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1. INTRODUCCIÓN 

 

1.1. Aspectos Generales  

Se denomina talud a aquella excavación realizada en suelo o roca que consta de una pared 

con cierto nivel de inclinación y altura, la cual puede ser natural o construida de manera artificial. En 

la ingeniería de caminos, durante el desarrollo y avance de los proyectos viales suelen construirse 

taludes en roca, donde al momento de diseñar el talud se debe realizar un análisis detallado de 

estabilidad previo a su construcción, seguido de un monitoreo constante y periódico, bajo la 

seguridad y la permanencia en la vida útil, para así prever medidas de mitigación y disminución de 

posibles colapsos, los cuáles podrían poner en riesgo vidas humanas y provocar costosos daños a 

la propiedad pública y privada [1]. 

La ciencia de la mecánica de rocas y las distintas disciplinas involucradas en el diseño, 

construcción y monitoreo de estas obras viales han desarrollado un importante conocimiento al 

mejoramiento y optimización de herramientas para mitigar la problemática al momento de enfrentar 

un problema de estabilidad de taludes. Existen distintos sistemas en lo que respecta a la clasificación 

del macizo rocoso, uno de ellos es el parámetro RQD (Rock Quality Designation) [2], el cual se define 

como el porcentaje de recuperación de testigos de más de 10 cm de longitud en su eje sin tener en 

cuenta las roturas frescas del proceso de perforación respecto de la longitud total del sondeo. La 

clasificación del macizo rocoso y el porcentaje recuperado describe la calidad de la roca o del macizo 

rocoso intacto. Valores de RQD bajo el 25% describe una roca de muy mala calidad y porcentajes 

entre 90 y 100% de recuperación muestran una roca de muy buena calidad. 

 

1.2. Planteamiento del Problema 

El presente estudio busca analizar el comportamiento de taludes en roca ígnea plutónica, 

batolito patagónico, específicamente en la segunda mitad de la carretera austral en la zona sur de 

Chile, usando modelos no lineales. El batolito patagónico se encuentra a lo largo de los Andes 

australes de Chile entre las latitudes 40° y 56° S, donde se presenta como un cordón continuo norte-

sur en casi toda su extensión, cambiando a este-oeste en su parte más austral [3] [4] [5]. 

Este tipo de granito es analizado bajo la ley constitutiva no lineal de Hoek, E. & Brown, E. [6] 

[7]. Este criterio generalizado incorpora para la determinación empírica de la resistencia límite de un 

macizo rocoso la estimación de factores de resistencia mediante ensayos de laboratorio y 

condiciones geológicas y litológicas in situ [8], permitiendo estimar la resistencia de un macizo rocoso 

a partir de la caracterización de la roca intacta a través de una función no lineal que se aproxima al 

criterio de rotura lineal de Mohr-Coulomb, cuya envolvente de falla queda definida por parámetros 

dependientes del tipo de roca y factores de perturbación del macizo rocoso [7] que evalúa daño en 

la roca debido a tronaduras o relajación de esfuerzos [9].  
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1.3. Objetivos 

 

1.3.1. Objetivo General 

El objetivo general del presente trabajo es el estudiar la estabilidad de taludes de roca ígnea 

mediante la aplicación de las clasificaciones de rocas y su incorporación en el modelamiento 

bidimensional para el análisis de desplazamiento y deformabilidad de las estructuras analizadas. 

 

1.3.2. Objetivos Específicos 

Los objetivos específicos del presente trabajo son  

1) el estudio del marco geológico de la zona de estudio, en la región de Aysén.  

2) la identificación de las principales variables que contempla el diseño de taludes en roca 

3) la influencia de parámetros propios del tipo de roca en la estabilidad del talud 

4) la identificación de los posibles tipos de falla y constatar el efecto de las estructuras 

geológicas en la estabilidad de un talud 

5) la comprensión de las ventajas del uso de herramientas de modelamiento con métodos 

no lineales y en base a la clasificación de la roca utilizados, por ejemplo, en un análisis 

de estabilidad de taludes en la zona sur de Chile. 

 

1.3.3. Alcances y Limitaciones 

Se debe precisar ciertos alcances y limitaciones: 

1) trabajar con modelos bidimensionales para la optimización de los tiempos de cálculo y 

estimación de variación de parámetros según el tipo de roca.  

2) se asumen como válidos y correctos los parámetros de caracterización de macizos 

rocosos obtenidos en laboratorio entre los que se encuentran la resistencia a compresión 

uniaxial, cohesión de la roca, densidad y ángulo de fricción interna, rescatados a través 

de la base de datos del programa RocData [10] y de la literatura. 

3) los modelos analizados podrían ser técnicamente aplicables en la etapa de 

prefactibilidad de proyectos viales como, por ejemplo, la expansión de la ruta 7, ya que 

la prospección visual y la recopilación de información geológica de familias de 

discontinuidades importantes pueden ser obtenida de manera sencilla y rápida, 

aplicando metodologías que supongan también condiciones de daño en taludes por 

trabajos de maquinaria y/o detonación de explosivos, además de contar con ensayos de 

laboratorio debidamente realizados se podría prevenir algún posible comportamiento de 

la roca en taludes proyectados en esta unidad geológica de batolito patagónico en la 

carretera austral, como lo muestra la Figura 1.1. 
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Figura 1.1 – Taludes y discontinuidades [11].  
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2. MARCO TEÓRICO 

 

2.1. Roca Tipo de Estudio 
2.1.1. Rocas Plutónicas  

Las rocas plutónicas o rocas intrusivas son las que se forman a partir de un enfriamiento lento, 

a gran profundidad y en grandes masas del magma. Son uno de los dos tipos en que se clasifican 

las rocas ígneas en función de su origen. Se oponen así a las rocas volcánicas o extrusivas, que se 

forman al solidificarse el magma (lava) que emerge a la superficie de la corteza terrestre, entrando 

en contacto abrupto con la atmósfera o cuerpos de agua [5]. 

Se llama plutones a los afloramientos de este tipo de roca, como por ejemplo los batolitos, los 

lacolitos, los sills y los diques. Estos afloramientos muchas veces son visibles producto de la erosión 

que ha retirado otras rocas que los cubrían previamente. 

En términos cuantitativos, las rocas plutónicas son las más abundantes. Dominan 

abrumadoramente la composición de la Tierra, estando constituido por ellas la totalidad del manto 

terrestre y la mayor parte del volumen de la corteza. El resto de las rocas forma solo un recubrimiento 

en la corteza superficial (rocas ígneas volcánicas, rocas sedimentarias y rocas metamórficas) o, en 

el caso de las rocas filonianas, diques y vetas entre las otras rocas de volumen relativamente 

pequeño [5], [12]. 

Las rocas plutónicas, y en general las ígneas, son las rocas primarias, a partir de cuyos 

materiales evolucionan las demás. Constituyen la masa de los planetas telúricos (rocosos), no solo 

la Tierra, formada por el enfriamiento y cristalización, tras su fusión, de los materiales silicatados con 

que se componen los planetas durante su acreción. También tienen presencia, por idénticas causas 

y mecanismos, en el núcleo de planetas gigantescos, en muchos de los satélites de éstos, o en los 

asteroides sólidos más grandes [5]. 

Durante su formación, el enfriamiento es muy lento permitiendo así el crecimiento de grandes 

cristales de minerales puros y resultando una textura heterogénea, granulosa a simple vista. El 

granito, el gabro, la sienita, la diorita, la peridotita y la tonalita son ejemplos de rocas plutónicas. En 

la Figura 2.1 se puede apreciar los tipos de intrusiones ígneas según su génesis [4]. 
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Figura 2.1 – Intrusiones Ígneas [13].  

2.1.2. Batolito Patagónico 

Para la formación del batolito patagónico, tanto el nor patagónico como el sur patagónico, 

mostrados en la Figura 2.2, Godoy, V. [3] propone un modelo denominado inflación magmática. Esto 

se basa en varios supuestos que permitirían explicar las relaciones entre litología, edad y 

características isotópicas de las rocas estudiadas del batolito. La inflación magmática consiste en 

que los pulsos magmáticos se emplazan principalmente en el eje del batolito, generando una 

aislación física entre los plutones más jóvenes y las paredes radiogénicas.  
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Figura 2.2 - Batolito Patagónico Norte y Sur. [14] 

En cambio, Hervé, F. [14] propone que los cambios de la composición del magma en el tiempo 

es el resultado de cambios episódicos en las condiciones tectónicas y parámetros de la subducción, 

que terminarían influyendo directamente en la tasa de generación de magma. Esto constituiría un 

factor crucial para la capacidad de formar grandes cámaras magmáticas donde se desarrollaría una 

homogenización isotópica de los magmas provenientes del manto y de la corteza continental. Por 

tanto, se puede inferir que la explicación para la distribución del magmatismo y las relaciones en el 

espacio-tiempo de los plutones observados en superficie, no estarían vinculados a la evolución de 

una única fuente magmática, sino más bien correspondería a una interacción simultanea entre 

alzamiento, erosión y pulsos magmáticos episódicos. 

Los batolitos en general se forman por granitos y en menor frecuencia por dioritas. Se 

encuentran con mayor naturaleza en los bordes de placa convergente situados durante la formación 

de montañas, como se observa en la Figura 2.2.  

En batolitos producto de la superposición o amalgamamiento de varios plutones que 

conformen yacimientos plutónicos más grandes, su superficie puede ser superior a los 100 km². 

Estas rocas presentan un contacto desentonado con rocas encajantes, sin embargo, en ocasiones 

sus límites concuerdan. La evolución de los batolitos hablando geológicamente es compleja y en su 

mayoría son resultantes de varias intrusiones, es decir, se producen por intrusiones voluminosas y 

repetidas de magma en la misma área [14]. 
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Suponiendo que los cuerpos plutónicos del batolito surpatagónico corresponden a las raíces 

del arco volcánico antiguo, se sugiere que el ancho del arco Cretácico tendría como mínimo un ancho 

de 150 km como se ilustra en la Figura 2.3.  

 

Figura 2.3 - Formación de Batolitos. [3]. 

 

2.2. Descripción de un Macizo Rocoso 

El término macizo rocoso hace referencia a la relación entre la matriz de roca y las 

discontinuidades u otras estructuras geológicas presentes en ella. La obtención e interpretación 

correcta de la información geotécnica que permita la clasificación y caracterización del macizo rocoso 

es esencial para el diseño de taludes, sobre todo en la etapa de prefactibilidad de diseño [15]. El 

papel de la geomecánica es fundamental al momento de investigar la estabilidad de trabajos 

realizados en roca, tanto en el área de la ingeniería civil como en la minería, debido a la influencia 

de las propiedades mecánicas del material en una condición perturbada de equilibrio natural [16].  

Las componentes básicas de un macizo rocoso, tales como roca intacta y las discontinuidades, 

son detalladas a continuación. 

 

2.2.1. Roca Intacta 

El término roca intacta hace referencia al material rocoso sin discontinuidades con 

determinada textura, composición y mineralogía que se presenta en forma de bloque o fragmentos. 

A partir de su composición mineral se obtienen propiedades que permiten describir el 

comportamiento mecánico del macizo rocoso frente a cargas y deformaciones. Mediante ensayos 

de laboratorio realizados en testigos de roca intacta es posible el modelamiento de curvas esfuerzo-
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deformación siendo uno de los métodos que permite determinar la resistencia a la compresión 

uniaxial (UCS), la deformabilidad a través de la estimación del módulo de elasticidad, además del 

comportamiento residual después de superar la resistencia peak [17].  

Cabe señalar que el concepto de roca intacta obedece a volúmenes de roca en proporción 

mucho menor con respecto al macizo rocoso; a medida que la escala asciende, la calidad de las 

propiedades mecánicas varía según la influencia de las estructuras geológicas y los cambios en la 

litografía, siendo generalmente menor que la roca intacta, fenómeno que se conoce como efecto 

escala [1]. 

 

2.2.2. Discontinuidades 

Se denomina discontinuidad a la variedad de estructuras geológicas, definidas por un plano 

de debilidad de diversa magnitud, que altera la uniformidad del material rocoso, pudiendo favorecer 

el desplazamiento entre bloques. Esta denominación abarca un amplio rango de tamaños, desde 

pequeñas fracturas hasta fallas geológicas de gran envergadura [1], [18], [19]. 

Las discontinuidades se presentan agrupadas en familias que se caracterizan por sus valores 

medios representativos de orientación y características físicas de resistencia. La presencia de varias 

familias de discontinuidades con diferente orientación define el grado de fracturación del macizo 

rocoso, la forma y el tamaño de los bloques de roca.  

 

2.2.2.1. Tipos de Discontinuidades 

Una discontinuidad puede ser cualquier plano de separación en el macizo rocoso, pudiendo 

ser de origen sedimentario, como las superficies de estratificación o de laminación, diagenético o 

tectónico, como las diaclasas o fallas. Se pueden clasificar en sistemáticas, cuando aparecen en 

familias y singulares, cuando aparece un único plano que atraviesa al macizo rocoso [20], [21].  

Las diaclasas o juntas son los planos de discontinuidades que con más frecuencia se 

encuentran en los macizos rocosos y corresponden a superficies de fracturación o rotura en la roca 

en las cuáles no ha habido desplazamiento o ha sido muy pequeño. Afectan a todo tipo de rocas. 

Según su origen se puede distinguir en diaclasas de origen tectónico asociadas a plegamientos o 

fallas, diaclasas en roca ígnea formadas por contracción durante o después del emplazamiento del 

cuerpo ígneo y diaclasas de relajación de esfuerzos debido a una reducción de la sobrecarga 

litostática [1]. 

Los planos de estratificación son las superficies que limitan el tamaño de los bloques en el 

macizo rocoso. Se trata de discontinuidades sistemáticas con una continuidad elevada y cuyo 

espaciado oscila generalmente entre pocos centímetros a varios metros [1]. 

Las superficies de laminación son discontinuidades sistemáticas que aparecen en las rocas 

sedimentarias, correspondiendo a los planos que limitan las láminas o los niveles megascópicos más 

pequeños. Adquieren mayor importancia en las rocas de grano fino y se caracterizan por un 

espaciado muy reducido, de origen milimétrico o centimétrico [22]. 

Los planos de esquistosidad de origen tectónico aparecen en rocas que han sufrido 

deformaciones importantes, disponiéndose perpendicularmente a la dirección de compresión del 

máximo acortamiento. Estas discontinuidades se desarrollan mejor cuanto más pequeño es el grano 

de la roca, presentan alta frecuencia y espaciamiento milimétrico [22]. 

Las superficies de contacto litológico son planos singulares de separación entre diferentes 

litologías de un macizo rocoso. En el caso de rocas sedimentarias tienen menor significancia con 
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respecto al comportamiento del macizo en su conjunto, incluyéndose en las superficies de 

estratificación. Sin embargo, en las rocas ígneas sí tienen gran importancia, sobre todo en el caso 

de diques. 

Las fallas son discontinuidades singulares que corresponden a planos de rotura o fracturación 

con un desplazamiento relativo entre los bloques. La extensión de las fallas puede variar entre 

algunos metros y cientos de kilómetros. Puede asociarse a ellas zonas de debilidad denominadas 

“zonas de falla” o brechas, donde en ocasiones no se puede distinguir un plano neto de rotura. 

 

2.2.2.2. Características de las Discontinuidades 

La orientación de una discontinuidad en el espacio queda definida por su buzamiento y su 

dirección de buzamiento (rumbo y manteo). La orientación de una discontinuidad en el espacio queda 

definida por su dirección de buzamiento, es decir, la dirección de la línea de máxima pendiente del 

plano de discontinuidad respecto al norte, y por su buzamiento, es decir, la inclinación respecto a la 

horizontal de dicha línea. Su medida se realiza mediante la brújula, con clinómetro o con el 

diaclasímetro [21], [23]. 

La dirección de buzamiento se mide siguiendo la dirección de las agujas del reloj desde el 

norte y varía entre 0° y 360°. El buzamiento se mide mediante el clinómetro con valores entre 0° en 

la capa horizontal y 90° en la capa vertical [9]. 

La determinación de la orientación media de cada familia de discontinuidades se establece a 

partir de valores estadísticos representativos. La representación gráfica de las discontinuidades o de 

su orientación permiten una visión más general de la geometría de los macizos rocosos. Los bloques 

diagrama representan tridimensionalmente la distribución de los planos de falla y se puede visualizar 

de una forma sencilla la orientación de la fracturación respecto a una obra o estructura, como lo 

muestra la Figura 2.4. La orientación en general no puede determinarse en sondajes, siendo 

necesaria técnicas especiales, utilizadas de forma muy ocasional [9]. 
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Figura 2.4 - Representación de una familia de discontinuidades mediante un bloque diagrama. [9]. 

El espaciamiento es la distancia media perpendicular entre los planos de discontinuidad de 

una misma familia, influyendo en el comportamiento global del macizo rocoso y definiendo el tamaño 

de los bloques de matriz rocosa que conforman las diferentes familias. Si el espaciamiento es 

pequeño, la resistencia del macizo rocoso disminuye de forma considerable, pudiendo incluso llegar 

a comportarse como material granular sin cohesión. El espaciado de las discontinuidades se resume 

según su descripción en la Tabla 2.1. 
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Tabla 2.1 - Descripción del espaciado. [24] 

Descripción Espaciado 

Extremadamente junto < 20 [mm] 

Muy junto 20 -60 [mm] 

Junto 60 – 200 [mm] 

Moderadamente junto 200 – 600 [mm] 

Separado 600 – 2000 [mm] 

Muy separado 2000 – 6000 [mm] 

Extremadamente separado > 6000 [mm] 

 

La continuidad es la extensión del plano de discontinuidad. Define en gran parte si la matriz 

rocosa va a estar o no involucrada en los procesos de rotura y en qué grado condiciona los 

parámetros de resistencia global del macizo [10]. Se puede presentar mediante esquemas o 

diagramas. 

Tabla 2.2 - Descripción de la continuidad. [24] 

Continuidad Longitud 

Muy baja continuidad < 1[m] 

Baja continuidad 1 -3 [m] 

Continuidad media 3 -10 [m] 

Alta continuidad 10 -20 [m] 

Muy alta continuidad > 20 [m] 

 

La rugosidad de un plano de discontinuidad determina la resistencia al corte. A mayor 

rugosidad, mayor es su resistencia. La presencia de irregularidades dificulta el movimiento durante 

los procesos de desplazamiento tangenciales por corte a favor de las discontinuidades. Las 

rugosidades y ondulaciones en los planos pueden controlar las posibles direcciones de 

desplazamiento y definen la resistencia al corte para las distintas direcciones. La resistencia puede 

variar según la dirección de movimiento coincida con la de las rugosidades o sea transversal a ella. 

El ángulo de fricción de una superficie rugosa contiene dos componentes:  

• el ángulo de fricción del material ϕ y 

• el efecto de trabazón producido por las irregularidades (aspereza) de la superficie de 

discontinuidad i. 
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2.3. Análisis de Estructuras Geológicas 
2.3.1. Clasificación de las Masas de Roca 

Una de las principales deficiencias de las pruebas de laboratorio de muestras de rocas es que 

son de tamaño limitado y, por lo tanto, representan una parte muy pequeña y altamente selectiva del 

macizo rocoso de donde fueron extraídas. En un proyecto de ingeniería típico, las muestras 

analizadas en el laboratorio representan solo una fracción muy pequeña del uno por ciento del 

volumen de la masa rocosa. Además, dado que solo se analizan las que sobreviven al proceso de 

recolección y preparación, los resultados de estas pruebas representan un conjunto muy sesgado. 

Entonces, ¿cómo se pueden utilizar estos resultados para estimar las propiedades del macizo rocoso 

in situ? 

Una de las clasificaciones de macizos rocosos más utilizadas son el RQD de Deer [2], RMR 

de Bieniawski [25], Q de Barton [21] y GSI de Hoek & Brown [26]. Algunos de estos métodos 

incorporan parámetros geológicos, geométricos y de diseño de ingeniería para llegar a un valor 

cuantitativo de la calidad de su masa rocosa. Las similitudes entre RMR y Q se derivan del uso de 

parámetros idénticos o muy similares en el cálculo de la calificación final de calidad del macizo 

rocoso. Las diferencias entre los sistemas radican en las diferentes ponderaciones otorgadas a 

parámetros similares y en el uso de distintos parámetros en uno u otro esquema. Por otra parte, el 

sistema de clasificación GSI respeta en gran medida las limitaciones geológicas que ocurren en la 

naturaleza y se reflejan en la información geológica. 

 

2.3.1.1. Parámetro RQD  

Para ir dando respuesta a las dificultades planteadas por las clasificaciones primitivas 

utilizadas para estimar entibaciones de túneles, fueron surgiendo otras clasificaciones, como la de 

Deere, que en 1967 propuso un sistema de diseño de sostenimientos basado en el Rock Quality 

Designation RQD [27]. Este parámetro se obtiene a partir del porcentaje de trozos de testigo mayores 

de 10 [cm] recuperado en un sondeo, tal como muestra la Figura 2.5 y permite estimar el grado de 

fracturación del macizo rocoso, mostrado en la ecuación (1): 

 
𝑅. 𝑄. 𝐷 =

∑ 𝑡𝑒𝑠𝑡𝑖𝑔𝑜𝑠 ≥ 10[𝑐𝑚]

𝑙𝑜𝑛𝑔𝑖𝑡𝑢𝑑 𝑑𝑒𝑙 𝑡𝑎𝑙𝑎𝑑𝑟𝑜
100% (1) 
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Figura 2.5 - Estimación del R.Q.D. a partir de testigos de sondeo. [16]  

El RQD debe estimarse cuidadosamente, ya que su valor depende no sólo de la fracturación 

del macizo rocoso sino también de otros factores, como la técnica del sondaje, su dirección, 

diámetro, entre otros, como lo muestra la Figura 2.6. Este es un parámetro direccionalmente 

dependiente y su valor puede cambiar significativamente, dependiendo de la orientación del pozo. 

El uso del recuento de articulaciones volumétricas puede ser muy útil para reducir esta dependencia 

direccional [27]. 

 

Figura 2.6 –Discontinuidades en un sondaje orientado. [9] 
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El RQD está destinado a representar la calidad del macizo rocoso in situ. Cuando se utiliza un 

núcleo de perforación de diamante, se debe tener cuidado para garantizar que las fracturas, que 

hayan sido causadas por la manipulación o el proceso de perforación, se identifiquen e ignoren al 

determinar el valor de RQD [27]. 

El uso más importante de RQD es como un componente de las clasificaciones de masas 

rocosas RMR y Q 

Obtenido el porcentaje de calidad del testigo, la Tabla 2.3 indica la calidad de la roca y su 

descripción: 

Tabla 2.3 - Índice de Calidad de la Roca. [28] 

Índice de Calidad de la Roca RQD [%] Descripción de la Calidad de la Roca 

0 – 25 % MUY MALA 

25 – 50 % MALA 

50 – 75 % REGULAR 

75 – 90 % BUENA 

90 – 100 % EXCELENTE 
 

 

Cabe mencionar la diferencia entre un porcentaje de RQD y un porcentaje de recuperación. 

Cuando se menciona un porcentaje de RQD es el porcentaje del testigo en el que se consideran 

trozos de mayor tamaño que 10 centímetros para su clasificación, en cambio el porcentaje de 

recuperación solamente sirve para evaluar la calidad del ensayo o la calidad del trabajo de la cuadrilla 

quien realiza el sondaje. 

Los autores Priest, S. y Hudson, J. [29] postularon una estimación razonable del RQD a través 

de la medición de las discontinuidades hecha en un núcleo perforación o en un afloramiento expuesto 

como lo muestra la ecuación (2): 

 𝑅𝑄𝐷 = 100𝑒−0.1𝜆(0.1𝜆 + 1) (2) 

Donde λ es el número promedio de discontinuidades por metro, de donde se puede inferir el 

espaciamiento promedio S en metros, como se muestra en la ecuación (3): 

 
𝑆 =

1

𝜆
 (3) 

En algunos casos se puede utilizar métodos indirectos como la siguiente relación de 

Palmstrom, A. [28], aunque su precisión no es superior a la que puede proporcionar una mera 

estimación visual [30]. La estimación del investigador en 1982 se expresa por la ecuación (4): 

 𝑅. 𝑄. 𝐷 = 115 − 3.3𝐽𝑣 (4) 
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donde 

Jv es el índice volumétrico de juntas o número de juntas por metro cúbico, dado por el número de 

juntas que intercepta 1 [m3] de macizo rocoso, Si es el espaciamiento medio de la familia i de 

discontinuidades, y n corresponde al número total de familias de discontinuidades sin incluir las 

discontinuidades aleatorias, mostrado en la Figura 2.7. 

 

 

Figura 2.7 – Ejemplo de Jv volumétrico. Elab. Propia. 

 

En 2005, Palmström, A.[28] presentó una nueva correlación que debiese dar mejores 

resultados con otras mediciones: 

 𝑅. 𝑄. 𝐷 = 110 − 2.5𝐽𝑣 (6) 

 

 

Las discontinuidades aleatorias también pueden ser consideradas en el análisis asumiendo 

un espaciamiento aleatorio. Palmström, A. [31] propone asumir un espaciamiento de 5 [cm] para 

cada discontinuidad aleatoria incluida en el análisis, como se muestra en la ecuación (7): 

 
𝐽𝑣 = ∑ (

1

𝑆𝑖

)

𝑛

𝑖=1

 (5) 

 4 < 𝐽𝑣 < 44  
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𝐽𝑣 = ∑ (

1

𝑆𝑖

) +

𝑛

𝑖=1

(
𝑁𝑟

5√𝐴
) (7) 

donde  

Nr corresponde al número de discontinuidades aleatorias en el área de estudio, y 

A el área de estudio.  

El número de discontinuidades aleatorias puede ser determinado aproximadamente en el 

terreno mediante observaciones detalladas pues también se trata de una estimación aleatoria. 

Cuando se utiliza la relación de Palmström, A. para el mapeo de exposición, las fracturas 

inducidas por explosiones no deben incluirse al estimar Jv. 

Si Jv puede ser determinado mediante un levantamiento directo de discontinuidades en 

terreno, la Tabla 2.4 permite clasificar este parámetro. 

Tabla 2.4 - Clasificación del número de discontinuidades Jv. [28] 

Clasificación del número de discontinuidades, 𝑱v 

Número de discont. en terreno Grado de fracturamiento 𝑱v 

2 Muy bajo < 1.0 

3 Bajo 1 – 3 

4 Moderado 3 – 10 

5 Alto 10 – 30 

6 Muy alto 30 – 60 

7 Triturado > 60 
 

 

A modo de ejemplo se observa un testigo y su obtención de RQD en la Figura 2.8. 
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Figura 2.8 – Ejemplo de obtención de RQD de un testigo de sondaje. [32]  

 

2.3.1.2. Parámetro RMR 

Bieniawski, Z. [30] publicó los detalles de una clasificación de macizos rocosos denominada 

“Clasificación Geomecánica o Sistema de Clasificación de Masas Rocosas (RMR)”. A lo largo de los 

años este sistema se ha ido perfeccionando a medida que se han examinado más registros de casos, 

y se debe ser consciente de que Bieniawski ha realizado cambios significativos en las clasificaciones 

asignadas a diferentes parámetros y la estimación de la resistencia de los macizos rocosos. Los 

siguientes seis parámetros se utilizan para clasificar un macizo rocoso utilizando el sistema RMR: 

• Resistencia a la compresión uniaxial de la roca intacta. 

• Designación de la calidad de la roca (RQD). 

• Espaciado de discontinuidades. 

• Estado de las discontinuidades. 

• Condiciones de las aguas subterráneas. 

Al aplicar este sistema de clasificación, el macizo rocoso se divide en varias regiones 

estructurales y cada región se clasifica por separado. Los límites de las regiones estructurales suelen 

coincidir con una característica estructural importante, como una falla o un cambio en el tipo de roca. 

En algunos casos, cambios significativos en el espaciado o las características de las 

discontinuidades, dentro del mismo tipo de roca, pueden requerir la división del macizo rocoso en 

varias regiones estructurales pequeñas. 

El sistema de clasificación de masa rocosa se presenta en la Tabla 2.5, dando las 

clasificaciones para cada uno de los cinco primeros parámetros especificados anteriormente, 
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además de la Tabla 2.6 que explica las clases de la roca. Estas clasificaciones se suman para dar 

un valor de RMR.  

Tabla 2.5 – Tabla para la clasificación del sistema RMR. [30] 

 

 

 

 

 

 

 

Tabla 2.6 - Tabla de significado según tipo de roca para la clasificación del sistema RMR. [30] 

 

Desde un punto de vista ingenieril, es buena práctica comparar las estimaciones del parámetro 

RMR en base a otras clasificaciones de roca, por ejemplo, Q de Barton, N. [8] y GSI de Hoek, E. y 

Brown,E. [26], parámetros que también cuantifican la calidad de la roca [30], [33]–[35]. 

La primera ecuación de correlación de Bieniawski, Z. [8] con el parámetro Q de Barton, N se 

expresa en la ecuación (8) como: 

 𝑅𝑀𝑅 = 9 ln 𝑄 + 44 (8) 

y la correlación de Barton, N. [8] con respecto al parámetro RMR y GSI se expresan en las 

ecuaciones (9) y (10) como: 

 𝑅𝑀𝑅 = 15 log 𝑄 + 50 (9) 

 

 𝑅𝑀𝑅 = 𝐺𝑆𝐼 + 5 (10) 

Otras correlaciones se pueden observar en la  Tabla 2.7. 

 

 

 

 

Puntuación

> 10 [Mpa] 4 - 10 [MPa] 2 - 4 [MPa] 1 - 2 [MPa]

> 250 [MPa] 100-250 [MPa] 50-100 [MPa] 25-50 [MPa]
5-25 

Mpa
2

1-5    

Mpa
1

<1 

Mpa
0

2 90-100 [%] 20 75-90 [%] 17 50-75 [%] 13 25-50 [%] 8 5

3 > 2 m 20 0.6 - 2 m 15 200-600 mm 10 60-200 mm 8 5

< 1m 6 1 - 3m 4 3 -10 m 2 10 - 20 m 1 0

Cerrada 6 < 0.1mm 5 0.1 - 1mm 4 1 - 5mm 1 0

Muy rugosa 6 Rugosa 5 Levemente rugoso 3 Suave 1 0

Limpia 6 Relleno duro 4 Relleno duro >5mm 2 Relleno suave <5mm 2 0

Sana 6 Levemente meteoriz 5 Moderadam. Meteor 3 Altamente meteoriz. 1 0

5 Seco 15 Húmedo 10 Mojado 7 Goteo 4 0

20 - 1

Descripción I - MUY BUENA II - BUENA III - REGULAR IV - MALA V - MUY MALA

Meteorización Descompuesta

Agua Subterránea Flujo

Clase de Macizo Rocoso

RMR 100 - 81 80 - 61 60 - 41 40 - 21

4
Condición 

Juntas

Persistencia >20m

Apertura > 5mm

Rugosidad Laminado

Relleno Relleno suave >5mm

Para este rango, preferir UCS

Carga uniaxial

RQD [%] < 25 [%]

Espaciamiento de juntas < 60mm

RMR

Parámetros Rangos de valores

1
Resistencia de 

la roca intacta

Carga puntual

15 12 7 4
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 Tabla 2.7 – Correlaciones históricas sistemas RMR Bieniawski y Q Barton. [36] 

 

 

2.3.1.3. Parámetro Q de Barton 

 

En 1963 el investigador Barton, N.[37] del Instituto Geotécnico Noruego propuso un índice de 

calidad de túneles (Q), sobre la base de una evaluación de una gran cantidad de historias de casos 

de excavaciones subterráneas, para la determinación de las características del macizo rocoso y los 

requisitos de soporte del túnel [37]. El valor numérico del índice Q varía en una escala logarítmica 

desde 0,001 hasta un máximo de 1000 y está definido por la ecuación (11) como: 

 
𝑄 =

𝑅𝑄𝐷

𝐽𝑛

∙
𝐽𝑟

𝐽𝑎

∙
𝐽𝑤

𝑆𝑅𝐹
 (11) 

donde 

RQD es el Rock Quality Designation (sección 2.3.1.1) ≥ 10%, 

Jn  es el número de discontinuidades, 

Jr  es el número de rugosidad de la junta para juntas críticamente orientadas, 

Ja  es el número de alteración de la junta para juntas críticamente orientadas,  

Jw  es el factor de reducción en presencia de agua en la discontinuidad, y 

SRF  es el factor de reducción de esfuerzos. 

 

Este parámetro Jn, que representa el número de grupos de juntas, es a menudo afectado por 

foliaciones, esquistosidades, escisiones pizarrosas o estratificaciones. Si se desarrollan fuertemente, 

estas discontinuidades paralelas debiesen ser tratadas como un grupo completo de juntas. Si existen 

pocas juntas visibles o solamente quiebres ocasionales en el núcleo de roca debido a estos efectos, 

entonces debiesen ser considerados como un conjunto de juntas aleatoria. 

Este primer cociente (RQD / Jn), que representa la estructura del macizo rocoso, es una 

medida bruta del tamaño del bloque o de las partículas.  

Los parámetros Jr y Ja representan la rugosidad y el grado de alteración de juntas de pared o 

del material de relleno. Estos parámetros debiesen obtenerse para la zona con el grupo de juntas 

más débil o para la discontinuidad rellena de arcilla en una zona dada.  

El cociente (Jr/Ja) representa las características de rugosidad y fricción de las paredes de la 

junta o materiales de relleno. Este cociente se pondera a favor de uniones ásperas e inalteradas en 

contacto directo.  

El parámetro Jw representa una medida de la presión del agua, la cual tiene un efecto adverso 

en la resistencia al corte de la junta, produce la reducción del esfuerzo efectivo a través de las juntas. 
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La presencia del agua puede tener un efecto suavizante y puede lavar el material de la junta en 

casos de relleno de arcilla. 

El cociente (Jw/SRF) consta de dos parámetros de tensión. El SRF es una medida de la carga 

de aflojamiento en el caso de una excavación a través de zonas de corte y roca que contiene arcilla, 

también de la tensión de la roca en roca competente y además de la carga de compresión en rocas 

plásticas incompetentes. Puede considerarse como un parámetro de tensión total.  

El parámetro Jw es una medida de la presión del agua y su efecto en la reducción de los 

esfuerzos de la junta. El agua puede, además, causar ablandamiento y posible deslave en el caso 

de juntas rellenas de arcilla. El cociente (Jw/SRF) es un factor empírico complicado que describe el 

“estrés activo”. 

Entonces, el parámetro Q puede considerarse como función de solamente tres parámetros, 

los cuáles son: 

• Tamaño de bloques: (RQD/Jn) 

• Fuerza de cizalle entre bloques: (Jr/Ja) 

• Esfuerzo activo: (Jw/SRF) 

Tabla 2.8 – Clasificación Q de Barton [23] 
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Tabla 2.9 – Continuación de Tabla 2.8 – Clasificación Q de Barton [23]Clasificación Q de Barton, N. [23] 
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2.3.1.4. Índice de Resistencia Geológico GSI. 

El Índice de Resistencia Geológico (GSI) fue creado por los investigadores Hoek. E y Brown, 

E. [38] al darse cuenta de que era necesario una constante que midiese cómo se están comportando 

el grado de libertad del macizo rocoso, el estado de bloques y las condiciones de discontinuidad. El 

parámetro GSI proporciona un sistema para estimar la reducción de la resistencia del macizo rocoso 

según diferentes condiciones según las clasificaciones geológicas [26]. Estos valores de GSI se 

relacionan tanto con el grado de fractura como con la condición de las superficies de falla [7]. 

La tabla del Índice de Resistencia Geológica (GSI) fue desarrollado asumiendo que las 

observaciones del macizo rocoso serían realizadas por geólogos o ingenieros geólogos cualificados 

y experimentados. La descripción de las categorías de estructura y de condiciones de las 

discontinuidades del macizo rocoso se ha encontrado que trabaja bien cuando dichas personas están 

disponibles. Sin embargo, hay muchas situaciones donde son asignados ingenieros en lugar de 

geólogos para recolectar la data, lo que significa que el cartografiado de los macizos rocosos o 

núcleos de perforación es llevado a cabo por personas que están de menor manera asociadas con 

estas descripciones cualitativas [26], [39]. 

El GSI es el primer punto de entrada y, a menos que este índice sea entendido y aplicado 

correctamente, la confiabilidad de las propiedades estimadas está abierta a cuestionamiento. La 

Figura 2.9 ilustra el flujo de datos cuando se usa el método GSI de Hoek, E. & Brown, E. para la 

estimación de los parámetros requeridos para un análisis de las excavaciones subterráneas o 

superficiales en roca. 

 

Figura 2.9 - Flujo de datos de entrada usando el sistema Hoek, E. y Brown, E. [40] 
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La tabla GSI publicada por Hoek, E. y Marinos, P. [26] es reproducida en la Tabla 2.10. La 

escala A ha sido adicionada para representar las 5 divisiones de la calidad superficial dentro de un 

rango de 45 puntos, definidos por la aproximación de la intersección de la línea GSI = 45 en el eje. 

La escala B representa las 5 divisiones de la escala del entrelazamiento de los bloques con un rango 

de 40 puntos en la zona en que la cuantificación es aplicada.  

Tabla 2.10 – Estructura básica de tabla GSI. [26] 
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La escala A en la Tabla 2.10 representa las condiciones superficiales de discontinuidades 

JCond89 (Joint Conditions de 1989) definidas por Bieniawski, Z. [30]. Esta valoración JCond89 

correlaciona de buena manera las condiciones superficiales de las discontinuidades tales como 

persistencia, apertura, rugosidad, relleno y meteorización en la cara de la junta, y ha sido usado por 

varios años, contando con una aplicación simple y confiable.[30] 

La escala B representa el parámetro RQD (Rock Quality Designation) definido por Deere, D. 

[27], la configuración de los bloques que componen el macizo rocoso.  

La Tabla 2.11 muestra los valores de GSI simplificado con las escalas definidas como 

1.5JCond89 como escala horizontal y RQD/2 definido como escala vertical. El valor de GSI está dado 

por la ecuación (12) como: 

𝐺𝑆𝐼 = 1.5JCond89 +
𝑅𝑄𝐷

2
 (12) 

Tabla 2.11 - Cuadro Gráfico simplificado de GSI con líneas paralelas y escalas en base a RQD y condición 
de las discontinuidades [26] 
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2.3.1.4.1. Condiciones y Limitaciones en el uso de GSI. 

Existen ciertas condiciones y limitaciones a la hora de aplicar el criterio de 

clasificación GSI: 

 

1. Una premisa esencial en el criterio de Hoek, E. & Brown, E. para la estimación de 

los parámetros mecánicos del macizo rocoso es que la deformación y la resistencia 

peak son controladas por el deslizamiento y rotación de los bloques de roca intacta 

definidos por la intersección de las discontinuidades. Es asumido que hay muchas 

familias de discontinuidades y que están suficientemente cerca, relativo al tamaño 

de la estructura bajo consideración, que el macizo rocoso puede ser considerado 

como homogéneo e isotrópico [41]. 

2. Para macizos rocosos macizos o con discontinuidades muy separadas, la tabla GSI 

no debe ser usada como fuente datos de entrada en el criterio de Hoek, E. & Brown, 

E. Esto se debe a que no hay suficientes discontinuidades preexistentes para 

satisfacer las condiciones de homogeneidad e isotropía descritas anteriormente. Así, 

para abolir esta confusión, la fila superior de la tabla mostrada en la Tabla 2.10 ha 

sido removida en el desarrollo de la tabla GSI simplificada [42].  

3. La última fila de la Tabla 2.10 GSI original ha sido removida ya que representa 

materiales previamente cizallados o transportados o muy alterados para los que las 

condiciones definidas en el ítem 2 tampoco no aplican. Para este tipo de rocas tipo 

flynsch los investigadores Hoek, E. & Marinos, P. [43] publicaron una nueva tabla de 

GSI exclusiva explicada más adelante en este trabajo. 

4. Para poder cuantificar el GSI usando la Tabla 2.11, las cantidades usadas para 

construir las escalas A y B deben ser calificaciones prácticas que sean familiares 

para los ingenieros geotécnicos y civiles que operan en el campo. El macizo rocoso 

será considerado como homogéneo e isotrópico formado por una gran cantidad de 

bloques que a su vez son relativamente pequeños en comparación con la estructura 

de roca estudiada, análogo a como se comportaría un suelo, pero con granos muy 

grandes del porte de bloques de roca [41]. 

 

2.3.1.4.2. Comprobación ecuación de GSI vs Tabla de Cuantificación del GSI. 

Para la comprobación si la ecuación de GSI propuesta funciona o no, es necesario comprobar 

valores de GSI predichos de la ecuación (12) con los valores de GSI cartografiados en terreno [39]. 

Valores confiables de campo de GSI pueden ser obtenidos mediante la librería del software RocLab 

[44]. Los valores GSI calculados de JCond89 y de RQD son graficados versus los GSI obtenidos en 

terreno como lo muestra la Figura 2.10.  
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Figura 2.10 - Correlación entre GSI calculado y GSI cartografiado con JCond_89, Jr/Ja y RQD/2. [45] 

Estas gráficas muestran que la correlación entre valores de GSI calculados y los obtenidos “in 

situ” está cerca a la relación ideal 1:1 de un ajuste perfecto. Esto sugiere que, una vez obtenidos los 

datos de campo adicionales, la aplicación de la cuantificación del GSI comprobará la propuesta 

recomendada. 

Comparando las valoraciones para JCond_89 con Jr/Ja, da como resultado la relación de la 

ecuación (13) como: 

 𝐽𝐶𝑜𝑛𝑑_89 = 35 ∙ 𝐽𝑟/𝐽𝑎 ∙  (1 + 𝐽𝑟/𝐽𝑎) (13) 

Recordando la ecuación que describe al parámetro de clasificación GSI como: 
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𝐺𝑆𝐼 = 1.5JCond89 +

𝑅𝑄𝐷

2
 (14) 

Sustituyendo la ecuación (13) en la ecuación (14) da como resultado la ecuación (15):: 

 
𝐺𝑆𝐼 =

52 ∙ 𝐽𝑟/𝐽𝑎

(1 + 𝐽𝑟/𝐽𝑎)
+

𝑅𝑄𝐷

2
 (15) 

Los valores predichos de GSI son graficados contra los valores de GSI cartografiados en 

campo para los mismos datos usados en la preparación de la Figura 2.10. Los resultados para la 

regresión lineal no son tan buenos como las obtenidas para la ecuación (14), el encaje es una 

aproximación aceptable para aplicaciones ingenieriles. [45]. 

 

2.4. Criterios de Falla de la Matriz Rocosa 

La resistencia al corte de la matriz rocosa isótropa se puede evaluar mediante los criterios de 

rotura de Mohr, O.-Coulomb, C. y Hoek, E. & Brown, E. La principal diferencia entre ambos es que 

el primero es un criterio lineal y el segundo no lineal, más adecuado al comportamiento mecánico 

real de las rocas [38]. 

 

2.4.1. Parámetros Fundamentales 

Previo a definir cualquier criterio de falla, debemos mencionar los principales parámetros que 

se deben considerar y que definen la constitutiva de la roca y su comportamiento frente a cargas de 

servicio [16]. 

 

2.4.1.1. Ángulo de Fricción 

El ángulo de fricción peak de las superficies de discontinuidad es un valor que es fundamental 

para comprender la resistencia al corte de las discontinuidades geológicas, considerando su 

importancia para determinar las propiedades mecánicas de la superficie de discontinuidad. Sin 

embargo, determinar el ángulo de fricción máximo requiere tiempo y dinero, ya que requiere una 

extensa serie de pruebas de laboratorio [16]. 

 

2.4.1.2. Cohesión. 

La cohesión es una medida de la cementación o adherencia entre las partículas de suelo. La 

conexión en la mecánica de suelos es utilizada para representar la resistencia al cortante producida 

por la cementación entre las partículas, mientras que en la física este término se utiliza para 

representar la resistencia a la tensión [16]. 

 

2.4.1.3. Resistencia Peak y Residual. 

Desde el punto de vista de la relación esfuerzo- deformación, en la estabilidad de taludes se 

debe tener en cuenta dos tipos de resistencia: resistencia peak y resistencia residual.  



28 

 

La resistencia máxima o peak es la máxima resistencia al corte que posee el material, el cual 

no ha fallado previamente y corresponde al punto más alto en la curva esfuerzo- deformación, como 

se observa en la Figura 2.11. 

 

 

 

Figura 2.11 – Definición de resistencia al corte de la discontinuidad y curva ensayo corte directo [9] 

La modelación de la resistencia peak en el análisis de la estabilidad asume que esta 

resistencia se obtiene simultáneamente a lo largo de toda la superficie de falla, como lo muestra la 

Figura 2.11; sin embargo, algunos puntos en la superficie de falla han alcanzado deformaciones 

mayores que otros (en un fenómeno de falla progresiva) y asumir que la resistencia peak actúa 

simultáneamente en toda la superficie de falla puede producir errores en el análisis [23]. 

La resistencia residual es la resistencia al corte que posee el material después de haber 

ocurrido la falla. En 1964 se observó que, en arcilla sobre consolidadas, la resistencia calculada en 

el análisis de deslizamientos después de ocurridos correspondía al valor de la resistencia residual y 

se recomendó utilizar para el cálculo de factores de seguridad los valores de los parámetros 

obtenidos para la resistencia residual ϕr y cr [46]. La resistencia residual en los suelos cohesivos se 

debe tener en cuenta cuando existe una superficie previa de corte, donde han ocurrido 

desplazamientos en el pasado y en suelos licuables expuestos a sismos de gran magnitud. 

En los suelos dúctiles la resistencia peak tiende a ser muy similar a la resistencia residual. En 

los suelos frágiles al producirse la falla, la disminución de la resistencia peak a la residual es 

significativa. La diferencia entre la resistencia peak y la residuales es un indicativo de la fragilidad de 

los materiales.  

La pérdida de la resistencia en el momento de la falla del cortante está relacionada 

principalmente con una disminución de la cohesión. El ángulo de fricción, aunque disminuye, no es 
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afectado en forma substancial. Como se observa en la Figura 2.12, el ángulo de fricción peak es muy 

similar al ángulo de fricción residual. 

 

2.4.1.4. Presión de Poros 

En general, la presión de poros consiste en la presión en el agua dentro de los poros del suelo 

y se identifica con la letra μ. La presión de poros disminuye los esfuerzos normales efectivos entre 

las partículas, trata de separarlas y disminuye la resistencia a la fricción.  

La presión de poros aumenta en los taludes en temporadas de lluvias y disminuye en 

temporadas de sequía. Es muy importante entender y cuantificar la variación temporal y espacial de 

la presión de poros en los taludes. La variabilidad es mayor en la cuesta que en el pie del talud. 

 

2.4.1.5. Esfuerzos Efectivos 

Una masa de suelo saturada está compuesta por dos fases distintas: el esqueleto de partículas 

y los poros entre partículas llenos de agua. Cualquier esfuerzo impuesto sobre el suelo es soportado 

por el esqueleto de partículas y también por la presión del agua. Típicamente, el esqueleto puede 

transmitir esfuerzos normales y de corte por los puntos de contacto entre las partículas y el agua, a 

su vez, puede ejercer una presión hidrostática igual en todas las direcciones. 

Los esfuerzos ejercidos por el esqueleto solamente se conocen como esfuerzos efectivos y a 

los esfuerzos hidrostáticos del agua se les denomina “presión de poros”. Los esfuerzos efectivos son 

los que controlan el comportamiento del suelo al cortante y no los esfuerzos totales (σ’ = σt – μ). 

 

 

Figura 2.12 - Envolvente de falla de las resistencias peak y residual. [47] 
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2.4.1.6. Esfuerzo Total 

El esfuerzo total es la suma de todas las fuerzas, incluyendo aquellas transmitidas a través de 

contactos entre partículas, aquellas transmitidas a través de la presión de poros en el agua (divididas 

por el área total) e incluyendo el área de sólidos y el área de vacíos (σt = σ’ + μ). 

En problemas prácticos, el análisis con esfuerzos totales puede utilizarse en problemas de 

estabilidad a corto plazo y las presiones efectivas para analizar la estabilidad a largo plazo. 

 

2.4.1.7. Resistencia Drenada y No-drenada. 

La resistencia No-drenada es la resistencia del suelo cuando se carga hasta la falla en 

condiciones no drenadas, es decir, cuando las cargas que producen las fallas se aplican sobre la 

masa del suelo a una velocidad superior a la del drenaje del suelo. El caso más común de resistencia 

no drenada se presenta en los depósitos naturales de arcilla saturada, cuando éstos son cargados 

o descargados en forma relativamente rápida comparada con la velocidad en la cual puede ocurrir 

drenaje y/o consolidación. 

La resistencia drenada es la resistencia del suelo cuando se carga en forma lenta y no se 

producen presiones de poros en exceso debido a la aplicación de la carga. Igualmente, la resistencia 

drenada se presenta cuando la carga ha estado aplicada por un período suficientemente largo de tal 

forma que el suelo ya haya sido drenado. Una condición no drenada con el tiempo puede convertirse 

en una condición drenada en la medida en que el agua drene. 

Basados en el principio de esfuerzos efectivos, la resistencia máxima drenada a la falla sobre 

cualquier plano en el suelo no es una función de los esfuerzos totales normales que actúan sobre el 

plano, sino de la diferencia entre los esfuerzos totales normales y la presión de poros. 

 

2.4.2. Criterio de Falla de Mohr, O. - Coulomb, C. 

Este criterio expresa la resistencia al corte a lo largo de un plano en un estado triaxial de 

tensiones, obteniéndose la relación entre los esfuerzos normal y tangencial, actuantes en el 

momento de la rotura, mediante la expresión matemática: 

 𝜏 = 𝑐′ + (𝜎𝑛 − 𝜇) tan ∅′ (16) 

donde 

τ y σn son las tensiones tangencial y normal total sobre el plano de rotura 

c’ y ϕ’ son la cohesión y el ángulo de rozamiento efectivos de la matriz rocosa 

μ es la presión intersticial de poros.  

En la Figura 2.13 se grafica de la ecuación de Mohr-Coulomb.  

El análisis de la ecuación requiere conocer los parámetros fundamentales, el ángulo de fricción 

y cohesión, los cuales se consideran como propiedades intrínsecas del suelo. La presencia del agua 

reduce el valor de la resistencia del suelo, que depende de las presiones internas, o de poros, de 

acuerdo con la ecuación de Coulomb, en la cual el factor μ está restando al valor de la presión normal 

total [48]. 
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σ’ = σ – μ = Presión Efectiva. 
Φ’ = Ángulo de fricción para presiones efectivas. 

c’ = Cohesión para presiones efectivas. 

Figura 2.13 - Círculo y Envolvente de Falla de Mohr Coulomb. [9] 

Sin embargo, el comportamiento lineal del macizo rocoso no se ajusta a la mecánica de rocas, 

donde afecta el efecto escala y la rugosidad de las discontinuidades influye en el criterio de falla. El 

autor Patton, F. [49] definió un tipo de comportamiento para las discontinuidades rugosas, 

caracterizado por la rugosidad y su influencia hasta cierto grado o umbral de esfuerzo normal (Figura 

2.15). Este modelo bilineal del autor Patton, F. queda definido como: 

 𝜏 = 𝜎 tan(𝜙 + 𝑖) (17) 

Donde 

i es el ángulo de la discontinuidad rugosa mostrado en la Figura 2.14. 

 

Figura 2.14 - Desplazamiento de corte en un plano inclinado. [9]  
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Por debajo y por sobre el umbral, el esfuerzo de corte queda definido por las ecuaciones (18) y 

(19) como: 

 𝜏𝑝 = 𝜎 tan(𝜙𝑏 + 𝑖) (18) 

 

 𝜏𝑝 = 𝐶𝑗 + 𝜎 tan(𝜙𝑟) (19) 

 

Donde 

ϕb representa el ángulo de fricción interno puro o básico del material 

i es el ángulo de rugosidad o aspereza 

ϕr el ángulo de fricción residual 

Cj la cohesión aparente derivada de las asperezas.  

Manteniendo las unidades de medida similares al criterio de Mohr-Coulomb, donde los 

parámetros de resistencia, esfuerzo y cohesión se miden en Pascales y los ángulos de fricción y 

aspereza en grados sexagesimales, como lo muestra la Figura 2.15. 

 

Figura 2.15 - Efecto de la rugosidad de la discontinuidad y el esfuerzo normal en un ángulo de inclinación 
de la discontinuidad [50] 

Patton, F. [49] demostró de manera convincente el significado particular de esta relación 

midiendo el valor promedio del ángulo i a partir de fotografías de trazas de planos de estratificación 

en pendientes de piedra caliza inestables. El autor encontró que la inclinación de la traza del plano 

era aproximadamente igual a la suma del ángulo de fricción de la roca φ encontrado en pruebas de 

laboratorio en superficies planas y la rugosidad promedio de ángulo i. 

La relación esfuerzo cortante - esfuerzo normal se puede cuantificar utilizando una técnica 

desarrollada por el autor Barton, N. [37] basada en el comportamiento de la resistencia al cortante 
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de juntas limpias y rugosas producidas artificialmente. El estudio muestra que la resistencia al corte 

de una superficie de roca rugosa depende de la relación entre la rugosidad, la resistencia de la roca 

y la tensión normal, y puede definirse mediante la siguiente ecuación empírica mostrada en la 

ecuación (20) como: 

 
𝜏 = 𝜎′ tan (𝜙 + 𝐽𝑅𝐶 log (

𝐽𝐶𝑆

𝜎′
)) (20) 

donde  

JRC es el coeficiente de rugosidad de la junta 

JCS es la resistencia a la compresión de la roca en la superficie de la fractura 

σ’ es el esfuerzo normal efectivo.  

El valor de JRC se determina utilizando técnicas analizadas que implican comparar la 

rugosidad de la superficie con perfiles de rugosidad estándar o realizar mediciones de la superficie, 

procedimiento visto en el apartado 2.2.2.2. La resistencia a la compresión de la roca (JCS) se puede 

estimar usando las simples observaciones de campo descritas en el apartado 2.2.2.2 y un martillo 

Schmidt para medir la resistencia a la compresión de la roca en la superficie de la junta. El esfuerzo 

normal que actúa sobre la superficie es el componente que actúa normal a la superficie, producto de 

la profundidad de la roca sobre la superficie de deslizamiento y el peso unitario de la roca se puede 

observar un conjunto de figuras describiendo estas relaciones en la Figura 2.16. 

 

Figura 2.16 – Relaciones de Mohr-Coulomb, Patton y Barton según la resistencia al corte [21] 
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Figura 2.17 - Efecto en la fractura y el esfuerzo de corte durante y luego de la falla [21] 

 

2.4.2.1. Esfuerzos Principales 

El criterio se puede expresar igualmente en función de los esfuerzos principales σ’1 y σ’3: 

 
𝜎′1 =

2𝑐′ + 𝜎′3(sin 2𝜃 + tan ∅′ (1 − cos 2𝜃))

sin 2𝜃 − tan ∅′ (1 + cos 2𝜃)
 (21) 

donde 

∅′ ángulo de roce efectivo  

𝑐′ cohesión efectiva 

𝜃 plano de rotura 

Permitiendo obtener la resistencia en cualquier plano definido por θ para el plano crítico de 

rotura, θ = 45° + ϕ’/2, la expresión anterior tomará la forma: 

 
𝜎′1 =

2𝑐′ cos ∅′ + 𝜎′3(1 + sin ∅′)

1 − sin ∅′
 (22) 
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Si se da la condición σ’3 = 0, σ’1 sería la resistencia a la compresión simple de la roca: 

 
𝜎′1 = 𝜎𝑐 =

2𝑐′ cos ∅′

1 − sin ∅′
 (23) 

 

El criterio también proporciona el valor de la resistencia a la tracción: 

 
𝜎′1𝑡 =

2𝑐′ cos ∅′

1 + sin ∅′
 (24) 

 

El criterio de Mohr-Coulomb implica que tiene lugar una fractura por corte al alcanzarse la 

resistencia peak del material. La gran ventaja de este criterio es su sencillez. Sin embargo, presenta 

inconvenientes debido a que: 

• Las envolventes de la resistencia en roca no son lineales; se ha comprobado 

experimentalmente que la resistencia de las rocas aumenta menos con el 

incremento de la presión normal de confinamiento que lo obtenido al considerar una 

ley lineal, que puede implicar errores al considerar los esfuerzos actuantes, todo en 

zonas de bajos esfuerzos confinantes. 

• La dirección del plano de la fractura, según este criterio, no siempre coincide con los 

resultados experimentales. 

• El criterio sobrevalora la resistencia a la tracción. 

No obstante, si se utiliza este criterio lineal de rotura para evaluar la resistencia de la matriz 

rocosa, se pueden adoptar las siguientes recomendaciones: 

• Suponer que el valor de la cohesión es un valor próximo al 10% de la resistencia a 

compresión simple de la matriz rocosa. 

• Adoptar un valor del ángulo de rozamiento interno según el nivel de tensiones con 

el que se trabaja, tomando de ensayos específicos o de tablas. 

 

2.4.3. Criterio de Falla de Hoek, E. & Brown, E. 

 

Como alternativa al análisis para determinar la resistencia de macizos rocosos fracturados, 

los investigadores Hoek, E. & Brown, E. en 1980 desarrollaron un método empírico en el que la 

resistencia al corte se representa como una envolvente de Mohr curvada. Este criterio de resistencia 

se derivó de la teoría de la fractura de Griffith en roca quebradiza [25], así como de las observaciones 

del comportamiento de las masas rocosas en el laboratorio y en el campo [51]. Hoek, E. & Brown, E.  

introdujeron su criterio de falla para proporcionar datos de entrada para los análisis requeridos para 

el diseño de excavaciones subterráneas en roca dura. El criterio partió de las propiedades de la roca 

intacta y luego introdujo factores para reducir estas propiedades en función de las características de 

las juntas en un macizo rocoso [52]. 

Los autores buscaron vincular el criterio empírico a las observaciones geológicas mediante 

uno de los esquemas de clasificación de macizos rocosos disponibles y, para ello, eligieron el Rock 

Mass Rating propuesto por Bieniawski, Z. [33]. Debido a la falta de alternativas adecuadas, el criterio 

pronto fue adoptado por la comunidad de mecánicos de rocas y su uso se extendió rápidamente más 

allá de los límites originales utilizados para derivar las relaciones de reducción de resistencia. En 
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consecuencia, se hizo necesario reexaminar estas relaciones e introducir nuevos elementos de vez 

en cuando para dar cuenta de la amplia gama de problemas prácticos a los que se estaba aplicando 

el criterio [6]. Dentro de estas mejoras fue la introducción de la idea de masas rocosas “no 

perturbadas” y “perturbadas”, y de un criterio modificado para forzar la resistencia a la tensión del 

macizo rocoso para rocas de calidad pobre.  

Una de las primeras dificultades surgió porque muchos problemas geotécnicos, 

particularmente con respecto al análisis de estabilidad de taludes, se tratan más convenientemente 

en términos de esfuerzos cortantes y normales en lugar de las relaciones de esfuerzos principales 

del criterio original de Hoek, E. & Brown, E., definido por la ecuación: 

 
𝜎′1 = 𝜎′3 + 𝜎𝑐𝑖 (𝑚

𝜎′3

𝜎𝑐𝑖

+ 𝑠)

0.5

 

 

(25) 

Donde 

𝜎’1 y 𝜎’3 son, respectivamente, las tensiones principales efectivas mayores y menores en la falla 

𝜎𝑐𝑖 es la resistencia a la compresión uniaxial del material rocoso intacto 

𝑚 y 𝑠 son constantes del material; s = 1 para roca intacta.[7] 

Hoek, E. discutió la derivación de ángulos de fricción equivalentes y fuerzas de cohesión para 

diversas situaciones prácticas. Estas derivaciones se basaron en tangentes a la envolvente de Mohr, 

O. derivadas por el autor Bray, J. [9]. Hoek, E. sugirió que la fuerza cohesiva determinada ajustando 

una tangente a la envolvente curvilínea de Mohr, O. es un valor límite superior y puede dar resultados 

optimistas en los cálculos de estabilidad. En consecuencia, un valor promedio, determinado 

ajustando una relación lineal de Mohr-Coulomb por métodos de mínimos cuadrados, puede ser más 

apropiado [1]. Hoek, E. también introdujo el concepto del criterio de Hoek, E. & Brown, E. 

generalizado en el que la forma de la gráfica de tensión principal o la envolvente de Mohr, O. podría 

ajustarse mediante un coeficiente variable “a” en lugar del término de potencia de 0,5 en la ecuación 

(25). 

Los investigadores intentaron consolidar todos los esfuerzos previos en una presentación 

comprensiva del criterio de falla y dieron una serie de ejemplos trabajados para ilustrar su aplicación 

práctica [1]. 

Además de los cambios en las ecuaciones, también se reconoció que la calificación del macizo 

rocoso de Bieniawski, Z. ya no era adecuada como vehículo para relacionar el criterio de falla con 

observaciones geológicas en el campo, particularmente para masas rocosas muy débiles. Esto 

resultó en la introducción del Índice de Fuerza Geológica (GSI) por Hoek, E. & Brown, E.[25].  

El GSI proporciona un sistema para estimar la reducción en la resistencia del macizo rocoso 

para diferentes condiciones geológicas. Los valores de GSI están relacionados tanto con el grado 

de fractura como con la condición de las superficies de fractura, para macizos rocosos en bloques y 

macizos rocosos metamórficos esquistosos. La resistencia de un macizo rocoso articulado depende 

de las propiedades de las piezas de roca intactas, así como de la libertad de las piezas de roca para 

deslizarse y rotar bajo diferentes condiciones de tensión. Esta libertad está controlada por la forma 

geométrica de las piezas de roca intactas y el estado de las superficies que separan las piezas. Las 

piezas de roca angulares con superficies limpias y rugosas darán como resultado una masa de roca 

mucho más fuerte que una que contenga partículas redondeadas rodeadas de material alterado y 

degradado. 
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Los investigadores se dieron cuenta que se le estaba dando un uso indiscriminado al factor 

GSI, ya que algunos ingenieros lo ocupaban como una única clasificación del macizo rocoso y se 

olvidaban de las demás clasificaciones como por ejemplo el RMR. Entonces se dieron cuenta que 

los ingenieros sí necesitaban aplicar esta clasificación más ampliamente. Así que en el 2013 el Dr. 

Hoek, E. presenta una nueva tabla del GSI, limitando su uso [53]. 

Escala Vertical: RQD (clasificación mecánica que mide: el grado de “bloqueo” del macizo 

rocoso, grado de discontinuidades y espaciamiento, grado de fracturación.) 

Escala Horizontal: RMR: condiciones de discontinuidades JCond89 [30] (RMR: persistencia, 

apertura, rugosidad, relleno de discontinuidades). 

 

2.4.3.1. Criterio Generalizado de Resistencia de Hoek, E. & Brown, E. 

El criterio generalizado de resistencia de Hoek, E. & Brown, E. se expresa en términos de las 

tensiones principales mayores y menores, y se modifica a partir de la ecuación (25) de la siguiente 

manera: 

 
𝜎′1 = 𝜎′3 + 𝜎𝑐𝑖 (𝑚𝑏

𝜎′3

𝜎𝑐𝑖

+ 𝑠)

𝑎

 (26) 

donde 

𝜎′1 es el esfuerzo principal mayor efectivo 

𝜎′3 es el esfuerzo principal menor efectivo 

𝜎𝑐𝑖 es la resistencia a la compresión no confinada de la roca intacta 

s y a son constantes que dependen según el tipo de material de roca 

mb es un valor reducido de la constante del material mi para la roca intacta y viene dado por: 

 
𝑚𝑏 = 𝑚𝑖 exp (

𝐺𝑆𝐼 − 100

28 − 14𝐷
) (27) 

GSI es el índice de resistencia geológica 

D es un factor que depende del grado de perturbación al que ha sido sometido el macizo rocoso por 

el daño de la explosión y la relajación de tensiones. Varía de 0 para macizos rocosos in situ no 

perturbados a 1 para macizos rocosos muy perturbados. Las pautas para la selección de valores 

apropiados para D se discuten más adelante en este capítulo. 

 

La Tabla 2.12 entrega valores de mi para una amplia variedad de tipos de rocas, y s y a son 

constantes para el macizo rocoso dadas por: 

 
𝑠 = exp (

𝐺𝑆𝐼 − 100

9 − 3𝐷
) (28) 

   

 
𝑎 =

1

2
+

1

6
(𝑒−

𝐺𝑆𝐼
15 − 𝑒−

20
3 ) (29) 
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 Tabla 2.12 – Valores para la constante mi para roca intacta según grupo de rocas (valores entre ( ) son 
estimados) [26] 

 

 

La resistencia a la compresión uniaxial del macizo rocoso se obtiene estableciendo σ’3 = 0 en 

la ecuación (26), obteniendo: 

 𝜎𝑐𝑚 = 𝜎𝑐𝑖 ∙ 𝑠𝑎 (30) 

y la resistencia a la tracción viene dada por la ecuación (31) como: 

  𝜎𝑡 = −
𝑠 𝜎𝑐𝑖

𝑚𝑏

 (31) 

 

La ecuación (31) se obtiene estableciendo σ’1 = σ’3 = σt en la ecuación (26). Esto representa 

una condición de tensión biaxial. El investigador Hoek, E. [51] mostró que, para materiales frágiles, 

la resistencia a la tracción uniaxial es igual a la resistencia a la tracción biaxial.  

Los esfuerzos cortantes están relacionados con los esfuerzos principales por las ecuaciones 

publicadas por Balmer, G. [48] como: 
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𝜎′𝑛 =
𝜎1

′ + 𝜎3
′

2
−

𝜎1
′ − 𝜎3

′

2
(

𝑑𝜎1
′

𝑑𝜎3
′⁄ − 1

𝑑𝜎1
′

𝑑𝜎3
′⁄ + 1

) (32) 

 

 

𝜏 = (𝜎1
′ − 𝜎3

′)
√

𝑑𝜎1
′

𝑑𝜎3
′⁄

𝑑𝜎1
′

𝑑𝜎3
′⁄ + 1

 (33) 

donde 

 𝑑𝜎1
′

𝑑𝜎3
′ = 1 + 𝑎𝑚𝑏 (

𝑚𝑏𝜎3
′

𝜎𝑐𝑖

+ 𝑠)

𝑎−1

 (34) 

 

2.4.3.2. Propiedades de la Roca Intacta 

Para los bloques de roca intacta que conforman el macizo rocoso, la ecuación (26) se 

simplifica en: 

 
𝜎1

′ = 𝜎3
′ + 𝜎𝑐𝑖 (𝑚𝑖

𝜎3
′

𝜎𝑐𝑖

+ 1)

0.5

 (35) 

 La relación entre los esfuerzos principales efectivos en una condición de falla para cierto tipo 

de roca dado está definida por dos constantes, la resistencia a la compresión uniaxial de la roca 

intacta σci y una constante mi relacionada con el tipo de roca. Los valores de estas constantes 

deberían determinarse mediante análisis estadístico de una serie de resultados de ensayos triaxiales 

efectuados sobre testigos de sondaje debidamente preparados. 

Cabe destacar que el rango de valores del esfuerzo principal menor σ’3 utilizado en los 

ensayos, es crítico al momento de determinar valores confiables de estas constantes, siendo 

recomendado por Hoek, E. & Brown, E. un rango entre 0 < σ’3 < 0.5 σci para la consistencia de los 

resultados. 

 

2.4.3.3. Estimación del Módulo de Young de la Roca Intacta 

El módulo de Young define la relación lineal elástica entre el esfuerzo aplicado y la deformación 

producida en la dirección de aplicación del esfuerzo y el coeficiente de Poisson define la relación 

entre la deformación transversal y axial. Ambas constantes se obtienen del ensayo de compresión 

simple y definen las características de la deformación de la roca. Ejemplos de estos valores se 

pueden apreciar en la Tabla 2.13. Una roca dura con comportamiento frágil presenta mayor módulo 

de Young y menor coeficiente de Poisson que una roca blanda con comportamiento dúctil [15]. 
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Para la estimación del módulo de Young de roca intacta (𝐸𝑖) se utilizan cuatro métodos: el 

método generalizado de Hoek, E. & Diederichs, M.[55] (ecuación (36)), el método simplificado de 

Hoek, E. & Diederichs, M.[55] (ecuación (37)), el método de Deer, D. Palmström, A. & Singh, B.[56] 

(ecuación (38)) y el método generalizado de Hoek, E., Carranza-Torres & Corkum [6] (ecuación (39)), 

con GSI = 100 y D = 0 para todos los casos. 

 

𝐸𝑖[𝑀𝑃𝑎] = 𝐸𝑖 [0.02 +
1 −

𝐷
2

1 + exp (
60 + 15𝐷 − 𝐺𝑆𝐼

11
)

]       [
𝜎𝑐𝑖 > 100[𝑀𝑃𝑎]

𝐸𝑖 = 𝜎𝑐𝑖 ∗ 𝑀𝑅
] (36) 

   

 

 

𝐸𝑖[𝑀𝑃𝑎] = 100000 ∙ (
1 −

𝐷
2

1 + 𝑒
75+25∙𝐷−𝐺𝑆𝐼

11

) (37) 

Tabla 2.13 – Constantes Elásticas en Roca Intacta [54] 
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 𝐸𝑖 = 𝜎𝑐𝑖 ∙ 𝑀𝑅 (38) 

 

 
𝐸𝑖[𝑀𝑃𝑎] = 1000 ∗ (1 −

𝐷

2
) ∗ 10

(
(𝐺𝑆𝐼−10)

40
)
           [𝜎𝑐𝑖 > 100[𝑀𝑃𝑎]] 

                                                                                                  

(39) 

Donde 

MR es la relación de módulos y  

𝜎𝑐𝑖 la compresión uniaxial de la roca intacta.  

MR se obtiene de la Tabla 2.14 para distintos tipos de roca según su clase, grupo y textura 

[55]. Para el granito se estima MR igual a 400. 

El parámetro D se incorpora para considerar las buenas o malas condiciones de tronaduras o 

efectos de trabajos de maquinaria en la cara de cada talud. 

Tabla 2.14 – Relación de Módulos MR según tipo de roca, su clase, grupo y textura. [55] 
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2.4.3.4. Módulo de Poisson de la Roca Intacta y el Macizo Rocoso 

El módulo de Poisson del macizo rocoso es uno de los parámetros más relevantes del estudio 

geomecánico en el cálculo de la deformación. Desafortunadamente, la medida de este valor lleva 

mucho tiempo, además de resultar muy complicada. Según lo publicado por el autor Vásárhelyi, B. 

[57], a partir de la relación entre el ángulo de fricción interna y la presión de tierras en reposo, puede 

estimarse el valor del módulo de Poisson. Ajustando la envolvente de Mohr, O – Coulomb, C. a la 

envolvente del criterio de rotura de Hoek, E. & Brown, E., puede obtenerse un valor del ángulo de 

fricción interna que a su vez puede relacionarse con un valor del Índice de Resistencia Geológico 

GSI. Por lo tanto, una vez conocido el valor del módulo de Poisson de la roca intacta o, en su defecto, 

asumiendo la constante del material 𝑚𝑖 del criterio de rotura de Hoek, E. & Brown, E., puede 

estimarse una aproximación del valor del módulo de Poisson [57] para el macizo rocoso, como se 

muestra en las ecuaciones (40) y (41). 

 

 𝑣𝑟𝑚 = −0.002 ∙ 𝐺𝑆𝐼 + 𝑣𝑖 + 0.2 (41) 

 

2.4.3.5. Hoek, E. & Brown, E. y Criterio de Mohr, O.-Coulomb, C. 

 

El análisis de la estabilidad del talud implica el examen de la resistencia al corte del macizo 

rocoso en la superficie de deslizamiento expresada por el criterio de falla de Mohr-Coulomb. Por lo 

tanto, es necesario determinar ángulos de fricción y resistencias de cohesión que sean equivalentes 

entre los criterios de Hoek, E. & Brown, E. y Mohr, O-Coulomb, C. Estas resistencias son necesarias 

para cada macizo rocoso y rango de tensión a lo largo de la superficie de deslizamiento. Esto se 

hace ajustando una relación lineal promedio a la curva generada al resolver la ecuación (26) para un 

rango de valores de tensión principal menor definidos por σt <σ3 <σ3max, como se ilustra en la Figura 

2.18. El proceso de ajuste implica equilibrar las áreas por encima y por debajo de la gráfica de Mohr, 

O.-Coulomb, C. Esto da como resultado las siguientes ecuaciones para el ángulo de fricción ϕ’ y 

cohesión c’, mostradas en las ecuaciones (42), (43) y (44). 

 
∅′ = sin−1 [

6𝑎𝑚𝑏(𝑠 + 𝑚𝑏𝜎3𝑛
′  )𝑎−1

2(1 + 𝑎)(2 + 𝑎) + 6𝑎𝑚𝑏(𝑠 + 𝑚𝑏𝜎3𝑛
′ )𝑎−1

] (42) 

 

 
𝑐′ =

(𝜎𝑐𝑖[(1 + 2𝑎)𝑠 + (1 − 𝑎)𝑚𝑏𝜎3𝑛
′ ](𝑠 + 𝑚𝑏𝜎3𝑛

′ )𝑎−1)

[(1 + 𝑎)(2 + 𝑎)√1 +
(6𝑎𝑚𝑏(𝑠 + 𝑚𝑏𝜎3𝑛

′ )𝑎−1)

((1 + 𝑎)(2 + 𝑎))
]

 

(43) 

 

donde  
𝜎3𝑛

′ =
𝜎′3𝑚𝑎𝑥

𝜎𝑐𝑖

 (44) 

 
𝑣𝑖 =

1

√𝑚𝑖 + 1
 (40) 
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𝜎𝑐𝑖 resistencia a la compresión no confinada de la roca intacta. 

Notar que σ’3max, el límite superior de la tensión de confinamiento sobre el que se considera la 

relación entre los criterios de Hoek, E. & Brown, E. y Mohr, O-Coulomb, C, debe determinarse para 

cada caso individual. La resistencia al corte de Mohr-Coulomb τ, para un esfuerzo normal dado σ, se 

encuentra mediante la sustitución de estos valores de c’ y ϕ’ en la siguiente ecuación: 

 𝜏 = 𝑐′ + 𝜎 tan ∅′ (45) 

La gráfica equivalente en la Figura 2.18, en términos de las tensiones principales mayores y 

menores, se define por: 

 
𝜎1

′ =
2𝑐′ cos ∅′

1 − sin ∅′
+

1 + sin ∅′

1 − sin ∅′
𝜎3

′ (46) 

   

Un ejemplo de la curva de Hoek, E. & Brown, E. para piedra caliza se puede apreciar en la 

siguiente Figura 2.19. 

 
 

Figura 2.18 - Relaciones entre los esfuerzos 
principales según el criterio de Hoek-Brown 

y el criterio de Mohr-Coulomb.[9] 

Figura 2.19 – Límite del criterio de Hoek&Brown y ejemplo 
para piedra caliza. [9] 
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2.4.3.6. Resistencia del Macizo Rocoso 

La resistencia a la compresión uniaxial del macizo rocoso σc viene dada por la ecuación (30). 

Para excavaciones subterráneas, la inestabilidad se inicia en el límite de la excavación cuando la 

resistencia a la compresión σc es excedida por la tensión inducida en ese límite. La falla se propaga 

desde este punto de inicio al campo de esfuerzos biaxiales y finalmente se estabiliza cuando la 

resistencia local, definida por la ecuación (26), es mayor que los esfuerzos inducidos σ’1 y σ’3. La 

mayoría de los modelos numéricos pueden seguir este proceso de propagación de fracturas y este 

nivel de análisis detallado es muy importante cuando se considera la estabilidad de excavaciones en 

roca y se diseñan sistemas de soporte. Sin embargo, para la estabilidad del talud, la falla se inicia a 

lo largo de una superficie de deslizamiento dentro de la pendiente donde la roca está sujeta a un 

campo de tensión biaxial y es útil considerar el comportamiento general de una masa rocosa en lugar 

del proceso detallado de propagación de la falla descrito anteriormente [58]. Esto lleva al concepto 

de una “fuerza de masa rocosa” global y Hoek, E. & Brown, E.[58] propusieron que esto pudiese 

estimarse a partir de la relación de Mohr, O.-Coulomb, C.: 

 
𝜎𝑐𝑚

′ =
2𝑐′ cos ∅′

1 − sin ∅′
 (47) 

donde 

c’ y ϕ’ determinados para el rango de tensión σt <σ’3 <σci/4 dando el siguiente valor para la resistencia 

del macizo rocoso σ’cm: 

 

𝜎𝑐𝑚
′ = 𝜎𝑐𝑖

(𝑚𝑏 + 4𝑠 − 𝑎(𝑚𝑏 − 8𝑠)) (
𝑚𝑏

4
+ 𝑠)

𝑎−1

2(1 + 𝑎)(2 + 𝑎)
 (48) 

La determinación del valor apropiado de σ’3max para su uso en las ecuaciones (42) y (43) 

depende de la aplicación específica. Para el caso de taludes, es necesario que el factor de seguridad 

calculado y la forma y ubicación de la superficie de falla sean equivalentes. Se han realizado estudios 

de estabilidad de taludes rocosos utilizando el análisis de falla circular de Bishop para una amplia 

gama de geometrías de taludes y propiedades del macizo rocoso para los criterios generalizados de 

Hoek, E. & Brown, E. y Mohr, O.-Coulomb, C. para encontrar el valor de σ’3max que arroja una curva 

de característica equivalente. Estos análisis dieron la siguiente relación entre σ’3max, la resistencia de 

compresión simple del macizo rocoso σ’cm y el nivel de tensión en la superficie de deslizamiento, σ0 

mostrado en la Figura 2.20 y Figura 2.21: 

 𝜎′3𝑚𝑎𝑥

𝜎𝑐𝑚
′

= 0.72 (
𝜎𝑐𝑚

′

𝜎0

)

−0.91

 (49) 

donde 

𝜎0 nivel de tensión en la superficie de deslizamiento. 
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Figura 2.20 - Envolvente no lineal de Mohr para 

macizo de roca fracturada definida por ec. (42) [9]. 

Figura 2.21 - Relaciones para calcular σ’3max para los 
parámetros equivalentes de Mohr-Coulomb y Hoek & 

Brown [9] 

El nivel de tensión en la superficie de deslizamiento está descrito en la ecuación (50) como:  

 𝜎0 = 𝐻 ∙ 𝛾𝑟 (50) 

donde 

H es la altura de la pendiente 

γr es el peso unitario de la roca  

 

2.4.3.7. Estimación del Factor de Perturbación D 

La experiencia en el diseño de taludes en minas a cielo abierto muy grandes ha demostrado 

que el criterio de Hoek, E. & Brown, E. para macizos rocosos in situ no perturbados es demasiado 

optimista [59]. Los efectos de los daños causados por fuertes explosiones, así como el alivio de la 

tensión debido a la remoción de la sobrecarga, provocan la alteración de la masa rocosa [58]. Se 

considera que las propiedades del macizo rocoso “perturbado” usando D = 1 en las ecuaciones (26) 

y (27) son más apropiadas para estos macizos rocosos [9]. 

Se han llevado a cabo otros estudios para evaluar el grado de alteración del macizo rocoso 

observando el rendimiento de excavaciones superficiales y subterráneas. Por ejemplo, los autores 

Lorig L. y Varona, P.[60] mostraron que factores como el confinamiento lateral producido por 

diferentes radios de curvatura de pendientes (en planta) en comparación con su altura también 

influyen en el grado de perturbación. Además, los autores Sonmez, H. y Ulusay, R.[61] analizaron 

retrospectivamente cinco fallas de taludes en minas de carbón a cielo abierto en Turquía e intentaron 
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asignar factores de perturbación a cada macizo rocoso basándose en su evaluación de las 

propiedades del macizo rocoso predichas por el criterio de Hoek, E. & Brown, E.  

A partir de estas referencias, queda claro que una gran cantidad de factores pueden influir en 

el grado de alteración del macizo rocoso que rodea una excavación y que tal vez nunca sea posible 

cuantificar estos factores con precisión. Sin embargo, con base en la experiencia y en el análisis de 

los detalles contenidos en estos artículos, Hoek, E. & Brown, E.[40] han elaborado un conjunto de 

directrices para estimar el factor D, como lo describe la Tabla 2.15. 

Tabla 2.15 - Guía para estimar el factor de perturbación D. [9] 

Apariencia del macizo rocoso 
Descripción del 

macizo rocoso 

Valor 
sugerido de 

D 

 

Excelente voladura 
controlada de calidad o 
excavación por 
tuneladora, resultante 
en un mínimo de 
macizo rocoso 
disturbado alrededor 
del túnel. 

D = 0 

 

Excavación mecánica o 
a mano en macizo de 
roca de calidad pobre, 
sin voladura, resulta en 
una baja disturbación al 
macizo rocoso 
circundante. 

 

Cuando el efecto de 
aplastamiento en la 
roca resulta en un 
levantamiento 
significativo del piso, la 
disturbación puede ser 
severa a no ser que 
sea colocado un 
mecanismo inversor. 

D = 0 

 

 

 

 

 

 

 

D = 0.5 sin 
inversor 
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(…) continuación de Tabla 2.15 [40]   

Apariencia del macizo rocoso 
Descripción del 
macizo rocoso 

Valor 
sugerido de 

D 

 

Una mala calidad de 
voladura en túneles en 
roca dura resulta en 
daño local severo, 
extendiéndose 2 o 3 
[m] en el macizo rocoso 
circundante. 

D = 0.8 

 

Voladuras a baja 
escala en taludes en 
obras civiles resulta en 
un daño moderado del 
macizo rocoso, 
particularmente si la 
voladura es controlada, 
como se muestra a la 
izquierda de la imagen. 
Sin embargo, la 
relajación de esfuerzos 
resulta en cierta 
disturbación. 

D = 0.7 
Voladura bien 

controlada 

 

D = 1.0 
Voladura mal 

controlada 
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(…) continuación de Tabla 2.15 [40] 

  

 

Descripción del 
macizo rocoso 

Taludes en minas a 
cielo abierto a gran 
escala sufren 
disturbaciones 
significativas producto 
de las voladuras 
necesarias en la 
producción y también 
debido a la relajación 
de esfuerzos producto 
de la remoción de la 
sobrecarga de roca. 

 

En algunas rocas más 
suaves, la excavación 
puede llevarse a cabo 
a través de maquinaria 
y el nivel de daño en el 
talud es menor. 

Valor 
sugerido de 

D 

D = 1.0 en 
voladura para 
la producción. 

 

 

 

 

 

 

 

 

D = 0.7 
Excavaciones 

mecánicas 

Se debe tener en cuenta que estas son solo pautas, y se recomienda aplicar los valores dados 

con precaución y comparar los resultados calculados con los obtenidos por análisis retrospectivos.  

Se considera que el método de Hoek, E. & Brown, E. puede ser usado para proveer un buen 

punto de partida realista para cualquier diseño en la etapa de prefactibilidad y, si las observaciones 

o mediciones obtenidas en la excavación logran ser mejor que lo predicho, el factor de perturbación 

puede ajustarse y disminuirse [9]. 

 

2.4.3.8. Factor de Escala 

Los materiales homogéneos se pueden analizar según el criterio de Mohr-Coulomb, en donde 

siempre los materiales se van a comportar linealmente en base a su esfuerzo normal, la cohesión 

del material y el ángulo de fricción interna, para así encontrar su esfuerzo cizallante [62]. 

Pero para macizos rocosos es otro tema, ya que los investigadores geomecánicos se dieron 

cuenta que en taludes de baja altura la teoría lineal de M-C puede ser aplicada, pero a mayor escala, 

por ejemplo, taludes de altura superior a 50 [m] el comportamiento de la roca es mejor modelado 

como no lineal. Además, al cambiar el tamaño de la muestra cambiaba su resistencia. Y ¿por qué 

sucedía este fenómeno? Porque cuando extraían las muestras y llegaban a la matriz homogénea, 

es decir, la matriz del macizo intacto resultaba en cierta resistencia, pero cuando tomaban otro 

tamaño de muestra o una muestra con discontinuidades ésta arrojaba una menor resistencia ya que 

presentaba planos de debilidad, formando una curva envolvente, la cual los investigadores trataron 

de encontrar una fórmula para ejemplificar esta curva [9]. 

La superficie de deslizamiento en una pendiente puede consistir en un solo plano continuo 

sobre el área completa de la superficie, o una superficie compleja formada por discontinuidades y 

fracturas a través de la roca intacta [1]. 
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La determinación de valores confiables de resistencia al corte es una parte crítica del diseño 

de taludes porque cambios en la resistencia al corte pueden resultar en cambios significativos en la 

altura o ángulo seguro de una pendiente. La elección de los valores apropiados de resistencia al 

corte depende no solo de la disponibilidad de datos de prueba, sino también de una interpretación 

cuidadosa de estos datos a la luz del comportamiento del macizo rocoso que forma la pendiente a 

gran escala [26] [7], [41] . 

Por ejemplo, puede ser posible utilizar los resultados obtenidos de una prueba de corte en una 

junta para diseñar una pendiente en la que es probable que ocurra una falla a lo largo de una sola 

junta similar a la que se está probando. Sin embargo, estos resultados de la prueba de corte no 

podrían usarse directamente en el diseño de un talud en el que se espera un proceso de falla 

complejo que involucre varias juntas y alguna falla de roca intacta como lo muestra la Figura 2.22. 

 

Figura 2.22: Efectos de escala en la caracterización del macizo rocoso. [9]. 
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2.1.  Resistencia a la Compresión Simple y Triaxial 

Uno de los problemas más importantes de la mecánica de rocas consiste en determinar las 

propiedades mecánicas de éstas cuando se hallan en un campo tensional compresivo, lo cual se 

consigue principalmente mediante los ensayos de compresión simple y triaxial. Cuando se ejerce 

sobre una roca una tensión desviadora de compresión se obtienen resultados como los que se 

pueden ver en la Figura 2.23. Nada más aplicar la tensión, ciertas fisuras y poros comienzan a 

cerrarse, lo cual genera una deformación inelástica y la curva tensión-deformación muestra una 

concavidad dirigida hacia arriba. En la mayor parte de las rocas esta fase, que se denomina de cierre 

de fisuras y termina en el punto de ordenada σc, va seguida de un tramo recto durante el cual la 

relación entre la tensión axial, la deformación axial y la deformación lateral es lineal. La pendiente 

de dicha recta en unos ejes de coordenadas σ1-ε1 es el módulo de Young de la roca y la relación 

entre ε3  y ε1  es su coeficiente de Poisson [55]. 

A continuación, la pendiente de la deformación lateral comienza a disminuir, debido a que se 

forman nuevas microfisuras subverticales en la roca, especialmente cerca de la periferia de la 

probeta, en su zona central. Si se dispone de un captador de microruidos se puede observar que la 

formación de nuevas grietas produce una emisión de microrruidos en la probeta. La dirección de las 

microfisuras que comienzan a formarse es, en términos generales, paralela a la tensión axial σ1. Este 

tramo de las curvas tensión-deformación de la roca, que se denomina de propagación estable de las 

fisuras, comienza en el punto de ordenada σ1F, denominado umbral de fisuración, y termina en el de 

ordenada σ10; esta última tensión se puede considerar como la resistencia a largo plazo de la 

probeta. Propagación estable quiere decir que a cada incremento de la tensión le corresponde un 

aumento finito de la longitud de las microgrietas y que éstas cesan de crecer al dejar de aumentar la 

tensión [16]. 

El ensayo, a continuación, entra en el tramo denominado de propagación inestable de las 

fisuras, en el cual éstas empiezan a alcanzar los extremos de la probeta, a interceptarse y a juntarse 

unas con otras hasta dar lugar a una superficie de fractura semicontinua. Este proceso, durante el 

cual disminuye la pendiente de la curva σ-ε, continúa hasta que se alcanza la resistencia máxima de 

la probeta σ1M. Esta carga se conoce como resistencia peak y es la que se suele definir mediante los 

criterios de rotura[16]. 

Sin embargo, el ensayo no se acaba al llegar la roca a su resistencia máxima, si la rigidez de 

la prensa es superior a la rigidez de la probeta. En este caso, es posible continuar el ensayo hasta 

llegar a la resistencia residual de la roca, si bien es necesario para ello ir reduciendo la carga aplicada 

a la probeta ya que ésta se sigue deformando, pero resiste cada vez menos. Esta última fase de 

tránsito entre la resistencia peak y la residual es a veces de gran importancia en los pilares de las 

minas subterráneas. La resistencia residual de la probeta en el ensayo de compresión simple es 

nula, mientras que en el ensayo triaxial adquiere el valor correspondiente al ángulo de fricción de las 

partículas de roca rota [16]. 
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Figura 2.23: Comportamiento de las rocas a compresión. [16] 

 

Si se analiza la curva de la Figura 2.23 correspondiente a la deformación volumétrica, descrita 

en la ecuación (51) como:  

 ∆ =  𝜀1 + 2𝜀3 (51) 

donde 

𝜀1 y 𝜀3 son las deformaciones unitarias principales  

Se observa que hasta que no se llega al punto de ordenada σ10, en el cual comienza la 

propagación inestable de las microfisuras, el volumen de la probeta disminuye. A partir de este punto 

se produce un aumento de volumen que tiene su origen en la deformación de la roca comprendida 

entre las microfisuras y en la apertura de nuevas grietas. Al llegar a una tensión axial próxima a la 

resistencia peak, es posible que la probeta comience a experimentar un aumento real de volumen 

que se denomina dilatancia [19]. 
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Figura 2.24: Trayectorias de descargas en ensayos de compresión triaxial. [16]  

 

Si en un punto del tramo σ10 – σ1M se retira la carga que actúa sobre la probeta, la curva 

descarga-deformación sigue una trayectoria como la que se muestra en la Figura 2.24. Al anularse 

la tensión la probeta conserva una deformación (histéresis) y al cargarla de nuevo la curva de carga 

transcurre por debajo de la inicial de la probeta a la que intercepta en un punto de mayor ordenada 

que el de partida, esto es debido a que el tramo σ10 – σ1M es de tipo dúctil con endurecimiento. Si 

esta misma operación de descarga se lleva a cabo en el tramo σ1M – σ1R, la resistencia que se 

alcanza con la recarga, como lo muestra la Figura 2.24, es inferior a la de partida lo cual es lógico al 

corresponder dicho tramo a una rotura frágil o dúctil con reblandecimiento. 

 

 



53 

 

2.1.1. Ensayo de Compresión Simple 

Este ensayo sirve para determinar la resistencia a compresión uniaxial de una probeta 

cilíndrica de roca de altura entre el doble y el triple del diámetro. Normalmente estas probetas se 

obtienen a partir de testigos de sondeos. También se pueden obtener muestras a partir de bloques 

de roca mediante una sonda, en el laboratorio; la extracción de estos bloques en la mina o en la obra 

se debe llevar a cabo sin voladuras, ya que éstas pueden generar en la roca nuevas microfisuras o 

aumentar las existentes, lo cual se traduciría en una pérdida de resistencia de las probetas que se 

obtengan de ellos. 

Además de servir para determinar su resistencia, este ensayo puede proporcionar también las 

constantes elásticas de la roca, es decir, su módulo de elasticidad y su coeficiente de Poisson. 

Averiguar la resistencia a compresión simple de una roca es importante por varios motivos: permite 

clasificar las rocas según su resistencia, es un parámetro importante en los criterios de rotura más 

utilizados (Mohr, O.-Coulomb, C. y Hoek, E.& Brown, E.) y sirve para estimar la resistencia de los 

pilares en las explotaciones mineras [1]. 

Aunque aparentemente es un ensayo sencillo, su realización, así como la interpretación de 

los resultados, requieren bastante cuidado. Debido a la heterogeneidad de las probetas de una 

misma roca, su resistencia a compresión simple puede variar ampliamente. Los factores que más 

intervienen en la resistencia a compresión simple de rocas litológicamente similares son los 

siguientes: tamaño de grano, porosidad, meteorización, grado de micro-fisuración, naturaleza y 

resistencia del cemento que une los granos, densidad de la roca y presión y temperatura a la que ha 

estado sometida durante su formación [63]. 

El ensayo de compresión simple ha sido normalizado en muchos países. Los aspectos básicos 

de las normas existentes son los siguientes [63], [64]: 

• Deben utilizarse probetas cilíndricas de diámetro superior a 50 mm y, por lo menos, 

10 veces mayor que el tamaño del grano o cristal más grande existente en la roca. 

• Su altura debe ser igual a 2.5 veces el diámetro aproximadamente.  

• La probeta no debe contener discontinuidades geológicas que la atraviesen.  

• Las superficies del cilindro de roca que están en contacto con las placas de la prensa 

con la que se realiza el ensayo deben ser planas, con una precisión de 0.02 [mm], y 

no deben separarse de la perpendicularidad al eje de la muestra en más de 0.001 

[radianes], o sea, 0.05 [mm] en 50 [mm]. 

• La carga se debe aplicar a una velocidad constante de 0,5-1 MPa/s. 
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Figura 2.25: Esquema de ensayo de compresión simple. [65]. 

Para que este ensayo fuera estrictamente de compresión simple, las tensiones dentro de la 

probeta deberían ser uniaxiales en todos los puntos. Pero, debido a la fricción entre la muestra y las 

placas de la prensa, derivada de la diferencia entre los módulos elásticos de las rocas y el del acero, 

la probeta no se puede expandir libremente en sus extremidades superior e inferior al ser 

comprimida. Como consecuencia, aparecen tensiones cortantes en las proximidades de las 

superficies de contacto entre las placas de la prensa y la probeta, por lo que la tensión axial deja de 

ser una tensión principal y se produce un estado triaxial de tensiones en muchos puntos de la roca. 

Cuanto menor es la esbeltez de la probeta, es decir, la relación altura/diámetro, mayor es la 

proporción de la muestra sometida a un estado triaxial de tensiones. Por este motivo, se ha 

establecido que, en los ensayos de compresión, la esbeltez de las probetas sea superior a 2. 

Se ha observado experimentalmente que, en probetas de esbeltez y geometría similar, la 

resistencia a compresión simple varía con el volumen de la muestra; generalmente la resistencia 

disminuye al aumentar el volumen. La explicación de este hecho parece estar en la distribución, 

número y tamaño de las microgrietas de la roca; cuanto mayor es el tamaño de la muestra mayor es 

la probabilidad de que existan microfisuras con las características apropiadas para favorecer la rotura 

de la roca. Hoek, E. y Brown, E. [51] proponen la siguiente ecuación para describir la relación 

existente entre la resistencia a compresión uniaxial y el diámetro d de la probeta, para diámetros 

comprendidos entre 10 y 200 mm: 

 
𝜎𝑐 = 𝜎𝑐50 (

50

𝑑
)

0.18

 (52) 

 

donde σc50 corresponde a la resistencia uniaxial de compresión de una probeta de diámetro 50 [mm]. 
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La velocidad de carga anteriormente mencionada, en la mayor parte de los ensayos de 

compresión uniaxial, puede modificarse ligeramente sin producir variaciones en los resultados. Sin 

embargo, en rocas tipo evaporíticas como la sal común y la silvinita, conviene realizar ensayos a 

velocidad de carga constante dentro de este rango, ya que estas rocas demuestran en gran medida 

el efecto “creep” de fluencia bajo carga constante y su resistencia depende del tiempo de duración 

del ensayo. 

En este tipo de ensayos, luego que se alcanza la resistencia máxima no es posible observar 

el comportamiento de la probeta momentos después, ya que la rotura se ha producido de forma 

explosiva, en parte por la diferencia de rigideces entre la prensa y la probeta, lo cual produce una 

liberación rápida de la energía elástica almacenada en la prensa apenas sobrepasa la resistencia 

máxima de la roca, no pudiendo ser absorbida por ésta. 

También se puede estimar el módulo elástico y el coeficiente de Poisson de la roca en este 

ensayo. Para esto es necesario medir las deformaciones axiales y laterales de la muestra durante el 

proceso de carga, a través de bandas extensométricas en cuatro sentidos, dos laterales y dos 

axiales, pegadas directamente en la muestra. El tramo de las curvas tensión-deformación axial y 

radial en donde se deben calcular dichos parámetros es en la recta comprendida entre el cierre de 

las microfisuras y el umbral de fisuración. Teóricamente este es el único tramo de los diagramas 

tensión-deformación axial y lateral. La pendiente de la primera recta es el módulo de deformación y 

la relación entre la pendiente de la segunda recta y la primera es el coeficiente de Poisson.  

 

2.1.2. Ensayo de Carga Puntual o de Franklin 

Cuando no se dispone de material competente para preparar muestras para el ensayo de 

compresión simple o el número de ensayos a realizar sea grande y se deban realizar “in situ” el 

ensayo de carga puntual puede sustituir al de compresión simple. 

La prueba de carga puntual es un método apropiado para estimar la resistencia a la 

compresión para el diseño de taludes rocosos. El equipo es portátil y las pruebas se pueden realizar 

de forma rápida y económica en el campo, tanto en muestras de núcleos como en grumos. Debido 

a que la prueba de carga puntual proporciona un valor índice para la resistencia, la práctica habitual 

es calibrar los resultados con un número limitado de pruebas de compresión uniaxial en muestras 

de núcleo preparadas. El procedimiento de prueba consiste en colocar la muestra entre los platos y 

aplicar una carga con el gato hidráulico para romper la muestra en tensión [66]. Si P es la resistencia 

a la rotura de la carga puntual, entonces el índice de carga puntual, Is está dado por: 

 
𝐼𝑠 =

𝑃

𝐷𝑒
2
 (53) 

 

donde De es el diámetro del núcleo equivalente, definido como: 

 𝐷𝑒
2 = 𝐷2 (54) 

 

O bien: 

 
𝐷𝑒

2 =
4𝑊𝐷

𝜋
 (55) 
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donde W es el ancho de la muestra y D es la distancia entre los platos.  

El término (WD) es el área de sección transversal mínima de una muestra de grumos para el 

plano a través de los puntos de contacto de la platina. El índice de resistencia de carga puntual de 

tamaño corregido Is (50) de una muestra de roca se define como el valor de Is que se habría medido 

mediante una prueba diametral con D = 50 mm. Para las pruebas realizadas en muestras con 

dimensiones diferentes a 50 mm, los resultados se pueden estandarizar a un índice de resistencia 

de carga puntual corregido por tamaño aplicando un factor de corrección kPLT de la siguiente manera: 

  𝐼𝑠(50) = 𝐼𝑠𝑘𝑃𝐿𝑇 (56) 

El valor del factor de corrección de tamaño kPLT se muestra en la Figura 2.26 (b) y viene dado 

por: 

 
𝑘𝑃𝐿𝑇 = (

𝐷𝑒

50
)

0.45

 (57) 

 

 

Figura 2.26 - Ensayo de carga puntual. [9] 

En este ensayo la rotura de muestra se produce entre las dos puntas del aparato. Cuando las 

rocas son muy anisotrópicas, esto es, cuando contienen un gran número de superficies de debilidad, 

la orientación de ellas respecto al plano de rotura es de suma importancia. Para conseguir 

compatibilidad en los resultados de los ensayos realizados para un mismo tipo de roca es necesario 

que las discontinuidades se encuentren siempre en la misma posición respecto al eje que une las 

dos puntas del aparato. 
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Los resultados de la prueba de carga puntual no son aceptables si el plano de falla se 

encuentra parcialmente a lo largo de una fractura preexistente en la roca, o no coincide con la línea 

entre las placas. Para pruebas en roca débil donde las placas sangran la roca, los resultados de la 

prueba deben ajustarse midiendo la cantidad de muesca y corrigiendo la distancia D. Si no hay 

equipo disponible para medir la resistencia a la compresión, se pueden usar simples observaciones 

de campo para estimar la fuerza con suficiente precisión para la mayoría de los propósitos. 

Se debe tener en cuenta la gran dispersión de los resultados en este tipo de ensayos, por lo 

que es preferible realizar muchos de ellos. Se ha encontrado, en promedio, que la resistencia a la 

compresión uniaxial es aproximadamente de 20 a 25 veces el índice de resistencia a la carga 

puntual. Sin embargo, las pruebas en muchos tipos diferentes de rocas muestran que la proporción 

puede variar entre 15 y 50, especialmente para rocas anisotrópicas. En consecuencia, los resultados 

más fiables se obtienen si se realizan pruebas de calibración uniaxial [16].  

La clasificación de las rocas según su resistencia a la compresión uniaxial según la Sociedad 

Internacional de Mecánica de Rocas (ISRM) es la siguiente [18]:  

 

Tabla 2.16 – Clasificación de la roca según su clase y resistencia uniaxial. [24] 

 

2.1.3. Ensayo Triaxial 

Este ensayo es imprescindible para estudiar la resistencia de las rocas sometidas a un estado 

triaxial de tensiones, que es la situación en que se encuentran con mayor frecuencia en las obras de 

ingeniería. Aunque por el nombre del ensayo se podría suponer que la roca se somete a tres 

tensiones principales distintas, en realidad no es así. Lo que se realiza normalmente es un ensayo 

biaxial en el cual las dos tensiones principales menores, es decir, σ2 y σ3, son iguales [67].  

Este ensayo se lleva a cabo en probetas cilíndricas que se preparan de manera similar a las 

utilizadas en los ensayos de compresión simple. La probeta se rodea de una camisa de goma y se 
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coloca dentro de una célula en la que se puede introducir líquido a presión, normalmente aceite o 

agua. La camisa tiene por objeto impedir el contacto de la roca con dicho líquido y debe ser 

suficientemente flexible para que la presión del líquido se transmita a la roca. La tensión axial 

principal, σ1, se ejerce sobre la probeta mediante dos cilindros de acero que pasan a través de la 

cara superior e inferior de la probeta. Habitualmente no se utilizan equipos de medición de presión 

de poro en este ensayo, ya que en la mayor parte de las rocas son poco porosas, por lo que las 

presiones intersticiales suelen tener poca importancia en ellas; dada la velocidad con que se aplica 

la tensión axial no hay tiempo, en general, para que la probeta drene completamente durante el 

ensayo, lo que puede producir un incremento de las presiones intersticiales. Las deformaciones axial 

y circunferencial de la muestra se suelen medir, a veces, mediante bandas extensométricas pegadas 

a la superficie de la probeta [67], como se observa en la Figura 2.27. 

 

 

 

 

 

 

Figura 2.27 - Esquemas del ensayo triaxial. [16] 
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Para llevar a cabo los ensayos triaxiales, además de la célula es necesario una prensa 

convencional y una bomba capaz de generar la presión de confinamiento y mantenerla constante 

durante la prueba. En este tipo de ensayo es habitual aplicar, en primer lugar, la presión lateral de 

confinamiento, que se mantiene constante y, a continuación, ir subiendo la presión axial hasta que 

se produzca la rotura. Esta trayectoria de las tensiones no es, en la mayoría de los casos, la que 

tiene lugar en un macizo rocoso cuando se efectúa en él una excavación subterránea o a cielo 

abierto. Sin embargo, en el dominio elástico la trayectoria de tensiones no influye en el resultado 

final, es decir, la resistencia de la roca sometida a un estado triaxial de tensiones es independiente 

del camino que hayan seguido éstas para llegar a la rotura [68]. 
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3. ESTADO DEL ARTE 

Los taludes son las superficies inclinadas, con respecto a la horizontal, que adoptan 

permanente o provisionalmente las estructuras de tierra y/o roca. Estos presentan fallas tanto en un 

talud natural como en un talud artificial, por lo general se producen como consecuencia de 

excavaciones o socavaciones en el pie del talud.  

Comúnmente, los taludes están constituidos por materiales heterogéneos cuyas propiedades 

y comportamientos son muy variables. Esta variabilidad, sumada a la eventual presencia de agua y 

a eventos sísmicos, hace que el estudio de estabilidad de taludes sea un problema que requiere 

dominio de las propiedades de los materiales y de los mecanismos de falla. 

Las fallas de taludes son sistemáticamente responsables de grandes daños a la propiedad 

pública y privada, debido en la mayor parte de los casos a una inadecuada apreciación del problema 

integral. El creciente desarrollo de proyectos viales, mineros e inmobiliarios que involucran grandes 

cortes, excavaciones y rellenos, requieren por razones económicas de estudios técnicos cada vez 

más refinados, así como conocimientos más sólidos de las propiedades de suelos y rocas. 

Hoy en día el análisis y diseño de taludes, así como también la prevención de deslizamientos 

de tierra, precisan no sólo del manejo de software y métodos analíticos de cálculo, sino que también 

una comprensión integral de los procesos que rigen el comportamiento geo mecánico de taludes. 

Aspectos fundamentales de geología y mecánica de rocas deben ser incorporados, así como 

también los métodos de exploración que se deben utilizar para la obtención de los parámetros 

representativos en el análisis de estabilidad de taludes. 

 

3.1. Diseño de Taludes 

Dentro de los métodos de diseño para taludes de roca se pueden encontrar principalmente 

dos grupos, el primero correspondiente a métodos de equilibrio límite y el segundo a análisis 

numérico, dependiendo el tipo de falla según las condiciones geológicas del talud en estudio. 

El concepto principal de cualquier método de diseño es el cizallamiento o deformación de un 

macizo, pudiendo ocurrir de manera local o en un área que involucre una escala mayor en la cara 

del talud. La inestabilidad ocurre cuando la deformación generada por fuerzas que superan la 

resistencia de la roca resulta en un desplazamiento repentino o progresivo. 

 

3.1.1. Análisis de Esfuerzos mediante Métodos de Equilibrio Límite  

Uno de los criterios más utilizados para estimar la estabilidad de un talud es el factor de 

seguridad (FS), el cual se expresa domo el cociente entre las fuerzas resistentes que impiden el 

desplazamiento de material rocoso y las fuerzas que promueven el desplazamiento, o fuerzas 

solicitantes: 

 
𝐹𝑆 =

∑ 𝐹𝑢𝑒𝑟𝑧𝑎𝑠 𝑅𝑒𝑠𝑖𝑠𝑡𝑒𝑛𝑡𝑒𝑠

∑ 𝐹𝑢𝑒𝑟𝑧𝑎𝑠 𝑆𝑜𝑙𝑖𝑐𝑖𝑡𝑎𝑛𝑡𝑒𝑠
 (58) 

 

La estabilidad es indicada cuando FS es igual o superior a 1, mientras que la inestabilidad 

queda definida en caso contrario. Esta metodología es conocida como Método de Equilibrio Límite. 
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Este análisis determinístico se realiza asumiendo una superficie de falla lineal y se utiliza 

comúnmente el criterio de Mohr, O.-Coulomb, C., mostrado en la Figura 3.1. Luego se realiza una 

sumatoria de fuerzas solicitantes y resistentes, considerando tanto el peso del material, la influencia 

del agua en caso de que exista, efectos vibratorios u otros. Los parámetros principales de diseño 

son el ángulo de inclinación y la altura del talud, además de los factores influyentes en ellos tales 

como la resistencia de la roca intacta, presiones intersticiales subterráneas, grado de meteorización 

superficial y la presencia de estructuras geológicas o familias de discontinuidades [69]. 

 

 

 

 

Figura 3.1: Envolvente de falla de Mohr-Coulomb, que depende de la cohesión y el ángulo de fricción, y el 
diagrama de fuerzas de un bloque según el plano de deslizamiento. [9]. 
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El diseño de taludes en minería como en la ingeniería civil se centra en la estabilidad de bloques 

de roca generados por la presencia de discontinuidades que, bajo condiciones superficiales, en 

general, presenta esfuerzos bastante menores a la resistencia de la roca intacta [9]. Para ello se 

emplean análisis cinemáticos de mecanismos de falla, empleando métodos analíticos mediante 

redes estereográficas para poder identificar posibles fallas en el talud. Dentro de los principales 

mecanismos de falla a considerar son la falla plana, falla por cuña y falla por volcamiento, entre otros 

Tabla 3.1. 

Tabla 3.1 – Tipos de falla según su forma y definición. [16] 

 

3.1.1.1. Análisis de Falla Plana 

El autor Wyllie, D.[9] define una falla plana como aquella en la cual el deslizamiento de una 

masa de roca ocurre a lo largo del plano de una discontinuidad. No son consideradas un tipo de falla 

común debido a su particular condición geométrica que debe cumplirse para que ocurra. 

Las condiciones de falla plana consisten en un paralelismo entre el rumbo de la estructura 

geológica y la cara del talud, pudiendo haber una tolerancia máxima de 20°. Además, el manteo de 

la discontinuidad debe ser mayor al ángulo de fricción de la roca y menor al manteo de la cara del 

talud. Por otro lado, la superficie de deslizamiento debe interceptar la zona superior del talud o 

conectar con ella mediante la formación de una grieta de tensión. Finalmente, deben existir 

superficies laterales que limiten una masa de roca con probabilidad de deslizamiento. Estas 

superficies deben presentar una baja resistencia al deslizamiento posible del bloque generado [9], 

como se observa en la Figura 3.2. 

 

Figura 3.2: Desplazamiento en condición de falla plana.[9] 
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3.1.1.2. Análisis de Falla por Cuña 

Esta falla consiste en la rotura cuyo deslizamiento está controlado por dos o más planos de 

discontinuidad que forman una cuña o bloque de roca con potencial riesgo a desprendimiento en 

caída libre. Corresponde a uno de los tipos de falla más comunes debido a que sus condiciones de 

deslizamiento se pueden cumplir en un rango de condiciones geométricas y geológicas mucho 

mayores que el caso anterior de falla plana [9]. 

Para que una falla por cuña ocurra se deben cumplir dos condiciones: las estructuras que 

conforman el bloque de roca con peligro de deslizamiento deben tener un rumbo distinto al de la cara 

del talud y la línea de intersección de estas estructuras debe tener un mayor manteo al ángulo de 

fricción de la roca y menor a la inclinación de la cara del talud como se muestra en la Figura 3.3. 

 

Figura 3.3: Desplazamiento en condiciones de falla por cuña [9] 

 

3.1.1.3. Análisis de Falla por Volcamiento 

La falla por volcamiento presenta diferencias considerables respecto a los mecanismos de 

falla descritos anteriormente. Mientras que la falla de tipo plana y de tipo cuña ocurren a través de 

una superficie existente o inducida, la falla por volcamiento consiste en la rotación de columnas o 

bloques de roca desde una base fija. Sin embargo, el análisis de este tipo de falla puede ser realizado 

de forma similar a los casos vistos anteriormente, en base a un estudio cinemático de ciertas 

condiciones a cumplir. 

Los autores Goodman, R. y Bray, J. [70] reconocen dos tipos de falla por volcamiento, 

principalmente: por flexión y de bloques. La falla por volcamiento por flexión involucra una sucesión 

de columnas continuas de roca separadas por discontinuidades de alta inclinación, las cuales 

generan una rotura por flexión al inclinarse hacia adelante. Por otro lado, el volcamiento de bloques 

involucra columnas de roca, generalmente de alta competencia, formadas por discontinuidades de 

elevada inclinación y un segundo set de estructuras ortogonales a las primeras, que definen la altura 

de las columnas, el colapso es generado producto del deslizamiento de las columnas de menor altura 

ubicadas en la parte de adelante del talud, al ser empujadas por las columnas de mayor tamaño 

ubicadas detrás de ellas, como lo muestra la Figura 3.4. 
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Figura 3.4: Desplazamiento en condiciones de falla por volcamiento y por bloques. [9] 

Se deben cumplir tres condiciones básicas para la ocurrencia de falla por volcamiento, las 

cuales involucran la geometría de los bloques o columnas de roca, la alineación de estos y el 

deslizamiento entre los contactos de los bloques o columnas [9]. Respecto a la geometría, se debe 

cumplir que el ángulo de inclinación del plano base que soporta las columnas o los bloques debe ser 

menor al ángulo de fricción interna de la roca. La alineación hace referencia a que las columnas 

deben tener una orientación aproximadamente paralela a la cara del talud, considerando un rango 

de ± 20°. Finalmente, el desplazamiento entre los bloques se enfoca en determinar si los esfuerzos 

normales permiten el deslizamiento entre bloques. 

 

3.1.2. Análisis de Esfuerzos mediante Modelamiento Numérico 

Los métodos numéricos permiten representar una aproximación de la realidad de manera 

simplificada a través de una formulación matemática y una sucesión de operaciones numéricas de 

resolución de ecuaciones diferenciales, las cuales pueden ser resueltas de forma matricial, proceso 

útil en situaciones donde el resultado exacto de la ecuación no puede ser calculado analíticamente, 

lo que sucede en la mayoría de los casos reales, y se obtiene una solución aproximada. Los métodos 

de modelamiento numérico usan esta base para simular el comportamiento del medio en estudio. 

El material rocoso es un material geológico natural que consta de diferentes minerales. Es 

discontinuo, anisotrópico, no homogéneo, inelástico y contiene numerosas zonas orientadas al azar 

de inicio de falla potencial. Estas zonas pueden ser grietas iniciales, defectos, caries u otros defectos 

naturales [71]. Debido a la naturaleza irregular del material rocoso, la predicción de su 

comportamiento siempre ha sido un desafío. La mecánica de rocas desarrollada principalmente para 

el diseño de estructuras de ingeniería de rocas contempla hoy un amplio espectro de diferentes 

enfoques de modelado para muchos problemas de mecánica de rocas. Eso incluye los enfoques 

basados en las experiencias anteriores, modelos matemáticos simplificados que se pueden resolver 

analíticamente (por ejemplo, el método Bishop para estabilidad de taludes) o sistemas de 

clasificación de rocas. Este último encontró un gran número de aplicaciones en varios tipos de 

proyectos de ingeniería como el diseño y construcción de excavaciones en roca. Existen varios 

sistemas de clasificación de macizos rocosos, incluidas las clasificaciones RMR, Q y GSI que se 

utilizan para estimar las propiedades del macizo rocoso [30], [34], [37].  

La falta de información es un hecho común en la mecánica de rocas y el diseño de ingeniería 

de manera que los enfoques empíricos (incluido el sistema de clasificación) también se utilizan de 

manera frecuente. El desarrollo de computadores ha significado una gran contribución al avance de 

la mecánica de rocas, aliviando el cómputo de ecuaciones parciales usadas hoy en día.  
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El modelamiento numérico para el análisis de problemas de macizos rocosos debe incluir la 

posibilidad de descripción del comportamiento de la roca mediante el modelo de material relevante 

y el mecanismo de fractura, la presencia de las grietas preexistentes, el estado de tensión 

preexistente, la heterogeneidad y la anisotropía, así como un comportamiento dependiente del 

tiempo causado por fluencia y deformación plástica [72].  

En la actualidad, los métodos de modelamiento usados en ingeniería pueden ser agrupados 

en dos categorías: continuos y discretos. En aquellos que son de tipo continuo, el dominio de interés 

no puede ser separado, preservando continuidad entre puntos. Por otro lado, en aquellos de tipo 

discreto, el dominio es separado individualmente en elementos continuos que interactúan entre ellos. 

Modelos del tipo discreto suelen ser usados en estudios de movimientos de cuerpos rígidos, mientras 

que los modelos del tipo continuo privilegian el estudio de deformación de sistemas [71]. En la Tabla 

3.2 se resumen los métodos continuos y discretos más utilizados en mecánica de rocas. 

Tabla 3.2: Métodos de modelamiento comunes y sus siglas en inglés. [71]. 

Métodos Continuos 

Método de diferencias finitas FDM 

Métodos de volúmenes finitos FVM 

Métodos de elementos finitos FEM 

Método de elementos de borde BEM 

Métodos Discretos 

Métodos de elementos discretos DEM 

Métodos de redes discretas de fracturas DFN 

 

3.1.2.1. Método de Elementos Finitos 

El método de elementos finitos (FEM) se origina en principios de la década de 1960. Fue 

desarrollado como una alternativa a la técnica de diferencias finitas para la solución numérica de 

concentración de tensiones en la mecánica de rocas y fue el primer procedimiento numérico que fue 

capaz de dar cuenta de las heterogeneidades de los materiales, no linealidades, geometrías 

complejas y condiciones de contorno. Debido a esto, FEM se convirtió inmediatamente en el análisis 

numérico más aplicado en mecánica de rocas, especialmente porque el método de diferencias finitas 

(FDM) en ese momento estaba limitado solo a cuadrículas regulares [72].  

El FEM se ha estado desarrollando aún más durante los años, y hoy sigue siendo el método 

numérico más aplicado para muchas rocas y simulaciones mecánicas en suelos de comportamiento 

no lineales, tiempo-dependientes y comportamiento anisotrópico [60]. 

El FEM es una herramienta numérica para encontrar soluciones aproximadas a los problemas 

de valores de frontera para ecuaciones diferenciales. El principio general es dividir el dominio del 

problema en subdominios más pequeños llamados elementos finitos, hacer la aproximación local 

dentro de cada elemento finito, realizar el ensamblaje de elementos finitos y encontrar la solución de 

la ecuación matricial global. Más precisamente, la función desconocida (generalmente función de 

desplazamiento) debe aproximarse con una función de prueba de los valores nodales en forma 

polinomial, donde la integración numérica se realiza en cada elemento en puntos de cuadratura 

gaussiana. Una vez realizado el ensamblaje de elementos finitos, se obtiene el sistema algebraico 

de ecuaciones a nivel global. [73] 
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Con una subdivisión interconectada, los desplazamientos de los nodos se transforman en las 

incógnitas fundamentales de un problema. Conocidas las coordenadas de cada nodo, se genera un 

conjunto de funciones que definen la deformación de cada elemento en función del desplazamiento 

de sus nodos de la forma presentada en la ecuación (59), conocida como ecuación de equilibrio: 

 𝐾∆𝑈 = 𝑃 − 𝐹 (59) 

donde  

K corresponde a una matriz de rigidez que se define con las propiedades del material de cada 

elemento 

ΔU es el vector de desplazamientos nodales que se busca encontrar 

P es el vector de cargas aplicadas y 

F es el vector de fuerzas internas.  

Esta forma matricial es desarrollada de manera iterativa, donde en las primeras iteraciones se tiene 

un desbalance del segundo miembro P-F elevado, el cual se va reduciendo con el transcurso de las 

iteraciones, hasta alcanzar cierto umbral o tolerancia que determine la detención del proceso [71]. 

Con este procedimiento el desplazamiento de cualquier punto de la estructura inicial se define 

por los desplazamientos de los nodos del elemento al cual pertenece dicho punto. Es por ello por lo 

que se definen funciones de interpolación o de forma, que permiten calcular un valor de cualquier 

desplazamiento interior del elemento a partir de los valores obtenidos en los nodos de dicho elemento 

[71]. Considerando un análisis de elasticidad plana en dos dimensiones, un punto cualquiera de un 

elemento tiene un desplazamiento definido por un vector u, cuyas componentes son [74]: 

 
𝑢 = {

𝑢(𝑥, 𝑦)
𝑣(𝑥, 𝑦)

} (60) 

Luego, los nodos pertenecientes al vector u forman un vector denominado δ, definido como: 

 𝛿 = [𝑈1 𝑉1 𝑈2 𝑉2 … 𝑈𝑛 𝑉𝑛]𝑇 (61) 

 

El sentido físico de los vectores de las ecuaciones (60) y (61) se muestra en la Figura 3.5: 

 

Figura 3.5: Deformación en un elemento finito. [73]. 

De este modo, el campo de deformaciones al interior de un elemento finito se aproxima 

mediante la hipótesis de interpolación, a través de la ecuación (62) y su expresión matricial en la 

ecuación (63), respectivamente: 
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 𝑢 = ∑ 𝑁𝑖𝑈𝑖                       𝑣 = ∑ 𝑁𝑖𝑉𝑖 (62) 

 

 𝑢 = 𝑁𝛿 (63) 

donde  

N: funciones de interpolación las cuales usualmente corresponden a polinomios.  

En general, las interpolaciones lineales resultan aceptables, sin embargo, el grado del 

polinomio interpolado depende del tipo de elemento utilizado. Elementos triangulares de 3 nodos o 

cuadriláteros de 4 nodos utilizan polinomios lineales, mientras que triángulos de 6 nodos y 

cuadriláteros de 8 nodos generan polinomios de interpolación cuadrática. Cabe destacar que una 

función de interpolación queda definida únicamente para un elemento, dando nula en el exterior de 

dicho elemento [74]. 

El movimiento de un cuerpo es estimado mediante transferencia de fuerzas y momentos a 

través de elementos conectados por un nodo en común definiendo resultados de esfuerzos y estado 

de deformación en nodos [73]. La capacidad de comunicación mediante nodos comunes caracteriza 

la respuesta del material y un posible movimiento. Este concepto se muestra en la Figura 3.6:  

 
 

Figura 3.6: Comunicación a través de nodos.[73] 

Existen muchos softwares computacionales para el modelamiento y el estudio de estructuras 

mediante el método de elementos finitos. En el área de la mecánica de rocas y geotecnia, 

Rocscience presenta una variedad de ofertas de herramientas, por ejemplo, la herramienta RS2, 

Rock and Soil 2D, cuyo campo de aplicación abarca un amplio espectro de opciones, tanto en suelos 

como en roca [10]. Una de sus principales características es la aplicación de la técnica Shear 

Strength Reduction (SSR) en el estudio de estabilidad de taludes, tanto en suelo como en roca [60], 

[73]. Esta técnica, como su nombre lo indica, se basa en un proceso iterativo en el que los parámetros 

de resistencia de roca se van reduciendo mediante un factor hasta que el modelo se vuelve inestable, 

el factor de reducción se conoce como SRF (Shear Reduction Factor)[10]: 

• Se reduce la resistencia inicial de la roca por un factor equivalente al SRF.  

• Para la nueva curva obtenida, se determinan los parámetros de roca que se ajustan a esta 

reducción, generando un nuevo modelo de resistencia al corte.  

• El nuevo modelo creado es sometido a análisis convencional de elementos finitos. 

El proceso se detiene cuando las soluciones matemáticas no convergen, es decir, cuando los 

desplazamientos en los nodos se vuelven muy altos con respecto al paso anterior y no existe una 

distribución de esfuerzos que se ajuste al criterio de resistencia o cuando se supera el máximo de 

iteraciones permitidas definidas por el usuario antes de llegar a una solución convergente, según la 

tolerancia definida. Al llegar a este punto el proceso se detiene, lo que se considera como el colapso 

del talud. En este punto se define el factor de reducción crítico al cual el modelo falla, cuya 
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interpretación es similar al factor de seguridad, pudiendo hacer uso de ambos términos para referirse 

al mismo resultado [60], [72], [73].  

En la Figura 3.7 se muestra la interpretación geométrica de la reducción de resistencia en el 

criterio generalizado de Hoek, E. & Brown, E.  

 

Figura 3.7 – Interpretación de Strength Reduction Factor (SRF) [10]. 
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4. METODOLOGÍA EXPERIMENTAL 

El trabajo de título se divide en dos partes o etapas principales, cada una enumerando 

actividades específicas. La primera etapa involucra un estudio previo de la calificación del macizo 

rocoso a analizar, su caracterización y modelamiento conceptual. En esta etapa se investiga en 

detalle la composición geológica de la zona en estudio, además de todos los datos previos de los 

cuales se pueda recopilar información inicial para luego construir el modelo correspondiente al 

criterio de rotura de Hoek, E y Brown, E. [38] 

Para esto se recurrirá al banco de datos de los softwares RocProp y RocData de RocScience 

[75], además de la literatura específica. 

La segunda etapa contempla la implementación y construcción del modelo en estudio y 

análisis de resultados, se aplica una simulación bidimensional para simplificar las mediciones en 

terreno y los tiempos de cálculo [10]. Para la falla masiva del talud, se aplica el criterio de falla no 

lineal y los métodos gráficos, donde la envolvente de falla viene definida por parámetros propios de 

la caracterización del macizo rocoso en estudio, como el índice GSI[26] y RQD [32] y sus 

correspondientes ajustes [76], [77]. Se analizan los resultados y se concluye respecto de ellos. El 

flujo de trabajo en esta parte se resume en la Figura 4.1. 

 

Figura 4.1 – Flujo de trabajo en el método Hoek, E. & Brown, E. [76] 
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4.1. Definición de Zona de Estudio 

El estudio se realiza en torno a dos taludes de roca ubicados en la comuna de Cisnes, en la 

provincia de Aysén, Región de Aysén del General Carlos Ibáñez del Campo, en la Patagonia 

occidental mostrado en la Figura 4.2. 

Los casos de estudio se encuentran emplazados en ambos costados de la Ruta 7, Carretera 

Austral, la cual consta de una calzada bidireccional de dos pistas. 

En cuanto a la geología del lugar, los taludes se emplazan en la Cordillera Patagónica y la 

conforman principalmente granodioritas, dioritas, gabros y tonalitas (Mioceno entre 6 y 18 millones 

de años). 

 

 

Figura 4.2 – Zona tentativa de estudio y Mapa geológico de la región. [78] 

La zona donde se emplazan ambos taludes en estudio se muestra en la Figura 4.3. 
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Figura 4.3 – Emplazamiento taludes en zona estudio. [79] 

 

4.2. Identificación y Modelamiento de Casos de estudio 

Ambos taludes para modelar se encuentran uno frente al otro, siendo parte de un sector con 

aparentes condiciones similares en cuanto a características geológicas, como se observa en la 

Figura 4.4. 

 

Figura 4.4 – Casos de estudio. (a) Talud A, (b) Talud B. [79] 

 

El estudio se realiza a través de un modelo bidimensional, lo que permite una simplificación 

del modelo a construir. Por lo tanto, el modelo representa los casos de estudio a través de perfiles 

Talud A 
Talud B 

Talud A Talud B 
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con medidas de altura y ancho, mientras que la dimensión de longitud del talud se expresa a través 

de la sucesión de diferentes perfiles, los que permitan cubrir el área de estudio.  

(a) 

 

 

 

(b)  

 

 

Figura 4.5 – (a) Talud A. (b) Talud B. [79] 

 

Se define la geometría principal para cada talud, considerando su altura aproximada, 

inclinación principal y posterior, ancho de calzada y profundidad promedio. De esta forma, se estiman 

las dimensiones de los perfiles para cada talud en estudio, enumerando los perfiles en dirección 

Norte-Sur, como se muestra en la Figura 4.5. Obtenida la geometría principal de altura e inclinación 

de la pared de cada talud, se estima el ancho de la cara mediante trigonometría. 

Cabe destacar que, debido a la inaccesibilidad a la parte superior de ambos taludes, la zona 

posterior a la cresta de éstos se debe asumir, de acuerdo con lo observado a través de Google Earth 

A1 A2 
A3 

A4 

A5 

B1 

B2 

B3 B4 

B5 
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[80], se estima una superficie de pendiente de 20° y 18°, para los taludes A y B, respectivamente. 

Los resultados obtenidos de la geometría se muestran en la Tabla 4.1. 

 

Tabla 4.1 – Medidas principales estimadas para cada talud.  

PERFIL Alto [m] Ancho [m] Θ1 [°] Θ2 [°] 

A-1 32 11.6 70 20 

A-2 30.1 11.6 69 22 

A-3 27.2 11.6 67 24 

A-4 28.2 11.6 68 23 

A-5 30.4 11.6 69 21 

B-1 23.8 5.8 76 11 

B-2 26 5.8 77 13 

B-3 30 5.8 79 18 

B-4 27.6 5.8 78 15 

B-5 24.6 5.8 77 12 
 

 

Definidas las medidas principales de los perfiles, se crean los modelos de ambos casos de 
estudio, para lo cual se incluye el trazado de la Carretera Austral a los pies del talud, además de 
las bermas de seguridad a ambos costados. De acuerdo con las especificaciones del Manual de 
Carreteras [81], el ancho total de la vía consta de dos pistas de 3.5m de ancho y dos bermas de 
seguridad de 1m de ancho, dando un resultado de 9m, ajustado a 10m para cada modelo. 

 

En la Figura 4.6 y Figura 4.7 se observa una vista isométrica de los resultados de la tabla 
anterior para alto, ancho e inclinación de cada perfil. 

 

Figura 4.6 – Vista isométrica del Talud A – Elaboración propia. 
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Figura 4.7 – Vista isométrica del Talud B – Elaboración propia. 

 

4.3. Propiedades de la Matriz Rocosa 

 

Precisada la geometría de los modelos, se establecen las características del material rocoso 

que compone cada talud. Para efectos de este trabajo, se caracteriza un tipo de material rocoso para 

la matriz de cada caso de estudio, datos resumidos más adelante en la Tabla 4.2, sin embargo, gran 

parte de las propiedades mecánicas y elásticas permanecen similares para ambos casos. Esto se 

justifica bajo el supuesto de condiciones geológicas análogas en el área circundante a la zona en 

estudio, según la bibliografía revisada en el software RSData [75] y la génesis de cada batolito según 

el lugar de origen de cada ensayo triaxial [75] 

 

4.3.1. Ensayos Triaxiales 

Dentro del tipo de roca ígnea intrusiva que constituyen al batolito patagónico se encuentran 

principalmente el granito y la granodiorita. Para ambos casos de estudio se considera el granito como 

principal mineral componente del macizo rocoso.  

De un total de 12 ensayos triaxiales correspondientes al tipo de roca granito dentro de la 

bibliografía del software RSData [75] se consideraron dos ensayos, uno perteneciente a una mina 

de granito Blackingstone en Dartmoor, al sur de Australia y el otro ensayo a una mina de granito 

Westerly en Westerly, Rhode Island, Estados Unidos, como se observa en la Tabla 4.2 y en la Figura 

4.8. 
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Tabla 4.2 – Propiedades de ensayos triaxiales en la bibliografía de RSData elegidos para cada Talud. [75] 

Información Ensayos Triaxiales 

 
Talud A Talud B 

ID Ensayo 805 758 

País Australia EE.UU 

Región Australia y Oceanía Norte America 

Ciudad Dartmoor, Victoria Westerly, Rhode Island 

Latitud -37° 41° 

Longitud 141° -71° 

Nombre roca Granito Blackingstone Granito Westerly 

Tipo Referencia Publicación Conferencia 

Autor Franklin, J.A & Hoek, E. Bauer, S.J. & Johnson, B. 

Título 
Developments in traxial testing 

technique 
Effects of Slow Uniform Heating on 

Physical Properties of granite 

Nombre publicación Rock Mechanics Symposium on Rock Mechanics 

Año 1970 1979 

Número de puntos 48 6 

         Resistencia 

Resistencia Compresión 
uniaxial [Mpa] 

194.487 184.388 

Esfuerzo tensional 
[Mpa] 

8.159 6.597 

Hoek & Brown 

mi 
         23.837                 27.949 

 

 

La Figura 4.8 muestra la ubicación de los granitos mencionados para los ensayos triaxiales para 

cada talud A y B. 

(a)   (b)  

 

Figura 4.8 – Ubicación de origen de granitos de cada ensayo triaxial. (a) Australia, (b) EE. UU.  [79] 
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Ambos yacimientos se emplazan en batolitos con similares características y arcos etarios, 

observados en la Figura 4.9 y Figura 4.10. El conjunto de puntos de cada ensayo se incluye en el 

Apéndice de este trabajo de investigación. 

La Figura 4.9 y Figura 4.10 muestran los mapas geológicos de Australia y Estados Unidos, 

respectivamente. 

 

  

 

 

Figura 4.9 – Mapa geológico de Australia. Batolito del arco Cretácico, entre 65 y 141 [MA]. [82]  

 



77 

 

 

 

Figura 4.10 – Mapa geológico del estado de Rhode Island. [83] 

 

4.3.2. Constitutiva de la Roca Intacta 

Obtenidos los ensayos triaxiales para cada caso de estudio, se analizan en el software 

RocData y se aplica una calibración de ajuste de curva según el método Levenberg-Marquardt en 

ambos ensayos. Para el primer ensayo triaxial en el Talud A se cuenta con 48 puntos, para el caso 

del Talud B, el ensayo consta de 6 puntos. 

Los parámetros de caracterización más importantes que se obtienen de los ensayos triaxiales 

son 𝜎𝑐𝑖, compresión uniaxial de la muestra y 𝑚𝑖, parámetro según tipo de roca. Estos parámetros 

son utilizados para la aplicación del criterio de Hoek, E. & Brown, E. y la caracterización de los 

macizos rocosos. 
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4.3.2.1. Roca Intacta Talud A 

La Figura 4.11 muestra la nube de puntos del ensayo triaxial en el talud A y el ajuste de curva 

según el método Levenberg-Marquardt en la muestra de roca intacta. 

 

 

Figura 4.11 – Gráfica de Esfuerzos Principales y la Curva de Ajuste de la Roca Intacta en el Talud A [75] 

En la Figura 4.12 se observa la gráfica de los círculos de Mohr según los esfuerzos normal 
y de corte para cada par de puntos del ensayo triaxial. 
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Figura 4.12 – Gráfica de Esfuerzos Normal/Corte y cada una de las envolventes de falla de Mohr de la 
Roca Intacta en el Talud A [75] 

En la Figura 4.13 se observan tanto la curva de ajuste de Hoek, E.& Brown, E. como la curva de 

Mohr, O.-Coulomb, C. para la roca intacta en el talud A. 

 

Figura 4.13 – Curva de comportamiento de Hoek & Brown y curva de ajuste Mohr-Coulomb Talud A.[75] 
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Este ajuste de Mohr Coulomb a la curva envolvente de Hoek, E. & Brown, E. permite obtener 

valores de tensión en la roca y cohesión, en un intervalo de σt < σ3 <σ3_máx definido por Hoek, E.[6], 

[84] en la sección 2.4.3. 

 

4.3.2.2. Roca Intacta Talud B 

La Figura 4.14 muestra la nube de puntos del ensayo triaxial en el talud B con respecto a los 

esfuerzos principales y el ajuste de curva según el método Levenberg-Marquardt en la muestra de 

roca intacta. 

 

 

 

Figura 4.14 - Gráfica de los Esfuerzos Principales y la Curva de Ajuste del ensayo triaxial para Talud B [75] 

 

En la Figura 4.15 se observa la gráfica de los círculos de Mohr según los esfuerzos normal 
y de corte para cada par de puntos del ensayo triaxial en el talud B. 
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Figura 4.15 – Gráfica de Esfuerzos Normal/Corte y cada una de las envolventes de falla de Mohr del 
ensayo triaxial del Talud B [75] 

En la Figura 4.16 se observan tanto la curva de ajuste de Hoek, E.& Brown, E. como la curva de 

Mohr, O.-Coulomb, C. para la roca intacta en el talud A. 

 

Figura 4.16 – Curva de comportamiento de Hoek & Brown y curva ajuste Mohr-Coulomb Talud B [75]. 
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4.3.2.3. Densidad de la Roca 

El peso unitario de roca se obtiene a través de la bibliografía disponible [85] y se estima en 

0.028 [MN/m3], esto es, 2.8 [Ton/m3] para ambos casos de estudio. 

 

4.3.2.4. Resistencia a la Compresión Uniaxial de Roca Intacta 

La resistencia a la compresión uniaxial de la roca intacta obtenida de los ensayos triaxiales se 

muestra en la Tabla 4.3: 

Tabla 4.3 – Parámetros obtenidos de los ensayos triaxiales de RSData [75] 

  Talud A Talud B 

Resistencia 
Compresión uniaxial 

[MPa] 194.49 184.39 

Esfuerzo tensional [MPa] 8.16 6.59 

Parámetro mi según tipo de roca 23.84 27.95 

 

4.3.2.5. Módulo de Young de Roca Intacta 

 La estimación del módulo de Young de la roca intacta se realiza a través de los distintos 

métodos mencionados en el apartado 2.4.3.3 con las ecuaciones (36), (37), (38) y cuyos resultados 

se muestran en la Tabla 4.4. 

Tabla 4.4 – Estimación del Módulo de Young de la Roca Intacta.[76] 

Módulo de Young - Roca Intacta 

  
Talud A Talud B 

σci  [MPa] 194.5 184.4 

Ei (Método Generalizado Hoek,E & Diederichs) [MPa] 77353.6 73336.7 

Ei (Método Simplificado Hoek & Diederichs) [MPa] 90659.3 90659.3 

Ei (Método Deer, Palmström & Singh) [MPa] 77794.8 73755 

Ei (Método Generalizado de Hoek, Carranza-
Torres & Corkum) 

[MPa] 177828 177828 
 

De los resultados, se observa una similitud entre los métodos “Simplificados Hoek & 

Diederichs” y “Generalizado Hoek, Carranza-Torre & Corkum”, debido a que estas ecuaciones, al 

depender solamente de los parámetros GSI (índice de resistencia geológica) y D (parámetro de nivel 

de perturbación de la roca), al ser GSI=100 y D=0 el resultado es un límite superior para el módulo 

de Young en ambos métodos. Se recomienda el método Simplificado Hoek, E. & Diederichs, M”, 

solamente cuando se cuenta únicamente con el parámetro GSI [55]. Por lo tanto, el método elegido 

es el “Generalizado Hoek, E. & Diederichs” debido a que este método sí incorpora parámetros 

propios del tipo de roca (MR y 𝜎𝑐𝑖). 

 

𝑬𝒊𝑻𝑨𝑳𝑼𝑫𝑨 = 77353.6 [𝑀𝑃𝑎] 

𝑬𝒊 𝑻𝑨𝑳𝑼𝑫 𝑩 = 73336.7 [𝑀𝑃𝑎] 
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Siendo la misma roca, se podría inferir que ambos taludes tendrían el mismo módulo de 

elasticidad e incluso si se compara dichos módulos entre sí, la diferencia es menor a 10%, es decir, 

esta diferencia es mínima[55]. Esta diferencia se debería a la heterogeneidad del macizo rocoso y 

distintas alturas de confinamiento [5], [86], [87]. 

 

4.3.3. Módulo de Poisson de la Roca Intacta 

El coeficiente de Poisson de la roca intacta 𝜈𝑖 se determinan mediante la ecuación (64) y los 

resultados calculados se presentan en la Tabla 4.5: 

. 

donde 

mi es una constante según el tipo de material de roca. 

 

Tabla 4.5 – Módulo de Poisson del Macizo Rocoso A y B.[16] 

Talud GSI νi 

Talud A [55-60] 0.17 

Talud B [50-55] 0.16 

 

4.4. Caracterización del Macizo Rocoso 
4.4.1. RQD Macizo Rocoso 

Para las caracterizaciones del macizo rocoso es necesario conocer el RQD o Rock Quality 

Designation [32] de cada perfil. Esto se logra a través de la ecuación (6) y ecuación (7), donde Jv 

(Joint Volumetric index) es el índice volumétrico del número de juntas por metro cúbico, como se 

explica en la sección 2.3.1.1. En cada perfil de talud se cuentan las juntas en 1 [m3], es decir, el 

número de juntas por metro lineal que corta tanto al eje horizontal “X”, al eje vertical “Y” y al eje en 

profundidad “Z” (eje “Z” entrando al muro; se asume un λz=4 juntas por metro [32]), como se muestra 

en el ejemplo de la Figura 4.17 para cada perfil. 

 
𝑣𝑖 =

1

√𝑚𝑖 + 1
 (64) 
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Figura 4.17 – Ejemplo de principales discontinuidades en la pared de un talud que atraviesan el eje 
horizontal (X), vertical (Y) y en profundidad con la pared del talud (Z), en un volumen de 1 [m3].  

 

Para la realización de los perfiles de discontinuidades, la metodología fue la siguiente:  

1. Se utilizó el banco de imágenes de Google Earth [80] en el punto de interés en la ruta 

7 donde se encuentran ambos taludes a clasificar.  

2. Se identificó la foto justo en frente de la cara del talud y luego se ubicó un punto 

representativo en el talud donde se pudiesen apreciar las discontinuidades en el 

macizo. 

3. Alrededor de dicho punto se trazó un área de 1m2 según la escala fotográfica de Google 

Earth [80]. 

4. En cada uno de los perfiles se consideran aproximadamente las principales 

discontinuidades por metro lineal en cada perfil, según la metodología explicada en la 

sección 2.3.1.1, donde el parámetro RQD mostrado en la ecuación (65) expresa el nivel 

de “trabazón” o tamaño de los bloques del macizo rocoso, a través del índice de juntas 

volumétrica (Jv), mostrado en la ecuación (66). 

 𝑅. 𝑄. 𝐷 = 110 − 2.5𝐽𝑣 (65) 

 

5. La separación entre cada uno de los perfiles se asume de aproximadamente 3m. 

 

 
𝐽𝑣 = ∑ (

1

𝑆𝑖

)

𝑛

𝑖=1

 ;   𝜆𝑖 = 𝑛°𝑑𝑖𝑠𝑐𝑜𝑛𝑡. 𝑒𝑗𝑒𝑖 =
1

𝑆𝑖

  (66) 
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A-1 A-2 

  

  

 

Como se observa en los recuadros existe una 
variación en la orientación y separación de las 
discontinuidades según la ubicación en cada 

macizo rocoso.  

Figura 4.18 – Perfiles de principales discontinuidades en el Talud A – Elab.propia.  
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De igual manera, las observaciones se realizan en el segundo Talud B, como se muestra en 

la Figura 4.19: 

  

  

 

La cantidad de juntas por metro cúbico en el 
macizo rocoso es un indicativo del tamaño de 

bloques que conforman al macizo. 

Figura 4.19 – Perfiles de principales discontinuidades en el Talud B – Fuente: Elab.propia.  
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Se puede observar las distintas familias de discontinuidades, paralelas entre sí, orientadas y 

separadas según cada familia de diaclasas. 

Los resultados de RQD para cada talud se muestran en la Tabla 4.6 y Tabla 4.7. 

Tabla 4.6 – RQD según cada perfil en el Talud A. [2] 

Perfil λx λy λz λtotal JCond89 RQD [%] Calidad Roca  

A-1 5 7 4 16 20 70 Regular 

A-2 7 5 4 16 20 70 Regular 

A-3 5 5 4 14 20 75 Buena 

A-4 6 5 4 15 20 72,5 Regular 

A-5 5 5 4 14 20 75 Buena 
 

donde λx, λy y λz corresponden al número aproximado de discontinuidades que interceptan al eje “x”, 

“y” y “z”. 

Tabla 4.7 – RQD según cada perfil en el Talud B. [2] 

Perfil λx λy λz λtotal JCond89 RQD [%] Calidad Roca 

B-1 2 7 4 13 20 77,5 Buena 

B-2 8 8 4 20 20 60 Regular 

B-3 4 6 4 14 20 75 Buena 

B-4 6 10 4 20 20 60 Regular 

B-5 4 6 4 14 20 75 Buena 
 

Como se puede observar, existe una tendencia respecto a la calidad de la roca de Regular a 

Buena, según la clasificación del método RQD de Deer, D.[2]. 

 

4.4.2. Clasificación RMR 

La clasificación del macizo rocoso RMR para los taludes A y B se muestran en la Tabla 4.8 y 

Tabla 4.9, respectivamente. El detalle de la clasificación se muestra en el capítulo 8 de este trabajo. 

. 

Tabla 4.8 - Clasificación RMR para perfiles en Talud A. [30] 

Perfil RMR Clase 

A-1 63 II - BUENA 

A-2 67 II - BUENA 

A-3 67 II - BUENA 

A-4 63 II - BUENA 

A-5 63 II - BUENA 

Media 65 II - BUENA 
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Tabla 4.9 – Clasificación RMR para perfiles en Talud B. [30] 

Perfil RMR Clase 

B-1 65 II - BUENA 

B-2 63 II - BUENA 

B-3 65 II - BUENA 

B-4 63 II - BUENA 

B-5 65 II - BUENA 

Media 64 II - BUENA 
 

Como se puede apreciar, tanto para los taludes A y B, la clase de roca para ambos perfiles es 

“buena”. Si comparamos la clase de roca obtenida según Bieniawski (RMR) y la obtenida según 

Deer, D. (RQD), la diferencia se podría deber a que, según los esfuerzos liberados, se producen 

esfuerzos de tracción, aumentando el grado de fracturación de la roca. 

Tabla 4.10 – Significado de cada Clase en la clasificación RMR  [30] 

Clase I II III IV V 

Tiempo de 
mantenimiento 

y longitud 

10 
años 

con 15 
m de 
vano 

6 
meses 
con 8 
m de 
vano 

1 
semana 
con 5 m 
de vano 

10 
horas 
con 

2,5 m 
de 

vano 

30 minutos 
con 1 m de 

vano 

 

 

 

Cohesión 
>0.4 
MPa 

0.3-0.4 
MPa 

0.2-0.3 
MPa 

0.1-0.2 
MPa 

<0.1 MPa 
 

 

Ángulo de 
rozamiento 

>45º 35º-45º 25º-35º 
15º-
25º 

<15º 
 

 
 

 

Existe una Clase II tipo “Buena” general de roca en cada talud que, según la clasificación RMR 

de Bieniawski para una obra en ingeniería de túneles, la roca tipo II correspondería a un macizo 

rocoso con una cohesión aproximada entre 0.3 y 0.4 [MPa] y un ángulo de roce entre 35° y 45°.  

Bieniawski, Z. [88] incluso considera una corrección según la dirección y buzamiento del talud 

favorables al deslizamiento.  

 

4.4.3. Clasificación Q Barton 

La clasificación Q del macizo rocoso para los taludes A y B se muestran en la Tabla 4.11 y 

Tabla 4.12, respectivamente. El detalle de la clasificación se muestra en el anexo de este trabajo. 

. 
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Tabla 4.11 – Clasificación Q-Barton para los perfiles en Talud A. [89] 

Perfil Q-BARTON Clase 

A-1 8 C - REGULAR 

A-2 11,6 B - BUENA 

A-3 16,6 B - BUENA 

A-4 11,6 B - BUENA 

A-5 12,5 B - BUENA 

Media 12,1 B - BUENA 
 

 

Tabla 4.12 – Clasificación Q-Barton para los perfiles en Talud B. [89] 

Perfil Q-BARTON Clase 

B-1 12,5 B - BUENA 

B-2 10 B - BUENA 

B-3 10 B - BUENA 

B-4 8 C - REGULAR 

B-5 12,5 B - BUENA 

Media 10,6 B - BUENA 
 

 

Para esta clasificación Q de Barton del macizo rocoso, la clase de roca clasificada es, en 

general, “Buena”, encontrando alguna diferencia en el perfil A-1 y B-4. Esto podría deberse a la 

diferencia en altura de confinamiento en ambos perfiles. 

 

4.4.4. Caracterización GSI 

El factor GSI se obtiene a través de observación visual de las condiciones geológicas de cada 

talud, donde se establece un rango aproximado de valores de GSI para cada caso [26]. La tabla de 

GSI varía en el eje vertical respecto a la estructura del macizo rocoso, es decir, la formación de 

bloques que varía desde 2 o más familias de discontinuidades hasta una condición desintegrada, y 

en el eje horizontal varía con respecto a la condición superficial de la discontinuidad que va desde la 

condición muy buena o rugosa hasta muy pobre o meteorizada. Se muestra la clasificación para el 

perfil A-1 y B-3 a modo de ejemplo en la Tabla 4.13 y Tabla 4.14. En la Tabla 4.15. se resumen los 

resultados. Las restantes tablas se encuentran en el anexo de este trabajo. 
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Tabla 4.13 – Clasificación GSI para perfiles en Talud A-1. [26] 
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Tabla 4.14 – Clasificación GSI para perfiles en Talud B-3. [26] 

 

Para el Talud A se considera un rango de GSI entre [63 – 68] y para el Talud B se considera 

un rango de GSI entre [62 – 67]. El mismo procedimiento se aplica para los demás perfiles del talud 

A y B, clasificaciones que se encuentran en la sección de Anexos. 
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Tabla 4.15 – Resumen Clasificación GSI Talud A y B.[76] 

Perfil GSI Rango de GSI GSI Media 

A-1 65.0 [62-67] 

66 

A-2 65.0 [62-67] 

A-3 67.5 [65-70] 

A-4 66.3 [63-68] 

A-5 67.5 [65-70] 

B-1 68.8 [65-70] 

65 

B-2 60.0 [57-63] 

B-3 67.5 [65-70] 

B-4 60.0 [57-63] 

B-5 67.5 [65-70] 
 

 

4.4.5. Comparación de Metodologías de Clasificación 

Desde un punto de vista comparativo es buena práctica comparar las estimaciones del 

parámetro RMR en base al parámetro Q y GSI, valores que se resumen en la Tabla 4.16. 

Tabla 4.16 – Comparativa de clasificaciones respecto a RMR [8], [88] 

Clasificación Talud A Talud B 

RMR 65 64 

Q-Barton 12.1 10.6 

GSI [63-68] [62-67] 

RMR=9lnQ+44 66 65 

RMR=GSI+5 [68-73] [67-72] 
 

 

Se observa una buena estimación entre RMR y Q para el Talud A y Talud B, sin embargo, en 

la correlación con la clasificación GSI para cada rango se aprecia de forma general un aumento en 

casi 3 puntos con respecto a los valores RMR, pero se encuentran en una zona relativamente 

cercana en relación con las características que cada clasificación representa. 

 

4.4.5.1. Módulo de Young del Macizo Rocoso 

Para estimar el Módulo de Young de cada macizo rocoso, se considera el promedio de valores 

de GSI para cada perfil. Para el Talud A, se considera un GSI entre [63-68] y una media global de 

66, mientras que para el Talud B se considera un GSI entre [62-67] y una media global de 65. El 

valor de D (parámetro de daño por voladura o acción mecánica) se estima en 0.7 para todos los 

casos. 
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Con esta información, se determinan el módulo de Young según los distintos métodos vistos 

en la sección 4.3.2.5 “Módulo de Young de Roca Intacta” pero aplicando los valores de GSI y D 

previamente. Los resultados se resumen en la Tabla 4.17. 

Tabla 4.17 – Estimación del Módulo de Young para el Macizo Rocoso. [19] 

Módulo de Young – Macizo Rocoso 

  
Talud A Talud B 

GSI media 
 

66 60 65 60 

D 
 

0.7 0.7 0.7 0.7 

σci  [MPa] 194.5 194.5 184.4 184.4 

Erm (Método Generalizado Hoek & 
Diederichs) 

[MPa] 21739 15612 19575 14801 

Erm (Método Simplificado Hoek & 
Diederichs) 

[MPa] 5361.3 3218.9 4930.8 3218.94 

Erm (Método Generalizado de 
Hoek, Carranza-Torres & Corkum) 

[MPa] 16327 11559 15414 11559 

Ei roca intacta  (GSI=100) (Método 
Deer, Palmström & Singh) 

[MPa] 77794.8 77794.8 73755.2 73755.2 
 

 

Como se observa en la Tabla 4.17, existe una similitud entre los métodos generalizados Hoek, E. & 

Diederichs, P. y el método generalizado Hoek, E. & Carranza-Torres Corkum, en cambio el método 

simplificado Hoek, E. & Diederichs, P. muestra una gran diferencia. Para los casos de estudio se 

asume el módulo de Young del método generalizado de Hoek, E. & Diederichs porque éste depende 

de condiciones de Roca Intacta como la compresión uniaxial de la muestra y la relación de Módulos 

MR, definida en la Tabla 2.14 por los autores según la experiencia en campo de muchas muestras 

intactas. 

4.4.5.2. Módulo de Poisson del Macizo Rocoso 

El módulo de Poisson del macizo rocoso se puede estimar a partir de las ecuaciones (40) y 

(41) de la sección 2.4.3.4, los que se resumen en la siguiente Tabla 4.18. 

Tabla 4.18 – Módulo de Poisson del Macizo Rocoso. [16] 

Talud GSI vi νrm 

Talud A 66 0.17 0.24 

Talud B 65 0.16 0.23 
 

 

El módulo de Poisson recomendado para el granito es 0.25, según la bibliografía revisada para 

el macizo rocoso. 
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4.4.6. Constitutiva del Macizo Rocoso 

Para ambos casos de estudio a modelar se hace uso del criterio generalizado de Hoek, E. & 

Brown, E., debido a que contempla el tipo de roca y las características geológicas en mayor medida 

que el criterio de Mohr-Coulomb. De esta forma, se definen los parámetros necesarios para ambos 

taludes, donde el valor a utilizar para la resistencia a la compresión uniaxial de ambos casos de 

estudio corresponde al estimado en la sección 2.4.3.2. 

Definido el Geological Strength Index (GSI), parámetro mi dependiente del tipo de roca y el 

factor de perturbación D se establecen los factores s, a y mb, que definen la envolvente de falla según 

la ecuación (26) revisada en la bibliografía, los que se resumen en la Tabla 4.19. 

Tabla 4.19 – Parámetros que definen a cada macizo rocoso en estudio. [75] 

Parámetro Talud A Talud B 

UCS Roca Intacta [MPa] 194.487 184.388 

Coeficiente Poisson (ν) 0.24 0.23 

MR Relación de Módulos 400 400 

Módulo de Roca Intacta (Ei) [MPa] 77794.8 73755.2 

GSI media [66] [60] [65] [60] 

Módulo de Macizo Rocoso (Erm) [MPa] 21739 15612 19575 14801 

     

mb 3.681 2.647 4.085 3.104 

s 0.00724 0.00304 0.00627 0.00304 

a 0.502 0.503 0.502 0.503 

D 0.7 0.7 0.7 0.7 

Cohesión tipo Roca RMR [MPa] 0.3 0.3 0.3 0.3 

Ángulo de fricción del Macizo Rocoso (ajuste Mohr-C) 19.4°  17.4° 19.7°  17.9° 

 

 

Se asume un valor conservador de 0.3 [MPa] de cohesión [16] del macizo rocoso, desde el 

punto de vista geotécnico, para así mantener una reserva de resistencia y reserva de deformabilidad. 

[21], [90] 

4.4.6.1. Curvas de Comportamiento del Macizo Rocoso 

Definidos los parámetros característicos del método empírico de Hoek, E. & Brown, E., mb, a, 

s, GSI y D, mediante la modificación de la curva de comportamiento de la Roca Intacta se puede 

apreciar en la Figura 4.22 para ambos ensayos en cada talud modelado según la clasificación 

obtenida. 
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Figura 4.20 – Curva de Hoek&Brown del Macizo Rocoso respecto a los esfuerzos principales en el talud A. 
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Figura 4.21 – Curva de Hoek&Brown del Macizo Rocoso respecto al esfuerzo de corte y normal en el talud A. 
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Figura 4.22 – Curva de Hoek&Brown del Macizo Rocoso respecto a los esfuerzos principales en el talud B.  

[10], [84] 
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Figura 4.23 – Curva de Hoek&Brown del Macizo Rocoso respecto a los esfuerzos de corte y normal en el talud B.  [10], [84] 

En una masa de roca no se tiene control de calidad del fracturamiento, por ende, se cambia y 

baja la resistencia al corte, por eso la reducción de la curva de comportamiento de roca intacta a 

macizo rocoso, en el diseño del talud. 

 

4.5. Propiedades de Discontinuidades 

La caracterización de las discontinuidades existentes en los casos de estudio se realiza en 

torno a tres aspectos: propiedades mecánicas que involucran el criterio de falla, características 

geométricas, que involucra la cantidad de familias de discontinuidades y su orientación, 

espaciamiento, longitud y persistencia, y la rigidez tanto normal como al corte.  

 

4.5.1. Espaciamiento de las Discontinuidades 

Para cada modelo se debe incluir la distribución del espaciamiento perpendicular entre 

discontinuidades de un mismo set debido a que en terreno no es posible determinar dichas 

características mediante mediciones directas, se busca una aproximación empírica. Según lo 

revisado en el marco teórico de la investigación, mediante las ecuaciones (67) y (68) es posible 

determinar una relación para el espaciamiento. 
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 𝑅. 𝑄. 𝐷 = 110 − 2.5𝐽𝑣     [%] (67) 

 

donde λ corresponde a la frecuencia promedio de discontinuidades por metro lineal, a partir de la 

cual se define el espaciamiento promedio (S) en metros. 

De esta forma, la estimación del espaciamiento promedio se realiza a través del parámetro 

RQD medido. Los resultados para cada talud se muestran en la Tabla 4.20. 

Tabla 4.20 – Espaciamiento promedio de discontinuidades en Talud A y B. [2] 

Perfil λx λy λz λtotal RQD [%] S prom. [m] 

A-1 5 7 4 16 70 0,2 

A-2 7 5 4 16 70 0,2 

A-3 5 5 4 14 75 0,21 

A-4 6 5 4 15 72,5 0,19 

A-5 5 5 4 14 75 0,21 
       

Perfil λx λy λz λtotal RQD [%] S prom. [m] 

B-1 2 7 4 13 77,5 0,23 

B-2 8 8 4 20 60 0,15 

B-3 4 6 4 14 75 0,21 

B-4 6 10 4 20 60 0,15 

B-5 4 6 4 14 75 0,21 
 

 

Para el modelo estadístico de red paralela de juntas, el espaciado se puede definir como una 

variable aleatoria seleccionando una distribución estadística, teniendo en cuenta la media, la 

desviación estándar y los valores relativos mínimo y máximo. [91] 

El tipo de distribución estadística, junto con los parámetros de distribución (media, desviación 

estándar, valores mínimo y máximo), definen una función de densidad de probabilidad (FDP) para 

una variable aleatoria. Una FDP describe la distribución de valores posibles que puede asumir una 

variable aleatoria, para un conjunto hipotético e infinito de observaciones de la variable.[92] 

En la mayoría de los casos, se dispone de datos muy limitados sobre los cuales decidir qué 

distribución estadística y desviación estándar utilizar. Por lo tanto, a menudo debe confiar en las 

"mejores estimaciones" al definir la FDP para una variable aleatoria.  

Una distribución normal se usa comúnmente para el análisis estadístico en ingeniería 

geotécnica. Cuando no se conoce la verdadera distribución de una variable, a menudo se asume 

una distribución normal. Al hacer una mejor estimación de los valores mínimo y máximo de la 

variable, se puede estimar una desviación estándar. [91] 

 

 

 
𝐽𝑣 = ∑ (

1

𝑆𝑖

)

𝑛

𝑖=1

 ;   𝜆𝑖 = 𝑛°𝑑𝑖𝑠𝑐𝑜𝑛𝑡. 𝑒𝑗𝑒𝑖 =
1

𝑆𝑖

  (68) 
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4.5.2. Persistencia de las Discontinuidades 

La persistencia permite definir la continuidad de una estructura geológica en el espacio. Las 

juntas coplanares están separadas entre sí por material rocoso intacto (puentes rocosos). En un 

plano de trazado bidimensional, la relación entre la longitud de la junta y la suma de la longitud de la 

junta y la longitud del puente de roca es conocida como persistencia de longitud de las 

discontinuidades [92]. Se representa mediante un cociente entre largos, como se muestra en la 

Figura 4.24, donde la persistencia corresponde a la razón (L1=largo discontinuidad)/(L2=largo 

discontinuidad + largo intacto), resultando un valor entre 0 y 1. 

 

 

Figura 4.24 – Distribución de persistencia de discontinuidad tipo y sus largos –  [10] 

Debido a la ausencia de una metodología estandarizada para su medición en el espacio, su 

obtención de forma precisa se torna imposible. Se podría pensar entonces en un modelo de red de 

juntas estadísticas paralelas que permita definir una red con distribuciones estadísticas para el 

espaciado, la longitud y la persistencia de las juntas.  

Por ejemplo, un valor de razón de L1 / L2 de 1 indica que la discontinuidad es continua en todo 

su largo infinitamente, en cambio un valor de 0.1 indica que la discontinuidad es muy poco persistente 

o predomina la zona de roca intacta. Entonces si se asume una razón constante de 0.5 para todos 

los modelos, la distribución de la persistencia de la discontinuidad en el espacio se distribuiría de 

forma de que si existiese algún arrastre de error inherente a esta asunción afecte de igual medida a 

todos los modelos analizados [92]. 

La distribución Normal (o gaussiana) es el tipo más común de función de densidad de 

probabilidad (FDP) y se usa a menudo para estudios probabilísticos en ingeniería geotécnica [92], 

mostrado en la Figura 4.25. 

Para una distribución normal, alrededor del 68 % de las observaciones deben estar dentro de 

una desviación estándar de la media, alrededor del 95 % de las observaciones deben estar dentro 

de dos desviaciones estándar de la media y más del 99 % deben estar dentro de 3 desviaciones 

estándar.[92] [91]. 

Para el modelo estadístico paralelo, si tanto la longitud de la junta como la persistencia se 

definen como variables aleatorias, la longitud de cada segmento de la junta y la brecha de material 

intacto entre los segmentos de la junta adyacentes serán variables, de acuerdo con las distribuciones 

estadísticas definido. [92] 

Los valores promedio de espaciamiento, longitud y persistencia de las juntas para la red deben 

ser aproximadamente iguales a los valores medios, cuando se miden en toda la red de juntas. Sin 

embargo, esto dependerá del tamaño de la región, en relación con el tamaño de la red conjunta (es 

decir, si solo se generan unas pocas uniones en la región, entonces el espaciado, la longitud y la 
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persistencia reales de las juntas no coincidirán necesariamente con las distribuciones teóricas que 

ha definido), debido al pequeño tamaño de la muestra) [92]. 

 

 

Figura 4.25 – Función de densidad de probabilidad normal, que muestra rangos de desviación estándar. [91], [92] 

 

4.5.3. Rigidez normal y corte de las discontinuidades 

Se requiere definir la rigidez normal y rigidez al corte de las discontinuidades y mediante estos 

parámetros se relaciona la carga aplicada con el desplazamiento en el mismo eje de aplicación. La 

metodología de obtención de la rigidez normal se realiza mediante la relación sugerida por los 

desarrolladores de RS2 [93], detallada en la ecuación (69) como: 

 
𝑘𝑁 =

𝐸𝑖 ∙ 𝐸𝑚

𝑆 ∙ (𝐸𝑖 − 𝐸𝑚)
         [

𝑀𝑃𝑎

𝑚
] (69) 

donde  

Ei y Em corresponden al módulo de deformación de roca intacta y macizo rocoso respectivamente y 

S corresponde al espaciamiento de discontinuidades, 

La rigidez resultante se mide en [MPa/m] [93]. 

Por otro lado, la rigidez al corte (ks) se obtiene mediante la ecuación (70): 

 
𝑘𝑆 =

𝑘𝑁

2 ∙ (1 + 𝜈)
          [

𝑀𝑃𝑎

𝑚
] (70) 

 

donde  

kN es la rigidez normal obtenida previamente y  

𝜈 corresponde al coeficiente de Poisson.  
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Para la estimación del módulo de Poisson tanto para la roca intacta 𝜈𝑖 y el macizo rocoso 𝜈𝑟𝑚 

se utiliza la relación de Cai, M. [94] y la relación de Vásárhelyi, B. [57] mostrados en las ecuaciones 

(71) y (72) como:  

 
𝜈𝑖 =

1

√𝑚𝑖 + 1
 (71) 

 

 𝜈𝑟𝑚 = −0.002 ∙ 𝐺𝑆𝐼 + 𝜈𝑖 + 0.2 (72) 

donde  

mi constante del material de roca según Hoek, E & Brown, E. [6] 

GSI el índice de resistencia geológica [26]. 

De este modo, mediante las relaciones propuestas, se puede estimar la rigidez normal y al 

corte de las discontinuidades para cada caso de estudio, debido a sus diferencias en cuanto a 

parámetros elásticos y espaciamiento de las discontinuidades. Los valores utilizados y sus 

resultados se muestran en Tabla 4.21, siendo estos los valores a utilizar en los modelos. Además, 

se incluye el caso de GSI = 60 para ambos taludes como límite inferior de caracterización en la Tabla 

4.22. 

Tabla 4.21 – Rigidez normal y corte de las discontinuidades para GSI = 65 y 66, talud A y B.  

Talud GSI vi νrm kN [MPa/m] ks [MPa/m] 

Talud A 66 0.17 0.24 211180 85291 

Talud B 65 0.16 0.23 230931 93946 
 

 

Tabla 4.22 – Rigidez normal y corte de las discontinuidades para GSI = 60 taludes A y B. 

Talud GSI vi νrm kN [MPa/m] ks [MPa/m] 

Talud A 60 0.17 0.25 136721 54688 

Talud B 60 0.16 0.24 160479 64758 
 

 

4.5.4. Razón de Esfuerzos Verticales y Horizontales 

La distribución de esfuerzos se caracteriza por la presencia de esfuerzos verticales y 

horizontales. Los de origen vertical se estiman mediante el esfuerzo litostático generado por el peso 

del macizo sobre sí mismo en base a la densidad de roca mientras que, para el esfuerzo horizontal, 

se define un coeficiente de presión lateral k el cual corresponde a la razón entre esfuerzo horizontal 

y el vertical. Para los casos de estudio el coeficiente de presión lateral se asume k = 0.7. 

Este coeficiente es parecido al coeficiente de empuje de tierra en reposo K0. 
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4.5.5. Ángulo de fricción interno y Cohesión de las discontinuidades 

La técnica SSR establece el uso del criterio de falla de Mohr, O.-Coulomb, C. para 

discontinuidades, por lo que se requiere definir los parámetros de cohesión y ángulo de fricción 

interna de las estructuras rocosas, las que se resumen en la Tabla 4.23, obtenidos a través del 

software RS2 para ambos casos de estudio. 

Tabla 4.23 – Ángulos de fricción interno y cohesión para las discontinuidades. 

Parámetro Talud A Talud B 

Ángulo de fricción discontinuid. φ [°] 
19.4 (GSI=66) 

17.3 (GSI=60) 

19.7 (GSI=65) 

17.9 (GSI=60) 

Cohesión RMR Bieniawski [MPa] 0.3 0.3 
 

 

Para el caso del granito, las discontinuidades son casi lisas y además, desviadas. Esto genera 

fricción adicional que ayuda a la estabilidad. 

 

4.6. Discretización 

La discretización del modelo y posterior generación de la malla de elementos se hace 

siguiendo las recomendaciones de los desarrolladores del software para casos de estabilidad de 

taludes. Mediante este proceso el modelo se transforma en subdivisiones conectadas por nodos, 

para esto, se requiere la definición del tipo de elemento a crear, abarcando triángulos de 3 o 6 nodos 

y cuadriláteros de 4 u 8 nodos. Además, se debe definir el número aproximado de elementos de la 

malla. 

La configuración estándar para el modelamiento de taludes mediante el método SSR consta 

de una malla de triángulos de 6 nodos con un número predeterminado de 1500 elementos 

aproximadamente, el cual en la práctica aumenta debido a la complejidad que adquiere el modelo al 

incluir familias de discontinuidades. 

 

4.7. Condiciones de Borde 

La dimensión máxima, según lo visto en el lugar, se determina en 50 metros de ancho en la 

zona posterior del talud y 10 metros de profundidad. 

Con respecto a las condiciones de borde, la parte superior de los modelos se define sin 

restricciones de desplazamiento tanto en eje horizontal como en eje vertical, al estar expuesto a la 

superficie, mientras que todos los límites del modelo, tanto laterales como inferior se restringen en 

el eje x e y. En la Tabla 4.24 se muestran los parámetros geométricos para ambos modelos. 
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Tabla 4.24 – Geometría de cada talud. 

PERFIL Alto [m] Ancho [m] Θ1 [°] Θ2 [°] 

A-1 32 11.6 70 20 

A-2 30.1 11.6 69 22 

A-3 27.2 11.6 67 24 

A-4 28.2 11.6 68 23 

A-5 30.4 11.6 69 21 

B-1 23.8 5.8 76 -11 

B-2 26 5.8 77 -13 

B-3 30 5.8 79 -18 

B-4 27.6 5.8 78 -15 

B-5 24.6 5.8 77 -12 
 

 

Definidos los ángulos de inclinación y la altura de cada talud, se dibuja su geometría y se 

muestran los perfiles de los taludes A-1 y B-1 como ejemplo en la Figura 4.26, los demás perfiles se 

encuentran en el anexo de este trabajo. 

 

Figura 4.26 – Perfiles geométricos de cada Talud en estudio. 
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5. ANÁLISIS DE RESULTADOS 

En el presente capítulo se muestran los principales resultados obtenidos en las simulaciones 

realizadas para cada caso de estudio, junto a un análisis de estos. Se debe mencionar que, para 

facilitar la lectura y comprensión de estos, se analiza en detalle un perfil para cada talud y se extiende 

el análisis del resto de perfiles, cuya evidencia gráfica se muestra en los Anexos.  

Todas las simulaciones se computan con un límite máximo de 2000 iteraciones. El método de 

solución de sistemas de ecuaciones a utilizar es el de gradiente conjugado, el cual se selecciona por 

sobre la configuración estándar (eliminación Gaussiana) debido a que optimiza la utilización de 

memoria y disco duro durante el cálculo, reduciendo los tiempos de cómputo. 

Para cada perfil se analiza el Strength Reduction Factor (SRF) crítico del modelo planteado, 

su distribución, la deformación progresiva junto al modo de falla detectado y los esfuerzos 

principales, tanto vertical como horizontal. 

 

5.1. Factor de Seguridad 

Mediante el SRF crítico se obtiene el factor de seguridad de cada perfil. Como referencia de 

estabilidad se utiliza el valor 1 para el límite entre estabilidad e inestabilidad, sin embargo, se debe 

tener en consideración que esto obedece a una interpretación matemática del factor, en la práctica 

las condiciones de estabilidad suelen considerarse con estándares más conservativos, 

especialmente en obras de vialidad y civiles en general, debido a la presencia de incertidumbre en 

las estimaciones. 

 

5.1.1. Factor de Reducción de la Resistencia 

En la Figura 5.1 se puede observar la variación del factor de reducción de la resistencia, o 

factor de seguridad en cada perfil de macizo rocoso. 
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Perfil A1 – GSI = 60 

 

 

Perfil B1 – GSI = 60 

 

 

 

Figura 5.1– Strength Reduction Factor GSI=60 Perfiles A-1 y B-1 [10]. 

Se puede observar en el perfil A1 concentraciones de esfuerzos en toda la zona desde la 

superficie de ambas pendientes del talud hasta el centro del macizo en todo el largo del talud. Sin 

embargo, en el perfil del talud B1 las concentraciones de esfuerzos se observan justo detrás de la 

cara del talud, tomando la forma análoga a como lo haría una falla por deslizamiento circular. 

Es difícil ver con certeza lo que pasa en la masa de roca, y por eso mismo, se reduce el GSI 

a 60, es decir, se reduce la incertidumbre según las potenciales fallas locales en algún lugar de la 

discontinuidad 
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Perfil A1 – GSI = 66 

 

Perfil B1 – GSI = 65 

 

Figura 5.2 – Strength Reduction Factor GSI =66 y GSI =65 Perfiles A-1 y B-1 [10] 

 

En esta figura se puede observar un comportamiento parecido al anterior caso de GSI=60 

pero en este caso la evaluación del GSI fue mayor, entre 65 y 66, lo que refleja un aumento en el 

factor de seguridad donde actúan las principales concentraciones de esfuerzos. Este 

comportamiento se grafica para ambos taludes en cada uno de los perfiles en las Figura 5.3 y Figura 

5.4. 
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Figura 5.3 – Factor de Seguridad Talud A GSI 60-66 

 

Figura 5.4 – Factor de Seguridad Talud B GSI 60-66 

En el talud A podría considerarse una roca de mejor calidad, sin embargo, en el talud B existe 

más variación donde se pueda reducir el esfuerzo. Se aprecia de forma clara la heterogeneidad del 

macizo rococo, la influencia de las alturas de corte, los distintos niveles de confinamiento, además 

del tipo de enfriamiento del batolito [5]. 
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5.2. Máxima Deformación Unitaria por Corte ξmáx 

En la Figura 5.5 se aprecia las distintas concentraciones de deformación en cada talud. En el 

caso A, la deformación por corte refleja un comportamiento parecido a una falla entre plana y circular, 

cercanas al 1.3/1000 en el talud A1 y 4.1/1000 en el talud B1. 

 

Perfil A1– GSI = 60 

 

Perfil B1 – GSI = 60 

 

 

Figura 5.5 – Máxima Deformación Unitaria por Corte GSI 60 Perfil A1 y B1 [10].  
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Perfil A1– GSI = 66 

 

Perfil B1 – GSI = 65 

 

 

Figura 5.6 - Máxima Deformación Unitaria por Corte GSI 66 y 65 - Perfil A y B[10] 

Al aumentar la estimación del valor de GSI como lo muestra la Figura 5.6, se observa una 

disminución de la deformación unitaria por corte: en el caso del talud A, la deformación se mantuvo 

cercana al 1.8/1000 y en el perfil B disminuyó hasta un 0.02/1000. Esta comparativa se muestra en 

las Figura 5.7 y Figura 5.8. 
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Figura 5.7 – Máxima deformación por corte Talud A 

 

 

Figura 5.8 – Máxima deformación por corte Talud B 
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5.3. Esfuerzos Principales 

En cuanto a los esfuerzos principales desarrollados en ambos taludes para un GSI=60, en el 

talud A-1 se alcanzaron esfuerzos máximos principales mayores de aproximadamente 2.14 MPa y 

1.26 MPa para el esfuerzo principal menor, mostrados en la Figura 5.9. 

Sigma_1 [MPa] 

 

Sigma_3 [MPa] 

 

Figura 5.9 - Esfuerzos Principales Sigma_1 y Sigma_3 Perfil A – GSI = 60[10] 

 

Los máximos valores son graficados en la Figura 5.10 para el talud A con GSI=60. 



113 

 

 

Figura 5.10 – Esfuerzos principales Talud A GSI 60 

En el caso de una evaluación de GSI = 66 para el talud A, como se muestra en la Figura 5.10, los 

esfuerzos principales mayores y menores alcanzaron valores de 5.77 MPa para el esfuerzo principal 

mayor perfil A2 y de 3.18 MPa para el esfuerzo principal menor, es decir, a mayor capacidad 

resistente de la roca, mayor es el esfuerzo inducido en ella. 
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Tabla 5.1 – Esfuerzos Principales Sigma_1 y Sigma_3 Perfil A – GSI = 66[10] 

Sigma_1 [MPa] 

 

Sigma_3 [MPa] 

 

Figura 5.11 - Esfuerzos Principales Sigma_1 y Sigma_3 Perfil A – GSI = 66[10] 

 

Estos valores se muestran en la Figura 5.12 y se compara el efecto de evaluar el índice GSI en 60 y 

66 para el talud A:  
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Figura 5.12 – Esfuerzos principales Talud A GSI 66[10] 

Se observa un aumento en los esfuerzos principales en el perfil A2 y en general, debido a la 

mejora en la estimación de GSI de 60 a 66.  

Para el caso de los perfiles en el talud B, los esfuerzos principales mayores y menores 

mostrados en el macizo rocoso para una evaluación de GSI=60 se muestran en la Figura 5.13.  
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Sigma_1 [MPa] 

 

 

Sigma_3 [MPa] 

 

Figura 5.13 - Esfuerzos Principales Sigma_1 y Sigma_3 Perfil B – GSI = 60 

Los máximos valores registrados se muestran en la Figura 5.14 para GSI=60 para el talud B. se 

observan valores máximos para el esfuerzo principal mayor de aproximadamente 2.25 MPa en el 

perfil B4 y 1.29 MPa para el esfuerzo principal menor en el perfil A1. 
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Figura 5.14 – Esfuerzos principales Talud B GSI 60 

Se puede observar para este caso de GSI 60, los esfuerzos principales se mantienen 

constantes en la totalidad de ambos taludes observados. 

Para el caso de aumentar la estimación del parámetro GSI para el caso del talud B en 65, los 

valores de los esfuerzos principales observados se muestran en la Figura 5.15. 
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Sigma_1 [MPa] 

 

Sigma_3 [MPa] 

 

Figura 5.15 – Esfuerzos Principales Sigma_1 y Sigma_3 Perfil B – GSI = 65[10]  

Los valores máximos obtenidos para los esfuerzos principales mayores y menores para cada perfil 

del talud B se grafican en la Figura 5.16 para un valor estimado de GSI=65. 
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Figura 5.16 – Esfuerzos principales Talud B GSI 65 

 

Se puede observar para este caso de GSI 65, los esfuerzos principales mayores alcanzan 

valores de aproximadamente 3.59 MPa para el perfil B3 y 2.59 MPa para el esfuerzo principal menor.  
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6. CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES 
6.1. Conclusiones y Comentarios 

A través del desarrollo del presente estudio se extraen las siguientes conclusiones: 

• El análisis mediante elementos finitos a través del método SSR muestra condiciones 

de estabilidad en ambos taludes con factores de seguridad por encima de la unidad, 

lo que sí cumple con las condiciones apreciadas en terreno para el talud A y el talud 

B, lo que indica que la modelación es la adecuada. En caso de que el factor de 

seguridad sea menor a la unidad significaría la inestabilidad del talud. 

 

• Aunque los factores obtenidos superan la unidad, muestran un margen de holgura 

considerable con respecto a este límite, considerando que el límite de estabilidad se 

estima en valores mayores a 1 para asegurar la estabilidad de la obra en el tiempo. 

Este comportamiento se puede considerar como un comportamiento conservador. 

 

• De la distribución del Strength Factor se concluye que el desarrollo de inestabilidad 

potencial producto de la superación de resistencias inducidas por la excavación es 

baja o casi despreciable. Los casos de inestabilidad potencial son locales y pueden 

ser asociados al efecto de las discontinuidades o errores de apreciación de la 

estructura de la masa de roca (lo que es normal y muy común en la mecánica de rocas 

aplicada) (Sondaje lineal, no volumétrico). 

 

• Existe una condición o conducta generalizada que permite extraer información 

consistente respecto al comportamiento de la masa de roca. Los esfuerzos principales 

obtenidos distribuidos bidimensionalmente permiten confirmar lo anterior, debido a 

que alcanzan valores inferiores a los valores teóricos.  

Pese a la similitud de un factor de seguridad, la deformación por corte obtenida a partir del 

modelamiento numérico indica una diferencia entre los modos de Falla obtenidos para cada caso. 

Mientras que para el caso B parece ser a través de una superficie circular generalizada en toda la 

cara del talud, para el caso A parece ser a través de una falla plana, donde la geometría de Falla se 

vincula directamente a los sets de estructuras definidas en una zona focalizada, con especial énfasis 

en las familias estructuras de mayor inclinación.  

El presente estudio se puede considerar como una buena introducción a la mecánica de rocas 

aplicada, ya que, a pesar de haber estimado varias propiedades de la roca intacta y sus 

discontinuidades mediante aproximaciones empíricas o con ensayos cuyas muestras cumplen 

condiciones de calidad comparables a las del proyecto, un error en el GSI del 10% no llevaría a 

errores muy grandes, lo que implica que el haber adoptado materiales análogos o similares es una 

buena decisión, ya que en Chile no se dispone de dicha información. 

 

6.2. Recomendaciones 

Respecto a la clasificación GSI, dependiendo del ojo de cada experto y a la experiencia de 

este, junto a su conocimiento geológico de la zona, dependerá la valoración cualitativa que se 

interprete en cada macizo rocoso, subestimando o sobreestimando a veces la calidad de mismo, por 

lo que se recomienda los siguientes puntos a seguir para obtener una mejor clasificación: 
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• Hacer un seguimiento periódico de GSI en cada talud para dimensionar el 

comportamiento que va teniendo el macizo rocoso a lo largo del tiempo, además de 

las condiciones de las discontinuidades durante la etapa de construcción. 

• Revisar y dimensionar mallas Geo Ruggs en los lugares donde exista peligro de 

desprendimiento de roca en la cara del talud. Estas mallas permiten retener los 

distintos bloques de roca que puedan causar daño en la carretera y así evitar 

accidentes a los usuarios. 

• Investigar el comportamiento de rocas chilenas, su historia geológica y su proceso 

de diagénesis, importante según los mismos procesos. 

En situación de un eventual trabajo futuro a partir de los resultados obtenidos en este trabajo, 

se recomienda contemplar las siguientes consideraciones: 

• Incorporar en el estudio los aspectos tridimensionales, esto es, efectos 3D no 

considerados en esta oportunidad por limitaciones tecnológicas en los alcances de 

esta investigación, específicamente evaluar el uso de software de modelamiento en 

tres dimensiones. Análisis con mejor malla y con una geometría (topografía 3D) 

ampliada. 

• Incluir parámetros y condiciones hidrogeológicas tanto a nivel subterráneo como 

superficial (nivel freático e infiltración). 

• Realizar un análisis de sensibilidad a los parámetros definidos en la metodología 

experimental, constatando el impacto sobre la estabilidad en los distintos casos de 

estudio. 

• Medir las dimensiones, pendiente y condiciones de terreno para la pared superior de 

ambos taludes y de esta forma prescindir de la inclinación de 10º asumida. 

• Se recomienda hacer ensayos de compresión uniaxial y considerar la posibilidad de 

ensayos triaxiales locales, comparando estimaciones de resistencias de roca y 

módulos elásticos obtenidos en el presente estudio de forma empírica. 

• Aumentar el registro de discontinuidades en terreno, con el fin de ajustar los sets 

estructurales definidos a una muestra más representativa del macizo rocoso, 

disminuyendo el error debido al sesgo en el muestreo. 

• Realizar un análisis de sensibilidad y estudio preliminar para distintos parámetros de 

los modelos numéricos, tales como la cantidad máxima de iteraciones, tolerancia de 

convergencia, tipo de malla y cantidad predefinida de elementos, incluyendo una 

variación estocástica de los parámetros de resistencia al corte y deformabilidad de 

la masa de roca. 

• Considerar desarrollar programas propios nacionales, tomando en cuenta los 

materiales rocosos chilenos y las condiciones geológicas y sismológicas de nuestro 

país. 
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8. ANEXOS 

 

Tabla 8.1 – Clasificación RMR perfiles del Talud A 
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Fuente: Elab. Propia. 

 

Tabla 8.2 – Clasificación RMR perfiles del Talud B 
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Fuente: Elab.Propia. 

 

Tabla 8.3 – Clasificación Q-Barton para los perfiles Talud A. 
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Tabla 8.4 – Clasificación Q-Barton para los perfiles Talud B. 
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Fuente: Elab. Propia. 

 

 

 

 



138 

 

 

Perfil A-1
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Perfil A-3

 

 

 

 

 

Perfil A-4 

 

 

 

 

Perfil A-5 
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Tabla 8.5 – Clasificación GSI para perfiles en Talud B-1. [26] 

Perfil B-1 Perfil B-2 Perfil B-3 

   

  

 

 

 

 

 

 

 

Perfil B-4 

 

 

 

 

 

 

 

Perfil B-5 
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Figura 8.1 – Perfiles geométricos de cada Talud en estudio –Elab. Propia. 

 

Tabla 8.6 – Strength Reduction Factor GSI=60 Perfiles A y B 

Perfil A1:A5 – GSI = 60 Perfil B1:B5 – GSI = 60 
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Fuente: [RS2]. 

 

Tabla 8.7 – Strength Reduction Factor GSI =66 y GSI =65 Perfiles A y B 

Perfil A1:A5 – GSI = 66 Perfil B1:B5 – GSI = 65 
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Fuente: [RS2]. 

 

 

 

 

 

Tabla 8.8 – Máxima Deformación Unitaria por Corte GSI 60 Perfil A y B 

Perfil A1:A5 – GSI = 60 Perfil B1:B5 – GSI = 60 
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Fuente: [RS2]. 

 

 

 

Tabla 8.9 – Máxima Deformación Unitaria por Corte GSI 66 y 65 - Perfil A y B 

Perfil A1:A5 – GSI = 66 Perfil B1:B5 – GSI = 65 
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Fuente: [RS2]. 

 

Tabla 8.10 – Esfuerzos Principales Sigma_1 y Sigma_3 Perfil A – GSI = 60 

Sigma_1 [MPa] Sigma_3 [MPa] 
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Fuente: [RS2]. 

 

Tabla 8.11 – Esfuerzos Principales Sigma_1 y Sigma_3 Perfil A – GSI = 66 

Sigma_1 [MPa] Sigma_3 [MPa] 
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Fuente: [RS2]. 

 

 

Tabla 8.12 – Esfuerzos Principales Sigma_1 y Sigma_3 Perfil B – GSI = 60 

Sigma_1 [MPa] Sigma_3 [MPa] 
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Tabla 8.13 – Esfuerzos Principales Sigma_1 y Sigma_3 Perfil B – GSI = 65 

Sigma_1 [MPa] Sigma_3 [MPa] 
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Fuente: [RS2]. 

 


