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Introduccién

1. INTRODUCCION

1.1 Antecedentes

En las obras de ingenieria civil, es comun la ejecucion de cortes y excavaciones; ambos tipos de
trabajo requieren la remocion de cierta cantidad de suelo y la consecuente pérdida de
confinamiento en la periferia. El ingeniero, inicialmente, verifica si la estructura puede ser estable
sin ayuda externa, o si es necesario, emplear un muro de contencién o formar un talud. Esto dltimo
solo puede lograrse si el espacio disponible lo permite. Cuando no es asi, el corte se efectla
dejando paredes verticales. En esta condicion, el suelo puede sufrir fuertes desplazamientos
horizontales e inclusive llegar a la falla. Hasta principios del siglo pasado, el método mas empleado
para restringir el movimiento del suelo en las excavaciones (tuneles, trincheras, etc.) era mediante
el uso de puntales de madera o metalicos, que se iban agregando conforme avanzaba la
excavacion. Esta forma de proceder, tiene la desventaja de reducir el espacio de trabajo en el
interior, limitando las maniobras de construccion. Ademas, el cambio constante en la distribucion
de la presion en las paredes soportadas, conducia a que algunos puntales se descargaran y
cayeran (esto se solucioné presforzandolos y sujetdndolos). La aparicion de las anclas para roca,
primero, y para suelo, poco después, representd un importante avance tecnolégico para todos los
trabajos relacionados con la estabilizacion de una masa de roca o suelo. Las anclas, al estar
totalmente embebidas en el suelo no interfieren con las maniobras de construccion en el interior de

las excavaciones.

1.2 Objetivos

1. Establecer el principio de funcionamiento de los sistemas de anclaje y la metodologia para

su andlisis y disefio.

2. Hacer las recomendaciones necesarias para una buena practica en el disefio y

construccion de los sistemas de anclaje.

1.3 Alcances

Esta tesis trata acerca del andlisis y disefio de estructuras térreas y de retencion, sostenidas por
anclas. La informacién se organiz6 en forma secuencial. En el capitulo 2 se exponen las
aplicaciones mas importantes de las anclas en la estabilizacion de estructuras sujetas en suelo o

roca y se hace una clasificacion con respecto al método de fijacion. Los principios de
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funcionamiento se exponen en el capitulo 3, ahi se establece la diferencia entre los sistemas de
anclaje verdaderos y lo que se consideran refuerzo del suelo. En el capitulo 4 se hace una revision
de los materiales que conforman un ancla moderna: cabeza, tendon, cementante y materiales
anticorrosivos. Un ancla sélo puede desempefiar su funcion en forma satisfactoria, si es capaz de
desarrollar la resistencia necesaria contra una fuerza que tiende a extraerla del suelo. Dicha
resistencia puede estimarse con las formulas expuestas en el capitulo 5, donde se consideran los
dos casos mas importantes: placas o muertos de anclaje y anclas perforadas e inyectadas (con y
sin presion). En el capitulo 6 se estudia el comportamiento de las estructuras ancladas, tomando
como ejemplo representativo una tablestaca. Ahi mismo, se presentan los distintos modos de falla,
con la finalidad de que el ingeniero considere las condiciones mas criticas en sus disefios. Los
capitulos 7 y 8, explican los métodos empleados para determinar las condiciones de estabilidad de
un talud en roca o suelo, que conducen a la decisién de implementar o no, un sistema de anclaje,
asi como los efectos de éste. En el capitulo 9 se exponen los métodos tradicionales para el disefio
de sistemas de anclaje donde el problema de estabilidad es basicamente debido al empuje del
suelo. En el capitulo 10 se explican los procedimientos constructivos que conducen a la adecuada
implementacion de un sistema de anclaje y las pruebas necesarias. En el capitulo 11 se emplea el
material visto hasta ese momento en dos ejemplos que son: caso historia de una excavacion para
cimentacion que fall6 y tablestaca anclada. Los métodos tradicionales, se complementan con un
analisis de elemento finito, que permite estudiar el comportamiento de las estructuras en las

distintas etapas constructivas. Para ello se empleo el programa Sigma/W.
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2. LAS ANCLAS COMO ELEMENTO DE REFUERZO

2.1 Los inicios del anclaje

El uso de anclas en suelo y roca es un método seguro y confiable para la estabilizacion de
dichos materiales en diversas obras de ingenieria. Se utilizan de forma temporal o permanente.
El primer anclaje permanente en roca lo llevé a cabo el ingeniero francés Coyne en 1930
(Juran, 1982), la estructura anclada fue el faro “La Jeumont”, ubicado en la costa noroeste de
Francia. Sin embargo, la primera estabilizacién y refuerzo de una masa de roca por medio de
anclas pretensadas, con tecnologia moderna, se aplicé en forma exitosa durante la construccién
de la presa “Cheurfas” (Argelia) en 1934 (Mohammed et al, 1969). En la figura 2.1 se observa
una seccion de la presa y el anclaje correspondiente. El objetivo de este anclaje era
proporcionar estabilidad ante las fuerzas de volteo. Se destacan en la misma figura las tres
partes fundamentales de un ancla tipica, la zona de anclaje, el tendén y la cabeza.
Posteriormente se tendra la oportunidad de hablar mas ampliamente de estos elementos

bésicos.

PLANTA

@ Anclas 100t
* Anclas 200t

Cabeza

1000 ton
Ancla
(Tendon)

1=9-5m

Zona de
anclaje 10 m

SECCION

Fig. 2.1 Anclaje de la presa Cheurfas (Argelia)
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En la década de 1950-60 el empleo de anclas para estabilizar y reforzar presas y torres altas ya
era una practica comun en Europa; casi al mismo tiempo se comenzaron a emplear las anclas
en suelo tanto en Francia como en Alemania (la primera se instalé en 1960 en la construccion
del estadio olimpico de Munich). Estas anclas tenian como caracteristica distintiva, el hecho de
dejar una distancia libre entre el elemento reforzante y el terreno circundante. La aplicacion
anterior con sus diversas variantes, constituye la forma mas avanzada de anclaje hoy en dia. En
América el uso de anclas tardé algunos afios mas, y no fué hasta 1961 que se coloco la primer
ancla permanente en suelo (arcilla firme) en los Estados Unidos; aplicada a la estabilizacion de
muros durante la construccion del expreso de Michigan. No obstante, solo en la década de
1970-80, el empleo de anclas en suelo —a pesar de la ya para entonces amplia experiencia
europea- se volvi6 una practica cominmente aceptada. El principal obstaculo para la
aceptacién de las anclas permanentes eran las dudas por parte de los ingenieros sobre el
comportamiento a largo plazo, las cuales solo se disiparon con las continuas mejoras en

materiales y procedimientos de colocacion.

2.2 Definicion

Un ancla para suelo o roca es un elemento estructural esbelto, disefiado para transmitir un
esfuerzo de tension al terreno circundante. Se emplea para estabilizar y soportar estructuras de
tierra, naturales o artificiales, sometidas a fuerzas laterales o de levantamiento importantes, con
lo cual se restringe el desplazamiento y/o giro. Para proporcionar la estabilidad requerida el

ancla debe ser llevada a una zona firme de suelo o roca.

Con base en la descripcion anterior, un ancla puede ser: un pilote a tension, un muerto de
concreto, un bloque de gravedad o cualquier otro elemento especial a tension embebido en el
suelo, en posicion vertical, horizontal o inclinada. A pesar de la gran variedad de elementos que
pueden desempefiar la funcion de anclaje, el tipo mas comun y técnicamente mas avanzado,
consiste en un tendon de acero instalado dentro de un barreno con cierta inclinacion,

profundidad vy fijado firmemente en el suelo por medio de un cementante.

2.3 Aplicaciones
El anclaje encuentra su mayor campo de aplicacion en aquellas obras que involucran la
retencion o estabilizacién de un suelo, roca o estructura. En la figura 2.2 se muestran las

aplicaciones méas comunes.
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M Sup. potencial de falla

CLAVOS DE
ANCLAJE
(SOIL NAILS)

ALK 7

R 2 T o e gl
R ARG R R,

ANCLAS

TORRE DE
TRANSMISION

i I ancias | |

9)

ﬁ Tablestaca

CORTINA

<] 2

<\j/\\j/\\;/\\;/\\;/\\j/\\j/\ < ° ‘;K\\/\\/\\/\\ AR,
L SR

f)

viga de reaccion

Pila

prueba

ancla ancla

h)

Fig. 2.2 Aplicaciones mas comunes de las anclas. Estabilizacion de taludes en suelo y roca (a);

estabilizacion de laderas (soil nailing) (b); sujeciébn de bloques de roca (c); retencion de

tablestacas y muros pantalla (d); anclaje de estructuras sujetas a subpresiéon hidraulica (e);

estabilizacion de estructuras sujetas a fuerzas de volteo y deslizamiento (f); estabilizacién de

estructuras altas (g) y generacién de fuerzas de reaccion para marcos de carga (h)
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2.4 Anclas en suelo y roca

Tanto el suelo como la roca son materiales naturales que ocurren en gran variedad de formas,
esto hace que sus propiedades ingenieriles varien enormemente de un lugar a otro. El suelo se
define en geologia como la capa de material suelto sin consolidar entre la superficie y la roca
sélida, que se forma por el intemperismo y la desintegracion de la propia roca. En ingenieria
civil, no obstante, se suele definir al suelo en funcién del uso que de él se hace y de las
dificultades constructivas que presenta en las obras. Teniendo esto en mente, se puede decir
que un suelo es un agregado de particulas minerales de diversos tamafios, cementadas 0 no,
gque se pueden disgregar con la mano o herramientas simples. Con base en esta definicion, el
sistema de anclaje empleado en un suelo sedimentario bien cementado y compacto sera
analogo al empleado en una roca suave, ya que en ambos casos el comportamiento mecanico

es similar.

Existen muchas similitudes entre las anclas para suelo y para roca (las de suelo se
desarrollaron a partir de estas ultimas). El principio de funcionamiento en ambos casos, es el
mismo, trasmitir una fuerza de tensién a un punto fuera de la masa de material por estabilizar.
Sin embargo, las anclas para suelo, por ser éste un material “blando”, son de baja a mediana
capacidad y el barreno o dispositivo de anclaje es comun que se ensanche en su parte final.
Ademads, la capacidad del ancla se ve influida por la profundidad de colocacién. Las anclas en
roca por el contrario, son de mediana a muy alta capacidad, ya que este material resiste
concentraciones de esfuerzo mayores. El barreno suele tener una seccién constante. La

resistencia al corte se ve influida en menor medida por la profundidad de anclaje.

2.5 Muertos y placas de anclaje

Generalmente, se entiende por “muerto de anclaje” a un cuerpo de concreto de seccion
rectangular enterrado a cierta profundidad. Sin embargo, también las placas de cualquier
material (normalmente metélicas), deben considerarse dentro de esta definiciobn. En ambos
casos el tensor se sujeta al muerto que previamente ha sido colocado en posicién, dentro de
una trinchera excavada para tal fin (fig. 2.3). En ambos casos, sin importar el material o el
volumen ocupado por el cuerpo que hace las veces de muerto, la estabilidad viene dada por la
resistencia pasiva del suelo y el disefio geotécnico es el mismo, tal como se vera en la parte de

sujecion (capitulo 5).
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Trinchera
Placa de anclaje

Muerto de anclaje Tensor Py _ Tensor
(concreto) S ,ﬁ (metalica) \ ,ﬁ
— ——————
Perforacion 4/

a) b)

Fig. 2.3 Esquema de un muerto (a) y placa de anclaje (b)

2.6 Clasificacion de las anclas

Debido al rapido desarrollo que han sufrido los sistemas de anclaje a partir de la segunda mitad
del siglo XX, se puede establecer una amplia variedad de clasificaciones, sin perder de vista
gue un ancla puede quedar incluida en mas de una. A continuacion, se presentan las mas

comunes.

2.6.1 Ambiente donde se instalan

De acuerdo con Hanna (1982), las anclas para suelo forman parte de un grupo mas amplio de
estructuras, denominado “cimentaciones a tensién”, por lo cual la clasificacion mas amplia que
se puede hacer de inicio, es aquella que las divide en anclas para suelo, roca y marinas. Las
anclas en suelo se forman en arcillas firmes, limos, arenas y gravas. Las anclas en roca tienen
una forma y principio de operacion similar a las usadas en suelo; se aplican a cualquier tipo de
roca, desde una sana hasta una cruzada por grietas o fracturada. Las anclas marinas son
aquellas que independientemente de colocarse en un material rocoso o térreo sirven para
proporcionar resistencia contra la flotacion en aguas someras o profundas, e incluyen desde un

simple peso muerto, hasta las anclas convencionales con tenddn e inyectadas.

2.6.2 Vida util

Esta es una clasificacion muy simple que se establece en forma arbitraria, pero seguramente es
la més importante que debe tomarse en cuenta al momento de hacer un disefio. Segun esta
clasificacion un ancla puede ser temporal o permanente. El periodo de tiempo para considerar
un anclaje como temporal varia entre los 18 y 24 meses de acuerdo con el codigo empleado.

Considerar que un ancla es de uno u otro tipo implica el uso de diferentes esfuerzos de tension
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permisibles y un nivel de proteccion contra la corrosion distinto. En la parte correspondiente a

materiales (capitulo 4), se abundara mas sobre estos dos aspectos.

2.6.3 Segun la geometria del bulbo

Anclas de flecha recta (fig. 2.4a).- Las anclas de flecha recta fueron las primeras que se
utilizaron. Se les denomina asi porque el diametro del barreno perforado conserva sus
dimensiones de inicio a fin. La lechada o cementante se aplica por gravedad y se evita aplicar
presién, para no alterar las dimensiones del barreno. Estas anclas se pueden usar en suelos
cohesivos y friccionantes, debido a que su agarre depende exclusivamente de la adhesion a lo

largo del bulbo.

Anclas de perforacion acampanada (fig. 2.4d).- La seccioén del barreno cambia llegando a la
zona del bulbo, debido a la presencia de uno o mas ensanchamientos coénicos llamados
“campanas” (de 2 a 8 usualmente), que incrementan el diametro efectivo del ancla. Este tipo de

anclas solo se utiliza en suelos cohesivos.

Anclas de desplazamiento (figs. 2.4b y c).- En este tipo de anclas juega un papel importante
la presion que se aplica diametralmente en el interior de la perforacion. Generalmente dicha
presion se produce retacando grava a todo lo largo del barreno, instalando el tendon e

inyectando mortero de alta resistencia.

Fig. 2.4 Clasificacién de acuerdo con la geometria del barreno.



Las anclas como elemento de refuerzo

2.6.4 Segun su funcionamiento
De acuerdo a su desempefio, una vez instaladas, las anclas pueden clasificarse en dos tipos:

de tension y de friccion.

Anclas de tensidn.- Son aquellas que ayudan a incrementar el esfuerzo normal en la superficie
de deslizamiento potencial y por lo tanto la resistencia al corte (segun la ley de Mohr-Coulomb).
También se les denomina de tipo activo, ya que proporcionan una fuerza externa desde el

inicio. Estas anclas se usan predominantemente en rocas y solo se fijan en su extremo inferior.

Anclas de friccién.- Estas anclas soportan el esfuerzo de tensién que el talud o masa de suelo
no puede. Se les denomina de tipo pasivo, ya que solo trabajan hasta que el talud ha sufrido
cierto movimiento o deformacion. Estas anclas son las que tipicamente se usan en suelos. La

fijacion se lleva a cabo con resina o mortero de cemento a todo lo largo del fuste.

2.6.5 Anclaje para suelos blandos

En la instalaciéon de anclas en suelos blandos se presentan las condiciones mas dificiles para la
aplicaciéon de estos dispositivos; esto ha dado pie a la creacidon de ingeniosos dispositivos de
tipo mecanico que incrementen la resistencia a la fuerza que tiende a extraerla del suelo.
Practicamente todos los sistemas aplicables a suelos blandos estan dados en la siguiente

clasificacion (Ovando y Holguin, 2002).

Anclas con muerto de concreto (fig. 2.5).- Es un mecanismo de anclaje tipico en estructuras
maritimas. Se colocan a profundidades que generalmente no exceden de los 3 m. Aprovechan
la resistencia pasiva del suelo ubicado frente al muerto para tensionar el ancla. En suelos

naturales, es necesario efectuar una excavacion para colocar muerto y ancla.

Lf—(f 7
—L |
(L1
Tablestaca | il =
| | \—
} Tendo6n
Nivel de dragado ‘
T 777777 ‘ Muerto de concreto
\
L]

Fig. 2.5 Tablestaca anclada con muerto de concreto (Ovando y Holguin, 2002)

9
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Anclas con atraque o sistema mecénico (fig. 2.6).- Se les conoce también como anclas de
expansor mecanico. El elemento de tension consiste en una barra que cuenta con una placa
articulada en el extremo que penetra al suelo. El hincado se efectia con equipos
convencionales (hidraulicos) o neuméticos, una vez en posicion se aplica tension. Durante el
tensado la placa gira hasta quedar en posicion perpendicular a la direccién en que se aplica la
fuerza axial. Posteriormente se aplica la tension de disefio. Este sistema emplea la resistencia

pasiva del suelo y se puede disefiar como muerto de anclaje.

Giro de la placa de atraque Tensionado

Fig. 2.6 Anclas de fijacion mecanica para suelo blando

(Sistema Manta Ray) [Ovando y Holguin, 2002]

Anclas con membrana expandible confinada (fig. 2.7).- Se emplean cuando se quiere
aumentar la transferencia de carga en suelo cohesivo. Para ello, la lechada inyectada se
confina dentro de una membrana que evita su migracion al suelo. Al tensionar el ancla el suelo

frente a la membrana se comprime, actuando como muerto.
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Membrana expandible
Concreto

Tubo soilex

Recubrimiento
Cables
Barra

CRGESEORCN)

CORTE A-A

CORTE B-B

Fig. 2.7 Anclas con membrana expandible confinada (Ovando y Holguin, 2002)

Anclas de tornillo helicoidal (fig. 2.8).- En estas, la barra de acero que conforma el elemento
de tension cuanta con una serie de aletas helicoidales continuas. El hincado se efectia por
rotacién. Se utilizan principalmente en muros de contencion o como clavos de anclaje (soil

nails).

) q Ancla
Diafragma ﬁ\f
f\ Ancla

Fig. 2.8 Anclas de tornillo helicoidal (Ovando y Holguin, 2002)
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Las anclas como elemento de refuerzo

Resumen del capitulo

El empleo de anclas para suelo no se volvid extensivo hasta la década de 1970, cuando las
continuas mejoras en materiales y procedimientos de colocacion lo convirtieron en un método
seguro, confiable y cominmente aceptado. Las anclas modernas consisten en un elemento
estructural esbelto conocido como tensor, una zona fija, que es el ancla propiamente dicha y la
cabeza. Las anclas para suelo y roca tienen el mismo principio de funcionamiento, la diferencia
es que las segundas desarrollan una capacidad muy superior a la de las primeras. La baja
resistencia del suelo obliga en muchos casos a ensanchar el fondo del barreno o emplear
dispositivos especiales para dar una mejor sujecion. Segun el ambiente donde se instalan, se
clasifican en: anclas para roca, suelo y marinas. La vida Gtil del ancla es un aspecto definitivo en
el disefo, tanto desde el punto de vista estructural, como de protecciéon contra la corrosion. Las
arcillas blandas presentan las condiciones mas dificiles para la implementaciéon de un sistema
de anclaje, sin embargo, se han desarrollado algunos sistemas que permiten la sujecién en este

tipo de suelos.

Conclusiones
El empleo de anclas para suelo y roca ha demostrado ser un sistema seguro y confiable en la

estabilizacion de muchas obras de ingenieria, en diversos ambientes.

El principio de funcionamiento de un ancla es el mismo en el caso de rocas y suelos, transmitir
un esfuerzo de tension a una zona fija fuera de la masa potencialmente inestable. Sin embargo,
las condiciones de trabajo son mas criticas en el caso de los suelos debido a su menor

resistencia.

El disefio de un sistema de anclaje esta en funcién de las propiedades mecéanicas del suelo o

roca, agresividad del medio ambiente y la vida util proyectada.
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3. PRINCIPIOS DE FUNCIONAMIENTO

3.1 Fundamentos
El anclaje de un volumen de suelo o roca implica, fundamentalmente, la transferencia de esfuerzos
de tension a lo largo de un elemento estructural (barra o cable) a un estrato resistente denominado

zona de anclaje (fig. 3.1).

Volumen
mobilizado

Cufia activa

Ancla )
Zona de anclaje
Sup. de

deslizamiento

Zona de anclaje . 7 Anclas

a) b)

Fig. 3.1 Definiciéon de una zona de anclaje; tablestaca (a) y talud (b)

El principio de funcionamiento es sin duda alguna simple. Ademas, se puede estimar con un grado
de aproximacién aceptable la resistencia Ultima del elemento tensor, encargado de transmitir los
esfuerzos al suelo. La complicacion, en realidad, surge al momento de estimar la resistencia y

variacion en el tiempo de los distintos geomateriales susceptibles de ser estabilizados.

Las diversas problematicas presentadas por el suelo en las obras de ingenieria, aunadas a la
experiencia a través de los afios, han impulsado el surgimiento de diversos métodos y técnicas, a
tal grado, que hoy en dia, practicamente cualquier tipo de suelo es susceptible de ser estabilizado

por medio de anclas, con excepcion de los materiales altamente organicos (turbas).

El anclaje, ademas de brindar condiciones de seguridad aceptables, es una alternativa econémica
al uso de estructuras de retencion del tipo de gravedad y a los sistemas de apuntalamiento

tradicional, cuando hay restricciones de espacio.

3.2 El anclaje tradicional y los sistemas para refuerzo del suelo
En la practica se acepta sin mayor dificultad que el suelo no presenta resistencia a la tension. Para
compensar esta deficiencia, se suelen insertar elementos con capacidad para resistir los esfuerzos

mencionados (principio de los materiales compuestos), en forma similar a los elementos de

13



Principios de funcionamiento

concreto reforzado. Una vez aceptado lo anterior, conviene establecer una diferencia, entre lo que

se considera “refuerzo del suelo” y lo que es el anclaje propiamente dicho.

El refuerzo de suelo implica una transferencia de esfuerzos a todo lo largo del elemento de
refuerzo (fig. 3.2a), el cual generalmente adopta la forma de una malla o cintas (metélicas o
plasticas). Este es el principio de funcionamiento de las estructuras mecanicamente estabilizadas.
En un anclaje tradicional la transmision de esfuerzos al suelo o roca se hace fuera de la superficie
potencial de falla o de equilibrio plastico de Rankine (fig. 3.2b). Sin embargo, en la medida que el
namero de anclas se incrementa y su separacion disminuye, el comportamiento del suelo se
aproxima cada vez mas a la condicion de suelo reforzado, comportandose este como un cuerpo
rigido. Esta situacion es comun en la estabilizacién de laderas mediante el uso de micropilotes o

clavos de anclaje (soil nailing).

El buen desempeiio de un sistema de anclaje depende de que se cumplan las siguientes

condiciones:

1. Una buena adherencia entre el suelo y la longitud de fijacion (bulbo de anclaje).

2. La zona de anclaje queda ubicada fuera del &rea de influencia de las cufias pasiva y activa o de
la superficie potencial de falla

3. El tenddn esté protegido en forma adecuada contra la corrosion durante su vida util.

4. El conjunto formado por el suelo soportado y el sistema de anclaje tienen un adecuado factor de

seguridad contra una falla global.

Cufa activa

Transmision de esfuerzos a todo lo largo

LN

Mallas de refuerzo .

Transmision de esfuerzos
solo a la zona de anclaje

Fig. 3.2 Formas de estabilizar una masa de suelo. Refuerzo de suelo (a); anclaje tradicional (b).
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3.3 Componentes de un ancla

La forma de anclaje mas avanzada desde el punto de vista técnico (tanto en suelo como en roca),
es aquella en la cual el tendén queda sujeto con algiin cementante (concreto, mortero o resina) en
un estrato firme o resistente, dejando una longitud libre de contacto entre el suelo y el refuerzo.

Las partes constituyentes de dicho sistema se describen brevemente a continuacion (fig. 3.3).

Cabeza: Es el elemento que conecta el ancla con la estructura a soportar. Dicha estructura puede
ser un muro, tablestaca o capa de concreto lanzado reforzada con malla. Debido a que la fuerza
de tension en el tendon se transmite a la estructura a través de la cabeza, es comun colocar una

placa debajo de ésta para disminuir la concentracion de esfuerzos.

Tenddn: Elemento estructural principal, constituido por cables de acero de alta resistencia o
barras de refuerzo de grado estructural. Se deben proteger contra la corrosién, sobre todo si el

anclaje es de tipo permanente.

Bulbo de anclaje: Es el ancla propiamente dicha y se encarga de transmitir los esfuerzos a la
masa del suelo. La capacidad de un ancla, esta en funcién de la friccion bulbo-suelo, adherencia y

la presion de inyeccion que actuan en la superficie del bulbo.

Estructura
a soportar

Cabeza

Bulbo

Fig. 3.3 Partes de un ancla.

Barreno: También podemos considerarlo como parte constituyente del sistema. Este debe contar
con un diametro adecuado para recibir las varillas, torones y mortero (normalmente entre 100 y
150 mm). Sus dimensiones deben ser tales que permitan la existencia de una distancia entre el

tenddn, la pared y longitud suficiente para el desarrollo de las fuerzas de adherencia entre el
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mortero y las varillas. También debe permitir el desarrollo de las fuerzas de friccion entre el

mortero y el terreno.

Ademéas de los elementos estructurales que componen el ancla, existe una serie de dispositivos
auxiliares, indispensables para una correcta instalacién y funcionamiento, entre los cuales estan

los que se mencionan a continuacion (fig. 3.4):

Funda de proteccion.- Es un tubo de PVC liso dentro del cual se aloja el tendén a lo largo de la
longitud libre. Cubre la distancia entre la boca del barreno y el obturador. El espacio libre dentro
del tubo se rellena con un material anticorrosivo (lechada de cemento o grasa) para evitar la

corrosion en la longitud libre.

Tubo de inyeccidon.- Es un tubo con agujeros cubiertos con bandas de hule (manguitos) que se
coloca al centro del barreno. La funcion de estos agujeros es permitir la salida de la lechada de

inyeccion.

Obturador.- Tiene como finalidad sellar y aislar al bulbo de inyeccién del resto del barreno. Se

infla con aire a presion para tener un buen sello.

Separadores.- Su funcién es similar a la de aquellos utilizados en las estructuras de concreto
armado, dar un recubrimiento minimo a los cables y evitar que se crucen. Son placas de material
plastico con perforaciones circulares. La perforacion central permite el paso del tubo de manguitos,
mientras que los cables o torones pasan por las perforaciones periféricas. En la practica es comdn
colocar los separadores a una distancia de dos metros centro a centro en el tramo anclado y del

doble en la zona libre.

Centradores.- Cumplen con una doble funcién, asegurar un recubrimiento minimo en el tendén y
prevenir pandeo del anclaje entre los puntos de contacto. No es raro encontrar en la practica
dispositivos que cumplen al mismo tiempo con la funcién de centrar y espaciar las barras, se les

denomina centrador-espaciador.
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proteccién D .
7 W////////// 7 : e 7

Manguera de inyeccion

Centrador
Tendoén

Manguera de inyeccion
Centrador

seccion A - A"

Fig. 3.4 Dispositivos auxiliares en anclas

3.4 Transferencia de esfuerzos

3.4.1 Interfase tendon — bulbo

Se piensa que en un principio existe cierta adhesion entre el acero y el mortero del bulbo, producto
de complejas reacciones quimicas. Esta adhesion se rompe con un desplazamiento relativo
pequefio. A partir de dicha ruptura la resistencia que se desarrolla es de tipo friccionante. Las
irregularidades en la superficie incrementan la friccién al provocar el desarrollo de cierta resistencia

al corte en el mortero (fig. 3.5).

Fig. 3.5 Componentes de la resistencia por friccion en la interfase tendén-cementante. Las flechas
horizontales indican la friccion tendon-mortero y las inclinadas la resistencia desarrollada por corte
en el mortero

La distribucion de los esfuerzos a lo largo de la superficie de contacto entre el tendén y el

cementante varia de acuerdo con el nivel de carga aplicado. Conforme se incrementa la carga hay

un deslizamiento progresivo y un desplazamiento de los valores maximos del esfuerzo al fondo del
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ancla como puede observarse en la figura 3.6. La falla es de tipo progresivo y se alcanza cuando

el valor maximo del esfuerzo se alcanza en toda la longitud.

Cargaen el ancla (P)

®© @ Q@

Columna de mortero

esplazamiento en la parte superior

Tension

%

Tendon

e

@ Q

Esfuerzo de adherencia

Parte superior Fondo del
del ancla ancla

Fig. 3.6 Variacion del esfuerzo de adhesién en funcidn de la carga aplicada (Hanna, 1981)

3.4.2 Interfase bulbo-suelo

El ancla propiamente dicha, es el bulbo, placa o muerto formado en el fondo del barreno. Existe
una carga maxima que el ancla puede resistir, antes de que se presente un deslizamiento relativo
al suelo, que estd en funcién de la distribucion de esfuerzos en la interfase bulbo-suelo. Si
consideramos una zona de anclaje de forma cilindrica, la fuerza que se opone al deslizamiento

relativo viene dada por la siguiente ecuacion:

P=mdLr (3-1)

donde,

P = capacidad del ancla
d = didmetro del ancla
L = longitud

1 = esfuerzo cortante promedio
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La ecuacion 3-1 representa la fuerza necesaria para extraer el ancla del suelo. No obstante, su
sencillez, debe aplicarse con el debido criterio ya que existe cierta incertidumbre en la

determinacion de d y .

La aplicacion directa de la ecuacion anterior implica una serie de hipétesis, como las dos

siguientes (Hanna, 1982):

1. No existen separaciones locales entre el cementante y el suelo

2. La distribucion de esfuerzos en el fuste del ancla es uniforme

Las dos condiciones anteriores dificilmente se cumplen en la practica. La forma y posicion de la
superficie de falla en realidad, depende de la rugosidad de las paredes, resistencia del suelo y la

alteracion producida por los trabajos de construccion.

El valor de d depende de la porosidad, permeabilidad y presion de inyeccion (fig. 3.7). En la
practica se aplica un coeficiente o al diAmetro del barreno original para obtener el diametro efectivo
D. En el capitulo de sujecion, se presentan algunos valores de dicho coeficiente. La determinacion

de t se hace con los procedimientos usuales de mecéanica de suelos (ecuacién de Coulomb).

(a) (b) (c) (d)

Fig. 3.7 Efecto de la presion de inyeccion en las dimensiones del bulbo. Sin presiéon (a); Baja

presion (b); Alta presién (c) y Acampanada sin presion (d) [Littlejohn, 1979]

Las anclas de flecha recta sin presién de inyeccion generalmente se emplean en roca y suelos

cohesivos firmes. Las dimensiones en el fondo del barreno no cambian mucho con respecto a las
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de la perforacion original. La resistencia al deslizamiento se debe fundamentalmente a la friccion
lateral. Las anclas inyectadas a baja presion se emplean en rocas suaves fisuradas o suelos
aluviales gruesos, aunque también se han llegado a emplear en arenas finas. En este ultimo caso,
el mortero permea los poros y la baja presion compacta localmente el suelo incrementado el
didmetro efectivo del bulbo. La capacidad ultima es la suma de la friccion lateral y la capacidad de
carga en la punta. Las anclas inyectadas con alta presién se emplean en suelos no cohesivos. Las
dimensiones del bulbo se incrementan debido al fracturamiento hidraulico y la penetracién del
cementante en el suelo circundante que forma un sistema de “raices” en la periferia. Las anclas de
tipo acampanado usadas en suelos cohesivos no se inyectan a presion por lo que las dimensiones

del bulbo se consideran iguales a las que tienen al momento de concluir la perforacién.

3.4.4 Distribucién de esfuerzos

Coates y Yu (1970) estudiaron la forma en que se distribuyen los esfuerzos de corte en el fuste de
un ancla ideal a compresion en un medio elastico, empleando el método de elemento finito. Su
trabajo aunque tedrico, demuestra en forma clara que la forma como se distribuyen los esfuerzos
en el fuste, esta en funcion de la relacion E./E4, donde E, es el modulo de elasticidad del ancla y

E, el del suelo.
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Fig. 3.7 Variacion teotrica del esfuerzo de adhesion a lo largo del ancla en funcién de la relacion

entre el modulo de elasticidad del ancla (E.) y del suelo (Eg) [Coates y Yu, 1970]
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En la figura 3.7 se observa que para relaciones E./E, pequefias (suelos firmes), la concentracion
de esfuerzos es mayor en la parte superior, mientras que, para relaciones E./Ey grandes (suelos
blandos) la distribucion es méas uniforme. Coates y Yu, también llevaron a cabo un andlisis de los
esfuerzos transmitidos al suelo circundante por anclas a tension. En dichos analisis encontraron
que el suelo adyacente esta sujeto a esfuerzos de tensién y que los esfuerzos mayores se

encuentran en la parte superior del ancla (fig. 3.8).

I!P
0-20r
| b
. A—H—e— e —p
015F
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+ Eo Eg:'lﬂ'ﬂ
010 - »r
005F
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i /ey
Of Anchor

Fig. 3.8 Variacion tedrica del esfuerzo de tensién en el terreno adyacente al ancla (Coates y Yu,
1970)

La distribucion de esfuerzos en la interfase del bulbo de anclaje y un suelo cohesivo ha sido poco
estudiada. Mediante instrumentacion del tendon, Evangelista y Sapio (1977) pudieron establecer la
no uniformidad en la distribucién de esfuerzos como se puede observar en la fig. 3.9.

0 gGL

1 (kN/m’)
5 10.0 200 , 300

Ancla A

(=]
—+—+
depth {m)

10 Ancla B

Q=50t

Fig. 3.9 Distribucion del esfuerzo de adhesion en suelos cohesivos (Evangelista y Sapio, 1977)
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Resumen

El anclaje en suelos, es una alternativa econdmica al uso de estructuras de retencion del tipo de
gravedad y a los sistemas de apuntalamiento tradicional, cuando hay restricciones de espacio. La
funcién de un ancla es: transmitir el esfuerzo de tension aplicado a una barra, cable o toron a un
lugar firme, fuera de la zona de falla. La forma de anclaje técnicamente mas avanzada consiste en
un tenddén de acero pretensado, sujeto con algun cementante en un estrato firme. Las tres partes
principales del ancla son: barreno, cabeza, tenddn y bulbo. La carga maxima que puede resistir un
ancla depende de la resistencia del tenddn y de las resistencias friccionante y de adhesion que se
puedan desarrollar en la interfase bulbo-suelo. Dicha capacidad se calcula multiplicando el area de
contacto por la resistencia desarrollada. Generalmente, se supone una distribucion uniforme de
esfuerzos, con el fin de simplificar los célculos ya que en la practica, lo anterior dificilmente se
cumple. La distribucién de esfuerzos realmente varia de acuerdo con el nivel de esfuerzos aplicado
y segun la relacién entre las rigideces del suelo y el bulbo, como lo demuestran los experimentos
de Coates y Yu (1970).

Conclusiones
Para que una estructura pueda ser anclada en forma efectiva, la zona de fijacibn o bulbo de

anclaje debe estar sujeto firmemente, fuera de las zonas de equilibrio plastico de Rankine.

La capacidad ultima de un ancla estd en funcidén de las propiedades mecanicas del suelo y el

método constructivo empleado.

La distribucién de esfuerzos en el bulbo de anclaje no es uniforme, ya que depende del nivel de

esfuerzos y la relacién de rigideces del bulbo de anclaje y el suelo circundante.
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4. MATERIALES

En la construccién de un ancla, intervienen materiales de diversa indole y comportamiento, como
son: acero (tendon), cementante (bulbo), PVC (proteccion de la longitud libre), grasas y otros
materiales anticorrosivos, ademas del propio suelo. En este capitulo se hablara de los primeros
debido a que son susceptibles de un control de calidad que garantiza un comportamiento
consistente y predecible. En cuanto al suelo, éste generalmente debera usarse en la forma que la

naturaleza lo presenta.

4.1 Acero

4.1.1 Tipos y formas de presentacion

De acuerdo con las normas norteamericanas y europeas, el material del elemento tensor debe ser
acero de alta resistencia. Este se presenta en forma de barras lisas o corrugadas, cables y
torones. Las barras (fig. 4.1) tienen un didmetro comprendido entre 12 y 40 mm y generalmente se
utilizan para anclas cortas y de baja capacidad. La tension se mantiene sujetando la barra por
medio de una tuerca que se aprieta contra la placa de apoyo. Ocasionalmente, se emplean
paquetes conteniendo un maximo de cuatro barras, por limitaciones de espacio en el interior de los
barrenos, que comunmente tienen un didmetro de entre 100 y 200 mm. Los cables vienen en
rollos, para facilitar su transporte, su diametro es de entre 2 y 8 mm. Los torones se componen de
una serie de cables trenzados en torno a un eje central comuan (fig. 4.2). El nUmero de cables que
componen un toron es entre 4 y 20. Los torones se emplean para anclas de alta capacidad. La
tensién se mantiene por medio de cufias que se apoyan en lo que se denomina “queso de torones”
(fig. 4.3).

PLACA DE
APOYO

TUERCA

BARRA

Fig. 4.1 Tenddén a base de una barra de acero (FHWA, 1999)
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CENTRADOR

CUBIERTA

PLACA DE APOYO

Fig. 4.3 Tenddn a base torones (FHWA, 1999)

Los factores que deben considerarse para elegir entre barras y cables son: costo, niveles de
esfuerzo, facilidad de transporte, disponibilidad y almacenaje. Los tendones formados con torones

generalmente resultan ventajosos para las anclas de mayor dimension.

4.1.2 Esfuerzos permisibles

Para efectos de disefio, al proyectista le interesa conocer las caracteristicas de elasticidad, flujo
plastico y relajamiento, resistencia a la tension y esfuerzos permisibles. Con respecto al ultimo
punto, la carga de servicio permisible, deberd ser una fraccion del esfuerzo correspondiente al

limite elastico (Tg) [Habib P., 1989], como se muestra a continuacion.

Para anclajes temporales, esto es para un periodo menor de 18 meses,
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T, <0.75T,

(4-1)

para anclajes permanentes, o temporales cuya vida exceda de 18 meses

T, <0.60T,

(4-2)

Materiales

Los valores obtenidos mediante las ecuaciones (4-1) y (4-2) en ningun caso deben ser excedidos.

En ciertas aplicaciones, como es el anclaje en ambientes agresivos (ambiente marino, por

ejemplo) dichos valores pueden ser alin menores.

En los E.U.A. se producen actualmente barras de acero de preesfuerzo con resistencias ultimas de
150 kips (1035 N/mm?) y 160 kips (1104 N/mm?) [tabla 4.1]. También se producen torones

conformados hasta por 19 cables (tabla 4.2).

Tabla 4.1 Propiedades de las barras de acero de preesfuerzo (ASTM A722) [tomada de FHWA,

1999]
Grado » Esfuerzo Area Nominal | Resistencia
del Dlam.etro altimo de la seccién, altima Fuerza de preesfuerzo
Acero Nominal fou Aps fou Aps
0.8 fou Aps 0.7 fou Aps 0.6 fou Aps

(ksi) (pulg.) (ksi) (pulg?) (kips) (kips) (kips) (kips)
1 150 0.85 127.5 102.0 89.3 76.5
1Y% 150 1.25 187.5 150.0 131.3 1125

150 13/8 150 1.58 237.0 189.6 165.9 142.2
1% 150 2.66 400.0 320.0 280.0 240.0

2% 150 5.19 778.0 622.4 435.7 466.8

1 160 0.85 136.0 108.8 95.2 81.6
160 1Y 160 1.25 200.0 160.0 140.0 120.0
13/81 160 1.58 252.8 202.3 177.0 151.7

(ksi) (mm) (N/mm?) (mm?) (kN) (kN) (kN) (kN)
26 1035 548 568 454 398 341

32 1035 806 835 668 585 501

150 36 1035 1019 1055 844 739 633
45 1035 1716 1779 1423 1246 1068

64 1035 3348 3461 2769 2423 2077

26 1104 548 605 484 424 363

160 32 1104 806 890 712 623 534
36 1104 1019 1125 900 788 675
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Tabla 4.2 Propiedades de los torones de acero de preesfuerzo de 15 mm de diametro (ASTM
A416) [tomada de FHWA, 1999]

Namero de
) Resistencia
de cables | Arreadelaseccion . Fuerza de preesfuerzo
Ultima
15 mm
(pulg® (mm?) (kips) (kN) 0.8 fpu Aps 0.7 fou Aps 0.6 fou Aps

1 0.217 140 58.6 260.7 46.9 209 41.0 182 35.2 156
3 0.651 420 175.8 782.1 140.6 626 123.1 547 105.5 469
4 0.868 560 234.4 1043 187.5 834 164.1 730 140.6 626
5 1.085 700 293.0 1304 234.4 1043 205.1 912 175.8 782
7 1.519 980 410.2 1825 328.2 1460 287.1 1277 246.1 1095
9 1.953 1260 527.4 2346 421.9 1877 369.2 1642 316.4 1408
12 2.604 1680 703.2 3128 562.6 2503 492.2 2190 421.9 1877
15 3.255 2100 879.0 3911 703.2 3128 615.3 2737 527.4 2346
19 4.123 2660 1113.4 4953 890.7 3963 779.4 3467 668.0 2972

Los anclajes Dywidag (tablas 4.3 y 4.4) emplean sus propias barras y tendones. Sus propiedades

son ligeramente distintas a las presentadas en las dos tablas anteriores. En el caso de las anclas

de torones, estas pueden construirse para una mayor capacidad agregando mas cables.

Tabla 4.3 Barras de acero Dywidag

Acero de preesfuerzo Acero GEWI (R) Acero GEWI Plus (R)

Diam. Grado Resist. | Esfuerzo | Diam Grado Resist. | Esfuerzo | Didam. | Grado Resist. | Esfuerzo
barra acero Ultima fluencia | barra. acero altima fluencia | barra acero Ultima fluencia
mm N/mm? KN (fou) | kN (Ty) mm KN (fou) KN (fpu) kN (Ty) mm N/mm, KN (fou) kN (T,)
15 900/1100 195 159 16 500/600 121 100 18 670/800 204 170
20 900/1100 283 283 20 500/600 188 157 22 670/800 304 255

26.5 950/1050 523 523 25 500/600 295 245 25 670/800 393 329
32 950/1050 764 764 28 500/600 370 308 28 670/800 493 413
36 950/1050 967 967 32 500/600 482 402 30 670/800 565 474
40 950/1050 | 1194 1194 40 500/600 756 630 35 | 670/800 770 645
47 950/1050 1648 1648 50 500/600 1176 980 43 670/800 1162 973

63.5 555/700 2217 1758 57.5 670/800 2077 1740
63.5 670/800 2354 2122
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Tabla 4.4 Anclas de torones* Dywidag

Nlimero de cables Resistencia ultima Esfuerzo de fluencia
kN (fpu) kN (Ty)
1 300 255
2 600 510
3 900 765
4 1200 1020
5 1500 1275
6 1800 1530
7 2100 1785
8 2400 2040
9 2700 2295
10 3000 2550
11 3300 2805
12 3600 3060

* construidas a partir de cables compactados, grado 1550/1820 N/mm?®

4.2 Cementante
El cementante empleado en la instalacion de anclas puede ser fabricado con base en el cemento
Portland (lechada, mortero o concreto) o resina epoxica. Las funciones que debe cumplir son tres

fundamentalmente:

1. Fijar el tendon al terreno
2. Proteger al acero contra la corrosion

3. Llenar vacios o fisuras en el suelo

Para la eleccidén del cementante hay que considerar dos aspectos distintos:

1. Agresividad del suelo respecto al cemento

2. Agresividad del cemento en relacién con el tendén

El suelo donde se instala el anclaje se puede clasificar en tres tipos: los que no presentan riesgos
por sus caracteristicas de agresividad (ambiente no agresivo) y los que presentan una particular
agresividad (ambiente moderadamente y muy agresivo). El primero es aquel donde el suelo y el
agua libre gravitacional estan libres de elementos nocivos para el ancla (productos quimicos y
contaminacion). Los dos segundos se presentan cuando el suelo contiene sustancias quimicas

(por ejemplo sulfatos) y agua con estos mismos productos o contaminada (tabla 4.5).
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Tabla 4.5 Clasificacion del medio ambiente respecto a su agresividad (Habib, 1989)

Tipo de ambiente Caracteristicas

No-agresivo El sitio esta ubicado en una atmésfera no agresiva, el agua del suelo no
es agresiva y su nivel es practicamente constante. En ausencia de agua,

tampoco debe haber elementos quimicos.

Moderadamente agresivo El agua del suelo tiene un pH &cido o es suave pero su nivel cambia

continuamente.

Muy agresivo Medio ambiente marino, cerca de una planta quimica con productos

corrosivos o el agua en el suelo es muy agresiva.

Los puntos mas importantes a considerar para determinar la agresividad de un suelo o roca, son

los siguientes:

Resistividad del suelo

pH del suelo

Composicién quimica del agua y suelo
Permeabilidad del suelo respecto al agua y al aire

Factores externos electroquimicos y fisicos

AL T o

Contaminacion del agua libre gravitacional

Por lo general el concreto fabricado con cemento tipo Portland proporciona un ambiente
suficientemente alcalino (pH>12) para no ser agresivo al acero; al menos en condiciones iniciales.
De cualquier forma, no es conveniente confiarse de la proteccion inicial que brinda el concreto, ya
que su naturaleza alcalina puede cambiar a una acida con el tiempo. La tendencia del concreto al
agrietamiento, cuando esta sujeto a esfuerzos de tensién y su permeabilidad son los dos factores

principales para que el cambio mencionado ocurra.

4.3 Proteccion contra la corrosion

4.3.1 Mecanismo

Este es uno de los aspectos mas importantes en el disefio de un anclaje, ya que el elemento
estructural principal, el tendén, esta fabricado en acero, que por naturaleza es susceptible de
corroerse. El acero es un producto industrializado a partir de 6xidos de hierro que es como se
encuentra en estado natural; en equilibrio con el medio. Si las condiciones ambientales son

propicias, tendera a volver a dicho estado de equilibrio inicial, dicho de otro modo, se oxidara.
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La corrosion u oxidacion de ciertos metales, es un fendmeno electrolitico. Se da cuando el metal
entra en contacto con agua y oxigeno, produciéndose una reaccion quimica. En dicha reaccion hay
pérdida de material y conversion de agua y oxigeno en iones OH. La region donde ocurre pérdida
de metal se denomina anodo y donde el agua y oxigeno se combinan para formar iones OH se
llama cétodo. Para que lo anterior ocurra, anodo y catodo deben estar conectados por un puente
que en este caso es la barra de acero. Ademas las reacciones en ambas regiones deben ser

simultaneas.

En la figura 4.4 se observa que en la zona anddica los iones de fierro van a la solucion, como
consecuencia hay una pérdida de material. En el catodo por otro lado se forma iones de hidréxido.
En el punto donde los dos productos mencionados se encuentran (marcado con el nimero 3) se
forma hidréxido ferroso. Los factores que determinan la posibilidad de corrosién y su rapidez son la

diferencia de potencial entre la zona anddica y la catédica, y el pH del medio.

El fenébmeno descrito en el parrafo anterior se manifiesta como una reduccion de la resistencia en
el ancla por degradacion del material y reduccion de la secciéon. En todo caso, al ingeniero le

interesa determinar el potencial corrosivo y cémo prevenirlo.

CLORURO DE SODIO
____________ - / (SOLUCION)

DULCE cmoolcn ANODICA CATODICA
Fig. 4.4 Representacién de la corrosion galvanica (Hanna, 1982)

4.3.2 Tipos de corrosion

Podemos distinguir cuatro distintos tipos de corrosion:

1. Corrosién galvanica (superficial)
2. Picaduras
3. Corrosion de baja tension

4. Fragilidad por hidrégeno
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Corrosion galvanica.- Consiste en la formacién de una delgada capa de oOxido (patina)
uniformemente distribuida en la superficie. La distribucién uniforme responde a que las zonas
anddicas y catddicas son aproximadamente iguales. La formacion y permanencia de esta delgada

capa previene contra un ataque mayor al metal.

Picaduras.- Las picaduras son un tipo de corrosibn mas localizado. Pueden ser superficiales o
profundas. Estan asociadas con la ruptura local de la delgada capa de éxido formada por corrosion

galvanica.

Corrosion de baja tensién.- Se presenta cuando el incremento de esfuerzos en el area reducida
por picaduras locales, provoca la exposicion de material fresco y la propagacién de la grieta, hasta

que se produce la falla por ruptura.

Fragilidad por hidrégeno.- Ocurre cuando el hidrégeno penetra la estructura atbmico molecular
del acero, convirtiéendose ahi en hidrégeno molecular. EI mayor volumen de moléculas de
hidrogeno reduce la ductilidad del acero y tiene un efecto nocivo el fondo de la fisura, al generar un

incremento de esfuerzos.

4.3.3. Agresividad del ambiente

Las anclas se usan en una gran variedad de terrenos potencialmente agresivos. Las medidas para
proteger contra la corrosion al tensor obligan al proyectista a definir si el anclaje sera temporal o
permanente. Los pardmetros mas importantes para determinan la agresividad del suelo son los

siguientes:

Resistividad del suelo.- Se mide haciendo pasar una corriente conocida en el medio y midiendo
la caida de voltaje a lo largo de la linea de corriente. A menor resistividad, mayor riesgo de

corrosién (la posibilidad de corrosion es muy grande para resistencias menores de 2000 ohm-cm).

Potencial Redox.- Es una medida del potencial corrosivo debido a los agentes microbiolégicos.

Los suelos arcillosos con un alto contenido de humedad presentan el mayor riesgo.
Potencial hidrégeno (pH).- El suelo se considera agresivo si el pH<5.5. En suelos altamente

acidos (pH<4) se da la corrosion por picaduras en el metal. Por otro lado, los suelos orgéanicos dan

lugar a la formacion de acidos organicos.
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Presencia de sales.- Las sales reducen la resistividad. Los cambios en contenido salino cerca de
la superficie pueden deberse a la presencia de agua residual o contaminacion. Los carbonatos, sin

embargo, reducen el potencial corrosivo.

Ciclos de humedecimiento y secado.- El aumento en el contenido de humedad hace que el de
oxigeno disminuya. Probablemente, el potencial corrosivo es mayor cuando el contenido de

humedad es bajo y el oxigeno es mas abundante.

Debido a que no existe ningin método seguro para determinar el potencial corrosivo del terreno, la
practica actual consiste en adoptar un doble sistema de proteccién. En el Anexo 1 se presenta una
“check list” de las consideraciones que deben hacerse al momento de seleccionar la proteccion

contra la corrosion (Hanna, 1982).

4.3.4 Niveles de proteccidn
La proteccion necesaria para prevenir la corrosion esta en funcion de la vida util y la agresividad
del medio. La clasificacion cominmente empleada consta de tres distintos grados: PO, P1y P2. En

lo que sigue se describe cada uno de éstos.

Proteccion grado PO.- No implica algun tipo de proteccién en particular. No obstante, debera
evitarse el contacto entre la longitud libre del tenddén y el terreno circundante, por medio de una

funda (tubo PVC normalmente).
Protecciéon grado P1.- Este tipo de proteccidén puede aplicarse antes o después del tensado, de
acuerdo con el producto empleado. Consiste en llenar el espacio anular formado entre el tendén y

el tubo de proteccién con material anticorrosivo.

Protecciéon grado P2.- También puede aplicarse antes o después del tensado, segun el material

empleado. Consiste en la proteccion total del anclaje.

La tabla 4.6 muestra los niveles de proteccién necesarios en funcién de la agresividad del medio y

la vida Util.
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Tabla 4.6 Niveles de proteccion contra la corrosion

Materiales

. Vida util
Ambiente
Menos de 9 meses 9 a 18 meses Més de 18 meses
No agresivo PO P1 P2
Moderadamente agresivo P1 P2 P2
Muy agresivo P2 P2 P2

4.3.5 Sistemas de proteccion para el tenddn

Esencialmente, hay tres formas de evitar la corrosion del ancla. La primera es usar un material no

corrosible. Actualmente no hay en el mercado un material que garantice totalmente la integridad

del elemento a tension. La segunda es aplicar una proteccion previa a la introduccion del ancla en

el terreno. La tercera y Ultima, es utilizar el sistema de proteccién después de que el ancla se

encuentra en posicion. Estas tres formas de proteccion pueden aplicarse en forma combinada

(practica comun).

Para que un sistema de proteccion sea confiable, debe cumplir con las siguientes caracteristicas

Hanna (1982):

o 0N e

Tener una vida util igual a la del ancla
No debe interferir con el funcionamiento del ancla
Permitir el libre movimiento del ancla

No debe fallar durante el tensado

No debe dafiarse durante las operaciones de construccion

Con esta filosofia se han desarrollado diferentes sistemas de proteccién conformados por otros

tantos tipos de materiales. En lo que sigue se comentan los mas usuales (fig. 4.5).
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(e)

Fig. 4.5 Sistemas de proteccion contra la corrosién. a) galvanizado; b) cubierta epéxica; c) pre-

inyectadas; d) cubierta de polietileno; e) cinta inhibidora.

Galvanizado en caliente.- Este proceso consiste en la inmersién del acero en un crisol de zinc
fundido. El espesor de la proteccion queda comprendido entre 3 y 4 mils (0.075 a 0.100 mm), y
debe cumplir con la norma ASTM A-153. La adherencia es superior a la de cualquier pintura ya
gue se produce una aleacién con el acero base. El galvanizado se puede efectuar tanto en el
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tenddn como en sus accesorios. Las piezas galvanizadas presentan una excelente resistencia a la

abrasion. La desventaja de este procedimiento es que no puede efectuarse en campo.

Cubierta epoOxica.- EI material empleado es una resina de poliéster a la cual se le agrega un
catalizador para su endurecimiento. El espesor de la cubierta debe ser de entre 7 y 12 mils (0.18 a
0.30 mm) segun la norma ASTM A-775. A diferencia del galvanizado, la resistencia a la abrasion
es muy baja, por ello las barras deben manejarse con mayor cuidado. Este sistema al igual que el
anterior, no puede aplicarse en campo. A cambio de las desventajas anteriores, la cubierta epdxica
tiene el costo mas bajo de todos los sistemas de proteccion y puede aplicarse a los accesorios

también.

Barras previamente inyectadas.- Se emplean en zonas particularmente agresivas, tales como
ambientes marinos con ciclos de humedad y secado debidos a fluctuaciones de la marea. Para
proporcionar una barrera adicional contra la corrosion, las barras de acero se colocan en el interior
de un tubo de polietileno corrugado y se inyectan. A este tipo de anclas se les conoce también
como anclas con proteccion multiple o MCP, por sus siglas en inglés. Este sistema presenta una

buena resistencia a la abrasion, pero las barras deben prepararse en taller.

Cubierta de polietileno extruido.- Consiste en una capa de polietileno de alta densidad con un
espesor de 23 a 25mils (0.58 a 0.64mm) que se coloca en taller. Su funcién es evitar la migracion
de agua y oxigeno. Combina una buena resistencia a la abrasion con un bajo costo. La principal

desventaja de esta proteccién es que no puede aplicarse en campo, ni a los accesorios.

Cinta inhibidora de corrosion.- Consiste en una banda de material sintético no-tejido, totalmente
impregnada y cubierta con un compuesto neutro derivado del petréleo. Para su aplicacion es
necesario limpiar las barras previamente. El espesor promedio de la proteccion es de 45 mils (1.15
mm). Las cintas vienen en rollos de 10 m de longitud por 5 0 10 cm de ancho. Este sistema de
proteccion presenta una resistencia a la abrasion media. El costo de este sistema es de los mas
altos entre los mencionados anteriormente, pero tiene la ventaja de que puede aplicarse en

campo, tanto a las barras como a los accesorios.

Alquitran de hulla epoxico.- Este sistema ofrece una buena resistencia a la abrasion, es

economico y durable. Se puede aplicar en campo, tanto a barras como accesorios, en un espesor
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méaximo de 35 mils (0.9 mm). Previamente se elimina la grasa y polvo de la superficie donde se

aplica.

Engrasado y forrado.- Esta proteccion es la que comunmente se especifica para la longitud libre
del tenddn. Antes de enviar las barras a la obra, se engrasan perfectamente y se enfundan con un
tubo de PVC, acero o nylon reforzado con fibras. La resistencia a la abrasion no es muy buena, por

lo cual deben manejarse con cuidado.

4.3.6 Proteccion de la cabeza

La parte del ancla que se conecta con la estructura es la mas critica desde el punto de vista de
proteccion contra la corrosion. Esto se debe a que esta zona se encuentra expuesta a los efectos
del intemperismo, filtraciones de agua y movimientos de la estructura. Aqui, es importante dar
proteccion al tramo de barra comprendido entre la tuerca y la proteccién dada a la longitud libre.
Esto se logra por medio de un tubo protector (fig. 4.6a). Para permitir el retensado del ancla, se
emplea una tapa removible rellena con grasa que se coloca sobre la parte expuesta del tendén
(fig. 4.6b). Si lo anterior no es una condicién de disefio, entonces la parte expuesta se protege con

varias manos de material asfaltico, bitumen y concreto de ser posible.

Grasa
I+— Tuerca Tendodn

[+—— Placa de apoyo

Tubo protector

Zapatg de concreto Placa de apoyo

. Cementante

Tendén protegido
(a) (b)

Fig. 4.6 Diagrama del sistema de proteccion en la cabeza del ancla. Tubo protector (a) y tapa (b)

4.3.7 Sistemas de proteccion integral

La proteccion contra la corrosion de los componentes estructurales del ancla es tan importante,
que muchas de las empresas dedicadas a la fabricacion de anclas han disefiado sistemas
integrales que garantizan el buen desempefio a lo largo de la vida util. Un ejemplo de lo anterior

son las anclas de barras o torones Dywidag. Se consideran dos casos: ancla temporal (2 afios de
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vida) y permanente (hasta 120 afios). La figura 4.7 muestra un esquema del sistema
correspondiente a los anclajes de barra y la fig. 4.8 al de torones.

Tuerca

Tuerca

Placa de apoyo — . 4 ' Placa de asiento

Material
Ducto a través de anticorrosive

losa de concreto
Tubo de acero

bt @
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3 3
£ g
Z =
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proteccion o Barra roscada -
Funda de proteccion
sobre cubierta corrugada
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Fig. 4.7 Sistemas de proteccion sencilla (a) y doble (b) para un ancla de barra Dywidag.
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Cuiias

Material anticorrosivo

Blogue
Blogue de cabeza

Placa apoyo
Placa apovo:

Ducto através de ——— i
la cara de concreto ubo de acero
Toron engrasado
y cubierto

Toron engrasado
y cubierto

Longitud libre
Longitud libre

Material anticorrosivo
aplicado en sitio

Cementante

Cementante del barreno

Cementate de fabrica

Tubo corrugado

Logitud de fijacién
Longitud de fijacidn

Tapa de mortero

(a) (b)

Fig. 4.8 Sistemas de proteccion sencilla (a) y doble (b) para un ancla de torones Dywidag

4.4 Normas

La practica del anclaje varia entre los distintos paises y regiones. No existe por tanto cédigo de
aceptacion mundial. En Norteamérica lo mas comun es aplicar las normas del Post-tensioning
Institute y de la de ASTM (American Society for Testing and Materials) y/o AASHTO American
Association of State Highway Transportation Officials). En la Ultima revision del comité de anclajes
del Post-tensioning institute, uno de los puntos mas importantes tocados, fue precisamente, la
necesidad de asignar especificaciones de la ASTM y de la AASHTO para todos y cada uno de los
componentes de un anclaje. A continuacidon se presenta una serie de tablas conteniendo las

principales normas con las que deben cumplir los distintos componentes de un ancla.
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Tabla 4.7 Normas aplicables para el tendon

Barra roscada de alta tensién
. ) ASTM A-722
tension a la rotura de 105 — 125 kg/mm
Torén con tensién a la rotura de 190 kg/mm?
ASTM A-416
Torén cubierto y relleno con epéxico impregnado con
] . ASTM A-882
arena para mejor adherencia.

Tabla 4.8 Normas aplicables para cementantes

Cemento Portland

ASTM C-845

Resina

ASTM A-775, A-884, D3863
AASHTO M284, M254

Tabla 4.9 Normas aplicables para elementos de proteccién contra la corrosion

Galvanizado ASTM A-153; AASHTO No.284
Accesorios: ASTM A-123;AASHTO M191
Epédxico ASTM A-775, A-884, D3863
AASHTO M284, M254
Grasa ASTM B-117; ASTM D-1743

Cumple con PTI para compuestos

inhibidores de corrosion.

Tubo corrugado

HDPE ASTM D-1785
Clase 200 ASTM D2241
AASHTO No.R6

Tubo liso PVC

Cédula 40 ASTM D-1745
Clase 200 ASTM D-1785, D-2241
AASHTO No.R6

Tabla 4.10 Normas aplicables para accesorios de la cabeza del ancla

Cubierta para la cabeza del ancla (de PVC) ASTM D-1785
Tuerca hexagonal ASTM D-1785
Rondana ASTM A-29 Grado C-1045
Placa (hueco redondo) ASTM F-436

AASHTO No0.M293
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4.5 Almacenaje, transporte y manejo

El mejor disefio geotécnico y estructural de un sistema de anclaje es indtil, si la proteccion contra
la corrosién se ha dafiado (Nierlich, 1994). Por ello, todos los materiales, sin excepcion deben
manejarse con cuidado y el personal a cargo debe estar conciente del dafio derivado de una mala
practica en el manejo de los componentes que forman el ancla. EI manejo del tendén, es
particularmente critico ya que la formaciéon de una grieta en el recubrimiento puede dar lugar a
corrosién en una zona localizada. Es importante mencionar que una vez instalada el ancla, es

imposible llevar a cabo una inspeccién del sistema de proteccion.

Resumen

El material que conforma el tendon debe ser acero de alta resistencia. Este se presenta en forma
de barras, cables o torones. El esfuerzo permisible esta en funcion de la vida util. Si el anclaje es
permanente la carga de trabajo no sera superior al 60% de la resistencia Ultima a la tension y si es
temporal al 75%. El cementante utilizado para sujetar el ancla al terreno cumple con tres
funciones: fijar el tendén al terreno, proteger al acero y llenar los vacios o fisuras en el suelo. El
acero por naturaleza es susceptible a la corrosién. Este es un fendmeno electrolitico, que se
presenta cuando el metal entre en contacto con el agua y el oxigeno. Su principal efecto es
degradar al elemento tensor, reduciendo su seccion y provocando, en el peor de los casos, la falla
por ruptura. La prediccion del momento en que se presentara la corrosion y su magnitud es muy
dificil de lograr, por ello, la practica actual es emplear un doble sistema protectivo para evitarla en
la medida de lo posible. Todos los materiales empleados, en la construccion del ancla, deberan

cumplir con las normas de calidad correspondientes (ASTM, AASHTO, etc.).

Conclusiones
Antes de proceder con el disefio formal de un sistema de anclaje, debe definirse si éste sera
temporal o permanente. Esto define dos aspectos muy importantes: el nivel permisible de

esfuerzos y el de proteccién contra la corrosion.
Debido a que actualmente no existe un método confiable para determinar el potencial corrosivo, en
la practica se busca evitar a toda costa que la corrosion se presente mediante sistemas sencillos o

dobles de proteccion.

El buen desempefio de un sistema de anclaje, a lo largo de su vida util, depende de que cada una

de sus partes componentes cumpla con la funcién para la cual fue disefiado.
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De todos los medios donde se instalan anclas, el mas agresivo es aquel donde se alternan en

forma continua, los ciclos de humedad y secado (estructuras maritimas, por ejemplo).

Todos los elementos que participan en la construccién del ancla, deben cumplir con las normas de

calidad correspondientes.
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5. SUJECION DEL ANCLA

Para que un ancla pueda restringir en forma satisfactoria los desplazamientos de una estructura o
del suelo, debe estar sujeta a una zona firme que permita el desarrollo de la resistencia cortante
necesaria en el suelo. La geometria del bulbo de anclaje define el mecanismo de falla del suelo,
pero al mismo tiempo la resistencia del suelo determina las dimensiones del bulbo. Otro aspecto
que puede ser definitivo, al momento de elegir el sistema de anclaje, es el procedimiento
constructivo. Por ejemplo, si se trata de estabilizar un relleno donde es posible instalar las anclas
durante el proceso, se usara una placa o muerto de anclaje. En las excavaciones y taludes en
corte, el ancla forzosamente debera ser de tipo perforada e inyectada. En lo que sigue se expone
la determinacion de las capacidades Ultimas para ambos tipos de anclas, dejando las

consideraciones de tipo constructivo para el capitulo correspondiente.

5.1 Placas y muertos de anclaje

Entre el disefio geotécnico de una placa y un muerto de anclaje la unica diferencia de importancia
es que en el segundo, su peso es considerablemente mayor, por lo cual cobra mayor relevancia al
momento de establecer el equilibrio de fuerzas. El mecanismo de falla, por otro lado, es

practicamente el mismo (fig. 5.1).

L T
\ /
\ /
\ /
\ /
\ /
\ /

hd

a)
W = peso propio
T = fuerza de tension
A T
\ /
\ /
\ /
\ /
\ /
\ /

w
d) e) f)

Fig. 5.1 Modos de falla para una placa (a, b y ¢) y muerto de anclaje (d, e y f)

En los inicios del anclaje de torres de transmisién, éstas se sujetaban al terreno por medio de
anclas de placa colocadas al fondo de una excavacion. A continuacién se rellenaba y compactaba

con material producto de la excavacién o mejorado. El mecanismo de falla mas preocupante, era el
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desalojo de un volumen de suelo, cénico o cilindrico, debido a una fuerza exterior aplicada. Este
mecanismo es representativo de un ancla superficial, con una relacién entre profundidad y ancho
de la placa menor de cinco. Por tal motivo se desarrollaron un gran numero de teorias para
determinar la resistencia ultima de anclas superficiales, entre ellas la de Balla (1961), Vesic (1965),
Meyerhof y Adams (1968), por mencionar solo algunas (una recopilacion exhaustiva de las teorias
anteriores y otras mas se debe a Braja [1990]). Todas las teorias elaboradas aplican para el caso
de placas circulares, con excepciéon de la de Meyerhof y Adams, en la cual se consideran las de
forma rectangular. En lo que sigue se mencionan las principales consideraciones hechas por los
diversos autores para el calculo de la capacidad ultima de un ancla de placa con diversas

orientaciones.

5.1.1 Placas horizontales
Se emplean para sujetar estructuras que estan sometidas a fuerzas de levantamiento o subpresion
hidraulica (torres de transmision, diques secos, presas, etc.). La capacidad ultima en todos los

casos esta dada por la siguiente expresion:

P=P +w, (5-1)
donde,

P, = capacidad ultima
P, = capacidad ultima neta (peso del suelo en la zona de falla + resistencia al corte del suelo)

W, = peso propio del ancla

Si la superficie de falla se extiende hasta la superficie del terreno, se considera que el ancla es
superficial, de lo contrario, se dice que es profunda. Para diferenciar ambos casos, se ha
propuesto como frontera una relacion profundidad de hincado-ancho de placa (H/h) igual a 5. En la
figura 5.2 se muestra un ancla horizontal y los parametros geométricos de interés para su analisis

y disefio.

Las primeras teorias para determinar la capacidad ultima se basaron en el llamado “Método del
cono de suelo”, aplicable al caso de anclas poco profundas de forma circular. Mors (1959) propuso
que la superficie de falla adoptaba la forma de un cono truncado y que la capacidad ultima era

igual al peso del suelo contenido dentro del cono.

PR=N (6-2)
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donde,
P. = capacidad ultima
v = peso volumétrico del suelo

V = volumen del cono

Con base en la misma figura 5.2, puede calcularse el volumen del cono de suelo. Al multiplicarlo

por el peso volumétrico del material, se llega a la ecuacién siguiente:
P, = 7/7[‘3_'(3h2 +4H? cot?(45° —ﬁ) +6Hhcot(45° —i)j (5-3)

donde,
H = Profundidad del ancla
h = ancho de la placa

¢ = angulo de friccion interna del suelo.

. P
\ A /A\“
\ / Pt = capacidad ultima total
\\ ; Tenddn W = peso propio
H \\ // H = profundidad del ancla
\ / Placa h = ancho de la placa
Superficie \\ // a = angulo de salida de la superficie de falla
de falla .
\ W/ H/h < 5, ancla superficial
H/h > 5, ancla profunda
\w/
.

Fig. 5.2 Parametros geométricos de interés para el analisis por la teoria del cono de suelo

Downs y Chieruzzi (1966) sugieren una teoria similar, pero consideran un valor de 60° para el

angulo “0”. La ecuacion anterior queda de la manera siguiente:

P :]/7Z'H

=15 {h? +[h+ 2H cot 60°]% + h(h+ 2H cot 60°)}  (5-4)

Otro criterio en el calculo de la capacidad ultima, es considerar la resistencia al corte del suelo. El
método mas representativo es el denominado “cilindro de friccién”. Se le nhombra asi porque la

superficie de falla adopta dicha forma geométrica. Se supone que al ser sometida a tension el
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ancla, se genera un esfuerzo de friccion que evita el deslizamiento a lo largo de la superficie de

falla. La friccién se calcula para cada punto a lo largo de la altura H con la formula de Coulomb:

s=o(tan ¢) (5-5)
donde,
s = esfuerzo cortante
o = esfuerzo normal

tan ¢ = coeficiente de friccion

=
—

Tendén z
YZ

'c&

fric

Superficie

de falla Placa

N

vH

h Diagrama de presion

Fig. 5.3 Parametros geométricos y de presion para el analisis por la teoria del cilindro de fricciéon

El esfuerzo normal a la superficie de falla, con direccién horizontal, se calcula aplicando un
coeficiente de presion en reposo (K,) al esfuerzo vertical efectivo. El esfuerzo vertical, a su vez, es
funcién del peso volumétrico del suelo (y) y de la profundidad (z). El peso volumétrico puede
considerarse constante sin introducir un gran error en la mayoria de los casos. Sin embargo, el
esfuerzo vertical va cambiando con la profundidad. Por esta ultima razén, es necesario integrar la

presién horizontal con respecto a la profundidad para conocer la carga ultima,

P, = [”f](H )+ ()| (Ky2)tan p)dz  (5-6)

Al realizar las operaciones necesarias en la ecuacion (5-6) se llega a la expresion propuesta por
Ireland (1963),

aHh?y  7hH 2
+

P, = ; YK, tan ¢ 5-7)

’ 4
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donde,

H = profundidad

h = ancho de la placa

¢ = angulo de friccion interna

Ko = Coeficiente de presién lateral en reposo

Ireland (1963) propone usar la ecuacién (5-7) en el caso de arenas, limos y arcillas. Para ello,

recomienda usar los siguientes valores de K.

Tabla 5.1 Valores de K, propuestos por Ireland

Tipo de suelo Ko ¢
Arena 0.50 30°
Limo 0.40 20°
Arcilla 0.40 20°

Balla (1961), basado en pruebas de campo y modelos, propone una superficie de falla con traza
semicircular, para el caso de anclas de placa circular a poca profundidad, en suelos densos. La
capacidad ultima esta conformada por el peso del suelo y la resistencia al corte en la superficie

potencial de falla.

P :H37|:F1(¢’I:)+F3(¢'|:)} (5-8)

La suma de las funciones F, y F, desarrollada por Balla se muestran en la figura 5.4.

La teoria de Balla da buenos resultados para relaciones H/h<5 en arena densa. Sin embargo en
arenas medias y sueltas sobreestima la capacidad ultima. Igualmente sucede para relaciones
H/h>5, aun si la arena es densa. Lo anterior obedece al hecho de que en ambos casos, la

superficie de falla no progresa hasta la superficie del suelo, tal como lo considera la teoria.

La forma de investigar la posibilidad de que la falla alcance la superficie del terreno, es calculando

un factor denominado de “rompimiento” (breakout factor), cuya expresion es la siguiente:

F,o=— (5-9)
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donde,

A = area de la placa

2.2 /

r ‘?“, :
- 4 ///,

1.4

(P.L + Fa)

£y

&\

\
AVARATARRV

S
AN
AN

/
/
o
Z
7

y///ﬂ“h

(=]

10 20 o 40 45
Angulc de friccién del suele, ¢ (deg)

Fig. 5.4 Variacion de la suma de funciones F+F3 de acuerdo con Balla (1961)

Como se puede observar en la grafica 5.5 el valor de Fy se incrementa con la relacion H/h,
alcanzando un valor maximo (F*;). En ese momento H/h tiene un valor critico [(H/h)], a partir del
cual el valor F, se mantiene constante. Las anclas cuya relacion H/h>(H/h)., se consideran
superficiales y aquellas con relacion H/h<(H/h)., profundas.
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(Hh)

*
Fq U —

# H/h

Fig. 5.5 Variacion de Fq con H/h

Meyerhof y Adams (1968), por su parte proponen una metodologia para el calculo de la resistencia
ultima de un ancla corrida, circular o cuadrada, ante una fuerza vertical en un suelo. Esta es la
unica teoria que considera el caso de placas rectangulares. Dicha teoria se puede explicar
considerando en primer lugar el caso de una placa corrida. En la falla, la superficie de
deslizamiento, forma un angulo “a” con la superficie del suelo. La magnitud de este angulo
depende de la compacidad y el angulo de friccion interna del suelo. Varia entre 90°-¢/3 y 90°-¢/2

(Braja, 1990).

A 4

Fig. 5.6 Parametros geométricos y de presion utilizados en la teoria de Meyerhof y Adams

En el equilibrio vertical de fuerzas se considera el peso propio del ancla, el del suelo y el empuje

pasivo (fig. 5.6). La capacidad total se expresa como sigue:
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P =W +2P,sens +w, (5-10)

donde,

W = peso del suelo

P, = presion pasiva

& = angulo de inclinacion de P, con la horizontal

W, =peso del ancla

Si restamos el peso del ancla de la capacidad total, obtenemos la capacidad ultima (P,). Si
ademas obtenemos la componente horizontal de la presion pasiva la expresién (5-10) cambia a la

siguiente forma:

P, =W+2Pphtan5 (5-11)

donde,

Pon = componente horizontal de la presion pasiva

En la ecuacion (5-11) el término Py, se puede conocer calculando el area del diagrama de presion

pasiva. Haciendo lo anterior, la ecuacion puede escribirse:

P, =W +H?K tans (5-12)
donde,

K, = coeficiente de presion pasiva

Es conveniente cambiar el término K, tan & de la ecuacion anterior por K, tan ¢, donde K, es un
coeficiente nominal de levantamiento que puede calcularse a partir del angulo de friccion interna
(fig. 5.7).

P, =W +KH?2tan ¢ (5-13)
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1.05
1.00
-.--
K, o0.95
u - /-
0.90
0.85
25 30 a5 40 45 50

Angulo de friccidén del suelo, ¢ (deg)

Fig. 5.7 Variacion de K, con el angulo de friccién

El factor de rompimiento es el mismo dado por Balla, Unicamente que para el caso de una placa
corrida el area ahora es h x 1, por lo cual se escribe como sigue.
P

F, = 7huH (5-14)

donde,

h = ancho de la placa por unidad de longitud

Sustituyendo (5-13) en (5-14),

H+ K, /H?tan
Fq=7h+ﬂ‘;ﬂ_l $ (5-15)

En la ecuacion anterior se sustituyd el peso W por yhH. A continuacion, simplificando, la ecuacion
(5-15) queda:

Fo=1+ Ku[::jtan(zﬁ (5-16)

La ecuacién anterior es para una placa corrida, para el caso de placas circulares la capacidad

ultima es como sigue,

P, :W+%SFth ’K tang  (5-17)
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donde,

Sk = factor de forma (ec. 5-19)

Para anclas rectangulares la capacidad ultima esta dada por la ecuacion siguiente:

P, =W +H?(2S.h+B-h)K, tan ¢

donde,

h = ancho de la placa (fig. 5.6)

B = longitud de la placa, medida en sentido perpendicular a h

El factor de forma (S¢) se calcula

S =1+ m(?)

donde,

(5-18)

(5-19)

m = coeficiente en funcién del angulo de friccion interna (tabla 5.2)

Tabla 5.2 Valores de “m” en funcion de “¢”

Angulo de friccion

interna (¢), °

m

20
25
30
35
40
45
48

0.05
0.10
0.15
0.25
0.35
0.50
0.60

Sujecion del ancla

Vesic (1965) estudié el problema de un punto que se expande formando una caverna esférica

cercana a la superficie de un medio semi-infinito, homogéneo e isétropo. En la figura 5.7, se

observa que, si H es lo suficientemente pequefa habra una presién que desalojara el terreno por

encima de la caverna. El diametro en ese momento es “h”. Las superficies de deslizamiento son

tangentes a la esfera y a la salida forman un angulo 45°-¢/2. El valor de la presion ultima puede

conocerse estableciendo un equilibrio de fuerzas verticales. Dichas fuerzas incluyen la presion Py

en el interior de la caverna, el peso del suelo W;+W, y la componente vertical F, de las fuerzas

internas.
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- /W 450+ 412
—

Fig. 5.8 Teoria de expansién de cavidades de Vesic

Para un suelo cohesivo-friccionante, la presion ultima esta dada por la siguiente expresion

P, =CF+HF,  (5-20)

donde,

=20 AT s
Fa=t s[ H }Ai_(h/Z)_*A{(h/ZJ =20
- H CH ]

FFA“LWZ)}A“_(W)_ (5-22)

A1, Az, As y A4 = funciones del angulo de friccion interna del suelo

Para suelos granulares (c=0) la expresion (5-20) se reduce a

Para aplicar su concepto al calculo de capacidad de carga de un ancla circular, Vesic considera

que la placa tiene un diametro h y esta localizada a la profundidad H. Ademas la semiesfera esta
llena de suelo con un peso Ws.

2 (hY

este peso tiene el efecto de incrementar la presion en la siguiente cantidad:
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p= ﬁ =§ﬂ? (5-25)
”(E)z

La ecuacion (5-23) se incrementa en una cantidad igual a la de (5-25) para obtener la fuerza por

unidad de area (q,) necesaria para extraer el ancla.

G, =2 = Pyt p=HF) + 27 () = ;H[ (2/3)('“/2)} (5 26)

la expresion anterior también puede escribirse
2
H H (5-27)
= 1+ Al — |+ — = HF
i ’H{ A&[(m)} Az[(m)” e

Tabla 5.3 Factor de rompimiento F,, de Vesic para placa circular

‘ L H/h

Angulo de friccién (¢), ° 0 0 = o5 30
0 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00
10 1.18 1.37 1.59 2.08 3.67
20 1.36 1.75 2.20 3.25 6.71
30 1.52 2.11 2.79 4.41 9.89
40 1.65 2.41 3.30 5.45 13.00
50 1.73 2.61 3.56 6.27 15.70

Tabla 5.4 Factor de rompimiento F,, de Vesic para placa corrida

P . H/h

Angulo de friccion, ¢ (°) 0 0 TE >E 30
0 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00
10 1.09 1.16 1.25 1.42 1.83
20 1.17 1.33 1.49 1.83 2.65
30 1.24 1.47 1.71 2.19 3.38
40 1.30 1.58 1.87 2.46 3.91
50 1.32 1.64 2.04 2.60 4.20
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5.1.2 Placas verticales

Se utilizan para la sujecién de tablestacas hincadas en el terreno o cuando se requiere incrementar
la resistencia al deslizamiento de muros de contencidon u otras estructuras sujetas a empuje. La
estabilidad de estas anclas se debe fundamentalmente a la resistencia pasiva del suelo, por lo que
su capacidad ultima esta en funcidon de la profundidad. Se presentan dos casos: anclas
superficiales y profundas. Se dice que son superficiales cuando la linea de falla alcanza la
superficie del terreno y profundas cuando no. En la figura 5-9 se muestran los parametros

geomeétricos de interés para el analisis y disefio de este tipo de anclas.

superficie del terreno

Fig. 5.9 Placa vertical

Uno de los primeros métodos para estimar la capacidad de carga de anclas en arena fue mediante
la teoria de Rankine. De acuerdo con este procedimiento, para un ancla corrida rectangular, la

capacidad ultima esta dada por la diferencia entre los empujes pasivo y activo.

P, =E,-E, (5-28)
donde,
Ep:;;/i-lztanz(45°+¢25) (5-29)
Ea:;;/HZtanz(45°—ﬁ) (5-30)

v =peso volumétrico del suelo

tan?(45° —Z) =K,
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tan®(45° +z) =K,

K, = coeficiente de presion pasiva

Ka = coeficiente de presion activa
Para el caso de anclas con un ancho B limitado, no es valido considerar que se trata de un
problema de deformacién plana, ya que influye la friccién en las caras perpendiculares a la

superficie de deslizamiento. En este caso se recomienda usar el procedimiento de Teng (1962),

donde la presion normal a la superficie de deslizamiento (N) se calcula con la siguiente ecuacion:

N =K K, + K e (5-31)

donde,

K, = coeficiente de presidon en reposo
Para calcular la resistencia por friccion (F;) multiplicamos la presiéon normal N por tan ¢.
1 3
Ffr:Ntan¢:3Koy[ﬂ/Kp+4/Ka]H tan ¢ (5-32)
Finalmente, la capacidad ultima queda dada por:
1
P.=PB+F, =B(E, - Ea)+3|<0y[ﬂ/+<p +4/Ka]H ‘tang (5-33)

donde,

P+ = capacidad total, considerando resultante de los empujes activo y pasivo, y friccion en el suelo
Ovesen y Stromann (1972) proponen una metodologia para el disefo de placas verticales basada

en los resultados de modelos de prueba. Los tres casos basicos son los mostrados en la figura
5.10.
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Fig. 5.10 Casos de analisis (Ovesen y Stromann). Basico (a); placa corrida (b) y separadas (c)

Caso basico
La carga ultima se obtiene estableciendo el equilibrio horizontal de fuerzas considerando el

esquema siguiente:

450+ §/2

= P,

Fig. 5.11 Caso basico

La resultante de los empujes activo y pasivo tiene cierta inclinacion. La carga ultima se obtiene

haciendo una diferencia entre las componentes horizontales de ambos empujes.

P,=E,coso - E,cos¢ (5-34)

Sustituyendo en (5-34) las expresiones que dan E, y E,,

P, :;;Hz(Kpcos&— K.cosg) (5-35)
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En la ecuacion anterior, el valor K, cos & puede calcularse una vez conocido K, y ¢, mediante una

grafica debida a Ovesen y Stromann (fig. 5.12).

14

——"""’Tg:—.

12 -_—

10

=
=
—

,/
,/
|

_— 30°

/¢2J

=}
=
)
W
=~
w

Kp tand

Fig. 5.12 Gréfica para el calculo de K, tan § a partir de K, y ¢ (Ovesen y Stromann, 1972)

Caso de placa corrida

Con base en evidencia experimental, la capacidad ultima esta dada por la siguiente expresion:

Pus = Rov I:)u (5 - 36)
donde,

Pus = capacidad ultima para el caso de una franja

R,v = coeficiente dado por la expresion (5-37)

C, +1
="  (5-37)
Co +——
h
donde,

Cov = coeficiente que vale 19 para arena densa y 14 para arena suelta
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Caso de placas espaciadas

En este caso la capacidad ultima esta dada por la siguiente expresion:
PU = PUS Be (5 - 38)

donde,

P.s = capacidad ultima para una placa corrida

B. = longitud equivalente

La longitud equivalente es una funcién de la separacion centro a centro (S), ancho de la placa (B),
profundidad (H) y altura de la misma (h). Si estos datos son conocidos puede entrarse en la grafica

de la figura 5.13 y calcular el valor de B..

0.5

0.4
a/

Arena
densa

B - B

—E— Arena

Bk ’suelta-
0.2 //

4] 0.5 1.0 1.2%
g -2
B+

Fig. 5.13 Grafica para el calculo de la longitud equivalente B..
5.1.3 Placas inclinadas
Se emplean este tipo de anclas en estructuras con miembros inclinados. De esta forma la fuerza
se trasmite axialmente a la placa. Para un ancla de este tipo, la capacidad total viene dada por la
siguiente expresion (fig. 5.14).

P =P, +w,cosy (5-39)

donde,
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W, cos y = componente del peso del ancla paralela al tensor

Pt

Fig. 5.14 Anclaje con placa inclinada

Meyerhof (1973) propone un método para calcular la capacidad ultima unitaria de una placa corrida
con ancho h a una profundidad promedio H’. La inclinaciéon con respecto a la horizontal es igual
“y". Para el caso de un anclaje superficial la capacidad ultima esta dada por la ecuacion siguiente:

1
R=, KyH +/H s’y (5-40)

donde,

K, =coeficiente de presion neto

20

10

5 ’/
)_90"’//
b "/
i / 75 ///"
/)5 ]
e

L

JANAN

0.5

2 5 0 35 4 45

Angulo de friccién, ¢ (deg)

Fig. 5.15 Gréfica para el célculo del coeficiente neto K,
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En la ecuacion (5-40) el primer término del miembro derecho representa la resistencia pasiva,
mientras que el segundo es la componente del peso del suelo. El valor de K, puede obtenerse de

la gréfica mostrada en la figura 5.15.

5.2 Anclas inyectadas

En las anclas perforadas e inyectadas para suelo y roca se distinguen dos zonas, una llamada
“libre”, donde el elemento tensor no esta en contacto con el suelo y otra de “fijaciéon”, donde el
tensor esta ahogado en la matriz cementante que conforma el bulbo de anclaje. Dicho bulbo, se
sujeta del material circundante por friccion y adhesion, producto de la interaccién entre el suelo y el

ancla, asi como del método constructivo.

Las férmulas que se presentan en lo que resta del capitulo, sirven para estimar la capacidad ultima
del anclaje, definida como la fuerza necesaria para producir un deslizamiento relativo importante
entre bulbo y el material circundante. Para emplear con cierto grado de confianza las formulas de
capacidad ultima, es importante definir de la manera mas precisa posible las dimensiones del
bulbo de anclaje y los pardmetros de resistencia del suelo. Como en la practica esto es muy dificil,
cobran gran importancia la experiencia con que se cuenta en la construccion del tipo de ancla en

turno y las pruebas de campo.

La figura siguiente muestra los parametros de interés para el disefio de un ancla perforada e

inyectada.

Superficie del terreno

Bulbo

Fig. 5.16 Parametros de interés en el disefio de un ancla perforada e inyectada
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5.2.1 Anclas en roca
La alta resistencia de la roca, en comparacién con la del suelo, hace que el tipo de anclaje mas
empleado sea el de flecha recta. En este tipo de anclaje, el bulbo tiene el mismo diametro del

barreno. La capacidad del ancla se puede estimar con la ecuacion siguiente:

P=DLz, (5-41)

donde,

P = capacidad ultima

D = diametro del bulbo

L = longitud de la zona de fijacién

Tut = resistencia ultima (friccionante) en la interfase bulbo-roca

La ecuacién anterior no es otra cosa que el area de contacto entre el bulbo y la roca multiplicada

por un esfuerzo de friccion promedio.

La validez de la ecuacién (5-41) esta basada en el cumplimiento de las suposiciones siguientes
(Littlejohn, 1979):

1. El esfuerzo friccionante entre el bulbo y la roca esta distribuido uniformemente

2. Los diametros del barreno y del bulbo son iguales

3. La falla se presenta en forma de un deslizamiento relativo entre el perimetro del bulbo y la pared
de laroca

4. No existen discontinuidades o planos débiles a lo largo de los cuales pueda inducirse la falla

5. No hay desprendimientos locales en la superficie del bulbo de anclaje

En ausencia de informacion sobre la resistencia al corte o pruebas de campo, se suele tomar como
valor de la resistencia friccionante ultima (t,:) un décimo de la resistencia a la compresién simple
(UCS por sus siglas en inglés). En la grafica 5.17 se observa el efecto del angulo de friccion

interna ¢ en la relacién t,/UCS.
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Fig. 5.17 Relacion entre ¢ y la relacion t,/UCS (Littlejohn, 1979)
La experiencia en el empleo de anclajes para roca en ingenieria civil y mineria han permitido
definir ciertos valores tipicos del esfuerzo ultimo de adherencia entre la roca y el mortero

endurecido que conforma el bulbo de anclaje. En las recomendaciones del PTI para el uso de

anclas pretensadas se presenta la tabla siguiente.

Tabla 5.5 Esfuerzos ultimos de adherencia tipicos para anclas en roca

Tipo de Roca Esfuerzo altimo (MPa)
Granito y Basalto 250 - 450
Caliza dolomitica 200 - 300
Caliza suave 150 — 200
Esquisto suave 30-120
Arenisca 120 - 250
Concreto 200 - 400

5.2.2 Anclas en suelo granular

La capacidad ultima de las anclas inyectadas se ve influida, ademas del tipo de suelo en el que
son colocadas, por el procedimiento constructivo en general y por la presion de inyeccion en
particular. Si la presion utilizada es baja, parte del mortero penetra los vacios y grietas en la zona
fija. Debido a estor, el diametro efectivo del bulbo es algo mayor que el del barreno. Para anclas de

este tipo, Littlejohn (1970) propuso la siguiente expresion:

P=Lntang¢ (5-42)
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donde,

P = carga ultima

L = longitud de inyeccion o de fijacién

n = factor dependiente de la permeabilidad del suelo, presién de inyeccién y sobrecarga del suelo

¢ = angulo de friccion interna del suelo

Littlejohn sugiere valores de n entre 400 y 600 kN/m cuando la permeabilidad (k) es mayor que 10™
m/s, y entre 130 y 165 kN/m para 10 <k <10® m/s. En la ecuacién (5-42) se nota inmediatamente
que no interviene el diametro del ancla, por lo que dicha expresion es de caracter empirico. Es

preferible, si se conoce el diametro del ancla, la siguiente ecuacion:

P :ﬂDLa'ntan5+%(D2 ~d?)yZN,  (5-43)

donde,
D = diametro del ancla
L = longitud fija
o’'n = presion efectiva de contacto a lo largo del ancla
n = factor dependiente de la permeabilidad del suelo, presién de inyeccién y sobrecarga del suelo
d = angulo de friccién entre bulbo y suelo (menor que el ¢ del suelo, usualmente)
d = diametro efectivo del barreno después del ancla
v = peso volumétrico del suelo
Z = Colchon de terreno por encima del ancla
N, = factor de capacidad de carga (ec. 5-44)
N, =e"™’ tan®(45° +q2§) (5—44)
La sencillez de la expresion (5-43) contrasta con la poca certidumbre en su empleo, debido a la

poca precision que se tiene al momento de calcular el diametro efectivo (D) y el coeficiente N,. La

practica comun es despreciar el segundo término de la ecuacion.
Cuando el mortero usado para sujetar el ancla se inyecta con altas presiones, se piensa que, una

parte de la presion aplicada queda retenida en la estructura interna del suelo (Hanna, 1982). En

este caso la resistencia ultima se calcula como sigue:
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P=KzDLo ,tan o (5-45)

donde,
K = coeficiente de presién de tierra

o’y = esfuerzo vertical efectivo a nivel del anclaje

El coeficiente “K” es funcion de varios factores, como son: presion de inyeccion, densidad relativa
del suelo y método de construccion. Considerando lo anterior, la ecuacién (5-45) se puede

modificar, quedando de la siguiente forma;

P=ap,z-DLtans  (5-46)

donde,
a = coeficiente adimensional menor a la unidad

pg = presion de inyeccion en unidad congruente

En la practica se ha observado que el valor de a depende de la permeabilidad del suelo. Su valor

varia entre 1/3 y 2/3.

La causa de la generacidén de una cierta presion almacenada no esta del todo comprendida, pero
parece deberse a la generacion de una capa filtrante en la interfase suelo-mortero (Hanna, 1982).
En los suelos gruesos dicha capa tiene una menor permanencia, lo cual permite la migracion del

cementante hacia los vacios y la consiguiente disipacion de presion.

Jorge (1970) estudié el efecto de la presion de inyeccion en la capacidad de carga de anclas
construidas en distintos materiales. La figura 5.18 resume los resultados obtenidos. En dicha figura
se observa que los materiales como la caliza dura alcanzas altas resistencias con poco incremento
de la presion de inyeccion. Otros materiales menos firmes y mas permeables como la arena de
Bruselas presentan un incremento sostenido en la capacidad de carga con el incremento en la
presion de inyeccion. Los materiales menos firmes como la marga requieren altas presiones de

inyeccion para generar resistencias aceptables.
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Fig. 5.18 Influencia de la presion de inyeccion en la capacidad ultima de anclajes en distintos tipos

de suelos (Jorge, 1970)

Debido a la incertidumbre en el empleo de expresiones matematicas para el calculo de la
capacidad de carga de las anclas inyectadas, se suelen emplear graficas obtenidas a partir de
resultados experimentales para el calculo de la capacidad ultima. Quiza el trabajo mas importante
en este sentido, es el debido a Ostermayer y colaboradores en la universidad de Munich,
Alemania. La figura 5.19 muestra una grafica elaborada a partir del ensayo de 30 anclas que
fueron llevadas a la falla. La longitud de anclaje fue variable. Todas las anclas tenian una

inclinacion de 20° con la horizontal.
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Fig. 5.19 Capacidad ultima en funcion de la longitud de fijacién para distintos tipos de suelos

(Ostermayer y Scheele, 1977)
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5.2.3 Anclas en suelo cohesivo

Los suelos arcillosos representan la condicién mas critica para la colocacion de anclas, tanto por
las dificultades en el proceso constructivo (debilitamiento de las paredes y construccidon de
campanas por ejemplo), como por las incertidumbres en su comportamiento en el tiempo (creep).
Por tal motivo, en la practica tradicional no se acostumbra el empleo de anclaje en suelos
arcillosos altamente plasticos (Ovando y Holguin, 2002). Whitlow (1994) también indica que los
suelos cuyo ¢,<90 kN/m? no se consideran adecuados para el empotramiento de anclas. No
obstante, se han desarrollado algunos sistemas que ayudan a salvar en parte estas dificultades.

En la practica se recomienda que el diametro del bulbo sea cuando menos 6 veces el del barreno.

Una formula que se emplea para calcular la capacidad ultima de anclas en suelos cohesivos es la

siguiente:
P =7zDLac, (5-47)

donde,

D = diametro del bulbo

L = longitud del bulbo

o = factor de adhesion (varia entre 0.45 y 0.60 dependiendo del método de instalacién)

c, = resistencia al corte no drenado

Mediante la experiencia en el uso de pilotes de friccion se ha podido determinar que o varia entre
0.30 y 1.00 (Ovando y Holguin, 2002). El primer valor es valido para el caso de arcillas

preconsolidadas y el segundo para arcillas normalmente consolidadas.

La ecuacion (5-47) es valida para anclas de flecha recta. En el caso de anclas con una campana

(fig. 5.20a) se puede utilizar la ecuacion siguiente:

_ T 2 N2
P=mDlac, +, (D ~DINC, (540

donde,

D = diametro del barreno

L = longitud del bulbo

D, = diametro exterior de la campana

N, = factor de capacidad de carga (igual a 9)
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En algunos casos se construyen anclas multiples (fig. 5.20b), cuando la arcilla es preconsolidada

rigida, de plasticidad media a baja. La capacidad total se calcula con la siguiente ecuacion:

P = DLac, +%(De2 ~D?)N,c, + fc,L D, (5 — 49)

donde,

f = factor de reduccién (0.75a 1)

L. = longitud de las campanas

D, = diametro del ancla en su parte recta

N, = factor de capacidad de carga (6 a 13) [ec. 5-49]

N, =(N,-1)cot¢ (5-50)

donde,

N, es el dado por la ec. 5-44

Fig. 5.20 Anclas de bulbo acampanado. Una campana (a) y multiples campanas (b)

La separacion de las campanas varia entre 1.5 y 2.5 veces el diametro de las mismas. Lo anterior
con el fin de que la superficie de falla se desarrolle en una superficie cilindrica definida por las
puntas de las campanas. También puede emplearse una ecuacién dada por Littlejohn (1979), que

da el espaciamiento 3l maximo para que se cumpla lo anterior.

2
&<MN

5-51
4D ¢ ( )
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donde,

dl = espaciamiento maximo de las campanas
D = diametro de la campana

d = diametro del barreno

N, = factor de capacidad de carga

5.2.4 Anclaje en arenas y gravas gruesas
Estos suelos se distinguen por sus altos volimenes de vacios y permeabilidad. Si el coeficiente de
permeabilidad (k) es mayor a 1x10* m/s los huecos a lo largo de la zona anclada se pueden
rellenar con mortero. La capacidad ultima (T) se suele calcular por medio de la siguiente formula
(Littlejhon, 1970).

T =10DLmtan ¢ (5-52)

donde,

D = diametro de la seccion fija del ancla

L = longitud fija del ancla

= angulo de friccion del suelo en término de esfuerzos efectivos

m = coeficiente dependiente del tamafo del grano del suelo que varia entre 150 y 600.

El valor de “m” puede calcularse con la siguiente expresion (Littlejhon, 1977):

logm=2.52+0.34logD;, (5-53)

donde:
Dsy = diametro tal que el 50% en peso del suelo es igual o menor (obtenido de la curva de

distribucion granulométrica del suelo).
En suelos de grano gruesa con buen drenaje, se puede utilizar lechada de cemento como relleno

en el tramo fijo del ancla. La adherencia entre el tendén y la lechada se logra por medio de

corrugaciones en la barra o usando un tubo que se expanda al aplicar la carga de preesfuerzo.
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5.2.5 Anclaje en limo y arenas finas

En suelos granulares muy finos que presenten un drenaje regular a malo (1x10° < k < 1x10*) la
lechada de cemento encuentra mayor dificultad para penetrar en el suelo. El tipo de anclaje es del
tipo flecha recta colada sin presion. La capacidad de carga ultima se puede calcular con la

ecuacion (5-49).

5.2.6 Anclaje en suelos granulares cementados con arcilla

Zeevaert (1994) presenta una elaborada metodologia para el disefio de anclas en el caso de
suelos granulares en una matriz de arcilla limo-arenosa fina con un grado de saturacion (S;) igual o
menor al 100%. Considera que la tension que el ancla puede tomar esta en funcion de diversos
factores, como son: la varilla y su esfuerzo nominal, granulometria del suelo, humedad,
dimensiones del bulbo, inclinaciéon del ancla, parametros de resistencia, cambios en el grado de
saturacion posteriores a la insercion del ancla y reduccién en los esfuerzos efectivos por un
incremento en la presion de poro debida a sismo. A continuacion se describe el método.

Con base en la figura 5.19 se establece el estado de esfuerzos efectivo. Por trigonometria, el

esfuerzo normal (c,) queda dado por la siguiente expresion:
o, =0,(cos’a+K,sin’ a) (5-54)

donde,
o, = esfuerzo vertical efectivo

o = angulo de inclinacion del bulbo
El valor medio del esfuerzo radial en la superficie del bulbo vale,

Jra

:%{cosza+(1+senza)Ko} (5-55)

A continuacién se hace una correccion de los esfuerzos radiales debida a Terzaghi (1942), para
considerar la existencia de esfuerzos radiales a cierta distancia de la periferia de la perforacion,

con la ecuacion siguiente:

O =0,1-—= (5-56)

donde,
Dy = diametro de la perforacion

Dy = diametro del bulbo
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Al combinar las ecuaciones (5-53) y (5-54) se tiene un esfuerzo radial efectivo igual a

DZ
o, = 022 El—D‘;_J{coson(H senza)Ko} (5-57)
b

La traccion admisible (T,) se determina con la siguiente ecuacion.

L _ DLt o, tng)

5-58
: o (5-58)

donde,

Dy = diametro del bulbo

L = longitud fija

C = cohesion

oy = esfuerzo radial efectivo

FS = factor de seguridad (minimo 2.0)

Los parametros del suelo utilizados son los debidos exclusivamente a la matriz arcillosa. La
precision de los resultados, al aplicar la ecuacion (5-56), depende de una adecuada estimacién de
los factores Dy, ¢ y ¢. De estos tres factores el que genera mayor incertidumbre es C, ya que el
valor obtenido en laboratorio (ci,») €n general diferira del de campo (c.). Para aproximar el valor
real (ce) se aplica una correccion por humedad y otra por granulometria. El valor de la cohesién a

utilizar en los calculos sera el siguiente:

Ce: (RH Rgr lab (5 - 59)
donde
R: = correccion por humedad

Rgr = correccion por granulometria

Ciab = cohesion determinada en laboratorio
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.= Diametro de la barra
D.= Diametro del bulbo
D.= Diametro del barreno

Fig. 5.21 Bulbo de anclaje y esfuerzos actuantes (Zeevaert, 1994)

5.3 Eficiencia de la longitud de anclaje
Las férmulas vistas anteriormente consideran una distribucién uniforme de esfuerzos y tienen la

siguiente forma general:

P=7,A (5-60)
donde,

P = carga ultima

Tut = esfuerzo ultimo en la interfase bulbo-suelo

A = area de contacto entre el bulbo y el suelo

Sin embargo la capacidad ultima no es proporcional a la longitud del bulbo. Esto se puede
observar en la curvas de la figura 5.19, debidas a Ostermayer. En términos generales una longitud

economica para la zona de fijacion es de entre 6 y 7 metros.

Para considerar la “no uniformidad” en la distribucion de esfuerzos se ha tratado de implementar
un factor no lineal. Casanovas (1989) propone emplear una longitud de fijacion aparente (L.e), €n

la cual se moviliza por completo la resistencia ultima.

1

T ) (5-61)

ve

Donde,

L = longitud de fijaciéon
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La ecuacion anterior no toma en cuenta el efecto de la falla progresiva. Para ello debe

considerarse un factor de eficiencia (fe). Al aplicarlo a la ecuacién (5-59) tenemos,

P=fgruA (5-62)

Barley (1995) analiz6 los datos obtenidos de pruebas en anclas que fueron llevadas a la falla en
distintos tipos de suelo. La figura 5.22 muestra los resultados de las pruebas y la curva de ajuste,

cuya ecuacion es:

fo =16L"" (5-63)

También propone una expresion para el caso de arenas, donde relaciona el factor de eficiencia

con el angulo de friccién interna del suelo (¢).

f, =(0.91)-""* (5-64)

0.9
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Fig. 5.22 Distribucién de la eficiencia en funcion de la longitud fija (Barley, 1995)

La curva de la figura 5.22 muestra una importante disminucion en la eficiencia para longitudes

mayores a los 5 metros.

Resumen del capitulo
Un ancla sélo puede restringir en forma satisfactoria los desplazamientos de una estructura o del
suelo, si esta firmemente sujeta a una zona fuera de la zona potencial de falla, que le permita

desarrollar la resistencia cortante suficiente. Para el calculo de la capacidad ultima pueden
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considerarse dos tipos de anclas: las de placa y las perforadas e inyectadas. El disefio geotécnico
de una placa y un muerto de anclaje es practicamente el mismo ya que tienen un mecanismo de
falla similar. La férmula empleada para el calculo de la capacidad ultima de una placa, obliga a
considerar su orientacion: horizontal, vertical o inclinada. Todas las teorias, con excepcion de la de
Meyerhof y Adams (1968) consideran que la placa es de forma circular. Las anclas perforadas e
inyectadas en roca o suelo, se distinguen por tener una zona libre, donde el elemento tensor no
estd en contacto con el suelo y otra de fijacion donde el tensor esta ahogado en la matriz
cementante que conforma el bulbo de anclaje. El bulbo se sujeta del material circundante por
friccion y adhesién, producto de los materiales empleados y el método de construccion. La
capacidad ultima de un ancla se considera igual al producto del area de contacto bulbo-suelo y la
resistencia cortante generada. Para predecir con un grado de aproximacion razonable la capacidad
de un ancla es necesario definir de la mejor forma posible las dimensiones del bulbo de anclaje y
los parametros del suelo. Estas dependen del método constructivo y presion de inyeccion
empleados. En el disefio se suele considerar una distribucion uniforme del esfuerzo en la interfase
bulbo-suelo. Sin embargo, esto no es del todo cierto, ya que la distribucién de los esfuerzos se
modifica segun el nivel de carga aplicada. Los esfuerzos tienden a concentrarse en el fondo del
bulbo.

Conclusiones
El mecanismo de falla en placas y muertos de anclaje, consiste en la formacion de una superficie
de falla cénica o cilindrica, cuyo eje se corresponde con la direccion en que se aplica la fuerza de

tension. La capacidad ultima se deriva principalmente de la resistencia pasiva del suelo.

En el caso de las placas horizontales, todas las teorias, excepto la de Meyerhof y Adams (1968) se
aplican a las de forma circular. La teoria de Balla da mejores resultados para el caso de suelos
densos, pero en el caso de arenas sueltas puede sobreestimar la capacidad. La teoria de Vesic
por su parte, da mejor resultado en arenas sueltas, mientras que en arenas compactas puede

subestimar la capacidad hasta en un 100%.

La capacidad de las anclas de placa vertical es funcidon de su profundidad. La carga ultima
depende de la resistencia pasiva que puede desarrollar el suelo, por lo que es aplicable la teoria
de Rankine. Al respecto, Ovesen y Stromann (1972) presentan una de las teorias mas completas,

ya que abarca el caso de placas aisladas y corridas.
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La capacidad de las placas inclinadas puede determinarse con una metodologia muy sencilla

presentada por Meyerhof (1973).

En el caso de las anclas inyectadas con o sin presion, la resistencia a la extraccién, se deriva de la
friccion entre el fuste y el suelo circundante. La capacidad ultima de un ancla depende de

resistencia del suelo, la geometria del bulbo y el procedimiento constructivo.

Considerando una distribucion de esfuerzos a lo largo del fuste, la capacidad ultima se define
como el producto del area de contacto por el esfuerzo cortante generado por friccién. La
distribucion en realidad no es uniforme y la longitud éptima de fijacién suele ubicarse entre los 6 y

7 metros.
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6. COMPORTAMIENTO Y MODOS DE FALLA

6.1 Comportamiento del suelo ante un cambio de esfuerzos

Durante muchos afios la teoria de la elasticidad se ha empleado en forma mas o menos
satisfactoria, para predecir la deformacién de materiales de ingenieria como el acero y el concreto
(la rama de la fisica que trata con este tipo de problemas es la mecanica de los cuerpos
deformables). Los materiales mencionados se caracterizan por tener un comportamiento elastico
hasta cierto punto, tal que, a iguales incrementos de carga corresponden iguales deformaciones.
Lo anterior se observa claramente en la parte recta (OA) del diagrama esfuerzo deformacién de la
figura 6.1a. Una propiedad muy importante de los cuerpos elasticos es la capacidad de recobrar su
configuracion inicial una vez retirada la carga que los deformé. No obstante, si el limite eléstico es

rebasado, el material fluye plasticamente y hay una deformaciéon permanente.

En el estudio de la mecanica de los suelos, muy pronto se demostr6 que éstos se apartan
rapidamente del comportamiento elastico. El estudio de la grafica esfuerzo deformacién
(idealizada) de un suelo (fig. 6.1b) nos muestra las distintas respuestas ante la carga (OA),
descarga (AB) y recarga (BC), respectivamente. En forma general, las deformaciones que ocurren
tienen dos componentes, una recuperable (elastica) y otra no recuperable (plastica). Si se retira la
carga aplicada, Unicamente se recupera la parte elastica (BD) y queda una deformacion

permanente (OB). A este comportamiento se le denomina elastoplastico.

(b)

-~ (a)
Elastico lineal 4 Carga C
A
B
=N e )
o, G Respuesta elastica
p Elastico no-lineal ..E durante la descarga
2 8
[}
w
> o B D  Deformacién
o i 3 Elasti
Deformacion (g,) }«-Pldstico»|«Elastico»|

Fig. 6.1 Curvas idealizadas para comportamiento elastico (a) y elastoplastico (b)
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6.2 Movimientos del suelo en una excavacion
Muchos problemas geotécnicos tienen que ver con obras donde el suelo es sometido a una
sobrecarga (construccion de edificios, terraplenes, etc.) 0 a una descarga (excavaciones, tuneles,

etc.). En el primer caso el suelo se comprime y en el segundo se expande.

Al aplicar una sobrecarga, puede esperarse una deformacion inmediata y otra diferida, que se
incrementa en el tiempo. El primer tipo de deformacién es de caracter elastoplastico, de tal forma
que si la carga se retira, el suelo so6lo se recupera parcialmente. El segundo tipo de deformacién es
de tipo viscoso, no recuperable. Cabe mencionar que en el caso de los suelos finos plasticos
(limos y arcillas) el agua en su interior juega un papel muy importante en la rapidez con que se
deforman. A este fendmeno, llamado consolidacién, se le suele descomponer en dos partes para
su estudio: la consolidacion primaria, producto de la expulsiébn de agua de los poros, de acuerdo
con la teoria de Terzaghi (1947) y la secundaria que representa un reacomodo estructural de las
particulas del suelo. En los suelos granulares (arenas y gravas) la mayor parte de la deformacion

total que experimentard la estructura se presenta en forma inmediata y en los finos a largo plazo.

— i
e ——— 7 7 TR
Excavacion
_....-——-l Muro
Y./ et
TR | AR
e ':::.--:_.:

-------- Movimiento a corto plazo o inmediato
--—-- Movimiento a largo plazo o expansion

Fig. 6.2 Movimientos en el suelo por excavacion (Hanna, 1982)

La expansion del suelo se debe a una recuperacién elastica, motivada por un alivio de esfuerzos
(como el de una excavacion por ejemplo), ya sea que el material sea de tipo friccionante o
cohesivo. En el segundo caso, sin embargo, se cuenta con cierto potencial de expansion adicional
por absorciéon de agua (particularmente en las arcillas). En la figura 6.2 se muestra en forma

cualitativa los movimientos experimentados por el suelo a raiz de una excavacion.
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6.3 Comportamiento de las estructuras ancladas

En las estructuras ancladas hay una interaccion permanente entre las anclas, el suelo circundante
y la estructura estabilizada. Un ejemplo muy claro es el caso de una excavacion profunda, cuyas
paredes son sostenidas por una tablestaca anclada, donde retiro del material se hace por etapas.
Para ejemplificar lo anterior se presentan a continuacion los resultados de un estudio presentado
por la Administracion Federal de Autopistas (Federal Highway Administration) de los Estados
Unidos (U.S. Department of Transportation, 1999). Dicho ejemplo se refiere al comportamiento

observado en un modelo de muro anclado en dos niveles con una altura de 1.90 metros (fig. 6.3).

Muro

" Arena uniforme (SP)
Dr = 45.55%
¥= 15.7 kN/m3

0.46m

0.76m

H=19 m Ancla superior

o

=== Ancla Inferior

Fig. 6.3 Modelo de muro flexible anclado (U.S. Dep. of Transportation, 1999)

En lo que sigue, con referencia a la figura 6.4, se describe el comportamiento observado en cuanto

a las presiones y deformaciones del muro en cada una de las etapas de excavacion.

En la primera etapa (fig. 6.4a) el muro trabaja en cantiliver. Al no haber restricciones para su
desplazamiento, el diagrama de presion en el respaldo es de forma triangular, segun la teoria de
Rankine. Como el muro se encuentra firmemente empotrado, se tiene una condicion de soporte
fijo. En la segunda etapa (fig. 6.4b), la tension del ancla (1.2 veces la carga de trabajo) forza al
muro a un estado de presidn pasiva que se reduce cuando la tension del ancla se disminuye a un
75% de carga de disefio. La presion en el respaldo se acerca a la condicién en reposo. En la
tercera etapa (fig. 6.4c) el retiro del material ubicado por debajo del primer del nivel de anclaje, no
afecta significativamente la forma del diagrama de presion, pero si a los desplazamientos del
muro. En la dltima etapa (fig. 6.4d), al final de la construccion, los dos niveles de anclaje restringen
el desplazamiento del muro lo suficiente, para provocar que el diagrama de presion adquiera la
forma aproximadamente trapecial de los diagramas de presidn aparente, propuestos inicialmente

por Terzaghi y Peck, que son los que se emplean en el disefio actual.
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Fig. 6.4 Comportamiento del modelo de muro flexible anclado durante las etapas de construccién
(U.S. Dep. of Transportation, 1999)

6.4 Modos de falla

En ingenieria, el andlisis y disefio de cualquier estructura debe hacerse atendiendo a los posibles

modos de falla. Estos se han logrado definir con base en la experiencia adquirida a través del

tiempo. La explicacion del fendmeno se complementa mediante la aplicacion modelos teéricos con

diversos grados de aproximacion, ajustados de la mejor forma posible a la realidad observada. En

geotecnia lo anterior es particularmente cierto, ya que sus métodos de andlisis cominmente

surgen de la observacion y estudio de la forma en que fallan el suelo y las estructuras de tierra.

En mecanica de suelos el especialista se enfrenta a dos tipos de problemas: de estabilidad y

elasticidad (Terzaghi, 1943). Actualmente se les denomina estados limite de falla y de servicio,
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respectivamente. El estado limite de falla tiene que ver con las condiciones existentes justo antes
de sobrevenir la falla por flujo plastico, sin considerar el efecto de las deformaciones. El estado
limite de servicio estd relacionado con las deformaciones que puede sufrir el suelo por un

incremento en las cargas aplicadas, sin tomar en cuenta las condiciones de esfuerzo.

El estado limite de falla, en el caso de los suelos se manifiesta en la generacién de una superficie
de falla, que puede o no, desarrollarse en forma subita. La ubicacion y el momento en que se
forma dicha superficie, distan de tener una solucion cerrada. Por ello, la practica actual consiste en
evaluar el factor de seguridad para una serie de potenciales superficies de falla, propuestas por el
proyectista. Como el nimero de éstas es practicamente infinito, se debe aplicar el mejor criterio
para definir las mas criticas. Una de las condiciones que deben cumplir es que el mecanismo de

falla sea cinematicamente admisible.

La forma en que fallan las estructuras ancladas se clasifica en tres grupos, que son:

Local.- Solo es involucrada una porcion limitada del volumen total de suelo

2. Estructural.- Cuando hay una ruptura o deformacion excesiva del elemento tensor o de
retencion

3. General o global.- El conjunto formado por suelo, anclas y elemento de retencién se

movilizan en conjunto

Para cada uno de los tres tipos mencionados existen casos particulares que se describen mas
adelante. La clasificacion presentada y la mayor parte de las figuras estdn basadas en las
presentadas en la circular No.4 de la Administracion Federal de Autopistas de los Estados Unidos
(Dep. of Transportation, 1999) y el “Manual de construccion geotécnica” de la sociedad Mexicana

de Mecénica de Suelos (Ovando y Holguin, 2002).

6.4.1 Falla local

Antes de colocar el anclaje (fig. 6.5a).- En el caso de un tablestacado se manifiesta por un giro y
desplazamiento del muro hacia el frente. En el caso de cortes verticales puede darse en forma de
un deslizamiento, cuya superficie de falla puede o no ser profunda. Comidnmente se presenta por
una mala planificacion de las etapas de excavacion. Esto es, que la altura vertical del corte en un

momento dado, sea mayor que la minima necesaria para que el suelo se sostenga por si mismo.
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Esta altura, denominada critica se calcula en forma clasica mediante la teoria de Rankine con la

siguiente ecuacion (suelo con cohesion y friccion):

Ho=" N, (6-1

/4

donde,

H. = altura critica del corte

¢ = cohesién aparente

v = Peso volumétrico del suelo
N, = tan®(45° + ¢/2)

Extraccion del bulbo (fig. 6.5b).- Se presenta cuando se excede la resistencia por friccion y
adhesion en la interfase bulbo—suelo. Cuando el fondo de las anclas es de tipo acampanado, se
considera que dicha resistencia es movilizada en el perimetro del area aumentada. Puede deberse

a una sobreestimacion de las dimensiones del bulbo y/o de la friccion en el fuste.

Falla cdonica (fig. 6.5c).- Se caracteriza por el desarrollo total o parcial de una superficie de
deslizamiento a partir del fondo del ancla. Como resultado, cierto volumen de suelo es desalojado.
Esto es tipico de las anclas superficiales con una relacion H/h<5, donde H es la profundidad del
ancla y h es el ancho de la placa. Un caso particular de este mecanismo es la falla de tipo

cilindrico, cuando la superficie de falla se desarrolla a lo largo de una superficie sin curvatura.

Capacidad de carga (fig. 6.5d).- La diferencia de niveles debida al relleno en el respaldo de una
tablestaca o por la construccion de un terraplén, induce una sobrecarga al nivel de la cimentacion.
Si la resistencia al corte en el suelo de cimentacion se ve excedida, se tendra una falla que puede
abarcar parte o la totalidad de la estructura. Lo anterior puede deberse a una mala estimacion de
los parametros de resistencia del suelo, la aplicacion de un factor de seguridad insuficiente o la

generacion de una componente de fuerza vertical por una inclinacion excesiva de las anclas.

Insuficiente resistencia pasiva (fig. 6.5e).- La estabilidad de las tablestacas ancladas requiere la
movilizacién de resistencia pasiva en el suelo frente al muro, a lo largo del tramo empotrado. En
muros flexibles donde la presidén pasiva es una componente muy importante de la estabilidad, ésta

se reduce por un factor de seguridad (minimo 1.5).
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Tablestaca Superficie
en voladizo
\\ de falla
\\\\

Placa de
“““ - anclaje

Bulbo de
anclaje

Identacion

d) e)
Fig. 6.5 Fallas del suelo. Antes de colocar el anclaje (a); extraccion del bulbo (b); falla cénica (c);

capacidad de carga (d) e insuficiente resistencia pasiva

6.4.2 Fallas de tipo estructural

Falla de adherencia tendén—mortero (fig. 6.6a).- Sucede cuando hay un desplazamiento relativo
entre el acero del ancla y el mortero de inyeccién. La probabilidad de una falla de este tipo es
mayor en materiales rocosos o suelos altamente cementados. Una falla de este tipo se evita
procurando que la fuerza en el ancla no exceda un cierto porcentaje de la resistencia al esfuerzo

cortante en el mortero.

Falla del tendén (fig. 6.6b).- Corresponde a la falla estructural del tenddn ya sea por deformacién
excesiva o por ruptura. Este tipo de falla es comin en los anclajes de roca y rara vez se presenta
en suelos. Para evitar una falla de este tipo, en anclajes de tipo permanente, el maximo esfuerzo
de tension permisible es de un 60% de la fuerza de tension en el limite elastico y en anclajes

temporales se permitira usar un valor 75%.

Flexion de elemento estructural (fig. 6.6¢c).- Se considera que una falla de este tipo se ha
presentado cuando el elemento de retencion (tablestaca por ejemplo) presenta una deformacion

por flexion, tal que se excede el estado limite de servicio de la estructura. Para evitar que esta falla
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se presente debe determinarse en la mejor forma posible la distribucion de presiones en el

respaldo, con la cual se calculan el momento flexionante maximo.

deflexion
excesiva

a) b) C)

Fig. 6.6 Fallas de tipo estructural. Adherencia tendén-mortero (a); tendoén (b) y flexion (c)

6.4.3 Falla general

Es toda aquella falla que incluye al sistema usado como anclaje, suelo y elementos de soporte. La
determinacion de la seguridad se realiza considerando que el suelo en estado de falla se mueve
como cuerpo rigido. La revision de estos mecanismos de falla es similar a la que se aplica en el

disefio de muros de retencion de gravedad.

Volteo (fig. 6.7a).- Esta falla se presenta cuando el conjunto formado por la estructura de
retencion, sistema de anclaje y masa de suelo estabilizada, giran hacia el frente como cuerpo
rigido con centro en el pie. La condicion anterior es la que normalmente se revisa, no obstante, es
recomendable que el momento de volteo se calcule también para otras profundidades alrededor de

uno o mas puntos de giro ademas del pie (Ovando y Holguin, 2002).

Deslizamiento (fig. 6.7b).- El empuje activo en el respaldo de la estructura de retencién puede
hacer que, la resistencia a la friccion entre la base del muro y el terreno de cimentacién se vea
excedida, dando lugar a un desplazamiento de magnitud inadmisible en el sentido horizontal. Este

mecanismo puede ser el critico cuando el suelo subyacente es de baja resistencia.

Rotacional (fig. 6.7c).- Para la revision contra una falla de este tipo se consideran las hipétesis y
métodos de equilibrio limite discutidos en el capitulo 8. El analisis contra esta falla se verifica antes

y después de la colocacién de las anclas.
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Fig. 6.7 Fallas de tipo general. Volteo (a); deslizamiento (b) y rotacional (c)

Resumen del capitulo

La teoria de la elasticidad se emplea para predecir la deformacion de materiales ingenieriles como
el acero y el concreto. Una propiedad muy importante de los cuerpos elasticos es la capacidad de
recobrar su configuracion inicial una vez retirada la carga que los deformé. En mecénica de suelos,
se ha demostrado que éstos se apartan rapidamente del comportamiento elastico. Las
deformaciones que sufre tienen dos componentes, una recuperable (elastica) y otra no recuperable
(plastica). Si se retira la carga aplicada, Unicamente se recupera la parte elastica y queda una
deformacién permanente (comportamiento elastoplastico). Muchos problemas geotécnicos tienen
gue ver con obras donde el suelo es sometido a una sobrecarga o a una descarga, en el primer
caso hay una compresion y en el segundo una expansion. Al aplicar una sobrecarga, se presenta
una deformacion inmediata y otra diferida, que se incrementa en el tiempo. En los suelos
granulares (arenas y gravas) la mayor parte de la deformacién total que experimentara la
estructura se presenta en forma inmediata y en los finos (limos y arcillas) a largo plazo. La
expansioén del suelo se debe a una recuperacion elastica, motivada por un alivio de esfuerzos, las
arcillas, sin embargo, cuentan con un potencial de expansion adicional por absorcién de agua. En
las estructuras ancladas hay una interaccion permanente entre las anclas, el suelo circundante y la
estructura estabilizada. Se presenté el caso de un modelo de tablestaca anclada donde el retiro del
material se hizo por etapas, para ejemplificar el cambio en la distribucion de esfuerzos y
deformaciones a lo largo de las etapas constructivas. En ingenieria, el andlisis y disefio de
cualquier estructura debe hacerse atendiendo a los posibles modos de falla. Estos se han logrado
definir con base en la experiencia adquirida y la aplicacién de ciertos modelos teoricos ajustados

de la mejor forma posible a la realidad. En geotecnia lo anterior es particularmente cierto, ya que
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sus métodos de analisis surgen de la observacion y estudio de la forma en que fallan el suelo y las
estructuras de tierra. La forma en que fallan las estructuras ancladas se clasifica en tres grupos,
que son: 1) Local, cuando solo es involucrada una porcion limitada volumen total del suelo; 2)
Estructural, cuando hay una ruptura o deformacion excesiva del elemento tensor o de retencién y
3) General o global, cuando el conjunto formado por suelo, anclas y elemento de retencién se

movilizan en conjunto.

Conclusiones
El comportamiento de los suelos queda mejor representado al considerar para éstos un

comportamiento de tipo elastoplastico, en vez de uno plastico.

Cualquier modificacién del estado de esfuerzos en el suelo, ya sea aplicando una sobrecarga o

descargandolo induce una deformacion temporal (elastica) y otra permanente (plastica).
El estado de esfuerzos y deformaciones en una estructura anclada, se modifica durante las
distintas etapas constructivas, por lo que, en el disefio, debera considerarse la condicion méas

critica, para cada uno de los elementos constituyentes.

El estudio de la forma en que pueden fallas las estructuras ancladas, permite considerar en el

disefio los modos mas probables de falla.
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7. ESTABILIZACION DE TALUDES Y TUNELES EN ROCA

La Ingenieria Civil se apoya en la Geologia durante la planeacién de un proyecto y la
ejecuciéon de la obra. En muchos casos el disefio y métodos constructivos dependen del tipo
de suelo o roca presentes; la construccion de caminos y presas son dos claros ejemplos. A
pesar de que las obras de ingenieria pueden diferir en mas de un sentido, tienen un
denominador comun, esto es que, tanto en la etapa de construccion como en la de
operacion, su seguridad ante una falla depende de que el suelo o roca desarrolle la
resistencia suficiente ante las fuerzas que tienden a desestabilizarla (sobrecargas, peso
propio, sismo, etc.) y que en ultima instancia provoquen la falla. Al conocer la geologia del
sitio donde se verificara la obra, el ingeniero puede determinar el mecanismo de falla mas

probable y con base en ello tomar medidas preventivas.

El analisis de estabilidad de un talud o excavacion en roca, permite definir la necesidad de
implementar un sistema de anclaje que aporte la fuerza externa necesaria para evitar la falla.
El mismo analisis, permite definir la geometria y peso del material potencialmente inestable y
con base en ello las cargas que deben soportar las anclas, su longitud e inclinacién. Las
anclas incrementan la resistencia al corte, a la tension o soportan en forma directa el peso
del bloque inestable. La figura 7.1 muestra un talud en roca, anclado con el fin de evitar la

falla por volteo.

Anclas

Fig. 7.1 Anclaje de talud conformado por bloques sueltos
Basicamente existen dos tipos de anclas: las de tensidén y las de friccion. Las primeras

incrementan el esfuerzo normal en la superficie de falla y por tanto la resistencia al corte. Las

de friccién toman los esfuerzos de tension que el talud es incapaz de resistir. EI empleo de
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uno u otro tipo depende del mecanismo de falla mas probable. El ancla puede estar sometida

a tension pura, o a combinaciones de esfuerzos (fig. 7.2).

Separacion en la
Discontinuidad

a: Tension + corte

b: Tensién pura

c: Tension + corte

d: Corte + Tension

e: Corte puro

f: Corte + Compresion

. onto
Desp\aza‘“\e“

Corte en la
discontinuidad

Fig. 7.2 Bloque de roca con elementos de refuerzo con orientaciones distintas (Barley y
Windsor, 2004)

En lo que sigue se exponen las condiciones que afectan la estabilidad de taludes y tineles
en roca, y ademas se exponen los métodos empleados para el analisis de estabilidad antes
de anclar. Posteriormente se muestran algunos métodos empleados en la determinacion del
numero de anclas para algunas condiciones tipicas. Finalmente se ven los tipos de anclas

para roca mas usuales en las ingenierias civil y minera.

7.1 Resistenciade laroca

En estado inalterado la roca posee una resistencia a la compresion importante y una
resistencia a la tensién menor, pero no despreciable. Su resistencia al corte es superior a la
que exhiben los suelos y es precisamente la que interesa al ingeniero conocer para efectos
de un analisis de estabilidad. No obstante, dentro de la amplia variedad de rocas existen
algunas con resistencia al esfuerzo cortante inherentemente baja, por lo que merecen

especial atencion, entre ellas podemos enumerar las siguientes (Herrera, 2002):

Rocas alteradas o intemperizadas donde prevalecen minerales arcillosos

2. Rocas igneas extrusivas pseudoestratificadas y heterogéneas (tobas y brechas
volcanicas intercaladas con lava)
Tobas y rocas piroclasticas de edad reciente

Lutitas mal cementadas y secuencias de lutitas y areniscas

85



Estabilizacion de taludes y tlneles en roca

5. Rocas metamorficas (pizarras y filitas), asi como esquistos de composicion micacea,

de sericita, talco y clorita.

La tabla siguiente resume las propiedades tipicas de diversos tipos de rocas.

Tabla 7.1 Propiedades tipicas de resistencia de distintos tipos de roca (Stillborg, 1986%)

Resistenf:’ia Resistencia a Médulo de indice de Angulo de
Clase de roca Tipo de roca Compr?smn latension , o Elasticidad, E carga puntual friccién, ¢
No confinada,
o, (MPa) (MPa) (GPa) lss0) (MPa) (grados)
Sedimentaria Caliza 50 - 200 5-20 20-70 05-7 33-40
Lutita 5-15 - - 0.1-6 -
Arenisca 50 — 150 5-15 15-50 02-7 25-35
Limolita 5-200 2-20 20-50 6-10 27 - 31
Pizarra 50 — 100 2-10 5-30 - 27
Metamorfica Gneiss 100 — 200 5-20 30-70 2-11 23-29
Marmol 100 — 200 5-20 30-70 2-12 25-35
Cuarcita 200 - 400 25-30 50 - 90 5-15 48
ignea Basalto 100 — 300 10-15 40-380 9-14 31-38
Gabro 100 — 300 10-15 40-100 6-15 -
Granito 100 - 200 5-20 30-70 5-10 29-35

A menos que la masa rocosa sea homogénea y esté libre de discontinuidades, su resistencia
en estado inalterado (como la obtenida de una probeta de pequefias dimensiones) no es
representativa del conjunto del cual forma parte. Las masas rocosas normalmente estan
constituida por una serie de bloques mas o menos intactos separados por grietas o fracturas
(Hunt, 1986), por ello, la falla normalmente no esta definida por la resistencia al corte de sus

componentes individuales, sino de la resistencia a lo largo de las discontinuidades.

A manera de ejemplo, considérese el caso de un talud formado en una roca dura, pero
fracturada a tal grado, que incluso pudiera pensarse en la posibilidad de una falla de tipo
rotacional (curva AB de la fig. 7.3) -lo cual es improbable tratdndose de roca-. Si a partir de
un bloque intacto se labra una probeta de pequefias dimensiones para su ensaye, ésta no
mostrara signo alguno de las discontinuidades existentes en el campo y su resistencia,
naturalmente, sera mayor que la movilizada entre los bloques, a lo largo de la superficie
semicircular AB o de algun plano tal como el CD.
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probeta

Fig. 7.3 Representatividad de una probeta inalterada para un talud en roca muy fracturada

El acomodo espacial de las discontinuidades se define en la practica por medio de un
estudio de geologia estructural. Dicho estudio nos informa acerca de la direccién, orientacién
y echado de juntas, grietas y fallas que atraviesan la region de Interés. Si el sistema de fallas
se conoce en forma detallada, se puede inferir el mecanismo de falla mas probable por

simple geometria.

Para ejemplificar el efecto que tiene la orientacién de las discontinuidades en una obra dada
considérese la figura 7.4, en ella se observa la seccion de un proyecto carretero. El trazo
cruza por una zona donde el suelo esta conformado por una serie de estratos que
originalmente se depositaron en forma horizontal, pero que debido a movimientos tecténicos,

actualmente tienen cierta inclinacion (fig. 7.4a).

Fig. 7.4 Efecto que tiene la orientacion de las discontinuidades en la construccion de un

camino. Seccidén proyectada (a) y corte ejecutado (b).
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Los problemas de estabilidad en el caso de taludes en corte no solamente se derivan de los
defectos propios de la roca. Durante la construccion, por ejemplo, una voladura deficiente
puede dar como resultado un fracturamiento excesivo (fig. 7.5) y la generacion de bloques

sueltos potencialmente inestables en una roca que a priori se presenta estable.

(b)

Fig. 7.5 Fracturamiento debido al procedimiento constructivo. Voladura normal (a) y

controlada (b)

7.2 Discontinuidades

Las discontinuidades representan una zona de falla potencial debido a su menor resistencia
al corte. La estabilidad de una estructura apoyada o excavada en roca depende de sus
caracteristicas geométricas y de la resistencia maxima que puedan desarrollar a lo largo de
todos los posibles planos de deslizamiento. Los bloques potencialmente inestables pueden
definirse conociendo el rumbo y echado (fig. 7.6) de cada una de las discontinuidades que

cruzan la zona de interés.

o =angulo rumbo
B =angulo echado

7

|

direccién
echado

-

Plano de la
discontinuidad

vector del
echado

Fig. 7.6 Rumbo y echado de una discontinuidad
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Para un estudio sistematico, las discontinuidades se clasifican en varios tipos, estos se

definen a continuacion.

Juntas.- Son separaciones o fracturas en la roca a lo largo de las cuales no ha ocurrido un
desplazamiento relativo entre los lados opuestos. Pueden presentarse o no en forma
sistematica. El primer caso se refiere a un conjunto orientado en forma paralela. En el
segundo caso no hay un patrén definido. Las juntas son la caracteristica mas comun y

significativa de la roca.

Fallas.- Son similares a las juntas, pero en este caso hay evidencia de desplazamientos
relativos de importancia. Se clasifican en activas e inactivas. Las primeras son motivo de
mayor preocupacion para el ingeniero ya que pueden provocar dafios a las estructuras

ubicadas en la cercania o sobre ellas.

Fracturas de clivaje.- El clivaje es la capacidad de un material para romperse mas
facilmente en una direccién que en otra, lo cual determina un plano de debilidad tipico del

mineral que constituye a la roca. Se manifiesta por medio de una fractura a gran escala.

Estratificacion.- Unicamente se presenta en las rocas sedimentarias y se debe a su
particular génesis. Los planos de estratificacion representan una interrupcion en la
deposicion del material. En su origen los estratos se acomodan horizontalmente, pero con el
tiempo, debido al efecto de la tectonica de placas pueden quedar con un echado cualquiera,

incluso uno que favorezca el deslizamiento.

El conocimiento y disposiciéon espacial de las discontinuidades permite definir
geométricamente el mecanismo de falla. Una descripcion que incluya los aspectos que se
enumeran a continuacion (Simons, 2001) permite conocer en forma mas certera la

posibilidad de ocurrencia de una falla y en su caso determinar el factor de seguridad.

Orientacion
Espaciamiento
Tamafio y forma de los bloques

Persistencia

o w0 bdh =

Rugosidad
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Resistencia de la pared
Separacién y relleno
Recubrimiento de la pared

Flujo de agua

S © © N o

0. Grupos

Los puntos 2 al 7 se muestran en la figura 7.7.

Orientacion.- Queda definida mediante el rumbo y echado. El rumbo es la direccion de la
linea de interseccion entre un plano horizontal y el plano (inclinado) de las capas o estratos.
El echado es el angulo maximo de inclinacion de la superficie considerada con relacion a un

plano horizontal (fig. 7.6).

Espaciamiento.- Es una medida fundamental del grado de fracturamiento. Se define como

la distancia perpendicular entre discontinuidades adyacentes.

Tamaio y forma de los bloques.- Son indicadores del posible comportamiento y estabilidad

de las masas de roca. Ambos quedan definidos por medio de los dos conceptos anteriores.

Persistencia.- Es la longitud de la discontinuidad. Aunque es un factor muy importante, en la

practica es dificil de determinar cuando la fractura no esta totalmente expuesta.

rellenc

grupo de
discontinuidades

Fig. 7.7 Descripcion de las discontinuidades (Simons, 2001)
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Rugosidad.- Es una medida de la textura superficial de la roca debida a las pequefas
ondulaciones de su superficie. La resistencia al corte a lo largo de una discontinuidad,

siempre que no esté rellena 0 muy separada depende de su rugosidad.

Resistencia de la pared.- Se refiere a la resistencia a la compresion equivalente de las
paredes adyacentes a la discontinuidad. Esta resistencia puede ser menor a la de la roca
intacta, debido al intemperismo y erosion. Es un factor importante de la resistencia al corte y

de la deformabilidad.

Separacion y relleno.- La separacion es la distancia perpendicular entre las dos paredes
adyacentes. La discontinuidad puede contener aire, agua o algun relleno. El relleno puede
ser arena, limo, silicio, arcilla, etc. Si el relleno es mas débil y/o compresible que la roca
madre, su presencia puede tener un efecto significativo en el comportamiento ingenieril de la

roca.

Recubrimiento de la pared.- El relleno descrito anteriormente, puede incluir recubrimientos

muy delgados que pueden resultar en una menor resistencia al corte de la junta.

Flujo de agua.- El agua fluye naturalmente por las discontinuidades y dificilmente lo hace a
través de la roca intacta. Es importante saber si la discontinuidad esta seca, humeda o llena

de agua actualmente y si esta condicion puede cambiar en el futuro.

Grupos de discontinuidades.- La apariencia fisica de la roca estda dominada por el nimero

de grupos de discontinuidades que pueden cruzarse mutuamente.

7.3 Resistencia al corte
Para analizar la estabilidad de un sistema de bloques de roca, es importante conocer los
factores que controlan la resistencia al corte de las discontinuidades que separan a los

bloques; el criterio mas empleado es el de Mohr-Coulomb.

Supongase que un espécimen dividido a la mitad por una junta cementada, se somete a una
prueba de corte directo (fig. 7.8a). El plano de corte esta liso y libre de rugosidades. Sobre
éste actuan un esfuerzo normal o, y otro cortante 1 que se incrementa para obtener un

desplazamiento 6. El resultado es una grafica como la mostrada en la figura 7.8b; en ella se
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observa que la resistencia al corte se incrementa rapidamente hasta alcanzar un valor pico a

partir del cual comienza a decrecer y no se detiene hasta alcanzar su resistencia residual.

Si las resistencias ultima y residual para distintos esfuerzos normales se grafican, el
resultado es un par de lineas rectas (fig. 7.8c); la correspondiente a la resistencia pico forma

un angulo ¢ con la horizontal y la representativa de la resistencia residual un angulo ¢..

~»‘ ’-— desplazamiente 5
(a)

esfuerzo cortante t

esfuerzo normal 9,

.~
& o . g

z o resistencia pico
o resistencia pico E P
G ot o
o s
o [
= ]
] 2 resistencia residual
o @
5 i
2 : T i br
i resistencia residual 2 s
(] W
£ L

desplazamiento 3 esfuerze normal o,
(b) (c)

Fig. 7.8 Resistencia al corte en una superficie lisa de roca (Hoek, 2000)
La relacién entre la resistencia pico y el esfuerzo normal esta dada por la siguiente expresién
r,=C+o, tang (7-1)
donde,
T, = resistencia pico al esfuerzo cortante
¢ = resistencia cohesiva del cementante

o, = esfuerzo normal al plano de falla

¢ = angulo de friccion

Para alcanzar la resistencia residual, es necesario romper la resistencia cohesiva, con lo cual

el término ¢ desaparece y la expresidon anterior queda
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r,=o,tang,  (7-2)

donde,

¢, = angulo de friccion residual

En mecanica de rocas ocurre una cohesion verdadera cuando se trata de cortar superficies
cementadas. En la practica, sin embargo, el término cohesidén se usa mas por conveniencia y
se refiere a una cantidad matematica relacionada con la rugosidad superficial, que no es mas

que la interseccion de la linea recta con el eje t para un esfuerzo normal nulo.

La superficie de una discontinuidad en la naturaleza nunca es tan lisa como una superficie
cortada en una prueba para determinar el angulo de friccion basico. Las ondulaciones o
asperezas tienen una influencia significativa en el comportamiento ya que incrementan la
resistencia disponible. Patton (1966) demostré en forma experimental la influencia de las
ondulaciones por medio de especimenes de roca cortados en forma de sierra (fig. 7.9a). El
desplazamiento relativo entre dos superficies de este tipo (sin rompimiento de los dientes)
solo es posible si se permite una cierta dilatacién y el incremento correspondiente del

volumen.
La resistencia de los especimenes de Patton se calcula con la siguiente expresién

7 =0, tan(g, +i) (7-3)

donde,
¢ = es el angulo de friccidn basico

i = angulo de inclinacién de los dientes
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(g + i)

(@) 1

-
- > falla de la
esfuerzo normal % %. e
o
f ]

3 I Hicie d
esfuerzo = 2 -::orl:e_ en la superficie de
cortante 8 los dientes de sierra

(]

W

L 1]

S

esfuerzo normal s,

(b)

Fig. 7.9 Resistencia al corte de una superficie rugosa (Patton, 1966)

La ecuacioén (7-3) solo es valida para esfuerzos normales bajos. Para esfuerzos mayores, la
resistencia del material intacto es excedida y los dientes se rompen, dando como resultado

una resistencia al corte mas proxima a la de la roca intacta.

La propuesta de Patton, aunque simple, no refleja en forma realista el hecho de que el
cambio en resistencia al corte es gradual antes que abrupto. Barton y sus colaboradores
(1973, 1976, 1977, 1990) estudiaron el comportamiento de juntas naturales y propusieron

que la ecuacion (7-3) se escribiera de la siguiente forma:

n

r=o, tan[géb + JRC log, [JCSD (7-4)
(o}

donde,
JRC = coeficiente de rugosidad (joint roughness coefficient)

JCS = resistencia a la compresion de la pared (joint wall compressive strength)

El coeficiente JRC es una cantidad adimensional que puede determinarse comparando el

perfil de la discontinuidad en campo con las dadas por Barton y Choubny (Anexo 2).

La resistencia a la compresion de la roca en la pared (JCS) puede hacerse con la propuesta
de Deere y Miller (1966) [Anexo 3].

Para tomar en cuenta el efecto de escala al usar probetas pequefias, Barton y Bandis (1982)

proponen usar la siguiente expresion
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L -0.02JRC,
JCR, = JRCO[L“J (7-5)

(o]

donde,

JRC, = coeficiente de rugosidad corregido

JCR, = coeficiente de rugosidad obtenido de una probeta de 100 mm
L, = longitud de la probeta

L = longitud del bloque en campo

Debido a que la probabilidad de encontrar una zona débil es mayor en areas grandes. Barton
y Bandis (1982) propone corregir el valor de JCS obtenido en laboratorio con la expresion

siguiente:

o

L —0.03JRC,
JCS, = JRCO(L“J (7-6)

donde,

JCS, = resistencia a la compresién en campo

JCS, = resistencia a la compresion obtenida en laboratorio
L, = longitud de la probeta

L, = longitud del bloque en campo

La resistencia al corte de dos superficies de roca se reduce drasticamente si entre éstas hay
algun relleno suave, tal como la arcilla. La influencia del relleno es mayor en las superficies
planas que en las onduladas. Barton (1974) hizo una recopilacién muy importante de la
resistencia al corte tipica de distintos rellenos que pueden encontrarse dentro de las
discontinuidades; basandose en esta tabla Hoek (2000) presenta el resumen que se muestra

en el Anexo 4.

7.4 Mecanismos de falla

El modo de falla depende una interaccion entre la orientaciéon de las discontinuidades y su
resistencia al corte. Las zonas de mayor preocupacién son aquellas donde se forman
bloques sueltos. Para ejemplificar lo anterior considérese la excavacion de un tunel en roca

(fig. 7.10). El sistema de grietas y la seccion proyectada son las de la figura 7.10a.
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Seccién del tunel Tunel excavado

Fig. 7.10 Generacién de bloques sueltos en la excavacion de un tunel. Proyecto (a) y

excavacion ejecutada (b)

Una vez realizada la excavacion se forman una serie de bloques que pueden caer o deslizar
hacia el tunel por la falta de confinamiento (fig. 7.10b). El bloque con el numero 1 presenta
un mecanismo cinematicamente admisible ya que no hay algo que impida su caida. El
bloque con el nuamero 2, por otro lado, aunque esta suelto, no puede deslizar por la

restriccion de los bloques vecinos, es decir, no presenta un mecanismo de falla admisible.

Un talud o tunel en roca, por sus dimensiones, puede contener una gran variedad de tipos de
rocas, estructuras y zonas alteradas. Un solo tipo de falla dificiimente sera aplicable a todo el
talud. Lo mas comun es que los distintos tipos de falla actien combinandose. Para fines de
estudio conviene hacer una clasificacion de los distintos modos de falla, con lo cual el

analisis se simplifica (fig. 7.11).

N2

Fig. 7.11 Mecanismos de falla en masas de rocas fracturada. Falla plana (a); cufia (b);

circular (c); volteo (d); flexién (e) y caidos (f) [Simons, 2001]
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Los principales tipos de falla son los siguientes:

Deslizamiento en bloque (fig. 7.11a).- Cuando un volumen de roca completamente aislado

desliza sobre un plano de debilidad. Se analiza como falla plana.

Deslizamiento en cufia (fig. 7.11b).- Se forma por la interseccién de dos planos de fallay la

falta de confinamiento provocada por excavacion.

Hundimiento (fig. 7.11c).- Es la clasica falla rotacional de los suelos. Solo se desarrolla en

roca muy blanda o intensamente fracturada.

Volteo (fig. 7.11d).- Se presenta cuando los bloques tabulares o columnares de roca tienen

un buzamiento opuesto a la cara del corte o ladera.

Flexion o pandeo (fig. 7.11e)- Es una falla por compresion axial en bloques esbeltos.

Debido a su esbeltez los bloques se pandean en direccion normal a la cara del talud.

Caidos (fig. 7.11f).- Es el desprendimiento de bloques de roca libres que caen al pie de

cortes con gran pendiente o verticales.

7.5 Equilibrio limite y factor de seguridad

El andlisis de la condicion de equilibrio que guarda una masa de roca permite definir la
fuerza externa necesaria estabilizante. Conviene por ello conocer lo métodos de equilibrio
limite empleados para analizar la estabilidad de taludes en roca. Un cuerpo se encuentra en
equilibrio limite cuando, estando en reposo, cualquier incremento, por pequefio que éste sea,

de las cargas externas actuantes, es suficiente para ponerlo en movimiento.

Fig. 7.12 Bloque suelto sobre un plano inclinado
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Para ejemplificar los conceptos de equilibrio limite y factor de seguridad, considérese el
bloque sobre el plano inclinado de la figura 7.12. Dicho bloque esta sujeto a una fuerza
vertical debida a su peso propio, que puede descomponerse en una tangencial y otra

perpendicular al plano inclinado.

Asumiendo el criterio de Mohr-Coulomb, la resistencia que se opone al deslizamiento (F;)

esta dada por

F, =cA+Wcosatan ¢ (7-7)

donde,

C = cohesion

A = area de contacto

W = peso del bloque

o = angulo de inclinacion del plano

tan ¢ = coeficiente de friccion

La fuerza desestabilizante es la componente tangencial del peso (W sen a). Se tiene una

condicién limite cuando ambas cantidades son iguales es decir,

Wsena = cA+W cos a tan ¢ (7-8)

De todos los modos de falla, unicamente puede asignarse un factor de seguridad (FS) a
aquellos que se clasifican como deslizamientos: falla plana, cufia de deslizamiento y circular.
El FS se define como la relacion entre las fuerzas resistentes y las desestabilizantes.
Cuando la relacién dada por (7-9) es igual a la unidad, se esta en la condicién de equilibrio
limite.

Fuerza resistente
FS= (7-9)

Fuerza desestabil izante

No existe un valor del FS aplicable a todos los casos, pero cuando se trata de taludes
generalmente se acepta un valor minimo de 1.5 si es permanente y de 1.3 si es temporal. El
factor de seguridad seleccionado debe reflejar el nivel de conocimiento del ingeniero de los
parametros de resistencia, la presion del agua, mecanismo de falla mas critico y cargas de

servicio.
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7.5.1 Falla plana

El mecanismo de la falla plana queda representado por un bloque que desliza en un solo
plano y se analiza como un problema en dos dimensiones. El volumen de material deslizante
puede quedar definido por la existencia de discontinuidades laterales, pero solo se toma en
cuenta la discontinuidad principal (fig. 7.13a). Con base en la misma figura, las fuerzas

normal (N) y tangencial (T) pueden determinarse

N = Rsen(a + ) +Wcosa (7-10)

T =Wsena — Rcos(a + f3) (7-11)

donde,

R = fuerza externa (ancla por ejemplo)

o = angulo de la superficie de falla con la horizontal
B = angulo de la fuerza R con la horizontal

W = peso del bloque

Aplicando el criterio de Mohr-Coulomb, la fuerza cortante disponible es

S=(N-U)tang+cCcA (7-12)

donde,

U = resultante del diagrama de presién
tan ¢ = coeficiente de friccion

C = cohesion

A = area de la superficie de contacto

El factor de seguridad se obtiene haciendo una relacion entre (7-12) y (7-11)

FS:§={[\Nc05a+ Rsen(a + f)]tan ¢} + cA (7-13)
T Wsena — Rcos(a + f3)
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%qz

Diagrama de
presion hidrostatica

bloque deslizante

grieta vertical

blogue deslizante

Diagrama de
presion hidrostatica

al "
a) b)
Fig. 7.13 Esquemas para el andlisis de falla plana. Plano sencillo (a); plano sencillo con

grieta de tension (b)

Es comun que en este tipo de falla exista una grieta de tensién en la corona, que en algun
momento puede llenarse completamente de agua, lo cual va en detrimento de la estabilidad

por lo que debe tenerse en cuenta (fig. 7.13b).

El factor de seguridad en esta caso esta dado por la siguiente ecuacion:

[Wcosa —U -V sina + Rsen(a + f#)]tan ¢} + cA
Wsena — Rcos(a + ) +V cosa

FS= (7 -14)

donde,
U = resultante del diagrama de presion en la superficie de deslizamiento

V = resultante del diagrama de presion en la grieta vertical

7.5.2 Falla de cuia
Se forma una cufa deslizante (prisma) por la interseccion de dos planos de falla y la cara del
talud (fig. 7.14). Cada uno de los planos tiene una inclinacion hacia el otro. En caso de haber

movimiento, este se verificara a lo largo de la linea de interseccién.
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linea de
inteseccion

discontinuidad #2

discontinuidad #1
cufa
formada

del talud

Fig. 7.14 Geometria de una cufia deslizante

Para que este tipo de falla se presente, la linea de interseccidon forzosamente debera tener
salida hacia la cara y su buzamiento debera exceder a los angulos de friccién de los planos.
Debido a su naturaleza tridimensional es necesario determinar la geometria de la cufia por
medio de un andlisis estereografico. El analisis de estabilidad puede efectuarse por el
“‘Método mejorado de Hoek y Brown” que considera la presion de agua y la posibilidad de
que la corona tenga cierta inclinacion. La presion del agua se considera para la condicion de
drenaje libre (fig. 7.15).

bloque analizado

Hr

Diagrama de
presién hidrostatica

Fig. 7.15 Distribuciéon de presién para la condicién de libre drenaje considerada en el

“Método mejorado de Hoek y Brown”

La geometria de la cufia empleada para el analisis es la mostrada en la figura 7.16
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corona, que puede ser
inclinada (plano #3)

plano #2

plano #1 cara (plano #4)

Fig. 7.16 Sistema para la identificacion de lineas y planos de deslizamiento (Simons, 2001)

El factor de seguridad en este caso esta dado por la expresion siguiente:

3

FS= > (cX+GY) HA-""X)tang, + (B—""Y)tang, (7—15)
T 2y 2y

donde,

v = peso volumétrico de la roca

H+ = altura total de la cufia

C1, C2 = cohesiones de los planos 1y 2

d1 Y ¢2 = dngulo de friccion en los planos 1y 2

A, B, X, Y = parametros geométricos

Los parametros geométricos A, B, X e Y (fig. 7.17) se determinan como sigue:

N Senby,
sendye €SO, (7-16)
send
Y= -~ (7-17)
Sené.. Cosd,,,
Ao cosy, — co§ylecos 0. (7-18)
Senye SIN" 0, 5,
B CoSsy, —COSy,C0S8., ., (7-19)

- )
seny e sin® 6, .,
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donde,
y4 = echado del plano 1
W2 = echado del plano 2

0 = angulos obtenidos en un estereograma (fig. 7.14)

Fig. 7.17 Estereograma para obtener los parametros del método mejorado de Hoek y Brown

7.5.3 Falla circular

El estudio de las fallas de tipo circular en roca no es de interés, debido a que rara vez se
presentan en la practica. En todo caso puede emplearse alguno de los métodos de analisis
clasicos de la mecanica de suelos (métodos de dovelas) que se presentan en el capitulo

siguiente.

7.5.4 Falla por volteo

El volteo implica la rotacion del bloque o columna de roca alrededor de un punto en su pie.
Para que lo anterior sea posible, el vector que representa el peso del bloque debe cruzar por
un punto fuera de la base. Las condiciones geométricas que gobiernan el volteo y

deslizamiento de un bloque individual se muestran en la figura 7.17.
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Fig. 7.18 Geometria y condiciones para el deslizamiento y volteo de un bloque en un plano

inclinado (Simons, 2001)

En la practica es mas comun la determinacion de la estabilidad de un conjunto de bloques.
Goodman y Bray (1976) dan una clasificacion de los tipos de volteo en grupo que se

presentan en la practica (fig. 7.19) los cuales se definen a continuacion.

Volteo por flexion (fig. 7.19a).- Se presenta cuando las discontinuidades tienen una
orientacion vertical y se forman columnas o laminas de roca muy esbeltas, que fallan por
flexion. Los restos se acumulan en forma desordenada al pie de la ladera o acantilado.

Algunas rocas como la pizarra son mas susceptibles a este tipo de falla.

Volteo de bloques (fig. 7.19b).- Esta falla ocurre cuando una serie de columnas de roca
estan separadas por juntas muy abiertas. Generalmente los bloques en la base son
demasiado cortos para volcar, sin embargo los bloques mas esbeltos de atras le inducen un

empuje y por tanto deslizan.
Volteo de bloques con flexion (fig. 7.19c).- Este tipo de falla se desarrolla en masas de

roca que muestran un espaciamiento mezclado de discontinuidades paralelas a la cara. Se

asocia a planos intermedios de caliza y pizarra.
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Fig. 7.19 Tipos de volteo en bloques. Flexion (a); Volteo (b); Volteo con flexion (c) [Goodman
y Bray, 1976]

Para el analisis de equilibrio limite de una serie de bloques sujetos a volteo se emplea un
método debido a Goodman y Bray (1976) [fig. 7.20]. Con este analisis se puede determinar
la condicion de equilibrio y en su caso las fuerzas externas necesarias para llevarlo a un
nivel aceptable. Consiste en considerar el equilibrio de fuerzas en cada bloque, comenzando

por el mas alto y determinando la fuerza de interaccion con el bloque adyacente.

Fig. 7.20 Modelo de Goodman y Bray para el analisis de equilibrio limite de una serie de

bloques

En la figura 7.21a se muestran las fuerzas actuantes en un bloque individual. Este bloque se
analiza para un posible volteo (fig. 7.21b) o deslizamiento (7.21c). Cuando la fuerza
calculada para el bloque del pie (P,.1) resulta dirigida hacia abajo el talud es inestable, si es

cero se esta en la condicién limite y si su direccion es hacia arriba el talud es estable.
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Fig. 7.21 Condiciones de equilibrio. Fuerzas actuantes en un bloque (a); Deslizamiento (b):
Volteo (c).

La fuerza P,_4 se calcula con las siguientes férmulas:

Volteo,

_ P.(M, —Ax tang) + (W, )(Y,sena — AXcosa)

P L (7 -20)
Deslizamiento:
S W, (tan ¢c03¢25 —sena) (7-21)
1-tan® ¢

donde,

P, = componente tangencial del peso del bloque superior

M, = distancia de la base del bloque al punto de aplicacion de P,

tan ¢ = coeficiente de friccién entre el bloque intermedio y el plano de deslizamiento
Ax = ancho del bloque intermedio

W, = peso del bloque superior

Y, = altura del bloque intermedio

o = angulo que forma el bloque intermedio con la horizontal

P..1 = fuerza resultante sobre el bloque inferior
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7.6 Cargas por sismo

Por medio del método de equilibrio limite se puede determinar el factor de seguridad de un
bloque sometido a una carga sismica. Dicha carga se obtiene multiplicando el peso total del
bloque por un coeficiente ki, que representa un porcentaje de su peso y actua con direccion
horizontal (fig. 7.21). La componente vertical (k,) generalmente no tiene gran influencia, por

lo cual se desprecia. Este método también puede aplicarse al analisis de volteo en bloques.

cufia analizada

Fig. 7.22 Fuerzas estatica y sismica empleadas en un analisis sismico pseudoestatico

La ecuacion que da el factor de seguridad para la cufia mostrada en la figura anterior es:

_ cL+W(cos g —kseng)tan ¢
- W(seng + kcos )

FS

(7-22)

donde,

¢ = cohesion

L = longitud del plano inclinado (multiplicada por un metro de ancho)
W = peso de la cufia

B = angulo del talud con respecto a la horizontal

ki, = coeficiente sismico

7.7 Taludes recomendados en roca

Es un hecho que en la practica la gran mayoria de los taludes en corte que se construyen
para abrir paso a las vias terrestres no se analizan en forma rigurosa. Esto, principalmente
por la escasa informacién recopilada durante la etapa de planeaciéon. En muchas ocasiones,
se fija el talud para un determinado corte basandose en el comportamiento de otros cortes

cercanos o en la experiencia del ingeniero de caminos. Por ello y a costa de no pocas fallas,
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se ha logrado adquirir la suficiente experiencia como para dar ciertas recomendaciones. Uno
de los logros mas importante ha sido la elaboracién de una tabla que resume la experiencia
del entonces departamento de geotecnia de la Secretaria de Obras Publicas de México (Rico
y Del Castillo, 2001). En la elaboracion de esta tabla se destaca la participacion de los
ingenieros Raul V. Santoyo, Santiago Barragan y Juan M. Orozco. La tabla mencionada

aunque tiene una amplio uso en la practica, debe emplearse con el debido criterio (Anexo 5).

7.8 Tuneles en roca

La excavacion de un tunel en roca puede efectuarse por medio de barrenacion y explosivos,
con escudos o con maquinas perforadoras de tuneles “TBM” (Tunnel Boring Machine). El
método empleado y la velocidad de avance dependen de la dureza de la roca, calidad,
discontinuidades y riesgos; aspectos que debe cubrir el estudio geoldgico. ElI conocimiento
de la geologia a lo largo de la linea que define el trazo del tunel es un asunto de gran
importancia, ya que define la forma de ataque y el método de estabilizacién. Sin embargo, el
ingeniero debe estar conciente de que una adecuada identificacion de las condiciones
geoldgicas que pueden encontrarse es un asunto dificil, costoso y que rara vez todos los
aspectos significativos se podran conocer previo a la construccién. El objetivo de una

exploracién geoldgica puede resumirse en los siguientes puntos (Szechy, 1966):

1. Determinar el origen y condicién actual de la roca

2. Recoleccion de datos hidroldgicos, presencia de gases y temperatura

3. La determinacién de las propiedades fisicas, mecanicas y de resistencia a lo largo del
trazo propuesto

4. Determinaciéon de condiciones geolégicas que puedan afectar la magnitud de las

presiones en la roca

La exploracion se lleva a cabo en tres etapas, la primera es la de estudios preliminares, la
segunda es una investigacion detallada, y la tercera es la que se lleva durante la
construccion. Los estudios preliminares abarcan el conocimiento de la historia geoldgica de
la region, la estructura y edad de las rocas. También se conoce en forma general los
sistemas de fracturamiento presente y la sismicidad. Los estudios detallados se definen con
base en los estudios preliminares, se seleccionan los sitios donde se efectuaran los sondeos
y los métodos a emplear. Ademas de efectuar sondeos de tipo rotatorio y percusivo se puede

aprovechar el uso de métodos geofisicos, con los cuales pueden inferirse las fronteras entre
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los estratos de roca y el grado de alteracién (fig 7.23). Durante la construccion, el ingeniero
conoce en forma certera las condiciones geoldgicas de la roca y las dificultades
constructivas. Este conocimiento debe ser aprovechado en la toma de decisiones

importantes como es el cambio en el método de ataque.

Zona Alterada

Zona
Alterada

Zona
Alterada

Nucleo sélido

H = Presién alta
M = Presién media
S = Presidn baja

Fig. 7.23 Extensién de la zona alterada (Szechy, 1966)

La informacién obtenida en los estudios se resume en un perfil geoldgico a lo largo del eje.
En él se indican la ubicacion y profundidad de las perforaciones de exploracion. Se indican
ademas los tipos de roca, alteracién, estratificacion, sistemas de grietas y fallas. La
hidrologia local, representada por el nivel de agua freatica, acuiferos y agua artesiana

también debe mostrarse.

7.9 Condiciones que afectan la estabilidad del tunel

La condicién ideal para la construccion de un tunel, es una masa rocosa homogénea y firme.
Sin embargo lo mas comun es encontrar estratos de roca con direcciones preferenciales de
falla que pueden ser mas o menos criticas de acuerdo a la forma en que éstas cortan al
tunel. Las fuentes de inestabilidad principales provienen de los aspectos siguientes (Hoek y
Brown, 1980).

Geologia estructural adversa.- Generalmente en rocas duras cruzadas por fallas y

fracturas. La estabilidad puede mejorarse mediante relocalizacion del tunel, reorientacién o

anclaje de los bloques.
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Inestabilidad por esfuerzos altos.- Se presenta en rocas duras en minas 0 excavaciones a

gran profundidad.

Meteorizacion o expansiones.- Roca de mala calidad o grietas aisladas en una rocas sana.

El remedio para esta condicidén es proteger la masa contra cambios de humedad.

Presion o flujo de agua.- Se presenta en cualquier roca y debe estar asociada a uno de los
tres tipos anteriores. La apariciéon repentina de un fuerte flujo de agua a presion es uno de

los problemas mas serios que deben anticiparse en una excavacién en roca.

7.10 Mecanismos de falla en tineles

En tuneles excavados en masas de roca dura cruzados por sistemas de fallas, el mecanismo
de falla que mas preocupa al ingeniero es la formacién de cufias de roca que se liberan
conforme avanza la excavacion. Las cuias que se forman en el techo tienden a caer por la
falta de soporte (fig. 7.24a) y las que se forman en la pared tienden a deslizar hacia la

excavacion (fig. 7.24b).

cufa en techo cufia en pared

deslizamiento

b)

Fig. 7.24 Formacion de cufias en tuneles de roca (Hoek, 2000)

Para anticiparse a las potenciales cufas de falla, el ingeniero realiza un analisis
estereografico, con lo cual puede determinar la cufa critica y su peso. Con esta informacion

se disefia el sistema de soporte por medio de anclas.

La formacion de las cunas esta ligada a la secuencia de excavacion. Durante ésta, se
deberan ir asegurando los bloques antes de que queden totalmente expuestos. Lo anterior
se muestra en la figura 7.25, la cual muestra la excavacion de un tunel en cuatro etapas. En

la primera se retira una porcion limitada de material en la parte superior, suficiente para
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asegura la cufia superior (fig. 7.25a). Una vez colocado el anclaje se puede retirar el resto
del material (fig. 7.25b). En la tercera etapa se aseguran las cufias del lado izquierdo y
derecho (fig. 7.25c). En la ultima etapa todas las cufas ya se encuentran ancladas (fig.
7.25d).

a) b) c) d)
Fig. 7.25 Secuencia de excavacion y anclaje de cufias (Hoek, 2000)
El disefio del anclaje en tuneles, esta en funcioén de los patrones estructurales de la roca. La

figura 7.26 muestra algunos patrones comunmente encontrados. El disefio del sistema de

anclaje para cada uno de los cuatro casos se presenta a continuacion.

Fig. 7.26 Patrones estructurales tipicos de la roca. Cufia (a); estratos horizontales
superyacidos por roca intacta (b); estratos horizontales de roca débil (c) y bloques
individuales (d) [Stillborg, 1986]
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a) Bloques de techo (fig. 7.27)

La resistencia friccionante se desprecia, por lo cual el sistema se disefia para tomar el peso
total del bloque suelto, multiplicado por un factor de seguridad cuyo valor varia entre 2 y 5.
Para dar la sujecion necesaria, las anclas deben extenderse lo suficiente fuera de la zona

inestable.

Fig. 7.27 Refuerzo de un bloque suelto (Stillborg, 1986)

El nimero de anclas se determina con la ecuacion siguiente:

W *FS
B

N (7-23)
donde,

N = namero de anclas

W = peso del bloque

FS = factor de seguridad

B = capacidad ultima del ancla

b) Soporte de cufia deslizante (fig. 7.28)
A diferencia del caso anterior, aqui si se considera la friccion en la base de la cufa. La
tensién aplicada a las anclas puede incrementar el esfuerzo normal en la superficie de

deslizamiento y por tanto, la resistencia friccionante.
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Fig. 7.28 Anclaje de cuna que tiende a deslizar (Stillborg, 1986)

El numero de anclas se determina con la siguiente férmula:

N ~ W (FSseng —cos gtang) —cA
B (cosa tan ¢ + FSsena)

(7-24)

donde,

N = numero de anclas

W = peso de la cuia

FS = factor de seguridad (entre 1.5 y 3 usualmente)

B = inclinacion de la superficie de deslizamiento con la horizontal
¢ = angulo de friccidon en la superficie de deslizamiento

¢ = cohesion

A = area de la superficie de contacto

B = capacidad del ancla

A = angulo formado entre el ancla y la superficie de deslizamiento

c) Roca estratificada superyacida por un estrato firme (fig. 7.29)
En tuneles que cruzan rocas sedimentarias estratificadas horizontalmente, la estabilidad del
techo queda definida por los planos de debilidad horizontales. Las anclas se emplean para

formar una viga o losa y darle la resistencia al corte en el sentido horizontal. Las anclas
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deben sujetarse del estrato firme y su nimero se determina en funcion del peso de la roca.

Cada ancla soporta un peso igual al obtenido mediante la ecuacién (7-25).

Roca sélida

Capa de roca inestable = h

Fig. 7.29 Estabilizacion de techo constituido por roca estratificada superyacida por un estrato
resistente (Stillborg, 1986)

W =FS*s*c*h*y (7-25)

donde,

W = peso de la roca soportada por una sola ancla

FS = factor de seguridad (entre 1.5y 3)

s = espaciamiento de las anclas

¢ =espaciamiento de las anclas en el sentido del eje del tunel
h = espesor de la roca inestable

v = peso volumétrico de la roca

d) Roca débil estratificada (fig. 7.30)

Al igual que en el caso anterior, las anclas se emplean para hacer que los planos de
estratificacion interactuen formando una losa de gran peralte, incrementando la estabilidad
del techo. El disefio se basa en el empleo de un nomograma de la figura 7.31, debido a

Panek (1964). Los pasos a seguir son los siguientes (Stillborg, 1986):
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Estimar el espesor medio (e) de las capas individuales y seleccionar una longitud de
tenddn que permita sujetar las anclas en una capa de suficiente espesor y

resistencia.

Determinacién del nivel de tensién necesario (no mayor a 0.6 veces la resistencia

ultima) a partir de pruebas de carga.

Determinar el numero de anclas en el sentido perpendicular al eje de la excavacién

(procurando que s < 3e).

Determinar el espaciamiento longitudinal de la anclas, el cual generalmente es del

mismo orden que s.

Calculo del factor de refuerzo mediante el nomograma de la figura 7.30.

-
~He

ale

— S | -~

—_

Fig. 7.30 Roca estratificada superyacida por estrato resistente (Stillborg, 1986)
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Fig. 7.31 Nomograma para el disefio de anclas en roca estratificada horizontalmente (Panek,
1964)

e) Arco de roca (figs. 7.32y 7.33)

La curvatura dada al techo de un tunel excavado en roca fracturada, permite formar un arco
natural. Dicho arco trabaja a compresion y es el resultado de la redistribucion de esfuerzos.
El peralte del arco depende del grado de fracturamiento y del claro. Para mantener la
estabilidad, la zona suelta y las paredes deben anclarse, ya sea que las anclas se tensen o
no. El mayor problema es la estimacién de la longitud de las anclas El Instituto Noruega para
Técnicas de voladura en roca sugiere una ecuacion para calcular la longitud en la parte

central (L),

L=140+0.184a  (7-26)

donde,

a = longitud del claro
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Frontera inferior
supuesta para el
arco natural

£ - E Y R 2
/
Zona de material suelto “

Fig. 7.32 Arco natural formado en roca moderadamente fracturada en el techo del tunel

La separacién de las anclas esta en funcién de la densidad de las juntas. Su funcién es
incrementar el esfuerzo normal entre las juntas y por tanto la resistencia al deslizamiento.
Experimentalmente se ha encontrado que la relacion L/s debe ser cercana a 2. El valor de s
depende del espaciamiento e. Como limite para el espaciamiento puede emplearse la
desigualdad s < 3e. Ademas, la tensién de las anclas (T) debe quedar entre los siguientes

limites 0.5 B < T < 0.8, donde B es la capacidad ultima del ancla.
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Fig. 7.33 Concepto de arco natural en roca muy fracturada

La excavaciéon de un tunel en roca homogénea tiene una problematica distinta. El estado de
esfuerzos y deformaciones conducen a una falla de tipo progresivo para la cual no se puede
calcular un factor de seguridad que defina la aceptabilidad. El disefo del soporte mas
adecuado debe basarse en la magnitud de los esfuerzos y deformaciones de la roca, asi
como de los elementos de soporte (barras o cables). La geometria de la excavacion influye
en la distribucion de esfuerzos, por lo cual no hay dos problemas iguales. Por simplicidad se
ilustra aqui el caso de una cavidad circular y el estado de esfuerzos en su periferia. La figura
7.34 ilustra el proceso tedrico de alivio de esfuerzos en una cavidad recubierta después de
sufrir una deformacion radial. Si el recubrimiento tiene la capacidad suficiente, no ocurrira un
desplazamiento ni se desarrollara una zona plastica (lado izquierdo de la figura). El esfuerzo
tangencial permanece constante. En cambio, cualquier deformacion a lo largo de una
distancia Ar induce la formacion de una zona plastica con radio R. El esfuerzo tangencial es
ahora variable, siendo maximo en el borde de la zona plastica y de ahi en adelante va

disminuyendo (lado derecho de la figura).
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Sin deflexion del recubrimiento Recubrimiento con deflexion

|
1
|
]

Esfuerzo radial pro

Esfuerzo
tangencial P

Zona plastica

Fig. 7.34 Esfuerzos alrededor de una cavidad circular (Rabcewicz, 1975)

Un recubrimiento demasiado rigido soporta una carga mayor, pero conduce a un disefio

costoso. Por otra parte, uno demasiado flexible permite una deformacién mayor que puede
conducir a la falla, lo cual lo vuelve inseguro.

r

Demasiado
rigido

- _— o
Presion en el recubrimiento P _, Yo

. Aflojamiento
40 \\ inseguro Falla repentina
20 ar — Roca no competente
Roca competente e e —
0 \ 1 1 | -l !
0 05 5 10 15 50 10C

Movimiento de laroca Ar, % —>

Fig. 7.35 Presién en el recubrimiento, movimiento de la roca y estabilidad (Rabcewicz, 1975)

La figura 7.35 muestra la relacion entre la presidon que soporta el recubrimiento y los

desplazamientos de la roca. En el caso de la roca no competente (curva con linea continua)
se definen claramente las zonas de seguridad.

7.11 Metodologia para el analisis y disefio de tuneles en roca
Los métodos de disefio se clasifican en tres grupos (Bieniawski, 1984): analitico,
observacional y empirico. El analitico consiste en analizar el estado de esfuerzos y

deformaciones alrededor de la excavacion. La solucidon puede ser: cerrada, numérica
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(método del elemento finito), simulaciéon analoga y modelacién fisica. EI Observacional,
consiste en monitorear el movimiento de las paredes en la excavacién. Este método es el
unico que permite verificar resultados para compararlos con las predicciones. El método
empirico se base en el uso de analisis estadisticos de observaciones hechas en otros
lugares y tiempos. La aproximaciéon empirica mas utilizada es la clasificacion denominada
indice de calidad de la roca o RQD (Rock Quality Designation). El disefio de un tnel en roca
mas que basarse en la idea tradicional de disefiar por anticipado, debe basarse en un disefio
conforme se avanza (Fairhurst, 1991). Esta estrategia obedece a la incertidumbre en las
propiedades de la roca y la necesidad de colocar el sistema de soporte tan pronto como sea

posible, después de excavar.

7.12 Anclas comunmente empleadas en roca

La gran variedad de formaciones rocosas ha propiciado el desarrollo de distintos sistemas de
anclaje. Los diferentes tipos de anclas para roca pueden agruparse en cuatro grupos
(Stillborg, 1986):

Anclas fijadas mecanicamente
Barras inyectadas

Cables inyectados

>N =

Anclas de fricciéon

a) Ancla ranurada con cufia (fig. 7.36)

Este fue probablemente el primer tipo de ancla mecanicamente fijada. Tiene su antecedente
en las estacas de madera empleadas en las minas de Gran Bretafa. La fabricacion es muy
sencilla. El fondo de la varilla tiene una ranura acufada, de tal forma, que al presionar el
ancla contra el fondo del barreno, la cufia expande la extremidad y produce la fijacion contra
la roca. Se emplea principalmente en rocas duras y permite el tensado inmediato. La
inseguridad de estas anclas en rocas de mala calidad hace que éstas se vean sustituidas por

las de casquillo expansivo.
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Fig. 7.36 Ancla ranurada con cuia (Hoek y Brown, 1985)

b) Ancla de casquillo expansivo (fig. 7.37)

Las anclas de casquillo expansivo son las anclas mecanicamente fijadas de uso mas comun.
Se inventaron para tener una mejor fijacion en una mayor gama de rocas que las anclas
ranuradas con cufia. La fijacion se logra mediante la expansién del casquillo al final de la
barra, que de esta forma se sujeta con fuerza a la pared del barreno. Este tipo de anclas
tienen la ventaja de poder tensarse inmediatamente después de colocarse e inyectarse
posteriormente. La inyeccion permite que pueda funcionar como ancla permanente. Su

empleo, no obstante, esta limitado a rocas duras a medianamente duras.

Casquillo
expansivo

Rondana
conica

Tuerca
Placa

Fig. 7.37 Ancla mecanicamente fijada (Stillborg, 1986)
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¢) Ancla sin tensar con resina (fig. 7.38)

Antes de colocar la varilla, se introduce la resina en el barreno, en forma de salchichas que
la contienen junto con un catalizador, pero en forma separada. Al insertarse la barra el
empaque se rompe y la resina y el catalizador se mezclan, lo cual produce el
endurecimiento. Con este sistema se obtienen anclas de alta capacidad en rocas de mala
calidad. Se emplea en mineria para refuerzos ligeros, y en ingenieria civil para fijar malla o
sostener ductos. Debido a que no se puede tensar su instalacion debe verificarse antes de

que se produzcan deformaciones importantes de la roca.

Varilla
corrugada

Fig. 7.38 Ancla de varilla corrugada sin tensar (Stillborg, 1986)

d) Varilla inyectada sin tensar (fig. 7.39)

Primeramente se inyecta el mortero mediante una bomba de mano. A continuacién se inserta
la varilla que queda ahogada en el mortero. Se puede anadir una placa de retén con una
tuerca (en refuerzos sencillos no se ocupa dicha placa). Si se instala propiamente, constituye
un sistema de refuerzo competente y durable, dado que el efecto de la corrosién es minimo.
Desafortunadamente el empleo de cemento normal requiere que se cumpla el tiempo de

curado antes de que el ancla pueda tomar carga.
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Tuerca
con asiento
esférico

Fig. 7.39 Varilla inyectada con mortero sin tensar (Stillborg, 1986)

e) Ancla de torones cementada (fig. 7.40)

Los cables fijados con cemento se han empleado para el refuerzo de estructuras de roca
desde hace unos treinta o cuarenta afos (Stillborg, 1986). Estas anclas presentan
caracteristicas similares a las anclas de barra, pero tienen la ventaja de que permiten

construir anclas de cualquier longitud practicamente.

Cementante

Fig. 7.40 Ancla de torones cementada (Stillborg, 1986)
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e) Anclas de friccién (figs. 7.41y 7.42)

Las anclas de friccidn en roca representan el mas reciente desarrollo en cuanto a técnicas de
refuerzo. Existen dos tipos: tubo partido y Swellex. El tubo partido de 1 2" (38 mm) se forza
dentro del barreno que tiene 1 3/8” de diametro (35 mm). Al comprimirse el tubo se genera
un esfuerzo radial. La resistencia friccionante aumenta a medida que la superficie exterior del

tubo se oxida. La instalacion es rapida y sencilla, sin embargo, no es posible tensarla.

Tubo partido de acero

Fig. 7.41 Ancla de friccion o tubo partido (Stillborg, 1986)

El ancla tipo Swellex consiste en un tubo inicialmente plegado, el cual se introduce al
barreno. Una vez en posicién se le aplica presion de aire para desdoblar el tubo y generar un
esfuerzo radial. La instalaciéon es rapida y da un soporte inmediato. Se puede emplear en
una gran variedad de ambientes. El proceso de instalacion produce contraccion en el tendoén

lo que provoca que la placa de la cabeza presione contra la roca.
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— Tubo de acero
expansivo

v 2

Fig. 7.42 Ancla de friccion tipo Swellex (Stillborg, 1986)

Resumen

Durante el proyecto y la ejecucion de obras de ingenieria que cruzan o se construyen en
roca (taludes y tuneles, por ejemplo) es importante conocer las condiciones geolégicas de
relevancia para el proyecto. El analisis de estabilidad y disefio del anclaje en masas rocosas,
se ven mas influidos por la orientacion y resistencia al corte de las discontinuidades, que por
la resistencia en estado inalterado (excepto en el caso de rocas suaves homogéneas). Los
sistemas de discontinuidades condicionan la formacion de bloques sueltos que tienden a
caer o deslizar (mecanismo de falla). El analisis de equilibrio limite es la principal
herramienta del ingeniero para definir un factor de seguridad. Sin embargo, en el caso de los
tuneles construidos en roca homogénea no se puede asignar un factor de seguridad tan
facilmente y debe emplearse un criterio que tome en cuenta el estado de esfuerzos y
deformaciones. Para la sujecion de bloques de roca inestables se han desarrollado un gran
numero de elementos de anclaje, los mas comunes son: anclas fijadas mecanicamente,
barras inyectadas, cables inyectados y anclas de friccion. Las ultimas representan el

desarrollo mas reciente.

Conclusiones

El analisis de estabilidad de un talud o excavacién en roca, para conocer su incidencia en el
proyecto y la posible necesidad de anclaje, requiere de un estudio detallado de la masa de
roca. En éste se definen los sistemas de grietas, fisuras y en su caso fallas, asi como su

orientacion, inclinacién, resistencia al corte, rellenos e hidrologia local.
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Una masa de roca esta constituida, fundamentalmente, por una serie de bloques intactos de
diversos tamanos cruzados sistemas de fracturas. Su estabilidad, después de ser sometida a
un cambio en su geometria y/o estado de confinamiento, esta regida por la orientacion y

resistencia al corte en las discontinuidades.
El agua en el interior de las grietas es un factor desestabilizante que debe tomarse en
cuenta, aun si en el presente dichas grietas se presenten secas, ya que en algun momento

esta condicion puede modificarse.

Un procedimiento constructivo inadecuado puede generar condiciones de inestabilidad que

conlleven la necesidad de un sistema de anclaje, que en principio no era necesario.
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8. ESTABILIZACION DE TALUDES EN SUELO

8.1 El uso de anclas como medio para incrementar el factor de seguridad

Se entiende por talud, a la superficie inclinada con respecto a la horizontal que adopta una masa
de suelo, de forma natural o artificialmente. Los taludes naturales se conocen como laderas y los
artificiales son los cortes y terraplenes de las obras de ingenieria. El corte de un talud representa
una alteracién importante de la condicion estable original de la ladera ya que la despoja de su
esfuerzo confinante inicial y la expone a los efectos del intemperismo y la erosion. El proyecto de
cualquier talud debe incluir no solamente el analisis de estabilidad y el disefio de la inclinacion mas
econdmica y segura posible, sino que también, deberd contemplar las medidas de proteccion
necesarias para evitar cambios importantes en su geometria y en las propiedades mecanicas del

suelo.

Para disefiar un talud existen métodos de tipo empirico, simplificados y detallados. Los de tipo
empirico se basan en observaciones de campo y experiencia local, sin efectuar sondeos. Los
métodos simplificados emplean gréficas de estabilidad representativas de casos simples con
caracter general, observaciones de campo y un numero limitado de sondeos exploratorios. Los
métodos detallados emplean procedimientos de célculo mas refinados, que se ajustan mejor a las
condiciones de la obra; requieren un programa de exploracién bien definido y la ejecucion de

ensayes en laboratorio con muestras representativas.

Mediante el uso de un procedimiento simplificado o detallado se llega a un valor numérico del
factor de seguridad (FS). Si el FS tiene es superior a la unidad se considera que el talud es
estable. En cambio, si es igual o inferior a uno, el talud se encuentra en estado incipiente de falla.
Los taludes normalmente ganan en estabilidad abatiéndolos, pero si esto no es posible, se debera
aportar una fuerza externa estabilizante. Una forma de lograr lo anterior es implementando un

sistema de anclaje.

Con los métodos de equilibrio limite, ademas del FS, puede conocerse la superficie mas probable
de falla, la cual junto con la topografia del talud, permite definir la geometria del volumen de suelo
potencialmente inestable. El conocimiento de dicha geometria permite, a su vez, establecer la

longitud e inclinacién de las anclas, asi como las dimensiones y posicion del bulbo.
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Un buen disefio geotécnico, debe garantizar que el ancla desarrollara la resistencia necesaria
contra las fuerzas que tienden a extraerla del suelo y que el conjunto formado por el suelo,
estructura y anclas sea estable en su conjunto (estabilidad global). Para esto ultimo se hace un

analisis de equilibrio del talud anclado.

El empleo de anclas como medio para estabilizar taludes en suelo tiene como objetivo principal,
incrementar el factor de seguridad ante una falla por deslizamiento. La pregunta que el ingeniero
debe responder es la siguiente: ¢ Cual es la cantidad, separacion y profundidad de las anclas que

se necesitan para llevar el factor de seguridad del talud a un valor aceptable?

8.2 Modos de falla

La falla, considerada como un movimiento abrupto, no controlado del suelo que conforma una
ladera, corte o terraplén, por lo general, requiere de una accion externa detonante, distinta de la
fuerza de gravedad. Los mecanismos mas comunes son: lluvia intensa, excavacion al pie,

incremento de carga en la corona, vaciado rapido o un movimiento sismico.

Los tipos de falla comunmente observados en los taludes de suelo son: deslizamientos y flujos (fig.
8.1). La caracteristica de los deslizamientos es que la masa de suelo permanece esencialmente
intacta mientras se mueve pendiente abajo, sobre la superficie de falla; un deslizamiento puede ser
rotacional o traslacional. Los flujos, se caracterizan por un alto contenido de agua, de tal forma que
el material se mueve parcial o totalmente como un fluido viscoso, o que rompe su estructura. A

continuacion definen los tres tipos mencionados.

Deslizamiento rotacional (fig. 8.1a).- EI movimiento se verifica a lo largo de una superficie curva
produciendo un hundimiento en la corona y una acumulacién de material o saliente en el pie. Es
caracteristico de los suelos cohesivos homogéneos e isétropos. Entre mas uniforme es el suelo,
mas probable es que la superficie de falla adopte la forma circular. Un deslizamiento rotacional
puede involucrar una porciéon limitada o la totalidad de la masa de suelo. En el primer caso la
superficie de falla inicia en la cara y sale por la corona (fig. 8.2a). En el segundo caso puede iniciar

en el quiebre del pie (fig. 8.2b) o involucrar el terreno de cimentacion (fig. 8.2c).
Deslizamiento de traslacion (fig. 8.1b).- El suelo tiene un movimiento en bloque, paralelo a la

superficie de falla, debido a la presencia de una capa superficial de suelo firme. Esta condicion es

tipica de los suelos estratificados con echado paralelo a la cara del talud.
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Fig. 8.1 Tipos de deslizamiento. Rotacional (a); translacional (b) y flujo (c)

Flujos (fig. 8.1c).- Se asemeja a un deslizamiento de translacion, pero el alto contenido de agua
hace que el material deslice pendiente abajo como fluido viscoso. Generalmente se presenta en
suelos blandos saturados, cuando la presion de poro ha alcanzado un valor suficientemente alto
como para disminuir la resistencia al esfuerzo cortante a un valor cercano a cero. Cuando el
incremento de agua y la falla posterior estan asociados a ciclos de hielo—deshielo, el fenédmeno se

conoce como solifluccion.

corona

@)
cara

(b)

base

(©

7 Estrato duro 7

Fig. 8.2 Nomenclatura de las fallas en un talud. Local (a); de pie (b) y de base (c)

El uso de anclas para estabilizacion es una solucion viable Unicamente cuando el tipo de falla
esperado es de tipo rotacional o traslacional, habida cuenta de la hipotesis de comportamiento

como cuerpo rigido.

8.3 Resistencia al corte del suelo
El suelo es un material formado por tres fases (sélida, liquida y gaseosa). Al someterlo a un
esfuerzo de corte, el agua y aire no ofrecen resistencia y aquel debe ser tomado por la fase sélida

exclusivamente. La resistencia al corte del suelo se debe fundamentalmente a la friccion que se
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desarrolla en la superficie de falla. De acuerdo con la teoria de Coulomb dicha resistencia es el
producto de la fuerza normal en la superficie de deslizamiento y un coeficiente adimensional que
depende de las superficies de contacto. Coulomb fue el primero en sugerir una ecuacion simple

gue relaciona la resistencia al corte con el esfuerzo normal aplicado.

S=Cc+otang 8-1)

donde,
s = resistencia al corte
¢ = cohesion

o = esfuerzo normal

La ecuacion (8-1) indica que la resistencia al corte estd compuesta por un esfuerzo de adhesion
(cohesion) ¢ y otro de friccidn (o tan ¢). El esfuerzo normal, no obstante, solo puede generar
friccion en la medida que se le permita actuar en la fase sélida. A la parte del esfuerzo tomada por
las particulas solidas se le conoce como esfuerzo efectivo (¢°) y es el que controla el
comportamiento mecanico del suelo. El esfuerzo efectivo se calcula restando la presion de poro (u)

del esfuerzo total (o).

oc=0-u 8-2)

Despejando o de (8-2) y sustituyendo en (8-1) se llega a la expresion siguiente (llamada ecuacién

de Coulomb-Terzaghi):

s=c+(oc—-u)tang (8-3)

donde,

(o-u) =¢

El circulo de Mohr tal como se emplea en Mecanica de Suelos se muestra en la figura 8.3.
Consiste en un eje coordenado en dos dimensiones (valido para un estado plano de esfuerzos),
donde se trazan los circulos de Mohr y su envolvente de resistencia. La envolvente es una linea
aproximadamente recta con pendiente ¢, que intersecta al eje de las ordenadas en c. Al aplicar

esta teoria se acepta la existencia una combinacion de esfuerzos normal y cortante que crean un
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estado mas critico del que se podria encontrar considerando los esfuerzos principales maximos en
forma separada. En el eje de la abscisas se tienen los valores del esfuerzo normal c y en el de las
ordenadas los del esfuerzo cortante t. Mediante un ensayo triaxial se obtiene una combinaciéon de
esfuerzos principales mayor y menor (c1,03) en el instante de la falla. Con base en estos dos
puntos se traza el circulo de Mohr (se acostumbra dibujar media circunferencia). A continuacién se
traza una linea recta representada por la ecuacién (8-3) a partir del origen, tangente a la
circunferencia. El punto f donde la linea y la circunferencia se tocan representa la combinacion de

esfuerzos (oy,17) para el cual se considera que el suelo ha fallado.
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Fig. 8.3 Circulo de Mohr tal como se emplea en Mecénica de Suelos

En la figura 8.3a se observa que la linea recta no parte del origen, sino de un punto a una distancia
c. Dicho punto queda definido al trazar la envolvente de falla de todos los circulos obtenidos en
cuando menos tres ensayes de tipo triaxial, obteniendo un circulo por cada uno (I, Il y Il de la fig.
8.3b). Al valor de c se le suele denominar “cohesidén aparente” y no es mas que una convencion
matematica, ya que la envolvente de falla tiende a llegar al origen. Lo anterior, generalmente no
presenta un problema mayor en la practica, debido a que los esfuerzos de trabajo suelen estar

suficientemente alejados del origen.
Cuando la teoria de Coulomb se relaciona con el estado interno de esfuerzos por medio del circulo

de Mohr se tiene una ley de resistencia conocida como de Mohr-Coulomb. De todas las teorias

utilizadas a lo largo de la historia de la mecéanica de suelos, para predecir la resistencia al esfuerzo
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cortante y definir la falla de un suelo, ésta es la que ha rendido mejores resultados. Ademas tiene

la virtud de ser facilmente asimilable.

8.4 Efecto de la Anisotropia

Un material isétropo es aquel donde el Médulo de Elasticidad (E) y la relacion de Poisson (v) se
mantienen constantes, independiente de la direccion en que se haga la prueba. Adicionalmente, se
dice que es homogéneo, si sus propiedades fisicas y de composicién, tales como el peso
volumétrico (y), relacion de vacios (e) y contenido de arcilla son uniformes en la zona de interés.
En la naturaleza, los depdsitos de suelo (principalmente los de arcilla) son tipicamente aniso6tropos,
no homogéneos. Lo anterior se produce por una combinacion entre la forma de depdsito y la
historia de esfuerzos, dando por resultado la formacién de planos de deposicidén horizontales (fig.
8.4). La anisotropia del suelo da pie a la existencia de planos preferenciales de falla y dependiendo

de su grado, puede invalidar la hip6tesis de falla circular.

o >90°
Suh

Fig. 8.4 Resistencia al corte no drenado (s,) en suelos anis6tropos (Bowles, 1996)

En suelos donde la falla ocurre en condicion no drenada, puede calcularse una relacion de

anisotropia con la ecuacion

donde,
R = relacién de anisotropia
S = resistencia al corte no drenado determinada en posicion vertical

Sun = resistencia al corte no drenado determinada en posicion horizontal
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Conociendo el valor de R puede interpolarse un valor de S, para otras direcciones por medio de la

ecuacion siguiente:

S,, =Sul+(R-1cos’a]  (8-5)

u

donde,

Su. = resistencia al corte no drenado determinada con un angulo oo medido respecto a la vertical

8.5 Cambio en la estabilidad con el tiempo

La estabilidad de un talud es una funcién del tiempo. El factor principal es el cambio en la presién
de poro, ya que la falla suele iniciarse por un cambio importante de su condicion inicial. A
continuacion se ejemplifica lo anterior comparando el comportamiento en el tiempo de un terraplén

y una excavacion en un suelo cohesivo, debida a Bishop y Bjerrum (1960) [fig. 8.5].

TERRAPLEN \ EXCAVACION

~ 7

A A

CONSTRUCCION CONSTRUCCION

CARGA
CARGA

ESFUERZO

CORTANTE
ESFUERZO
CORTANTE

EN EL PUNTO "A'
PRESION
DE PORO

EN EL PUNTO "A
PRESION
DE PORO

SEGURIDAD AL CORTE

AL CORTE

FACTORDE RESISTENCIA
FACTORDE RESISTENCIA

SEGURIDAD

@) (b)
Fig. 8.5 Comportamiento en el tiempo de Terraplén (a) y excavacion (b) en un suelo cohesivo
(Bishop y Bjerrum, 1960)

La grafica 8.5a muestra el cambio en la resistencia del suelo de cimentacién del terraplén.

Conforme éste gana altura la carga en la cimentacion es mayor, asi como el esfuerzo cortante en
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el punto A. La presion de poro también aumenta, lo cual reduce la resistencia del suelo. Lo anterior
se refleja en una reduccion del FS que alcanza su valor mas bajo justo al término de la
construccion. A partir de ese momento ya no hay mas incrementos de carga y el esfuerzo cortante
se mantiene constante. El suelo entra en un estado de consolidacion a lo largo del cual la presion
de poro disminuye en forma paulatina. En la medida que la presién de poro disminuye, aumenta el
esfuerzo efectivo con lo cual la resistencia disponible es mayor. El efecto es un aumento del FS

con el tiempo.

La gréfica 8.5b muestra el comportamiento de FS en una excavacién en suelo cohesivo. Conforme
la excavacion avanza, se incrementa el esfuerzo de corte en A, asi mismo lo hace la presién de
poro. El esfuerzo cortante se incrementa conforme se gana profundidad. Al final de la construccion
se experimenta un incremento de la presién de poro, lo cual disminuye la resistencia del suelo. El

efecto es un decremento del FS en el largo plazo.

Del analisis cualitativo anterior se concluye que hay una diferencia importante de comportamiento
de un talud formado en un terraplén y otro por excavacion o corte. En el primer caso la condicion
critica se presenta justo al término de la construccion y en el segundo la condicion mas

desfavorable ocurre en el largo plazo.

8.6 Seleccidn de los parametros de resistencia

Para que un analisis de estabilidad rinda resultados confiables se requiere una evaluacion precisa
de la resistencia al corte que tiene el suelo en el sitio. Dicha resistencia, como se vio en el articulo
anterior, esta representada por los pardmetros c y ¢, que son una propiedad intrinseca del suelo,

pero dependiente del método de prueba.

En los analisis de equilibrio limite conviene que el esfuerzo cortante del suelo sea considerado en
término de los esfuerzos efectivos. No obstante, en la practica los analisis de estabilidad suelen
hacerse en término de esfuerzos totales también. La decisién de llevar a cabo el analisis para una
u otra condicion depende de que tan bien pueda llegar a conocerse la presion de poro a lo largo de

la vida de la estructura.
La rapidez con la cual la presiéon de poro se disipa depende de la permeabilidad. En suelos muy
permeables como son las gravas y arenas ocurre rapidamente. En cambio en los suelos poco

permeables como los limos y arcillas sucede con mucha lentitud. En este ultimo caso, los tiempos
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de prueba se vuelven extensos. Lo que se hace es efectuar la prueba sin drenado, pero midiendo

la presidon de poro, con lo cual se puede calcular posteriormente el esfuerzo efectivo (ec. 8-2).

El analisis en término de esfuerzos efectivos es apropiado cuando la presion de poro es bien
conocida o puede evaluarse en forma confiable. Esta condicion se presenta en materiales con libre
drenaje o cuando la aplicacién de las cargas es suficientemente lenta para permitir el drenaje y
evitar la generacidn de presiones en exceso de la hidrostatica. Los parametros de resistencia se
obtienen en una prueba consolidada drenada (CD) o consolidada no drenada (CU) con medicion

de la presion de poro.

El andlisis en término de esfuerzos totales es recomendable cuando la prediccién o la medicién de
la presion de poro en campo se dificulta. Esta condicion se presenta cuando la carga se aplica en
forma tan rapida que no se permite la expulsion del agua. Los parametros de resistencia se
determinan por media de un ensaye consolidado no drenado (CU) o no consolidado no drenado
(UU).

Para el analisis de estabilidad de taludes conformados por suelos cohesivos saturados se emplean
los parametros obtenidos en la prueba UU, donde ¢, = 0 (dngulo de friccion interna en condicién no
drenada) y c, es la cohesion aparente o resistencia al corte no drenado. Se dice que el suelo se

comporta como si fuera “puramente cohesivo”.

Los parametros de resistencia usados en un analisis de estabilidad deben ser representativos del
comportamiento del suelo en la obra. Las pruebas de laboratorio, en consecuencia, deben
reproducir en la forma mas fiel posible el comportamiento de la estructura en el corto y largo plazo.

En la tabla 8-1 se presenta un resumen con las condiciones mas comunes.
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Tabla 8.1 Mecanismos de falla criticos y parametros de resistencia para el andlisis de taludes

Talud en

Mecanismo de

falla critico

Condicién a

corto plazo

Condicién a

largo plazo

Suelo granular (grava, arena,

limo) sobre terreno firme o

Falla poco profunda que se

analiza como talud infinito

Andlisis con esfuerzos totales.

Parametros de pruebas CD*

Andlisis con esfuerzos efectivos.

Parametros de pruebas CD

roca

Suelo cohesivo (arcilla, arena | Deslizamiento con  superficie | Analisis con esfuerzos totales. | Analisis con esfuerzos efectivos.

arcillosa, grava arcillosa) profunda, tangente a la | Parametros de pruebas CU** Parametros de pruebas CD o CU

cimentacién

Cimentacién compresible Deslizamiento con superficie | Suelo granular.- Andlisis con | Analisis en funcion de esfuerzos

profunda, una gran parte de la | esfuerzos efectivos. totales

superficie de falla cruza por la | Suelo cohesivo .- Analisis con

cimentacién esfuerzos efectivos

* CD — Prueba consolidada drenada

** CU — Prueba consolidada no drenada

8.7 Similitud entre las pruebas de laboratorio y las condiciones de campo

Debido a la variacién en la direccién de los esfuerzos principales, asi como de las zonas de
esfuerzo pasivo y activo lo largo de la superficie de deslizamiento (fig.8.6), el modo de falla en
distintos puntos varia de compresion, a corte directo y a extension. Un analisis riguroso por lo tanto
deberia basarse en los valores de resistencia obtenidos de diversas formas (Hunt, 1986). Esto
significa, que las pruebas de laboratorio, s6lo son utiles si representan con fidelidad el modo de

falla que presumiblemente tendrd la estructura analizada.

La figura 8.6 muestra una superficie de falla potencial, producida por la sobrecarga de un terraplén,
se infiere que, con tal de representar en forma adecuada la resistencia al corte del suelo, se deben
ejecutar distintas pruebas, que incluyen la tipica prueba triaxial de compresion, la de corte directo y
la triaxial en extension. Bjerrum (1972) efectivamente, propone aplicar distintas pruebas para
evaluar la resistencia no drenada en distintos puntos. Los resultados obtenidos sin embargo,
deben usarse con el mejor criterio ya que si se utiliza una resistencia al corte en la superficie de
falla igual al promedio de las obtenidas en las pruebas efectuadas, puede sobrestimarse la

resistencia verdadera hasta en un 20 o 30% (Abramson, 2002).

En la practica, lo anterior no siempre se lleva a cabo. Se asume que los pardmetros de resistencia
usados en la modelacion del problema se corresponden con los que tiene el suelo en sitio. Las
incertidumbres con respecto a la representatividad de las pruebas en relacion a la forma en que

falla el suelo, se toma en cuenta mediante el factor de seguridad.
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Talud
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Prueba extension ._%]';\l—‘ Prueba compresion

Prueba corte simple

Fig. 8.6 Variacién de la resistencia, de acuerdo con el modo de falla del suelo por su posicién en la

superficie de falla (Simons, 2001)

8.8 Comportamiento rigido-plastico y falla progresiva

Una hipétesis muy importante de los analisis de equilibrio limite, es que el suelo por encima de la
superficie de falla es perfectamente rigido y que la resistencia (pico) se moviliza simultaneamente
en todo punto, dando como resultado un factor de seguridad constante. Lo anterior presupone un
comportamiento de tipo rigido-plastico. Esto significa que un analisis al limite no proporciona

informacién sobre el estado interno de deformaciones antes de la falla.

Al considerar para el suelo una relacion esfuerzo—deformaciéon del tipo rigido plastico (fig. 8.7)
existe cierta discordancia entre los comportamientos real y tedrico del suelo (grado de similitud
analitica). En realidad, los suelos presentan una relacion esfuerzo—deformacion representada por
una curva que inicia con un tramo recto hasta alcanzar un valor maximo, a partir del cual el suelo

ya comienza a fluir plasticamente.

rigido - plastico

LN
S

suelo real

ESFUERZO CORTANTE

DESPLAZAMIENTO

Fig. 8.7 Relacion esfuerzo-deformacion para un suelo real y un material rigido plastico
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En contraste con las hipotesis anteriores, en muchos suelos la resistencia maxima en la superficie

de falla no se alcanza en todos los puntos al mismo tiempo.

Resistencia pico

T movilizada en el
punto A
(a)
C g aB C
Y
T La resistencia al corte en A
cae de la resistencia pico a
la residual c c
b B B
(b) R A
i S

La falla en el punto A
Y provoca una redistribucion
de esfuerzos al punto B

Fig. 8.8 Falla progresiva en talud (Kramer, 1998)

Por ejemplo, en el punto A (fig. 8.8a), después de que se alcanza la resistencia pico, ésta
disminuye a un valor residual. Los esfuerzos que dicho punto no puede tomar, son transferidos a
otros puntos adyacentes (B,C) que a su vez alcanzan su resistencia maxima (fig. 8.8b) para
posteriormente caer a un valor residual. Conforme la redistribucion de esfuerzos continta, la zona

de falla va creciendo, hasta que finalmente el talud se vuelve inestable y sobreviene la falla.

El hecho de considerar un comportamiento rigido—plastico, en el modelo analitico del estado limite
significa que el efecto de falla progresiva no se considera. Cabe mencionar, sin embargo, que
practicamente no existe un talud fallado que no lo haya “anunciado” en forma previa (mediante
deformaciones en el pie o grietas en la corona), lo cual confirma el efecto de falla progresiva en la

préactica.

8.9 Metodologia para el andlisis

La ingenieria geotécnica moderna emplea el método de elemento finito (MEF) para el analisis de
estabilidad de estructuras de tierra, elementos de retencion, taludes, laderas, cortes, terraplenes,
excavaciones profundas, tablestacas y muros Milan. Su empleo permite al proyectista conocer el
estado de esfuerzos y deformaciones producidos por un sistema de cargas en el interior de un

medio continuo. Lo anterior es posible gracias al uso extensivo de equipos de cémputo cuya
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velocidad de procesamiento permite efectuar los analisis en poco tiempo. Sin embargo, hasta la
aparicion de las computadoras modernas la solucién a los problemas de analisis de estabilidad se
hacia exclusivamente por medio de los andlisis de equilibrio limite, en forma manual o por medio
de tablas y gréficas que consideraban casos muy particulares. Los métodos de equilibrio limite se

siguen utilizando debido a que dan como resultado un factor de seguridad de facil comprension.

Los analisis esfuerzo-deformacion con el MEF aplicado a taludes, permiten predecir las
magnitudes y direcciones de los esfuerzos, desplazamientos y presién de poro durante la
construccion. Aplican para condiciones de comportamiento no lineal, condiciones de frontera

complicadas, geometrias irregulares y operaciones de construccion.

El andlisis limite en taludes consiste en adoptar una superficie de falla arbitraria, pero
cinematicamente admisible y analizar la estabilidad de la masa de suelo definida por dicha
superficie (en un ancho unitario) y la topografia del terreno. Se asume que el criterio de falla de
Mohr-Columb se cumple a lo largo de toda la superficie de falla considerada. La traza de la
superficie de falla puede ser plana, curva, o una combinacion de ambas y se supone que tiende a
moverse como bloque rigido. La distribucion interna de esfuerzos en el interior de dicho bloque no
se toma en cuenta por considerar un comportamiento rigido plastico perfecto. Se supone que la
resistencia al corte se moviliza al mismo tiempo por lo cual el factor de seguridad es constante a lo

largo de la superficie de falla.

En la practica se acepta que la superficie de falla presenta una traza semicircular, de acuerdo a lo
establecido por Petterson en 1916, después de estudiar la falla de un talud en el puerto de
Gotemburgo en Suecia (sus ideas fueron impulsadas posteriormente por Fellenius, repercutiendo
hasta nuestros dias). La geometria de la superficie de falla sin embargo puede adoptar un sin
namero de formas; se hace necesario por lo tanto examinar otros posibles mecanismos (fallas

compuestas), para lo cual cuenta mucho la experiencia del proyectista.

La definicién cuantitativa de la estabilidad de un talud empleando el enfoque tradicional, se logra
estableciendo un par de ecuaciones del factor de seguridad (FS), una para momentos y la otra
para fuerzas horizontales. El FS se define como la relacion entre las fuerzas resistentes y aquellas

gue tienden a producir el movimiento.

s > Fr

> Fm
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donde,
>Fr = Suma de fuerzas resistentes (se oponen al movimiento)

>Fm = Suma de fuerzas motoras (tienden a producir movimiento)

Una vez definida la superficie de falla que se quiere revisar, se divide el area deslizante en un
cierto nimero de dovelas (fig. 8.9a), por medio del area de cada una de éstas y considerando un
ancho unitario puede determinarse su peso volumétrico y el aporte de resistencia que le
corresponde de acuerdo con la Ley de Mohr-Coulomb. La superficie de falla que rinda el menor FS

se denomina “critica”, y el talud adopta dicho FS.

A los métodos que no consideran la totalidad de fuerzas que intervienen para el calculo de la
estabilidad suele llamarseles “no rigurosos” o “incompletos” (USACE, 2003). Lo anterior sin
embargo, puede causar cierta confusion, ya que de hecho, si al utilizar algiin método de analisis
seguimos “rigurosamente” sus hipotesis y metodologia, se obtienen resultados consistentes y

repetibles.

El andlisis de estabilidad por medio de programas computacionales como se vera posteriormente,
hace uso de los métodos tradicionales de equilibrio limite. Pero, también pueden emplear el
método de elemento finito para conocer el estado de esfuerzos en el interior de la masa de suelo,

con lo que se puede definir la superficie de falla mas probable.

Talud dividido en "n" dovelas Dovela i-ésima

X1 X2

E1 E2

superficie de falla supuesta /

@) (b)

Fig. 8.9 Talud dividido en dovelas (a) y fuerzas actuantes en cada una de estas (b)
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8.10 Método de equilibrio limite en taludes

El ingeniero geotecnista cominmente emplea el método de equilibrio limite en el disefio de taludes
en cortes, terraplenes, presas, muros anclados etc. Los métodos mas populares son los de
dovelas (Fellenius, Bishop, Janbu, etc.), derivados del método sueco. Debido a las hipotesis
hechas por cada uno de los investigadores, el FS obtenido para un mismo talud serd en general
distinto, dependiendo del método empleado. Las hipétesis mas importantes tienen que ver con el

hecho de considerar solo algunas o todas las fuerzas que intervienen en el equilibrio del talud.

Fellenius (1927, 1936). No toma en cuenta las fuerzas existentes entre las dovelas, despreciando
por tanto, la interaccién entre ellas. El aporte de resistencia esta dado por el peso propio de la
dovela. Para determinar las fuerzas resistentes y motoras, descompone el peso de cada dovela en
una fuerza normal y otra tangencial en la base (fig. 8.9b). Con la normal se calcula el esfuerzo
cortante resistente y con la tangencial el esfuerzo cortante que tiende a movilizar la masa de suelo.

Para una superficie de falla circular el FS se determina con la siguiente ecuacion:

D cL+(N-uLcos’ a)tan ¢

8-7
> Wsina ¢=D

FS=

donde,

¢ = cohesion aparente

L = longitud de la base de la dovela

u = presion de poro en la base de la dovela
N = fuerza normal en la base

¢ = &ngulo de friccion interna

W = peso de la dovela

o = angulo de inclinacion de la base

En la ecuacion (8-7), las fuerzas resistentes estan representadas por el dividendo, en el cual se
tiene una suma de los aportes de resistencia debidos a la cohesién y a la friccion por dovela. Los
momentos motor y resistente se obtienen multiplicando las fuerzas anteriores por un brazo de
palanca que en este caso es la linea imaginaria que une el punto alrededor del cual tiende a rotar
el volumen fallado y un punto situado al centro de la base de cada una de las dovelas. Para el
analisis con esfuerzos efectivos, la fuerza norma “N” se reduce, restandole la presion de poro “u”

que se supone actla al centro de la dovela. Al no ser un método exacto, Los FS obtenidos pueden

141



Estabilizacion de taludes en suelo

diferir hasta en un 20 por ciento de los calculados con métodos rigurosos (Whitman, Bailey 1967).
Esta diferencia puede ser aun mayor en el caso de andlisis en términos de esfuerzos efectivos con
altas presiones de poro (USACE, 2003).

Fellenius como ya se dijo, no toma en cuenta las fuerzas interdovelas horizontales ni las
tangenciales, al considerar que las primeras se cancelan mutuamente y que el momento producido
por las segundas es despreciable para un nimero grande de dovelas (Fellenius, 1933). Esto no es
rigurosamente cierto, en muchos problemas el hecho de no considerar las fuerzas entre las
dovelas ejerce una notable influencia en el resultado obtenido (dependiendo del método),
quedando en ocasiones del lado de la inseguridad. Un error muy comun, al aplicar el método, es
pensar que éste siempre dara factores de seguridad menores que los métodos rigurosos. Esto no
siempre sucede, por ejemplo, cuando se tiene un suelo puramente cohesivo (¢=0), se obtiene un
FS idéntico al de los métodos rigurosos. Por su sencillez, éste método puede usarse para hacer
andlisis de estabilidad cuando no se cuente con una computadora, o para comprobar los
resultados obtenidos con otros métodos. Sin embargo, su caracter conservador en ocasiones
puede conducir a disefios antiecondmicos, por lo que su uso requiere de un buen criterio por parte

del ingeniero.

Bishop modificado (1955). Hace las mismas consideraciones que Fellenius, pero ademas
considera las fuerzas normales entre dovelas actuando en forma horizontal, despreciando las
tangenciales. Al igual que en el método ordinario, se asume una superficie de falla semicircular.
Este método satisface el equilibrio de fuerzas verticales por dovela y el de momentos. La ecuacién

para el factor de seguridad es la siguiente:

seng tan ¢
. > [(cL +W tan g){cos & + e 1 6-8)

- > Wsing

La ecuacion (8-8) es analoga a la de Fellenius, excepto por el segundo término entre paréntesis
del dividendo al cual se le denomina “m,”. Se observa ademas que el FS aparece en ambos lados
de la ecuacion, lo que significa que para llegar a una solucién, debe proponerse un FS inicial y
convergir a la solucién haciendo iteraciones. El método de Bishop modificado ha sido muy usado
en el pasado por dar valores del FS muy cercanos a lo que se obtienen por métodos completos
(Spencer, Morgenstern-Price, por ejemplo). Las limitaciones mas importantes de este método son

el hecho de que solo es vélido para superficies de falla circulares.
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Spencer (1967, 1973). Satisface el equilibrio estatico (fuerzas y momentos) en forma rigurosa.
Considera que hay una relacion constante (8-9) entre la magnitud de las fuerzas tangenciales y

normales entre dovelas. La inclinacion de la resultante es constante.

X X
tand="—"1="2 (8-9)
El E2
donde,
0 = angulo que forman con la horizontal las fuerzas resultantes entre dovelas
X1, X, = fuerzas cortantes

E., E, = fuerzas normales

Spencer, derivo dos ecuaciones para el FS. Una respecto al equilibrio de momentos (FSy,) y la otra
para equilibrio de fuerzas (FSy). La de momentos es la misma que la usada por Fellenius o por

Bishop y la de fuerzas es la que se muestra a continuacion:

_ > {cLcosa + (N —ulL)tan gcosa}

FS, = (8-10)
f z Nsena

La variable “clave” en las dos ecuaciones del FS, es la fuerza normal “N”, que se define como

sigue:
g W+(X2_Xl)_cLsena+usenatan¢
N = FS (8-11)
seng tan ¢
cosa+————
FS

Nota: La ecuacién anterior aplica para las de fuerza y momentos.

La solucién de las ecuaciones de Spencer involucra un proceso iterativo. Se llega a una solucién
cuando ambos factores de seguridad son iguales o su diferencia es muy pequefia. Se apega en
gran medida a la realidad, al considerar todas las fuerzas que intervienen en el equilibrio. La Gnica

limitacion en su uso es que se requiere forzosamente equipo de computo.
Morgenstern-Price (1965). Propone un método similar al de Spencer, excepto que en este caso la

inclinacién de la resultante entre dovelas varia de acuerdo a un porcentaje de una funcion definida

por el usuario (si la funcion es constante se tiene la solucion de Spencer). La superficie de falla
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puede adoptar cualquier forma. Las ecuaciones para el calculo de los factores de seguridad son
las mismas que utiliza Spencer. Lo Unico que varia es el valor de las fuerzas cortantes que esta en
funcion de las normales y que influyen en el célculo de “N” (ec. 8-11). El método de Morgenstern-
Price es el método “exacto”, con el cual se calibran los demas métodos. Los resultados que se
obtienen son por lo tanto lo mas apegado a la realidad posible, para un método de equilibrio limite,

desde el punto de vista matematico.

Tabla 8.2 Ecuaciones de la estatica satisfechas por los distintos métodos de andlisis

Método Equilibrio de momentos Equilibrio de fuerzas
Fellenius (ordinario) Si No
Bishop modificado Si No
Spencer Si Si
Morgenstern-Price Si Si
Janbu simplificado No Si
Janbu generalizado Si (por dovela) Si
Cuerpo de ingenieros 1 y Il No Si
Lowe-Karafiath No Si

En la practica, se recomienda utilizar cuando menos un método que satisfaga equilibrio de fuerzas
y de momentos como el de Spencer o el de Morgenstern-Price. Estos métodos son de engorrosa
aplicacion manual, por ello su popularidad no era muy grande en el pasado. El uso extensivo de la
computadora y un software para analisis cada vez mas refinado, permite obtener resultados
mediante cualquier método, casi con la misma rapidez. Una amplia revision y comparacion entre
seis de los métodos de equilibrio limite mas usados, que conviene revisar es la debida a Fredlund
y Krahn (1977).

Los distintos métodos de andlisis naturalmente arrojan distintos valores del FS. Para ejemplificar
este hecho, se analizaron con un programa de computadora (Slope/W), seis casos distintos. Todos
corresponden a un talud de 10.00 m de altura, con dos distintas inclinaciones (1.5:1 y 2:1
horizontal-vertical). Se consideraron distintas condiciones de carga (peso propio, sobrecarga en la
corona y fuerza sismica). Las condiciones de cada caso Yy los resultados se presentan en la tabla

siguiente.
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Tabla 8.3 Resultado de los analisis de estabilidad

Caso Descripcion Andlisis Fellenius Bishop* Spencer M — p**
1 Suelo cohesivo, 1.5: 1 Estético 2.898 2.898 2.905 2.898
y=19.6 kN/m®; c=78.5 kPa; ¢ = 0 Sobrecarga (2 t/m?) 2.256 2.256 2.260 2.260
H=10.00 m Sismico (k***=0.15) 1.984 1.984 1.980 1.982
2 Suelo cohesivo, 2 : 1 Estatico 2.947 2.947 2.943 2.950
vy=19.6 kN/m?; c=78.5 kPa; ¢=0 Sobrecarga (2 t/mz) 2.315 2.315 2.313 2.320
H=10.00 m Sismico (k=0.15) 1.910 1.910 1.908 1.908
3 Suelo cohesivo-friccionante, 1.5 : 1 Estético 2.343 2.472 2.470 2.464
v=16.7 kN/m®; ¢=19.62 kPa; ¢ =32° Sobrecarga (2 t/mz) 1.909 2.047 2.034 2.037
H=10.00 m Sismico (k=0.15) 1.801 1.900 1.903 1.899
4 Suelo cohesivo-friccionante, 2 : 1 Estético 2.721 2.890 2.886 2.886
vy=16.7 kN/m3; c=19.62 kPa; ¢ = 32° Sobrecarga (2 t/mz) 2.258 2.431 2.426 2.428
H=10.00 m Sismico (k=0.15) 1.986 2.105 2.104 2.108
5 Suelo cohesivo-friccionante sobre un Estatico 1946 2051 2037 2045
suelo cohesivo 1.5: 1
y=16.7 kN/m>; ¢=19.62 kPa; ¢ = 32° Sobrecarga (2 t/m?) 1.506 1.626 1.603 1.619
y=17.6 kN/m>; c=49.05 kPa; ¢ = 0° o
H = 1000 Sismico (k=0.15) 1.337 1.381 1.371 1.376
=10.00 m
6 Suelo cohesivo-friccionante sobre un Estatico 2037 2108 2174 2185
suelo cohesivo 2 : 1
y=16.7 kN/m®; ¢=19.62 kPa; $=32° Sobrecarga (2 t/mz) 1.498 1.658 1.622 1.630
y=17.6 kN/m>; ¢=49.05 kPa; ¢ = 0°
H = 10.00 Sismico (k=0.15) 1.821 1.936 1.913 1.923
=10.00 m

* modificado; ** Morgenstern — Price con funcion media senoidal; ***k=coeficiente sismico.

De los resultados que se anotan en la tabla anterior, podemaos hacer las siguientes observaciones.

1. En suelos cohesivos, el método de Fellenius brinda resultados igualmente exactos que los

métodos rigurosos. Este método no puede considerarse conservador en este caso
2. En taludes conformados por suelo cohesivo — friccionante, el método de Fellenius si da
valores mas bajos del FS. Ahora se destaca el hecho que el método de Bishop modificado

da resultados muy parecidos a los obtenidos con métodos completos

3. Cuando se tiene una sobrecarga en la corona o una fuerza sismica Bishop modificado da

valores del FS ligeramente mas optimistas que los restantes métodos
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4. Los métodos completos (Spencer y Morgenstern-Price) dan resultados practicamente

iguales en todos los casos analizados.

8.11 Importancia de las fuerzas interdovelas

En los primeros métodos de andlisis, las fuerzas normales y de corte se despreciaban, sin
embargo es un hecho que existen y pueden tomarse en cuenta, a fin de tener una soluciéon mas
apegada a la realidad. En 1970, Fredlund formul6 lo que se conoce como el método general de
equilibrio limite (GLE), en el que las fuerzas que ocurren entre las dovelas se manejan por medio

de una ecuacioén propuesta por Morgenstern y Price (1965), que se reproduce a continuacion:

X =Eif(x) (8-12)

X = La fuerza cortante entre dovelas
E = Fuerza normal entre dovelas
A = fraccion usada de la funcion (menor a la unidad)

f(xX) = una funcion determinada

Los Unicos métodos que permiten usar una funcién f(x) definida por el usuario son el de

Morgenstern-Price y el método general.

8.12 Limitaciones del método

El uso tan amplio y rutinario de los métodos de andlisis de equilibrio limite hace que en ocasiones
se pierdan de vista las hipotesis sobre los cuales se basa su aplicacién. EI método de equilibrio
limite, se desarrollo en principio para solucionar problemas de estabilidad satisfaciendo las
ecuaciones de la estatica y para situaciones donde la resistencia desarrollada en la base de las
dovelas era debida principalmente a su peso propio. Con el tiempo se acepto el uso de éste
método para analizar la estabilidad de taludes con carga en la cresta. Solo fue cuestién de tiempo
para aplicar el método al andlisis de estabilidad de taludes con anclas, donde actian ademas de
las fuerzas gravitacionales, fuerzas horizontales o inclinadas, que representan el elemento de
refuerzo. Sin embargo, la limitaciéon més importante del método, es la imposibilidad de satisfacer la
compatibilidad de esfuerzos y deformaciones, Lo cual tiene cuando menos dos consecuencias
serias (Krahn, 2001):

1. Lavariacion local del FS no se puede considerar
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2. Ladistribucion de esfuerzos calculada no es realista

Las desventajas anteriores, se pueden superar en cierta medida, usando el método de elemento
finito, con el que se pueden calcular los esfuerzos en el interior de la masa de suelo, dentro del

marco de un método de equilibrio limite.

8.13 Anélisis sismico

Los movimientos sismicos inducen esfuerzos dinamicos en los sentidos vertical y horizontal que a
su vez producen esfuerzos normales y cortantes a lo largo de la superficie potencial de falla. Al
superponer los esfuerzos estaticos y sismicos, la resistencia en la base de la dovela puede verse
excedida. Las técnicas para el analisis de la inestabilidad inercial se dividen en dos grupos. Los
analisis pseudoestaticos que producen un factor de seguridad similar al de un analisis de equilibrio
limite y los analisis para evaluar desplazamientos permanentes. Desde 1920 (Kramer, 1996) el
andlisis de estabilidad sismica en estructuras de tierra se ha realizado por métodos
pseudoestéticos. La accidén sismica se representa por medio de aceleraciones horizontales y
verticales constantes (fig. 8.10). Tales aceleraciones (pseudoestéticas) producen fuerzas inerciales
gue actuan en el centroide de la masa analizada. La magnitud de dichas fuerzas se calcula con las

expresiones siguientes:

a
F, = E“W= kW (8-13)

a,
F, = EW kW (g_14

donde,

Fn, Fv= fuerzas inerciales horizontal y vertical

an, a, = Aceleraciones pseudoestaticas horizontal y vertical
W = peso de la masa de suelo analizada

kn, ky = coeficientes sismicos para las direcciones horizontal y vertical
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(@) (b)

Fig. 8.10 Fuerzas inerciales aplicadas para el caso de falla plana (a) y circular (b)

La fuerza horizontal disminuye la fuerza resistente para suelos con ¢>0 e incrementa la fuerza
desestabilizante. Las fuerzas verticales, por otro lado, tienen una menor influencia en el factor de
seguridad y usualmente se omiten. Este método es aplicable a superficies de falla plana, circular o
compuesta. El problema de un andlisis de este tipo es la seleccién de un coeficiente apropiado. Sin
el volumen potencialmente inestable fuera perfectamente rigido, la fuerza inercial seria igual al
producto de la aceleracion por la masa y alcanzaria un valor maximo cuando la aceleracion lo
hiciera. Considerando que los taludes no son perfectamente rigidos y la aceleracion pico dura poco

tiempo, no es necesario emplear la aceleracién maxima para el disefio.

8.14 Consideracion de las fuerzas de anclaje

Se menciono al inicio del capitulo que uno de los objetivos del anclaje en taludes es incrementar el
factor de seguridad contra el deslizamiento. Para considerar el efecto de las anclas en un andlisis
de equilibrio limite, las fuerzas inducidas por las anclas se suelen considerar como si se aplicaran
en la base de la dovela por la cual cruzan, incrementando con ello la fuerza normal y por lo tanto la
resistencia al corte. Para ejemplificar o anterior considérese el talud mostrado en la siguiente
figura 8.11.
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k2 =0'823

1

T2°00 W

2M6|0 COPE2IN0-LLICCIONTUE
i1 =58 diggqoe

C=v¢d Kb¥

Agwwe = T\ KAW3

Fig. 8.11 Talud en suelo cohesivo friccionante

Con el método de Spencer y los parametros de resistencia mostrados en la misma figura, se
determiné un factor de seguridad igual a 0.853 (se empleé6 el programa Slope/W), por lo cual el
talud muy probablemente fallara, si el corte se realiza sin emplear algun tipo de soporte. Aplicando
el sistema de anclaje que se muestra en la figura 8.12, el FS se incrementa a 1.554, lo cual es un

valor aceptable en condicidn estética.

ke =T'2e¢

N7

T2°00 W
1=T¢\ KM

L =TI\ KN

Ul
L=T¢\ KN

2M6|0 COPE2INO-LLICCIONTULE
11 =58 diggqoe

C =¢'9 Kby

Agwws = T\ KAW3

Fig. 8.12 Talud anclado
Si analizamos el sistema de fuerzas para una de las dovelas (No.13), por donde cruza una de las

anclas, podemos observar que la totalidad de la fuerza aportada por el ancla se aplica en la base

de la dovela (fig. 8.13).

149



40.115

34.554

Estabilizacion de taludes en suelo

Slice 13 - Spencer Method
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Fig. 8.13 Equilibrio de una de las dovelas por donde cruza el ancla

En la figura 8.14 se muestra el esfuerzo normal por dovela. Las dovelas por donde cruzan las

anclas muestran un notable incremento del esfuerzo normal. Esta grafica demuestra una de las

desventajas del método, a saber, que la distribucidén de los esfuerzos en la superficie de falla dista

mucho de la realidad. Tampoco se puede considerar el estado de esfuerzos y deformaciones en

cada una de las etapas de construccion.

Esfuerzo normal, kPa

Esfuerzo normal por dovela

250

= = N

o a1 o

) o o
Il Il Il

(on)
o
I

10 15 20

Dovela No.

Fig. 8.14 Esfuerzo normal por dovela
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La figura 8.15 sirve para comparar el esfuerzo cortante movilizado con el resistente. Como cabria

esperar el esfuerzo resistente en ningln momento se ve excedido.

Esfuerzo normal
120

—o— Resistencia al corte

—0— Esfuerzo cortante
100 -

80 -

60 -

40 ~

Esfuerzo normal, kPa

20 -

0 T T T 1
0 5 10 15 20
Dovela No.

Fig. 8.15 Esfuerzos cortantes en las bases de las dovelas

Resumen

Antes de proponer la implementacion de cualquier sistema de anclaje, se debe efectuar un analisis
de equilibrio limite. Dichos analisis usualmente emplean la ley de resistencia al corte de Mohr-
Coulomb. Esta es la que mejores resultados ha dado en la practica. Cuando el modo de falla
esperado es un deslizamiento como cuerpo rigido, es viable el empleo de anclas para la
estabilizacion. La anisotropia es una condicién natural del suelo, cuando se da en un alto grado, la
hipétesis de falla circular puede invalidarse y dar lugar a una falla plana o compuesta. La
estabilidad de un talud es funcién del cambio en la presion de poro con el tiempo. La forma en que
se disipa dicha presion y el consiguiente aumento o pérdida de resistencia varia de acuerdo con el
tipo de suelo y las operaciones de construccion. Los parametros ¢ y ¢ son una propiedad
intrinseca del suelo, pero cuyo valor varia dependiendo de la forma en que se hace fallar al suelo,
el tipo de prueba empleada en su determinacion, debe ser representativo de las condiciones de
trabajo y del modo de falla del suelo. Los métodos mas representativos son los de Fellenius,
Bishop modificado, Spencer y Morgenstern-Price, éstos permiten obtener un factor de seguridad y
una superficie potencial de falla. Todos los métodos permiten analizar el equilibrio estatico o en

condicion sismica con diversos grados de aproximacion. Las fuerzas aportadas por las anclas
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suelen considerarse aplicadas en la base de la dovela por la cual cruza. Esto da como resultado

una distribucion de esfuerzos en la superficie de falla que dista de la real.

Conclusiones
La propuesta de implementacion de un sistema de anclaje debe ir precedida por un analisis de
estabilidad riguroso. Una vez definido el sistema de anclaje se hace un analisis de estabilidad del

conjunto formado por las anclas y el suelo.

El modo mas probable de falla y la geometria del suelo potencialmente movilizable definen las

dimensiones, profundidad y fuerza que deben aportar las anclas.

El método de Fellenius es util cuando no se dispone de equipo de cémputo, programas
especializados o cuando se requiere de una evaluacion preliminar de la estabilidad. Generalmente

(pero no siempre) da resultados conservadores.

El método de Bishop modificado, a pesar de no ser de tipo riguroso da resultados muy cercanos a

los de los métodos que si lo son. Aunque es iterativo, puede efectuarse con una hoja de calculo.

Los métodos de Spencer y Morgenstern-Price son considerados rigurosos ya que satisface el
equilibrio de fuerzas y momentos. Sin embargo para su aplicacion se requiere de software
especializado. La diferencia entre ambos métodos, es que en el segundo las fuerzas
interdovelares pueden adoptar una inclinacién variable. EI método de Morgenstern-Price se usa

para calibrar otros métodos.

Cuando las condiciones del suelo no son homogéneas o sea que se tienen capas con distintas
resistencias, anisotropia o discontinuidades las superficies de falla se apartan de la forma circular.

En estos casos se recomienda emplear métodos como el de Morgenstern-Price, Spencer y Janbu.
La consideracion de las fuerzas aportadas por las anclas se hace en forma simplista, pero se

cumple con el equilibrio de fuerzas, que es el objetivo fundamental de los métodos de equilibrio

limite.
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9. EMPUJE DE TIERRAS

En el calculo, andlisis y disefio tradicional de los sistemas de anclaje para estructuras de retencién
se aplican métodos de equilibrio limite. Estos, tienen el inconveniente de que no permiten conocer
el estado de esfuerzos y deformaciones antes de la falla; por otro lado, permiten establecer una
zona de falla y un factor de seguridad para el mecanismo analizado. Una vez que se ha
establecido el equilibrio estatico de fuerzas, puede conocerse la magnitud del empuje, y en funcién
de éste, la magnitud de la fuerza que debera aportar el sistema de retencion (muros, anclas, etc.).
Debido a la importancia que tiene el concepto “empuje de tierra” en Geotecnia, éste se expone al
inicio del capitulo. Posteriormente se aborda el disefio de los sistemas de anclaje en excavaciones
y tablestacas. En la practica moderna de disefio geotécnico también se emplea el “método de
elemento finito” (MEF), que a diferencia de los métodos tradicionales, permite conocer el estado de
esfuerzos y deformaciones a lo largo de las distintas etapas constructivas. La aplicacion de este

método al disefio de estructuras ancladas se vera en el capitulo siguiente.

9.1 Empuje de tierra

Para que una estructura de retencion se desempefie en forma satisfactoria, se requiere que ésta
resista sin deformarse en forma excesiva, el empuje debido al material de relleno, sobrecargas
superficiales, presidn del agua y sismos. Para evaluar la estabilidad de la estructura de retencion,
es necesario calcular su magnitud y direccion. El empuje induce una tendencia al deslizamiento y
al volteo, que en el caso de los muros de gravedad, es resistida por peso propio y en l0os muros

anclados mediante un elemento a tension sujeto a una zona firme.

9.1.1 Estados plasticos de Rankine
Cuando la superficie del terreno es horizontal y no actla sobrecarga alguna en la superficie, el

esfuerzo vertical por unidad de &rea, es igual al peso volumétrico por la profundidad,

o,=yz (-1
donde,
oy = presion vertical
y = peso volumétrico del suelo

z = profundidad
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El esfuerzo horizontal se pone en funcion del vertical, multiplicandolo por un coeficiente

adimensional K,

donde,
oh = presion horizontal
K = coeficiente de empuje

oy = presion vertical

La presion oy, integrada en toda el area de aplicacién da como resultado el empuje total. La forma
como éste se distribuye, se encuentra estrechamente vinculada con la deformacion que sufre la
estructura de retencion. Si el desplazamiento no se permite, se tiene la condicién en reposo. Si por
el contrario, éste se permite, puede llegarse a la falla, considerada como el momento en que todo
punto dentro de la masa de suelo deslizante se encuentra en equilibrio plastico (falla

generalizada).

Existen dos mecanismos de falla posibles, que se conocen como estados activo y pasivo de
Rankine. La explicaciéon de estos, se hace a continuacion, con referencia en las figuras 9.1 y 9.2.
Imaginese que se hinca una tablestaca muy rigida y de poco espesor en el terreno. En un primer
instante, la tablestaca se encuentra impedida para moverse (fig. 9.1a). El esfuerzo principal mayor
(o1) actda en direccion vertical y el menor (o3) en direccion horizontal (s6lo si el suelo es
normalmente consolidado). El coeficiente K (adicionado del subindice 0) se calcula dividiendo o3

entre oy,

Ko=— (9-3)

Si dibujamos el circulo de Mohr correspondiente a la condicién en reposo, se obtiene el marcado
con el nimero 1 de la figura 9-2. Dado que no se toca con la linea de ruptura, no representa una
condicion de falla. Si el material frente al muro se excava, el relleno en el respaldo le induce un
desplazamiento, que en la corona vale 3, (fig. 9.1b). Al ceder el muro, el suelo, se ve forzado a
desarrollar su resistencia al corte, a lo largo de la superficie de deslizamiento. El resultado es una
descarga en el sentido horizontal y por consiguiente, una reduccion del esfuerzo principal menor.

Esta reduccion se refleja en el crecimiento hacia la izquierda del circulo 1. Se llega asi, al circulo 2,
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el cual es tangente la linea de ruptura y representa el estado de falla en la condicion activa, el
coeficiente en esta caso esta dado por

K =

a

—sa

P (9-4)

la

Si ahora, no solo se impide el movimiento hacia el frente del muro, sino que se aplica una fuerza

en la direccion contraria (Ep), tal que el muro trata de incrustarse en el suelo (fig. 9.1c). El esfuerzo

principal menor se incrementa a tal punto que pasa a ser el mayor. El circulo de falla que

representa esta condicion (empuje pasivo) es el numero 3. El coeficiente, ahora esta dado por la

expresion

/7 Tablestaca

G1

O3 G3

O1

(@)

o
K,="% (9-5)
O, P

da
|
| zona de

| equilibrio

| plastico

|

|

|~/ Ea Ep =
|

| 45°+ /2

(b)

zona de
equilibrio
plastico

45°- /2

()

Fig. 9.1 Condicion en reposo (a), activa (b) y pasiva (c)

En las figuras 9.1a y b se muestran las cufias de falla formadas para los casos activo y pasivo. Se

observa que en el caso pasivo la superficie de deslizamiento es mayor que en el caso activo.

Debido a esto, el suelo dispone de una mayor resistencia al corte y por lo tanto cuesta mas trabajo

llevarlo a la falla. La diferente geometria de las cufias de falla, también explica porqué un muro que

ya ha sufrido un desplazamiento por empuje pasivo dificilmente puede ser llevado a su posicién

inicial no deformada.
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Oza O3 01=01,=03 O1p
Fig. 9.2 Circulos de Mohr representativos de estado de esfuerzo para la condicion en reposo (1);

activa (2) y pasiva (3)

En la préactica los coeficientes de empuje se calculan en funcién del angulo de friccion interna (¢),

en vez de emplear los esfuerzos principales en la falla, como se vera a continuacion.

9.1.2 Coeficiente de presion en reposo
El valor de K, puede determinarse por medio de la teoria de la elasticidad, considerando que no se

permite la deformacion lateral, la expresion es:

donde,

u = relacién de Poisson

El valor de Ko, sin embargo, depende de la historia de carga y descarga del suelo. Jaky (1944)
propuso una expresion para el caso de arenas sueltas y arcillas que no han estado sujetas a una

presién mayor de la que tienen actualmente, es decir, son normalmente consolidadas (NC).
Ky=1-seng” (9-7)

donde,

¢"= angulo de friccién interna en términos de esfuerzo efectivo

En el caso de arenas densas se puede emplear la ecuacion de Sherif,
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Ko =(@-seng)+55( -1  (9-g)

min

donde,
Ya = peso volumétrico del suelo
Ymin = P€S0 volumétrico en el estado mas suelto

OCR = relacion de sobreconsolidacién (Over Consolidation Ratio, por sus siglas en inglés)

Nota: El valor numérico de OCR, se obtiene dividiendo la presion efectiva maxima histoérica del
suelo (c’\c) entre la que tiene actualmente (c'\0). 6"vc S€ calcula con la curva de compresibilidad,
obtenida en una prueba de consolidacién unidimensional, empleando algiin método. como el de

Casagrande; la presion actual con se determina con la ecuacion (9-1).

Para arcillas que en el pasado geoldgico tuvieron una presion mayor de la que tienen ahora

(preconsolidadas), se puede usar la expresion de Mayne y Kulhawy (1982)

K, = (1- seng’)(OCR) =" (9-9)

9.1.3 Coeficientes de presion activa y pasiva

El coeficiente de presion activa suele calcula en una de las dos formas siguientes (el resultado es

el mismo):
T P 4
K, =tan"(45 2) (9-10)
_1l-seng
* 1+seng (9-11)
donde,

¢ = &ngulo de friccién interna en término de esfuerzos efectivo

La expresion (9-10) es de uso comun en América, mientras que la (9-11) lo es en Europa (Bowles,
1996).

El coeficiente de presién pasiva se calcula en forma similar, pero intercambiando signos,
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K, =tan?(45° +‘;) (9-12)

_l+seng
P 1-seng (9-13)

Al aplicar las formulas (9-10) a la (9-13) se notara que los valores de K, son inferiores a los de K,,

lo cual esta en concordancia con el hecho de que el suelo presenta una mayor resistencia en
estado pasivo.

Para que los estados activo y pasivo se desarrollen, el suelo debe alcanzar un cierto nivel de

deformacién, la figura 9-3 muestra lo anterior en forma cualitativa (curva de la grafica) y
cuantitativa (tabla adjunta).

6a Sp
L | Rango usual de los
T o coeficientes de presion
I\ Suelo no Suelo
cohesivo cohesivo
= Pasivo
o L 3-14 1-2
© v
c /
0
a3 / Reposo
£ p P 04-06 | 04-08
/l
Actvo | 033-022 1-05
-4+ Desplazamiento
Alejandose Contra
del relleno el relleno

Fig. 9.3 Magnitud de las deformaciones necesarias para alcanzar los estados activo y pasivo con
algunos rangos usuales (Bowles, 1996)

La grafica anterior y los valores de la tabla, indican que para hacer fallar al suelo por presién
pasiva, se requiere una fuerza y deformacién considerablemente mayores que los necesarios para
hacerlo fallar por presién activa. Entre las lineas horizontales que representan los estados activo y

pasivo, se observa una curva con linea punteada que corresponde a la condicién en reposo.

9.1.4 Diagramas de presion

El calculo de las presiones activa y pasiva para una cierta profundidad, en el caso mas general de

suelo con cohesién y friccidn, se efectla con las expresiones siguientes:
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J3a=KaO-1a_204 Ka (9_14)

o, =K,o,,+2¢ /K, (9 -15)

donde,
G3a, O3p = €sfuerzo principal menor para los casos activo y pasivo
G1a, O1p = €sfuerzo principal mayor para los casos activo y pasivo

¢ = cohesion aparente

Las expresiones (9-14) y (9-15) pueden escribirse en una forma mas familiar llamando a 63, y o1y,
P. y P, respectivamente, y poniendo a cia Y o3 en términos del peso volumétrico (y) y la

profundidad (z),

P, =K_z-2c /K, (9-16)
9-17
P, =K, 7z+2c K, (0-17)

donde,
P, = presion activa

P, = presion pasiva

En la practica, es comun dibujar el perfil de las presiones activa y pasiva (fig. 9.4). El area de estos
diagramas, multiplicado por un ancho unitario, da el valor del empuje, para los casos activo y

pasivo (E. y Ep), por metro de muro, en el sentido longitudinal.

E, :EKa;/H ?-2cH . /K,
2 (9-18)

1 2 9-19
E, =, KyH?+20H Ky (9-19)
donde,
E. = empuje activo
E, = empuje pasivo

H = altura del muro
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1/2 1/2

2cHKa superficie 2¢HKp superficie
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\/  alternativo *)
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\ T
(+) \
\
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Fig. 9.4 Diagramas de presion y empujes en el respaldo de un muro

En el caso activo, Unicamente cuando el suelo presenta cohesién, existe una zona de tensién
(marcada con signo negativo) que va de la superficie a una profundidad z., donde el suelo se
despega del muro y en teoria no deberia existir empuje. Sin embargo, es susceptible de rellenarse
con otros materiales o agua, produciéndose a fin de cuentas cierto empuje. Por ello debera
considerarse cuando menos, el caso en que se encuentra llena de agua o en su defecto,
considerar el diagrama alternativo trazado con linea punteada (fig. 9.4a) para el calculo del

empuje.

9.1.5 Cuiia de falla de Coulomb

La teoria clasica de empuje de tierra debida a Coulomb data de 1776. En ella el empuje se calcula
considerando el equilibrio de una cufia de suelo que se forma en el respaldo del muro (fig. 9.5a).
La cufia tiene como fronteras el respaldo del muro, la superficie de terreno y la de falla. La linea de
accion del empuje forma un angulo 6 (aproximadamente igual a 2/3¢) con la normal al respaldo,
producto de la friccion entre el suelo y el material del muro. La resultante R también forma un
angulo con la normal a la superficie de falla, igual al &ngulo de friccion interna (¢). La cufia que
produce el maximo empuje se obtiene por el método de prueba y error, trazando una serie de
cufias con distintos valores del angulo 6. Mediante un diagrama de fuerzas (fig. 9.5b), se calcula el

valor de la presion activa P, debida a la cufia critica.
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H

(@ (b)

Fig. 9.5 Cufia de deslizamiento de Coulomb (a) y poligono de fuerzas para equilibrio (b)

Por medio de la teoria de Coulomb, también se pueden calcular los coeficientes de empuje activo y

pasivo, utilizando las expresiones siguientes:

« _ sen’ (5 +9)

a senzﬂsen(ﬁ—é){lvt\/Sen(¢+5)sen(¢_a) } (9-20)
sen( - 5)sen(a + fB)

K = Senz(ﬂ_¢)
Senzﬂsen(ﬂm){l_ sen(¢ + 5)sen(g + @) } (9-21)
sen(p +d)sen((B + @)

donde,
B = angulo de inclinacion del relleno con respecto a al horizontal
¢ = angulo de friccion interna del suelo

8 = &ngulo de friccién suelo—muro

Cuando se tiene un muro con respaldo vertical, superficie de relleno horizontal y no se desprecia la
friccion en el respaldo, los coeficientes de presién calculados, tanto con la teoria de Rankine como
la de Coulomb son idénticos. La teoria de Rankine permite conocer la distribucidn de presiones en
el respaldo y normalmente da resultados conservadores, debido a que no considera la friccién en

el respaldo. Coulomb por su parte, si considera dicha friccion, cuyo principal efecto es una
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reduccién del empuje activo. Cabe mencionar que la friccibn en el respaldo cobra mayor

importancia en cuanto el muro gana en altura.

9.1.6 Cargas externas

El empuje del relleno se puede incrementar si existen cargas permanentes o transitorias, actuando
verticalmente en la parte superior. Por simplicidad es comudn representarlas en un de tres formas,
que son: carga uniformemente distribuida, lineal y concentrada. La carga uniforme se puede
considerar sin mayores problemas en los métodos de equilibrio limite y de cufas. El caso de las
cargas lineal y puntual se ha resulto en forma semiempirica (Terzaghi, 1954), con base en la

solucion de Boussinesq (fig. 9.6).

X=mH a
| L
1 E
E
2=NH é
H A= Cen
4
4
I A 2
(a) (bh) (c)

Fig. 9.6 Esfuerzo lateral inducido por una carga superficial. Lineal con relleno plano (a) e inclinado

(b) y puntual con relleno plano (c)

El método de Terzaghi, emplea las ecuaciones siguientes:

Para la carga lineal,

g4 mn

sim>4 T W sty -2

4 0.16

sim<4 O :g—in“ (9-23)
H 7 (0.16+n°)

Para la carga puntual,

_ q4 m’n

M4 TSy manyy? O Y

sim<4 o q4 0.16n (9—25)

"= H 7 016+ 1)°
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el sentido de las literales es el mostrado en la figura 9.6.

Las formulas 9-22 a la 9-25 dan el valor del esfuerzo para un punto a cierta profundidad medida
desde la corona. Calculando suficientes puntos podemos conocer la forma del diagrama de
distribucion de presiones. El empuje total es igual al &rea de dicho diagrama y la resultante cruza

horizontalmente por el centroide.

9.1.7 Validez de las teorias de empuje de tierra en muros flexibles

Una tablestaca es por definicion un elemento estructural esbelto y flexible. Por ello, el empuje del
suelo, le induce deformaciones en toda su altura y no Unicamente rotacion como en el caso de un
muro de gravedad (considerado perfectamente rigido). La configuracion deformada (elastica) de
una tablestaca depende de las restricciones impuestas a su desplazamiento. Dicha restriccion se
lleva a cabo por medio de puntales (también se les llama troqueles) o anclas para suelo. En la

figura 9.7 se ejemplifica lo anterior.

0 8 8

corona
cerona TR T s s .

relleno - - -

corona

LLorelleno L

fondo de la
excavacion

fondo de la
excavacion

eje de giro

(a) (b) (©

Fig. 9.7 Tres sistemas para contencién de suelo. Muro de gravedad (a); tablestaca en voladizo (b)
y tablestaca anclada (c). La linea punteada indica la posicién original y la linea continua gruesa la

posicion deformada del muro (escala exagerada).

Como se puede observar en la figura 9.7, en el muro de gravedad hay un giro (6) con respecto al
pie y en las tablestacas una deflexién (8). En ambos casos el punto donde la deformacién es
méaxima depende de las restricciones impuestas por otros elementos estructurales presentes. En
una tablestaca en voladizo & siempre es maxima en la corona, mientras que en una anclada, la &
maxima se ubica en algun punto entre la corona y el fondo de la excavacion.

Las teorias clasicas de empuje de tierra (Rankine y Coulomb) consideran como normal y necesario
que un muro de retencion experimente cierto giro o desplazamiento en su parte superior, a fin de

que el suelo desarrolle su resistencia al corte y se alcance el estado de empuje activo. Si
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pudiésemos impedir en forma total el giro y/o desplazamiento, no puede haber cedencia del suelo
y la condicion activa no se genera. Bajo estas condiciones, no son aplicables en forma directa las
teorias de Rankine y Coulomb, ya que de hacerlo, puede incurrirse en importantes errores en la
estimacion de la presion total y su punto de aplicacion. De lo anterior podemos deducir, como ya lo
han hecho algunos autores (Henry, 1986) que, la deformacion de un muro flexible determina la

forma que adopta el diagrama de presiones en su respaldo (fig. 9.8).
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Fig. 9.8 Efecto de la deformacion del muro en la distribucion de las presiones en su respaldo
(Henry, 1981)

9.2 Estados limite de falla 'y de servicio
Para garantizar el correcto desempefio de un sistema de anclaje, debera revisarse que los estados

limite de falla y de servicio no sean rebasados. A continuacion se definen estos dos estados.

Estado limite de falla.- Puede considerarse como el movimiento subito de un volumen de suelo

por excedencia de la resistencia al corte.

Estado limite de servicio.- Se presenta cuando se tienen un asentamiento o bufamiento
inaceptables del suelo. Movimiento excesivo de la estructura o dafios que comprometan su

desempefio futuro.

9.3 Metodologia para el disefio de sistemas de anclaje
El disefio de un sistema de anclaje esta conformado por los disefios geotécnico y estructural. En
ocasiones ambos estan bien diferenciados, pero en otras no pueden disociarse (por ej. cuando se

efectla un analisis de interaccion suelo-estructura).
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El disefio geotécnico se refiere al calculo de los empujes, cargas que toman las anclas,
dimensiones del bulbo y analisis de estabilidad. El disefio estructural, se encarga de definir la

seccion de del elemento tensor, muro y vigas.

A pesar de la gran variedad de estructuras de ingenieria que pueden ser ancladas (capitulo 1) y
los distintos métodos constructivos, pueden establecerse una metodologia de caracter general
para el disefo. En la figura 9.9 se muestra un diagrama de flujo de las operaciones de disefio.

Posteriormente se da una explicacion de cada una de ellas.
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Fig. 9.9 Diagrama de flujo para el disefio de sistemas de anclaje

Reconocimiento de sitio

El reconocimiento del sitio por parte de quien disefia, tiene como propoésito, anticipar las
incidencias relevantes, tanto en la etapa de exploracidén previa como durante la obra. Uno de los
aspectos mas importantes, es la ubicacién de los caminos de acceso para: equipos de exploracion
y construccién, materiales y personal. Otro aspecto muy importante, es que el reconocimiento
previo de la zona, da al ingeniero una idea de los resultados que pueden esperarse de los sondeos

exploratorios y en su caso poder validarlos.
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Requerimientos de proyecto

Aqui se definen las condiciones que regiran el disefilo geotécnico y estructural. Las mas
importantes son: geometria, cargas externas (permanentes y transitorias), desplazamientos y
asentamientos maximos permisibles y sismicidad. También se define el nivel de proteccion

requerido contra la corrosion, dependiendo si el anclaje sera temporal o permanente.

Topografia y estudio del subsuelo

En una planta topogréfica se marca la posicién y tipo de sondeos. Si el terreno es irregular y el
subsuelo estratificado, la forma como se acomodan estos Ultimos solo puede conocerse
considerando la posicion y elevacién del punto donde se hizo el sondeo junto con el perfil del
suelo. A continuacion se interpola entre sondeos para conocer el acomodo espacial de los distintos

suelos presentes.

La topografia por si sola, permite conocer en forma precisa la configuracion del terreno (plana,
lomerio suave o montafiosa), la ubicacién de construcciones y vialidades cercanas. Sobre un plano
con curvas de nivel, se proyecta en planta la estructura de retencién, excavacion o ceros del corte.
De ahi se construyen las secciones de proyecto, las que a su vez, permiten identificar las areas de

excavacion y/o relleno. Los niveles de proyecto resultantes, se plasman en el plano ejecutivo.

El proyecto de toda obra destinada a la retencion o estabilizacion de una masa de suelo o roca,
debe ir precedido por una investigacion minuciosa del subsuelo. Mediante una serie de sondeos,
llevados a cierta profundidad y en puntos determinados, es posible definir en forma
suficientemente aproximada un perfil estratigrafico. En este se sefialan las fronteras entre los
distintos tipos de suelo, denominados de acuerdo el Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos
(SUCS). Se indica la posicion del nivel freatico (NAF), propiedades indice (LL, LP e IP), contenidos
de agua (w) y alguna informacién que puede correlacionarse con la resistencia al corte, como es el
namero de golpes, en una prueba de Penetracién Estandar (SPT). Por cada tipo de suelo se
efectlia uno o varios ensayes que indiquen la resistencia al corte, con base en los parametros c y
¢. El estudio del subsuelo, puede incluir la ubicacion de instalaciones subterraneas que cruzan la
zona de interés y la evaluacion de la agresividad del suelo para con el cemento y acero de las

anclas.
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Seleccidon de los parametros de resistencia
Antes de efectuar un analisis de estabilidad por el método de equilibrio limite y con el fin de
obtener resultados confiables, se requiere de una evaluacion precisa de la resistencia al corte que

tiene el suelo en el sitio.

Los analisis de estabilidad se hacen en términos de esfuerzos totales o efectivos. La decision de
llevar a cabo el andlisis para una u otra condicion depende de que tan bien pueda llegar a

conocerse la presion de poro en un momento dado.

Cuando se conoce la presién de poro los andlisis se hacen en términos de esfuerzos efectivos con
pardmetros de resistencia obtenidos en condicién drenada. Este analisis es el que mas se apega a
la realidad, no obstante hay situaciones en las cuales la presion de poro es dificil de cuantificarse,

en cuyo caso el analisis se realizara con esfuerzos totales.

En la préactica los analisis con esfuerzos totales se utilizan normalmente para conocer la estabilidad
en el corto plazo (la presion de poro no se ha disipado). Los esfuerzos efectivos, en cambio se

usan para conocer la estabilidad a largo plazo (la presion de poro ya se ha disipado).

Los parametros de resistencia ¢,=0 (dngulo de friccién interna no drenada) y c, (resistencia al corte
no drenada) se usan para esfuerzos totales, asumiendo que el comportamiento del suelo es
“puramente cohesivo”. Para esfuerzos efectivos los parametros de resistencia usados son ¢’

(dngulo de friccion efectivo) y ¢ (cohesion efectiva), junto con la presién de poro u.

En el momento de llevar a cabo un analisis de estabilidad se asume que los parametros de
resistencia usados en la modelacion del problema se corresponden con los que tiene el suelo en
sitio. El valor que adoptan los parametros mencionados se ven influidos por la forma como se hace
fallar a la probeta de suelo. Las pruebas de laboratorio solo son utiles, si representan con fidelidad

el modo de falla que presumiblemente tendré la estructura que se analiza.

Analisis de estabilidad preliminar

Si el espacio disponible permite la formacion de un talud, se efectia un andlisis de estabilidad. Si
el FS es aceptable, no se requiere de anclaje. De lo contrario, se procedera a determinar la fuerza
necesaria de anclaje para llevar el FS a un nivel aceptable. La posicion de la superficie potencial

de deslizamiento nos indica la profundidad a la cual deben llevarse las anclas. En la figura 9.10 se
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muestra con linea continua la superficie potencial de falla obtenida en el andlisis de estabilidad

preliminar. La linea punteada es la superficie de falla potencial para la condicién anclada.

/
Superficie de falla potencial

{después de colocar anclas)

Superficie de falla critica /

" (antes de colocar anclas)
Muro diafragma /

Fig. 9.10 Definicién de las superficies criticas antes y después del anclaje.

Seleccion del tipo de estructura

El proyectista, con base en su experiencia, selecciona el sistema estructural que considera mas
adecuado para su problema particular y procede a su andlisis. Algunas de las formas mas
comunes (fig. 9.11) empleadas para retener o estabilizar una masa de suelo se mencionan a

continuacion.

" 7~ Tablest — 77
Tablestaca— Excavacién Excavacion
Relleno ’ }&E
Relleno o Largueros Largueros
excavacion ] Puntal [
Fondo exc. o
nivel dragado Fondo exc.
—— Murode —_—— T
mamposteria
(a) (b) (c)
Corona
Tablestaca — "~ Planos de
deslizamiento
ancla
Rellenc o
. excavacion
Fondo exc. o
nivel dragado ancla
et}
(d) (e)

Fig. 9.11 Estructuras de retencion comunmente usadas. Muro de gravedad (a); muro flexible en

voladizo (b); flexible apuntalado (c); flexible anclado (d) y talud anclado (e)
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Para rellenos cuya altura no supera los seis metros es comun emplear un muro rigido de gravedad
(fig. 9.11a), hecho con mamposteria. Este tiene la ventaja de no requerir mano de obra
especializada. En el caso de rellenos o cortes con altura menor a cinco metros, puede
considerarse el uso de una tablestaca anclada en voladizo (fig. 9.11b), pero se requiere
magquinaria especial para el hincado. En excavaciones o cortes cuya profundidad sea mayor a
cinco metros y donde el espacio interior no sea motivo especial de preocupacién, pueden
emplearse muros flexibles apuntalados por niveles (fig. 9.11c). Este método requiere de una
vigilancia constante del estado de compresion en los puntales, debido al cambio en la distribucion
de las presiones conforme se profundiza y agregan mas niveles de puntales. Esto debido a que
puede ser que algunos se descarguen y caigan si no estan asegurados. En excavaciones
profundas y anchas, o donde el espacio en el interior sea motivo de preocupacion, se emplean
muros flexibles anclados (fig. 9.11d). Este método requiere una adecuada planeacion de las
operaciones de excavacion y anclado, asi como una estrecha vigilancia, para evitar movimientos
excesivos del terreno. Los taludes cortados en roca suelen requerir solo el anclaje de los blogues
grandes y en ocasiones, la colocacion de una malla en su cara para sostener o direccionar la caida

de rocas menores (fig. 9.11e).

Célculo de la presion lateral
En 9.1.7 se hablo de la influencia que tiene la restriccion de los desplazamientos de las estructuras
de retencion, en la distribucion de presiones. En muros anclados, se considera que el movimiento

horizontal esta impedido a tal grado que no es valido aplicar una distribucién triangular como la de

Rankine.
Arena Arcilla yH/c <4 Arcilla yH/c > 4
i 0.25H 5 0.25H
H 0.50 H
0.75H
7/ 0.25H
0.65 KayH 0.20KxyH a YH -4c

‘ 0.40 KyyH
@ (b) ©

Fig. 9.12 Diagramas de presion aparente. Arena seca o hiumeda (a); arcilla con yH/c menor a 4 (b);

arcilla con yH/c mayor a 4 (c) [Terzaghi y Peck 1967).
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Para considerar el hecho anterior, se ha optado por emplear una serie de diagramas de presion de
caracter semiempirico, tales como los propuestos por Terzaghi y Peck (1967) [fig. 9.12]. En la
préctica utilizan los diagramas mostrados en las figuras 9.13 y 9.14 que son similares a los de

Terzaghi y Peck, con algunas modificaciones (FHWA, 1999).

H;I- ' . 2/3 Hy Hy [ 2/3 Hy
1 . 1
1/3 H H,
H T ,
Hp
2/3(HHy) Tn
H
R < " 2/3 Hs1
e | e |
p = 0.975 KayH _ 0.65K,yH?

T H-1/3 Hy- 1/3149
(a) (b)

Fig. 9.13 Diagramas de presion aparente recomendados para arenas. Un nivel de anclas (a) y
multiples niveles (b) [FHWA, 1999]

H1T i\ 2/3 Hy Hy 2/3 Hy

A

>l , T4 -t
- 1/3 H Hy |«
H T2 -
- Hy |e
- 2/3(H-Hy T o
e H -
R e 2/3 Hns1
1 - R - —t
BN e
p=0.2yH-0.4yH p=0.2yH - 0.4yH
(@) (b)

Fig. 9.14 Diagramas de presioén aparente recomendados para arcillas firmes a duras. Un nivel de
anclas (a) y multiples niveles (b) [FHWA, 1999]

En arcillas de consistencia suave a media, puede emplearse un diagrama rectangular (fig. 9.15)
que se obtiene aplicando el coeficiente de empuje de Henkel (1971), que toma en cuenta la
estabilidad en la base de la excavacion. En condicion no drenada (tipica en arcillas), el coeficiente

K, se calcula con la expresion siguiente:
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_,_ A, df,_@+7m)cy 9-26
K, =1 7H+2ﬁH(1 H j (9-26)

donde,

c, = resistencia al corte no drenada

H = Altura del corte

d = profundidad de la superficie de falla medida desde el fondo

Cup = resistencia al corte no drenada de material de apoyo

suelo puramente cohesivo

\ A )

[

S

KayH

Fig. 9.15 Diagramas de presion aparente aplicando el coeficiente de presion K, de Henkel

Los diagramas anteriores aplican exclusivamente al caso de suelos homogéneos. No obstante,
puede presentarse el caso de estabilizar un corte en un medio estratificado. En estas condiciones

debe aplicarse el método siguiente para redistribuir las presiones (FHWA, 1999):

1. Se evalla el diagrama de presion lateral como si desarrollara la condicion activa y se dibuja
el diagrama de presidn segun Rankine. Si la superficie del relleno y/o la sobrecarga son

irregulares puede emplearse el método de cufias.
2. El empuje total se multiplica por 1.3 en tablestacas ancladas.

3. El empuije total factorizado se distribuye en el diagrama de presion aparente trapezoidal de

la figura 9.13.

Este método no debe usarse si la superficie potencial de falla pasa por debajo del fondo de la

excavacion, o si la sobrecarga es irregular.
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Célculo de las cargas en las anclas y elementos mecanicos del muro
La carga que corresponde a cada una de las anclas es igual al area tributaria del diagrama de
presion multiplicado por un metro de ancho (fig. 9.13). Una vez conocida la carga de cada una de

las anclas, pueden calcularse los elementos mecéanicos del muro flexible (momento y fuerza

cortante).
H/4
Ty » 0.33E,
Hi4| f——————-
Ae T
T, > 0.33E, Ea |H 1
H4| pF——————=
T, .| 0.26E,
Ha| [ ®)
0.08 E,

(@

Fig. 9.16 Areas tributarias (a) y corte para el calculo de momentos y cortantes (b)

El célculo del diagrama de momentos se hace para distintos puntos a distintas profundidades (fig.

9.16). Para el disefio de la seccidén del muro se empleara el momento maximo.

En la figura 9.16a, se observa que para una distribucion uniforme de los puntales o anclas, la
carga que éstas toman disminuye con la profundidad. El triangulo de mas abajo se supone que es
una carga (R) tomada por la parte hincada del muro. En cortes verticales anclados, donde el muro
diafragma no tiene una porcién hincada, la fuerza R es tomada por el ancla mas cercana. El
momento flexionante o la fuerza cortante, se hace considerando un corte a cierta profundidad, tal

como el del punto A mostrado en la figura 9.16b.

Geometria del ancla
La geometria esta definida por la longitud de la zona libre, inclinacién de la barra, diametro y
longitud del bulbo. La longitud de la zona libre y la inclinacién, dependen de la posicién de la cufia

critica, obtenida en un analisis limite.

El diagrama de presiones permite conocer la carga total que deben tomar las anclas y la forma en

gue se distribuye entre éstas, sin embargo, no nos indica la posicion del bulbo de anclaje. Dicha
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posicion se define a partir de la geometria de la cufia critica (fig. 9.17), material potencialmente

inestable, que nos interesa anclar.

MURO O TABLESTACA TALUD SUELO FRICCIONANTE TALUD SUELO COHESIVO

superficie
H de falla

superficie
de falla superficie

45°+ ¢i2 de falla

(a (b) (©)

Fig. 9.17 Cuda critica para muro en suelo friccionante (a); talud en suelo puramente friccionante

(b) y en suelo cohesivo (c)

En la préactica el material potencialmente inestable corresponde a la zona de equilibrio plastico
activo, de Rankine. Para muros cuyo relleno es friccionante, la superficie critica de falla, puede
considerarse gue se extiende desde el pie de la excavacion hasta un punto en la corona, formando
un angulo de 45°+¢/2 con la horizontal. En taludes la superficie critica se determina por medio de

un analisis de equilibrio limite.

Espaciamiento y separacion

En muros sometidos a empuje horizontal, las anclas deberan colocarse en esta misma posicion o
lo més cercano a ella posible, con el fin de no inducir una fuerza vertical. En algunos casos lo
anterior no es posible debido a la existencia de instalaciones subterraneas o cimentaciones de

edificios contiguos.

SECCION PLANTA
X 45m . . . )
o K,o\\’b /7 (minimo) I longitud libre longitud fija
ngl!ud i ® //
re @ Vi
& 7 B
H s i
S,>1.20m
4
45°+ ¢/2

(a) (b)

Fig. 9.18 Espaciamientos vertical (a) y horizontal (b) [FHWA, 1999]
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Es conveniente que el ancla mas cercana a la superficie tenga un colchén minimo de 4.50 m, para
darle un adecuado confinamiento y que se pueda desarrollar la friccibn necesaria en el fuste. Los
bulbos de anclaje deberan iniciar a una distancia (x) medida normal a la superficie de falla.
Generalmente la zona libre, deberd extenderse una longitud igual a H/5 o 1.5 metros, medidos
perpendicularmente desde la superficie de falla, donde H es la altura del muro. La ejecucion de los
barrenos suele tener cierta desviacion, por ello la separacién horizontal minima recomendable es
de 1.20 m, con el fin de evitar que dos anclas adyacentes se crucen en el interior del suelo. La

figura 9.18 resume las recomendaciones anteriores.

Disefio del bulbo de anclaje y tend6n

A diferencia del suelo, el acero del tenddn, puede sufrir grandes deformaciones antes de alcanzar
la falla. Una deformacion grande puede servir como advertencia de una falla inminente. Por este
motivo, es conveniente que el bulbo de anclaje ofrezca una resistencia igual o mayor que la del
tenddn, con el fin de que la falla sea de tipo ductil. La capacidad del bulbo se calcula con las
férmulas presentadas en el capitulo 5 o con base en experiencia previa en el sitio. La capacidad
disefiada de cada ancla debera verificarse en una prueba de carga antes de ser aceptada. El tipo y
dimensién del elemento tensor se debe seleccionar antes de disefiar el bulbo, dado que el

diametro del barreno esta en funciéon de las dimensiones del tensor.

Evaluacién de la estabilidad externa

La estabilidad externa se evalUa con los métodos tradicionales de equilibrio limite. El sistema es
estable, si el FS de la superficie potencial de falla que pasa por detras de las anclas es mayor que
el minimo aceptable. Como el nimero de superficies potenciales de falla es infinito, el proyectista

debera apoyarse en su experiencia para analizar las que considere mas criticas.

L7AN 77 / 77AN //

Fig. 9.19 Superficies potenciales de falla para evaluar la estabilidad externa
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Estimacion de los movimientos laterales y asentamientos

El movimiento experimentado por el terreno, producto del alivio de esfuerzos, puede calcularse
considerando que Unicamente se recupera la componente elastica del suelo. La estimacion de las
deformaciones que sufrira el suelo, con el uso de las técnicas tradicionales, suele ser de aplicacion
engorrosa. Un medio mas efectivo para estimar el estado de esfuerzos y deformaciones en el
suelo es aplicar un analisis de elemento finito. En la practica la excavacién puede ser

instrumentada para comparar los movimientos reales con los predichos.

Disefio de muro, vigas y drenaje
El disefio del muro se base en la seleccién de una seccion que cumpla con el médulo de seccién

necesario, calculado como sigue

Z = (9-27)

donde,
Z = mé6dulo de seccion
Mmax = momento flexionante maximo

f = esfuerzo de trabajo

Por su naturaleza, las anclas actian como una carga puntual, sin embargo, su efecto puede
extenderse por medio del puenteo que brinda el uso de largueros, muros diafragma o la
combinacion de ambos. Las vigas pueden ser perfiles de acero o trabes de concreto armado, que
corren horizontalmente a lo largo del muro. En caso de que un ancla del conjunto fallase, esta viga
redistribuye la carga a otras cercanas, evitando la falla total del conjunto. Sahlstrém y Stille (1979)

proponen una férmula muy sencilla para calcular el momento flector maximo admisible en la viga,

M :q—l <1.50W, (9-28)
16
donde,
max = Mmomento maximo admisible
g = carga longitudinal en la viga antes de la falla
| = dos veces el espaciamiento de las anclas
o = esfuerzo admisible de la viga

W, =resistencia a la flexion de la viga en direccién de la carga
1/2

Nota: En los extremos de la viga, ésta trabaja en voladizo. La longitud se considera igual a I(2)
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Recomendaciones generales

El analisis y disefio de los sistemas de anclaje en taludes y muros no deja de ser un arte en el que
cuenta mucho la preparacion y experiencia del disefiador. Las recomendaciones de los expertos
son de gran ayuda para quien se inicia en este campo de la geotecnia. Para el disefio de un muro

de tablestaca sirven como guia las siguientes recomendaciones de Weatherby y Nicholson:

1. La carga de disefio de las anclas generalmente varia de 50 a 130 t

2. La longitud de la tablestaca esta definida por requerimientos de estabilidad. La superficie
de falla probable que se ubica junto por detras de las anclas debe tener un FS igual o

mayor al de la superficie critica

3. Para fallas superficiales, es decir que son cruzadas por el muro, es suficiente una hilera de
anclas. Cuando la superficie de falla es profunda, esto es que la tablestaca no la cruza o

apenas lo hace, se requieren como minimo de dos hileras de anclas

4. De preferencia se debe tener un colch6n de 4.50 m entre la superficie del terreno y la zona

de anclaje

5. El didmetro del barreno usualmente varia de 75 a 150 mm

6. Los tendones mas empleados son
(a) El toron de 15 mm de didmetro conformado por 7 cables con resistencia Ultima a la
tensién de 1.86 GPa, y
(b) Barras corrugadas de 25.4 mm a 35 mm, con resistencia Ultima a la tension de
10.34 MPa
(c)

7. Las anclas permanentes deben protegerse en forma adecuada contra la corrosién
9.4 Excavaciones
9.4.1 Definicion

En ingenieria civil, una excavacién se define como el retiro planificado, en forma manual o

mecanizada, de cierto volumen de suelo, asociado con las primeras etapas de construccion de una
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obra. La finalidad de una excavacién es de indole diversa, por ejemplo: tender tuberias de
conduccion, cimentar estructuras, formar lagunas y rellenos sanitarios. Pueden ser cerradas
(taneles) o a cielo abierto (cimentaciones superficiales). Una vez que han cumplido con su
cometido pueden rellenarse o no. En el caso de las cimentaciones, por ejemplo, el relleno se
efectlia inmediatamente después de su construccién; en otros casos, se lleva a cabo en el curso
de varios afios como sucede en los rellenos sanitarios. Algunas mas, permanecen abiertas por

tiempo indefinido, como son las minas a cielo abierto.

La remocion de un volumen de suelo, induce un cambio en las condiciones de esfuerzo, medible
en los movimientos del terreno, que se manifiestan en forma de un hundimiento en la parte
superior, y levantamiento (bufamiento) en el fondo. Los fendmenos anteriores, son un efecto
natural de la descarga que, sin embargo, pueden controlarse mediante un adecuado programa de
excavacion y colocacion de elementos estabilizantes. Lo anterior, junto con una estrecha
vigilancia, permite anticiparse a los movimientos excesivos del terreno, que comprometen la
estabilidad de la excavacion y/o que dafien a las construcciones vecinas. El problema fundamental
de una excavacion profunda es, como asegurar la estabilidad de las paredes y el fondo, tomando

en cuenta la resistencia al corte del suelo y las condiciones del agua subterranea (Hansbo, 1994).

Tal como se vio en el caso de los taludes, la estabilidad de las excavaciones depende de la
resistencia del suelo, asociada a la disipacion de la presién de poro en el tiempo. Se tienen dos
condiciones, a corto y largo plazo. La primera priva desde el momento en que se abre la
excavacion hasta el inicio de la disipacion de la presion de poro. La condicion a largo plazo es

aquella en la cual la presion en exceso de la hidrostatica se ha disipado totalmente.

La gran variedad de tipos de suelo y roca, hace que las dificultades constructivas sean distintas en
cada caso y que cada problema deba estudiarse en forma particular. Para fines de estudio, se

pueden considerar tres casos generales.

a) Excavaciones en arena.- Las arenas sueltas o compactas, por encima del nivel de aguas
freaticas (NAF) generalmente no representan un problema mayor para su ataque. Sin embargo, la
falta de cohesion impide formar taludes verticales, a menos que ésta contenga cierta humedad.
Dicha humedad le brinda al suelo una cohesion aparente, que tiende a desaparecer con el secado,
por lo cual el ingeniero no debe confiarse de ella. Cuando la arena esta por debajo del NAF la

excavacion tiende a anegarse. Si ademas, el gradiente hidraulico es alto y las paredes no estan
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ademadas, éstas pueden socavarse, minando en forma importante la estabilidad. EI NAF
forzosamente debe abatirse por bombeo. La seleccion del nUmero de pozos, ubicacion, asi como

el tipo y capacidad de los equipos dependen de la permeabilidad del suelo.

b) Excavaciones en arcilla.- Cuando la arcilla es blanda homogénea (no hay lentes permeables)
el agua subterrdnea no produce mayores dificultades en las excavaciones temporales. La
estabilidad pasa a ser funcién de la resistencia no drenada del material y de la profundidad de la
excavacion. Las arcillas firmes, sin embargo, suelen tener grietas o superficies de deslizamiento
que reducen la estabilidad con respecto a una muestra de dimensiones pequefas intacta, lo que

dificulta el célculo de la estabilidad.

c) Excavaciones en suelos heterogéneos.- En estos suelos los estratos impermeables de arcilla
alternan con estratos de arena comparativamente mucho mas permeables. El abatimiento del NAF

deberé efectuarse por cada uno de los estratos permeables atravesados por la excavacion.

Excavaciones en roca.- La firmeza de la roca y su mayor resistencia al corte en comparacion con
los suelos, permite formar taludes practicamente verticales. La problematica en este caso es el
grado de fracturamiento y la formacion de cufias que tienden a deslizar hacia la excavacion,

mismas que deben ser sujetas.

9.4.2 Métodos de estabilizacion
Cuando un sistema de anclaje se aplica a la estabilizacion de una excavacién con paredes
verticales. Independientemente del método utilizado, la finalidad es la misma, es evitar el

movimiento del suelo, contrarrestando el empuje lateral por medio de anclas (fig. 9.20).

Tin y Ton = componente horizontal de las fuerzas

Tiv y T2y = componente vertical de las fuerzas

ancla 2 T2

7N

Fig. 9.20 Componentes horizontal y vertical de la fuerza en el ancla
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En la figura anterior, se observa que Unicamente la componente horizontal de la fuerza en las
anclas se opone al empuje del suelo. La componente vertical no reporta utilidad alguna, por el
contrario puede incrementar el momento flector en el muro. Esta suele contrarrestarse con la
friccion en el respaldo del muro. Para una mayor efectividad las anclas deben colocarse

horizontalmente.

9.4.3 Etapas constructivas

Uno de los aspectos de mayor interés en la ejecucién de una excavacion profunda, ya sea
soportada por anclas o puntales, es su comportamiento durante la construccién. Principalmente,
las deformaciones, elementos mecéanicos en el muro y cargas en las anclas o puntales. La
condicion mas critica (que puede ocurrir en distintos momentos para cada elemento), es la que

debe emplearse en el disefio estructural.

Los diagramas de presion aparente, Unicamente representan la condicion final y no nos dicen algo
acerca de las condiciones durante la construccidbn. Una aproximacion al estudio del
comportamiento durante las etapas, usando los métodos tradicionales, es hacer el andlisis para
cada uno de los niveles de excavacion. Lo anterior desafortunadamente no considera el estado de
esfuerzos y deformaciones del suelo. Una aproximacién mas racional para el analisis de los

esfuerzos y deformaciones en el suelo y muro, se logra con el método del elemento finito.

9.5 Tablestacas

Una tablestaca es un elemento estructural esbelto, usado como elemento de retencion temporal o
definitivo. Se emplean para mantener una diferencia de nivel importante con un talud vertical;
siempre gue no sea posible formar un talud o construir un muro de gravedad, por restricciones de

espacio o por requerimientos del proyecto. Dos ejemplos tipicos se muestran en la figura 9.21.

corona

................
...........

puntal

Tablestaca

Tablestaca Tablestaca .
puntal

nivel de dragado .

fondo de la
excavacion

.............
....................
.....................

(@) T )

Fig. 9.21 Ejemplos del uso de tablestacas. Muelle (a) y excavacion apuntalada (b)
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Las tablestacas pueden hacerse de madera, concreto o acero. Las de madera solo se emplean
para muros que no sobrepasan los tres metros de altura y en excavaciones temporales
apuntaladas. Las tablestacas de acero son las mas empleadas debido a su resistencia a las
operaciones de hincado, ligereza, durabilidad y que pueden ser reutilizadas. Las de concreto
armado son mucho mas pesadas y dificiles de manejar que las anteriores. Ademas, durante su
hincado desplazan un volumen grande de suelo, lo cual dificulta su aplicacion en suelos

compactos.

Tablestaca
Perfil original

del terreno

Material retirado
(a) Dragado (b) Hincado (c) Relleno y colocacion de ancla (d) Relleno total

corona
Tablestaca

Perfil original
del terreno

Material retiradof

(e) Hincado (f) Relleno y colocacion de ancla (9) Relleno total (h) Dragado

Fig. 9.22 Procedimiento constructivo de un muro “rellenado”, (a), (b),(c),(d) y uno “excavado”, (e),
(. (9), (h) [Braja, 2006]

De acuerdo con el método de construccién una tablestaca puede ser “rellenada” o “excavada”. En
el primer tipo, se retira el material necesario para llegar al nivel de dragado, a continuacion se
hinca la tablestaca y posteriormente se rellena el respaldo. En el segundo tipo, se hinca la
tablestaca, después se rellena y finalmente se retira el material ubicado al pie. El proceso descrito

se muestra en forma esquemaética en la figura 9.22 (Braja, 2006).

Es conveniente que el material utilizado como relleno sea de tipo granular (arena), con ello se
puede estar seguro de que la resistencia al corte se debera exclusivamente a la friccion interna y
que cualquier presion de poro en exceso de la hidrostética se disipara rapidamente. Lo anterior
permite hacer un analisis en término de esfuerzos efectivos (lo cual siempre es deseable).
También se elimina la incertidumbre que rodea a la componente de la resistencia debida a la

“cohesion aparente”, tipica de los suelos finos (limos y arcillas) que es funcidn entre otras cosas
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del contenido de humedad (Hvorslev, 1936). En climas muy frios los suelos granulares son menos
susceptibles a la expansién por congelacién que los suelos finos. A pesar de las ventajas
mencionadas, es importante mencionar que el uso de suelos granulares también puede tener
algunos inconvenientes, tales como su tendencia a tubificarse, cuando se tiene un gradiente
hidraulico alto y a licuarse (en condicién saturada) cuando se someten a vibracion intensa (sismo,
explosion, procedimiento constructivo, etc.). Al respecto cabe destacar que, la probabilidad de

ocurrencia de estas dos condiciones es menor cuanto mayor sea la compacidad de estos suelos.

Al igual que en los muros de retencion tradicionales, el uso de suelos cohesivos como relleno en
ningln caso es recomendable, pero si no fuera posible evitarlo, debe tomarse en cuenta su
potencial expansivo y el incremento de empuje correspondiente. Los dafios producidos por la
expansién pueden mitigarse proporcionando un drenaje adecuado por medio de filtros granulares o

geotextiles de tipo “no tejido”.

9.5.1 Parametros de resistencia y factores de seguridad

Si el relleno es compactado, la determinacion de los parametros de resistencia debe hacerse en
especimenes cuya compacidad sea representativa de las condiciones de campo. La resistencia,
preferentemente debe determinarse en condiciones de drenaje o sin drenaje pero con medicién de
la presion de poro, mediante la prueba de corte directo o triaxial. También suele estimarse el
angulo de friccion mediante un examen visual y usando un valor conservador de entre 30° y 34°
(Bowles, 1996). Otra forma efectiva para determinar el angulo de friccion de los suelos granulares
es mediante correlaciones con el nimero de golpes de la prueba de penetracién estandar (SPT).
En el caso de suelos cohesivos se emplea la resistencia al corte no drenada (c,) con ¢$=0, obtenida
en una prueba de compresion simple o en una prueba triaxial consolidada-no drenada (CU) o no

consolidada-no drenada (UU).

Una vez conocidos los valores de ¢ y ¢, se pueden determinar los coeficientes de empuje pasivo
(Ka) y activo (Kp), asi como los empujes activo (E,) y pasivo (E;) segun Rankine. El empuje pasivo
determinado por medio del coeficiente K, representa un valor minimo después de que el suelo ha
desarrollado su resistencia al corte. Sin embargo, en algunos casos la presion activa puede crecer
después de la construccidon hasta un valor igual al de reposo representado por el coeficiente Ko,
segun lo hizo notar L. Casagrande (1973) al estudiar el comportamiento de un malecén en Toledo,
Ohio.
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La incertidumbre con respecto al empuje real y su incremento en el tiempo, se toma en cuenta,
aplicando un factor de seguridad a los pardmetros de resistencia, antes de calcular los coeficientes
Ka y Kp. Algunos disefiadores, por otro lado, prefieren aplicar el factor de seguridad incrementando
la profundidad de hincado hasta en un 50% después de calcular con el valor original de los
pardmetros. Otras razones para incrementar la profundidad de hincado, en estructuras costeras,

es prevenir un sobredragado accidental o para tomar en cuenta los efectos de un vaciado rapido.

El efecto del tiempo en el comportamiento del suelo es un aspecto que se ha descuidado mucho
en ingenieria. Se sabe que ante un esfuerzo constante cualquier material tiende a deformarse en
el tiempo, a este fendmeno se le llama “creep”. Las estructuras de retenciéon no son ajenas a este
fendmeno cuya principal componente es la carga permanente del relleno. El “creep”, no obstante,
Unicamente puede incrementar la carga en un muro de contencion o tablestaca si dicha estructura
es incapaz de ceder en la misma medida que lo hace el suelo. Este efecto es mas pronunciado en
los suelos cohesivos que en los friccionantes, razén por lo cual no considerarlo en estos ultimos no

influye grandemente en el comportamiento de la estructura de retencion.

9.5.2 Efecto de la profundidad de hincado

En el disefio de una tablestaca se conoce a priori, con diversos grados de aproximacion, la altura
del muro, tipo de relleno, empuje, posicion del nivel freatico y las cargas externas; quedando como
incégnita, Unicamente, la profundidad de hincado. Con suficiente profundidad de hincado y rigidez
del muro, cualquier tablestaca se sostendré sin necesidad de anclaje o apuntalamiento. Lo anterior
aunque técnicamente posible, desde el punto de vista econdmico puede no ser conveniente. En
todo caso lo mejor es contar con una balance adecuado entre profundidad de hincado, rigidez de
la tablestaca y nimero de anclas, que conduzcan al menor costo posible del sistema en conjunto,

con un margen de seguridad que refleje la importancia de la obra y las consecuencias de la falla.

Cuando la profundidad de hincado es pequefa, la deflexiéon es similar a la de una viga elastica
vertical cuyo soporte inferior es tipo pasador. A las tablestacas que cumplen esta condicion se les
denomina de “soporte libre”. Por otro lado, si el hincado se lleva a una profundidad tal que la viga
mencionada se acerque a la condicién de empotre, la tablestaca se denomina de “soporte fijo”. En
el primer caso (soporte libre) la tablestaca podra fallar por flexion o por falta de resistencia pasiva

en el pie. En el segundo caso (soporte fijo), la falla solo se puede presentar por flexion del muro.
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9.5.3 Tablestacas en voladizo (cantiliver)

Antes de iniciar con el estudio de las tablestacas ancladas, es importante conocer su
comportamiento cuando no lo estan. De ahi puede darse el siguiente paso hacia la comprension
de las primeras, ya que la necesidad del anclaje deriva de las limitaciones (de tipo econémico)

para soportar una masa de suelo con un muro en voladizo.

Un muro en voladizo no tiene mas restriccibn al movimiento que la que puede ofrecerle la
resistencia pasiva del suelo en la parte hincada. El movimiento que sufre este tipo de muros no es
muy diferente del necesario para desarrollar el estado activo. Esto significa, que si son aplicables
las teorias de empuije tradicionales. Con base en este hecho, se plantea el problema de determinar
la profundidad de hincado necesaria para que un muro flexible sin soporte alguno se encuentre en
equilibrio estatico. A continuacion se describe un método muy simple para determinar el diagrama
de presion efectivo, para un muro en cantiliver cuyo relleno es un material puramente friccionante,

con base en la figura 9.23.

En la figura 9.23a se muestra la geometria del muro y su relleno. Suponiendo que el muro es
perfectamente rigido, cabe esperar una deformacién como la mostrada en 9.23b. Por inspeccion
se deduce la existencia de un punto de contraflexion c ubicado a cierta profundidad a partir del
fondo de la excavacién. A continuacién, se traza por ¢ una linea horizontal que define cuatro
regiones, numeradas del 1 al 4. Se observa que en 1 y 4 el muro se recarga en el suelo,
generando un estado de empuje pasivo. Por el contrario, en 2 y 3 el suelo es quien empuja al
muro, el estado de presidn es el activo. A partir de A y B se trazan sendos diagramas de presion
activa y pasiva, tal como se muestra en 9.23c. De estos diagramas se remarca la parte donde se
corresponden con la region que cruzan, el resultado de esto se observa en 9.23d. Los diagramas

pueden sumarse, con lo cual adoptan la configuracién de 9.23e.

La tablestaca, en realidad, no es perfectamente rigida, por lo cual, el diagrama de presiones real
se asemeja mas al mostrado en 9.23f. El método descrito, no obstante, es suficientemente
aproximado para efectos practicos, sobre todo, cuando el andlisis se realiza a mano por no

disponer de equipo de cédmputo y/o software especializado.
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Tablestaca -\ corona configuracién A
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Fig. 9.23 Determinacién de los diagramas de presion para un muro rigido en voladizo

Conocida la distribucion de presiones de uno y otro lado de la tablestaca, se procede a revisar el
equilibrio estatico. La suma de fuerzas horizontales y de momentos con respecto a cualquier
punto, debe ser cero en ambos casos. El equilibrio de fuerzas verticales no se revisa cuando se
hace la hipotesis de que el respaldo del muro no tiene friccion. En realidad, existe cierta friccién
entre el muro y el relleno, con lo cual el suelo “se cuelga”, por asi decirlo, del muro y trata de

identarlo atin mas; con ello el problema para a ser uno de capacidad de carga.

Si se cumple con el equilibrio estéatico se tiene la solucion en lo que respecta a la profundidad de
hincado. A continuacion se procede al disefio estructural del muro, para lo cual es necesario
conocer los elementos mecanicos. Nos interesa conocer el diagrama de momentos y su valor
maximo ya que una falla por flexibon es mas critica que una por cortante. Se llega asi a las
propiedades de la seccion requeridas (area y modulo de seccidn) y con ellas se selecciona el perfil
comercial que mejor se ajuste.

La maxima altura recomendable para un muro en voladizo varia entre 4 y 6 metros, debido al
rapido incremento en la profundidad de hincado y en el momento flexionante. Para ejemplificar
esto, se calcularon las profundidades de hincado y los diagramas de momentos para una serie de
tablestacas en voladizo con alturas de entre 2 'y 7 metros.
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Fig. 9.24 Tablestaca en voladizo, hincada en material homogéneo en respaldo y cimentacion

El material de relleno y de cimentacién es una arena medianamente compacta (¢=35°) con un

peso volumétrico (y) igual a 17 kN/m?, sin cohesion. No se considero la existencia de un nivel

fredtico. El resumen de los resultados se muestra en la tabla 9.2. En las figuras 9.25 se muestran

los diagramas de momentos para distintas alturas.

Tabla 9.2 Resumen de resultados. Profundidad de hincado y momento maximo para una

tablestaca en voladizo

No. Altura del muro Prof., de hincado Prof. de hincado Momento maximo (M),
(H), m calculada (d), m incrementada (D), m kN m
1 2 1.45 1.74 -11.77
2 3 217 2.60 -39.58
3 4 2.90 3.48 -93.67
4 5 3.62 4.34 -182.76
5 6 4.35 5.22 -315.60
6 7 5.07 6.08 -500.93

Los diagramas de momento (fig. 9.25) muestran que la flexion se da en un solo sentido y que el

momento maximo ocurre aproximadamente a un tercio de la altura total. Conforme aumenta la

altura del muro, el diagrama de momentos correspondiente se define como la envolvente de los

diagramas de los muros menos altos.
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Momento (M), kN m
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Fig. 9.25 Diagramas de momentos para distintas alturas del muro

Las dos gréficas siguientes, sirven para mostrar que, a pesar de que existe una relacién lineal
entre la altura del muro y la profundidad de hincado (fig. 9.26), esto no es cierto en el caso al
momento de establecer una relacién entre la altura del muro y el momento maximo, donde dicha

relacion es de tipo cuadratico (fig. 9.27).

Alturadel muro (H), m

2.00 3.00 4.00 5.00 6.00 7.00
0.00

1.00
2.00

3.00
4.00
5.00

Prof. de hincado (d), m

6.00

Fig. 9.26 Relacion entre la altura del muro y la profundidad de hincado necesaria
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Altura del muro (H), m
2.00 3.00 4.00 5.00 6.00 7.00

0.00

200.00
300.00
400.00

500.00

Momento maximo (Mpax), KN m

600.00
Fig. 9.27 Relacion entre la altura libre del muro (H) y el momento maximo (M)

9.5.4 Tablestacas ancladas

Se vio en la seccién precedente que no es conveniente utilizar muros en voladizo cuando el
desnivel es muy grande, debido a los altos momentos desarrollados y al incremento en la
profundidad de hincado. Una forma efectiva de atacar estos dos problemas es restringiendo los
desplazamientos del muro en ciertos puntos bien sea con puntales o con anclas, en lo que sigue

se estudia la segunda opcion.
Muelle Nivel del terreno

v 7
| /— Tablestaca —\

— Muerto de
Tensor r anclaje

RN AN
Tablestaca :
Nivel de dragado | }/ Anclas / Fondo excavacion \ Anclas

B R . Se———— SN

a) b)

Fig. 9.28 Aplicaciones de las tablestacas ancladas. Retencion de relleno por medio de un muro

flexible (a) y estabilizacién de una excavacion profunda (b)

9.5.5 Método del soporte libre

De todos los procedimientos para el disefio de tablestacas ancladas, el método del soporte libre es
el mas antiguo y conservador (Tschebotarioff, 1973). En este método se asume que el suelo por
debajo del nivel de excavaciéon es incapaz de ofrecer restriccion al desplazamiento del muro. El
analisis comienza proponiendo una profundidad de hincado d. Luego, se determinan los diagramas

de presion pasiva en el respaldo y activa delante del pie. A continuacién se establece una suma de
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momentos con respecto al punto donde el ancla se conecta con el muro (Ec. 9-29). Cuando dicha
suma de momentos vale cero la tablestaca se encuentra en equilibrio limite. La fuerza T que toma
el ancla se determina haciendo la diferencia entre el empuje activo y el pasivo (Ec. 9-30). La

profundidad d se acostumbra incrementarla en un 20 o 30% como factor de seguridad.

h

T

e1
e2 Ka

Ea

d| Ke

Fig. 9.29 Diagrama de cuerpo libre de la tablestaca anclada para su analisis

Ecuacién de momentos
E.e-Ee =0 (9-29)

donde,

E. = empuje activo

E, = empuje pasivo

e; = distancia de la resultante E, al punto ¢

e, = distancia de la resultante E, al punto ¢

a—Ep=T (9-30)
donde,
T = Fuerza que toma el ancla por unidad de ancho del muro

9.5.6 Método de Soporte fijo
Este método asume que el muro no es rigido, sino flexible y que el suelo por debajo del fondo de la
excavacion ejerce cierta restriccion a las deformaciones de la tablestaca, con lo cual esta se

asemeja a una viga empotrada. Lo anterior significa que existe un punto de contraflexién en el
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punto ¢, a una profundidad x medida desde el fondo de la excavacion. La profundidad del punto c

puede estimarse con la grafica debida a Blum (fig. 9.30), mostrada a continuacion.

0.50 [
0.40

K 0.30 -~
? 020 »

0.10

X= -0.1 0 +01 +02 +03H
PROFUNDIDAD "X"

Fig. 9.30 Relacion de Blum para el calculo de la profundidad del punto de contraflexion (tomada de
Henry, 1981)

La parte de la tablestaca por arriba del punto c se trata como una viga simplemente apoyada (fig.
9.31b). Las reacciones de ésta son, la tension en el ancla A, y la reaccion R, determinadas
mediante la Estatica. A continuacion se considera la parte del diagrama por debajo de c. Al igual
que en el caso anterior se tiene una viga simplemente apoyada. Tomando momentos con respecto
a Ry, puede conocerse la distancia (D-x). El valor anterior se multiplica por 1.20 para tener la

profundidad de hincado final.

DIAGRAMA DE CUERPO LIBRE
NIVEL DEL RELLENO

\ A, Ao

(b)

N

SUELO
GRANULAR

LINEA DE DRAGADO

\ Ra_

A Ra :J,:
D-x
Ro

(a) (c)

X
-~

Fig. 9.31 Fuerzas que intervienen en el andlisis de soporte fijo. Empujes (a) y diagrama de cuerpo
libre (b)
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9.5.7 Efecto del anclaje en los elementos mecanicos del muro
Para ejemplificar el efecto del anclaje se calcularon las profundidades de anclaje y momentos
maximos para una tablestaca de 4 metros de altura, las propiedades del suelo son las de la figura

9.32. Los resultados se muestran en la tabla 9.3.

h
t Ancla T
Tablestaca ———
H ¢ =35°
c=0
y =17 kN/m3
D

Fig. 9.32 Tablestaca anclada, material homogéneo en respaldo y cimentacion

Tabla 9.3 Profundidad de hincado y momento méaximo para una tablestaca anclada de 4 m

No. Posicién del ancla Prof., de hincado Prof. de hincado Momento (+) Momento (-)
desde la corona (m) calculada (d), m incrementada (m) maximo, KN m maximo kN m
1 1.00 1.12 1.34 21.31 -1.75
2 1.50 1.05 1.26 15.89 -2.59
3 2.00 0.94 1.13 9.81 -6.14
4 2.50 0.74 0.89 2.85 -12.00

Momento (kN m)

-5 -10 -5 0 5 10 15 20 25 30
0.00

0.50

1.00

1.50

h=1.00
E 20
= h=1.50
2 250
5 h=2.00m
© 3.00
. h=2.50m

3.50

4.00

4.50

5.00

Fig. 9.33 Diagramas de momentos para diferentes posiciones del ancla
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9.5.8 Rigidez del muro

En el procedimiento de analisis delineado en 9.4.5 se considera que el muro es perfectamente
rigido. Los tablestacados, en realidad, ceden en algunos puntos mas que en otros, dando como
resultado una redistribucion de la presion de ejercida por el relleno. Dicha redistribucion tiene como
efecto una reduccion del momento flexionante maximo, tal como sucede en las estructuras
hiperestaticas. Por este motivo, Rowe (1952, 1957) sugiri6 un procedimiento para reducir el
momento maximo en tablestacas disefiadas por el método del soporte libre. Para ello introdujo el

concepto de namero de flexibilidad (p) definido por la ecuacién siguiente:

H.*
o ] (9-31)

p= 10.91)40‘7(

donde,
Hy = Altura total de la tablestaca (H+D)
E = Modulo de elasticidad del material de la tablestaca (aprox. 200 MPa si es acero)

| = Momento de inercia (m*/m de muro)

Para determinar la reducciébn de momentos es necesario primero, escoger una seccion de
tablestaca disponible en el mercado. El fabricante proporciona su moédulo de seccion (Z) y
momento de inercia por metro de muro. A continuacion se determina p con la ecuacion 9.31 y se

calcula su logaritmo.

La capacidad de momento de la tablestaca propuesta se puede conocer aplicando la siguiente

expresion.

M=0_4.2 (9-32)

donde,
M = Momento que soporta la seccién seleccionada

Gadm = ESfuerzo admisible
Se divide M de la ecuacioén (9-32) entre el momento maximo calculado (Mnax). Con los valores de

Log p Y M/Mnax Se determina un punto en la fig. 9.34. La seccion es segura si el punto cae por

encima de la linea curva que corresponde a la compacidad del suelo de relleno.
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Fig. 9.34 Curvas para calcular el namero de flexibilidad (Rowe, 1954)

Resumen

En el disefio tradicional de los sistemas de anclaje para estructuras de retencion se aplican
métodos de equilibrio limite. Estos no permiten conocer el estado de esfuerzos y deformaciones
antes de la falla, pero permiten establecer una zona de falla y un factor de seguridad para el
mecanismo analizado. La fuerza resistente que deben aportar el muro y las anclas puede
conocerse mediante un analisis de equilibrio estatico de fuerzas. La practica moderna de disefio,
emplea el “método del elemento finito” (MEF), que a diferencia de los métodos tradicionales,
permite conocer el estado de esfuerzos y deformaciones antes de la falla y en cada una de las
etapas constructivas. Las teorias de empuje de tierra, debidas a Rankine y Coulomb son las de
mayor uso. La de Rankine no considera la friccion en el respaldo del muro, por lo que da
resultados mas conservadores. Los muros de retencién flexibles con anclas presentan una
configuracién deformada muy distinta a la de los muros de gravedad. Lo anterior invalida las
hip6tesis de los dos métodos mencionados. La distribucion de la presiéon en el respaldo se
determina de una mejor forma aplicando diagramas de presién aparente basados en aquellos
propuestos originalmente por Terzaghi y Peck. De todos los procedimientos para el disefio de

tablestacas ancladas, el método del soporte libre es el mas antiguo y conservador (Tschebotarioff,
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1973). En este método se asume que el suelo por debajo del nivel de excavacién es incapaz de
ofrecer restriccion al desplazamiento del muro. El comportamiento del muro se asemeja al de una
viga simplemente apoyada. El método del soporte fijo a diferencia del mencionado anteriormente
considera que el muro no es rigido, sino flexible y que el suelo por debajo del fondo de la
excavacion ejerce cierta restriccion a las deformaciones de la tablestaca, con lo cual esta se

asemeja a una viga empotrada.

Conclusiones
El problema fundamental en el disefio de una estructura de retencion, es la determinacién del
empuje ejercido por el suelo, la forma del diagrama de presion y la manera en que esta se

distribuye entre los elementos de anclaje.

Antes de proceder al disefio de un sistema de anclaje, debera verificarse si el talud o corte, puede

0 no, sustentarse por si solo con un adecuado margen de seguridad.

La distribucion de la presion en los muros flexibles anclados es muy diferente de la obtenida
mediante la teoria de Rankine. Esta se asemeja mas a la forma de los diagramas de presion

aparente modificados a partir de los inicialmente propuestos por Terzaghi y Peck.

El uso de anclas en muros de retencion flexibles, disminuye los elementos mecanicos de éste y
por tanto la seccion necesaria de la tablestaca. También hay una reduccion en la profundidad de
hincado. El disefio mas econémico posible es aquel en que se tiene un buen balance entre seccién

del muro, profundidad de hincado y nimero de anclas.
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10. PROCEDIMIENTO CONSTRUCTIVO

10.1 Introduccion

En términos generales, la construccion de un sistema de anclaje consiste en perforar un
barreno en suelo o roca, con cierta inclinacién. En el primer caso puede requerirse ademe, si el
material no es suficientemente firme. A continuacién se inserta el elemento tensor, que puede
ser una barra, arreglo de cables o torones, en toda la longitud del barreno. La longitud de
fijacién, medida desde el fondo del barreno, es llenada con mortero u otro cementante, que se
baja por gravedad o se inyecta a presion. Cuando el mortero endurece, alcanzando su
resistencia de disefo, la parte del tensor embebida en este queda firmemente sujeta. En ese
momento se puede fijar la cabeza del ancla a la estructura de retencion (muro diafragma,
tablestaca, etc.) y aplicar una fuerza de tension. En la figura 10.1 se muestra graficamente el

proceso descrito anteriormente y en la tabla 10.1 se da un resumen del proceso.

/—B arra

i Lo
(a) (b)
Long. B i
Longitud libre | onexion al muro
de fijacidn
ol
= b

(c) (d)

Fig. 10.1 Proceso general en la construccion de un ancla. Barrenacion (a); insercién del tensor
(b); inyeccién de la longitud de fijacion (c) y conexién al elemento de retencion (d) [Schnabel H.
y Schnabel H. W., 2004]
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Tabla 10.1 Resumen del proceso constructivo

Paso Descripcion

Preparacion en taller de las anclas con sistema de proteccion doble y

suministro al sitio de la obra

2 Perforacion del barreno con el diametro y longitud de disefio

Insercion del elemento tensor, mangueras de inyeccion y elementos

centralizadores

Llenado por gravedad o a presion de la longitud de fijacién con cementante

Ensayos de prueba y comportamiento

Tensado del ancla

N o o b~

Inyeccién del material anticorrosivo

En las estructuras de retencién sujetas por placas o muertos de anclaje, el proceso constructivo
es distinto. Debido a que estos anclajes, generalmente se emplean en estructuras de relleno, el
barrenado no se requiere. Tampoco es necesario inyectar mortero en la zona de fijacién, ya que
el bulbo de anclaje es sustituido por una placa, muro o trabe de concreto. El tensor, al igual que

en las anclas inyectadas, debe estar debidamente protegido contra la corrosion.

10.2 Tipos de anclaje

El método constructivo tiene una influencia significativa en la capacidad final del ancla. Muchas
de las empresas especializadas en la construccién de anclas, dominan un método en particular
y asi obtienen los mejores resultados. Atendiendo la forma como se forma el bulbo de anclaje,

las anclas se clasifican en tres grupos (fig. 10.2), que son:

1. Flecha recta sin presién de inyeccion (tipo 1)
2. Flecha recta con presion de inyeccion (tipo 2)

3. Bulbo acampanado (tipo 3)

10.2.1 Anclas de flecha recta sin presion de inyeccion (tipo 1)

Este tipo de ancla es mas efectivo en roca, debido a la alta adherencia entre ésta y el mortero.
Rara vez se emplean en suelo debido a la baja capacidad que pueden desarrollar. La
construccion inicia perforando un barreno con equipo convencional. Durante la perforacién, el
barreno se limpia con aire a presion, que entra por enmedio del acero de barrenacién y retorna
por el espacio anular alrededor de éste, arrastrando consigo los residuos. Cuando el barreno
alcanza la profundidad proyectada, nuevamente se limpia. A continuacion, se retira el acero de

barrenacion y se introduce el tendén. Posteriormente el fondo del barreno es inyectado por
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medio de una manguera, con mortero cemento-agua u otro cementante. Alternativamente, si el

espacio lo permite, puede emplearse un tubo para llenar el fondo, antes de introducir el tendon.

Cementante

F Tendén
|

Material anticorrosivo
pe—— Longitud _.L_Lon_gitud__l
libre fija

AnclaTIPO 1 CILINDRQ LLENO CON MORTERO

Zona expandida por mortero permeado en el
Tendén suelo granular. Poca o hinguna expansion en
roca o suelo cohesivo.

Material anticorrosivo Cementante

l‘_ Longitud | Longitud |
libre fija

Ancla TIFO 2 CILINDRO EXPANDIDO POR ALTA PRESION DE
INYECCION (CONTROLADA)

Campanas formadas
en forma mecanica

Tendén

T 777 77 A ety
AT LAy S S U R

Material Cementante

§  anticorrosivo
' ‘ Longitud ; ’ Longitud |
libre fija

AnclaTIPO 3 CILINDRO MECANICAMENTE EXPANDIDO EN UNO
0 VARIOS PUNTOS

Fig. 10.2 Principales tipos de anclas (Hanna, 1982)

10.2.2 Anclas de flecha recta inyectadas a presion (tipo 2)

Karl Bauer, en Alemania, construy0 las primeras anclas en grava, inyectando el mortero con alta
presion en un barreno de 150mm, con el fin de obtener una mayor capacidad. Actualmente, el
procedimiento consiste en hincar un tubo en el terreno (camisa) o hacer una perforacion de
76mm (3"). En caso de emplear tuberia, ésta debera estar roscada en ambos extremos. En el
lado de ataque, se agrega una pieza de inicio y en la parte libre se van agregando mas tramos
conforme se profundiza. Cuando se ha hincado la longitud necesaria, se inserta el tendén. Por

medio de gatos hidraulicos se extrae la camisa, a la vez que se inyecta mortero cemento-agua,
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con una presion de entre 700 y 4500 kPa, en la zona del bulbo. El resultado es un ancla de

pequefo diametro, pero con alta capacidad.

Perforacion de un barreno con o sin revestimiento
de 75 a 150 mm de diametro

Extraccion de las barras de
perforacién e introduccion
del conjunto tensor del anclaje

Extraccion de la tuberia de revestimiento
inyectando a presion simultaneamente la
lechada de cemento en toda la longitud
de anclaje del elemento tensor

Verificacion del anclaje
aproximadamente 6 a8
dias después de la
inyeccion

Conjunto de apoyo

Cabeza del anclaje Mure o pantalla

} Funda de preteccién

Puesta en tensién del anclaje
ala carga deseada

Fig. 10.3 Etapas en la construccion de una ancla tipo Bauer

La magnitud de la presion de inyeccion, depende del tipo de material. Por ello, este tipo de
anclas suele clasificarse como de baja, media y alta presién. Las de baja presion se instalan en
rocas o materiales arenosos o con grava, con una presion que suele no exceder de 1000 kPa
(10 kgf/cm?). Las de alta presién se emplean en rocas, gravas 0 arenas compactas con una
presion que excede los 1000 KPa. Las anclas desarrolladas por Bauer funcionan en forma mas
efectiva en arenas, gravas y otros materiales donde se pueden inducir altos esfuerzos radiales
permanentes, dejando una presion residual en el suelo (Littlejohn, 1979). La figura 10.3 muestra

las distintas etapas en la construccién de un ancla de flecha recta inyectada a presion.
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10.2.3 Anclas de bulbo acampanado (tipo 3)

Para construir un ancla de este tipo se requiere un dispositivo especial para la formacion de las
campanas. Al principio, se forma un barreno de seccion cilindrica con una barrena helicoidal
continua, en suelos arcillosos (si se requiere soporte se coloca un encamisado). Usualmente se
construyen entre 2 y 8 campanas. Después de que éstas se han formado, se inserta el tendén y

se vacia el mortero sin aplicar presion.

Inclinacion ancla

- /, - Perforacion con equipo
il - rotatorio y broca o barrena

-~ helicoldal

Control

Longitud

Control mecénico parala
apertura del cortador

dispositivo cortador

campana

Cabeza del ancla

Ancla terminada

Fig. 10.4 Etapas en la construccién de un ancla con bulbo acampanado (Hanna, 1982)
La aplicacién de este tipo de anclas requiere un elevado grado de especializacion y una buena

supervision, debido a las dificultades constructivas. La figura 10.4 muestra la secuencia de

construccion.
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10.3 Detalles del proceso constructivo

10.3.1 Perforacion del barreno

La selecciéon del equipo y método, empleados en la barrenacion, debe hacerse tomando en
cuenta efectos tales como: ruido, vibraciones, alineacion y posibles dafios a las construcciones
vecinas. El proceso de barrenado no debe modificar las caracteristicas del suelo y debe llevarse
un registro de los tipos de suelo y roca encontrados. EI método constructivo del barreno

depende principalmente de los siguientes factores (Hanna, 1982).

Tipo de terreno
Dimensiones del barreno, inclinacion y forma del bulbo
Método de barrenacion y lavado

Accesibilidad y equipo disponible

o~ 0N e

Tolerancia en las dimensiones del barreno

El terreno donde se hace el barreno suele clasificarse simplemente, como suelo o roca. Cuando
se trata de roca hay tres métodos posibles: percusivo, rotatorio y rotatorio-percusivo. En el caso
de suelo, se puede emplear un barreno helicoidal. La técnica empleado esta en funcion de la
presencia de agua. Si no la hay, puede o no emplearse ademe. Cuando no se emplea, las
paredes se sostienen empleando un fluido de barrenacién. Cuando hay presion de agua, se
debe tomar alguna medida de control, emplear fluidos pesados de barrenacién o efectuar una

preinyeccién.

La limpieza del interior del barreno es una practica que no debe omitirse en ningln caso, sobre
todo cuando la perforacién ha estado abierta por largo tiempo. Esta se efectda por medio de
agua, aire a presiéon o lodo bentonitico. A continuacién se describen brevemente los tres

métodos de limpieza mencionados.

Agua.- Al lavar con agua el interior del barreno se logra una mejor adhesion del mortero con las
paredes. Sin embargo, cuando la perforacion se hace en suelo, se tiene como efecto indeseable
el ablandamiento de las paredes. Por tal motivo, la cantidad de agua usada debe ser la minima

necesaria.
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Aire a presion.- Es el método de limpieza que normalmente se emplea en las perforadoras
rotatorio-percusivas. No obstante, debe evitarse en espacios cerrados por la generacién de

polvo, que al saturar el medio ambiente, se vuelve riesgoso para los trabajadores.

Lodo bentonitico.- La suspension de agua y bentonita que conforma el lodo, suele introducirse
en la perforacién por medio de las barras de perforacion. Al salir el lodo a la superficie arrrastra

consigo las particulas sueltas.

10.3.2 Insercion del tenddn

Antes de insertar el tend6n, éste debe ser inspeccionado totalmente para verificar que no
existan dafos. La insercion es una operacion sencilla, pero que debe efectuarse en forma lenta
y continua. El uso de anclas de gran capacidad puede requerir el uso de equipo para

levantarlas, debido a su peso.

10.3.3 Inyeccion del barreno

El material cominmente empleado en la inyeccion del barreno es una lechada de cemento (sin
agregados) [ASTM C150]. En perforaciones de gran diametro puede emplearse mortero
cemento-arena. La relacion agua/cemento se mantiene tan baja como sea posible, pero suele
estar entre 0.40 y 0.50 en peso. El empleo de aditivos debe evitarse en la medida de lo posible,

a excepcion de aquellos que brindan fluidez y que se ocupan normalmente.

La principal funcion del mortero o lechada, es sujetar al tendon en el interior del suelo a lo largo
de la longitud de fijacion. Una segunda funcién, no menos importante es proteger al acero
contra la corrosién. Por su naturaleza fluida, el mortero tiende a migrar hacia los vacios del

suelo sellandolos.

Para cumplir en forma satisfactoria con su funcion, la lechada debe ser bombeable y los
elementos que la conforman no deben contener agentes corrosivos. En general la lechada debe
estar basada en un disefio de laboratorio y su calidad debe ser controlada atendiendo los

siguientes aspectos (Ovando y Holguin, 2002):
1. Proporcionamiento

2. Fluidez
3. Sangrado
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4. Resistencia a distintas edades

La inyeccion puede realizarse antes o después de insertar el tendon. De acuerdo con las
recomendaciones del PTI (1996), el equipo de inyeccién debe permitir que ésta sea continua y
que pueda completarse cada ancla en menos de una hora. El equipo de bombeo debe incluir un

medidor de presion.

10.3.4 Sujecién

Muchas de las fallas en anclajes se deben a una sujecién inadecuada en la cabeza. Por ello el
método y materiales empleados deben resolverse desde la fase de disefio. La figura 10.5
muestra distintas arreglos para sujetar la cabeza del ancla a la estructura de retencién. Los

elementos que conforman el mecanismo de sujecion deberan disefiarse estructuralmente.

| I
: "~
_ | .

Wy

-

~
e

(a) (b) (c) (d)

Fig. 10.5 Sistemas de sujecién. Anclaje horizontal sobre placa(a); horizontal apoyado en

armadura (canales); inclinado (c) y con posibilidad de giro (d)

10.3.5 Tensado del ancla

Las anclas se tensan con el fin de aplicar la carga la carga externa necesaria para restringir los
movimientos del terreno. Durante el tensado, se mide la elongacion para cada incremento de
carga, con el fin de conocer el comportamiento esfuerzo-deformacién. Con esta informacion es
posible confirmar la competencia del ancla para soportar su carga de trabajo con un
determinado factor de seguridad. EIl método cominmente empleado para tensar el ancla, es por
medio de un gato hidraulico hueco, accionado por una bomba manual, la cual esta equipada
con un manémetro de presién (fig.10.6). Cuando el tensor esta conformado por varios cables,
es conveniente que el dispositivo de tensado sea capaz de jalarlos todos al mismo tiempo (fig.

10.7). Cualquier equipo empleado debe estar previamente calibrado.
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Zapata de concreto

Ranura
Placa de apoyo

Perno

extension

Bomba hidraulica

Manometro de presion

Tuerca

Cople

Fig. 10.7 Tensado de varios torones al mismo tiempo con el uso sincronizados de siete gatos

hidraulicos

10.4 Pruebas en el ancla instalada

Las incertidumbres que envuelven el célculo de la capacidad de un ancla mediante formulas
matematicas, hacen necesario efectuar pruebas de carga en el campo, como una forma de
comprobar el disefio preliminar. Las pruebas de carga deben realizarse después de que ha
fraguado el mortero (3 a 7 dias, dependiendo del tipo de cemento empleado). El limite de
fluencia del acero no debe ser rebasado, por lo cual, la carga se limita a un 75 a 80% del valor

indicado por el fabricante. Hay tres pruebas que se emplean en forma rutinaria:
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1. Prueba de carga
2. Prueba de desemperfio

3. Prueba de deformacion en el tiempo (creep)

Las tres pruebas anteriores generalmente se llevan a cabo, acatando las recomendaciones del

PTI (2004). M&s adelante se definen dichas pruebas.

10.4.1 Equipo
Para aplicar la tensiéon al tenddn se emplea un gato hidraulico aparejado con una bomba. Frente

a la cabeza del gato se coloca una placa perforada con tuerca que tiene la funcién de sujetar el
tenddn y servir como anclaje durante el tensado. La practica comun es ordenar el tendén con la
longitud de disefio y usar un segmento de barra con cople para extender el tendén hasta la

cabeza. La carga aplicada se mide por medio del manémetro de presién adaptado a la bomba.

Previamente, gato, bomba y mandmetro se calibran con una maquina universal por parte de
una empresa acreditada. La figura 10.8 muestra una grafica de calibracion (carga vs presion).

Los resultados obtenidos se entregan en una hoja membretada con sello y firma de la
dependencia.

CALIBRACION DE GATO MODELO RCH-603
MANOMETRO MCA. METRON { 0= 700 kg/cm’)
BOMBA MCA. BLACKHAWK { 10 000 Ib).

S _, P
' d
= s

e

8
2
|

PRESION EN kg/cm’
8
L=

\

8
N\

1o 20 30 40 50
CARGA, EN TON.

Fig. 10.8 Gréfica de calibracién del gato y bomba

Cuando se trata de aplicar tension a las anclas para roca (rockbolts) es comin el empleo de

una llave de torque (fig. 10.9a). En el caso de anclas para suelo es mas comun el uso de gato
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hidraulico (fig. 10.9b). La elongacion del tendon durante la prueba se mide con un micrometro,
montado en una estructura fija, independiente de la estructura sostenida por el ancla. En el caso
de las anclas de barra se coloca una silla que descansa sobre la placa de soporte. Esta silla

permite hacer la prueba con la tuerca ya en su sitio y acceder a ésta para la transferencia de

carga.
| Tuerca . L

—~—Tuerca Cilindro hidraulico

Placa Roldana de acero
Torque \ Tuerca de apoyo

Barra *~—Esparrago
/ Micrémetro

/- Bomba hidraulica Icufia

£ Esparrago

(a) (b)

Fig. 10.9 Aplicacion de tension. Torquimetro (a) y gato hidraulico (b)

La figura 10.10 muestra el equipo empleado en el caso de barras y la 10.12 el usado cuando se

trata de torones. Es recomendable el uso de celdas de carga para medir el tensado del ancla.

micrémetro |

“~i Anclaje para
b tensado

| gato

Asiento
del gato
M Base
<K
\“

- — B \ -
4 - = - =, -‘w
Y e

—— —

Fig. 10.10 Equipo empleado en el ensaye de anclaje con barra
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Anclaje para
tensado

Fig. 10.11 Equipo empleado en el ensaye de un anclaje de torones

10.4.2 Prueba de carga

Consiste en aplicar una carga creciente para verificar que la carga de disefio puede ser
soportada en forma segura y que la longitud libre es la especificada. La carga aplicada alcanza
de 1.25 a 1.33 veces la carga de disefio. Esta prueba es de un solo ciclo, dando como resultado

una curva carga—desplazamiento (fig. 10.12).

Antes de iniciar la prueba propiamente dicha, se acostumbra aplicar una carga de alineacion
(2.00 toneladas normalmente), pero que no debe exceder 10% de la carga de disefio. La
aplicacion de esta precarga, es mas significativa cuando en vez de barras se emplean cables o
torones, que al inicio pueden estar enredados, dando una idea erronea de la deformacién.
Posteriormente se aplica 25, 50, 75, 100 y 120% de la carga de disefio con el gato hidraulico,

tomando la lectura del micrémetro en cada incremento.
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| ! Porcentaje de la
EE a{ carga de disefio
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I >

\
5 \.

\

Fig. 10.12 Curva de carga — desplazamiento en una prueba de carga (PTI, 1996)

Desplazamiento
D

e

La gréfica anterior se representa un solo ciclo de carga. El dltimo incremento se mantiene 10
minutos. La linea de descarga es opcional, pero si se realiza, debe llevarse a la carga de
alineacion (AL). En el eje de las ordenadas se muestra el valor de las deformaciones residual 3,

elastica &, y total 6.

10.4.3 Prueba de desempefio

Con esta prueba, ademas de comprobar la capacidad y la longitud libre, se verifica que la
deformacién residual estd dentro de los limites tolerables. Después de aplicar la carga de
alineacion se aplica un incremento de carga igual al 25% de la carga de disefio. Al estabilizarse
la aguja del micrometro se toma la lectura correspondiente y se remueve la carga aplicada,
volviendo a la carga AL. En el siguiente ciclo se llega al 100% de la carga de disefio. En el
quinto incremento se llega al 120% de la carga de disefio. En el dltimo ciclo se llega al 133% de
la carga de disefio y se mantiene durante 10 minutos, tomando lecturas cada minuto. Si la
elongacién en ese lapso excede el valor maximo especificado por creep, entonces la prueba se
extiende 50 minutos mas y se toman lecturas a cada 10. El resultado de una prueba de este

tipo, es una grafica como la de la figura 10.13.
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Porcentaje de la
carga de disefio

4

ot

Desplazamiento

b5
10 min

&

Y
Fig. 10.13 Gréfica de una prueba de desempefio (PTI, 1996)

En la grafica anterior se observan seis ciclos de carga y descarga. En el ciclo 6 se mantuvo la
carga 10 minutos y las deformaciones residual &, eldstica 6., y total 6s son las
correspondientes a dicho punto. Ademas de la grafica anterior, puede hacerse otra (fig. 10.14),

llevando un registro de las deformaciones residuales, que distingue las elasticas y las plasticas.

\

Movimiento /
elastico 2

Porcentaje de la

v
| BN S 8 o 8 & & carga de disefio
T s ¥ ’
Movimiento 3~ |
residual
+1
[
oy

Fig. 10.14 Grafica de movimientos elastico y residual, prueba de desempefio (PTI, 1996)

Las figuras 10.16 y 10.17 (Conrado, 1995), muestran los comportamientos de dos anclas

instaladas en la zona | (Santa Fé) del Valle de México (en ninguno de los dos casos se tomaron
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lecturas durante la descarga, por lo cual las dos curvas de cada grafica inician en el origen). En

la segunda figura, el tramo donde la curva se aproxima a la horizontal, indica que el ancla fué

llevada a la falla.

Carga, en ton.

Carga, en ton.

CARGA vs DEFOR

.

T

MACION

T 'oleT:r'l /

e — e —
DA DATOS.
B S ey Vorilla corrugada de | V4. -
: !
‘ T T Carga de disefo 24. ton.
T i Mt
10 2.0 3.0 4.0 5.0
etemeantos dal A
onclo. Deformacion, en mm,
L+ ler T?njqdo. &*6 2do Tensada. J
Fig. 10.15 Prueba de carga 1
CARGA vs DEFORMAGION
- 7 T 7
177 ,/
T Lineal / Llnu“y ]
e s
32 L AL N — :
. ,'/// -
284 ] N Pl fpT
H —
24 IR / ,( _
BN AR g
>y
20 T+ Lo )( |
;/ i /'
A u :
1 / 7 DATOS.
‘{/ v n]| [ da | 178
N arille corrugada
12 1 / / o I I
/ / Carge de dissho 24 fon
Vi
8
[/
4 1 /
1.0 2.0 3.0 4.0 80 6.0 70 8.0 9.0 10.0

Deformacidn, en mm.

—4 ler Tensado

(®) 2d0 Tensoda.

Fig. 10.16 Prueba de carga 2
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10.5 Control durante la construccion

Una buena préactica de construccion exige un estricto control de los materiales, ensamblado,

introduccion del ancla en el barreno, inyectado y tensado. Se recomienda verificar los puntos

gue se muestran en la tabla siguiente (Caltrans, 1997).

Tabla 10.2 Aspectos a controlar durante la construccion

No.

Descripcion

El fabricante debe proporcionar certificados de la fundidora para los tendones de acero

a) Verificar dafios en el acero

b) Asegurar que el tubo de plastico que cubre la longitud libre esté completamente lleno con grasa
c) Sellar en forma segura el fondo de la longitud libre

d) Comparar la dimension de la longitud libre y compararla con la de disefio

Las anclas con doble proteccion anticorrosiva deben prepararse completamente antes de entregarse
en el sitio de la obra. Las anclas de barra se instalan en toda su longitud dentro del barreno. Registrar

las dimensiones reales de las longitudes libres y de fijacién, para cada ancla.

Los tendones deben contar con centradores. Estos son absolutamente necesarios para mantener el
tenddn en una posicion alejada de las paredes, donde un recubrimiento escaso puede ser fuente de

futura corrosién y pérdida de capacidad del ancla.

La tuberia de inyeccion frecuentemente es atada al tendon antes de insertarlo.Esto asegura que no

haya vacios en el cementante.

Durante el ensayo — Asegurar que el tenddn se encuentra en posicién concéntrica con respecto al
gato hidraulico y la celda de carga antes de iniciar. Un alineamiento deficiente del aparato de prueba
provocara una carga exceéntrica en la celda, dando resultados erréneos. Las deflexiones de la cabeza

deben medirse con un manémetro de aguja.

10.6 Seguridad
El momento de mayor riesgo en la construccién de un ancla, es durante el tensado. Para evitar

lesiones a los trabajadores producto de la ruptura del tendén o la falla del bulbo, es conveniente

colocar barreras de proteccién y evitar el paso de personal entre éstas y la cabeza del ancla.

También es conveniente la colocacién de sefializaciones indicando que se esta llevando a cabo

el tensado de las anclas. En general, los mayores riesgos surgen de los siguientes aspectos
(Hanna, 1982):.

1. Almacenamiento impropio de los materiales que conduzca a la corrosion

2. Método constructivo incorrecto, como lo es una operacion de barrenado que altere

excesivamente el suelo
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3. Falta de espacio para acomodar el equipo necesario

4. Personal no entrenado

10.7 Monitoreo
Es conveniente llevar a cabo monitoreos a corto y largo plazo de las estructuras ancladas. Este
consiste en hacer una inspeccién visual de la estructura y pruebas de carga al azar en las

anclas, con el fin de verificar que no han perdido su tensién.

Resumen

La construccién de un ancla consiste en términos generales en: perforar un barreno con o sin
ademe, insertar el elemento tensor e inyectar el cementante. De acuerdo con el método
empleado para formar el bulbo de anclaje, las anclas se clasifican como de flecha recta sin
presion de inyeccion, flecha recta con presion de inyeccion y bulbo acampanado. El terreno
donde se hace el barreno se clasifica simplemente, como suelo o roca. Cuando se trata de roca
hay tres métodos de perforacion: percusivo, rotatorio y rotatorio-percusivo. En el caso de suelo
se emplea un barreno helicoidal hueco. La insercion del tendén es una operacion sencilla, pero
que debe efectuarse en forma lenta y continua. La inyeccion del barreno se hace con lechada
de cemento, pero en perforaciones de gran didmetro puede usarse mortero cemento-arena. La
principal funcion de ésta, es sujetar al tendon en el interior del suelo a lo largo de la longitud de
fijacion. Las anclas se tensan con el fin de aplicar la carga necesaria para impedir los
movimientos de la estructura. Durante la operacion de tensado se mide la elongacion con cada
incremento de carga para conocer el comportamiento esfuerzo-deformacion. Con esto es
posible confirmar la competencia del ancla para soportar la carga de trabajo con cierto factor de
seguridad. El tensado comunmente se hace por medio de un gato hidraulico hueco, accionado
por una bomba hidraulica manual, equipada con un manémetro de presiéon. Una buena préactica
constructiva exige un estricto control de los materiales, ensamblado, introducciéon del ancla en el
barreno, inyectado y tensado. El momento de mayor riesgo en la construccién de un ancla es el
tensado. Para evitar lesiones a los trabajadores es conveniente erigir barreras de proteccién y
colocar sefializaciones, indicando que se esta llevando a cabo el tensado de las anclas. Es
conveniente llevar a cabo monitoreos a corto y largo plazo de las estructuras ancladas, de
acuerdo con su importancia. En el corto plazo éste consiste en una inspeccion visual y en el
largo plazo, implica el empleo de equipo mas sofisticado como son micrometros, inclinémetros o

placas de asentamiento.
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Conclusiones
La capacidad de un ancla instalada es funcién del método constructivo; principalmente de la

presion de inyeccion empleada.

La insercién del tendon Unicamente debe hacerse previa inspeccion del elemento tensor y

verificacién de la limpieza del barreno.

Las anclas se tensan fundamentalmente, para evitar el movimiento del suelo o cuando menos

llevarlo a un nivel aceptable.

La capacidad calculada por medio de formulas debe comprobarse mediante una prueba de

carga en campo con equipo previamente calibrado.
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11. APLICACIONES

En este capitulo se ejemplifica el disefio de los sistemas de anclaje, por medio de dos casos: falla
de una excavacién estabilizada con anclas (caso historia) y tablestaca anclada en suelo granular.
Practicamente, todos los conceptos estudiados en los capitulos anteriores encuentran aplicacion
en éste. El disefio tiene un enfoque tradicional y se complementa con un analisis por el método del

elemento finito, que permite modelar el comportamiento de las estructuras ancladas.

11.1 Ejemplo 1: Andlisis de la falla de una excavacién estabilizada con anclas

11.1.1 Antecedentes

Para cumplir con la normatividad en cuanto al nimero de cajones de estacionamiento, en todos los
nuevos edificios en la ciudad de México, es necesario construir uno o varios niveles por debajo del
nivel de banqueta. Lo cual implica llevar a cabo una excavacion con paredes verticales, cuando
hay restricciones de espacio y/o construcciones vecinas. Lo anterior entrafia cierto riesgo para las
edificaciones vecinas, si éstas no toleran grandes movimientos del terreno, sin sufrir dafios de tipo
arquitecténico o estructural. EI empleo de anclas constituye una solucion efectiva, para mantener
la estabilidad de las paredes y reducir en gran medida el movimiento lateral, debido al alivio de
esfuerzos. Su desempefio, incluso es mas efectivo que el apuntalamiento tradicional (Schnabel H.
y Schanel H. W., 2004).

11.1.2 Descripcién del problema

En este ejemplo, se presenta el caso de una excavacién, hecha con el fin de alojar el sétano y la
cimentacion de un edificio de diez niveles ubicado en la zona de transicion del Valle de México. La
excavacion se efectué dejando las paredes de la excavacion verticales, debido a la existencia de
construcciones vecinas. Las paredes se estabilizaron empleando varillas de acero como anclas,
atornilladas a una placa de asiento, la cual a su vez se apoy6 en una capa de concreto lanzado
reforzada con malla electrosoldada. Esta cumple —aunque parcialmente- la funcién de un muro
diafragma. Las dimensiones en planta y elevacion son las de la fig. 11.1. Poco antes de concluir
con la instalacién de las anclas, se produjeron sendos deslizamientos en las paredes oriente y

poniente, con poco tiempo de diferencia.

212



Casa

patio

Casa

Estaciona-
miento

Edificio

Muro Poniente

Area de
Excavacion

Rampa
acceso

Muro Oriente|

Fig. 11.1 Dimensiones del edificio. Planta (a) y Elevacion (b)
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De acuerdo con el Reglamento para las construcciones del Distrito Federal (RCDF, 2004) y sus

Normas Técnicas Complementarias (NTC) [capitulo cimentaciones], el Valle de México se divide

en tres zonas: Lomas (I), Lago (Il) y Transicién (ll). El edificio, como ya se dijo, queda localizado

en la zona de transicion. Aqui los depdésitos profundos se encuentran a 20.00 metros de

profundidad o menos, y el perfil, en forma general, estd constituido por una serie de estratos

predominantemente arenosos y limo arenosos intercalados por capas de arcilla lacustre que van

de algunas decenas de centimetros a unos pocos metros. A partir de los sondeos se definié el

perfil estratigréafico siguiente.

Nivel del terreno natural (N.T.N.)

Numero de golpes
prueba SPT

0.00 Arena arcillosa, café obscuro, de compacidad
’ ! = = 3
1 sueltaa media, con algo de grava (SC) N=10 y=1570 kN/m
-2.40
Arcilla arenosa café obscuro, de baja plasticidad y  _ _ 3
2 consistencia predominantemente media (CL) N=8 y=1570kN/m
-4.80
3 Arcilla arenosa café claro y café obscuro, de baja
plasticidad y consistencia muy firme a dura (CL) N =27
Fondo de la v =16.20 KN/m3
excavacion N.A.F.
-10.00 1030
-13.40 - p -
Arcilla arenosa café claro, de compacidad muy densa,
con grumos cementados del mismo material (CL) N> 50
v = 16.20 kN/m
-23.40 - " "
Arcilla arenosa café claro, de compacidad muy densa, N> 50
>

Fig. 11.2 Perfil estratigrafico empleado en el analisis y disefio

con grumos cementados del mismo material (CL)
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11.1.4 Sistema de anclaje empleado

Consistio en dos niveles de anclas, inclinadas 30° con la horizontal (fig. 11.3), separadas 2.00 m
en el sentido horizontal y 3.00 m en el vertical, a tresbolillo (fig. 11.4). La primera linea de anclaje
se instal6é a 1.50 m de la superficie y la segunda a 4.50 m. Como elemento tensor se usé varilla de
acero de 25.4 mm de diametro con F, = 412 MPa, roscada en un extremo y atornillada a una placa
cuadrada de acero de 40 mm de lado y 12.7 mm de espesor. La placa se apoy6 contra un muro de
concreto lanzado de 80 mm de espesor, reforzado con malla electrosoldada. El tendén y el bulbo
se acomodaron dentro de un barreno de 115 mm de didmetro y 12.00 m de longitud. Segun se
informo, las anclas se tensaron a 147.15 kN.

sobrecarga 2 t/m

(SC)

(CL)

7.50

10.00

(CL)

10.50

fondo de la
excavacion

Fig. 11.3 Seccion del sistema de anclaje. También se muestra la superficie potencial de falla

aproximada (linea punteda), inclinada 45°+¢/2 con respecto a la horizontal.

| |
| \ |
[ = = = = = = = = = = =
R— varilla de acero de 1"

_ 200 | 200 | 200 | 200 | 200 | 200 | 200

200 |_ 200
| | | | | | | | | |
o o o o o Dl & ) = Dl

200 | 200 | 200 | 200
\ \ \ \
—] ] [
dado de reaccién de 50 x 50 cm

y PL de 40 x 40 cm de 1/2" espesor

10.00

espesor del concreto lanzado = 8 cm

28.00

Fig. 11.4 Vista frontal del sistema de anclaje empleado
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11.1.5 Descripcion de la falla

En las paredes oriente y poniente, se produjeron sendos deslizamientos, con salida contenida al
pie; la acumulacion de material suelto no permitié observar nitidamente la salida de la superficie de
falla. Para evitar mayor movimiento del terreno, se acumulé material frente a la pared, formando

una berma provisional (fig. 11.5).

Nivel de
banqueta

f

s

!_l

4 ..
-‘; —
|
|

e R Acentamientn |
Murode [T 40 Y Ll
concreto , y i e
lanzado

Fig. 11.5 Falla de la pared Oriente

En la visita al sitio se observdé que muchas de las anclas se habian identado en el muro de
concreto, producto de una alta concentracion de esfuerzos en el contacto placa-muro—suelo, lo
cual es indicativo de una falla por capacidad de carga en la reaccion de las anclas. Por ello, muy
probablemente, las anclas perdieron su tension. Algunas de ellas se conservaron en su sitio,

desgarrando el muro en su atraque y otras se movieron junto con el suelo y el muro.

La falla de la pared Poniente fué motivo de mayor preocupacién, debido a la existencia de dos
casas en la parte superior. Por fortuna, el mayor volumen de tierra movilizado ocurrié en el area
desocupada que constituye el patio de una de las casas. La casa restante quedo en una situacion
de alto riesgo, al perder el soporte en una de sus esquinas. Sorprendentemente, la estructura de

mamposteria no mostré dafos (fig. 11.6).
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Casa habitacion
colindante

LT

Superficie de
deslizamiento

11.1.6 Metodologia empleada en el analisis y disefio

El desencadenamiento de la falla est4 intimamente relacionado con la forma en que se analizé el
problema de estabilidad (mecanismo de falla) y con el disefio del sistema de anclaje (calculo del
empuje). El procedimiento constructivo de las anclas también pudo tener cierta influencia, pero
este Ultimo punto es mas dificil de demostrar en virtud de que no hay registros de las pruebas de

carga.

En el disefio del sistema de anclaje que a la postre falld, se consider6 como mecanismo de falla
critico, el deslizamiento del suelo como cuerpo rigido sobre una superficie de falla con traza
semicircular, como se puede ver en la figura 11.7. Con la inclinacién y longitud de las anclas,
mostrados en la misma figura, se efectué un andlisis de equilibrio limite. El factor de seguridad
minimo resulto igual a 1.70, para una falla de cuerpo con salida a media altura del corte. Este
analisis no considera la posibilidad de una falla por el pie, debida a la formacién de una cufia activa
de suelo, que es un mecanismo mas indicado, derivado de la falta de soporte total, durante las
etapas de construccién. Como se puede apreciar, en el disefio se considero el problema como uno
de estabilidad de taludes, cuando en realidad se trata de uno de empuje de tierras.
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‘ 8.16
. .
7 FS=1.70
\ sobrecarga 2 t/m
B (SC)
§ 5N
= ~ /
i J/ (CL)
S 2 \ (CL)
fondo de la
excavacion

Fig. 11.7 Superficie critica para una falla de tipo rotacional

11.1.7 Inclinacion de las anclas

Para aprovechar al maximo la fuerza aplicada por las anclas, la direccion del elemento tensor debe
ser paralela y con accién opuesta a la resultante del empuje. Cuando éste Ultimo es horizontal, las
anclas preferentemente deberan colocarse en esa misma posicion. No obstante, hay ocasiones en
la cuales conviene dar cierta inclinacion, con la finalidad de dar un mayor confinamiento al bulbo o
en el caso de que existan instalaciones subterrdneas. De cualquier modo, no es recomendable
emplear inclinaciones superiores a los 20°, debido a la generacion de una componente de fuerza

vertical, que actua en el respaldo del muro, tratando de identarlo en el suelo.
La inclinacion que se dio a las anclas en este caso (30°), induce una componente vertical no
despreciable, que representa casi el 60% de la fuerza horizontal, que se opone al empuje en forma

efectiva (fig. 11.8). Una inclinacién pronunciada como ésta tiene un efecto negativo doble:

1. Disminuye la fuerza total que el ancla puede aportar para contrarrestar el empuje

horizontal.

2. Induce fuerzas verticales, cuya magnitud se incrementa conforme lo hace la inclinacién.
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147.15 kN o
127.43 kN
o

73.58 kN
147.15 kN
127.43 kN
RIS

73.58 kN

Fig. 11.8 Componentes horizontal y vertical de la tension en el ancla

11.1.8 Metodologia que debe emplearse
El disefio de un sistema de soporte con anclas, para el caso de cortes o excavaciones con paredes

verticales, se resume en los siguientes pasos.

Perfil del suelo y pardmetros de resistencia del suelo
Andlisis de equilibrio limite

Evaluacién del empuje y carga que toman las anclas

A\

Disefio del bulbo y elemento tensor

11.1.9 Parametros de resistencia

Se puede establecer una correlacion entre el nimero de golpes (N) reportado en la prueba de
penetracion estandar (SPT) y el angulo de friccion interna del suelo (¢) en términos de esfuerzo
efectivo. Previamente, el nimero de golpes se corrige (N"70) por profundidad, tipo de martillo,
longitud de las barras empleadas y didmetro de la perforacion. La formula tiene la forma siguiente
(Bowles, 1996).

Ny =Cy*N*n,*n,*n,*n,  (11-1)

donde,

Cn = correccion por profundidad

N1 = coeficiente de ajuste por tipo de martillo

N2 = coeficiente de ajuste por longitud de las barras

ns = coeficiente de ajuste por tipo de muestreador
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N4 = coeficiente de ajuste por diametro de la perforacion

El coeficiente Cy se calcula con la expresion

Py 11-2)

donde,
p”’, = presion de referencia igual a 95.76 kPa (1 kgf/cm?)

p’, = presion vertical efectiva a la profundidad de interés en kPa

Nota: no se aplica el coeficiente Cy cuando la presion vertical efectiva es menor o igual a 95.76
kPa.

La observacion del material en campo, permitié definir un comportamiento como suelo friccionante
poco cohesivo. Mas adelante, en el calculo del empuje, dicha cohesion se desprecia. En los
analisis de estabilidad y por elemento finito se considera una cohesion pequefia (14.72 kPa) para

no ser excesivamente conservador.

Tabla 11.1 Calculo de los valores de N7

Suelo o P . - ,
No. Clasificacion N (Pa) Cn M N2 Ns Na N7
1 SC 10 18.84 8

N/A
2 CL 8 56.52 7
1.07 0.75 1.00 1.05
3 CL 27 145.02 0.81 18
4 CL 50 213.47 0.67 28

* = martillo de seguridad; ** = barra de 3 m; *** = sin ademe; **** = perforacién de 15 cm

El angulo de friccién se estima a partir de las formulas siguientes, debidas a Shinoi (1982), las

cuales dan un valor de ¢ en funcion de N
¢ =0.36N",,+27 (11-3)
¢ = 0.45N,, + 20 (11-4)

La expresion (11-3) es para el caso de edificios y la (11-4) es de caracter general. Se calcul6 el

angulo de friccion usando ambas ecuaciones y los resultados se promediaron (tabla 11.2).
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Tabla 11.2 Calculo de angulo de friccion interna

Suelo o o de a ; o A Pprom
Clasificacion N0
No. (m) (m) © © ©
1 SC 0.00 2.40 8 29.9 23.6 26.8
2 CL 2.40 4.80 7 29.5 23.2 26.4
3 CL 4.80 13.40 18 33.5 28.1 30.8
4 CL 13.40 23.40 28 37.1 32.6 34.9

La estimacion de ¢, anterior, es algo burda, pero a veces, un calculo excesivamente refinado del
angulo de friccién para calcular la capacidad de las anclas, no se justifica, habida cuenta que, ésta

debe corroborarse con una prueba en campo, para en su caso, hacer los ajustes necesarios.

11.1.10 Célculo del empuje

La carga de trabajo de las anclas se determina a partir del empuje total del terreno y la forma como
éste se distribuye en el respaldo del muro (diagrama de presion). Para fines de comparacion se
calcul6 el empuje mediante la teoria de Rankine (fig. 11.9), Coulomb (cufia de prueba) [fig. 11.10] y
diagrama de presion aparente de (FHWA, 1999) [fig. 11.11]. En éste ultimo se considera la

redistribucion de las presiones, debida a la estratificacion.

Gh
sobrecarga 19.62 kPa
7.41 kPa
y =15.7 kN/m3
o b =26.8°
z Ka= 0.378 A =34.88
21.66 kPa
y = 15.7 kN/m3 22.00 kPa
o b =26.4°
N Ka=0.384 A=70.16
o 36.47 kPa
(ew)
S y = 16.2 kN/m3 30.68 kPa
¢ =30.8° E =308.32 kN
Ka=0.323 -
o
| A =203.28
ip}
57.89 kPa

Fig. 11.9 Empuje y diagrama de presion de Rankine
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Fig. 11.10 Empuje calculado por el método de la cuiia de prueba
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Fig. 11.11 Empuje calculado utilizando diagrama de presion aparente, redistribuyendo presiones

para considerar los estratos

Los empujes calculados con los tres distintos métodos se resumen en la tabla siguiente.

Tabla 11.3 Resumen de empujes calculados

Método Empuje (kN)
Rankine 308.32
Coulomb (cufia de prueba) 238.00
Diagrama de presion FHWA 400.73
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El empuje activo calculado por la teoria de Coulomb es menor que el determinado mediante la
teoria de Rankine, debido a que esta Ultima no considera el efecto de la friccién en el respaldo. Por
ello Rankine da resultados conservadores con respecto a los de Coulomb. El diagrama de presion

aparente, por otro lado, da un empuje significativamente mayor que en los dos primeros casos.

El sistema de anclaje en su conjunto, Unicamente aporta una fuerza resistente de 127.43 kN. Al
compararla con los empujes calculados, se observa claramente que el sistema usado fue
insuficiente. Ademas, el ancla inferior toma una parte del empuje significativamente mayor que el

ancla superior (fig. 11.11).

11.1.11 Propuesta de anclaje
En lo que sigue se lleva a cabo el disefio alternativo de un sistema de anclaje, que aporte la
resistencia necesaria, con base en el empuje del suelo. Mas adelante se hablara sobre las

diferencias entre el disefio original, que a la postre fall6 y el sistema que se propone.

11.1.12 Empuje del suelo y cargas en las anclas

El empuje se determina mediante el diagrama de presion aparente que se muestra en la figura
11.12. El empleo de un nivel més de anclaje, da como resultado una mejor distribucion del empuje
entre los tres niveles de anclas (practicamente toman la misma carga). Otra ventaja de emplear un
nivel adicional, es que se tienen un mayor confinamiento a la zona del pie. Esto es muy
significativo ya que practicamente todas las fallas en cortes verticales tienen su origen en esta

zona, producto de la alta concentracion de esfuerzos.

™
o ™
o —
a
T n
N = ™ A =131.03 kN N
a
o
8 i I 1
™
E = 400.73 kN
S T2 o o ~
2 4 = S - — © o
= ™ ™ ~
- A =138.67 kN
S [ I 1
o
=
K T3 S A =131.03 kN N
o (Yi
s} )
o !
46.24

Fig. 11.12 Empuje para el sistema de anclaje alternativo utilizando diagrama de presion aparente
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11.1.13 Empuje por sismo

El tiempo durante el cual permanece abierta una excavacion de este tipo, es de unos cuantos
meses, cuando mucho. Por ello, la ocurrencia de un sismo con una magnitud igual a la dada por
las normas es altamente improbable. Por esta razén no se calcul6 el incremento del empuje debido
a esta condicion. Para hacer lo anterior con un buen nivel de confianza, se recomienda que los

factores de seguridad estéaticos no sean menores a 1.50.
11.1.14 Capacidad de las anclas

El célculo preliminar de la capacidad de las anclas se hace empleando la ecuacién (5-46), que se

reproduce a continuacion, por conveniencia.

P=ap DL tan & (5-46)
El calculo de la longitud del bulbo de anclaje, es un proceso iterativo en el cual se debe proponer
una posicioén, longitud e inclinacion de las anclas (una hoja de calculo electrénica es de gran ayuda

para este fin). En la tabla 11.5 solo se muestra el disefio final.

Tabla 11.5 Célculo de la capacidad de anclas

Ancla Inclina::ién a Pg D L ? ii tan & Fs Ta Tan
No. a, () kPa | (m) | (m) @) @) (kN) (kN)
T1 15 0.667 | 1500 | 0.115 | 12.00 | 26.80 | 17.87 | 0.322 2.0 222.49 | 214.91
T, 15 0.667 | 1500 | 0.115 | 12.00 | 26.40 | 17.60 | 0.317 2.0 218.95 | 211.49
T, 15 0.667 | 1500 | 0.115 | 10.00 | 30.80 | 20.53 | 0.374 2.0 215.43 | 208.09

en la tabla anterior,

a =coeficiente que representa la fraccion de la presion de inyeccion almacenada (1/3 a 1)
pg = presion de inyeccion

D = diametro del bulbo de anclaje

L = longitud del bulbo

¢ = &ngulo de friccion del suelo que rodea al bulbo

& = angulo de friccién en la interfase suelo-bulbo

FS = factor de seguridad (1.5 a 3 normalmente)

T. = resistencia a la extraccion del bulbo

Tan = componente horizontal de la resistencia a la extraccion (T, cos o)
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La separacién vertical de las anclas es la misma de la figura 11.13. La separacion en sentido
horizontal se obtiene dividiendo el empuje total en el nivel considerado entre la capacidad
individual de las anclas, y dividiendo la longitud en la cual se distribuiran, entre el numero de
anclas. Es recomendable no emplear separaciones menores de 1.20 m, ni mayores de 2.00 a 2.50
m, con objeto de que el armado del muro y su espesor sean lo minimo indispensable. La
distribucion se hace a tresbolillo para una mejor distribucién de la presién. Con base en los
célculos siguientes, se sugiere usar una separacién de 1.50 m en todos los casos. El arreglo de las

anclas visto de frente es el de la figura 11.13 y la figura 11.14 muestra una seccion.

Nivel 1

(131.03kN )(28.00m)

=17.07, rox. 17 piezas
214 91kN ap P

28.00m
17

=1.64m

Nivel 2

(138.67kN)(28.00m)

=18.36, aprox. 19 piezas
211.49kN

28.00m
19

=1.47m

Nivel 3

(131.03kN)(28.00m)
208.09kN

=17.63, aprox. 18 piezas

28.00m _155m
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Fig. 11.13 Propuesta de anclaje

Al estar separadas 1.50 m, las anclas toman los empujes siguientes:

Para el nivel 1y 3

(131.03KN)(L.50m) = 196.54kN

Para el nivel 2

(138.67kN)(L.50m) = 208.00kN

El sistema propuesto queda como se muestra en la figura 11.14.

sobrecarga 19.62 kPa

o
(4
o
o
™
g 4 T2
S
o
o
™
T3
/ 1
s ) <00
a //

/ ; —
// 0‘00

Fig. 11.14 Sistema de anclaje propuesto
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11.1.15 Elemento tensor
Se selecciona una barra para presfuerzo de 1” (26 mm) de didametro, con esfuerzo ultimo de 1035
N/mm? y resistencia total de 568 kN. Se verifica que la carga de disefio, no exceda el 60% de la

minima resistencia a la tension especificada.

0.60* f,, =0.60*568kN = 340kN > 208.00kN

donde,

fou= resistencia dltima

En el caso de anclajes temporales, como es el caso, se recomienda que el nivel de protecciéon

aplicado al tenddn sea de Clase I, esto es, no se requiere proteccién especial.

11.1.16 Disefio de las trabes de distribucién

Las anclas deben hacerse reaccionar contra el muro, por medio de una dado o zapata, con las
dimensiones suficientes para que se produzca una falla por capacidad de carga. El uso de zapatas
aisladas o dados de pequefias dimensiones, implica una concentracion alta de esfuerzos. El
empleo de un muro diafragma resuelve el problema anterior, pero un espesor que dé la rigidez
necesaria puede suponer un costo elevado. Una opcién intermedia entre las dos anteriores, méas
favorable, desde el punto de vista econdmico, es el empleo de trabes de distribucion, que corren a
lo largo de la pared conectando todas las anclas de un nivel. Al trabajar como una zapata corrida,
debe verificarse que se cumpla con la capacidad de carga. En este caso, se emplea la ecuacion
dada en las Normas Técnicas complementarias (NTC, 2004) del RCDF (2004).

2 _lp,n, —1)+7B§7}FR rp,  (1-6)
donde,

~QF = suma de cargas actuantes

A =areade la

py =presion vertical efectiva

Y = peso volumétrico

B = ancho de la zapata

FR = factor de reduccion

Nq Y N, = coeficientes de capacidad de carga
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_ Artang 2 o] ¢
N, =e"™’tan” (45 +§)

(11-10)

N, =2(N, +1) (11-11)

Debido a que la zapata se apoya en la superficie y no hay sobrecarga del suelo, se dejan fuera los
términos que tienen que ver con las presiones efectiva y total a nivel de desplante, quedando la

ecuacion (11-9) como sigue,

~QF :{ﬁNy}F

A 2 R (11-12)

La aplicacion de la ecuacién anterior da los resultados que se observan en la tabla siguiente:

Tabla 11.5 Célculo de la capacidad de carga

e ZQF/A2 y 3 B N e [yBN,/Z]ZFR
(KN/m?) (KN/m?) (m) (KN/m?)
1 152.87 15.7 1.20 27.83 0.70 183.54
2 161.78 16.2 1.20 26.74 0.70 181.98
3 203.82 16.2 0.90 4332 0.70 215.97

Con base en los resultados mostrados en la tabla 11.5, se recomienda emplear una trabe de 1.20

m de ancho para los dos niveles superiores, y una de 0.90 m de ancho para el inferior (fig. 11.15).

(_30’\
o]
K]
o]
D
0]
]
D]
0]
o]
O]
O]
o]
K]
o]
D]
0]
o]
D]
0]

(_130’1
®
o
¢
E
™
¢
M
™
E
o
™
™
o
¢
E
™
¢
M

T
D]
]
D]
™
0]
D]
™
0]
D]
]
0]
D]
]
D]
™
0]
]
™
0]

‘ 28.00

Fig. 11.15 Propuesta de anclaje
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11.1.17Disefio estructural de la trabe
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Para el disefio del espesor y refuerzo, es necesario conocer los elementos mecanicos. Existen dos

formas de hacerlo. La primera es considerando una trabe con mudltiples apoyos (las anclas),

cargada uniformemente con la presion de contacto. La segunda, mas representativa del

comportamiento real es una viga apoyada sobre resortes elasticos (fig. 11.16).

reaccion del suelo

anclas
()

anclas
L L L L L L

|

|

|

|

' | ' J \

PRITERRIIRESTEEITIITIIIIIRERRRERINIIMS

reaccion del suelo

(b)

Fig. 11.16 Modelos para el calculo de elementos mecanicos en trabe de distribucion. Viga sobre

apoyos simples uniformemente cargada (a) y sobre resortes elasticos (b)

11.1.18 Analisis de equilibrio limite

Conocida la geometria y las cargas de trabajo en las anclas, se hace un analisis de equilibrio

limite, para evaluar la probabilidad de ocurrencia de una falla rotacional de cuerpo o por el pie. Con

fines de comparacion se emplean varios métodos: Fellenius, Bishop modificado, Spencer y

Morgenstern-Price. Las figuras 11.17 y 11.18 muestran las superficies potenciales de falla

obtenidas con el método de Morgenstern-Price, para los dos casos mencionados (se empled para

ello el programa Slope/W). La tabla 11.6 presenta los resultados obtenidos con éste y otros

métodos.
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Fig. 11.17 Falla de cuerpo para el sistema propuesto
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Fig. 11.18 Falla por el pie para el sistema propuesto

Tabla 11.6 Factores de seguridad para distintos métodos (analisis Estético)

Método Factor de seguridad
empleado Falla de cuerpo Falla por el pie
Fellenius 1.204 1.218
Bishop modificado 1.203 1.244
Spencer 1.254 1.275
Morgenstern-Price* 1.252 1.296

* se empleéd una funcién media senoidal
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Para el caso de una falla por el pie, que fué la forma como fallo el muro, los métodos mas
rigurosos, dan un factor de seguridad, apenas aceptable para la condicion estatica
(aproximadamente 1.30). Los demas métodos dan valores para el factor de seguridad algo
menores. Para incrementar el FS es necesario incrementar la tensién de las anclas o reducir su

separacion. Lo anterior obliga a revisar o redisefiar si es necesario la longitud del bulbo de anclaje.

11.1.19 Analisis del comportamiento de la excavacion por el MEF

Los métodos de equilibrio limite no permiten conocer el estado de esfuerzos y deformaciones
hasta que se presenta la falla misma. Tampoco permiten modelar el comportamiento de la
excavacion durante las distintas etapas constructivas. El método del elemento finito por su parte,
permite modelar las dos condiciones anteriores, a condiciéon de conocer con un grado de exactitud
aceptable, los parametros elasticos del suelo. Con el fin de ejemplificar el método, se asignan
pardmetros elasticos (E,v) representativos del tipo de suelo. Esto permite comparar en forma
cualitativa las diferencias de comportamiento entre el sistema empleado originalmente y el
propuesto, asi como el efecto de las anclas. En los andlisis siguientes se considera para el suelo,
un comportamiento elastico lineal, en el que las deformaciones pueden estar mas 0 menos
alejadas de la realidad. Dada la similitud entre los dos estratos mas superficiales, y los dos mas
profundos, en el modelo se consideran Unicamente dos materiales, cuyos parametros se muestran
en la tabla 11.7. El modelado se efectud con el programa Sigma/W que considera un estado plano

de esfuerzos y deformaciones.

Tabla 11.7 Parametros empleados

Suelo de a v ¢ c E v
No. (m) (m) (kN/m*) © (kPa) (kPa)
1 0.00 4.80 15.70 26.60 14.72 15000 0.35
2 4.80 20.00 16.20 32.90 14.72 20000 0.30

Antes de hacer el andlisis de las etapas de excavacion, se establecen los esfuerzos en sitio. Se
considera la sobrecarga de 19.62 kN, debida a las casas vecinas, la cual esta presente en todo
momento. También se toma en cuenta la posicion del nivel freatico. La figura 11.19, muestra los
esfuerzos verticales efectivos. El efecto de la sobrecarga, es un incremento del esfuerzo con
respecto al geostético. EI NAF por su parte, reduce el esfuerzo efectivo, que se manifiesta en la

mayor separacion de las curvas que unen puntos de igual valor.
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0=19.62 kN/m
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Fig. 11.19 Estado original de esfuerzos

La remocion del suelo tiene como efecto el asentamiento del suelo en la corona y el levantamiento
en el fondo. Estos movimientos, conviene estudiarlos a través de los componentes horizontal y
vertical del desplazamiento. Las figuras 11.20 y 11.21 muestran los desplazamientos horizontales
para el anclaje empleado originalmente y el propuesto, respectivamente. Los desplazamientos
verticales se muestran en las figuras 11.22 y 11.23 Como cabe esperar, hay un asentamiento en la

corona y un levantamiento del fondo.
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Fig. 11.20 Desplazamientos en el sentido horizontal (anclaje original)
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Fig. 11.21 Desplazamientos en el sentido horizontal (anclaje propuesto)
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Fig. 11.22 Desplazamientos verticales (anclaje original)
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Fig. 11.23 Desplazamientos verticales (anclaje propuesto)

Las graficas 11.20 y 11.21 no permiten ver a detalle el perfil deformado de la pared del corte. Por
ello en las graficas 11.24 y 11.25 se grafican una serie de puntos a lo largo del muro que al unirlos
dan por resultado el perfil deformado. La gréafica 11.26 es una comparacion entre las etapas finales

del sistema empleado y el propuesto. En ella se observa una notable reduccion de los

desplazamientos para el anclaje propuesto.

Desplazamiento horizontal

o y i.j
18.00

16.00 8
14.00 F—Corte
proyectado
c 12.00 —o— Tension en
< ancla superior
=~ 10.00
2 —4— Tension ancla
< 300 inferior
6.00 E

4.00 B

2.00 B

0.00
-0.05 -0.04 -002 -0.01 0.01 003 0.04

Desplazamiento, m

Fig. 11.24 Perfil deformado de la pared para el sistema empleado originalmente
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Desplazamiento horizontal
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Fig. 11.25 Perfil deformado de la pared para el sistema de anclaje propuesto
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Fig. 11.26 Comparacion de las etapas finales de los anclajes original y propuesto
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En los perfiles deformados de la pared que se muestran en las dos figuras anteriores, se observa
claramente que el efecto del anclaje es, principalmente, restringir el movimiento del suelo. El
sistema que se propuso, con un nivel mas de anclas, reduce el movimiento del suelo a la mitad de
lo que se tenia originalmente. También tiene cierto efecto sobre los asentamientos en la corona,
los cuales estan ligados en forma directa a posibles dafios en las construcciones vecinas, sobre

todo aquellas desplantadas superficialmente.

11.2 Ejemplo 2: Tablestaca anclada con un muro

Se presenta a continuacion el andlisis y disefio de una tablestaca, anclada en un solo nivel,
construida en un ambiente costero, donde subsuelo estd conformado por una serie de depdsitos
aluviales de arena mal graduada. La tablestaca no es impermeable y por lo tanto el nivel de agua a
uno y otro lado es el mismo. Las incAgnitas a resolver son: la profundidad de hincado (D) y la
tensién necesaria en el ancla (T). La figura 11.27 muestra el perfil del suelo y sus parametros.
Dado que el ancla esta muy cercana a la superficie, el proceso constructivo consistir4 en excavar
una trinchera de 3.50 m de profundidad aproximadamente, paralela a la tablestaca. En esta se
colard un muro de concreto de 0.20 m de espesor, reforzado con dos capas de acero.
Adicionalmente se excavaran una serie de trincheras perpendiculares al muro con una profundidad

de 1.50 m, para alojar el elemento tensor.

0.00 q=24.5KkN/m
Z T=2?
-2.00 -
T y = 18.0 kN/m3 S
¢ =29° ok
Ka=0.347
o Kp=2.882
2 -5.00
— y = 20.0 kN/m3
¢ =35°
Ka=0.271 -
Kp=3.690 ©
ip]
Nivel de dragado
-10.00
D=7

Fig. 11.27 Tablestaca anclada en un solo nivel de anclaje
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11.2.1 Profundidad de hincado
Los empujes activo y pasivo, asi como la tension en el ancla se calculan empleando el método del
soporte libre. Se aplica un factor de seguridad igual a 1.50 al coeficiente de presion pasiva (K;). La

profundidad de hincado se determina con la condicién M=0 y la tension en el ancla con ZFH=0.

8.50

0.00

150 T =174.42 kN

-2.00

-4.00

251.86 kN

11.70
11.69

446

-10.00

4.80

B
288.78 kN

-15.10

Fig. 11.28 Diagramas de presién, una vez calculada la profundidad de hincado (b)

A partir del diagrama de presiones (fig. 11.28), se determina la presién activa total y la posicion de
la resultante. Se propone una profundidad de hincado y se dibuja el diagrama de presién pasiva en
el frente del muro, mientras se continta el de presion activa en el respaldo. La profundidad de
hincado es aquella para la cual se cumple el equilibrio de momentos, tomando como eje de giro la

posicion del ancla. Para una profundidad de 4.80 m se tiene:

> M = (288.78*11.70) - (251.86 * 4.04) — (179.52 *10.89) — (31.82 *11.69) = 34.26kKNm

Hay una pequeia deferencia de 34.26 kN m, en la cual el momento debido a la presion pasiva
excede el de la presion activa. No tiene sentido afinar mas el calculo, ya que, la longitud de

hincado de la tablestaca variara del orden de 10 centimetros.

11.2.2 Fuerza en el ancla

La fuerza en el ancla se determina estableciendo el equilibrio horizontal de fuerzas.

> F,=0, 0=T+Ep-Ea

236



Aplicaciones

donde,
T =fuerza en el ancla
E, = empuje pasivo total

E. = empuje activo total

sustituyendo,
0=T +288.78 —463.20

de donde,

T =174.42kN (17.8t)

Considerando una separacion horizontal de 2.00 metros, la tension en las sera entonces:

T, = 2*174.42kN = 348 .84kN (35.6t)

11.2.3 Momento maximo

Con base en el diagrama de presiones de la figura 11.28, se puede calcular el momento con
respecto a cualquier punto. Para efectos de disefio estructural, Unicamente interesa el momento
maximo, el cual ocurre donde el cortante vale cero. Es decir, cuando el valor del empuje activo es

igual a la tension del ancla.

0.00 .8:50
12.75
T =174.42 kN
-1.50 J17.87 T=174.42 /.03
20.99 - K
-2.00 : [S=57g 12.75
41.98
— 5.69
400 | 26.68 s
20.83 Ny .
INo] % %
1" <~
N g
R 77.99
- 19.36
(o]

T
.

(a) (b)

Fig. 11.29 Calculo del momento maximo. Punto donde el cortante es nulo (a) y pares con respecto

a ese punto (b)
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Tomando momentos con respecto al punto c (fig. 11.29) se obtiene un momento de 476.83 kN m.
Este momento disminuye por efecto de la flexibilidad del muro, el cual cede, redistribuyendo las
presiones en el respaldo. La reduccion del momento se puede efectuar mediante las curvas de
Rowe. En este caso, se proponen dos perfiles, con cuyos parametros se calcula el nimero de
flexibilidad (p). A continuacion se establece una relacion entre el momento méximo que soporta la
seccion (My) y el momento maximo calculado con el método del soporte libre (Mmax). EStos dos
valores constituyen las coordenadas de los puntos que se dibujan en la grafica de Rowe. La
seccion es segura si el punto que la representa cae por encima de la curva correspondiente al
estado de compacidad de la arena. Las secciones propuestas y su posicion dentro de la grafica de

Rowe (fig. 11.30) se resumen en la tabla siguiente.

Tabla 11.7 Pardmetros de las secciones propuestas

., Hr E | P S Gadm My Miax
Seccién* . - 5 ) Ma/Mmax
(m) (m"/m) |10.91x10°(H/El)| (m°/m) (KN/m*) kN m/m kN m/m
pz-22 14.80 |2.07E+05| 1.15E-04 0.00220 9.68E-04 | 2.07E+05 200.38 476.83 0.420
pPz-27 14.80 |2.07E+05| 2.50E-04 0.00101 1.61E-03 | 2.07E+05 333.89 476.83 0.700

*ver anexo 6

en la tabla anterior,
Ht = altura total del muro, incluyendo la profundidad de hincado

cagm = €sfuerzo de trabajo admisible (0.6 Fy)

1.00 N I I | | [ [ 1
g s — - — -Arena densa
> 0.90 N N U O N CE R Arena media
5 N Arena suelta
g o8 | - . :
a \, " PZ-27 ¢  Secciones muro
AN “\
3 070 N, . \ . ]
@ N, .
€ 0.60 N, . \ |
3 N, s
£ N
s 00 SLOT O N PZ22
3 \\ * ~
o ~. e ‘\
5 040 <. ~~
1S ~. \‘ . .\\
> ~. [ ~L. N
s 030 T
£ ~~ L
= :
0.20
0.000 0.001 0.010

Numero de flexibilidad (p)

Fig. 11.30 Grafica de Rowe (dibujada a partir de la tabla de valores presentada por Henry, 1982)
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En la gréfica de la figura 11.30 se observa que la seccion PZ-27 es segura y PZ-22 es apenas

aceptable.

11.2.4 Disefio del ancla
El muro que servira de atraque, se disefia considerando la resistencia pasiva generada. La tabla

11.7 muestra las distintas propuestas. La que corresponde a una profundidad de 3.50 m genera

una resistencia practicamente igual a la tensién del ancla, por lo que se considera la solucion.

Tabla 11.7 Disefio del muro de anclaje

Profundidad
No. Ka Kp Kpdis Ea Ep Padm
(m)
1 2.00 12.49 69.12 56.63
2 3.00 0.347 2.881 1.921 28.11 155.52 127.41
3.50 38.00 211.68 173.68

Para que el anclaje sea efectivo debe quedar ubicado fuera de la zona de equilibrio plastico de

Rankine. Esta se muestra en la figura 11.31, asi como la posicion del anclaje.

9.94 2.00

1.50

Muro de

Vi -2.00 v -
S/ anclaje
p— _g,°//
&
§/ /
/
@b‘z’/
/
\b/
g/
N9
Q/

’

10.00

LQ

"

N
@/ <
/

/

/

/

|/

-10.00

Fig. 11.31 Superficie potencial de deslizamiento y posicion del muro

El sistema de anclaje propuesto queda de la siguiente forma:
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5.54 L 2.00

0.00 g =24.5kN/m

o
N
-2.00
N T Xy =18.0 kN/m3
p— §=29°
Ka= 0.347
Kp= 2.882

3.50

10.00

v = 20.0 kN/m2
¢ =35°

Ka= 0.271
Kp=3.690

-10.00

4.00

Fig. 11.32 Sistema de anclaje propuesto

10.2.5 Seleccién del elemento tensor
De la tabla para barras de presfuerzo del Apéndice F se selecciona una barra de 1 %" (32 mm) de

diametro con esfuerzo tltimo de 1035 N/mm? y resistencia total de 890 kN.
0.6* f,, =0.60*890kN = 534kN > 348.84kN

Para un anclaje permanente en un medio agresivo (marino), donde la consecuencia de la falla es
un elevado costo econémico y la posible pérdida de vidas, la proteccion empleada debe ser de

Clase I. Lo anterior implica una doble proteccién contra la corrosion.

11.2.6 Analisis del comportamiento de la excavacién por el MEF

A continuacién se estudia el comportamiento de la tablestaca anclada, por medio del método de
elemento finito, usando el programa Sigma/W. Esto permite modelar de una mejor forma el
comportamiento de la tablestaca durante las etapas de excavacion. Por simplicidad se consideran
Unicamente tres etapas. La primera consiste en el dragado hasta una profundidad de 2.00 m. La
segunda en el tensado del ancla y la tercera, el dragado hasta los 10.00 m de profundidad. La
malla de elementos finitos empleada es la mostrada en la figura 11.33. En esta ocasion, se
considera para el suelo un comportamiento elasto-plastico, con lo cual el programa empleado nos

permitira definir las zonas de fluencia plastica en el suelo. Los elementos mecanicos en la
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tablestaca obtenidos aqui se comparan con los determinados en el analisis por equilibrio limite. No

hay reduccion de momentos en este caso, ya que se considera la interaccibn muro-suelo.

g =24.5kN/m
20

s
¢
D

=

3
D

=
D
D

10

0 5 10 15 20 25 30 35 40 45
Distancia, m

Fig. 11.33 Malla de elementos finitos

Al igual que en el caso de la excavacion presentada en el primer ejemplo, también nos interesa
conocer los desplazamientos del terreno y la tablestaca, en los sentidos vertical y horizontal. La
figura 11.34 muestra los de tipo vertical, se observa un asentamiento en la corona y un
levantamiento del fondo. La figura 11.35 muestra los desplazamientos en el sentido horizontal, que

son de gran magnitud (hasta 0.25 m), en el respaldo del muro.

g =24.5 kN/m
20 —
150MY 47442 kn
10.00 m
8.50 m
10 prero—— z
IR
R e (.05
0 \ \ \ \\ \ \ \ \
0 5 10 15 20 25 30 35 40 45

Distancia, m

Fig. 11.34 Desplazamientos verticales
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g =24.5kN/m

20 —
1.50 m} > C)j/

[ 174.42KN } /50,m )

10.00 m

8.50 m

10
%oﬁw =

0 5 10 15 20 25 30 35 40 45

Distancia, m

Fig. 11.35 Desplazamientos horizontales

La figura 11.36 muestra las zonas de fluencia plastica. En el respaldo y pie del muro, se observa la
formacion de zonas de equilibrio plastico de Rankine. Lo cual, confirma hasta cierto punto la
validez del método empleado en el disefio. Es decir, que se genera un estado de presion activa
antes de tensar las anclas. También se puede ver que el elemento de anclaje queda dentro de la

zona activa, lo cual no es conveniente. Esto ademas confirma el estado de falla del muro.

g =24.5kN/m
20 —
150mMY 17442 kN 3.50m
10.00 m boeow
8.50 m
10
0 \ \ \ \ \ \ \ \
0 5 10 15 20 25 30 35 40 45
Distancia, m

Fig. 11.36 Zonas de fluencia plastica (marcadas con color oscuro)
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Para observar con mayor detalle las deformaciones del muro en el sentido horizontal, en la figura
11.37, se dibujan los perfiles deformados de la tablestaca, correspondientes a cada una de las tres

etapas co nstructivas.

En la primera etapa hay un ligero desplazamiento hacia el frente, que alcanza su valor maximo en
la corona. En la segunda, después de aplicar tension en el ancla, hay un retraimiento del muro y el
desplazamiento inicial se recupera en gran medida. En la tercera hay un desplazamiento
importante, debido al incremento del empuje activo, que en la corona se alcanza 0.22 m y a media

altura un maximo de 0.25 m.

Para efectos de disefio estructural del muro, es necesario conocer el momento maximo. La figura
11.38 muestra los tres diagramas, correspondientes a las distintas etapas constructivas. La adicion
de anclaje, como se puede ver, implica fundamentalmente, una restriccion del desplazamiento en
el punto de aplicacion. La condicion mas critica se tiene al final de la construccion (Mmax=450 kN m,

aproximadamente).

Desplazamientos horizontales
20.0

18.0

16.0 é

14.0

12.0
1S %
€ 100 %
2
<
8.0
6.0
—a— Dragado a2.00 m
40 11 Tensado del ancla
20 —x— Dragado a 10.00 m
0.0

-0.30 -0.25 -0.20 -0.15 -0.10 -0.05 0.00 0.05

Desplazamiento, m

Fig. 11.37 Perfil de la tablestaca durante las tres etapas constructivas
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Desplazamientos horizontales
15.0

14.0
13.0
12.0
11.0 {Xx”‘/x}
10.0

9.0

8.0
7.0 %

5.0

Altura, m

4.0 H—=—Dragado a2.00 m
|| —A— Tensado del ancla
—x— Dragado a 10.00 m

3.0

2.0
1.0

0.0
-600.00 -400.00 -200.00 0.00 200.00 400.00
Momento, kN m

Fig. 11.38 Diagramas de momento

Considerando el hecho de que el elemento de sujecién queda dentro de una zona de equilibrio
plastico, se incrementa la longitud del elemento tensor a 12.00m y la profundidad del muro de
anclaje a 4.00m (fig. 11.39).

g =24.5 kN/m
20 —
150 my .
1 17442kn A
8.50 m
10
0
0 5 10 15 20 25 30 35 40 45
Distancia, m

Fig. 11.39 Nuevas dimensiones propuestas para ancla
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Con base en las nuevas dimensiones se hace un nuevo analisis. Las figuras 10.40 y 10.41

muestran una reduccion en los desplazamientos.

q=24.5KkN/m
20 —
O
150m I\\T/"g\ [JJ (/ 0125 ——| j\\
174.42 kN
: = /} 40 m
10.00 m ’0&{_’1
8.50 m i j/
10 - TS
,mea
0 \ \ | \ \ | \ \
0 5 10 15 20 25 30 35 40 45

Distancia, m

Fig. 11.40 Desplazamientos horizontales para las longitudes incrementadas del tensor y anclaje

g =24.5 kN/m

20 —

1.50 my
A

[ 174.42 kN iM / / ; % O/m

10.00 m % /\
8.50 m \M/ &&
V\ 005

005

=

0 \ \ \ \ \ \ \ \ \

0 5 10 15 20 25 30 35 40 45
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Fig. 11.41 Desplazamientos verticales para las longitudes incrementadas del tensor y anclaje

A continuacion hacemos una revision de las zonas de fluencia plastica (fig. 11.42). En este caso, el

muro de anclaje queda fuera de la zona de equilibrio plastico.
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g =24.5kN/m
20 —
1.50my .
A 174.42 kN 4.00m
8.50 m
10
o \ \ \ \ \ \ \ \
0 5 10 15 20 25 30 35 40 45

Distancia, m

Fig. 11.42 Zonas de fluencia plastica (marcadas con color oscuro)

Los desplazamientos del muro se pueden observar con mayor detalle en los perfiles de la figura

11.43. El desplazamiento maximo se reduce de 0.25 a 0.19 m.

Desplazamientos horizontales

20.0
18.0
16.0
14.0
12.0
IS
S 100
2
< g0
—&— Dragado a 2.00
6.0 [ m
40 U —aA— Tensado del
’ ancla
2.0 | —%—Dragado a 10.00
m
0.0 |
-0.30 -0.20 -0.10 0.00 0.10

Desplazamiento, m

Fig. 11.43 Desplazamientos horizontales (nuevas dimensiones)
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Desplazamientos horizontales
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Fig. 11.42 Diagramas de momento (nuevas dimensiones)

El momento maximo (fig. 10.44) muestra una reduccién significativa con respecto al primer disefio
(de 450 a 330 kN m). Cabe destacar que, el momento maximo, obtenido en este caso, se aproxima

al determinado por el método del soporte fijo, reducido por flexibilidad.

Resumen

En este capitulo se presentaron dos ejemplos de aplicacion. El primer ejemplo se refirié al caso de
una excavacion anclada que fall6. Se establecid la causa mas probable de falla y se disefio un
sistema de anclaje mas adecuado, con base en una mejor estimaciéon de los empujes actuantes y
su distribucion. El muro que hace la funcion de diafragma no aporta resistencia alguna, por lo tanto
las anclas se disefiaron para tomar la totalidad del empuje. Lo anterior condujo a la decisién de
emplear un nivel mas de anclaje. Al modelar el problema con el método de elementos finitos se
demostrd, que el sistema propuesto tiene un comportamiento mas favorable que el usado
originalmente. El segundo ejemplo correspondio al disefio del anclaje en un solo nivel para una
tablestaca. La sujecion en este caso estuvo dada por un muro de anclaje. Con el método del
soporte fijo, se determinaron las profundidades de hincado, tensién en el ancla necesaria y

diagramas de momento flexionante. Con las dimensiones de la tablestaca y tension del ancla, se
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modelo el sistema con el método de elemento finito. A partir de éste se determiné la necesidad de

redimensionar el sistema de anclaje.

Conclusiones

En la estabilizacion de cortes verticales con anclas, donde el muro diafragma no aporta resistencia,
las anclas deben tomar todo el empuje del suelo. En el caso de las tablestacas ancladas, la parte
hincada si aporta resistencia y las anclas solo toman la diferencia entre los empujes activo y

pasivo a uno y otro lado del elemento.

La estabilidad de un corte vertical es un problema de empuje de tierras y no de estabilidad de
taludes. Solo después de haber disefiado el anclaje para resistir el empuje del terreno, debe
hacerse una revision de estabilidad ante una falla de tipo rotacional para el conjunto formado por

las anclas, suelo y estructura de retencion.

El método del soporte libre sigue siendo una forma confiable de disefiar tablestacas ancladas. Los
momentos reducidos por flexion de acuerdo con Rowe, dan momentos flexionantes cercanos a la

realidad. Esto se pudo comprobar al comparar los andlisis de equilibrio limite y de elemento finito.
Para que las tablestacas ancladas, disefiadas por el método del soporte libre, tengan un

comportamiento satisfactorio, debe verificarse que el elemento de anclaje quede ubicado fuera de

la zona de equilibrio plastico de Rankine.
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CONCLUSIONES

Desde que se implementaron las primeras anclas en roca a principios del siglo XX, las
constantes mejoras en materiales y métodos constructivos han hecho de éstas un método
seguro y confiable para la estabilizacion de estructuras en roca y suelo. El principio de
funcionamiento en ambos casos es el mismo. Sin embargo, las condiciones de trabajo mas

criticas se dan en el caso de los suelos, debido a su menor resistencia y mayor compresibilidad.

Antes de proponer la implementacion de un sistema de anclaje para suelo o roca, debe hacerse
un analisis de estabilidad para determinar si la estructura en cuestién es capaz de sostenerse
por si misma. Si no lo es, las anclas pueden aportar una fuerza estabilizante externa, tal que se
alcance un factor de seguridad aceptable contra un tipo de falla particular (volteo, deslizamiento,
etc.). Una vez conocida la geometria de las anclas se debe hacer un analisis de estabilidad del

conjunto formado por las anclas y la masa de suelo estabilizada.

La resistencia de una masa rocosa estéa regida por el nimero, orientacion y resistencia al corte
en las discontinuidades, méas que por la resistencia de la roca intacta. En el caso de los suelos,
la resistencia estd en funciébn del esfuerzo de confinamiento efectivo, el indice de

sobrecosolidacion (OCR) y el cambio en la presion de poro en el tiempo.

La anclas se tensan con el fin de que los desplazamientos (principalmente los horizontales) del
suelo y las estructuras asociadas, estén dentro de un rango aceptable. Esto se logra,
Unicamente, si el bulbo de anclaje esta sujeto firmemente, fuera de la zona de equilibrio plastico
de Rankine, y la tension del ancla se mantiene a lo largo de su vida util. La vida util del ancla

define el nivel de esfuerzo maximo en el tendén y el nivel de proteccién contra la corrosion.

De acuerdo con la forma del elemento de sujecién, las anclas para suelo se clasifican en placas
0 muertos de anclaje y anclas perforadas e inyectadas. La capacidad ultima a la extraccién de
las primeras, esta en funcion de la resistencia pasiva del suelo, mientras que en el segundo
caso, depende de la friccién y adhesion alrededor del fuste. La resistencia a la extraccién de un
ancla esta intimamente ligada ademas de la resistencia del suelo, al procedimiento constructivo,

principalmente a la presion de inyeccion.
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Las principales incertidumbres en el disefio de las anclas inyectadas son: los parametros de
resistencia del suelo, las dimensiones finales del bulbo de anclaje y el nivel de esfuerzo
almacenado producto de la presion de inyeccion. Por ello, la capacidad estimada en gabinete

debe verificarse mediante pruebas de carga en campo.

El estado de esfuerzos y deformaciones en una estructura anclada, se modifica durante las
distintas etapas constructivas, por lo cual, en el disefio estructural deberd considerarse la
condicion mas critica para cada uno de los elementos constituyentes. En general, el uso de
anclas disminuye los elementos mecanicos en las estructuras flexibles de retencién y por tanto
la seccion necesaria. En el caso de tablestacas, también permite reducir la profundidad de
hincado. El disefio mas econémico, es un balance entre seccién del muro, nimero de anclas y

profundidad de hincado.

El problema fundamental de una estructura de retencion, es la determinacion del empuje del
suelo, la forma del diagrama de presion y la manera en como ésta se distribuye entre los
distintos niveles de anclaje. En la estabilizacion de corte verticales, donde se emplea concreto
lanzado reforzado con malla, como muro diafragma, este no aporta resistencia alguna, por lo
cual, las anclas deben disefiarse para tomar la totalidad del empuje. En las estructuras flexibles
de retencion, la parte hincada si aporta resistencia y las anclas solo toman una parte del empuje

total, igual a la diferencia entre los empujes activo y pasivo.

Los métodos de disefio de equilibrio limite como son los del “soporte libre” y “soporte fijo”, dan
resultados confiables en la practica; sin embargo, no indican la posicién del elemento de anclaje
0 zona de fijacién. Esta se define tradicionalmente, a partir de la zona de equilibrio plastico o la
cufia de deslizamiento critica. Otro forma, es determinando las zonas de fluencia plastica por
medio de un analisis de elemento finito, que tiene la ventaja de considerar la interaccién entre el

suelo y la estructura.

Del primer ejemplo de aplicacion se desprende que la estabilidad de un corte vertical es
fundamentalmente un problema de empuje de tierras y no uno de estabilidad de taludes. Las
anclas no se disefiaron para tomar el empuje total del terreno. Por tanto, el mecanismo de falla
analizado originalmente fué inadecuado. Del segundo ejemplo se destaca la importancia de

ubicar la zona de fijacion fuera de las zonas de equilibrio plastico de Rankine.
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ANEXO 1

Check list — Consideraciones para la proteccion contra la corrosién (Hanna, 1982)

Vida del ancla — corta (<1 a a 2 afios) o largo.

Tipo de acero usado — cable, barra o torén.

¢ Es susceptible el acero a la corrosion por tensiéon?

¢ Como se almaceno el acero en el sitio de la obra?

¢, Se cuantifico la corrosividad del suelo durante la investigacion del sitio ¢ Qué sistema de
anclaje se empleara?

¢ Se hicieron pruebas de carga con es el sistema de proteccién instalado?

¢ Se colocara el sistema de proteccion en taller o en sitio?

¢, Como se inspeccionara el sistema de proteccion?

¢Ha sido evaluado el sistema de proteccion mediante pruebas en sitio?

Temperatura del suelo.

Naturaleza del medio ambiente — no agresivo (el nivel del agua no varia; no hay
elementos agresivos presentes).

Terreno moderadamente agresivo (terreno saturado con agua suave cuyo nivel varia;
terreno saturado con agua cuyo pH es &cido).

Terreno muy agresivo (terreno cerca de quimicos agresivos, cerca del mar, cerca de una
atmadsfera agresiva).

Proteccion permanente de (i) ancla, (ii) longitud libre, (iii) cabeza.

¢ Puede trabajar el ancla sin afectar al sistema protectivo?

¢, Puede introducirse el ancla en el barreno sin dafiar la proteccion?

¢Han sido aprobados para su uso todos los materiales de proteccion?

¢Puede el sistema de proteccion cerca de la cabeza sufrir movimientos sin sufrir dafios?
¢, Puede haber movimiento libre en la zona libre del ancla?

¢Dobnde se ubican los puntos criticos del sistema de proteccion, juntas, zonas de
movimiento, areas no pegadas, uniones en la zona fija?

¢Cual es la naturaleza de la carga, estatica o de repeticion?

¢ Que controles se emplearan durante la introduccién del tendén al barreno?

¢ Como es la inspeccion del tenddn completo antes de instalar?

Si el tendon ha sido sacado del barreno, ¢ qué inspeccion se lleva a cabo?
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ANEXO 2

Perfiles de rugosidad correspondientes a los diferentes valores de JRC
(Barton y Choubney, 1977) [tomado de Hoek (2000)]
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ANEXO 3

Grafica para determinar la resistencia a la compresion de la pared
(Deere y Miller, 1966)

Digpersion promedio de la resistencia
para la mayoria de las rocas - MPa
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ANEXO 4

Resistencia al corte de las discontinuidades rellenas y materiales de relleno
(Hoek, 2000 [Resumido de Barton, 1974])

Roca Descripcion Pico Pico Roca Residual
¢’ (MPa) ¢ (0) ¢’ (MPa) ¢ (0)
Basalto Brecha baséltica arcillosa, amplia 0.24 42
variacion de contenido de arcilla y
basalto
Bentonita Inclusién de bentonita en Yeso 0.015 7.5
Capas delgadas 0.09-0.12 12-17
Pruebas triaxiales 0.06-0.1 9-13
Lutita bentonitica Pruebas triaxiales 0-0.27 8.5-29
Prueba de corte directo 0.03 8.5
Arcilla Sobreconsolidada, superficie de 0-0.18 12-18.5 0-0.003 10.5-16
deslizamiento, juntas
Arcilla laminada Prueba triaxial 0.06 32
Superficies estratificadas 0 19-25
Carbon de piedra Vetas de arcilla milonita, 10 a 25 0.012 16 0 11-115
mm
Dolomita Lutita alterada, +/-150mm espesor 0.04 14.5 0.02 17
Diorita, Grabodiorita y Salbanda de arcilla (2% arcilla, 0 26.5
Pérfido IP=17%)
Granito Fallas rellenas con arcilla 0-0.01 24-45
Relleno con greda 0.05 40
Caliza capa de arcilla de 6 mm
Relleno de arcilla de 10-20mm 0.1 13-14
Relleno de arcilla <1mm 0.05-0.2 17-21
Caliza, Marga y Lignito Capas intercaladas de Lignito 0.08 38
Contacto Lignito/Marga 0.1 10
Caliza Juntas Margosas, espesor 20mm 0 25 0 15-24
Arcilla Bentonitica Inclusiones de 80 mm de arcilla 0.36 14 0.08 11
Monrtmorilonita bentonitica (montmorillonita) en 0.016-0.02 7.5-11.5
Yeso
Esquisto, cuarcita y Relleno de arcilla de 100-150mm 0.03-0.08 32
esquisto siliceo Estrafos delgados de arcilla 0.61-0.74 41
Estratos gruesos de arcilla 0.38 31
Pizarra Finamente laminada y alterada 0.05 33
Cuarzo / Caolin [/ Pruebas triaxiales remoldeadas 0.042-0.09 36-38
Pirolusita
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ANEXO 5

Taludes recomendados en cortes (tomado de Rico y Del Castillo, 2001)

TIPO DE. MATERIAL

TALUD RECOMENDABLE

-OBSERVACIONES

Dioritas,

del grado de intemperismo de la roca.

L Hasta 5 m Deb5a l0m Deil0alsm Mayor de 15 m ’
<
! g -
Granito sino.y masivo, i // Descopetar a 1/2:1 la par-
) o . l A1 te intemperizada si la hay.
//t:\/ H
4 vl
[3
[
Granito sano fisurado en ! Amacizar taludes segin la
bloques. P /_‘_‘r_ disposicion de los blogues.
Aarf W
— A
, ¢ :
Granito exfoliado, grandes oo No se considera recomen-
blogques empacados en are- | dable la construccién de
| berma en el cambio de ta-
na. | e lud.
: A// W ud.
27 JVEV
€ . .
. . : v -Se  recomienda - construir
Granito exfoliado, grandes ! banqueta con el objeto de
billt:ques empacados en ar- | recibir en ella los peque-
afla arenosa. | et T fios desprendimientos que
i /j,/’ o _L : normalmenté' s¢ preséntan,
s % ¢ Si el producto de la intem-
\ h B gr perizacién del granito “es
. ' i i i ' arena fina, limosa o arci-
Gr{n;tq totalmente intem- o . . . llosa, se recomienda pro-
perizado (tucuruguay). - ! | | | yectar ‘banqueta de 1 m
B H P ] | L_ para cortes hasta de 15 m
’L Py L! ¥ i 19 y de 3 m para cortes ma-
| 1 j i 1. yores.
Se recomienda tomar en 'mlnema las mismas observa-
ciones que se hacen para Jos granitos, dependiendo

 Andesita fisurada, sin

alteracion,

t
1
§
1/
1/
4
/i
-/

Se recomienda amacizar si-
guiendo los planos de fisu-
ramiento,

Andesita fracturada y poco
alterada, E C

“Se puede’ construir “berma

de 4 m al cambiar talud si
la parte inferior del corte
no contiene arcilla en las
fracturas y éstas estin ce-
rradas,

Andesita fracturada y
alterada,

Se recomienda descopetar
con talud 1:1 la parte su.
perficial mds alterada. Si
existe flujo de agua de-
berd proyectarse un sub-
drenaje adecuado.
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Taludes recomendados en cortes (continuacion)

TIPO DE MATERIAL

TALUD RECOMENDABLE

Hasta 5 m

De5al0m Dé10a 15 m Mayor de 15 m

OBSERVACIONES

\._
>

Riolitas sanas o fractura-
das en grandes blogues,
con’ sistemas de” fractura-
miento a 90° horizontal y
verticalmente.

Se recomienda amacizar si-
guiendo los planos de frac-
turamiento, asf como des-
copetar a 1:1 la parte in-
temperizada.

Diabasa sana poco
fracturada.

Se recomienda amacizar.

Basalto fracturado, sano.

Descopetar 1/2:1 la parte
superior del corte, si el frac-
turamiento es muy intenso,
Si hay una capa intempe-
rizada descopetar 1:1.

Basalto fractrado en
bloques de todos tamaiios.

Si los fragmentos estin
sueltos y sin suelo, o em-
pacados en arcilla o limo
suave con flujos de agua.

Basalto fracturado en
bloques. de todos tamaiios.

Si los fragmentos estin em-
pacados en arcilla firme sin
que existan flujos de agua,

Basalto muy fracturado y
en proceso muy avanzado

-~ de intemperizacion.

En zonas muy lluviosas se
recomienda construir al pie
del talud una hanqueta
e 1 m para cortes hasta de
15 m y de 3.0 m para cor-
tes mayores de 15 m.

Corrientes basilticas inter-
caladas con rocas piroclis-
ticas y tezontles.

Se recomienda definir el contacto entre el basalto y las rocas pirocldsticas para
darle a cada uno su.talud correspondiente. Las -rocas piroclisticas requieren
talud de 1:1 si se_encuentran sueltas o de 3/4:1, si se encuentran compactos

o son materiales muy gruesos.

Tezontle masivo.

Si el tezontle es de.grano
fino y estd suelto, se pro-
pone aplicar las mismas re-
comendaciones que para el
resto de las piroclisticas.

Tobas, tobas brechoides,
andesiticas, rioliticas o ba-
sdlticas, sanas o ligeramen-
te fisuradas.

Si estdn intemperizadas en
la parte superior del corte,
se recomienda descopetar
el corte a 1/2:1.

Tobas, tobas brechoides,
andesiticas, rioliticas o ba-
silticas, sanas o ligeramen-
te fisuradas,

Si existe un flujo de agua
importante, se recomienda
construir berma de 4 m a
la mitad de la altura, im-
permeabilizandola.
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Taludes recomendados en cortes (continuacion)

r———— - o —
TALUD  RECOMENDABLE
TIPO DE MATERIAL ‘OBSERVACIONES :
L Hasta 5 m De 5 a 16 m7 ;' Mayor de 15 m
—
" - 2u3 STy o, + e A r‘u“
¢ ¢
Tobas, tobas brechoides, : l P Se recomienda descopetar
riolfticas, andesiticas ‘o ba- i (e ’ a 3/4:1 la parte . superior.
salticas - ‘poco tintempériza- I - i/’ o si el fracturamiento. o..in-
- ! [ VA temperismo es intenso,

das. /_,r 41 _r /’
; .. ' _L n A

Tobas, tobas brechoides, ]
rioliticas, basilticas o an- i

desfticas muy intemperiza- I A f

das. Sy
1 :

P _L

Lutita dura .y resistente,
con echado casi-horizontal,
poco fracturada.

[

Cambio de ialud a la mi-
tad de la altura en cortes
mayores de 15 m.

i

No construir contracunetas
si no son bien impermea-
bles. Descopetdr a 3/4:1 la
parte superior mds intem-
perizada.

L

No construir contracunetas
si-no-son bien impermea-
bles. Descopetar 1:1 la par-
te superficial mds intempe:
rizada.

Lutita suave de_resistencia
media muy fracturada. -

Areniscas sanas fuertemen-
‘te’ cementadas, ‘estratifica-
cién mal definida ‘horizon-
tal o a favor del corte,

Descbpegai- $/4:1 Ia parte
muy intemperizada.

Arenisca poco cementada,
muy alterada con flujos de
agua.

Descopetar 1:1 la parte su-
perficial muy intemperi-
zada.

‘Gonglomerado " brechoide
bien .cementado con matriz
silicosa o calcirea.

Se recomienda amacizar-eli-
niinando todos- los frag-
mentos sueltos.

Si la matriz arcillosa se
encuentra saturada. o- so-
metida a fuertes cambios
de humedad, se recomien-
da para cortes mayores de
1 10 m construir banqueta
..de I m y bermas de 4 m
a la mitad de la alura.

‘Conglomerado pobremente
cementado con matriz arci-
llosa.

\

—————iw

.

Caliza fracturada con echa.
: docasi a favor. del corte
. con estratificacion gruesa o
mal definida,

Se recomienda descopetar
1:1 1a parte superior alte-
rada o muy fracturada,

——a

i\

PO N
N
|~%-| !

Lalizas sanas con estratifi-
. cacién fina horizontal o a
favor del corte.

—

Descopetar 1:1.

f\\\
\
Ly
=)
k=




Taludes recomendados en cortes (continuacion)

TIPO DE MATERIAL

TALUD RECOMENDABLE

Hasta 5'm

De'5allm De 10 a 15-m Mayor de .15 m

. OBSERVACIONES

Caliza  intemperizada  ‘con
flujo de agua,

—
W

Proyectar' subdrenaje con-
tracunetas . impermeables.

Caliza sana con echado
contra ¢l corté entre 90°’y
459, con lubricante arcillo-
SO entre estratos. ’

Dar el talud correspondiente al. echado.

Si la roca ‘esti m‘uy fracturada, proyectar berma im-
permeabilizada de 4 m.a la mitad de la altura, Con-
tracunetas impermeables. :

Caliza: muy fracturada ¢
intemperizada.

Contracuneta
impermeable.

Caliza sana peco fractura-
da con echade contra &l
corte entre 80°:y 45°,

Se puede considerar como
si ‘el echado fuera horizon-
tal, C

Caliza muy poco intempe-
rizada 'y fracturada,” con
echado ‘entre 45°"y 30°
contra el corte.

Descopetar la zona mis
fracturada a 1:1. Contracu-
neta impermeabilizada,

Pizarras

Agl ado lian
te compacto con finos no,
pldsticos,

Contracuneta impermeabi-
lizada, para cortes mayores
de 10 m construir hanque-
ta de 1.0 m en el pie del
talud. '

Agl ado di
te compacto con finos plis-
ticos.: " - - : ’

Contracunetas impermeabi-
lizadas, Para corte mayor
de 10 m proyectar berma
de 2 m a la mitad de la
allur:l y para corte ‘mayur
de 15 m. aumentar' ef an-
cho a 4 m.

Arenas limosas y limos

compactos.

1Y

——

I

Mo fun

—TH.
—4

Descopetar 1:1 [a parte su-
perior mds intemperizada,
si son materiales ficilmente
erosionables deberd proyec
tarse talud de 1:1 y prote
ger ‘con pasto.

Arenas limosas
poco compactos.

y limos

Contracyneta impermea-
ble. Descopetar a 1:5:1 a
Ia parte mids intemperiza-
da. Para cortes mayores de
15 m- proyectar banqueta
de 3 m al pie del talud.
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Taludes recomendados en cortes (continuacion)

TIPO DE MATERIAL

TALEYD - RECOMENDABLE

Hasta 5'm

“DetdatBm

May.dr del5 m

OBSERVACIONES

Arenas limosas y limos
muy compactos (tepetate} .

¢
!

|

e

,L,’/}m:l’—r
P T -4

De 5 a10'm

Descopetar la parte
superior suelta,

Archlas poco arenosas
firmes (homogéneas).

'
€
!
!
! P |
b
1,7 juzv. R
- ;
. o

Descopetar 1:1 la parte in-
temperizada. Si existe flujo
de agua provectar subdre.
naje.

Arcillas muy suaves expan-
sivas y compresibles.

*Para cortes mayores de
35 m proyectar berma a la
whitad de la altura bien
drenada.

Caolin producto de la in-
temperizacién de granitos
o dioritas.

Cubrir con paste €l talud
para cortes mayores de 8 m
proyectar berma «de § m
bien drenada.

faltura mixima 16 m)

Arenas limpias poco o
_nada compactas.

Su :i:iguio ile friccién interna con ‘banqueta de 1/00 m

en la base.

C.}ubrnr Jos taludes
con pasto,

*Ja construccion .de la bermia requerird de 'una caqtrapendiéme
con objeto ‘de drenar el agua por medio de cunetps que deberin

ser impermeables, pues si no g son se podria temer, una filtracion

‘que pondrfa en peligro la paric  inferior 'del corte &l establecerse

‘una superficie de falla

idn de la resis-

..tencia al esfuerzo cortante del material’ por efecto dela filtracion.
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ANEXO 6

Perfiles para tablestacas (tomado de Bowles, 1996)

Secciones de acero para tablestacas producidas en los Estados Unidos*

Section Moment of
Depth  Driving Welght modulus* inertia
& distance, __— per pile, per pile,
Section in, in. b/ Io/fe in3 in#
index mm mm kg/m kgm* m*x10®% m®x 10°°
15.2 mum (0.60 in) PZAO 16.1. 19.69 656 400 9.6 805.4
'I— 410 500 976 1953 1.632 335.23
. PZ33 14.9 22.64 660 350 91.4 681.5
12.7 50 in.
d it (0:50n) 380 575 982 170.9 1.498 283.7
I 15.2 mm
: F ol
9.5 mm (0.375 in.) PZ27 12 18 405 270 453 276.3
305 460 60.3 1318 0.742 115.0
5% mum PZ22 9 22 403 220 33.1 154.7
d 230 560 60.0 107.4 0.542 64.39
] 0.5 mm
: P o
12.7 mm (0.50 in.) PS31 — 19.69 509 310 33 53
V_|_\: 500 757 1514 0.054 2206
10.2 mm (0.40 in.) P527.5 — 19.69 451 215 33 53
m 500 671 1343 0.054 2.206
9.5 mm (0.375 in.) PSAZ3 — 16.00 307 230 32 55
o,—|—\'..’ 408 457 1123 0.052 2,200
Box pile 31.0 4528 2612 — 4807 7618
787 1150 3887 — 7877 3170.9
Driving distance
f 575.1 mm ——
{22.64 in.}

2

74,5 mm -
{14.9in.)

le- 408.9 mm
(16.1 in.)

Loadsidct

*Secciones disponibles imicamente de la Bethlehem Steel
Grado acero: A328 with F, = 270 MPa (39 ksi)
AS5T2 with Fy = 345 and 415 MPa (50 and 60 ksi)

A6 with Fy, = 345 MPz (50 ksi) para ambientes marinos
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