método consiste en comparar los esfuerzos que produce -

al sisme en los estrates licuables con los gque resiste 1 -

suelo sin que se presente licuacidn.

Después de haber establecido las condiciones del terreno y
el temblor de disefio, se determinan los esfuerzos inducidos

por los movimientos del terreno ocasionados por un sismo.

La magnitud de los esfuerzos que pueden provocar licuacidn -
en el suelo se obtiene por médio de pruebas triaxiales o de
corte simple, con esfuerzos repetidos. También se puede esti

mar con graficas de disefio obtenidas por Seed e Idriss (65).

La comparacion de los esfuerzos inducidos por el sismo con -
2
Tos que provocan Ticuacidn del suelo permite determinar la -

susceptibilidad de un suelo a experimentar &ste fendmeno.

Se calcula el esfuerzo cortante mdximo (T a una profundi

méx)

dad z, conocida la aceleracibn mixima (a...) en la superfi -

max
cie del terreno, suponiendo que el estrato de suelo se com -

porta como un cuerpo rigido, por medio de la expresidn :
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max
g
donde
T -
max = esfuerzo cortante miximo a la profundidad z
Pz = presién vertical total a la profundidad z
g = aceleracidon de la gravedad
a -

midx = aceleraci6n madxima en la superficie del te -
rreno

Considerando que el terreno es deformable, se tendrd en geng

ral que
. =P
Tmax = - %max "d
g
donde:
rq = factor de correccibn, menor que 1

La fig. 10.1 muestra el intervalo de vaiores dentro de los -
que cée rg resultado del andlisis de varios sismos en si -
tios que presentan un estrato de arena en los 15 metros su -

periores.

Los autores proponen el cdlculo del esfuerzo cortante prome-
dio Tp, mismo que en un nlmero dado de ciclos produce un -
efecto semejante que el sismo, con la expresion :

= 0.65 z a

P
d
g max

T
p
Por su parte, de la duracidn del sismo dependerd el nimero -

de ciclos significativos en el comportamiento del material.

Para fines précticos se puede utilizar Ta siguiente tabla :
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Magnitud del sismo No. de ciclos significativos, N
7 10
7 1/2 20
8 30

Entendiéndose por magnitud del sismo a aquella cantidad que

se refiere a 1a energia total liberada por un terremoto.

Antes de realizar pruebas de laboratorio, es preciso cono -
cer la compacidad relativa in-situ. Para este fin, se utili-
zan los resultados de investigaciones hechas por Gibbs y -
Holtz (66). La fig. 10.2 muestra una gréfica modificada por

Seed e Idriss que permite conocer la compacidad relativa.

Comparando los esfuerzos que produce un sismo en el terreno
y los esfuerzos que el material es capaz de soportar, se pue
de determinar si el suelo presentard o no licuacién, para -

las condiciones particulares dadas.

Seed e Idriss presentan un procedimiento simplificado que -
permite aplicar el método anterior por medio de grdaficas de
penetracibn estandar contra profundidad, disefiadas para dos
profundidades tipicas del nivel fredtico y para dos acelera-
ciones maximas del terreno (figs. 10.3 y 10.4). En &stas -
gréficas se delimitan tres zonas : una, en la cual no habrd
licuacién ; otra en la que podria o no presentarse Ticuacién
dependiendo de las caracteristicas granulométricas del mate-

rial y de la magnitud del temblor ; y la tercera en Ta cual
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RELATIVA Y PRESION VERTICAL ( Ref.05)
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es muy probable que el material se licle. Las fronteras en -
tre las zonas anteriores se determinaron para una compacidad
relativa de 50% y corresponden a condiciones extremas en -
cuanto al nlmero de ciclos significativos producidos por un

temblor y a Ta granulometria del material.

Método de Donovan

Otro procedimiento simplificado que puede ser usado para -
evaluar el potencial de licuacion de un depbsito de suelo se
basa en el hecho de que el efecto de la carga ciclica sobre
un suelo es andlogo a los efectos de fatiga en los materia -

Tes estructurales, fué desarrollado por Donovan (67).

En este procedimiento, los pardmetros obtenidos del registro

de terremotos recientes son usados para aproximar el histo -

de una funcibn de distribucidn de probabiiidad.

Para evaluar el potencial de licuacién de un depdsito de sue
1o usando éste procedimiento, son necesarios los siguientes

datos : (1) Aceleracifn mixima (a de la superficie del -

méx)
terreno ; (2) estimacidn del periodo fundamental de vibra -
cidn del depdsito de suelo, Ts ; (3) Duracibn efectiva del -
terremoto ; (4) Reiaciéﬂ Sigma, que es el valor necesario pa
ra definir 1a magnitud y distribucidn de los valores pico -

del esfuerzo cortante ciclico a través del rango de movimien

to del terremoto y (5) Esfuerzos efectivos y totales a 1a -
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profundidad de interés

El periodo fundamental de vibracidn del sitio ,Ts, se puede

evaluar usando la siguiente tabla :

Valores tipicos del periodo fundamental de vibracion,
para depdsitos de suelo* , en segundos .

profundidad del suelo, Arena compacta 4.6 m de relleno
en m sobre arcilla nor-

malmente consoli -
B

dada
9.2 0.5 0.55-1
30.5 0.7-1.2 1.5-2.3
61.0 1.2-1.8 1.8-2.8
91.5 1.5-2.5 2.0-3.0
152.5 2.0-3.5 ——

* Para movimientos con aceleracidn mdxima = 0.4q

La duracibn efectiva para terremotos con magnitud de Richter
mayor que 5 y menor que 8 puede aproximarse por :

D=4+ 11(M-5)
donde : D = duracidn efectiva del terremoto, en segundos ;

y M = magnitud de Richter.

La aplicabilidad de &ste procedimiento fué checada por Seed,
Arango y Chan (49) y Christian y Swiger (68) los resultados

se presentan en la tabla 10.1 .
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TABLA  10.1

EVALUACION DE LA LICUACION

Parametros®

f 88 83

IDENTIFICACION Compaci  Acel. Period.  DBura- _f:; .4.“3’ § §

dad Re- g Fund. cidn R §

Tativa seg. To seg, 2E 2&
NIIGATA (1806,M=6.6) D0.53 0.12 0.80 20 NO MO
NTIGATA (1806,M=6.6) 0.64 0.12 0.80 20 NO  NO
NIIGATA (1887,M=6.1) 0.53 0.12 0.80 12 NO  NO
NIIGATA (1887,M=6.1) 0.64 0.08 0.80 12 NO  NO
MINO OWARI-OGAKI (1891,M=8.4) 0.65 0.35 1.00 75 SI SI
MINO OWARI-GINAN ESTE (1891,M=8.4) 0.55 0.35 1.00 75 ST SI
MINO OWARI-UNUMA (1891,M=8.4) 0.75 0.35 1.00 75 SI SI
MINO OWARI-OGASE POND (1891,M=8.4) 0.72 0.35 1.00 75 SI SI
EL CENTRO-BRAWLEY (1940,M=7.0) 0.50 0.275  0.50 30 "SI SI
EL CENTRO-ALL-AM (1940,M=7.0) 0.43 0.25 0.50 30 SI SI
EL CENTRO-SOLFATARA C. (1940,M=7.0) 0.32 0.25 0.50 30 SI SI

TOHNANKAI-KOMEI (1944,M=8.3) 0.40 0.08 1.00 70 NO  SIx*
TOHNANKAI-MEIKO ST. (1984,M=8.3) 0.30 0.08 0.50 70 SI SI
FUKUI-TAKAYA (1948,M=7.2) 0.72 0.30 0.60 30 NO NO
FUKUI-TAKAYA (1948,M=7.2) 0.90%**  0.30 1.00 30 NO  NO
FUKUI-SHONENJI TEMPLE (1948,M=7.2) 0.40 0.30 1.00 30 ST SI
FUKUI-AGR. UNION (1948,M=7.2) 0.50 0.30 1.00 30 SI SI

SAN FRANCISCO-LAGO MERCED  (1957,M=5.5) 0.53 0.18 0.50 18 NO  SI¥

CHILE-PUERTO MONTT (1960,M=8.4) .50 0.15 1.00 75 NO  SIx*

CHILE-PUERTO MONTT (1960,M=8.4) 0.55 0.15 1.00 75 NO  SI**
CHILE-PUERTO MONTT (1960,M=8.4) 0.75 0.15 1.00 75 NO  NO
NIIGATA (1964,M=7.5) 0.53 0.16 0.80 40 SI SI

NIIGATA (1964,M=7.5) 0.70 0.16 0.80 40 NO  SIH®
NIIGATA (1964,M=7.5) 0.64 0.16 0.80 49 NO  NO
NIIGATA (1964,M=7.5) 0.53 0.16 0.80 40 NO  NO
ALASKA (1964,M=8.3) 0.50 0.15 2.00 180 SI SI
ALASKA-RIO SNOW (1964,M=8.3) 0.44 0.15 2.00 180 SI SI
ALASKA-QUARTZ CREEK (1964,M=8.3) 1.00%%%  (0.12 2.00 180 NO N
ALASKA-SCOTT GLACIER (1964,M=8.3) 0.65 0.16 2.00 180 SI 1
ALASKA-VALDEZ (1964,M=8.3) 0.68 0.25 2.00 180 ST ar
TOKACHIOKI-HACHINOHE (1969,4=7.8) 0.78 0.21 1.00 45 NO NN
TOKACHIOKI-HACHINOHE (1968,M=7.8) 0.58 0.21 1.00 45 S1 S1
TOKACHIOKI-HACHINOHE (1968,M=7.8) 0.80 0.21 1.00 45 NO WO
TOKACHIOKI-HAKODATE (1968,M=7.8) 0.55 0.18 1.00 45 S S1
SANTA BARBARA-PRESA SHEFFIED(1925,M=6.3) 0.40 0.20 0.50 15 SI T

CRACAS-CARA BALLEDA (1967,M=6.3) 0.60 0.13 0.50 15 NO ST+
SAN FERNANDO (1971,M=6.6) 0.58 0.35 0.40 15 SI s
SAN FERNANDO-PLANTA JENSEN  (1971,M=6.6) 0.58 0.35 0.40 15 SI S1
CHILE-HUACHIPATO (1960,M=8.4) 1.00%**  0.25 0.50 75 NO  NO
CHILE-HUACHIPATO (1960,M=8.4) 1.00%**  0.25 0.50 75 NO  NO

KERN COUNTY-ESTACION KERN  (1952,M=7.7) 0.58 0.25 0.25 30 SI NO**

* VYalor estimado
*%* Resultados analiticos diferentes de los resultados reportados
*%x% Andlisi ejecutado, si bien el potencial para Ticuacién fué considerado remoto
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E1 potencial de la Ticuacidn fué@ evaluado usando las duracic
nes de los terremotos reportados por los autores. Los resul-
tados de éstos analisis indican que fuera de los 41 casos, -

s6lo 7 dan resultados diferentes de los reportados.

Sin embargo, es importante notar que de los casos que difie-

ren, 6 no predijeron licuacidn donde ésta ocurrié.

Las diferencias entre los resultados observados y los estima
dos son probablemente producidas por divergencias entre el -
pardmetro actual y los pardmetros estimados en la tabla 10.1
, 0 las caracteristicas asumidas de licuacidén de los suelos

en las cuales en algunos casos no pueden ser representativas

del comportamiento actual en el campo.

Los reportes de observaciones de campo y los resultados ana-
1iticos obtenidos de este procedimiento son mniuy satisfacto -

rios.

De este modo, éste método tiene considerable mérito para -
usarse en la evaluacidn del potencial de Ticuacién de depd-

sitos de suelos granulares saturados.

Este procedimiento ha sido incorporado en un programa de com
putacidén : CUMPLIQ. Una copia de este programa y guia de usc
estdn disponibles a través del National Information Service-
Earthquake Engineering que puede ser localizado en Ta Univer

sidad de California, Berkeley, California.
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Método de Casagrande

Este método consiste en sintesis de los siguientes pasos

1. Se realizan pruebas triaxiales con aplicacién de carga mo
noténica (6 ciclica, dependiendo de la compacidad relativa -
de 1a arena), en muestras inalteradas labradas de blogues ob
tenidos manualmente, y se determina su respuesta. Las prue -
bas se deben realizar de preferencia en un equipo que dispon
ga de extremos lubricados y los espeacimenes deben estar con-

solidados con una relacidn de esfuerzos principales de 2 .

2. Se determina la 17nea de estado critico, 1inea er , sies

que los resultados de las pruebas lo permiten.

3. Se estiman las combinaciones de esfuerzos efectivos y com
pacidad relativa (relacién de vacios) susceptibles de desa -
rrollarse en el campo, mediante pruebas de compresién unidi-

mensional.

4, Laposicidon de Tos puntos estimados en el paso anterior se
compara con la posicion de la linea er . Los puntos situados
arriba y a la derecha de 1a 17nea ec representan suelos que

son susceptibles de experimentar licuacion. Los puntos situa
dos a la izquierda de y sobre la Tinea ep representan suelos

que no son susceptibles de experimentar licuacién.
q

5. En suelos que por su -pesicidn en relacion con Ta 1inea -
ess NO son susceptibles de experimentar licuacibn, es posi -

ble estimar el incremento de presidn de poro inducido por la
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aplicacidén de cargas ciclicas para un determinado nimero de
ciclos. Casagrande considera que el niimero de ciclos necesa-
rio para inducir presiones de poro superiores al 50% de la -
presion de confinamiento in-situ, es superior a 4 veces el -
nimero de ciclos observados en el laboratorio (valor a par -
tir del cual la influencia del fendmeno de movilidad ciclica

en los resultados, es muy importante).

6. Si se necesita estimar las deformaciones dinducidas por

carga ciclica en el campo, se requiere ejecutar mediciones

precisas de las deformaciones en el laboratorio, hasta que

la presidn de poro alcanza el 50% de la presidn de confina
miento, y utilizar estas mediciones como una guia de Tas po-
sibTes deformaciones in-situ, teniendo en cuenta que sélo -
una fraccion de las deformaciones medidas en el laboratorio
son causadas por el mecanismo que controla el desarrolio de

presidn de poro y deformaciones en el campo.

10.3 METODOS EMPIRICOS

Criterio de Florin e Ivanov

Este criterio se basa en el desarrollo de pruebas de campo -
para conocer la susceptibilidad a la licuacién de un suelo.
Se investigan los 10 m superiores de suelo, utilizando para
ello 3 cargas de dinamita de 5 Kg colocadas a una profundi -
dad de 4.5 m, las cuales se hacen explotar sucesivamente. La

cantidad y profundidad a que se coloque el explosivo se eli-
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gen de tal forma que no haya expulsion de suelo durante la -
explosidn. Si el asentamiento promedio en un radio de 5 m es
menor de 8 cm vy la relacidn de asentamientos entre explosio-
nes sucesivas es menor a 0.6, se puede afirmar que el suelo

no es susceptible a experimentar licuacion.

Criterio del W.E.S.

Este criterio se desarrolld para analizar la estabilidad de
terraplenes a lo largo del rio Mississippi, en donde se pro-
ducen flujos de material como consecuencia del incremento de

la presidén de poro inducida por los cambios de nivel del rio

Criterio de Kishida

Este criterio se basa en el andlisis de las condiciones de -
3 sitios que experimentaron el fendémeno de Ta licuacidn (Ki-
shida, 1969)(69). Durante sismos de igual magnitud se puede
presentar la licuacién si el nivel fredtico estd cerca de la
superficie, si las caracteristicas granulométricas satisfa -
cen las siguientes relaciones
2 mm > Dgg > 0.074 mm ; Cu < 10 y ademds se cumplen las si -
guientes condiciones :

- E1 espesor del estrato de suelo no licuable, arriba -

del estrato Ticuable, es menor que 8 m .
- La relacidon de espesores entre estrato licuable y no

licuable, es menor que 1

Kishida afirma ademds que los suelos no son susceptibles a -
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1a licuacidn si
- La presior efectiva de confinamiento es superior a -
2 Kg/cn? 6,

- La compacidad relativa es superior a 75% .

Criterio de Ohsaki

Este criterio establece que los suelos con nivel frdtico cer
cano a la superficie son susceptibles de licuarse si presen-
tan las siguientes caracteristicas granulométricas :

2 mm> D60 > 0.2 wm, D10 < 0.1mm
ademés, establece que estos suelos tendrdn poca probabilidad
de Ticuarse si el niimero de golpes en prueba de penetracidn

estdndar es mayor que 2z, donde z es la profundidad en m .

10.4 MEJORAMIENTO DE SUELOS

Siendo la compacidad relativa una de las propiedades mas im-
portantes de un suelo arenoso, es importante conocer el va -
lor de ésta, puesto que asi se puede formar un criterio -
aproximado del depdsito arenoso ya que la resistencia al es-
fuerzo cortante, el asentamiento y el potencial de licuacién

dependen en gran parte de este factor.

Cuando un suelo arenoso estd muy suelto, 0 sea que su compa-
cidad relativa es muy baja, no se considera adecuado para so
portar una estructura, si es que dicha estructura se somete

a la accién de cargas dindmicas. Estos suelos no se pueden -

compactar por métodos tradicionales como son las placas vi -
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bratorias y los rodillos neumdticos. Por tal motivo se han -
desarrollado otros métodos para compactar éste tipo de sue -
los, con el propbdsito de evitar asentamientos considerables
y la falla de suelos ante 1a accibn de vibraciones ya sean

naturales o artificiales.

A continuacifn se presentan los métodos que son usados para

compactar depfsitos arenosos.

Vibroflotacifn

La vibroflotacidn es un proceso mediante el cual se compac -
tan depdsitos arenosos con fines de mejorar principalmente -
sus caracteristicas de capacidad de carga, para soportar ci-

mentaciones generalmente superficiales.

Esta técnica fué desarroilada por Seuterman en 1936 (70) -
quien la aplicé en diversos trabajos de cimentaciones de edi
ficios en Alemania. En el procedimiento se utiliza un cilin-
dro de 40 cm de didmetro y 1.80 m de longitud provisto de -
chiflones y suspendido de una grGa. Bajo la accidn de los -
chiflones, combinada con el peso del equipo (el peso total -
del vibrador es de 2 toneladas), se logra la hinca del cilin
dro hasta profundidades que han 1legado a ser de 15 m o alin

mayores. Ya hincado, se producen vibraciones al suelo por me
dio del vibrador en el interior del cilindro, sobre todo en

el sentido horizontal, al mismo tiempo que se extrae lenta -

mente el equipo. Esta vibracifn produce un arreglio mis com -
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pacto a 1os granos arenosos. Simultdneamente a la extraccion
del vibrador se coloca arena en el cono de depresibn superfi
cial que se forma alrededor del pozo por efecto de la.compac

n de 1a arena.

[w]Y

taci

E1 importante aspecto de cudl sea la frecuencia de vibracidn
mds conveniente, se define en cada caso particular por medio

de pruebas de funcionamiento.

Con el procedimiento anterior el suelo Togra compactarse en

columnas cilindricas de 2.50 6 3.00 m de didmetro. E1 método
sOlo es aplicable en materiales granulares de drenaje libre.
E1 grado de compactacidn que se logra es mdximo en el centro
de 1a columna compactada y disminuye con 1a distancia radial
. En arenas 11mpias y gravas el radio de influencia puede -
ser-de 1.50 m 8§ mayor, sin embargo ése valor puede disminuir
a menos de 1 m en arenas con mds de 20% de finos. La expe -
riencia demuestra que Tos suelos mds apropiados para el em -
pleo de éste método son las arenas limpias, sin embargo se -
ha seflalado (71) que una determinada cantidad de particulas

gruesas mejora la transmisidn de Tas vibraciones, por lo que
se ha extendido la prdctica de mezclar cierto porcentaje de

grava en la arena que se utiliza en el relleno.

También se ha observado en Ta prdctica que cuando la vibro -
flotacion se aplica en forma adecuada, se pueden lograr com-
pacidades relativas hasta de 70% en zonas intermedias con -

respecto a los puntos de aplicacidn del vibrador.
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La separacidn entre Tos pozos en que se aplica el vibrador -

no se puede definir en forma tan simple como se podria des -

prender de la informacién dada anteriormente. De heche esta

separacion depende del contenido de finos de la arena y de -

la distribucidén granulométrica en forma primordial. D'Appolo

nia (72) estableci6 un método para determinar el espaciamien

to entre los puntos de aplicacion del vibrador que es necesa

rio disponer para obtener una compacidad relativa minima es-

pecificada.

D'Appolonia obtuvo las siguientes conclusiones :

La compacidad relativa no aumenta en puntos distantes
més de 1 m .

E1 efecto de traslape para distancias mayores de 2.5
m se considera pequefio. Distancias menores que 2.5 m
pueden dar compacidades mayores de 70%, dentro del -
drea compactada.

E1 efecto de compactaciones adyacentes puede superpo-
nerse.

Geometrias cuadradas y triangulares dan resultados se
mejantes, pero se prefiere la triangular porque se ob

tiene mayor efecto de traslape.

Al incrementar la distancia del vibrador, la compacidad de -

crece ; esto se observa en la fig. 10.5, por lo tanto es ne-

cesaria una medida arbitraria para describir ésta variacion.

En el método de D'Appolonia se usa por conveniencia un coefi
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ciente de influencia que denota el grado de compactacidn a -
cada 30.5 cm (1 pie) del centro de un vibrador de compacta -

cidn.

En 1a fig. 10.5 Ta curva punteada denota la compactacidn que
causa un solo vibrador. E1 coeficiente de influencia para u-
na distancia de 1.80 m (6 pies) del vibrador se ha escogido
arbitrariamente como la unitaria. E1 coeficiente a cada -
30.5 cm (1 pie) de intervalo hacia el vibrador se relaciona
con la ordenada a Ta curva punteada. En 1a fia. 10.6 se mues
tra la ardfica del coeficiente de influencia con relacidn a

la distancia del centro del vibrador.

De Ta fiq. 10.5 se pasa a la fig. 10.6 donde segrafivala -

compacidad relativa contra el coeficiente de influencia.

En la fia. 10.7 se hﬁestra la ardfica mediante 1a cual sé ha
ce la suma de los coeficientes de influencia, aue depende de
la distancia a aque se coloauen los vibradores. E1 punto cri-
tico se encuentra sefialado con 1a letra A, v el coeficiente

de influencia es iaual a la suma de los coeficientes que per
tenece a cada vibrador a la distancia sefialada v que corres-
ponde a la interseccién en el centro del tridnquio que for -

man los vibradores.

Para hacer éste disefio se supone que si en cualguier punto -
en una confiquracidon del vibrador la suma de los coeficien -

tes de influencia es mavor que 10, se obtiene una compacidad
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relativa mayor del 70% .

En investiqaciones posteriores (73) que se han realizado uti
Tizando éste método a una arena de compacidad baja a media,

interestratificada con capas qruesas de arcilla; 12 granulo-
metria del material incluia un 100% pasando por la malla -
No. &4 y un 15% pasando la malla 200 (como miximo), teniéndo

curvas granulométricas muy uniformes, se observd que con 10s
bajos espaciamientos utilizados (1 a 3 m) el método que pro-
pone D'Appolonia condujo a la estimacién de compacidades re-

lativas exageradas, en relacién a las obtenidas realmente.

E1 procedimiento de vibroflotacién introduce ja suficiente -
cantidad de agua en el suelo como para que la localizacidn -
del nivel fredtico no ejerza ninguna influencia en su aplica
bitidad; los suelos de cualquier manera -se saturan. En cam =
bio pueden tener importancia la presencia de estratos arci -
Tlosos en el perfil de suelos, pues éstos pueden alterarse -

mucho con el paso del vibrador (74).

Explosivos

Este procedimiento para mejorar el suelo consiste en ente -
rrar Tos explosivos Tos cuales al explotar provocan la licua
cién del terreno seguida de Ta expuisidn del agua generando

una presibn de poro con lo que el depbsito queda compactado.

ET método que se sigue para compactar consiste en colocar -

una tuberia de chifién a la profundidad que se requiere, pos
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teriormente se baja una carga de explosivos a la base de la
tuberia ; la tuberia se extrae y se rellena el hueco. Final-
mente se hace explotar Ta carga con base en una configura -

cibn preestablecida.

Generalmente las presiones de poro se registran por medio de

piezdmetros.

Inmediatamente despuds de la explosidn se desarrolla el ma -
yor asentamiento, seguido de asentamientos menores en los si
guientes minutos. Es conveniente que el suelo esté saturado

para que los resultados sean Optimos. En ocasiones el terre-

no se satura antes de aplicar el tratamiento.

En general la compacidad relativa 1lega a alcanzar valores -

,enkre,7p y 80% .

A partir de este procedimiento se han obtenido algunas re -
glas empiricas : son mds efectivas las explosiones repetidas
que una sola de gran intensidad o que varias que detonen si-
multdneamente ; con cada carga sucesiva en la misma area se

provocard menor compactacidn que Ta anterior ; los resulta -
dos de compactacidn en la parte més superficial del terreno

{un metro) son muy pequefios, por lo que deben usarse vodi -
11os de compactacidn para incrementar su compacidad ; el cen
tro de carga se debe colocar a 2/3 del espesor total del es-

trato por compactar.

La distancia horizontal entre cada perforacién para colocar
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los explosivos varia entre 3 y 8 m, dependiendo del espesor
del estrato y el efecto de traslape de las cargas adyacen -
tes. E1 tamafio de las cargas se establece realizando pruebas

de campo.

Lyman (75) establece la siguiente relacidn entre el peso de
la carga y el radio de influencia de 1a misma.

W=CR
donde :

W

[H

peso de la carga, en libras

prl
it

radio del circulo de influencia, en pies

o
M

coeficiente cuyo valor es 0.0025 para el 25% de -

dinanita

E1 tamafio de 1a carga estd comprendido en el rango de 1/2 a

8 libras y de 3 a 5 cargas separadas son §qficientes.

i

Al dgual que Ta vibroflotacidn,éste procedimiento es aplica-

ble solamente a depbsitos arenosos finos o suelos Timosos.

Pilotes de compactacidn

Este procedimiento consiste en el hincado de pilotes con el
fin de conpactar el suelo. La compactacidn del suelo se debe
principalmente a dos factores que son : el desplazamiento =~
del material igual al volumen del pilote y a los efectos de

las vibraciones durante el hincado.

La instalacién de Tos pilotes se logra hincando un tubo de -

acero, hueco, de aproximadamente 35 cm de didmetro, con una
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base falsa, a la profundidad que se requiera. Hincado el tu-
bo, se rellena con arena, se cierra la parte superior y se -
aplica una presidn de 7.0 Kg/cm2 en la columna de arena. Des

puds se extrae el tubo y la arena que se encontraba en su in

[
[

terior forma una columna de arena muy compacta (73).

Los pilotes se colocan generalmente formando tridngulos, co-

Tocando uno en cada vértice.

Con éste método se puede lograr una compacidad relativa has-

ta de 75%

Para Tos suelos que estdn bajo el nivel frdtico, los pilotes

de compactacidn pueden servir ademds como drenes.

Se concluye de 165 3 métodos vistos anteriormente que

La vibroflotacibn y los explosivos se limitan a suelos con -
menos de 20% de finos ; sin embargo los pilotes se pueden -
utilizar en suelos con mayor porcentaje de finos. E1 uso de
pilotes se limita a profundidades de 18 m aproximadamente, -
mientras que la vibroflotacidn y los explosivos pueden utili
zarse en profundidades mayores. A medida que la profundidad

aumenta es més conveniente usar explosivos.

Los explosivos y los pilotes son efectivos solamente en sue-
Tos saturados. Se obtiene una compactacion mds uniforme usan

P

do vibrofilotacidn 6 pilotes de compactacidn.

La resistencia a la penetracion es (til para comprobar la -~



184

eficiencia de la compactacidn por medio de pilotes ; el con-
sumo de energia en la vibroflotacién sirve para comprobar Ta

eficiencia del método en la compactacidn.



CAPITULO XI
RESUMEN Y CONCLUSIONES

RESUMEN

Cap. II: E1 comportamiento estético de los suelo granulares

Se consideran suelos granulares los gruesos constituidos por
arenas y gravas y los finos tales como los 1imos no plasti -

cos que generalmente exhiben comportamiento friccionante.

La resistencia al esfuerzo cortante del suelo es la caracte-
ristica fundamental en conexidn con los probiemas de falla,
se expresa con la ley de Coulomb, modificada por el princi -

pio de los esfuerzos efectivos, como sigue :

s=(p~-u) tgp

" Desde un c¢ierto punto de vista el valor de @ Jo determinan -
Ta compacidad, la forma de Tas particulas y Ta granulometria

de las mismas.

Con base en observaciones hechas en aparatos triaxiales y de
corte directo, se sabe que durante el corte las arenas com -
pactas se expanden y las sueltas se contraen. Esto, condujo

a Casagrande en 1936 al concepto de relacidén de vacios criti
ca, siendo ésta (1tima la relacibn a la cual corresponde la

compacidad intermedia a la cual la deformacidn al corte pu -
diera tomar un lugar sin algin cambio de volumen.Se conside-

raba un cierto valor de e.,. como caracteristica fija para -
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cada arena.

En experimentos realizados posteriormente se encontrd que la
ey disminuye mientras menor es el tamafic de Tos granos, asi
como también cuando mds uniforme es el suelo. Ademds que la

€. N0 €s un valor constante de cada tipo de arena, sino que
depende de diversos factores, siendo Tos principales el esta
do de esfuerzos a que se sujete la muestra durante Ta prueba
y el método empleado para llegar a dicho éstado de esfuerzos

Por ésta razdn se debe hablar de un “intervalo critico de

Ta relaci6n de vacios" y no de un valor preciso de ella.

Experiencias de Masiov demostraron que en determinadas condi
ciones 1a arena suelta no se contrae durante el corte, aun -
gue la disminucidn de volumen se verifica al término del mo-
vimiento. Esto pone en duda el concepto de relacién de va -

cios critica propuesto por Casagrande.

Cap. III: E1 comportamiento dindmico de los suelos granulares

Es interesante el estudio del comportamiento dinamico de los
suelos granulares, puesto que la mayoria de las fallas origi
nadas por Ticuacidn de los suelos ha sido por causas dinami-

cas.

Un régimen arménico estacionario se puede definir con dos -
cualesquiera de los siguientes parametros : amplitud, fre -

cuencia, periodo y aceleracibn méxima.

Experimentos realizados, indican que el valor de § en prue -
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bas de corte directo con vibracién arménica vertical sdlo de

pende de la aceleracidn.

Las vibraciones producen cambios volumétricos sobre un suelo
granular. En experimentos realizados se concluye que para un
régimen dindmico estacionario, la arena adquiere cierto va -
Tor de compacidad, al cabo de cierto tiempo, mismo que ya no

cambia aunque la vibracién continde indefinidamente.

Seglin Barkan, existe una caracteristica para cada compacidad

del suelo, a 1a que 1lama “"umbral de aceleracién”

En arenas saturadas, la aceleracidn que corresponde a la com
pacidad del suelo-se 1lama “"aceleracidn critica". Se ha ob -
servado que la aceleracidn critica disminuye con relacifn a
Ta frecuencia, tendiendo a un valor minimo; con respecto a

la sobrecarga, crece en forma lineal.

Ademds, influyen en la aceleracidn cfitica otras caracteris-
ticas de la arena como son la granulometria y 1a angulosidad
de sus :.patticulas sdlidas. E1 coeficiente de permeabilidad

crece proporcionalmente a la aceleracion.

E1 tipo y duracién de las vibraciones en un punto del suelo,

dependerd del estimulo y de la propagacidn de las ondas.

Cap. 1V: Las fallas por licuacién

La licuacidn es un fendmeno mediante el cual una arena pier-

de una gran parte de sus resistencia al esfuerzo cortante -
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(debido a carga monotdnica 0 ciclica) y fluye o se comporta

como un liquido hasta que los esfuerzos cortantes que actlan
en la masa del suelo disminuyen a valores compatibles con la

resistencia del suelo licuado, el movimiento cesa y el suelo

recupera su resistencia y estabilidad.

L.os suelos que son susceptibles de licuarse son 1os de gran
relacidn de vacios y un nlimero de contactos pequefio por par-

ticula.

Las causas supuestas para las fallas por licuacién se clasi-
fican en : causas dindmicas y causas no dindmicas. En las -
nrimeras se conoce la causa dindmica inmediata anterior 2 la
falla, como son sismos, explosiones, pasc de trenes; aqui la
relacidn causa-efecto es clara, sin embargo en las segundas
las causas no -son muy claras y-parece que -existe un proceso
de condicionamiento del material al cambiar sus condiciones

de trabajo iniciales.

Despuds de producida la licuacidon del suelo, &ste adquiere -
Tlas caracteristicas de un fluido de baja viscocidad. Para -
clasificar los flujos existen dos criterios, estos son : el

del H.R.B. y el de A. Casagrande.

Cap. V: Descripcidn de 1os casos conocidos

Las fallas producidas por licuacidén se clasifican en : talu-
des naturales, presas y terraplenes, cimentaciones y estruc-

turas de contencidn y deslizamientos submarinos.
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Las fallas de taludes naturales mds conocidas son las de Ze-

landia (Holanda), rio Mississippi (EE.UU.)} y Lago Rifithue -
(Chile).

Los flujos que se presentan en Zelandia tienen la caracteris
tica de ser todos progresivos. Para dar una explicacién a es

tos flujos se propuso la 1lamada hipdtesis holandesa.

La mayoria de las fallas que se presentan en el rio Mississi
ppi son progresivas. Para el andlisis de los flujos se utili

z6 la hipdtesis holandesa, pero modificada.
En el Lago Rifithue las falllas son progresivas.

Gran parte de las presas que fallaron se construyeron por el
método de relleno hidréulico. Presentan similitud las fallas
de las presas Necaxa (México), Calaveras (EE.UU.) y Sheffi -

eld (EE.UU.) .

Las fallas que se conocen de terraplenes se han producido du

rante el pasc de un tren por encima del mismo.

La mayoria de las fallas en cimentaciones y estructuras de -

contencion han sido provocadas por sismo.

En los deslizamientos submarinos que se han estudiado, el mo
vimiento se ha producido en un punto, propagdndose después a

otros.

E1 flujo seco se produce en loes y roca.
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Existe también deslizamiento por flujo en arciila muy sensi-

ble.

Cap. VI: E! mecanismo de produccién y propagacidn

Fxisten diversas teorias que har icar el fendme-

©

no de la licuaciébn.

Parece ser que Terzaghi fué el primero en tratar el problema

en 1925.

Casagrande presentd su teoria de la relacibn de vacios cri -
tica en 1936, que considera que las condiciones bdsicas para
que se produzca la licuacidn de un depdsito de arena satura-
da seran : que la relacidn de vacios sea mayor que el valor
critico y que la deformacibnh por corte sea de magnitud sufi-
ciente. Sin embargo, la validez de &sta teoria ha sido des -

mehtida por experimentos realizados por Maslov y la W.E.S.

Se puede decir que existe licuacidn por cambio de esfuerzos
exteriores y licuacidn por causas dindmicas, siendo é&sta {1-

tima la que estd mejor estudiada.

Guersanov fué el primero en estudiar la licuacidn por causas
dindmicas, sin embargo su teoria también tiene Timitaciones

importantes.

Son importantes los trabajos desarrollados por Florin e Iva-

nov.
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Debido a Tas dificultades que presentaba la teoria de Guersa
nov, Maslov desarrol1d la teoria de la filtracidbn para tra -

tar de explicar el fendmeno de la licuacidn.

La Jicuacion progresiva se trata de explicar por medio de la

hip6tesis holandesa.

En la actualidad, la licuacidn se ha tratado de explicar con
diversas teorias como son las presentadas por Seed, Castro y

otros.

Existe discrepancia en 1a definicibn del fenbmeno entre &s -
tas teorias, y no se logra unificar criterios, sin embargo -

la teoria de Seed es acéptada en Ta actualidad.

Cap. VII: La teorfa de la filtracidn de Maslov

3

Esta teoria afirmd que una vibracidn de suficiente intensi

dad aplicada a una arena suelta y saturada, producird una

disminucidn en el volumen del suelo, que a su vez inducird
presiones de poro dindmicas ; se ha 1lamado aceleracidn cri-

tica a Ta intensidad minima que produce tal efecto.

E1 coeficiente de compactacidén dindmica es un factor impor -
tante en la teorfa de la filtracibn, y se define como la va-

riacién de la porosidad con el tiempo.

Cuando en un estrato de arena saturada la aceleracidn es me-
nor que el valor critico, se produce un flujo de agua hacia

arriba, en consecuencia el volumen del suelo disminuye. E1 -
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coeficiente de compactacidon dindmica mide la velocidad con -

que se produce &sta compactacion.

Una caracteristica que es comin a todas la deducciones he -
chas, y que caracteriza a la teoria de la filtracidn es la -

importancia del espesor H del estrato.

La teoria de la filtracidn se puede aplicar al andlisis de -

estabilidad de taludes.

Esta teoria relaciona la tendencia al cambio de volumen que
producen las vibraciones con la aparicidon de presiones de po

ro dindmicas.

Cap. VIII: La influencia de Tos diferentes factores

Entre los diferentes factores que influyen en el fendmeno de
ia Ticuacidn de suelos se encuentran las siguientes zaracde-
risticas del suelo : el tipo de suelo, la relacidn de vacios
, la granulometria, la forma de Tos granos, la cantidad de -

finos y la permeabilidad.

En cuanto a las caracteristicas del estimulo dindmico, el -
factor mas importantes es la aceleracidn de l1a oscilacién .

También como pardmetros auxiliares influyen la amplitud y la
frecuencia. As7 como el nlmero de ciclos de esfuerzo y la -

magnitud del esfuerzo repetido.

En las caracteristicas del estrato o relleno son importantes

la forma y dimensiones de 1a masa del suelo y las fronteras
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de drenaje.

Con respecto al estado de esfuerzos, influven el esfuerzo -

confinante inicial v la sobrecarqa.

Es importante también el gradiente hidriulico.

Cap. IX: Estudios de Taboratorio vy campo

Existen diversas pruebas de laboratorio con diferente equipo
asi como variados procedimientos para conocer la susceptibi-
Tidad de un estrato de suelo a la licuacidn. Para conocer -
las caracteristicas respecto a la licuacién de un depésito -
se deben conocer los siguientes 3 pardmetros : 1) 1a compaci

dad; 2) estructura de la arena y 3) el valor de Ko in-situ .

Entre las diferentes pruebas de laboratorio se encuentran :
triaxial ciclica, de corte simple ciclico, en mesa vibradora

y en columna torsionante.

Entre los estudios en campo se encuentra : pruebas realiza -
das con explosivos, pruebas con pilotes de compactacidn y la

prueba de penetracidn estdndar.

Cap. X: Criterios practicos en vigencia

Los métodos que existen para evaluar la susceptibilidad de -
un depbsito de arena saturada a la licuacién se pueden clasi
ficar en : métodos simplificados, métodos empiricos y méto -

dos de andlisis de respuesta del terreno.
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Entre los métodos simplificados se encuentran : el método de
Seed e Idriss, el método de Donovan y el método de Casagran-

de.

Se encuentran entre Tos métodos empiricos : el criterio de -
Florin e Ivanov, el criterio del W.E.S. , el criterio de Ki-

shida y el criterio de Ohsaki.

Los procedimientos que se utilizan para el mejoramiento de -
los suelos que son susceptibles a experimentar Ticuacién -
son : la vibroflotacidn, los explosivos y los pilotes de com

pactacion.

CONCLUSIONES

1. Parece ser, que la tendencia a la reduccidn de volumen es

la causa principal de la licuacifn esponténea.

2. La licuacidn se presenta principalmente en arenas finas -
uniformes de origen aluvial, con compacidad relativa menor -

de 40 a 50% dependiendo de la presidn de confinamiento.

3. La susceptibilidad a la licuacidn de arenas se estima por
medio de procedimientos empiricos y analiticos. En Tos dos -
se hace uso de la experiencia, y en el segundo tipo se hace
uso de pruebas de laboratorio sobre muestras representativas

del suelo.

4. Existen procedimientos para mejorar las condiciones de -
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Tos suelos que se ha encontrado que son susceptibles a expe-

rimentar licuacion. Entre éstos procedimientos se encuentran
la vibroflotacion, los explosivos y los pilotes de compacta-

cion.

5. Diversas teorias han tratado de explicar el fenOmeno de -
la licuacibn, pero sin embargo ninguna lo ha logrado. Ante -
esto, el problema de la licuacibn estard sujeto a las nue -

vas teorias que surjan para resolverlo.
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