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Resumen

Contar con herramientas para el analisis de modelos geotécnicos es una parte
critica para el disefio de obras civiles. En el caso del analisis de estabilidad de taludes se
requiere la ayuda de herramientas que realicen calculos muy complejos y/o muy extensos,
que analice, como es el caso del método de Bishop simplificado, una gran cantidad de
combinaciones para encontrar un factor de seguridad minimo; y con estas herramientas
optimizar el disefio para dar una solucion viable y econdmica.

En este trabajo se desea establecer una comparacién entre los principales métodos
de estabilidad e taludes, para poder ejemplificar la evolucién que han tenido asi como las
herramientas de software que se van implementando en los diversos métodos de
estabilidad. Es necesario describir los principales métodos en uso con el fin de entender la
metodologia y los alcances de cada uno de estos ara posteriormente entrar a utilizar
herramientas numeéricas las cuales simplificaran la elaboracion de dichos métodos ademas
de poder experimentar con diferentes parametros y propiedades segun sea el caso.

Objetivo General

Resolver un problema con una metodologia alternativa para la estabilidad de taludes
utilizando un sistema de anclaje, con el propdsito de validar el procedimiento y que este
sirva como apoyo en la toma de decisiones.

Objetivos Especificos

1.- Realizar un estado del arte sobre los métodos convencionales para el analisis de
estabilidad de taludes que son utilizados actualmente.

2.- Validar que la metodologia propuesta mediante un caso de estudio.

3.- Realizar una investigacién sobre los diferentes estudios de campo y de laboratorio
necesarios para obtener las propiedades del talud a analizar.




1.-Introduccion

Los fendmenos naturales y los desastres ocurren cotidianamente en el mundo. Sin
embargo, han probado ser mas devastadores en los paises en desarrollo. Entre estos
riesgos naturales estan los deslizamientos de tierra que pueden ser originados por fuertes
precipitaciones, terremotos o erupciones volcanicas. Provocando dafos y destrozos a
carreteras, vias férreas, oleoductos, lineas de transmisién, casas, edificios, canales y
sistemas de drenaje, puentes, presas, puertos, aeropuertos, bosques, areas agricolas y de
recreacion.

Los deslizamientos de laderas y desprendimientos de rocas son algunos de los
procesos geologicos mas comunes en la superficie de la Tierra. Forman parte del ciclo
natural del terreno ya que la erosién y la gravedad actuan constantemente para transportar
materiales de las zonas mas altas hacia abajo. Sin embargo, el hombre puede originar y
agravar dichos movimientos del terreno. Debido a los movimientos de tierras o
excavaciones que se hacen para construir carreteras, ferrocarriles, edificaciones, presas,
minas al aire libre, etc. Estas actividades rompen los perfiles de equilibrio de las laderas y
facilitan desprendimientos y deslizamientos. Ademas, normalmente se quitan los materiales
que estan en la base de la pendiente que es la zona mas vulnerable y la que soporta
mayores tensiones lo que obliga a fijar las laderas con costos de sistemas de anclaje y a
reparar continuamente las vias de comunicacion.

En el siglo XIX, la construccion de lineas férreas obligo a grandes movimientos de
tierras, lo que trajo como consecuencia la aparicion de importantes deslizamientos y, por
tanto, la necesidad de un método de calculo para prevenirlos.

Sin embargo no es hasta la primera mitad del siglo XX cuando puede hablarse de
métodos analiticos que sirvieron de baso a los actuales.

En 1910, Fellenius desarrolla un método de cufas, y en 1916 por primera vez el de
rebanadas, pero solo para suelos no cohesivos, y no es hasta las dos décadas siguientes
que se consigue unificar la metodologia para suelos con cohesion y con friccion interna, a
la vez que se introduce en el calculo de e Principio de las Presiones Efectivas, definido por
Terzaghi en 1926.

Los métodos que pueden considerarse modernos se inician en 1954 con el de
Bishop, para fallas circulares, y en 1956 el de Janbu, para superficies no circulares. La
complejidad el calculo ya era inquietante, y las sofisticaciones posteriores llegaron a hacer
casi topica la aplicacion practica, hasta que la aparicion del ordenador convirtié en rutina
metodologias consideradas casi imposibles, como la basada en Elementos Finitos.
Hoy existen en el mercado numerosos programas informaticos que cubren suficientemente
las necesidades de un profesional, aunque se hace necesario indicar que los bueno suelen
ser caros, y los baratos, algunos hasta gratis en internet, obligan a una tediosa introduccion
de datos, con el consiguiente riesgo de cometer un error inadvertido. Una practica muy
saludable, previa a la compra de un programa o a su utilizacién por primera vez en un
problema real, es pedirle que calcule varios deslizamientos ya ocurridos y comprobar los
resultados se ajustan a lo comprobado sobre el terreno.




Debe indicarse que antes de la expansion de la computadora se desarrollaron varios
métodos simplificados, algunos de ellos basados en abacos y en soluciones graficas, que
si en su momento llenaron un importante vacio, hoy ya no esta justificado su empleo salvo
como herramienta de estimacion rapida y preliminar.

Los programas de uso habitual en la actualidad suelen implementar los métodos de
Bishop y Janbu, asi como algunos de los conocidos como rigurosos o “exactos”.

Para completar este bosquejo histérico, no pueden dejarse en el tintero los
importantes esfuerzos que se estan dedicando, en el campo tedrico, al desarrollo de
métodos que pueden llegar a ser realmente exactos, si se salvan las dificultades que hoy
plantea el calculo analitico de soluciones a modelos de rotura complejos. Son los basados
en los teoremas de estados limites de la Teoria del Solido Plastico que, permiten definir un
valor maximo para el FS en el equilibrio entre los trabajos de las fuerzas externas y los
disipados internamente por la deformacion, asi como otro valor minimo a partir del equilibrio
entre los campos de tensiones internas y externas. La potencia de los métodos de
Elementos Finitos (FEM) y de Diferencias Finitas (FDM) permite disponer de algoritmos
para soluciones numéricas de problemas en esta linea, pero la parte negativa aparece
cuando es necesario definir el material mediante Leyes Constitutivas mal conocidas, y que
normalmente requieren la cuantificacion de parametros del suelo de dificil adquisicion. En
cualquier caso, son el futuro inmediato.

En este contexto, el presente trabajo se abocard a abordar los métodos
convencionales para la determinacion del factor de seguridad de un talud, aplicando uno de
ellos (Método simplificado de Deméneghi) a un caso de estudio. El cual requerira de una
solucion para su estabilizacion y asi conseguir un factor de seguridad aceptable.




2.- Antecedentes

2.1 Definiciéon de Talud

Se entiende por talud a cualquier superficie inclinada respecto de la horizontal que
hayan de adoptar permanentemente las estructuras de tierra. No hay duda que el talud
constituye una estructura compleja de analizar debido a que en su estudio coinciden los
problemas de mecanica de suelos y de mecanica de rocas, sin olvidar el papel basico que
la geologia aplicada desempefia en la formulacién de cualquier criterio aceptable.

Cuando el talud se produce en forma natural, sin intervenciéon humana, se denomina
ladera natural o simplemente ladera. Cuando los taludes son hechos por el hombre se
denominan cortes o taludes artificiales, segun sea la génesis de su formacién; en el corte,
se realiza una excavacion en una formacioén térrea natural (desmontes), en tanto que los
taludes artificiales son los lados inclinados de los terraplenes.

En ciertos trabajos de la Ingenieria Civil es necesario utilizar el suelo en forma de
talud como parte de la obra. Tal es el caso de los terraplenes en caminos viales, en presas
de tierra (como la presa Retardadora del Luduefia, Rosario), canales, etc.; donde se
requiere estudiar a estabilidad del talud. En ciertos casos la estabilidad juega un papel muy
importante en la obra, condicionando la existencia de la misma como puede verse en presas
de tierra, donde un mal calculo puede hacer fracasar la obra.

Figura 2.1: Vista del talud que forma parte de un terraplén.

El resultado del deslizamiento de un talud puede ser menudo catastréfico, con la
pérdida de considerables bienes y muchas vidas. Por otro lado el costo de rebajar un talud
para alcanzar mayor estabilidad suele ser muy grande. Es por esto que la estabilidad se
debe asegurar, por un conservadorismo extremo seria antieconémico.




2.2 Definiciéon de Estabilidad

Se entiende por estabilidad a la seguridad de una masa de tierra contra la falla o
movimiento. Como primera medida es necesario definir criterios de estabilidad e taludes,
entendiéndose por tales algo tan simple como poder decir en un instante dado cual sera la
inclinacion apropiada en un corte o en un terraplén; casi siempre la mas apropiada sera las
mas escarpada que se sostenga el tiempo necesario sin caerse. Este es el centro del
problema y la razén de estudio.

A diferentes inclinaciones del talud corresponden diferentes masas de material
térreo por mover y por lo tanto diferentes costos. Podria imaginarse un caso en que por
alguna razon el talud mas conveniente fuese tendido y en tal caso no habria motivos para
pensar en “problemas de estabilidad de taludes”, pero lo normal es que cualquier talud
funcione satisfactoriamente desde todos los puntos de vista excepto el econdémico, de
manera que las consideraciones de costo presiden la seleccidn del idéneo, que resultara
ser aquél al que corresponda la minima masa de tierra movida, o lo que es lo mismo el talud
mas empinado.

La estabilidad de taludes es la teoria que estudia la estabilidad posible de que un
talud a la hora de realizar un proyecto, o llevar a cabo una obra de construccion de
ingenieria civil, siendo un aspecto directamente relacionado con la geotecnia.

Los taludes seran estables dependiendo de la resistencia del material del cual estén
compuestos, los empujes a los que son sometidos o las discontinuidades que presenten.
Los taludes pueden ser en roca o de tierras. Ambos tienden a estudiarse de forma distinta.

2.3 Factores que influyen en la estabilidad de taludes

Cuando existe un incremento en los esfuerzos actuantes o una disminucion de
resistencia al esfuerzo cortante se produce la falla en un talud o ladera. La variacién de
estos factores, en general se debe a efectos naturales y actividad humana.

Segun Muni Budhu (2007) los factores principales que afectan la estabilidad de un
talud, natural o disefiado son:




2.3.1 Erosidn

El agua y el viento continuamente afectan a los taludes erosionandolos. La erosion
modifica la geometria del talud y por tanto los esfuerzos a los que esta sometido, resultando
un talud diferente al inicialmente analizado o en una modificacion de las condiciones que
tenia como se puede apreciar en la figura 2.3.1.

Talud onginal estable Coiona

Movyfuento

Nuevo talud
mas mclinado

Pie

Figura 2.3.1 Efecto de la erosién en el talud

2.3.2 Lluvia

Durante el periodo de lluvias, los taludes se ven afectados al saturarse los suelos
que los forman, provocando un aumento de peso de la masa, una disminucién en la
resistencia al esfuerzo cortante y la erosion de la superficie expuesta. Al introducirse agua
en las grietas que presente el talud se origina un incremento en las fuerzas actuantes o
aparicion de fuerzas de filtracién, pudiendo provocar la falla del mismo como se aprecia en
la figura 2.3.2.

Lluvia

13193

Gneta llena
con agua -

Estrato delgado y débil

Fuerzas de filtracién

Figura 2.3.2 Talud sometido a lluvia




2.3.3 Sismo

Los sismos suman fuerzas dinamicas a las fuerzas estaticas actuantes a las que
estd sometido un talud, provocando esfuerzos cortantes dinamicos que reducen la
resistencia al esfuerzo cortante, debilitando al suelo. Un aumento en la presion de poro en
taludes formados por materiales granulares pude provocar el fendmeno conocido como
licuacion (figura 2.3.3).

Corona

Fuerzas sismicas

Figura 2.3.3 Talud sometido a una fuerza sismica

2.3.4 Aspecto geoldgicos

Algunas fallas de taludes son provocadas por aspectos geolégicos no detectados
durante el levantamiento y exploracién de campo, los cuales, al no ser considerados
durante la evaluacion de la estabilidad del talud, aumentan la incertidumbre del factor de
seguridad calculado (figura 2.3.4).

. Estrato débil

Figura 2.3.4 Aspectos geologicos que pueden provocar una falla




2.3.5 Cargas externas

La aplicacion de cargas sobre la corona del talud provocan un aumento en las
fuerzas actuantes en la masa del suelo, lo cual puede llevar a la falla del talud si estas
cargas no son controladas o tomadas en cuenta durante la evaluacion de la estabilidad del
talud, figura 2.3.5. En algunos casos esta situacion se remedia mediante la excavacion de
una o mas bermas en el cuerpo del talud, lo que reduce las fuerzas actuantes en éste.

Sobrecarga en la corona del talud

Mowvptiento

o

Figura 2.3.5 Sobrecarga en la corona del talud

2.3.6 Excavacién y/o rellenos

La actividades de la construccion realizadas al pie de un talud o colocacion de una
sobrecarga en la corona, pueden causar la falla de éste al modificar la condicion de
esfuerzos a las que esta sometido. Generalmente, estas actividades de construccion
corresponden a trabajos donde se realizan excavaciones y/o rellenos.

Cuando se realiza una excavacion al pie del talud, el esfuerzo total se disminuye,
generando en el suelo un incremento negativo en la presién de poro. Durante el tiempo en
que este incremento de presion de poro se disipada, puede presentarse la falla del talud al
disminuir la resistencia al esfuerzo cortante del suelo, figura 2.3.6.




Mowy

Excavacion

Figura 2.3.6 Excavacion en el pie de un talud

2.3.7 Condicion de presion de poro y vaciado rapido

Los embalses pueden estar sujetos a un cambio rapido en su nivel de agua y se ven
sujetos a una reduccién de la fuerza lateral que proporciona el agua, ademas de que el
exceso de presion de poro no tiene tiempo de disiparse, figura 2.3.7.

Durante el vaciado rapido la fuerza
debida al agua es removida

Fuerzas de Filtracion

Nivel alto
A 4

Embalse

Nivel bmo Movyfiiento

Figura 2.3.7 Vaciado rapido

En ese tiempo se puede presentar la falla del talud. Si el nivel de agua en el embalse
permanece en niveles bajos y la falla no ocurre mientras presenta condiciones de
resistencia al esfuerzo cortante no drenadas, el flujo que se presenta y las fuerzas de
filtracion pueden provocar la falla del talud, figura 2.3.7.1.




Nivel supenor

Zona de /

Nive! mfenor

Figura 2.3.7.1 Fuerzas de filtracion generadas por el cambio de nivel en el embalse

2.3 Modos de Falla

Existen diversos modos en los que un talud puede fallar; para fines de este trabajo
haremos una breve descripcion de los modos de falla mas comunes, aunque debe
considerarse que muchas veces las fallas ocurren como una combinacion de los
mismos.

2.3.1 Falla por deslizamiento superficial

Cualquier talud esta sujeto a fuerzas naturales que tienden a hacer que las particulas
y porciones del suelo proximas a su frontera deslicen hacia abajo; el fenbmeno es mas
intenso cerca de la superficie inclinada del talud a causa de la falta de presion normal
confinante que alli existe. Como se aprecia en la figura 2.3.1.

\%

\\

Figura 2.3.1.: Esquema de una falla por deslizamiento.

Este fendmeno es muy frecuente y peligroso en laderas naturales, y generalmente
abarca grandes areas, asimismo éste se pone de manifiesto ante la vista debido a
las inclinaciones de elementos verticales que se encuentran en las laderas como son
arboles, postes, etc.; otra manifestacion es la acumulacion de suelos en las depresiones y
valles y la falta de los mismos en las zonas altas.




Se distinguen dos clases de deslizamiento superficial: 1) | estacional, que afecta sélo
a la corteza superficial del talud cuyos suelos sufren a influencia de los cambios climaticos
en forma de expansion y contracciones humedecimiento y secado; 2) el masivo, que afecta
a capas de suelo mas profundas, no afectadas por el clima, por lo que sélo se puede atribuir
el efecto de factores internos que actuan en los suelos.

El creep estacional produce movimientos que pueden variar con la época del ano;
el masivo presenta movimiento constante. La velocidad del movimiento rara vez exceda
algunos centimetros por un afio. Como se aprecia en la figura 2.3.1.2

Figura 2.3.1.: Deslizamiento producido por la saturacién del suelo. Ademas puede observarse la inclinacion de los
arboles respecto de la vertical, lo que hace pensar que se encuentra bajo la presencia del fenémeno creep.

2.3.2 Deslizamientos sobre superficies de falla preexistentes

Estos deslizamientos usualmente se producen lentamente, es por eso que pasan
inadvertidos; la mayor parte de estos movimientos estan asociados a ciertas
estratigrafias favorables a ellos, al mismo tiempo que a flujos estacionales de agua en el
interior de la ladera. La Figura 2.3.2 ilustra este modo de falla.

Este ocurre frecuentemente en las laderas formadas por depdsitos de talud sobre
otros materiales firmes estratificados, que tienen aproximadamente la misma inclinacion,
es por eso que las superficies de fallas que se forman son practicamente planas, ya que
estdn formadas entre los depdsitos estratificados y los materiales depositados
recientemente.
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Figura 2.3.2: Esquema de una falla sobre superficies de falla preexistentes.

Este tipo de falla se presenta en suelos cohesivos, donde las fuerzas
gravitacionales, actuando por largo tiempo, producen deformaciones grandes, que llegan
a generar la superficie de falla; una vez que esta ya se formé la resistencia a lo largo de
esta corresponde a la resistencia residual de los materiales en contacto.

2.3.3 Falla por rotacion

El deslizamiento ocurre abarcando una masa considerable de suelo que afecta a
profundidad la geometria del talud. Este tipo de falla presenta una superficie cilindrica o
conoidal, sobre la cual se produce el movimiento, generalmente de forma subita. La falla
por rotacion se clasifica con respecto a la profundidad en que se presenta la superficie de
falla y el punto donde esta superficie corta a los planos que forman la geometria externa
del talud. De forma general la falla por rotacién puede clasificarse como:

e Falla Local

Ocurre cuando la superficie de fala corta al plano inclinado del talud entre el hombro
y el pie, sin cortar el pie del talud, figura 2.3.3. Coloquialmente a este tipo de fala se le
conoce como “desconchamiento” y en la mayoria de los casos no corresponde a una falla
catastrofica. Al provocar un cambio en la geometria del talud puede propiciar la aparicion
de fallas subsecuentes que lleven a la falla catastréfica del talud.
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Figura 2.3.3: Falla local

e Falla de base

Ocurre cuando la superficie de falla corta al plano horizontal que forma la base del
talud, figura 2.3.3.1, y corresponde a una falla general de toda la geometria del talud.
Presenta la mayor profundidad y puede estar limitada por estratos mas resistentes.

Figura 2.3.3.1: Falla de base

2.3.4 Falla por traslacion

Esta falla se presenta como un movimiento importante del cuerpo del talud sobre
una superficie relativamente plana asociada a estratos poco resistente localizada en las
cercanias del pie del talud, figura 2.3.4.

La superficie de falla se desarrolla paralela a la estratificacion de suelos débiles,
terminando generalmente sobre planos de agrietamientos verticales. Los estratos débiles
que propician la aparicién de este mecanismo de falla por lo general corresponden a arcillas
blandas, arenas finas o limos no plasticos, que se encuentran empacados entre estratos de
suelos de mayor resistencia.

Generalmente el factor que provoca la activacién del mecanismo de falla es un
aumento en las condiciones de presion de poro en el estrato débil.
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Figura 2.3.4: Falla por traslacion

2.3.5 Flujos

Estas fallas consisten en movimientos mas o0 menos rapidos de zonas localizadas
de una ladera natural, de manera que el movimiento en si y la distribucién aparente de las
velocidades y los desplazamientos asemejan el fluir de un liquido viscoso. No presentan

superficie de falla, o ésta se desarrolla en un lapso muy breve al inicio del fenémeno.

Estos desplazamientos pueden ocurrir en cualquier formacion no cementada, desde
fragmentos de roca, hasta arcillas; suceden tanto en materiales secos, como humedos.
Muchos flujos rapidos en materiales secos ocurren asociados a fendmenos de presion de
aire, en los que este juega un papel analogo al del agua en los fenémenos de licuacion de
suelos; mientras que otros fendmenos, en suelos muy humedos son verdaderos

procesos de licuacion. (Figura 2.3.4)

Figura 2.3.4: Esquema de flujos.
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2.3.6 Fallas por erosion

Estas son también fallas de tipo superficial provocadas por arrastres de viento,
agua, etc., en los taludes. ElI fendmeno es tanto mas notorio cuanto mas empinadas
sean las laderas de los taludes. Una manifestacion tipica del fendmeno suele ser la

aparicion de irregularidades en el talud, originalmente uniforme.

Desde el punto de vista tedrico esta falla suele ser imposible de cuantificar
detalladamente, pero la experiencia ha proporcionado normas que la atentan grandemente

si se les aplica con cuidado.

Figura 2.3.5: Falla por erosion en el Camino el Cuadrado, carretera en Argentina.

2.3.7 Fallas por licuacién

Estas fallas ocurren cuando en la zona del deslizamiento el suelo pasa rapidamente
de una condicion mas o menos firme a la correspondiente a una suspensién con pérdida
casi total de resistencia al esfuerzo cortante. El fendbmeno puede ocurrir tanto en arcillas
extrasensitivas como en arenas poco compactas saturadas ante la accidon de un

movimiento sismico severo.

Figura 2.3.5: Esquema de flujos.
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2.4 Aspectos a considerar en el analisis de estabilidad de taludes

Los métodos para analisis de estabilidad de taludes se basan en hipétesis propias.
Para el analisis en dos dimensiones la mayoria de los métodos comparten las siguientes:

e Analisis bidimensional

Se idealiza que el problema es de deformacién plana. Debido a que la longitud L es
mucho mayor que las dimensiones de la seccién transversal, figura 2.4, se considera que
no existe influencia de factores que suman deformacion a las obtenidas al analizar la
seccion transversal, es decir, sus caracteristicas en toda la longitud L son las mismas que
en cualquier corte transversal generado sobre ésta, por lo cual se obtendran los mismos
resultados.

Figura 2.4: Talud

e Superficie de Falla

Al presentarse el movimiento de la masa de suelo, ésta se desplaza sobre un plano
que define la falla. En los modelos para andlisis de estabilidad de taludes esta condicién se
representa mediante una forma geométrica que se apegue mas a las condiciones
presentadas en los taludes.

¢ Movimiento de la masa de suelo como cuerpo rigido

Se considera que la masa de suelo se desplaza sobre la superficie de falla como
cuerpo rigido, por lo cual no se consideran deformaciones ni cambios de volumen en la
masa de suelo al presentarse la falla.
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e Homogeneidad en las propiedades del suelo

Esta simplificacion considera que las propiedades del suelo no varian con respecto
a la geometria o profundidad del talud.

o Condicion de falla generalizada a lo largo de toda la superficie de falla

Se considera que la resistencia al esfuerzo cortante del suelo se presenta a lo largo
de la superficie de falla. En caso de taludes estratificados, la resistencia al esfuerzo cortante
sera la suma de la resistencia de cada suelo a lo largo del tramo de superficie que corta
cada estrato.

o Factor de seguridad

Segun M. Das Braja (2001) el factor de seguridad esta definido como:

FS, =2 2.4.1
Donde

FS,= factor de seguridad con respecto a la resistencia

tf = resistencia cortante promedio del suelo

td = esfuerzo cortante promedio desarrollado a lo largo de la superficie potencial
de falla

La resistencia cortante de un suelo consta de dos componentes, la cohesion y la
friccion, y se expresa como:

1f =C+o'tan¢ 24.2
Donde

C = Cohesion

o' = esfuerzo normal efectivo sobre la superficie potencial de falla

¢ = angulo de friccién interna

De manera similar también escribimos

7d = Cd + o' tan ¢pd 243

donde Cd y ¢d son, respectivamente, la cohesion efectiva y el angulo de friccion
interna que se desarrolla a lo largo de la superficie potencial de falla. Sustituyendo las
ecuaciones 2.4.2 y 2.4.3 en la ecuacion 2.4.1, obtenemos:

FS, = _Ctortang 24.4
Cd+ortan ¢pd

Podemos introducir algunos otros aspectos del factor de seguridad, es decir, el
factor de seguridad con respecto a la cohesion FS,. y el factor de seguridad con respecto a
la friccién FS¢ y se define como sigue:
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c

FSC = a 245

_ tan(¢)
FS¢ = — = oD 246
Cuando se comparan las ecuaciones 2.4.4,2.4.5y 2.4.6, vemos que cuando FS, se
vuelve igual a FS¢ ese es el factor de seguridad con respecto a la resistencia. De la
siguiente manera se tiene:

¢ _ an@) 247

cd ~ tan(¢d)

Podemos escribir

FS, = FS. = FS¢ 2.4.8

Cuando FS esigual a 1, el talud esta en un estado de falla incipiente. Generalmente,
un valor de 1.5 para el factor de seguridad con respecto a la resistencia es aceptable para
el disefio de un talud estable.

2.5.- Las anclas como elemento de refuerzo

2.5.1- Los inicios del anclaje

El uso de las anclas en suelo y roca es un método seguro y confiable para
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 “Le Jeumont”,
ubicado en la costa noroeste de Francia. Sin embargo, la primera estabilizacion 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 2.5.1 se observa una seccién 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 tendoén y la cabeza.
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Figura 2.5.1 Anclaje de la presa Cheurfas

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 instal6 en
1960 en la construccion del estadio olimpico de Mdunich). 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 anos mas,
y no fue 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 volvié una practica
comunmente aceptada. El principal obstaculo para la aceptacion 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.
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2.5.2 Definicidén

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
levantamientos 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 tensiéon, 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 y fijado firmemente en el suelo por medio de un
cementante, como podemos apreciar en la figura 2.5.2.

BARRENOQ

VARILLA CORRUGADA

TUERCA—\ ; %

B 8"x8"x1/4" /

Figura 2.5.2 Esquematico de ancla tipo

TUBO DE SALIDA DEL AIRE

2.5.3 Partes constitutivas de un ancla

Barreno para alojar el ancla. El barreno se perfora en la cara del talud donde se
va a colocar el ancla. Debe tener el diametro suficiente para que penetren libremente y con
facilidad las varillas o torones ademas de permitir la entrada del mortero que circunda al
ancla. Debe de existir un espacio suficiente entre las varillas o torones y la pared del barreno
para permitir que se desarrollen las fuerzas de adherencia entre el mortero y las varillas o
torones y para permitir que se desarrollen las fuerzas de friccion entre el mortero y el terreno
circundante.
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A continuacién se muestra otro esquematico de los componentes principales de un
ancla y se dara una breve descripcion de los mismos:

Lengitud de
tansads

Longitud [Ebre para
al tensade

Lengitud libre

Tenddn inyectade

Figura 2.5.3 Principales componentes de un ancla

1) Bulbo de inyeccion (se define la longitud de anclaje). Queda en el fondo del barreno y se
extiende una longitud suficiente para que se desarrollen las fuerzas de disefo; el terreno
que circunda al bulbo esta sometido a esfuerzos cortantes en la interfaz bulbo-suelo que
equilibran a las fuerzas de tencién en torén o barra. Dentro de este bulbo se inyecta mortero
a presion (lechada principal), con objeto de incrementar los esfuerzos dentro del mismo y
en el terreno circundante. El bulbo de inyeccion queda cerrado por un obturador que permite
la presurizacion y, al mismo tiempo, lo aisla de la parte exterior del barreno.

2) Longitud libre. Es la longitud dl barreno en la cual no se aplica mortero o lechada a
presion por lo cual también se le denomina lechada secundaria. La longitud libre se puede
rellenar con mortero de menor calidad que el que se utiliza en el bulbo de inyeccion; suele
colocarse vaciandolo por gravedad. En la zona comprendida por la longitud libre no hay
transferencia de cargas entre el ancla y el terreno circundante.

3) Longitud de tensado. Es la longitud expuesta que se requiere para tensar el ancla o para
efectuar las pruebas de carga.
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Figura 2.5.3.1 Anclas de barra de acero y de torones

La funcién de la lechada principal es transferir la fuerza de anclaje al medio
circundante; la lechada secundaria se coloca después del tensionada para proteger el ancla

contra la corrosion.
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Figura 2.5.3.2 Diversos dispositivos auxiliares en sistemas de anclaje

Dispositivos auxiliares. Los torones, cables o barras requieren los siguientes
dispositivos para protegerlos y para lograr que su trabajo sea eficiente:

1) Funda de proteccién, es un tubo liso comunmente de PVC, dentro del cual se alojan los
torones o las barras, en la longitud libre del barreno, segun se ilustra en la figura 6 . Esta
funda comienza en la boca del barreno y termina conectada firmemente al obturador; se
rellena con lechada secundaria o bien, con grasa para evitar la corrosion de las barras o los

torones.

2) Tubo de inyeccién. Es un tubo provisto de manguitos (una serie de agujeros cubiertos
por bandas de hule), como se ven en la figura 2.5.3.2; el tubo de inyeccién se coloca en el
centro del barreno y la lechada de inyeccion, el cual abarca toda la longitud del barreno,
desde su boca hasta el fondo mismo.

3) Obturador. Su funcién es sellar y aislar al bulbo de inyeccién del resto del barreno.
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2.5.4 Aplicaciones

El anclaje encuentra su mayor campo de aplicacién en aquellas obras que
involucran la retencion o estabilizacion de un suelo, roca o estructura. En la figura 8 se

muestran las aplicaciones mas comunes.
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Fig. 2.5.4 Aplicaciones mas comunes de las anclas. Estabilizacion de taludes en suelo y
roca (a); estabilizacion de laderas (soil nailing) (b); sujecion de bloques de roca (c);
retencion de tablestacas y muros pantalla (d); anclaje de estructuras sujetas a subpresion
hidraulica (e); estabilizacion de estructuras sujetas a fuerzas de volteo y deslizamiento (f);
estabilizacion de estructuras altas (g) y generacion de fuerzas de reaccion para marcos de

carga (h).
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Los anclajes se utilizan para aplicar fuerzas dentro de una masa de suelo o roca con
el objeto de mantener o de restablecer su estabilidad. Los sistemas de anclaje proporcionan
fuerzas externas para lograr la estabilidad de taludes o excavaciones a cielo abierto o en
tuneles y galerias subterraneas. Se utilizan solas o como complemento de otras estructuras
tales como muros de contencion, tablestacas, muros milan, etc.

Segun Xanthakos (1991), en los Estados Unidos mas de dos terceras partes de los
sistemas de anclaje se han instalado en suelos, mientras que la quinta parte se han
empleado en rocas y alrededor del 10% en ambientes fluviales o marinos.

Existen distintas clasificaciones de las aplicaciones de dichos sistemas de anclaje
pero la agrupacion mas comun es dependiendo del material en donde se utilizan:

2.5.5 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 solida, que se forma por el intemperismo y la desintegracién de la propia
roca. En ingenieria civil, no obstante, se suele definir al suelo en funcion 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
tamanos, cementadas o no, que 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. Ademas, la capacidad del ancla se ve influida por la profundidad
de colocacion. 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 seccion constante. La resistencia al corte se ve influida en menor medida por
la profundidad de anclaje.

2.5.5.1 Usos de Anclas en Suelo

a) como elementos de retencién o soporte lateral en excavaciones profundas,

b) para equilibrar los momentos de volteo en las cimentaciones de estructuras esbeltas
como torres de transmision, tanques, chimeneas o bien en atraques de puentes,
cimentaciones e muros de contencion, entre otros,
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Figura 2.5.5.1 Ejemplos de anclas en suelos

c) como elementos para prevenir expansiones o para compensar subpresiones en losas
de fondo o en piso de excavaciones,

d) como soporte de tuneles,
e) para proporcionar fuerzas de reaccion en pruebas de pilotes y

f) para preconsolidar suelos inestables e incrementar asi su capacidad de carga

2.5.5.2 Usos de Anclas en Roca

a) para proteger y estabilizar formaciones rocosas y taludes,

b) como soporte en galerias, o cavidades en rocas, en sustitucion de puntales troqueles o
armaduras,

c) en tuneles,
d) en presas de gravedad o de arco, para compensar los momentos de volteo,
e) en atraques de puentes y en las cimentaciones de estructuras esbeltas y

f) para consolidad galerias y socavones en minas.
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2.5.6 Anclas en ambientes marinos o fluviales

a) para proteger estructuras costeras,
b) para estabilizar terrenos ganados al mar o a las corrientes fluviales,
c) para proteger taludes marginales y canales de navegaciéon y

d) para reforzar instalaciones fluviales o marinas existentes

b) Seccion

Figura 2.5.6 Ejemplos de un muro anclado para estabilizar un deslizamiento
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2.6.- METODOS DE ANALISIS DE ESTABILIDAD DE TALUDES

2.6.1 Resefa Histodrica

Los primeros calculos analiticos de la estabilidad de taludes fueron realizados por
Coulomb en el siglo XVII (1785) al desarrollar un método mediante cufias, el cual estaba
enfocado al estudio de la estabilidad de muros, pero también podia ser utilizable en taludes
desnudos.

La construcciones de lineas férreas en el siglo XIX obligaron a realizar grandes
movimientos de tierras, lo cual trajo como consecuencia la aparicion de importantes
deslizamientos, es por eso que surgi6 la necesidad de encontrar un método para calcular
estos deslizamientos, para asi prevenirlos.

Pero no es hasta la primera mitad del siglo XX, cuando se puede hablar de métodos
analiticos, los cuales han servido de base a los utilizados actualmente.

Por el afio 1910, Fellenius desarrolla el método de las cufias, mientras que en 1916
se utilizdé por vez primera el método de las dovelas, pero solo para suelos no cohesivos.
Solo 20 afios después, se logra utilizar la misma metodologia, tanto para suelos en
cohesién, como para los que tienen friccidon interna. Posteriormente, en esta metodologia
fue introducido el Principio de las Presiones Efectivas, definido por Terzaghi en 1926.

Sin embargo, los métodos considerados modernos se iniciaron en 1954 con el
Método de Bishop, el cual considera superficies de falla circulares; y en 1956 con el de
Janbu, para superficies de falla no circulares.

En sus inicios, la realizacion de los calculos al utilizar estos métodos era demasiado
compleja; mas aun después de la sofisticacion de éstos, con lo cual se hizo casi utdpica su
aplicacion practica, hasta que con la aparicibn de la computadora, metodologias
consideradas antes casi imposibles, como la basada en los elementos finitos se
convirtieron en una rutina. En la actualidad, existen en el mercado numerosos
programas de computo, los cuales cubren las necesidades profesionales tanto para el
analisis de equilibrio limite como para el analisis esfuerzo-deformacion.

No hay que dejar de mencionar que antes de la expansion de la computadora, se
desarrollaron varios métodos simplificados, algunos de ellos basados en abacos y en
soluciones gréficas, que en su momento fueron de gran ayuda, hoy su empleo no es
justificado, salvo como herramienta de estimacion rapida y preliminar.

Los programas de computo que se emplean habitualmente en la actualidad, suelen
utilizar las metodologias de Bishop y Janbu, asi como también algunos métodos conocidos
como rigurosos o exactos; estos ultimos principalmente son los métodos de Spencer,
Morgenstern y Price, y Sarma, que probablemente son los mas experimentados. Mas abajo
se presenta una breve descripcién de estos métodos aunque sin entrar en las formulaciones
especificas de cada uno.
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En la actualidad, sé esta tratando de desarrollar métodos que pueden llegar a ser
realmente exactos, siempre y cuando se lleguen a salvar las dificultades que hoy plantea el
calculo analitico de soluciones de modelos de falla complejos. Estos métodos son los
basados en los teoremas de estados limites, de la Teoria del Sélido Plastico.

2.6.2 Principales métodos de andlisis

El andlisis de los movimientos de los taludes o laderas durante muchos afos se ha
realizado utilizando las técnicas del equilibrio limite. Este tipo de analisis requiere
informacién sobre la resistencia del suelo, y arroja como resultado un factor de seguridad
al comparar las fuerzas 0 momentos resistentes en la masa del suelo con respecto a las
fuerzas o momentos actuantes. Sin embargo, este método no requiere informacién sobre
las propiedades esfuerzo-deformacion del suelo, dado que no considera este tipo de
analisis.

El método de equilibrio limite supone que en el caso de una falla, las fuerzas
actuantes y resistentes son iguales a lo largo de la superficie de falla, lo cual es equivalente
a un factor de seguridad de 1.0.

El anadlisis de equilibrio limite se puede realizar estudiando directamente la
totalidad de la longitud de la superficie de falla o dividiendo la masa deslizada en tajadas o
dovelas. Generalmente, los métodos son de iteracién y cada uno de los métodos posee
un cierto grado de precision.

Por otro lado, mediante un analisis de esfuerzo-deformacién se puede modelar
muchas de las propiedades fisicas de un suelo. Con la informacion obtenida de los analisis,
uno puede determinar como reaccionara un suelo cuando esta sometido a diversas
condiciones de esfuerzo. En un analisis de esfuerzo- deformacion se debe de tener en
consideracion lo siguiente:

1. Debe mantenerse el equilibrio de esfuerzos en cada punto, lo cual se logra empleando
la teoria elastica para describir la relacién entre los esfuerzos y las deformaciones. Para
predecir el nivel de esfuerzos y deformaciones en la masa de suelo se requiere conocer
las propiedades elasticas de los materiales.

2. Las condiciones de esfuerzos de frontera deben satisfacerse.

Existe dificultad en la mayoria de los casos practicos reales para definir la
relacion esfuerzo - deformacién, por lo dificil que es describir los depdsitos de suelos
naturales en términos de sus propiedades elasticas. Otra limitante es el poco conocimiento
de los esfuerzos reales “in situ” que se requieren para incorporar en el modelo.
Solamente en casos de proyectos de grandes presas y cortes en roca para objetivos
mineros, se han desarrollado programas exitosos de estudio de taludes por elementos
finitos.

Generalmente, se usa un analisis bidimensional por la facilidad de su aplicacion. El
analisis plano o bidimensional asume cero esfuerzo o cero deformacion en las superficies
laterales del modelo, por lo tanto para que se simulen las condiciones de campo se requiere
que existan esas condiciones 0 unas muy cercanas. El empleo de analisis bidimensional
se puede ampliar aplicando al modelo una carga hidrostatica lateral.
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Por otro lado, se debe tener en cuenta que los analisis para suelo reforzado
requieren considerar el refuerzo del suelo mediante elementos en tensién; estos refuerzos
se pueden modelar faciimente mediante el método de equilibrio limite, pero no ocurre lo
mismo mediante los modelos de esfuerzo-deformacion.

A continuacion se describe el fundamento tedrico de los diversos métodos de
equilibrio limite para el analisis de estabilidad de taludes.

2.6.3 Método de Fellenius

La gran mayoria de los métodos de equilibrio limite utilizados en la actualidad,
se basan en el denominado método de las rebanadas o dovelas, propuesto por
Fellenius (figura 2.6.3.1), el cual consiste en dividir la masa de suelo potencialmente
deslizante, en rebanadas verticales.

Figura 2.6.3.1 Formulacion del método de Fellenius

Una vez hecho esto, se calcula el equilibrio de cada una de las dovelas, para
finalmente analizar el equilibrio global, obteniéndose asi un Factor de Seguridad (FS), al
que se le puede definir como la relacion entre fuerzas o momentos resistentes y fuerzas
o momentos actuantes segun sea el método, sobre la masa a deslizarse.

Observandose la Figura 2.6.3.1, se puede apreciar que el peso de la rebanada (W)
se descompone en una componente tangencial (WT) y otra componente normal (WN),
paralela y perpendicularmente a la base de la rebanada, respectivamente.
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La componente tangencial WT origina una fuerza cortante, inducida a lo largo de
la base de la rebanada, a la que se le opone la propia resistencia al corte (Sj) del terreno.
Mientras que la componente normal WN, actua perpendicularmente al plano de la base de
la rebanada, a la cual disminuida en la fuerza producida por la presién de poros (Uj), se
opone a la reaccion normal del suelo que se encuentra en la base de la rebanada (N).

Las fuerzas V y H, con sus respectivos subindices, definen la interaccion entre las
rebanadas, y es la evaluacién de estas reacciones internas lo que establece la diferencia
fundamental entre los métodos; en el caso de Fellenius no se considera estas fuerzas

en el calculo del Factor de Seguridad. Por lo tanto:

_ X(c:B+(W:-cosa—u-B)-tan )

FS Y W-sena

donde:

Wy =W -cosa

Wr =W -sena

U;=u-B

w : Peso de la dovela.

Wy : Componente normal del peso de la dovela.

W+ : Componente tangencial del peso de la dovela. N : Reaccion

normal del suelo sobre la dovela.

u : Presion de poros.
Ui : Fuerza producida por la presion de poros.
B : Base de la dovela.

: Cohesion del suelo.

0} : Angulo de friccién del suelo.

a : Angulo de la superficie de falla en la dovela.

Si : Resistencia al corte del terreno = ¢-B + (W - cosa - p - B)- tan@
H.n1 : Fuerzas horizontales de interaccion entre dovelas.

Vant1 : Fuerzas verticales de interaccion entre dovelas.

FS : Factor de seguridad.

2.6.3.2

Si las circunstancias asi lo requieren puede ser necesario considerar la incidencia
de sobrecargas, fijas o temporales, las fuerzas de filtracion a través de la masa de suelo,

asi como las acciones sismicas.
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Una vez que se calcula el FS para una determinada potencial superficie de falla,
se repite el mismo proceso para otra supuesta superficie de falla, y asi sucesivamente
hasta llegar a un minimo FS, asumiéndose asi que dicha superficie es la mas criticay a
través de la cual se producira la falla.

Como se puede observar, el calculo manual de este proceso es lento y tedioso,
prestandose a errores durante la utilizacion de un gran numero de parametros, y
quedando siempre la duda, si el valor del FS que hallamos finalmente es realmente el
minimo, o todavia podemos encontrar otra curva que lo minimice mas, y aunque hay
procedimientos para ir acotando progresivamente los FS, se necesitaria un numero
significativamente elevado de horas de trabajo manual para llegar a un valor fiable.

Con el calculo electronico el procesamiento es practicamente instantaneo,
y permite analizar un gran numero de alternativas, por lo que el valor minimo de FS puede
acotarse dentro de un intervalo razonablemente aceptable en un tiempo muy corto.

2.6.4 Método de Bishop simplificado

Debido a que el método de las rebanadas o dovelas no es muy preciso para suelos
friccionantes, Bishop (1955) propuso otro método, originalmente desarrollado para
superficies de fallas circulares, el cual considera la condicion de equilibrio entre las
fuerzas de interaccién verticales actuantes entre las rebanadas.

Ya que en los suelos friccionantes (9>0), la resistencia cortante depende de los

esfuerzos confinantes, al considerar la condicion de equilibrio de fuerzas verticales
(solamente se considera empuje horizontal), la determinacién de las fuerzas normales se
hace mas precisa. La Figura 2.6.4.1 ilustra la formulacion de éste método.
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Figura 2.6.4.1 Formulacion del método de Bishop Simplificado

El calculo de la metodologia original se basa en buscar el equilibrio de momentos
respecto al centro del arco circular que coincide con la superficie de falla; en la posterior
version modificada, se puede aplicar a superficies no curvas, teniendo que definir centros
ficticios. Este es un método iterativo en el cual se parte de un Factor de Seguridad
calculado de una superficie falla dada.

_ S(eB+W-uB)- )

FS 2.6.4.2
Y W-sena

donde:

ma=cosa-(1+ W) 26.4.3

w : Peso de la dovela.

W+ : Componente tangencial del peso de la dovela.

Wy : Componente normal del peso de la dovela.

N : Fuerza normal en la base de la dovela.

H.n+1 : Fuerzas horizontales aplicadas sobre la dovela.
U : Presion de poros.

Ui : Fuerza ejercida por la presién de poros.
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B : Base de la dovela.

c : Cohesion del suelo.

0} : Angulo de friccién del suelo.

a : Angulo de la superficie de falla en la dovela.
FS : Factor de seguridad.

2.6.5 Método de Janbu

Disefiado para superficies no necesariamente circulares, también supone que la
interaccion entre rebanadas es nula, pero a diferencia de Bishop, este método busca el
equilibrio de fuerzas y no de momentos. Experiencias posteriores hicieron ver que la
interaccion nula en el caso de equilibrio de fuerzas era demasiado restrictiva, lo que
obligdé a introducir un factor de correccién fg empirico aplicable al FS.

En la version posterior modificada, se define una linea de empuje entre las
rebanadas, y se buscan los equilibrios en fuerzas y momentos respecto al centro de
la base de cada una, como se muestra en la Figura 2.6.5.1

\ Suparflcla curve no

cireular

os Coheslves
g

c?:_uulos h_lﬁl__a_ﬁ__—-

{Q
‘/ 1 Suelos Granulcres
L=U
/4« o
/ =

~

1.0
o 0.1 0.2 0.3
d/L

Linea de Empuje

Linea de Empuje

DOVELA i "

H
F

b 9
z'._-‘ Zi

Figura 2.6.5.1 Formulacion del método de Janbu

Fuerza de Empuje

Nota
En zona central: Zi = H/3
En los extremos: Zi < H/3
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_ foX(c:B+(W—u-B)-tan ¢)/ cos a-ma

Fs YW-tana

donde:

ma = cosa - (1 +w)
FS
w : Peso de la dovela.
u : Presién de poros.
B : Base de la dovela.
c : Cohesion del suelo.
0} : Angulo de friccién del suelo.
a : Angulo de la superficie de falla en la dovela.
fo : Factor de correccion.

FS : Factor de seguridad.

2.6.5.2

2.6.5.3
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2.6.6 Método de Morgenstern y Price

Este método consiste en la aplicacion general, y se basa en lograr el equilibrio
de momentos como de fuerzas. La gran diferencia se debe a que la interaccion entre las
rebanadas viene dada por una funcion, la cual evalua las interacciones a lo largo de la
superficie de falla. La Figura 2.6.6 ilustra este método.
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A r B g
o |l ¥ r 3
e X
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|I""I" fn =k . fix)
*‘;. By
H'l

Figura 2.6.6 Formulacién del método de Morgenstern y Price
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2.6.7 Método de Morgenstern y Bishop

El método de Bishop y Morgenstern (1960) es un procedimiento simplificado que
permite estimar el factor de seguridad en forma relativamente expedita (Whitlow,1994). El
factor de seguridad en este método esta dado por:

FS=m—nr, 26.71

Donde m y n vienen contenidos en la tabla 1; es el parametro de presion de poro que vale

r, = :‘—Z 2.6.7.2
u,, =y, H,' 2.6.7.3

El procedimiento consiste en lo siguiente (Whitlow, 1994): a partir de los datos del
suelo y de la pendiente del talud, se calcula primero el valor de c/yH. Se selleciona
entonces una parte de la tabla 1 para la cual D = 1.00, y ¢’'/yH sea un poco mayor que el
del problema que se esta resolviendo. Mediante interpolacion lineal se obtienen mayores
de my n que corresponden a los valores de cot By ¢. Si se encuentra que n esta subrayado,
eso significa que puede existir un circulo mas critico ( con menor FS) a mayor profundidad.
En este caso se usa la seccidn de la tabla para D = 1.25, y si es necesario, para D = 1.50,
hasta que se obtenga una magnitud de n que no esté subrayada. Este procedimiento se
repite para una seccion de la tabla que corresponda a un valor de ¢’/yH un poco menor que
el del problema. Una vez hecho lo anterior y haciendo uso de la primera ecuacion antes
mencionada se calculan dos factores de seguridad FS; y FS, para los valores de c¢'/yH
respectivamente mayores y menores que el del problema. Finalmente se obtiene la
magnitud de FS interpolando linealmente entre FS; y FS,
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Tabla 1
Bishop y Morgenstern (1960); Whitlow (1994)
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Tabla 1 (continuacién)

396 Estabilidad de taludes

Tabla 9.1 continuacion

cot

de la pendiente: 0.5:1 111 21 an 41 51

D @ m n m n m n m n m n m n

1.00 20 085 080 1.09 0B84 161 110 214 144 266 180 317 213
25 095 1.01 125 105 186 138 250 1.80 313 226 374 272

1.06 1.24 142 130 214 169 288 220 362 276 436 3N

35 1.19 149 161 156 244 203 331 266 418 333 502 400
40 133 1.76 180 182 277 239 378 3.15 479 395 578 478

1.25 20 134 1.02 139 109 169 129 207 154 249 182 295 217
25 158 1.28 166 139 200 164 247 196 297 232 352 2713
30 183 156 194 170 235 201 289 239 350 286 415 3%
35 211 187 225 203 273 239 336 287 408 346 483 44
40 242 221 258 240 315 284 389 343 473 413 560 48

1.50 20 164 1. 31 .71 135 192 151 220 173 255 199 283 227
25 198 166 205 1,71 231 191 266 220 308 253 355 292
30 234 204 243 210 274 236 316 2.7 366 313 422 358
35 274 246 284 254 321 285 371 329 430 379 496 434
40 319 283 331 303 374 340 433 393 503 453 579 519

¢'y/H=0.100

cot f

de la pendiente: 0.5:1 11 2:1 an 41 51

D ® m n m n m n m n m n m n

1.00 20 098 080 125 086 183 1.13 241 146 297 183 353 215
25 1.10 1.02 141 107 209 142 278 184 336 229 409 272
30 121 125 1.58 130 237 172 317 225 391 280 471 334
3% 134 150 1.77 157 268 208 359 271 449 334 539 403
40 148 178 199 187 301 244 407 3.21 510 397 614 480

1.25 20 148 103 152 109 186 129 227 155 274 183 323 215
25 172 129 1.79 138 219 163 267 196 321 232 381 274
30 199 159 208 173 253 200 309 241 373 284 442 33
35 227 190 240 207 291 241 358 29 430 344 510 404
40 258 223 274 244 333 285 409 344 496 411 588 484

1.50 20 177 130 185 136 207 152 238 1.73 276 200 314 228
25 211 166 220 1,72 247 193 283 221 328 253 378 294
30 248 205 258 211 290 238 333 272 386 3.12 444 35

35 288 247 298 254 337 286 388 328 449 378 517 434
40 333 294 345 303 390 342 449 392 521 451 599 516




Tabla 1 (continuacién)

Coeficientes de estabilidad con esfuerzos efectivos 397
Tabila 9.1 continuacion
¢'y/H=0.125
cot
de la pendiente: 0.5:1 1:1 2.1 3:1 41 5:1
D @ m n m n m n m n m n m n
1.00 20 1.13 081 143 088 204 115 269 1.54 326 1.78 387 2.12
25 125 1.04 160 111 232 145 3.06 1.91 3.74 227 445 272
30 138 127 177 134 262 178 346 230 425 281 507 3.37
35 1.50 1.51 196 159 293 212 388 271 482 341 577 4.05
40 161 175 217 189 327 248 436 318 546 4.06 655 4.89
1.25 20 164 106 167 110 205 132 249 158 298 1.86 350 2.17
25 189 1.33 194 140 238 167 289 199 348 238 408 275
30 2.16 1.63 223 173 273 204 332 243 401 292 471 341
35 245 195 256 209 3.11 245 380 293 459 350 541 413
40 277 230 292 249 354 291 433 349 524 416 6.21 495
1.50 20 192 132 202 139 223 155 257 175 296 200 340 229
25 226 168 237 175 264 197 303 223 350 255 402 291
30 263 207 275 215 307 243 353 275 408 315 469 360
35 304 250 3.16 258 355 292 408 332 473 381 544 436
40 350 298 363 307 409 349 471 398 546 457 628 523
¢'y/H=0.150
cot §
de la pendiente: 0.5:1 11 2:1 3:1 41 5:1
D ®° m n m n m n m n m n m n
1.00 20 125 0.81 158 089 225 1.16 289 144 357 180 421 215
25 137 102 175 112 253 145 324 180 401 227 478 277
30 150 125 193 136 283 178 364 224 454 279 541 339
35 165 153 212 161 314 214 409 271 510 338 609 4.09
40 180 182 233 189 349 253 457 324 6574 405 686 4.85
1.25 20 179 107 180 110 222 132 269 159 322 186 377 2.17
25 203 133 207 140 255 168 3.09 2.01 371 237 433 276
30 230 163 237 174 290 206 351 244 422 292 496 3.38
35 260 196 269 208 328 247 400 294 481 350 566 4.10
40 292 233 305 244 372 292 453 348 546 417 644 492
1.50 20 205 133 215 139 238 154 274 175 315 201 363 230
25 239 168 251 176 277 197 319 223 367 255 423 29
30 276 207 289 216 322 243 370 275 426 3.14 490 357
35 316 250 330 259 369 292 424 331 490 379 564 433
40 3.62 376 307 423 348 487 395 454 647 519

2.98

5.63
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2.6.8 Método Simplificado de Deméneghi

A continuacién se presenta un procedimiento simplificado (Deméneghi, 2010) para
un suelo cohesivo-friccionante, cuya ley de resistencia esta dada por

s=c+otan¢ 2.6.8

El analisis es especifico para fallas por el pie del talud. Debido a que este método
da valores del factor de seguridad mayores que los que se obtienen usando otros métodos
mas elaborados, se recomienda calibrarlo con alguno o algunos de éstos. No obstante lo
anterior, el procedimiento simplificado tiene la ventaja de que toma en cuenta, entre otras,
las fuerzas sismicas que obran sobre el cuerpo de un talud.

Figura 2.6.9 Formulacion del método de Deméneghi

Sea el talud mostrado en la figura 2.6.9. Se supone la superficie de falla indicada en
la misma figura. Las literales tienen los siguientes significados:

W = peso de la cufia
Q = sobrecarga sobre la cufa
S;, = fuerza sismica horizontal
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S, = fuerza sismica vertical
C = fuerza resistente debida a la cohesion del suelo

F = fuerza resistente debida a la friccion del suelo
U = fuerza de subpresion hidraulica
¢ = angulo de friccion interna del suelo

Hagamos
V,=W,+ Qy — Spa 2.6.10
Vb = Wb + Qb - va 2611

El factor de seguridad FS se define como
_XF
FS YF, 2.6.12

Donde

> Fr = sumatoria de fuerzas resistentes

Y Fr = (V,cos0 —Sypasenf —Uy)tangp + C, + (V, — Up) tan ¢ + G, 2.6.13
Y. F, = sumatoria de fuerzas actuantes

Y. Fy = V,senf + Sy, cos @ + Sy 26.14

__ (VgcosB-Spgsenb-Ug) tan p+Cu+(Vp—Up) tan +Cp
- Vqsen 0+Sp, cos 0+Spp

FS

2.6.15

2.6.8.1 Determinacion de las fuerzas de subpresion hidraulica

Consideramos las fuerzas de subpresion hidraulica indicadas en la figura 2.6.8.1, donde

!

Ly =""/seng = Hwesco 26.81.2
U, = Lttty 26.8.1.3
Uq = M 2.6.8.1.4
B = ta:g = Hcotf 2.6.8.1.5
U, = 2ty _ VultiH ot 26.8.16
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Figura 2.6.8.1 Determinacion de las subpresiones hidraulicas

2.6.8.2 Formulas para el cdlculo del factor de seguridad

Para el empleo de las ecuaciones que relacionan las fuerzas actuantes y resistentes se
debe considerar el uso de las siguientes formulas (figura 2.6.9)

e=0—-a 2.6.8.2.1
L=H [Se”(go O o ¢] 2.6.8.2.2
A, = HLcosY/, 2.6.8.2.3
W, = YA, 26.8.2.4
D = Lcos@ 2.6.8.2.5
Qu = qD 2.6.8.2.6
C,=cL 26.82.7

csp = coeficiente sismico horizontal

cs, = coeficiente sismico vertical

Sha = Csn(Wa + Qa) 2.6.8.2.8
Sva = Cso(Wa + Qa) 2.6.8.2.9
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B=H/ianp=Hcotp 2.6.8.2.10

2
4, =" cothy, 2.6.8.2.11
Wy = YA, 2.6.8.2.12
Cp =cB 26.82.13
Shp = csn(Wp + Qp) 2.6.8.2.14
va = Csv(Wb + Qb) 2.6.8.2.15

2.6.8.3 Determinacion del factor de sequridad

El factor de seguridad se obtiene a partir de la ecuacion FS = X FR/Z Fy variando el angulo

0 (figura 15) hasta que se alcanza el menor valor de dicho factor de seguridad. Como la
superficie de falla del talud no es otro u otros métodos, para proceder a los ajustes
correspondientes.

El uso de la ecuaciéon FS = 2 F TF tiene la ventaja de que se pueden tomar en cuenta,
A

entre otras, las fuerzas sismicas, y que el procedimiento se programa facilmente en hoja de
calculo de una computadora.

2.6.8.4 Suelo friccionante

En un suelo friccionante se ha observado experimentalmente que la superficie de falla de
la cuha de deslizamiento tiende a ser plana (figura 2.6.8.4.1). Tomando en cuenta las
fuerzas indicadas en la figura 17 el factor de seguridad se define

Fs=2TR/ 2.6.8.4.2
Sea V=W+Q-S5, 2.6.84.3
YFr=(Wcosf —S,senf —U)tan¢ 2.6.8.4.4
Y. F, = Vsen6 + S, cosf 2.6.8.4.5
Fs = {cos0-Snsend-U)tan g 2.6.8.4.6

V sen6+Sp cos 6

(Vcos0-Spsenf—-U)tan ¢
V sen6+Sy cos
el menor valor de FS del talud en cuestion.

En la ecuacion FS =

se varia el angulo de 6 hasta que se obtengar

(VcosO—-Spsenf—-U)tan ¢
V sen 6+Sp cos@

Consideremos S;, = S, = U = 0 en la ecuacion FS =
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FS — (W+Q) cosBtan ¢ _ tan ¢ 26.84.7
(W+Q)senb tan 6

Figura 2.6.8.4.1 Talud de un suelo friccionante

(W+Q)cosftan¢g _ tan¢
(W+Q)senf  tan#@
cuano 0 = 60,,,,. Pero 0,,,, = B (figura 2.6.8.4.1). Por lo tanto

En la ecuacién FS = el factor de seguridad minimo FS,,,;,, se obtiene

FSpmin = 20 26.8.4.8

La ecuacién anterior indica que, un talud sometido s6lo a sobrecarga y peso propio, 0
sometido unicamente a peso propio, el factor de seguridad minimo depende soélo de la
relacion entre By ¢. Asi,

para f < ¢: FSpin > 1
paraf = ¢: FSpin =1
parafl > ¢: FSpin < 1

2.6.8.5 Férmulas para el cdlculo de las fuerzas en la cufia de deslizamiento

De acuerdo con la geometria de la figura 2.6.8.5.1 se tiene que
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__ Hsen(p-0)

sen Bsen @

y __ Bsen(180°-0)
L= sene
e=0—-a
A, = BH/2

A, = (BL'sena)/2

A :A1+A2
W =vyA
Q =qL' cosa

Sh = csn(W + Q)
Sy =W+ Q)
csp = coeficiente sismico horizontal

¢y = coeficiente sismico vertical

Figura 2.6.8.5.1 Geometria del talud

2.6.8.6 Suelo cohesivo

2.6.8.5.2

2.6.8.5.3

2.6.8.54
2.6.8.5.5
2.6.8.5.6
2.6.8.5.7
2.6.8.5.8
2.6.8.5.9
2.6.8.5.10
2.6.8.5.11

En suelos puramente cohesivos la posicion de la superficie de falla depende del angulo 3
del talud (figura 19). Asi, si 3 > 53° la falla pasa por el pie del talud (figura 2.6.8.6.1), mientras

que si B < 53° se presenta una falla por la base del talud (figura 2.6.8.6.2).
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Figura 2.6.8.6.1 Suelo puramente cohesivo

Beta > 53°

Figura 2.6.8.6.2 Falla por pie de talud g > 53°

Por lo tanto, para > 53° se pueden usar las graficas de Janbu o similares,
correspondientes a falla por el pie del talud.
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En cambio, para § <53° lafalla seria por la base del talud, y que se puede demostrar
tedricamente (Taylor, 1956; Juarez Badillo y Rico, 1986) que la superficie de falla tiende a
ser muy profunda (en un medio semifinito el radio del circulo tiende tedricamente a infinito);
el centro del circulo queda a la mitad de la base del talud. El factor de seguridad queda
dado

NgfC
F§ = —<L 2.6.8.6.3
Pd
s

.--"f |I

el f

st
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r I
g ¥y
.-"-’ -rn'
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Figura 2.6.8.6.4 Falla por pie de talud < 53°

Como se trata de condiciones no drenadas:

py =4 2.6.8.6.4
K

Ha = Uqlt 2.6.8.6.5

Aoy = LEEDE _ 2.6.8.6.6

c

Para A =0y B < 53°, la superficie de falla pasa por la base, el nimero de
estabilidad N ; es constante y toma el valor de N, = 5.525. Reemplazando con la ecuacion

Fs = Nes€ 26.86.7
Pd

FS = 3323¢ 26.86.8
Pd

. ., 5.525
En forma aproximada, la ecuacion FS = <

se puede poner

_ 5.525¢
"~ yH+q

FS 2.6.8.6.9
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2.7.- CALCULO DE ANCLAS

Previamente a realizar el calculo y analisis de anclas para la estabilizacion de un
talud es necesario comprender las diferentes teorias de empuje de tierras.

Cuando se presenta un desnivel, esto se puede resolver con un talud o con un
elemento de retencion.

Los parametros cohesion (c) y angulo de friccion interna (¢) son fundamentales en
la determinacion de la resistencia al esfuerzo cortante del suelo. La teoria de falla al
esfuerzo cortante es la mas aceptada en el campo de la geotecnia, entre las teorias de
resistencia al esfuerzo cortante destaca la ley de Mohr-Coulomb, utilizada en suelos y
rocas.

La determinacion correcta de este concepto es la base para la seguridad en la
construccion de obras civiles. La ley de resistencia al esfuerzo cortante propuesta por
Coulomb (1776) sigue una relacion lineal y es:

s = o tang 271

donde:

s es la resistencia al corte

o esfuerzo normal exterior

¢ angulo de friccion interna del material

Coulomb definié a la constante de proporcionalidad entre la resistencia al esfuerzo
cortante (s) y el esfuerzo normal exterior (o) en términos de un angulo de friccion interna
(¢), que lo definié como constante del material. Sin embargo existen materiales que no se
rige por la anterior relacién, por ejemplo la arcillas que presentan una resistencia al corte
aun cuando el esfuerzo normal sea nulo; Coulomb observé que en arcillas francas, la
resistencia parecia ser independiente de cualquier presion exterior actuante en ellas; esto
daba indicios de que en dichos materiales parecia existir solo cohesidon como si en ellos
¢=0, por lo tanto la ley de resistencia para este tipo de suelo

Ss=c¢ 2.7.2

En general los suelos presentan caracteristicas mixtas, es decir presentan cohesion
y friccién interna a la vez por lo que se les puede asignar una ley de resistencia que sea
una combinacién de las ecuaciones 3.2 y 3.3; conocida generalmente como la ley de
Coulomb

s =c+otang 2.7.3
Los parametros mecanicos que determinan la resistencia del material son la
cohesién y el angulo de friccidon interna, estos parametros se obtienen a partir de pruebas

de laboratorio realizadas a muestras obtenidas del lugar del proyecto mediante
exploraciones geotécnicas.
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2.7.1 Teorias de empuje de tierra

Un aspecto importante para el analisis de excavaciones y sobretodo el disefio de
anclas es el empuje de tierras que se presentan al realizar el movimiento de material, es
importante determinar con precision las presiones que la tierra ejerce sobre elementos de
retencién encargados de soportarla. En la actualidad las estructuras de soporte han sido
disefiadas a partir de las teorias expuestas por Rankine y Coulomb, distan de ser dptimas
y estan afectadas de hipotesis que estan lejos de representar un ideal de perfeccion en lo
que refiere un acercamiento a la realidad; pero, en muchos casos, son las de mas facil
aplicaciéon y manejo, en principio, resulta animador para el ingeniero (E. Juarez)

Los diagramas de presion aparente en elementos de retencidon han ido
evolucionando y sufrido cambios desde aquel remoto modelo de Terzaghi en 1967. Estos
son la herramienta de mayor uso para el disefio de sistemas de retencion.

2.7.1.1 Estado de empuje en reposo

Empuje en reposo se refiere al estado de esfuerzos o de deformaciones que existen
en la masa de suelo antes de realizar una excavacion o construir una estructura. Este
estado de esfuerzos se muestra como el circulo “O” del diagrama de Mohr de la Fig.
27111

El coeficiente de empuje en reposo KO ha sido determinado con la siguiente relacion:

Ky =1—sen¢g 271.1.2
Donde:
¢ angulo de friccion efectivo del suelo

2.7.1.2 Estado de empuje activo

Es el valor minimo posible que el empuje horizontal puede alcanzar a cualquier
profundidad. Este estado se desarrolla cuando la pared, muro o ademe se desplaza o gira
hacia afuera del suelo, permitiendo que el suelo se expanda horizontalmente en la direccion
del movimiento del muro. El estado de esfuerzos resultante se presenta en el diagrama de
Mohr de la Fig. 2.7.1.1.1 como el circulo “A”. Cuando un plano vertical, como lo es un muro
flexible se flexiona por la accién del empuje horizontal cada elemento de suelo se expande
lateralmente en direccion del movimiento, movilizando su resistencia al esfuerzo cortante,
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produciendo una consecuente reduccién del empuje lateral. El valor minimo posible se
alcanza cuando se moviliza el maximo esfuerzo cortante y se presenta un estado de falla.

En la Fig. 2.7.1.1.1 se muestra la orientacion del plano de falla referido al circulo de
Mohr, cuyo coeficiente se expresa como:

K, = tan?(45° — 2 2712

2.7.1.3 Estado de empuje pasivo

Es el valor maximo posible que el empuje horizontal puede desarrollar cuando la
pared, muro o ademe se desplaza o gira contra el suelo, comprimiendo a éste
horizontalmente. El estado resultante es el empuje pasivo. En la Fig. 2.7.1.1.1 del diagrama
de Mohr el circulo “P” representa este estado. Si el plano vertical del muro se desplaza
contra el suelo, como en el caso del empotramiento de una tablestaca o la reaccion de un
muerto de anclaje, el empuje lateral se incrementa hasta alcanzar la resistencia al esfuerzo
cortante del suelo. El valor maximo posible se alcanza cuando se moviliza el maximo
esfuerzo cortante y se presenta un estado de falla.

El coeficiente de empuje pasivo se presenta graficamente en la Fig. 2.7.1.1.1 y cuyo
valor respecto al circulo de Mohr es:

K, = tan?(45° + 3 2713

Figura 2.7.1.1.1 Estado activo, pasivo y reposo
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2.7.1.4 Teoria de Rankine

La teoria de Rankine se fundamenta en la suposicion de que el muro o ademe no
produce cambios en el plano de contacto entre muro y suelo; también supone que en la
corona del muro o ademe la superficie del terreno es un plano, horizontal o inclinado y la
superficie de falla también es plana. Cuando en la teoria de Rankine se alcanza uno de los
estados limite se desarrollan las superficies de falla que se presentan en la Fig. 2.7.1.4.1

o ¢
45‘5 45+3
v ¢
N NN T A
Relleno
z
o=y H 90+¢) 90+¢)

vAa

! ¢ i
t - 63 ’ 63 63’

«——— o= —» (2

(a) (b)

(c) (d)

Figura 2.7.1.4.1 Estados limite de falla de Rankine. (a) elemento en suelo granular; (b) circulos de Mohr para los
casos activo y pasivo; (c) y (d) planos de deslizamiento para los casos activo y pasivo

La teoria de Rankine se caracteriza por los dos estados limite de equilibrio plastico,
el estado natural del suelo se representa por un prisma a cierta profundidad sometido a una
presion vertical la cual es el producto de su peso especifico por la profundidad a la que se
encuentra el prisma

o, =Yh 27142
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Esta presion vertical esta asociada a una presion horizontal oh. La relacion entre la
presion vertical y horizontal es un coeficiente K que en el estado de reposo se le denomina
KO

El empuje de reposo se refiere al estado en que los desplazamientos del elemento
de retencién son igual a cero, para su calculo se utiliza laec 3.9

Eo =5 YmKoH? 2.7.1.4.3
K, = % 27144
donde:

Ko coeficiente de presion de tierras en reposo

Oh esfuerzo horizontal

oy esfuerzo vertical

Ym peso volumétrico del suelo

Suponiendo un elemento de retencion en una masa semi-infinita de suelo como se
muestra en la figura 2.7.1.4.1. Si el elemento de retencién se mueve hacia la izquierda, se
producira una reduccion de la presion horizontal. A medida que el elemento de retencién se
desplaza, la masa de suelo entra en equilibrio plastico, llegando al limite de falla, en ese
momento la relacion entre la presion horizontal y la presion vertical se indica con el
coeficiente de presién de tierras activo ka.

Ko = tan? (45 - 2) 27.1.45

Si el elemento de retencion se mueve en direcciéon de la masa de suelo, la presiéon
vertical permaneceria constante y la presién horizontal aumentaria hasta llegar a la linea
de falla, en este caso la presion horizontal sera mayor que la presion vertical, la relaciéon
entre ambas presiones esta dada por el coeficiente de presién de tierras pasivo, kp.

Ko = tan? (45 +2) 27.1.46

2.7.1.5 Empuje de tierras (Diagramas de presion aparente)

Los diagramas de presion aparente actuan en las paredes verticales de la
excavacion, para disefiar cualquiera de los sistemas de contencién mencionados dentro de
los subcapitulos anteriores, es indispensable determinar las fuerzas producidas por el
empuje lateral de la tierra contenida.

El tema del disefio de soporte lateral de las excavaciones con paredes verticales es
un tema que ha mantenido ocupada la atencion de ingenieros constructores desde hace ya
un par de siglos, Charles Coulomb propuso en 1776 un método para determinar el empuje
lateral de la tierra sobre muros de contencion rigidos, al aplicar este método se encontraron
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que los valores de los empujes teéricamente calculados eran, generalmente, menores que
los reales; derivé en algunas fallas de las excavaciones debidas a la ruptura de puntales.
El método de Coulomb fue abandonado debido a las respuestas que habian tenido las
estructuras que siguieron este método, que siguieron usando el método empirico basado
en experiencia y observaciones anteriores.

Afos mas tarde, Rankine en 1857, publicé su nuevo modelo tedrico basado en un
analisis matematico mas elegante; esta nueva teoria corrié en el mismo destino que la de
Coulomb. Evidentemente fue abandonada a teoria y se siguieron realizando excavaciones
en base al conocimiento empirico.

Fue hasta 1936, cuando el padre de la mecanica de suelos K. Terzaghi, en el
Instituto Tecnoldgico de Massachusetts, demostré la influencia de los desplazamientos de
la estructura de contencion en la estructura de contencién en la magnitud y distribucion de
la presién lateral ejercida por la tierra sobre la propia estructura.

Midio las reacciones en los apoyos de una pared movil en una caja llena de arena,
y comparandola con los valores tedricos obtenidos de las ecuaciones de Rankine,
establecid dos conclusiones de relevancia en la practica.

1.-Si la pared rigida se desplaza paralelamente a si misma como se observa en el
diagrama (a) de la figura 2.7.1.4.1 , en un orden de 0.001H a 0.002H ,donde H es la altura
de la pared, la magnitud del empuje total y la distribucion de la presion lateral son iguales a
las obtenidas con el modelo tedrico de Rankine. Implica que basta un pequefio
desplazamiento lateral del muro para crear en la masa de suelo el estado de deformacion
plastica ideal que supone la teoria.

2.-Cuando el desplazamiento de la pared rigida se produce girando alrededor de un
eje horizontal coincidente con su lado inferior, en una cantidad &I, como se muestra en el
diagrama (b) de la figura 2.7.1.5 se obtiene el mismo diagrama de distribucion lineal con
igual magnitud del empuje total que se obtiene con la teoria de Rankine.
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Figura 2.7.1.5 Influencia del desplazamiento del muro en la distribucion de la presién lateral activa.
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Estas dos formas de desplazamiento: traslacién y rotacion respecto a la base, se
presentan en muros de contencion rigidos; es decir de mamposteria y concreto, en los que
la estabilidad depende solamente del peso propio, es decir que en la cara libre no existe
algun soporte que restrinja el desplazamiento.

En cambio en excavaciones con un sistema de contencién a base de soportes como
lo pueden ser anclas, puntales, troqueles o ademadas, que son mas flexibles, al ir
colocando los elementos de la parte superior se restringe el desplazamiento en esta parte
y, a medida que continia profundizandose la excavacion y se van colocando mas
elementos de contencion, la parte inferior del ademe o pila se desplaza girando alrededor
del punto de apoyo de los elementos de contencidn superiores.

Las mediciones experimentales del empuje ejercido por el suelo indican que si la
pared se desplaza en su parte inferior la distribucion de la presion sigue una ley curva,
semejante a una parabola; como se ilustra en el diagrama (c) de la figura 2.16. La magnitud
del empuje total observado Ear, dado por el area bajo la curva, llega a ser aproximadamente
10% mayor que la del diagrama triangular tedrico de Rankine Eat. El punto de aplicacién
del empuje Ear se encuentra a una altura aproximada de 0.45H sobre la base de la pared
movil.

La flexibilidad de los elementos verticales induce desplazamientos adicionales del
suelo en contacto con el elemento, formando superficies de curvatura variables,
dependiendo de la flexibilidad de estos elementos, de la posicion de elementos de apoyo
(ancas, puntales) y de la carga aplicada al ser colocados. Tal heterogeneidad de los
desplazamientos del sistema de soporte origina igual heterogeneidad de las curvas de
distribucién de la presion de la tierra.

Ante esto se han ido realizando y proponiendo diagramas de presion simplificados
para el disefo de sistemas de soporte temporal de excavaciones.

2.7.1.6 Modelo de Terzaghi, 1967

El primer diagrama en realizarse fue el propuesto por Terzaghi y Peck derivado de
las excavaciones hechas en las arcillas de Chicago, que es un diagrama trapecial.

Para un caso mas general de un suelo cuya resistencia al corte esta constituida por
cohesion y friccién presentaron los diagramas que se muestran en la figura 2.7.1.6.1
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Figura 2.7.1.6.1 a) Diagrama teérico de Rankine para suelo cohesivo-friccionante b) Diagrama trapecial envolvente
de presion redistribuida obtenido de (a)

El valor del empuje activo tedrico es el area del triangulo de presiones, OBC expresado por:

Eq = 0.5(yHK, — 2¢,/K,) (H — yzj() 2.7.16.2

Esta ecuacion permite definir el diagrama trapecial de presion redistribuida para
cualquier caso de suelo homogéneo, cuya resistencia al corte pueda variar entre la de una
arena sin cohesién (c=0) y una arcilla sin friccién (phi=0), cuando el nivel freatico es mas
profundo que la excavacion.

Al paso de los anos se han cuestionado y estudiado las publicaciones de grandes
investigadores y cientificos, esto ocurre también en la geotecnia, donde los diagramas
publicados por Terzaghiy Peck en el ya lejano 1967 han sufrido modificaciones por diversos
autores. En la Tabla 2 se presenta una comparativa evolutiva del calculo de empuje lateral
en las paredes de excavacién, comenzando por la propuesta por Terzaghi y Peck y su
trabajo en el metro de Chicago, hasta la propuesta por Sabatini en 1999 publicado por la
FHWA
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Reference by b- bs Range of Total load
maximum pressure
ordinate. p

Terzaghi and Peck 0.25 0.50 0.25 0.2vH - 0.4vyH 0.15yH? - 0.30yH?
(1967)

Schnabel (1982) 0.20 0.60 0.20 0.2yH™ 0.16yH"
Winter (1990) 0.20 0.60 0.20 2vH - 0.32yH™ 0.16yH* - 0.26yH”
Ulrich (1989) 025 | 050 | 025 0.2yH - 0.4yH 0.15yH? - 0.30yH?
FHWA-RD-75-130 0 1.0 0 0.15yH - 0.30vH 0.15yH" - 0.30yH’
(1976)

This work @ 0.17@ | 0.66 | 0.17# 0.2vH - 0.4vH 0.17yH? - 0.33yH?

Notes: (1) Assumes y= 19.6 kN/m’
(2) Diagram for multiple levels of ground anchors
(3) Assumes H, = H/4 (see figure 27)
(4) Assumes Hy: = H/4 (see figure 27)

——
b,H
H B byH
byH

Tabla 2 Resumen de diagramas de presién aparente para excavaciones temporales en arcillas duras

2.7.2 Revisién y analisis de anclas

2.7.2.1 Fuerza de anclaje

Consideremos el talud de la figura 2.7.2.1.1. Considerando una superficie de falla
plana, el factor de seguridad se define

_ Y FR+AN

FS S Fa

27212

donde AN es la fuerza resistente (en kN/m) proporcionada por el sistema de anclaje.
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Superficie de falla supuesta

Ancla

Figura 2.7.2.1.1 Fuerzas que actian en el cuerpo del talud

De acuerdo con la figura 2.7.2.1.1

V=W+Q-S, 27213
YFr=cL+ (Vcos6-Shsen6-U)tan ¢ 27214
ZFa=Vsen6+ Shcos 0 27215

El factor de seguridad del talud se calcula variando el angulo 6 hasta que se obtiene
el factor de seguridad minimo.
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2.7.2.2 Determinacion de la fuerza de subpresion hidrdulica

Consideremos que la condicion hidraulica es la mostrada en la figura 2.7.2.2.1

Figura 2.7.2.2.1 Fuerzas de subpresion

L= send
u, =aH,'z,

Hw'

27222

27223

27224

58




2.7.2.3 Férmulas para el cdlculo del factor de sequridad

Para el empleo de las ecuaciones 2.7.2.1.4 a 2.7.2.2.2 se pueden utilizar las

siguientes formulas (figura 2.7.2.3.1)

(Ms estabilidad de taludes figuras 140101)

Figura 2.7.2.3.1 Geometria del talud

E=0—-a
_H
tan S
LM
seng

_sen(180°- S +a) L
sene 1

L,

2.7.23.2

27233

27234

2.7.2.3.5
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y = Lsen(5-0)

G=Xtana
H+G
L= send
X, =L,cos0
_H+G
> tan®
W=vA
C=clL

Csh = coeficiente sismico horizontal
Csv = coeficiente sismico vertical
Sh=csh (W +Q)

Sv=csv (W+Q)

Si Xa—B <X
ALY
2
Si X;—-B>X
A:(H +2G)X3_HZB_BG_XG

2.7.2.3.6

2.7.2.3.7

2.7.2.3.8

2.7.2.39

2.7.2.3.10

2.7.2.3.11
2.7.2.3.12

2.7.2.3.13
2.7.2.3.14

2.7.2.3.15

2.7.2.3.16
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2.7.2.4 Andlisis de la fuerza de anclaje

Supongamos que hacemos el analisis de estabilidad de un talud y que, usando la
ecuacién 1 con AN = 0 obtenemos un factor de seguridad FS menor que el factor de
seguridad de disefio FSq. Si decidimos usar un sistema de anclaje, usamos la ecuacion 1
con FS = FS,. Con las ecuaciones 2.7.2.1.4, 2.7.2.1.5 y 2.7.2.4.1 variamos AN y 6 hasta
que se satisfaga la siguiente expresion

>F, + AN
FS,=—*" ~—— 2.7.2.41
>F,
2.7.2.5 Anclas de tension
La fuerza de anclaje esta dada por
AN =T, tang 2.7.2.5.1

y1

(Anclas de tension figuras 140301)

Figura 2.7.2.5.2 Geometria del talud con anclas
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Tn = fuerza normal (kN/m) sobre la superficie de falla del talud, proporcionada por el sistema
de anclaje

Pero (figura 2.7.2.5.2)

T, =T cos(90°—60-17)

donde T (en kN/m) es la fuerza de tensién en el sistema de anclaje. Sustituimos en
la ecuacién 2.7.2.5.1 y despejamos T

T= AN 27253

- cos(90° -0 —n)tanp

T es la fuerza de tensién en el sistema de anclaje (figura 2.7.2.5.2), en kN/m. La
fuerza en un ancla sera igual a T multiplicada por la distancia horizontal entre anclas y
dividida entre el numero de hileras de anclas. Denominemos por T4 la fuerza de tension en
un ancla.

El area A de un ancla la obtenemos

A = TI(I:SV) 27254

y

La longitud de empotramiento de un ancla, L., se obtiene de la siguiente forma (figura 5)

1 1
T, = ?adhwl (,c+0, tanS)L, + Fs. Do Avuibo 27255

w1 = perimetro de la pieza
¢ = cohesioén del suelo
04 = presion media de confinamiento sobre el area lateral del ancla

0 = angulo de friccion interna entre suelo y ancla
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a1 = coeficiente que depende de la consistencia del suelo

De acuerdo con la figura 2.7.5.2.11

Xy = ! 2.7.256
tan
A 27.2.5.7
tan
Yer = Xg, tand 2.7.2.5.8
Ye =W __tang 27259
Xg1 — Xgj
Yy, + Xtan
I e/ 2.7.2.5.10
tan@ +tann
| . |
A4
y , G
. Ay \ « I
S Bl Ti ,,,,, .
o |
1 } ‘I
H L 02 | |
! vl

\/
Bulbo
Le

L=L"+Lb+Le

4
" e

(Anclas de tensién figuras 140301)

Figura 2.7.2.5.11 Obtencién de la presion media a la mitad de Le
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— Xg1 — Xp
cosn

L
Xas = Xg, +LL’+Lb +2‘*Jcosn
Yaa =Yu t (XA4 - XA1)tana
Xpr = Xg; + (L'+Lb)cosn

Yo =Yat (XAZ —Xal )tana

Yer = Ya _(XAZ - XB1)tan77

Si Xasa—Xa1 < X
1 Le
Pa=q+7| Yaa =Y T L+Lb+7 senn
Si Xaa —Xa1 > X
Le
Pys = q+7{X tana+H -y, +LL'+Lb +2JSGHUJ

Si Xaz—Xa1 <X

P, =0+ (yAz - yE2)7

Si Xao—Xa1> X

2.7.2.512

2.7.2.5.13

2.7.2.514

2.7.2.5.15

2.7.2.5.16

2.7.2.517

2.7.2.5.18

2.7.2.5.19

2.7.2.5.20
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P, =0+(H+ X tanar—ye, )y 2.7.2.5.21
o, = p\,4(Kosen277+c0s2 77) 2.7.2.5.22

&, = Poo(K, cos® 77+ sen’n) 2.7.2.5.23

Pp = presion pasiva sobre el bulbo, dada por

P, =N,0, +2¢, /N,

2.7.2.5.24
N, = tzzgz 2.7.2.5.25
De acuerdo con la figura 2.7.2.5.11, la longitud total del ancla, L, vale
L=L+Ls+Le 2.7.2.5.26

Para obtener la longitud L del ancla, damos un valor a L, y suponemos una magnitud de Le;
a continuacion usamos las ecuaciones 2.7.2.5.6 a 2.7.2.5.26 para calcular T hasta que

Para obtener la longitud L del ancla, usamos la ecuaciéon 2.7.2.5.5 procediendo por
iteraciones dando diferentes valores a L., hasta que la magnitud calculada de T1 con la
ecuacién 2.7.2.5.5 coincida con la magnitud de T4 determinada a partir de la ecuacién
2.7.2.5.3 (T1 es igual a T multiplicada por la separacién horizontal de las anclas y dividida
entre el numero de hileras). Para lograr lo anterior, se da un valor a L, y se aplican las
ecuaciones 2.7.2.5.6 a 2.7.2.5.26.

1 1
T, =F5adhwl(alc+a4 tand)L, +§pppAbulbo 2.7.2.5.27
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2.7.2.6 Anclas en roca

Consideremos una masa de roca con una discontinuidad (figura 6). La discontinuidad forma
un angulo 8 con la horizontal. El procedimiento de analisis es similar al de los incisos
anteriores, pero ahora la superficie de falla tiene una inclinacién definida 6.

Discontinuidad

Ancla

Figura 2.7.2.6.1 Masa de roca con ua discontinuidad

Sean ¢y ¥ @b los parametros de resistencia en la fisura de la roca. El factor de seguridad lo
hallamos con las ecuaciones 2.7.2.6.2 a 2.7.2.6.5

_ SF, + AN
sF,

FS 2.7.26.2

donde AN es la fuerza resistente (en kN/m) proporcionada por el sistema de anclaje.

V=W+Q-S, 2.7.26.3
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YXFr=cpL + (V cos 0 - Sy sen 0 - U) tan ¢p 2.7.26.4

SFa=Vsen0+ S, cos0 2.7.2.6.5

La fuerza de anclaje la hallamos despejando AN de la ecuacion 2.7.2.6.6

Fs, = ZF;;AAN 2.7.266
AN =(FS, )=F, —2F, 27.26.7
La fuerza de tensién en el sistema de anclaje con la ecuacion 2.7.2.6.8

T AN 27268

- cos(90° -0 —n)tanp

T es la fuerza de tension en el sistema de anclaje (figura 2.7.2.5.2), en kN/m. La fuerza en
un ancla sera igual a T multiplicada por la distancia horizontal entre anclas y dividida entre
el numero de hileras de anclas. Denominemos por T4 la fuerza de tension en un ancla.

El area A de un ancla la obtenemos

A = T'(lfzsy) 2.7.26.9

y
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La longitud de empotramiento de un ancla, L., se obtiene de la siguiente forma (figura

2.7.2.5.11)

1 1
T1 = ?adha)l (a1C+O'4 tan5)Le + Kp ppAbuIbO

w1 = perimetro de la pieza

¢ = cohesion del macizo rocoso

04 = presion media de confinamiento sobre el area lateral del ancla
0 = angulo de friccion interna entre roca y ancla

a1 = coeficiente que depende de la consistencia de la roca

El resto del procedimiento es similar al empleado en incisos anteriores.

2.7.2.6.10
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3.- Marco metodoldégico

En este capitulo se tratara de establecer una metodologia para resolver el caso de
estudio y ademas de poder identificar la problematica de la estabilidad de un talud y como
darle solucion a la estabilidad por medio del disefio de anclas.

Es necesario realizar una exploracién geotécnica de manera que se puedan obtener
las propiedades del suelo a analizar, cabe mencionar que el numero de estudios asi como
el numero de pruebas de laboratorio dependera del presupuesto que se tenga.

Existen diversos sondeos que se pueden realizar en campo el mas comun y eficiente
es la Prueba de Penetracion Estandar (SPT) el cual tiene como objetivos obtener la medida
de la resistencia con un muestreador en un suelo, tomar muestras representativas del suelo
y hallar la correlacién entre el numero de golpes, N, medido y la compacidad, el angulo
interna y la resistencia a la compresién simple por medio de tablas, asi como saber bajo
qué condiciones se presenta el talud, si esta bajo presencia de agua o no.

Es necesaria también en dado caso se tenga una roca, la elaboracion de un estudio
de geologia estructural para obtener el perfil geolégico del sitio.

Una vez realizado el sondeo elegido por el ingeniero, se procedera a llevar las
muestras obtenidas por la prueba al laboratorio, donde realizaran diversos estudios para
analizar las pruebas. Un estudio muy comun es realizar ensayo triaxiales para obtener las
propiedades mecanicas de las diferentes muestras.

Por otra parte, es necesario realizar una clasificacion del suelo en base a las
muestras obtenidas para realizar una representacion grafica de la estratigrafia del suelo,
esta clasificacion puede estar regida por algun criterio como el SUCS o el AASHTO.

Es necesaria la obtencidn de los limites liquido y plastico para saber las condiciones
de los diferentes estratos y estos limites se obtienen mediante la prueba de plasticidad.

Una vez obtenidos todos los resultados arrojados por las pruebas de laboratorio, se
realizara un dibujo de manera esquematica el talud, dicho esquema debera contener todos
los datos necesarios para poder someter cualquier método convencional y calcular el factor
de seguridad.

Se debe determinar si la estructura en cuestion es capaz de sostenerse por si
misma. Si no lo es, se debe elegir un método para estabilizar el talud. Ya que se haya
elegido un método para el andlisis de estabilidad y se haya obtenido el factor de seguridad,
se comprara con un factor que sea mayor a 1.2 para fines de seguridad, si se encuentra
por debajo de 1 quiere decir que la estabilidad del talud esta en riesgo y es necesario de
algun método de estabilizacion. Los parametros necesarios para una comparacion
dependeran de la experiencia del ingeniero que esté llevando acabo, ya que estos
parametros no se han estudiado tan a fondo para establecer un parametro absoluto
(Deméneghi 2014). Ahora se procedera a dar una solucion a la estabilidad para mejorar el
factor de seguridad, existen diversos procesos constructivos y soluciones geotécnicas para
estabilizar un talud, el que propone este trabajo es el de estabilidad de taludes por medio
de anclas.
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Metodologia para
estabilidad de taludes
con anclas

Estudios de campo
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Pruebas de
Laboratorio
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Elegir un

~——»{ procedimiento de
establizacion
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Talud estabilizado

No se requiere de un
procedimiento de
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Figura 3.1 Diagrama de flujo de metodologia alternativa propuesta
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4 .- Caso de Estudio

4.1 Aspectos generales del proyecto

El proyecto consiste en dar una solucion al problema presentado en el predio
ubicado en Raquel Banda Farfan N° 12, interior 12, en la colonia Bosques de Tarango, el
problema consiste en la estabilizacion de un talud el cual fallo por saturacion del suelo
debido a las intensas lluvias que se presentaron en ese tiempo lo cual produjo un aumento
en el peso de la masa del suelo y aumento del empuje activo provocando una falla por
rotacion la cual fue subita y se perdié la mitad del jardin de la parte trasera de la casa el
cual esta localizado en el talud de una cafada, es de vital importancia que se estabilice el
talud por que se podrian presentar mayores problemas en la casa debido a que podria
presentarse una falla mayor y que la casa caiga a una cafiada de 30 metros de profundidad
y se produzca una catastrofe. Es necesario la realizacion de estudio de campo y de
laboratorio para poder obtener las propiedades del suelo y asi elaborar una solucion bien
sustentada. Todo el estudio del caso se hara entorno a la estabilizacion de un talud.

4.2 Zonificacion del suelo donde se encuentra el proyecto

El predio como se comentd anteriormente se encuentra ubicado en Raquel Banda
Farfan N° 12, interior 12, en la colonia Bosques de Tarango.

, snaoi
aeet® Yaa
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en D\n’bni
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Figura 4.2.1 Ubicacién del predio para caso de estudio
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El desarrollo del proyecto se ubica dentro de la zonificacidon de lomas (Zona I) segun

el Reglamento de Construcciones del Distrito Federal (RCDF), como se observa en la figura

422

Figura 4.2.2 Zonificaciéon del tipo de suelo para el Distrito Federal
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También se presenta un croquis esquematico del predio a estudiar en el caso de
estudio, asi como marcar el lugar donde se realizaron los estudios de campo para obtener

las propiedades del suelo.

BOSQUES DE TARANGO

CALLE RAQUEL BANDA
FARFAN # 100

Figura 4.2.3 Croquis esquematico del predio y lugar donde se realizaron los estudios de campo

RIO O BARRANCA

CASA

EL ENCINAL # 10
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4.3 Estudios de campo y trabajos de laboratorio

Se realizaron estudios de SPT (Standard Penetration Test) con la finalidad de saber
la estratigrafia del sitio, la compacidad relativa del suelo, consistencia del suelo y para
obtener muestras alteradas para su uso en el laboratorio, estos resultados arrojados por la
prueba de penetracion estandar se muestran en la siguiente a continuacion en la tabla 3.

TABLA 1
SOMDED SFT-1

OBRA MURC DE RETENCION
UBICACION: RAQUEL BANDA FARFAN N
102 INT 10

BOSQUES DE TARANGO

CELEGACION ALVARC CBREGON

MEXICO. D F
Estrato [Frofundidad  de| Desoripdon Mo. de | Compacidadc | Contenide | SUCS |Limite | Limite | Indice % % Arena | % Finos
8 golpes cons istencia de agus liguide | plastico | plastico | Grava
m N % % % % G ] F
1 0 240 [Rellenc de arcilla limos a café oscuro, con T Media 2010
Fava
2 240 420 |Rellenc de arcilla limos a café cscuro, con 4 Blands 2550
Fava
3 420 €80 |Rellenc de & cilla limos a café oscuro, con [:] Media 4270
poca griava
4 6.60 7.20 [Rellenc de orcilla limos s café oscuro g Media a firme 2780
5 720 7.80 |Relleno de arcilla limes a café cscuro, con 7 IMedia 3548
Favs
< 7.50 5.40 |Rellenc de arcilla limos a café oscuro 8 Media 4470
T 8.40 10.20 |Arcilla srencs s café oscurs, con grava 12 Firme 2500
g 10.20 | 11.40 |Arcilla arenclimosa cafe i Muy firme 21.40 CL 425 19.4 231
g 11.40 | 1280 [Arena limoarcillesa café 25 Semicompacts 2410
10 11.40 | 20,00 |Arena limoarcillesa café, congrava 33 Compacta 2380 S 50 57.0 320

Frofundidad del nivel de agua frestica: Mo se encontrd
No. de golpes de |a prusba de penstracion estandar

M=
5 =% de aena
F =% definos

Tabla 3 Resultados arrojados por la prueba SPT

De acuerdo con el perfil estratigrafico de la tabla 3, el subsuelo en el sitio corresponde
a la zona | (zona de lomas) del Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal, y
esta formado por un relleno de arcilla limosa café oscuro, de consistencia blanda a firme,
hasta una profundidad de 8.4 m. Subyace un relleno de arcilla limosa café oscuro, de
consistencia firme, hasta 10.2 m. Bajo éste se encontrdé una arcilla arenolimosa café de
consistencia muy firme, hasta 11.4 m. De esta profundidad y hasta 20 m aparece una arena
limoarcillosa café, con grava, en estado medianamente compacto a compacto. Las
muestras extraidas del sondeo se utilizaron para someterlas a las siguientes pruebas:
contenido natural de agua, clasificacién visual y al tacto, granulometria y limites de
plasticidad. Los resultados de estos ensayes se muestran en la tabla 4.

También en la tabla se presenta la estratigrafia del suelo agrupada por estratos para
tener una vista de manera general del problema que vamos a atacar.

Se realizaron estudios de contenidos de agua para saber bajo qué condiciones se
encontraba el talud y si el suelo encontraba saturado asi como para saber a qué profundidad
de se encontraba el nivel freatico (NAF) como se puede apreciar en la tabla 4

Como se puede observar en la tabla 4 el nivel fredtico (NAF) se encuentra por debajo
de los 12 metros debido a que ninguna de las muestras se encuentra saturada por lo que
se podra realizar el analisis del talud bajo condiciones no drenadas y que no se encuentra
saturado.
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MUESTRA PROFUNDIDAD (m) | CAPSULA | Wcap | Wcap +sh | Wcap +ss " CLASIFICAGION VISUAL
DE A No. g ] ]
1 0.00 0.60 151 20.47 62.89 55.65 20.58 ARENA MEDIA A FINA POCA GRUESA COLOR CAFE OSCURO CON LIMO
2-D 0.60 1.20 17 20.39 65.97 58.33 20.14 ARENA MEDIA A FINA POCA GRUESA COLOR CAFE OSCURO CON LIMO
2E 0.60 1.20 100 19.72 61.18 54.62 18.80 ARENA MEDIA A FINA POCA GRUESA COLOR CAFE OSCURO CON LIMO
3 120 180 7 20.49 8142 7129 19.04 ARENA MEDIA A FINA POCO GRUESA ARCILLOSA COLOR CAFE OSCURO CON CON
RAICES.
4 180 240 66 20.42 6781 59.57 21.05 gl;i{l;kg ;ZI(S)II:SSAg/-_\FI—jI'E\A.(aSIﬁlJRO DE BAJA PLASTICIDAD CON ARENA MEDIA A GRUESAYY
5 2.40 3.00 9% 20.04 88.25 72.34 30.42 ARCILLA COLOR CAFE OSCURO DE BAJA PLASTICIDAD CON ARENA MEDIA A GRUESA.
6 3.00 3.60 130 20.32 86.29 72.71 25.92 ARCILLA COLOR CAFE OSCURO DE BAJA PLASTICIDAD CON ARENA MEDIA A GRUESA.
7 3.60 . 1 20.45 61.38 51.47 33.25 A&g&;&%%lf&éﬁFE OSCURO DE BAJA PLASTICIDAD CON ARENA MEDIA A FINA CON
8D 4.20 4.80 3 12.37 56.09 43.94 38.49 ARCILLA COLOR CAFE OSCURO DE BAJA PLASTICIDAD CON ARENA FINA.
8E 4.80 5.40 108 19.84 59.45 47.39 43.77 ARCILLA COLOR CAFE OSCURO DE BAJA PLASTICIDAD CON ARENA FINA.
9D 4.80 5.40 101 20.34 69.66 54.89 42.75 ARCILLA COLOR CAFE OSCURO DE BAJA PLASTICIDAD CON ARENA FINA.
9E 4.80 5.40 15 11.88 62.25 45.2 51.17 ARCILLA COLOR CAFE OSCURO DE BAJA PLASTICIDAD CON ARENA FINA.
10-D 5.40 6.00 93 19.94 57.13 45.68 44.48 ARCILLA COLOR CAFE OSCURO DE BAJA PLASTICIDAD CON ARENA FINA.
10E 5.40 6.00 135 20.82 66.96 53.03 3035 ,:AIE([:)IIIALA COLOR CAFE OSCURO DE BAJA PLASTICIDAD CON POCA ARENA GRUESA A
11D 6.00 6.60 74 20.23 1372 3715 38.83 QEE:;LA COLOR CAFE OSCURO DE BAJA PLASTICIDAD CON POCA ARENA GRUESA A
E 6.60 6.60 124 19.83 68.43 5783 27.89 /:AIE([J)IIIALA COLOR CAFE OSCURO DE BAJA PLASTICIDAD CON POCA ARENA GRUESA A
120 6.60 720 108 19.93 68.43 5783 27,07 QIE(SII;LQ&?EZEEQFE OSCURO DE BAJA PLASTICIDAD CON POCA ARENA GRUESA A
12-E 6.60 7.20 83 19.99 58.13 48.42 34.15 Q’Egtl'é‘g'\? égivig':isojgzg?_[ﬁ ;ﬁ‘:ﬁ ELOA’\? ;ﬁgg‘g CON POCA ARENA GRUESAA
13-D 7.20 7.80 113 20.11 66.27 54.1 35.80 ARCILLA COLOR CAFE OSCURO DE BAJA PLASTICIDAD.
13E 7.80 7.80 85 19.83 74.47 59.88 36.43 ARCILLA COLOR CAFE OSCURO DE BAJA PLASTICIDAD.
14-D 7.80 8.40 68 20.3 71.27 54.77 47.87 ARCILLA COLOR CAFE OSCURO DE BAJA PLASTICIDAD.
14-E 7.80 8.40 112 20.59 68.84 54.68 41.54 ARCILLA COLOR CAFE OSCURO DE BAJA PLASTICIDAD.
15D 8.40 9.00 110 19.39 83.83 70.41 26.30 ARCILLA COLOR CAFE OSCURO DE BAJA ALTA PLASTICIDAD.
15-E 8.40 9.00 115 20.26 90.82 76.47 25.53 ARCILLA COLOR CAFE OSCURO DE BAJA ALTA PLASTICIDAD.
16 9.00 9.60 97 19.86 78.71 68.71 20.47 ARENA MEDIA A FINA ARCILLOSA COLOR CAFE OSCURO.
17 9.60 10.20 19 20.76 66.2 57.2 24.70 ﬁ@'b@:&ﬁ%gﬁ;gs:ﬁ lﬁglf:f\"BA‘JA PLASTICIDAD CON POCO ARENAMEDIA A
18D 10.20 10.80 139 20.36 68.74 58.01 28.50 ARCILLA COLOR CAFE CLARO DE BAJA PLASTICIDAD.
18-E 10.20 10.80 81 20.28 65.49 56.58 24.55 ARCILLA COLOR CAFE CLARO DE BAJA PLASTICIDAD.
19-D 10.80 11.40 116 19.85 52.59 44.61 32.23 ARCILLA COLOR CAFE CLARO DE BAJA PLASTICIDAD.
19E 10.80 11.40 126 19.94 37.25 33.2 30.54 ARCILLA COLOR CAFE CLARO DE BAJA PLASTICIDAD.
20-D 11.40 12.00 125 20.39 59.83 51.49 26.82 ARCILLA COLOR CAFE CLARO DE BAJA PLASTICIDAD.
20-E 11.40 12.00 78 20.67 103.4 87.10 24.54 ARCILLA COLOR CAFE CLARO DE BAJA PLASTICIDAD.
21D 12.00 12.60 82 203 130.42 110.34 230 ,;:T:EzNQSEZRUESAA MEDIA ARCILLOSA COLOR CAFE CON GRAVAS AISLADAS T. M. 3/8 IN.
21-E 12.00 12.60 86 20.44 85.03 72.47 24.14 ARCILLA COLOR CAFE OSCURO DE BAJA PLASTICIDAD CON ESCASA ARENA MEDIA.
2 12.60 13.20 52 20.01 62.32 5414 23.97 ARCILLA COLOR CAFE OSCURO DE BAJA PLASTICIDAD CON ARENA MEDIA A FINA CON

GRAVAS AISLADAS T. M. 1/2 IN.

Tabla 4 Contenidos de humedad arrojados por las pruebas de laboratorio
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Se realizaron también pruebas triaxiales para obtener el peso volumétrico del
terreno asi como un estudio de geologia estructural para obtener el un perfil geolégico.

4.4 Analisis de Estabilidad del Talud

Una vez realizados los estudios pertinentes para la obtencion de las propiedades
mecanicas del suelo a analizar se procede a escoger cualquiera de los métodos para el
analisis del talud y asi obtener un factor de seguridad el cual nos servira para cuestiones
de disefio de las anclas.

Se tiene el esquema del talud que del cual se centrara el estudio del caso (figura
4.4.1).

30 kPa

c=2300kPa
9=38
y=20kMNmM3

Discontinuidad
c=0 =35

Figura 4.4.1 Esquema del talud a analizar

Se procedera a utilizar la metodologia del profesor Deméneghi (2014) para la
revision del factor de seguridad del talud sin anclas para saber bajo qué condiciones
estamos trabajando y para poder hacer una comparativa entre el factor obtenido sin
anclas y con anclas.

Tomando en cuenta lo anterior se tiene (revision del factor de seguridad del talud
sin anclas):

= =2.14
XA1 tan 75° m

=6.71m

Xas = tan 50°
(6.71 —2.14)(8)
A=
2
W = (18.29)20 = 365.8 kN

= 18.29m?

Q=1(6.71-2.14)30 = 137.19kN
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Sp = 0.053(365.8 + 137.19) = 26.65 kN

V =365.8+137.19 = 502.99 kN

YFr = (502.99 cos 50° — 26.65 sin 50°) tan 38° = 236.65 kN
YFa = (502.99 cos 50° — 26.65 sin 50°) = 302.90 kN

o 236.65 078
"~ 30290

FS < 1 por lo tanto se requiere de anclas para aumentar el factor de seguridad.

Como se aprecia el resultado del factor de seguridad esta por debajo de lo que
marca la norma, la cual establece que el factor de seguridad debe estar por arriba de uno
para no se genere una falla por capacidad de carga.

4.5 Disefno de anclas

A continuacién se propondra el disefio para el calculo de anclas tomando en
cuenta que el factor de seguridad tiene que ser mayor que uno. El factor de seguridad de
disefio FS; propuesto por los proyectistas fue de 1.4.

Con base a lo anterior se tiene:
AN = (FSy)YF4 — Y Fr = (1.4)302.90 — 236.65 = 187.41kN

n =90°—p Esto se hace para garantizar la perpendicularidad del ancla con respecto a
la cara del talud.

= AN _ 187.41
" c0s(90°— 60 —np)tang  cos(90° — 50° — 15°) tan 38°

= 264.67kN/m

Se proponen dos niveles de anclas con una separacion horizontalde 2my =6 my
y = 3 masi como una fy = 420 MPa

A continuacién se calcula la fuerza de tensién T; de un ancla

_ T(distancia horizontal entre anclas)  264.67(2)
e No.de hileras - 2

= 264.67kN

Ahora se calculara el area del ancla A1y se considera que FS,, = 1.5

_ TyFS, 264.67(15)

- = 0.0009453m?
S 420000 "

Una vez obtenida el area se procede a determinar el diametro de las barras que se
requeriran:

Aq 0.0009453
D= |—= |—=0.0173m
T T
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Por resistencia estructural requerimos barras de 1.73 cm de diametro. Los diametros
convencionales de un bulbo para anclas oscilan entre los 15 cm y los 45 cm para fines de
disefio (Deméneghi, 2014). Para el problema en estudio se considerara un bulbo de 15 cm
de diametro. Se considera que el coeficiente que depende de la consistencia del suelo a; =
0.8, el cual varia en el intervalo de 0.5 a 0.8 dependiendo del tipo de suelo y se obtiene con
base a tablas de correlacion que la mayoria del tiempo estan regidas por la experiencia del

propio ingeniero (Deméneghi, 2014). Se tomara en cuenta que el angulo de friccién interna
entre suelo y ancla esta dado por § = 29 = 25.33° y que el primer nivel para colocar las

3
anclas esta situadoa z =6 m.

De acuerdo con la metodologia de Deménghi para el calculo de anclas que se
menciona en la seccion 2.7.2 y tomando en cuenta la figura 2.7.2.5.11 se tiene:

Para el primer nivel de anclas y = 6 m:

L' OB
sen(f—-6) sen(0+7)

Lo sen(f —6)
' sen(@+7)

Yi
seng

=
o

6
sen75°

o

B, =6.212m

sen(75-50)

L'=6.212
sen(50 +15)

=2.896m

Proponemos Le = 3 m y un L, = 1 m, cabe mencionar que la distancia de L, por lo general
siempre es propuesta de 1 m (Deméneghi, 2014).

p,, =30+2(20)+ (2.896 +1+ ;j(ZO)senlsc’ =97.934kPa

o, = p,.(K sen’ + cos’ 77)
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K, =1-sen(p)

o, =97.934(0.384sen’15° + cos” 15°) = 93.893kPa

1 1
Tlc = ?adha)l (a1C+U4 tan5)Le + Kp ppAbulbO

T]

c

= 1157;(0_ 15)((0.8)(300) +93.893 tan§(38)j(3)+ 115(1391.37)(0.0176) =268.087kN

T, =284.479kN >T, =264.67kN, .. Cumple

Para el primer nivel se necesita una longitud de anclade L = L' + L, + L, = 2.896 +
1 + 3 = 6.896 m aproximadamente 7 m, con un diametro de bulbo de 15 cm y un diametro
de barra de tension de 0.0175 m.

Se vuelve a realizar el mismo procedimiento para el segundo nivel y =3 m

L' OB
sen(B—6) sen(0+7)

L 5E sen(3—0)

' sen(@+7n)
OB, = Y
seng
— 3
OB, = ~3.106m
sen75°
123106575 =50) ) g
sen(50+15)
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Proponemos Le = 2.6 m y un L, = 1 m, cabe mencionar que la distancia de L, por lo general
siempre es propuesta de 1 m (Deméneghi, 2014).

P, =30+ 5(20)+(1.448+1+ 22'6j(20)sen15° =149.40kPa

o,= pv4(KOsen277 +cos’ 77)
K, =1-sen(p)

o, =149.40(0.384sen’15°+cos” 15°) = 143.23kPa

1 1
Tlc = ?ﬁdhwl (a1C+G4 ta‘né‘)Le + Kp ppAbuIbo

T]

c

= 12;:(0.15)((0.8)(300) + 143.23tan§(38)j(3)+ 115(1485.23)(0.0176) =268.92kN

T, =268.92kN >T, =264.67kN, .. Cumple

Para el segundo nivel se necesita una longitud de ancla de L=L"+L, + L, =
1.448 + 1 + 2.6 = 5.048 m aproximadamente 5 m, con un didmetro de bulbo de 15 cm y un
diametro de barra de tensién de 0.0175 m.

Para poder resolver la problematica que se presenté en este capitulo se utilizé la
metodologia propuesta y se determind de manera exitosa un disefio de anclas para
aumentar el factor de seguridad y asi lograr la estabilidad del talud.

El resultado fue un disefio abarca las siguientes caracteristicas:

= Dos niveles de anclajeay =3 myy =6 m con separacion horizontal de 2 m entre
anclas.

= Un bulbo para ambos niveles de 0.15 m de diametro.

= Longitud de bulbo para el primer nivel de 3 m y para el segundo nivel de 2.6 m

= Una longitud total de anclaje de 7 m para el primer nivel y de 5 m para el segundo
nivel.
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5.- Conclusiones

En la actualidad, no existe una metodologia general para analizar la estabilidad de
taludes con anclas que sirva como apoyo para la toma de decisiones. La gran mayoria de
la literatura nos proporciona herramientas, mas no un procedimiento a seguir para poder
resolver este problema tan comun y frecuente que se presenta en las distintas obras de
infraestructura civil.

Una parte importante para estabilizar un talud con anclas es realizar un analisis para
calcular el factor de seguridad utilizando cualquier método convencional, todos los métodos
son validos pero no eficientes para el calculo, la eleccién del método dependera de las
condiciones particulares del problemas, tales como: Condiciones del suelo, condiciones
climaticas, tiempo de ejecucion, etc.

Después de haber elaborado una metodologia para la estabilizacion de un talud con
anclas y aplicarla en el caso de estudio se puede concluir lo siguiente:

= 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 cuestion
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. 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 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
y la tension del ancla se mantiene a lo largo de su vida util.

= |La metodologia propuesta proporciona una herramienta para la toma de
decisiones, sin embargo, el uso de ella queda limitado a consideracion del ingeniero
responsable. Dicho metodologia, como ya se explico previamente, es aplicable
Unicamente para estabilizar taludes mediante anclas, lo cual abre una linea de
investigacion futura que pueden implicar elaborar nuevos procedimientos para
estabilizar taludes con otros métodos tratados en la literatura.

= El uso de anclas no es un método econémico para estabilizar un talud y tampoco
el mas eficiente, el uso del método dependera primordialmente del presupuesto y

de las condiciones geotécnicas.

= Se obtiene un “insight” del caso de estudio que entre mayor sea la presion vertical
la longitud del ancla sera menor.
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