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RESUMEN

La presente tesis se titula “Disefio de muros de contencion de concreto
armado y de gravedad en predio ubicado en el libramiento oriente de la ciudad de
Uruapan”. Se busca con ésta describir las diferentes estructuras de contencion de

tierras, analizar sus ventajas y desventajas, y elegir la mas practica viable.

Se plantea la siguiente pregunta de investigacion: ¢ Cual es la estructura mas
conveniente para resolver los problemas de empuje presentes en un terreno ubicado
en la zona oriente de la ciudad de Uruapan Michoacan en el que se desea construir

una bodega para llantas?

El Capitulo 1 describe detalladamente lo que es un muro de contencion, como
se compone, las fuerzas que actian sobre el mismo y los mas comunes fallos en su

funcionamiento.

El Capitulo 2 define el empuje de tierras, también explica las teorias mas

representativas, y los factores que intervienen en la estabilidad del muro.

El Capitulo 5 describe el proceso por el cual se realizé el calculo de las
propuestas de solucion. El cual se realizd6 por medio de la busqueda del equilibrio
entre las fuerzas que producen hundimiento, deslizamiento, volteo, y las fuerzas que
lo resisten.

La conclusion alcanzada fue que un muro de concreto armado resulta ser mas

practico en un caso en que la resistencia del suelo es pobre, como fue el caso actual.



INTRODUCCION

Antecedentes.

Se conoce como muro de contencion a las estructuras usadas para detener
materiales sueltos, para que éstos no asuman su pendiente natural. Se utilizan
continuamente en la construccion de vias férreas y carreteras, ademas de la
contencion de la tierra en los sétanos, para mantener el muro dentro de los limites de

propiedad.

Estos muros estan sometidos a empujes, que son fuerzas Ilaterales,
ocasionadas por el peso del material que se esta conteniendo, en este caso tierra.
Dichos muros pueden ser de diversos materiales, por ejemplo, la mamposteria, que
es un sistema constructivo que utilizando elementos individuales como la piedra
braza, acomodados en orden, y se unen utlizando un mortero

(http://lwww.superbloque.com).

También pueden ser de concreto armado, que es una estructura en la que,
afadiendo un refuerzo de acero a una estructura de concreto se logra que actien en
conjunto, siendo el concreto el que resiste los esfuerzos de compresién, y el acero

absorbiendo los esfuerzos de tension. (http://www.cricyt.edu.ar).

Anteriormente no se ha tratado el tema de muros de contencidn en otras tesis
realizadas dentro de la Universidad Don Vasco, sin embargo, el Ingeniero Gonzalo
Andrés Jara Mori en el afio 2008 realizd una tesis doctoral titulada “Estudio de la

aplicabilidad de materiales compuestos al disefio de estructuras de contencion de



tierras y su interaccion con el terreno para su empleo en obras de infraestructura
viaria”, donde se plantea el uso de materiales alternativos para la construccién de
muros y otras estructuras, y en el cual se logré ampliar el conocimiento de materiales

compuestos y su interaccidn con distintos tipos de suelo. (http://oa.upm.es)



Planteamiento del Problema

En algunas ocasiones, cuando en un terreno se presenta un talud con una
inclinacion importante, que puede ser debido a una excavacién, se requiere de una
estructura que pueda contener el empuje ocasionado por el material que esta
conteniendo. Su magnitud varia en funcién de las caracteristicas del suelo, asi como
de la presencia de agua en este.

Los muros de contencion pueden ser de diversos materiales, cada uno con
caracteristicas diferentes, ademas del proceso constructivo, y por ende presentan
ventajas y desventajas. Por lo cual habrd que considerar y analizar cuél estructura
resulta mas conveniente para cada problema particular.

La presente investigacion analizara una estructura de mamposteria y una de
concreto armado, para asi poder analizar sus caracteristicas y poder elegir la opcion

mas adecuada.

Objetivo General.

Disefar diferentes estructuras de contencién de tierras, analizar sus ventajas y

desventajas, y elegir la mas practica y viable.



Objetivos Particulares.

A continuacion se presentan los objetivos particulares que se buscaran con
este trabajo de tesis.

a) Definir lo que es un muro de contencion, asi como sus caracteristicas.

b) Determinar los empujes de tierras actuantes sobre un muro de contencion.

c) Analizar las caracteristicas, las ventajas y desventajas de un muro de
mamposteria.

d) Analizar las caracteristicas, las ventajas y desventajas de un muro de concreto
armado.

e) Disefiar un muro de contencion en cada uno de estos materiales.

f) Definir cudl estructura es la mas conveniente.

Pregunta de investigacion.

Con esta tesis se pretende responder la siguiente pregunta:
¢Cual es la estructura mas conveniente para resolver los problemas de
empuje presentes en un terreno ubicado en la zona oriente de la ciudad de Uruapan

Michoacéan en el que se desea construir una bodega para llantas?



Justificacion.

El area de las estructuras en la Ingenieria Civil es muy amplia, y estas
estructuras se utilizan para resolver problemas muy diversos, entre ellos esta la
retencion de masas de tierra. Utllizado en aéreas tan diversas como vias de
transporte, hasta la construccién de viviendas

Esta tesis pretende servir como consulta en el disefio de un muro, y la
determinacion del empuje en estos. Principalmente para alumnos interesados en el
tema. Es importante, debido a que es el primer trabajo de tesis realizado en la

Universidad Don Vasco referente a este tema en particular.



Marco de Referencia.

El predio que se estudiara se ubica en la ciudad de Uruapan Michoacan, a

continuacién se presentan algunos datos de referencia.

El estado de Michoacan se localiza en el lado centro-occidente de la republica
mexicana, entre las coordenadas 2023°27” y 1753’5 0" de latitud norte, y entre
10003°32” y 10344°49” longitud oeste. Al noroeste colinda con el estado de
Querétaro, al norte con los estados de Jalisco y Guanajuato, al este con el estado de
México y Guerrero, y al oeste con el Océano Pacifico y los estados de Colima y

Jalisco. Al sur con el Océano Pacifico y el estado de Guerrero.

Uruapan del Progreso se ubica en el estado de Michoacan, en las
coordenadas 19?25 10" latitud norte y 102903 '30" longitud oeste, al centro-occidente
del estado. Cuenta con un clima variado en funcion de la zona de la ciudad,

principalmente variando de templado himedo a semicélido humedo.

El rio Cupatitzio nace dentro de la ciudad, de éste se obtiene gran parte del
agua potable para la misma. Al igual que el rio Santa Barbara, que nace en la presa
de Caltzonzin, cruzando la parte oriente de la ciudad. Ambos pertenecen a la region

hidrogréfica del rio Balsas.

A Uruapan se le conoce como la capital mundial del aguacate, cuyo cultivo es
su principal actividad. Otras actividades agricolas son el cultivo de cafia de azlcar,

maiz, durazno, café, guayaba y hortalizas como jitomate, chile o calabaza.



Ademas en la zona se cria ganado bovino, porcino, caprino, equino, avicola y

también en menor medida la silvicultura.

El predio en cuestién se localiza en la zona oriente de la ciudad de Uruapan,
sobre el libramiento oriente, aproximadamente a 1 km al noreste de la salida a la
carretera Uruapan-Nueva ltalia. Actualmente se utiliza como almacén abierto, con
pequefas construcciones utilizadas para vigilancia. Las cuales seran demolidas para

permitir la construccion de una bodega.



CAPITULO 1

MUROS DE CONTENCION DE TIERRAS

A continuacion se explicara detalladamente lo que es un muro de contencioén,
como se compone, se da una breve explicacion de las fuerzas que sobre éste
actian, asi como los mas comunes fallos en su funcionamiento y otras

consideraciones para su predimensionamiento.

1.1 Concepto de muro de contencion.

Un muro es una obra de ingenieria que esta destinada a la contencién de tierras,
de la que forman parte granos, agua y demas. Debido a que estos muros se
encuentran en su mayoria en la intemperie, se debe tomar en cuenta el agua de
lluvia que se infiltra en la tierra y agrega un empuje adicional, el cual debe ser

considerado al momento de disefiar un muro, esto segun José Barros Pena (1974).

El uso de estos muros es muy variado, por ejemplo en la construcciéon de fosos
en los talleres mecéanicos, que requieren de un muro de contencién, y en los cuales
al peso de la tierra se afiade la presién generada por el paso de los vehiculos. Otros
casos pueden ser la construccién de estacionamientos subterraneos, o los sétanos
para los edificios, los cuales requieren estudiarse para utilizar un muro de concreto

armado.

En resumen, se puede llamar muro de contencion a toda aquella estructura que

retiene una masa de tierra y evita que adquiera su pendiente natural.



1.2 Partes que conforman un muro de contencion.

Los muros de contencién se componen basicamente de corona, trasdds, alzado,
puntera, talén y tacon, de la forma en que se muestra en la figura 1.1, donde se
ejemplifica un muro de concreto armado. Dependiendo del tipo de muro, y de las
condiciones de cada caso, la puntera, el talon y el tacon podrian no ser parte del

muro, como se aprecia en la figura 1.2, segun José Barros Pena (1974).

CORONACION _

ALZADO (INTRADOS)|

PUNTERA

L_TACON

Figura 1.1 Tipo clasico de muro de concreto armado (Barros; 1974: 12)

CORONACION _

(PARAMENTO EXTERNO)

Ny
.
.

w1 (PARAMENTO INTER NO)
L1
fug TRASOOS

Figura 1.2 Muro de concreto en masa (Barros; 1974: 13)



1.3 Empujes.

“Se denomina empuje a la accién que las tierras ejercen sobre el muro. Los

empujes pueden ser activos o pasivos”. (Barros; 1974: 13).

Se conoce como empuje activo al producido por la tierra que retiene el muro y

por lo cual se construyd, como se aprecia en la figura 1.3.

Figura 1.3 Empuje activo (Ea), (Barros; 1974: 13)

El empuje pasivo es aquel que actia en sentido opuesto al empuje activo, y es
producido por una masa de tierra que absorbe esta accién en la estructura. Este

empuje le brinda estabilidad al muro como se muestra en la figura 1.4.

10



_Estructura
Terreno nafural

Muro que soporla (a accion A
Y para cuyo [fIn fue consiruide

Figura 1.4 Empuje Pasivo producido por el terreno natural (Ep),(Barros; 1974: 14)

1.4 Funcionamiento y fallos.

1.4.1 Muro de concreto armado.

“Son muros de hormigon fuertemente armados. Presentan ligeros
movimientos de flexion y dado que el cuerpo trabaja como un voladizo vertical, su
espesor requerido aumenta rapidamente con el incremento de la altura del muro.
Presentan un saliente o talon sobre el que se apoya parte del terreno, de manera que

muro y terreno trabajan en conjunto”. (http://es.wikipedia.org)

La utilizacién de acero cumple la misidon de transmitir los esfuerzos de traccion
y cortante a los que esta sometida la estructura. El concreto tiene gran resistencia a

la compresion pero su resistencia a traccion es pequena.

En la figura 1.5 José Barros Pena (1974) muestra la forma en que el suelo

reacciona ante los esfuerzos transmitidos hacia el por el muro.

11



En el tacdn y en la puntera las reacciones se dan horizontalmente, mientras

gue en la base y en el intrados se da de forma triangular.

e N 0 I g

2l

R CE

79T

Figura 1.5 Reaccion del terreno por la transmision de esfuerzos

(Barros; 1974: 15)

Si no se realiza un estudio adecuado del muro se pueden producir diferentes

tipos de fallas, las mas comunes son descritas a continuacion segun Barros (1974).

1) Deslizamiento. Usualmente, cuando el tacon y la puntera no han sido
cuidadosamente disefiados, y como resultado del empuje activo el muro se
desliza en la misma direccion en que actua el empuje activo. Esta falla podria
solucionarse de varias formas, por ejemplo, aumentando el tamafio de la
puntera, la base del muro, del tacon, o una combinacion de estos, para asi

lograr una adhesion adecuada.

12



Figura 1.6 Efectos del deslizamiento (Barros; 1974: 17)
2) Rotura del alzado. Se origina cuando el acero de refuerzo de la puntera no ha
sido calculado o disefiado adecuadamente, cediendo asi a los esfuerzos de

cortante y momento generados por el empuje activo.

Figura 1.7 Efectos de la rotura del alzado (Barros; 1974: 17)

3) Vuelco. Debido al momento generado por el empuje activo, la puntera ejerce
una gran presion sobre el terreno. Si la resistencia del suelo no es suficiente
para soportar esta presion, se generara un hundimiento, que resultara en el
vuelco del muro. Para resolver este problema se debe incrementar la

superficie de la puntera, para que asi la presion ejercida por unidad de area

sea menor.

13



‘:'.'51 ]

2l

Figura 1.8 Efectos del volteo (Barros; 1974: 17)

4) Roturas de puntera y de talon. Si no se ha hecho un armado adecuado de

estos elementos pueden presentarse grietas que llevaran a la ruptura de estos

elementos.

"% ROTURA DEL TALON

ROTURA DE LA PUNTERA

Figura 1.9 Efectos de la rotura de puntera y talon (Barros; 1974: 18)

5) Fallo por deslizamiento profundo del suelo en que se encuentra el muro. Se
produce cuando no es uniforme la resistencia del terreno en la que se asienta

el muro. Ya que se puede encontrar un estrato con una resistencia aceptable,

14



y uno con una resistencia menor tan solo un metro mas profundo. Este error

se puede evitar haciendo un adecuado estudio de mecanica de suelos.

1.4.2 Muro de concreto en masa y mamposteria.

La mamposteria es un proceso tradicional, que consiste en colocar elementos
manualmente, que pueden ser ladrillos, bloques de cemento, piedras (talladas o
irregulares). Estas piezas suelen unirse con mortero de cemento, arena y agua. Esto
segun www.mitecnologico.com.

El concreto es un producto aglomerado, se compone por grava, arena, agua y
cemento, tiene la propiedad de adquirir la forma del recipiente en el que se cuela
(cimbra). El concreto ciclopeo, o concreto en masa es aquel al que se le introducen
piedras, sin arcilla, previamente lavadas

Estos muros utilizan su peso propio para mantener la estabilidad, ademas,
tienen una gran resistencia a la compresion y son resistentes a agentes destructivos,
estos muros no requieren de un armado. No suelen usarse para alturas mayores a 8
metros, pues resultan anti-econémicos. Esto segun http://oa.upm.es.

Estos muros, a diferencia de los de concreto armado, no fallaran por la ruptura
de talon, puntera y alzado, pues estos elementos no se encuentran en esta clase de
muros, esto segun José Barros Pena (1974). Sin embargo, el muro puede fallar por
deslizamiento superficial o profundo, o vuelco, que puede ser producido falta de peso

en el muro.

15



1.5 Efectos de los empujes.

Existen dos tipos de empuje, activo y pasivo. Son estos los que ocasionan las
fallas en los muros cuando carecen de un buen disefio. Estos efectos aparecen a

continuacion en las figuras 1.10y 1.11, como lo indica José Barros Pena (1974).

BRI Memento de vuelco que produce
Terreno a " '} o empuje aclivo
confener
Yy
Ea
-.f.:

Deslizamiento que produce el empuje aclive

Figura 1.10 Efectos por el empuje activo (Barros; 1974: 19)

A = Accion sobre ¢ muro
Eps Empuje pasive

Deslizamienlo producido por la accion A

8= Fuerza producido por Ep y que conlrarresta « d’oshzamrm;o
producido por la accion A

Figura 1.11 Efectos del empuje pasivo (Barros; 1974 21)
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1.6 Formas.

“En cuanto a las formas de construir un muro, ya sea de hormigdn en masa,
ya sea de hormigén armado, solamente pueden darse unos cuantos modelos a titulo
informativo, ya que es potestativo del proyectista al adoptar la forma de muro que
considere oportuna” (Barros; 1974: 20). Cada caso en la vida real presenta
caracteristicas y limitaciones muy particulares, que el calculista tomara en cuenta, ya
sea falta de espacio, por ejemplo, en un s6tano, caso en el cual un muro de concreto
en masa no resuelve adecuadamente el problema. Es entonces de gran importancia
considerar estos inconvenientes cuando se elija no sélo el tipo, sino también la

distribucion geométrica de un muro.

1.6.1 Formas en muros de concreto armado.

A continuacion se presentan las formas mas comunes para un muro de

contencion de concreto armado.

a) Muro clasico.

Es el muro mas comun, cuando las condiciones lo permiten, se puede
construir con o sin el uso del tacon. Para que este muro se pueda construir debe
haber cierta libertad en el espacio para el movimiento de tierras. Si esto no es
posible, se debera recurrir a un tipo diferente de muro. Esto segun José Barros Pena

(1974), como se aprecia en la figura 1.1.

17



b) Muro carente de puntera.

Es un tipo de muro que suele utilizarse cuando no se tiene un dominio sobre el
terreno, que puede ser debido a conducciones entre otras cosas. Se caracterizan,
como su nombre lo indica, a la ausencia de puntera. Una ventaja en este muro es el
peso de las tierras existentes sobre el talon, que reduce el momento de vuelco. Las
consideraciones para el calculo y evitar vuelco, rotura o deslizamiento son las
mismas que las de un muro clasico, por lo que no requieren un cuidado especial. En

la figura 1.12 se muestra un muro carente de puntera.

VUELCO

~3———— DESLIZAMIENTO

Figura 1.12 Muro carente de puntera (Barros; 1974: 21)

c) Muro carente de talon.

En algunas ocasiones el terreno no permite la excavaciéon de un hueco para
colocar un talon, por ejemplo, cuando existe roca en este. En estos casos es la
puntera la que ayuda a evitar el vuelco causado por el empuje activo, como se indica
en la figura 1.13. Cuando estos muros exceden los 10 metros suelen utilizarse

contrafuertes. Que ayuda a reducir su costo.

18



VUELCO

O F e
oy

PR

-

~—————— DESLIZAMIENTO

Figura 1.13 Muro carente de talén (Barros; 1974: 22)

d) Muro con contrafuertes

De acuerdo al espacio disponible pueden hacerse armados o sin armar. Para
disefiar sus dimensiones se consideran como una viga en forma horizontal apoyada,
cuyos apoyos seran los contrafuertes, se muestra un ejemplo de estos en la figura

1.14.

Contraluertes

Figura 1.14 Contrafuertes (Barros; 1974: 23)
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Cuando se requiere revisar su estabilidad se toma un elemento cuyo ancho
sera la distancia entre el centro de dos elementos pantalla. Esto se ejemplifica en la

figura 1.15. d
| -

Elemento de muro para |
'c!fculo de su esfabilida

| I
T

=

1
!
L)

Contrafuerle Conirafuerte Contraluerie

Figura 1.15 Distancia unitaria para la revision de estabilidad (Barros; 1974: 24)
1.6.2 Formas en muros de concreto en masa y mamposteria.

La forma mas usual para los muros de este tipo es trapezoidal, a pesar de
esto, se puede dar de formas tan variadas como las caracteristicas del terreno o el
proyectista asi lo requieran. En la figura 1.16 se muestran solo algunas de las formas

posibles para estos muros.

Figura 1.16 Formas para un muro de gravedad (Barros; 1974: 25)
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1.7 Predimensionamiento de muros de contencién y generalidades de disefio.

El Manual de Disefio de Obras Civiles de la Comisién Federal de Electricidad

(1981) da las siguientes recomendaciones para el disefio y predimensionamiento de

muros de gravedad, concreto armado y muro de contrafuertes.

1.7.1 Muros de gravedad.

Para el disefio de muros de gravedad se ofrecen las siguientes

consideraciones:

Se recomienda su uso cuando la altura del muro no sea mayor a 5 metros.
“Generalmente su seccion transversal vertical es trapezoidal, y su
dimensionamiento debe ser tal que su seccion transversal horizontal completa
esta sometida a esfuerzos de compresion sin desarrollar esfuerzos de tension
(se acepta hasta un valor del 10% del esfuerzo de compresion en
mamposteria, o0 menor a 1.6(f'c)"1/2 para concreto); para que esto se logre la
resultante de las cargas verticales debe caer dentro del tercio medio de la
base (excentricidad menor a B/6)” (CFE; 1981: A.3-9).

Para su disefio se propone un predimensionamiento de la seccién, en la figura
1.17 se indican algunas recomendaciones para este en base a la altura del
muro. El muro debe revisarse para asegurar que cumpla con la seguridad
contra el deslizamiento y volteo, factores que dependen del peso propio del

muro. A continuacién se comparan los esfuerzos a los que estara sometido el
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muro contra la resistencia permisible del material en cuestion, para ello se
contemplara una longitud unitaria del muro.
- Finalmente, debe revisarse el peso propio del muro sobre la superficie de

contacto, para asegurarse que este no exceda la resistencia del terreno.

10 cm min o H/12

1
T

Escarpio

=

Dfaqnl H/’BﬂH/B'

i n

D
Con o =io
talud B

(0.5 a 0.7H)
Figura 1.17 Predimensionamiento para un muro de gravedad (CFE; 1981: A.3-9)

1.7.2 Muros en Voladizo (Concreto armado).

A continuacion se presentan recomendaciones para el disefio de muros en

voladizo:

- Este tipo de muro se recomienda para alturas entre 4 y 6 metros, para alturas

menores es mas conveniente un muro con contrafuertes.
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Para su predimensionamiento se recomiendan medidas de acuerdo a la figura
1.18 que estan dadas en funcion de la altura del muro.

Se compone de un alma, hecha de concreto reforzado, una zapata que es una
losa de base. Ademas de su estabilidad, también deben revisarse los
esfuerzos de flexion y cortante que se generan, esto ocasionado por la presion
lateral generada por el suelo, comparandolos con los requerimientos que el
disefio de concreto asi lo estipula. De igual manera el esfuerzo transmitido
hacia el suelo debe revisarse para evitar hundimiento.

“La losa-base forma un pie de muro exterior y un talon de apoyo interior. La
estabilidad y resistencia se logra mediante el efecto de voladizos individuales

entre ellos y el muro” (CFE; 1981: A.3-9).

20 em min
(300 e¢m praferible)

—

Am

1 H
B/3 H/12 a H/10

e e B
(0.4 a 0.7H)

Figura 1.18 Predimensionamiento para un muro de concreto armado

(CFE; 1981: A.3-9)
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1.7.3 Muros de contrafuertes.

A continuacion se presentan recomendaciones para el disefio de muros de

contrafuertes.

- Su uso es recomendado en alturas mayores a 6 metros. Las recomendaciones
para su predimensionamiento se muestran en la figura 1.19.

- Los contrafuertes son usados cuando el esfuerzo generado sea tan grande
gue provoquen que un muro tenga dimensiones o refuerzo excesivos, pues
esto resulta en un muro antieconémico.

- Para su revision se supondra el muro como una viga continua, actuando los
contrafuertes como apoyos. El pie exterior, que queda del lado de los
contrafuertes se considera también una viga continua, y el talén interno se
considera voladizo. Para su analisis se consideraran franjas unitarias, como se
muestra en la figura 1.19.

- Para su estabilidad se considerara una franja de una longitud unitaria,
considerada entre los contrafuertes.

- Se debe hacer un detallado estudio econémico de este muro, debido a que los
contrafuertes generan un costo mayor (concreto, cimbra, trabajo, refuerzos,
etc.), se comparara con los costos generados por otro tipo de muro. Se
recomienda una separacion de 1/3 y 1/2 de la altura total del muro entre
contrafuertes.

- Si los contrafuertes se construyen sobre la cara exterior del muro, estos
estaran sometidos a compresion. Si se construyen a espaldas del muro los

esfuerzos seran de tension.
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Figura 1.19 Predimensionamiento para un muro con contrafuertes

(CFE; 1981: A.3-10)
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CAPITULO 2

EMPUJE DE TIERRAS SOBRE MUROS DE CONTENCION

En este capitulo se definira el empuje de tierras, y se describiran brevemente las
teorias mas representativas para su determinacion, asi como otros factores que

intervienen en la estabilidad del muro.

2.1 Determinacion del empuje de tierras.
Un muro de contencidn se construye para mantener una diferencia en el nivel de
la tierra. La tierra que se encuentra en el mayor nivel, llamada de relleno, es la que

genera el empuje que actia sobre el muro, esto segun Juérez Badillo (1979).

El primero en utilizar una metodologia cientifica para calcular la presiéon de tierras
sobre muros de contencion, u otros elementos de soporte fue Ch. A. Coulomb,
utilizando hipoétesis, en las que se idealiza la tierra como incompresible, que antes de
la falla de ésta la deformacion se considera despreciable, y que la falla ocurre a
travez de superficies planas de deslizamiento. Coulomb considera la resistencia del

esfuerzo cortante en su ecuacion, que se presenta a continuacion:

s=c+otgd

Donde c es la cohesion del suelo, ® es el angulo de friccion interna del muro, y o

es el esfuerzo normal.
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Las teorias desarrolladas por Coulomb atrajeron la atencién de la comunidad de
ingenieros, que antes de estas trabajaban “ciegamente” en el campo de la mecanica
de suelos, llevando en muchas ocasiones al fracaso. Desde entonces los avances de
Coulomb en el area teorica han tenido gran influencia hasta nuestros dias. Asi pues
desde la aparicion de estas se han conservado inalteradas las concepciones del
ingeniero civil acerca de la presion del suelo, solo los recientes avances en el estudio

de Mecénica de Suelos han traido nuevas ideas a este campo.

Es un hecho que si bien las teorias de Coulomb son muy atractivas en el campo
tedrico, éstas no conducian a una practica que mejorara las técnicas antes utilizadas,

pues estas marcaban una diferencia muy clara entre la teoria y la practica.

El problema nace en la interpretacion de las teorias, pues durante muchos afios
se habia considerado el valor del angulo ® como el valor del angulo de reposo del
suelo para todos los casos. Se considera que el responsable de que esta concepcion
de las teorias se conservara tanto tiempo fue W. J. M. Rankine, a pesar de ser
contradicho en esto por varios autores, como Collin y Darwin, quienes
experimentaron para demostrar que en algunos casos el angulo de friccion interna de
un suelo podia diferir enormemente del angulo de reposo. Sin embargo, gracias al
reconocimiento adquirido por Rankine el angulo de reposo del suelo siguié siendo

usado muchos afios mas.

Gracias a investigaciones mas recientes se ha podido aclarar esta confusién
definitivamente. Pues asi en arenas sueltas el angulo de reposo y el de friccion

interna coincidirian en muchos casos o se asemejarian, pero en el caso de arenas
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compactas esto variaria. Un ejemplo mas claro es el de una arcilla, en el que se
puede crear un corte casi vertical en equilibrio, que de interpretarse como angulo de
reposo, arrojaria valores cercanos a los 90° lo cu al produciria un resultado erréneo

en cualquier uso practico de esta teoria.

La interpretacién hoy usada para el angulo de friccion interna se analizara mas

adelante en esta investigacion.

2.2 Fuerzas que intervienen en el calculo de un muro de contencién.

De acuerdo con Juérez Badillo (1979) las fuerzas que actian ante un muro de
contencion pueden calcularse considerando una seccion unitaria de muro,
generalmente un metro, excepto en un muro de contrafuertes, en el que la seccion
para el célculo suele considerarse la existente entre dos planos paralelos entre si

ubicados al centro de los elementos mencionados.

A continuacion se describen las fuerzas a considerar en el calculo de un muro de

contencion. Para ejemplificar se considerara un muro trapecial:

a) Peso propio del muro. Es una fuerza que actla en el centro de gravedad de la
seccion. Para facilitar su calculo se puede dividir en areas mas pequefias que
faciliten su calculo.

b) Presion del relleno contra el muro.
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c) La fuerza normal de presion en los cimientos del muro. Se le puede considerar
como linealmente distribuida a lo largo de la base del muro. La resultante de
esta fuerza actla en el centro de gravedad del diagrama.

d) Componente horizontal de presién en la cimentacion...

e) La presion ocasionada por la tierra al frente del muro. EI muro debe
desplantarse a una profundidad donde no sea influenciado por las heladas, y
donde se pueda desarrollar una resistencia del suelo adecuada. La tierra que
queda frente al muro ejerce una presion, ejerciendo resistencia. Esta suele
omitirse en el calculo debido a la incertidumbre de esta presion ante un caso
practico.

f) Fuerzas de puente. Cuando el muro forma parte de un estribo de puente se
consideran fuerzas que actian sobre el muro, por ejemplo el peso de los
elementos del puente o fuerzas de frenaje.

g) La sobrecarga sobre el terreno actuando en forma distribuida uniforme o
linealmente.

h) Empujes ocasionados por el agua.

Cuando no se toman medidas para evitar la acumulacion de agua en el suelo
de relleno, ésta generara empujes hidrostaticos sobre el muro. A pesar de
esto, la presencia de agua generara también una reduccion en el empuje de
tierra por efecto del peso especifico sumergido. Sin embargo esta situacion
debe evitarse en cualquier caso, instalando un drenaje adecuado que debe
garantizar la eliminacion del agua. Cuando se trata de un relleno de arcilla, si

existen grietas en él y éstas se llenan de agua, ejerceran presion hidrostatica
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sobre el muro dependiendo de su profundidad. En caso de existir un flujo a
través del relleno, como puede ser la lluvia, las presiones contra el muro
pueden volverse aun mas desfavorables, en estas condiciones se deberan
considerar la presencia de fuerzas de filtracion.

i) Las subpresiones. Si el drenaje bajo el muro es pobre, ya sea que no es
correcto o sufrié un desperfecto el agua puede acumularse en toda esa zona.
Si el agua fluye a través de la cimentacion ésta saldra a la superficie frente al
muro, esto provoca el riesgo de tubificacion (erosion del suelo y socavacion
del suelo bajo el muro). Si la cimentacion es permeable el agua producira
presion contra el material que constituye al muro.

j) La vibracién producida por el paso de ferrocarriles, trafico o maquinas
cercanos al muro puede incrementar las presiones sobre el muro.

k) Impacto de fuerzas por causas externas, como puede ser el movimiento de
vehiculos que ocasiona un impacto sobre el suelo de relleno. A pesar de esto
los impactos suelen ser amortiguados por el mismo terreno, por lo que suelen
despreciarse estas fuerzas.

I) Temblores que son resultado de movimientos sismicos que incrementan
momentaneamente las presiones sobre el muro. Estos incrementos suelen ser
muy pequefios para considerarse, sin embargo en zonas altamente sismicas
suele tomarse un incremento del 10% a la presion lateral del muro para
considerar estos efectos en el disefio.

m)Accion de heladas: Cuando el drenaje del relleno no es el adecuado éste

puede saturarse de agua, que a bajas temperaturas puede helarse. El agua al
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congelarse se expande, el efecto se hace notable en el muro si el fenémeno
se repite con frecuencia. Un buen drenaje puede evitar este problema.

n) Expansiones debidas al cambio de humedad en el relleno. Mas comunes en
rellenos de arcilla, la humedad genera la expansion de éstos produciendo un
empuje adicional. Al secarse el suelo se produce una contraccién y esta
presion disminuye, el resultado de estos dos efectos repitiéndose uno tras otro
puede ser un problema. El efecto es méas intenso en la superficie, y se reduce
conforme existe mas profundidad.

No existe un método certero para calcular estos incrementos. Se pueden
evitar con la adicidon de estratos de material granular que actie como drenaje,

como se observa en la figura 2.19.

2.3 Teorias de empuije.

Existe una gran cantidad de teorias de empuje, pero ninguna de ellas se
considera exacta, todas ellas se acercan de una u otra forma a la realidad. Lo que
hace diferente a cada teoria es su practicidad, esto segun José Barros Pena (1974).
Si una teoria fuera muy exacta pero poco practica, ésta dejaria de usarse por el
mismo motivo, a continuacibn se exponen algunas de las teorias mas

representativas.
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2.3.1 Teoria de Coulomb para suelos friccionantes.

C. A. Coulomb fue el primero en publicar una teoria para el calculo de empujes
sobre muros de retencién en 1776. Esta teoria considera que el empuje sobre el
muro esta determinado por un area triangular delimitada por el lado posterior del
muro, la superficie del terreno natural y la superficie de falla del relleno, la que para
un caso practico se considera plana. En la figura 2.2 se muestra esta area triangular

(cuia) delimitada por los puntos OAB.

(b)

Figura 2.2 Mecanismo de empuje de suelos friccionantes segun Coulomb

(Juarez; 1979: 137).

Esta cufa tiene la tendencia a deslizarse por su peso propio, ocasionando
friccion tanto en el lado posterior del muro como en el plano OB. Las fuerzas Ea y F
resultan inclinadas respecto a sus normales, con los angulos & y ® respectivamente,

de modo que.
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Es asi que cuando ® = 0 correspondera a un muro liso, un angulo de friccibn mas
pequefio es inconcebible. Cuando & > @, lo cual es posible, la falla ocurrira muy
cercana al muro, entre suelo y suelo, que en efecto sera lo mismo que un
deslizamiento ocurriendo entre el muro y el suelo. Debido a lo anterior, el mayor valor
practico para & es ®. De acuerdo a Terzaghi su valor puede considerarse en la

practica como el siguiente:

o |
)
B

Considerando que esta cufia se encuentre en equilibrio, las fuerzas W, Fy E
contrarrestarse de modo que cierren. La fuerza W es conocida, asi como los angulos
de inclinacion de E y F. Asi este sistema puede determinarse para una cufia dada, de

esta forma se conocera la magnitud del empuje sobre el muro.

Puede notarse que la cufia que se ha calculado no es necesariamente la mas
desfavorable. Es de este modo que deben dibujarse diferentes cufas, para calcular
el empuje de cada una de ellas, para encontrar un valor maximo, producido por una

cuia critica.

Para el caso de un relleno friccionante que se limita por un plano, inclinado o
no, y de un muro con un lado posterior plano se puede usar la teoria de Coulomb

para llegar a una formula que ayudara a obtener el empuje maximo.
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cos?(® —w)

[ I
[

||sen(5 + @®)sen(d — B]]
‘\Jl cos(& + w) cos(w — B)

cos®weos(d +w) [1+

En donde:

Ea = Empuje activo de acuerdo a la teoria de Coulomb.

@ = Angulo de friccion interna.

w = Angulo formado por la vertical y el respaldo del muro.

B = Angulo formado por la superficie plana del relleno y la horizontal.

Cuando el angulo w = 0 la formula a) se simplifica como se muestra a

continuacion.

b)

cos (@
E,= Ll H (@)

bd | =
i8]

||sen[5 + ®)sen(® — )

cosd [1+ ]
‘\ll cos(8) cos(B)

Si B = 0, en el caso de que el relleno sea horizontal, de la expresion b)

obtenemos lo siguiente.
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1 . cos?(®)
Eqa= E ¥y H® 2
[
(sen(d+ $)sen(d)
cosbd [1+ \ cos(5) 1

Cuando no existe friccion entre el muro y el relleno, cuando & = 0, la ecuacion

c) deriva en la siguiente manera.

d)

1 a 1—sen (&) 1
Eaqa= —‘}"H

p — H:
2 1+ sen(1— sen () 2N¢T

Para este caso la férmula coincide con la teoria de Rankine, como se

observara mas adelante en su teoria.

Coulomb no consider6 el estado de esfuerzo pasivo en su hipotesis, pero sus
férmulas han podido adaptarse. Invirtiendo los signos de los angulos & y ®, ademas

del de la raiz en el denominador. De la formula a) se obtiene:

1 cos*(® +w)
Ep = E y H* =
_ ||sen(5 + @)sen(d + )
‘\ll cos(d — w) cos(w — B]]

cos?weos(§d —w) [1
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En la figura 2.3 se muestra como se justifica este cambio.

Figura 2.3 Empuje pasivo en suelos friccionantes segun la hipotesis de

Coulomb (Juarez; 1979: 140).

“Si el angulo & es grande, la superficie de deslizamiento real se aparta mucho
del plano supuesto en la Teoria de Coulomb y ésta conduce a errores de
importancia, fuera de la seguridad en la determinacion del empuje pasivo. Terzaghi y
Peck valuan ese error en hasta un 30% su 6 = ®, teniéndose valores menores para
menores angulos 8. En el caso del empuje activo la influencia del valor del angulo &

es mucho mas pequefia y suele ignorarse en la practica”. (Juarez; 1979: 140)

No hay una forma clara de conocer la distribucion de presiones sobre el muro
con la teoria de Coulomb, pues no se especifica. Para esto Coulomb propuso
considerar el respaldo del muro como pie de superficie de deslizamiento. Con esto se
puede obtener el incremento del empuje sobre cualquier seccién del muro si se

considera un incremento en la altura de este, la diferencia entre los valores de
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empuje se denomina AE. Gracias a esto puede conocerse con gran aproximacion la

distribucion de las presiones, cuya resultante actuara en el centroide del muro.

2.3.1.1 Método grafico para la aplicaciéon de la Teoria de Coulomb a rellenos

“friccionantes”.

A continuacion se presentara el método gréafico desarrollado por Culmann,
descrito por Juarez Badillo (1979), que utiliza la teoria de Coulomb para conocer el
empuje que actia sobre un muro en el que el material de relleno es friccionante

(arena).

La figura 2.4 representa este método que se describe de la siguiente manera:
las lineas ® y e pasan por el punto (A). @ forma un angulo con la linea horizontal, y e

con la anterior. En la figura se muestra como se obtiene este angulo e.

Figura 2.4 Método grafico de Culmann (Juarez; 1979: 142).
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Se escogeran una serie de planos de deslizamiento, designados por Abl, Ab2,
Ab3, etc. Estos planos, en conjunto con el respaldo del muro y la linea de terreno
natural formaran la cufia que produce el empuje. El peso de estas cufias es igual al
area de estas, multiplicada por su peso especifico, y por un valor unitario (por
ejemplo, si se trabaja en metros o0 en pies, se multiplicara por 1m o 1ft
respectivamente) que representara la profundidad. Estos pesos se representaran
desde el punto (A) a través de la linea @, de acuerdo al valor obtenido para asi

localizar los puntos al, a2, a3, etc.

Ahora se trazaran lineas paralelas a la linea e sobre los puntos mencionados
anteriormente, en el punto donde se crucen estas lineas con su respectivo plano ABb

se encontraran cl, c2, c3, etc.

Los planos generados por las lineas alcl, a2c2, a3c3, etc. Representan (en la
escala utilizada) el empuje generado por cada una de estas cufias. La seccion b) de
la figura 2.4 representa un tridngulo de fuerzas, que puede aplicarse a cualquiera de
las cufias escogidas. Ya que el angulo e es el angulo formado por el empuje y la
vertical, también es el angulo formado por el peso W y el mismo empuje E. El peso
W y el plano de falla F forman el angulo f — ®. B es el angulo que forman el plano de

deslizamiento y la horizontal.
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Figura 2.4 El método de Culmann cuando existe una sobrecarga lineal.

(Juarez; 1979: 143).

Si se traza una linea que pase por todos los puntos c (linea de empujes o de
Culmann). El empuje maximo se puede encontrar si se dibuja una linea paralela a ®,
tangente a la linea de empujes. Este empuje maximo se denomina con una linea ac,
a la misma escala antes usada, considerando c el punto donde la linea de empujes y
la tangente se tocan. La linea formada por Ac, que se prolonga hasta b (terreno

natural) muestra el plano de deslizamiento critico.

En caso de existir una sobrecarga (q), el peso de ésta debe agregarse al de la
cufia sobre la linea ® a partir del punto en que actle esta sobrecarga. Esto producira
una linea de empujes discontinua, que asi resultara en el empuje E° como se

muestra en la figura 2.5.
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Figura 2.5 Efecto de la sobrecarga en el método gréafico de Culmann. (Juarez;

1979: 144).

2.3.2 Estados plasticos de equilibrio. Teoria de Rankine en suelos

“friccionantes”.

Si se considera un elemento en el suelo a una profundidad z, y de una altura
dz, estando este elemento en reposo, que quiere decir que no existira ningun
desplazamiento, como es indicado en la figura 2.6, entonces la presion vertical

actuante serd como se indica:

P, = ¥2

pv = Presion vertical actuante.

y = Peso especifico del suelo.

z = Profundidad.
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El elemento esta también sometido a presion horizontal, que se considera

proporcional a py de la siguiente forma:

Pr = Kpyz

Ko = Coeficiente de presion de tierra en reposo.

pv=YZ

ph=KoYZ

Figura 2.6 Esfuerzos actuantes sobre un elemento de suelo en reposo

(Juérez; 1979: 123).

Los valores para Ko han sido obtenidos en base a experimentacion. Para
suelos granulares finos varia entre 0.4 y 0.8. Obteniendo 0.4 en arena suelta, hasta
0.8 en arenas apisonadas fuertemente, en el caso de una arena compacta

naturalmente se acerca a 0.5, como lo indica Juarez Badillo (1979).

Representando este estado de esfuerzos en un diagrama de Mohr se obtendra
un circulo como el mostrado en la figura 2.7, definido como circulo 1. Este circulo no

representa la falla.
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Figura 2.7 Estados plasticos en el diagrama de Mohr (Juéarez; 1979 124).

Dado un estado de reposo, se puede llegar a la linea de falla por dos caminos
distintos. El primero consiste en mantener el esfuerzo vertical constante,
disminuyendo el esfuerzo horizontal. De esta manera se conseguira el circulo 2, de
forma que el esfuerzo principal menor es 03 = Kayz. Se denomina Ka como

“coeficiente de presion activa de tierras”.

El segundo método considera el esfuerzo yz como el principal menor, de tal
forma que se incremente la presion horizontal para conseguir un valor Kpyz, para que
el circulo sea tangente a la linea de falla. El valor de Kp es conocido como

“coeficiente de presion pasiva de tierras”.

Cuando el suelo se encuentre en estado de falla incipiente se dira que esta en

estado plastico. De acuerdo con lo descrito anteriormente, existen dos estados
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plasticos practicos, el activo y el pasivo, que se alcanzan cuando el esfuerzo

horizontal alcanza su valor minimo (Kayz) y maximo (Kpyz), respectivamente.

En el estado plastico activo se obtiene asi:

F‘h_cra_ 1
P, B

B a0y NE‘

Se ve entonces que:

K, = ! = tg*(45° @j
4 Ny g 5

Esta ultima expresion dara a conocer el valor del coeficiente de presion activa

de tierras.
El estado pasivo se obtendra de tal forma que:

i

P
_k Ny
PL T3

Resulta entonces el coeficiente de presion pasiva de tierras de la siguiente

forma:
. @
K, = Ng=tg~(45°+ Ej

En un elemento de suelo sometido a un esfuerzo principal mayor vertical o;, y
a uno principal menor horizontal o3, el angulo de la linea de fluencia se representa

como 45°+ @/2 con respecto a la direccion del esfuerzo principal menor.
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En la figura 2.8 se representan las lineas de fluencia para los casos activo y

pasivo.

oup

Dt

$/2 (a)

ACTIVD

000000
s
S
RGN

Figura 2.8 Lineas de fluencia en los estados de equilibrio plastico (Juarez; 1979:
126).

2.3.2.1 Formulas para los empujes en suelos friccionantes. Hipoétesis para su

aplicacion.

Si se aplica la teoria de Rankine para el estado de presiones activa y pasiva,
en una profundidad z, integradas a través de una altura H de muro, se podrian

obtener los empuijes totales.

Este método supone que el muro se ha deformado lo suficiente para permitir el

desarrollo de estados plasticos.
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Asi, considerando las ecuaciones descritas en el Ultimo apartado, se puede

considerar para el estado plastico activo:

E, z
P, = L T_
Ny Ny

Esto para el caso de presion horizontal que actuara a una profundidad z, sélo

para el caso en que la superficie del terreno sea horizontal.

A una profundidad z, tomando un elemento dz sobre el respaldo del muro

actla el empuje siguiente:

1

dE, = —yzdz
A NE,TE

Lo anterior suponiendo una seccion de longitud unitaria de muro, de esta
forma, si se considera una altura H el empuje total resultara:

¥ +H 1 , 1 ,
E,=— ["2dz = —yH?= ZK,yH?
A Nﬁfﬁ TR SKay

En esta Ultima ecuacién se obtiene el empuje total activo en un muro de

respaldo vertical, para un relleno horizontal.

Para el caso del empuje pasivo se llega a la siguiente formula:

1 . 1 .
Ep == NgyH? = —KpyH’
T35 g 5 rY

Cuando se requiera calcular la estabilidad del muro, se considera como un

elemento rigido, los empujes distribuidos se consideraran como fuerzas
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concentradas, los cuales se aplican a un tercio de la altura del muro, a partir de la

base.

Tanto el empuje activo como el pasivo se consideran horizontales en los casos

tratados.

Cuando el relleno tenga una superficie inclinada con un angulo B con la
horizontal. Por un proceso de integracién analogo a las expresiones anteriores, se

puede obtener el empuje activo y pasivo, como se muestra a continuacion.

cosf — +/cos? B — cos?@

i
E, =—-yH"[cosf
42 cosf + +/cos? B — cos?@

cosf + +/cos?f — cos?@

1,
E, =—yH"[cosf
P2 cosf — +/cos?f — cos?@

La distribucion de presiones sera paralela al relleno, por lo tanto, el empuje

resultante también lo sera, aplicado a un tercio de la altura del muro.

En un caso en el que existe una sobrecarga uniformemente distribuida sobre
una superficie de relleno horizontal, puede analizarse para el estado plastico de la

siguiente manera:
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En este caso, el esfuerzo vertical es afectado por la fuerza g, quedando de la

siguiente manera el esfuerzo vertical:
o =0, +q
Y el horizontal:
g3 = 03 + Aoy
De forma que:

1 o3+ Agg

Donde:

g
cra-l-ﬁcrE,:N—;-l-Nic

Comparado con el caso de sobrecarga nula se deduciréa:

q
ﬂph:&aﬂ:ﬁf_ﬂ: aq

Esto quiere decir que una sobrecarga uniformemente distribuida consiste
simplemente en incrementar la presion que actta contra el muro, de acuerdo a la

expresion anterior.
Para el caso de sobrecarga en el empuje pasivo se da de la misma manera.

Ap, = Aoy = gNy = Kpq
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Otro caso posible es cuando el nivel de aguas freéaticas es lo suficientemente
alto para ocupar parte del relleno, estando una seccion de este sumergido, como se

aprecia en la figura 2.9.

Si se considera H a la altura total del muro, y H; a la altura desde la corona

hasta el nivel del agua, entonces la formula para calcular la presion vertical resultara:

p, =y¥H; + 27y

Figura 2.9 Presiones activas de un relleno arenoso sumergido parcialmente y sujeto
a sobrecarga uniformemente distribuida (Juarez; 1979: 129).

La presion horizontal ejercida bajo el nivel de aguas freaticas sera

determinada por la férmula:

Py 1 o
- = H+Z
Py N;!j Nﬁ(}’ 1 Yj
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A esto es sumada la presion hidrostatica generada bajo el nivel freatico, para

el cual se usard la siguiente férmula:

s

Py = ¥uZ
De esta forma el empuje activo total sera determinado por la féormula siguiente:

1 o1 1 o1 i
E,=—vyH Yy +—VyHH,+ —yH 3 +-y,H,
2Ng Ng 2N, 2w

Es importante notar que a pesar del hecho de que el peso de la arena
sumergida es reducido de y a y’, el empuje resultante sobre el muro aumenta de

manera importante, a causa del empuje hidrostético.

2.3.3 Teoria de Rankine en suelos “cohesivos”.

La cohesion en arcillas es una propiedad que puede variar con el tiempo, ya
sea que ésta se consolide o que se expanda debido a la presencia de agua. Por eso
debe haber seguridad de que el valor de la cohesién utilizado en las férmulas sea en
cierta medida constante, lo cual es una condicion dificil de cumplir, esto segun

Juarez Badillo (1973).

Si se considera una masa de suelo cohesivo a una profundidad z. Al
encontrarse en reposo, estard sometida a una presion vertical y una horizontal.
Siendo asi la presion vertical dada por yz, y la horizontal por Kgyz, en la que Ky varia
de acuerdo al tipo de material y a esfuerzos a los que haya estado sometido

previamente.
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En la figura 2.10 este estado de esfuerzos se representa con el circulo 1. En el
caso en que se permite la deformacion lateral, se puede llegar asi a la falla, debido a
la disminucion de la presion horizontal, hasta llegar al punto de equilibrio. Este
estado corresponde en la misma figura al circulo 2, y representa el estado plastico
activo, en el que las presiones horizontal y vertical se representan de la siguiente

manera.

v, = yz— 2c P, = ¥z

En donde:

p, = Esfuerzo principal mayor.

pv = Esfuerzo principal menor.

c = Cohesion.

r

- Y

[ L -
Figura 2.10 Estados plasticos en el diagrama de Mohr (suelos cohesivos) (Juarez;
1979: 131).

-
- I
Z I
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Para el circulo 3 se alcanza la falla aumentando la presién horizontal hasta
sobrepasar el valor yz, logrando que el circulo logre ser tangente a la linea de falla.
De esta forma el estado plastico pasivo y las presiones resultan de la siguiente

manera, siendo p, el esfuerzo principal mayor.

Pp = ¥Z — 2c P, = Yz

La formula para la presién activa puede relacionarse con la formula de empuje
de suelos, por otro lado la presion pasiva se relaciona con los casos en los cuales el

muro presiona el suelo detras de ellos.

Con esto se pueden obtener las férmulas para el empuje total activo y pasivo,

respecto a una altura H de muro, como se muestran a continuacion.

1 1 .,
E, = E}*H‘—ECH Ep = E}*H‘+ECH

Estas formulas son aplicables cuando la superficie del relleno es horizontal, y

los estados plasticos se desarrollan completamente.

Utilizando la férmula del empuje activo se puede encontrar la altura a la cual
se puede, en teoria, realizar un corte vertical sin que éste pierda su estabilidad. Para
esto el empuje activo deberia ser igual a 0, y el despeje quedaria de la siguiente

forma:
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L
E}*H‘—ECH=IJ H =—

A H; se le conoce como altura critica de material cohesivo. Debido a que el
resultado de esta formula suele ser alto, se debe aplicar un factor de seguridad de al

menos 2.

La teoria de Rankine para suelos cohesivos esta sujeta a discusion, y el
proyectista debe considerar no confiar en ella para obras de retencion, pues, como
ya se menciono antes, el valor de la cohesion puede variar por las condiciones en las
gue se presente agua. Aun cuando se tomen medidas para evitar la infiltraciébn, como
superficies pavimentadas, o recubrimientos, la ruptura de tuberias de conduccién o el
uso posterior del terreno que obliguen a quitar el recubrimiento puede resultar en un

cambio importante en la cohesion del relleno.

También es importante considerar el hecho de que la reduccién en la cohesion
debido al agua puede presentar una falla repentina en el muro, sin signos que lo

prevengan.

Por lo expuesto anteriormente esta teoria no es aconsejable para casos

practicos.

De acuerdo a estas formulas la distribucion de esfuerzos se da linealmente,
habiendo una zona de tension y una de comprension, con el valor de la tension en la
superficie dado por 2c, siendo la profundidad a la que se extiende la zona de

tensiones la siguiente:
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En la figura 2.11 puede observarse la distribucién de esfuerzos para los

estados activo y pasivo en suelos cohesivos.

Debido a que al suelo no se le supone capacidad para soportar tension, por lo

gue aparecen grietas. La longitud de estas grietas se puede encontrar con la formula

anterior.

L YH-2c | - e yH+2¢e :_;
(o] (b}

Figura 2.11 Distribucion teorica de la presion activa y pasiva en suelos puramente
cohesivos (Juarez; 1979: 131).
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2.3.4 Teoria de Rankine en suelos con cohesion y friccion.
Para este caso la relacion entre el esfuerzo maximo y minimo esta dada por:
—
gy = o3Ng + 2¢y/ Ny

Para el estado activo, pa = 03y 01 = yz, por lo que:

¥z 2c
=—-—

J2F]

Para el estado pasivo 01 = pp y 03 = yz ; por ello:
P, =¥yzNg + ECN-'TB

Estas dos expresiones dan como resultado las presiones horizontales
ejercidas en los dos estados plasticos. Se obtendran los empujes correspondientes

después de integrar estas presiones a través de la altura del muro H. El empuje se

determinaréa de la siguiente manera.
P 1 1?2 2c 1
4= o YA©
2Ng JNg

1 5
Ep =S NoyH® + 2¢/NpH

Para el estado activo, igual que en suelos cohesivos, existe una zona de
tensiones en el diagrama de distribucion de esfuerzos. Esta zona se puede

determinar, si se considera el punto pa = 0, entonces:
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Yz 2c 2e —

Para calcular la altura con la que puede permanecer sin soporte el suelo en un

corte vertical se puede obtener de forma que E = 0. Entonces:

1 . 2c 4c —
—yH" = H b H =—4N
2Ng JNg A 2

2.3.5 Método semiempirico de Terzaghi para el célculo de empuje contra un

muro de retencion.

El Dr. Terzaghi propuso un método en base a la experiencia anterior, sumada
a experiencia propia. Esto debido a lo poco conveniente que resultan las teorias
clasicas, se han desarrollado métodos empiricos y semiempiricos para encontrar la
presion ejercida sobre elementos de retencion de tierras, esto segun Juarez Badillo

(1973).

Desafortunadamente este método es aplicable solo para muros de poca altura,

de aproximadamente 7 metros como maximo.

Para comenzar el método se debe clasificar el tipo de suelo, encasillandolo en

uno de cinco posibles:

1.- Suelo granular grueso, sin finos.

2.- Suelo granular grueso, con finos limosos.
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3.- Suelo residual, con cantos, bloques de piedra, gravas, arenas finas, y finos

arcillosos en cantidad apreciable.

4.- Arcillas plasticas blandas, limos organicos o arcillas limosas.

5.- Fragmentos de arcilla dura o medianamente dura, protegidos de modo que

el agua proveniente de cualquier fuente no penetre entre los fragmentos.

Los suelos tipo 4 y 5 deben evitarse cuando sea posible, principalmente el 5,
pues de infiltrarse el agua se pueden generar expansiones que generarian presiones

adicionales.

Se consideran para este meétodo cuatro casos posibles, en funcién de la

geometria del relleno y las cargas existentes.

1.- No existe sobrecarga, y la superficie de relleno es plana (horizontal o

inclinada).

2.- A partir de la corona del muro la superficie de relleno es inclinada, después

de cierto nivel se vuelve horizontal.

3.- Existe una sobrecarga uniforme sobre el relleno, que es horizontal.

4.- La superficie del relleno es horizontal, existe sobre ella una sobrecarga

lineal, uniformemente repartida, y paralela a la corona.

Para el caso 1 la solucion se puede dar con las siguientes formulas:
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En y Ev representan la componente vertical y horizontal del empuje. En la
figura 2.12 se muestra cOmo actlan estos empujes, asi como las graficas utilizadas
para obtener Ky y Ky, que estdn en funcion del angulo del relleno y del tipo de

material (los nimeros en las curvas representan el tipo de material utilizado).

En los rellenos tipo 5 la altura H debe ser reducida en 1.2m, y el empuje es
aplicado a una altura d’, contada a partir del nivel inferior del muro, calculada como

se muestra.
d = L H—1.2
= S (H-12)
Para el caso numero 2, en que la superficie es inclinada hasta una altura, y

después se vuelve horizontal, la figura 2.13 dara los valores de Ky y Ky.

Para el caso numero 3, cuando el relleno es horizontal en su superficie y
exista sobrecarga uniformemente distribuida, la presion vertical debera

incrementarse en funcion de:
p=~Cq

Siendo C un valor que se encuentra en la tabla 2.1, en funcion del tipo de

relleno, y g es la sobrecarga uniforme.
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Figura 2.12 Graficas para determinar el empuje de rellenos con superficie plana
segun Terzaghi (Juarez; 1979: 154).
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Figura 2.13 (1) Gréficas para determinar el empuje de rellenos con terraplén, con
remate (Juarez; 1979: 155).
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Figura 2.13 (2) Gréficas para determinar el empuje de rellenos con terraplén, con
remate (Juarez; 1979: 155).

En un caso en el que existe una carga lineal uniforme y paralela a la corona
(aplicable al caso numero 4), se considera que la carga actia sobre un plano vertical,

como se aprecia en la figura 2.14, descrito con la siguiente formula:

P=Cqg

El valor de C se obtiene también de la tabla 2.1, y q" la carga lineal uniforme.

Esta carga también produce una carga uniforme sobre la losa de cimentacion.

La magnitud de esta carga repartida estd dada por g'/ab, pero el area de

influencia sobre la plantilla es sélo en el tramo a’b".

Valores de C
Tipo de Relleno | C
I 0.27
I 0.3
1 0.39
v 1.0
\% 1.0

Tabla 2.1 Obtencion del valor de C de acuerdo al tipo de relleno (Juarez; 1979: 156).
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Figura 2.14 Método para calcular la influencia de una sobrecarga lineal (Método de
Terzaghi) (Juarez; 1979: 156).

Se sugiere que al utilizar el método semiempirico de Terzaghi se proyecten

buenas instalaciones de drenaje, para asi evitar empujes adicionales.

2.4 Célculo de las acciones sobre el muro.

Para el disefio de un muro de contencion deben considerarse ciertas acciones
gue afectan su estabilidad, y se presentan a continuacion de acuerdo a Barros Pena

(1974).

2.4.1 Peso propio del muro.

Es determinado por el material del que esta hecho, a continuacion se
muestran los pesos volumétricos aproximados de algunos materiales comunes.
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Concreto en masa — 2.2 ton/m>.
Concreto armado — 2.4 ton/m*,

Ladrillo macizo — 1.8 ton/m®.
Mamposteria (piedra braza) — 2.6 ton/m>.

El peso total del muro es concentrado en su centro de gravedad. Para fines
practicos se puede dividir el muro en figuras geométricas simples, aplicando el peso

en el centro de gravedad de cada una. Este peso proporcionara al muro estabilidad.

2.4.2 Seguridad al vuelco.

Cuando un muro esta sometido a empuje, éste tendra la tendencia a voltearse,
como se ve en la figura 2.15. Asi, el peso propio del muro y la componente vertical
del empuje activo provocaran un momento que debe contrarrestar el efecto de aquel

causado por la componente horizontal de empuje activo.

Estos momentos suelen calcularse a partir de la arista “O”, seflalada en la
figura 2.15. La suma de los momentos estabilizadores, divididos por el momento que

ocasiona el vuelco debe dar un valor entre tres y cuatro.

De acuerdo a la figura 2.16 se puede deducir la férmula para el célculo de la

seguridad al vuelco.

aP + bE,
Cv= ——

w|

63



De esta forma Cv debe ser un valor entre tres y cuatro, aunque algunos

autores consideran valores como 2.5.

En el Manual de Disefio de Obras Civiles de la CFE (1981) se considera este

valor como 1.5.

Pz Peso propio

e

cd

0 pnpr
Figura 2.15 Representacion del vuelco ocasionado por empuje el activo (Barros
Pena; 1974: 71).

Lt
0
Figura 2.16 Acciones que ocasionan momentos de vuelco y momentos

estabilizadores (Barros Pena; 1974: 71).
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2.4.3 Seguridad al deslizamiento.

El efecto del empuje vertical produce un efecto de deslizamiento, este es
resistido por la friccion existente entre el suelo y el muro, por lo cual se recomienda

hacer la superficie del muro muy rugosa, e incrementar esta adherencia.

El coeficiente de seguridad ante el deslizamiento debe ser de 0.25. Este
coeficiente esta dado por la relacion entre las fuerzas de empuje horizontales y
verticales.

EH
cd = < 0.25
P+E

v

El Manual de Disefio de Obras Civiles de la CFE (1981) considera otro criterio,

utilizando la siguiente férmula:

Suma de fuerzas de friccion resistentes

55 = =
Suma de fuerzas horizontales actuantes

En donde ss es el factor de seguridad, y la suma de fuerzas de friccion

resistentes es:

Fr=Rtg®+cB + Pp

R es la resultante de cargas verticales, como es la componente vertical del

empuje activo, o el peso propio del muro.

@'= tga, es el coeficiente de friccion interna que existe entre el terreno y el
muro. Los siguientes valores estan dados de forma preliminar, y pueden utilizarse

para los siguientes casos:
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@ = 0.55 para arenas y gravas.

@ = 0.45 para arenas y gravas limosas.

@ =0.35 en limos.

El coeficiente de cohesion del suelo de desplante es ¢, que se considera como

0.5 a 0.75 de la cohesién del suelo.

Pp representa la presion activa al pie exterior del muro. Y finalmente B es el

ancho del muro.

2.4.5 Flexion.

En los muros de concreto armado deben considerarse ademas los efectos de
la flexion, que pueden ocasionar la rotura de la pantalla, como lo muestra Barros

Pena (1974) en la figura 2.17.

1[. F=rofuras por flexidn

P P
U Y

.. o jrrelia oo
bt |
LA x =r-r.J'f|'_._,-.'-.
N B e

i

Figura 2.17 Representacion de una rotura por flexion (Barros Pena; 1974: 74).
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Para que esto no suceda se debe disefar la estructura de concreto adecuada.
Esto no ocurre en muros de gravedad debido a que no son tan esbeltos como los de

concreto armado.

2.4.6 Cargas de coronacion.

Cuando exista un elemento sobre la corona del muro, que puede ser un pilar,
éste estara ejerciendo una fuerza vertical sobre el muro, que debe ser considerada,
segun advierte Barros Pena (1974), para el estudio de seguridad ante el
deslizamiento, vuelco, y capacidad de carga del terreno, pues esta accion afectara el

desempefio del muro a favor y en contra.

2.4.7 Comprobacién de presiones en el terreno.

La presidn total ejercida por el muro y las cargas verticales no deben ser
mayores que la capacidad de carga del terreno, para lo cual un estudio de mecanica

de suelos es indispensable.

Ademas de esto, la resultante de presiones debe estar localizada en el ndcleo
central de la cimentacion del muro. La longitud del nucleo central es de un tercio de

la base del muro, y se localiza en el centro del muro.
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Figura 2.18 Distribucion de presiones en el suelo debido al muro de contencion
(Barros Pena; 1974: 76).

La figura 2.18, muestra la posible distribucién de presiones. Cuando se
presente el caso C se debera redimensionar el muro, pues no es considerado que el
terreno soporte las tensiones producidas. Asimismo, la presion maxima en el suelo
no debe superar la capacidad maxima de carga del mismo. Se llego a las siguientes

formulas en base a las mostradas por Barros Pena (1974).

La presion maxima y minima puede obtenerse con la siguiente férmula,

siendo positivas las presiones y negativas las tensiones.

. 1+6&
om=— | _Es‘]

RS

Donde:

om = Presion maxima y minima que produce el muro en el terreno.

V = Resultante de las fuerzas verticales.

68



A = Area del terreno, considerando una seccion unitaria de muro, multiplicado

por la base del muro.
B = Base del muro.

e = Excentricidad, que ademas debe ser menor a B/6, se calcula con la

férmula siguiente:

Se considera a M el momento producido por el muro, resultado de la
sumatoria de momentos resistentes menos la sumatoria de momentos actuantes,

como se muestra en la férmula:

M= FMr— Mact

2.4.8 Drenaje.

Es importante tomar en cuenta la posibilidad de la infiltraciébn de agua en el
terreno, lo que provocaria una disminucién en el angulo de fricciéon del terreno, asi
como incrementar el empuje ocasionado por este, como se explica en
http://www.construmatica.com/. En rellenos de arcilla la presencia de agua puede
provocar la expansion del mismo, incrementando el empuje de manera repentina, sin

gue el muro muestre sefiales de fatiga.

De la misma forma el agua puede producir que el terreno se reblandezca y

socave, poniendo en peligro la estabilidad del muro.

69



Para poder evitar estos riesgos se debe instalar un sistema de drenaje
adecuado. Que puede consistir en tubo perforado, que puede ser acompafiado de un
relleno de material pétreo. También puede consistir en un tubo de drenaje de pie, con

un dren de grava, ambos se muestran en la figura 2.19.

i e i

Dren de Grava

Figura 2.19 Drenaje en muros de contencion con dren de pie (a), y con tubo
perforado (b) (www.scribd.com).
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CAPITULO 3

RESUMEN EJECUTIVO DE MACRO Y MICROLOCALIZACION

A continuacion se presentaran los detalles de macro y microlocalizacion, para

el proyecto actual.

3.1 Generalidades.

Se presentara la informacion necesaria para la localizacién del proyecto, asi
como otorgar a quien revisé este trabajo una vision clara de las caracteristicas del

proyecto a realizar.

3.2 Objetivo.

El objetivo de esta investigacion es elegir la mejor solucion para la retencion
de una masa de suelo localizado en un predio en el libramiento oriente en la colonia
Magisterial, al sureste de la ciudad de Uruapan, Michoacan. Para esto se analizaran

distintos tipos de muros de contencion, para poder elegir la solucion mas viable.

Actualmente existe un proyecto para este muro de contencién, a pesar de esto
el presente trabajo se enfocara en dar una propuesta independiente, por lo que no se

comparara con el proyecto existente.
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3.3 Alcance del proyecto.

Para este proyecto se disefiard el muro de contencibn como muro de
gravedad, en concreto ciclopeo, ademas se analizara el muro en concreto armado.
En base a estos datos se obtendran volumenes de obra, para poder encontrar las
ventajas de cada uno de ellos. Esto ayudara a tomar una decisién sobre el muro més

adecuado.

3.4 Resumen ejecutivo.

A continuacion se presentan las caracteristicas del area y la zona del

proyecto.

3.4.1 Entorno geogréfico.

Ahora se describirdn las caracteristicas geograficas correspondientes a la
ciudad de Uruapan, cuyo nombre oficial es Uruapan del Progreso, que se encuentra

en el estado de Michoacan.

3.4.1.1 Macro y Microlocalizacion.

Se puede encontrar el estado de Michoacan en el lado centro-occidente de la

republica mexicana, entre las coordenadas 2023°27” y 1753°50” de latitud norte, y
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entre 10003°32” y 10344°49” longitud oeste. Colin da al noroeste con el estado de
Querétaro, al norte con los estados de Jalisco y Guanajuato, al este con el estado de
México y Guerrero, y al oeste con el Océano Pacifico y los estados de Colima y

Jalisco. Al sur con el Océano Pacifico y el estado de Guerrero.

Uruapan del Progreso esta ubicado en el estado de Michoacan, en las
coordenadas 19?25 10" latitud norte y 102903 ‘30" longitud oeste, al centro-occidente
del estado, Colinda con los municipios de Los Reyes, Charapan, Paracho,
Nahuatzen, Tingambato, Ziracuaretiro, Taretan, Nuevo Urecho, Gabriel Zamora,

Paracuaro, Nuevo Parangaricutiro, Tancitaro y Periban.

Imagen 3.1 Localizacion de la Ciudad de Uruapan del Progreso en el estado de

Michoacan.

(Fuente: http://es.wikipedia.org)

El proyecto se realizara en un terreno localizado en el libramiento oriente de la

ciudad de Uruapan, en las coordenadas 1922°37.20"N y 102902°59.00"0, a una
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elevacion de 1577 m sobre el nivel del mar. Aproximadamente a 1 km al noreste de

la salida a la carretera Uruapan-Nueva ltalia.

Imagen 3.2 Localizacion del predio en el que se requiere el disefio.

(Fuente: Google Earth)

3.4.1.2 Hidrografia.

El rio Cupatitzio nace dentro de la ciudad, de éste se obtiene gran parte del
agua potable para la misma. Al igual que el rio Santa Barbara, que nace en la presa
de Caltzonzin, cruzando la parte oriente de la ciudad. Ambos pertenecen a la region

hidrogréfica del rio Balsas.
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3.4.1.3 Orografia.

El cerro de La Cruz, de La Charanda y el de Jicalan son sus principales

accidentes geograficos. Se encuentra dentro del eje neo volcanico mexicano

3.4.1.4 Clima.

“El clima del municipio de Uruapan es uno de los més variados del estado de
Michoacéan pues se ve influenciado por las diferentes de altitud en el terreno, existen
cinco tipos diferentes de clima. La zona norte tiene un clima templado subhimedo
con lluvias en verano, en la zona central del municipio, la mas elevada, tiene un clima
templado humedo con abundantes lluvias en verano, en la misma zona central otro
sector tiene clima Semicalido himedo con abundantes lluvias en verano, hacia el sur
otra zona registra clima semicalido subhumedo con lluvias en verano y finalmente en
el extremo sur del municipio el clima es clasificado como calido subhiumedo con

lluvias en verano”. (http://es.wikipedia.org/wiki/Uruapan)

La temperatura media anual tiene un rango que va desde 12 a 33T,

dependiendo de la zona de la ciudad.

El municipio de Uruapan es una de las zonas donde se registra mayor

promedio pluvial anual dentro del estado, llegando a rebasar los 1500 mm al afio.
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3.4.1.5 Principales ecosistemas.

Una parte del territorio de la ciudad de Uruapan, principalmente en zonas
hacia el centro y norte, se dedican a la agricultura, el resto del municipio es zona
boscosa. En zonas elevadas se pueden encontrar pino y encino, y en las partes

bajas parota, guaje, cascalote y cirian.

En cuanto a la fauna se pueden hallar el coyote, zorro, venado, zorrillo,

cacomixtle, liebre, tlacuache, conejo, pato, torcaza y chachalaca.

3.4.1.7 Uso de suelo.

Recientemente en la zona del proyecto existian construcciones pequefias,
usadas como vivienda, actualmente se han iniciado demoliciones y excavaciones en

ese lugar.

3.4.1.8 Actividad econémica.

A Uruapan se le conoce como la capital mundial del aguacate, cuyo cultivo es
su principal actividad. Otras actividades agricolas son el cultivo de cafia de azucar,

maiz, durazno, café, guayaba y hortalizas como jitomate, chile o calabaza.

Ademas en la zona se cria ganado bovino, porcino, caprino, equino, avicola y

también en menor medida la silvicultura.

76



Aunque la actividad industrial no estd muy desarrollada, existen algunas
empresas que se dedican a la produccion de plasticos, chocolate y empaques de

aguacate.

Se cuenta con diversos atractivos turisticos, como son el Parque nacional Lic.
Eduardo Ruiz, La Huatapera, La Tzararacua, el Templo de San Francisco y Casa de

la Cultura, Mercado de Antojitos, Fabrica de San Pedro, Plaza de los Matrtires.

En el tiempo de semana santa se traen artesanias, las cuales llenan el centro
de la ciudad, de todas las comunidades en que Fray Juan de San Miguel aporté un

oficio.

3.4.2 Informe fotogréfico.

A continuacion se presenta el informe fotografico para el proyecto en cuestion.

La imagen 3.3 presenta una muestra de la fachada y su construccion previa a

las excavaciones alli ocurridas.
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Imagen 3.3 Fachada del predio antes de comenzada la excavacion.

(Fuente: Google Earth)

Actualmente se ha realizado una excavacion en el predio, pues existe un
proyecto previamente autorizado, por lo cual la presente tesis se mostrard como un

proyecto alternativo.
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Imagen 3.4 Fachada del predio antes de comenzada la excavacion.

(Fuente: Propia)

La imagen 3.5 muestra el nivel de terreno natural previo a la excavacion,
marcada con hilo de Nylon. Se utiliz6 una capa de concreto para tapar el suelo que
hay bajo la construccion adyacente, esto para evitar que al quedar expuesto pierda
humedad, pues esto puede ocasionar que se desmorone, y pierda la capacidad de

carga.
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3.5 Nivel del terreno natural mostrado con tablas e hilo.

(Fuente: Propia)

3.4.3 Estado fisico actual.

Actualmente se realiza la excavacion del terreno para construir un proyecto

alternativo.

3.4.4 Alternativas de solucion.

Se exploraran dos alternativas para muro de contencién, uno de gravedad,

hecho de concreto ciclépeo, y uno de concreto armado.
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CAPITULO 4

METODOLOGIA

Para la tesis presentada se utilizé el método cientifico, aplicando el método

matematico, con un enfoque cuantitativo y transeccional.

4.1 Método empleado.

Para esta investigacion se utilizé el método cientifico. Este método cientifico
es un proceso utilizado para identificar las circunstancias de ciertos sucesos. Entre
sus caracteristicas estan que es verificable, tentativo, de razonamiento vy

observacion, esto segun Tamayo (2000).

El método cientifico es el punto de transicion entre el conocimiento cientifico y

la investigacion cientifica.

Segun Pardinas: “Método de trabajo cientifico es la sucesién de pasos que
debemos dar para descubrir nuevos conocimientos o, en otras palabras, para
comprobar o disprobar hipétesis que implican o predican conductas de fenémenos,

desconocidos hasta el momento”. (Tamayo; 2000: 35)

Este método permite eliminar el aspecto subjetivo, para poder interpretar la

realidad de una manera objetiva.

El método cientifico se utilizara en esta investigacion de tal manera que se

plantea una problematica, la necesidad de contener una masa de suelo, y sabiendo
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gue existen diferentes opciones para muros de contencién se recopilaran las
caracteristicas, ventajas y desventajas que conlleva cada uno de ellos, llegando asi a

una resolucion, y tomar la mejor decision posible.

4.1.1 Método Matematico.

“En cualquier investigaciéon que asiente numeros de relaciones constantes,
variedad de hipétesis, diversidad de comprobaciones, y éstas se tomen en cuenta
para afirmar o negar algo, se esta aplicando el método cuantitativo” (Mendieta; 2005:

48).

El método matemético trata de la comparacion de numeros y cantidades para

tener una nocion de importancia, capacidad o economia.

El método matematico es muy claro en esta investigacion, debido a que los
datos obtenidos del estudio resultan tales como voliumenes de obra, peso del muro,
area de apoyo y altura, son valores comparables que ayudaran a llegar a una

conclusion clara y objetiva.

4.2 Enfoque de la investigacion.

Esta tesis lleva un enfoque cuantitativo, pues este enfoque permite obtener un

punto de vista basandose en el conteo de magnitudes, ademas de que generaliza los
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resultados de forma méas amplia. De esta manera facilita la comparacion de

resultados entre diferentes estudios, de acuerdo con Hernandez Sampieri (2005).

Ya que esta tesis implica la realizacién de un disefio, que arrojara resultados
numéricos muy claros, los cuales podran ser comparados con otros disefios y

diferentes criterios, el enfoque cuantitativo es el mas acorde al presente trabajo.

4.2.1 Alcance de la investigacion.

La presente investigacion tiene un alcance descriptivo, pues se busca
recolectar datos, evaluar y medir (como es el caso de una investigacion cuantitativa).
Un estudio descriptivo busca determinar las caracteristicas, propiedades y perfiles

mas importantes de un fenémeno, para poder someterlo a un analisis.

4.3 Disefio de la investigacion.

El método empleado para este trabajo fue de tipo transeccional descriptivo, ya
gue “Los disefios transeccionales descriptivos tienen como objetivo indagar la
incidencia y los valores en que se manifiestan una o mas variables (dentro del
enfoque cuantitativo) o ubicar, categorizar y proporcionar una vision de una
comunidad, un evento, un contexto, un fenémeno o situacion (describirla, como su

nombre lo indica, dentro del enfoque cualitativo”. (Hernandez Sampieri; 2005: 273)
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Como su nombre lo indica, este estudio es descriptivo, asi como las hipétesis

gue en él se plantean.

4.4 Instrumentos de recopilacién de datos.

Para realizar este proyecto hizo una investigacion de campo, se requirié de un
previo estudio de mecanica de suelos, el cual se logra tomando muestras de suelo y
sometiéndolas a diversas pruebas de laboratorio. El estudio ya existia para este
proyecto, por lo que no fue necesario realizarlo nuevamente. Con éste se pudo
obtener una visién clara de las condiciones del suelo y sus propiedades fisicas, asi
como el nivel de aguas fridticas. Para la determinacion del empuje provocado por el
suelo se utilizara una de las teorias de empuje, la que sea mas adecuada de acuerdo

a estas propiedades. Su justificacion se presentarad mas adelante.

4.5 Descripcion del proceso de investigacion.

Para la presente investigacion se visito el terreno para analizar las condiciones
existentes, para posteriormente revisar el estudio de mecanica de suelos que fue
provisto. Habiendo analizado el estudio se procedié a elegir una teoria de empuje
adecuada para este tipo de terreno, con lo cual se pudo proponer y revisar un muro

de contencion.
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El muro se revis6 por volteo, deslizamiento y hundimiento, para
posteriormente revisar por momento flexionante y cortante. Para todo este proceso

se utilizo el apoyo de programas de computo como Excel, Autocad2008 y Sap2000.

Este proceso se revisé para cada muro, con lo cual, después de aceptar cada

propuesta se procedio a revisar los resultados para llegar a una conclusion.
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CAPITULO 5

ANALISIS E INTERPRETACION DE RESULTADOS

A continuacién se presentaran las dos posibles propuestas para el problema

planteado.

5.1 Informacién disponible.

Se desea construir una bodega con el propdésito del almacenamiento de llantas

en un terreno al oriente de la ciudad de Uruapan, Michoacan.

Existe un desnivel en el terreno, mostrado como parte del anexo (A), lo que
requerira de un relleno, y asimismo un muro de contencion para proteger las
construcciones adyacentes, asi como confinar el material de relleno, otorgandole

estabilidad.

El estudio de mecanica de suelos, mostrado en el anexo (A) arroja los

siguientes resultados para los estratos encontrados:
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NAF

a 1.5 m de profundidad

Cohesion
Profundidad de
desplante

Ancho del cimiento
Peso volumétrico
Angulo de fricciéon
interna

Carga ultima resistente
Carga
admisible

Estrato

1

0.5m
c (ton/m2) 1.12
Df(m) 1.5
B(m) 1
y(ton/m3) 1.11
@ grados 13.14
@ radianes 0.229
qu(t/m2) 17
gadm(t/m2) 5.67

Estrato
2:

Limo inorganico de
alta compresibilidad

0.9

11
1
1.37

11.88
0.207

13.13

4.38

Como se puede observar, el suelo existente en esta zona es de muy baja

resistencia, por lo cual se debe poner especial atencidon en la presion aplicada en

éste. La bodega usara un sistema de arcotecho, con muros de block de concreto, y

columnas a cada 9 metros, como se observa en el anexo (B).

5.2 Analisis de cargas debido a la estructura.

El analisis de cargas de este proyecto se obtendra en base a las

recomendaciones del proveedor (http://www.arcotecho.com.mx). Debido a que no se

cuenta con planos del proyecto, y se requiere un andlisis de cargas realista.
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A) Célculo de flecha.

Para un claro de 20 metros, y proponiendo una flecha del 20 %, la altura de

esta resulta de 4 metros.

B) Calibre de la lamina.

Se consulta la tabla 5.1 para la zona edlica 5 (Altiplano Sur: Que incluye

estados como Guanajuato, Queretaro, Tlaxcala y Michoacan, entre otros y Veracruz).

Para lo cual se obtiene un calibre 24N.

CLARO (mts)

20%

35%

50%

14
15
16
17
18
19
20
21
22
23
24
25
26
27
28
29
30
31
32
33
34
35
36

24
24
24
24
24
24N
24N
24N
24N
24N
24N
24N
24N
22
22
22
22
22
22
22
22
22
20

24N
24N
24N
24N
24N
22
22
22
22
22
22
22
22
20
20
20
20
20
20
18
18
18
18

22
22
22
22
22
22
20
20
20
20
18
18
18
18
18
18
16
16
16
16
16
16
16

Tabla 5.1 Calibre recomendado para una velocidad del viento de 80 km/h para la
zona edlica 5y 7, para porcentajes de flecha mostrados.(

http://www.arcotecho.com.mx)
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C) Longitud del arco.

Se consulta la tabla 5.2, correspondiente a longitud de arco.

Para un claro de 20 metros, con una flecha de 20%, la longitud

correspondiente es 22.07 metros.

CLARO FLECHA % RESPECTO AL CLARO DEL ARCO (mts)

mts 20 25 30 35 40 45 50

14 15.45 16.23 17.15 18.20 19.36 20.63 21.99
15 16.55 17.38 18.37 19.50 20.74 22.10 23.56
16 17.65 18.54 19.60 20.80 22.13 23.58 25.13
17 18.76 19.70 20.82 22.10 23.51 25.05 26.70
18 19.86 20.86 22.05 23.40 24.89 26.52 28.27
19 20.96 22.02 23.27 24.69 26.28 28.00 29.84
20 22.07 23.18 24.49 26.00 27.66 29.47 31.41
21 23.17 24.34 25.72 27.29 29.04 30.94 32.98
22 24.27 25.50 26.94 28.59 30.43 32.42 34.55
23 25.38 26.65 28.17 29.89 31.81 33.89 36.12
24 26.48 27.81 29.39 31.19 33.19 35.36 37.69
25 27.58 28.97 30.62 32.49 34.57 36.84 39.26
26 28.69 30.13 31.84 33.79 35.96 38.31 40.83
27 29.79 31.29 33.07 35.09 37.34 39.78 42.40
28 30.89 32.45 34.29 36.39 38.72 41.26 43.97
29 31.99 33.61 35.52 37.69 40.11 42.73 45.54
30 33.10 34.77 36.74 38.99 41.49 44.20 47.12
31 34.20 35.93 37.97 40.29 42.87 45.68 48.69
32 35.30 37.08 39.19 41.59 44.25 47.15 50.26
33 36.41 38.24 40.42 42.89 45.64 48.63 51.83
34 37.51 39.40 41.64 44.19 47.02 50.10 53.40
35 38.61 40.56 42.87 45.49 48.40 51.57 54.97

Tabla 5.2 Longitud de arco para sistemas autosoportantes.(
http://www.arcotecho.com.mx)

D) Célculo de arco.

Con un ancho de perfil de 0.609 metros (24”), y la bodega teniendo una

longitud de 72 metros, se necesitan 118.23 piezas, por lo que se redondea a 119.
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E) Peso del arco.

Su peso lineal es de 4.882 kg/m, y el arco tiene una longitud de 22.07 metros,
siendo un total de 119 piezas, se calcula 4.882*22.07*119 = 12821 kg, agregando un
peso de aproximadamente 20 kg/m para tomar en consideracién el viento,
20*22.07*72 = 31780 kg. Por lo tanto la cubierta tiene un peso total de 44.6

toneladas.

F) Peso de trabes y columnas.

Se disefiaran las trabes y columnas para esta estructura, debido a que no
existe un proyecto estructural. Para las trabes, la distancia entre apoyos es de 9

metros.

El peso de la estructura se reparte a ambos lados de la estructura, sumando

en total 72 + 72 = 144 m, por lo que el peso repartido resulta de la siguiente manera.

(44.6 ton) / (144 m) = 0.3097 ton/m

A esta carga se le agrega la debida al peso propio de la trabe, para lo cual se
proponen trabes de 45 x 25 cm, el peso volumétrico del concreto reforzado es de 2.4

ton/m3, por lo cual su peso por metro lineal es: 0.45*0.25*2.4 = 0.27 ton/m

La carga total que cargan las trabes sera de 0.58 ton/m.

Los momentos y cortante maximos se calcularon utilizando el programa
SAP2000. Estos resultados se observan en la imagen 5.1, los cuales representan el

elemento mas desfavorable.
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Imagen 5.1 Momentos maximos positivo, negativo y cortante maximo asi como
deflexiéon maxima. (SAP2000)

El momento méaximo negativo fue de 4.96 ton m, el momento maximo positivo
fue de 3.65.
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Las trabes tendran una altura total h de 45 cm, y una d efectiva de 42 cm,

considerando 3 cm de recubrimiento, y una base b de 25 cm. Utilizando un concreto

de f’c de 250 kg/cm2 y acero con fy = 4200 kg/cm2.

Para el momento resistente del elemento se utilizardn las férmulas

especificadas en el reglamento de construccion del Distrito Federal (Seccién 2.2.4.

Concreto)
3 oo efy As
Mg = Fzbd"f "cq(1— 0.5q) 1= p=
Donde:

MR = Momento resistente.
FR = Factor de resistencia (se tomara 0.9).
p = Porcentaje de acero de refuerzo a tension.

As = Area de acero de refuerzo a tension.

Haciendo una simplificacion se puede obtener la férmula siguiente:

- |
frc | 2Mu 1bd

1- (1————
fv [ ‘\ll Frbd?f c

Considerando que:
Mu = Mmax*Fcy Fc =14

f“c =1c*0.8*0.85

Para un momento méaximo de 4.96 ton / m, el As resultante es de 4.63 cm2,

por lo cual se armara la trabe con 4 varillas del No. 5 (dos en la parte superior y dos
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en la parte inferior), por lo cual el area de acero a tension es de 4.95 cm2, cubriendo

asi las necesidades para momento positivo y negativo.

Para revisar el cortante se usaran las siguientes férmulas:

Cortante resistente:

Ver = FRbd(0.2 + 20p)(f * ¢0.5)

Se compara con el cortante Ultimo, que se obtiene con Vu = Vmax*Fc

El resultado obtenido fue Vcr = 383.9 kg y Vu = 4424 kg. Por lo tanto, se

proponen refuerzos en dos ramas, con varilla del No. 2, a cada 20 cm.

Para las columnas se determiné por un analisis de cargas que estaran
sometidas a una compresion de 2608.83 kg, por lo que se han propuesto columnas

de 25 x 25 cm.

Proponiendo un p de 0.02, la resistencia se calcula con la siguiente férmula.

Pro = fr[fcbh(L—p) + fvbhp]

El esfuerzo resistente resulté de 125300 kg, que es mayor al P ultimo, que

resulto de 3652.36 kg.

Los muros de la bodega seran de 8 metros de altura, hechos de block de
concreto. Su peso es de 190 kg/m2, por lo que significan una carga lineal de 1.52

ton/m.

El peso total del arcotecho es de 44.60 toneladas, el peso total de las trabes y

contratrabes sera de 91.2 toneladas (considerando que existen en todo el perimetro
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de la estructura). Las columnas agregan un peso de 21.6 toneladas. Por lo que en
conjunto agregan suman un peso de 157.4 toneladas, si idealmente se supone que el
peso se distribuye en todo el perimetro de la estructura (190 m), la carga lineal

resulta de 0.89 ton/m.

El peso total de los elementos estructurales (0.83 ton/m) sumado al de los
muros (1.52 ton/m) resulta de 2.35 toneladas por cada metro de muro, el cual es
aplicado a 0.5 m de distancia del muro. Esta sobrecarga se utilizara para disefar el

muro de contencion.

5.3 Disefio de un muro de contencioén.

A continuacion se analizaran dos propuestas para un muro de contencion, la
situacion es la misma, el estudio de mecanica de suelos correspondiente se
encuentra en el anexo (A). En el punto 5.2 se describe el analisis con el que se

determina la sobrecarga, la cual es de 2.35 toneladas por cada metro de muro.

El material de relleno a utilizar se extraerd del banco de materiales de

Capacuaro, este material tiene un peso volumétrico de 1.053 ton/m3.

Debido a que el estrato uno mide solamente 0.5 m, y su peso volumétrico es
menor, se utilizara unicamente el estrato dos para el disefio, pues se obtendra un

caso mas desfavorable, lo que brindara mas seguridad al disefio.
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5.3.1 Muro de gravedad.

Para la construccion de este muro se utilizara concreto ciclépeo, utilizando
concreto de f'c de 200 kg/cm2, el cual tiene un peso volumétrico de 2.3 ton/m3. Las

dimensiones propuestas son como se muestran en la figura 5.1. Mas adelante se

revisara.

10,3
n
™M
o
: cfll = Sl
== 6.5 .

Figura 5.1 Dimensionamiento del muro de gravedad (cotas en metros).

Para la determinacion del empuje activo se utilizara la teoria de Rankine para

suelos cohesivos vy friccionantes.

Para asegurar la estabilidad, el empuje pasivo no serd considerado para este

disefo.
E ! H? 2c H K N 2 45'=+"?:I
e = J— — — t < —_
47N, JNs = No= g 2)

El angulo de friccion interna (@) es 11.88° por | o que N@ = 1.5184.
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El peso especifico y utilizado para el calculo sera el del estrato dos, el cual es
de 1.37 ton/m3, y la altura H es de 3.5. EI NAF (Nivel de aguas freaticas) existe por
debajo de la base del muro, por lo cual no se considera para determinar el empuje. El

empuje activo resulta de 0.41 toneladas.

A continuacion se hace la suma de momentos resistentes, para esto se
determina el area de un elemento de muro o de suelo, y se multiplicara por su peso
especifico, se mide la distancia de su centroide al punto (a), y se multiplica para
obtener el momento resistente (se considera el punto (a) en el extremo izquierdo de

la base del muro mostrado en la figura 5.1)

Area dist x (m) |y (ton/m3) | Peso (ton) | Momento(ton.m)
0.87 0.15 2.30 2.00 0.30
3.9 3.25 2.30 8.97 29.15
1.305 0.60 2.30 3.00 1.80
1.305 0.90 1.05 1.37 1.24
15.37 3.85 1.05 16.18 |62.31
3 31.53 ]94.80

La suma de momentos resistentes es de 94.80 ton/m.

A continuacion se calcularan los momentos actuantes.

a) Momento de volteo debido al empuje activo.

Es el momento ocasionado por el empuje de 0.41 toneladas, a una distancia
de 1/3 de la altura total del muro, esta distancia es de 1.17 metros. EIl momento que

resulta es de 0.48 ton m.
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b) Momento de volteo por sobrecarga

Para calcularlo se utilizara el criterio que se muestra en el método
semiempirico de Terzaghi. El suelo se clasificara dentro del grupo 4, debido a la falta
de un estudio para este material, este tipo de suelo se considera desfavorable, su
coeficiente C es igual a 1. La carga g es de 2.35 ton, la cual se considerara puntual,
a 0.5 m de la corona, asi que la fuerza P resulta el producto de q y C, resultando en
2.35 ton. La altura a la que es aplicada se obtiene siguiendo una linea a 45° del
punto de aplicacién. Por trigonometria se ha determinado que el punto se encuentra

a 3.13 metros de la base del muro.

Lo anterior genera un momento de 7.30 ton m.

También debe considerarse que esta sobrecarga generara una presion sobre
la base del muro, esto provocara ademas de una fuerza vertical un momento

resistente.

La fuerza se distribuye en un angulo de 60° lo cual reparte la carga de 2.35
ton en 3.31 m, lo que resulta en una presién de 0.71 ton/m. La sobrecarga solo actla
en una distancia de 1.99 m, por lo que la fuerza resultante es de 1.41 ton, con su
centroide a 1.47 metros del punto (a). Lo anterior ocasiona un momento resistente de

2.08 ton m. Lo anterior se muestra en la figura 5.2.

97



3,13
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Figura 5.2 Efecto de una sobrecarga sobre el muro de contencidn (cotas en metros).

Seguridad al volteo:

Para esta revision se deben dividir los momentos resistentes entre los
momentos actuantes, la relacién debe ser mayor a 1.5, de acuerdo al Manual de

Disefio de Obras Civiles de la CFE (1981).

(94.80 +2.08)/(0.48 + 7.33) = 12.40 > 1.5 Por lo tanto el muro pasa la revision
por volteo.

Seguridad al deslizamiento:

Se revisaréa con la siguiente formula

Fr = Rtg®+ cB + Pp
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Siendo R la suma del peso total del muro, considerando el elemento
estructural y el suelo, y la sobrecarga que actia sobre este. Esto es 31.53 + 1.41 =

32.94 toneladas.

Tg® se tomaré de 0.35, recomendado para limos.

El valor de la cohesion es de 0.675 ton/m2. Obtenido del estudio de mecanica

de suelos.

B es la base del muro, que es igual a 6.5 m. Y Pp es el empuje pasivo, que no

se considerara para el calculo.

Fr resulta de 15.92 ton.

Se revisa Fr/Fv, el cual debe ser mayor o igual a 1.5.

Fv es la suma de las fuerzas que provocan el deslizamiento, en este caso son
el empuje activo y el empuje horizontal debido a la sobrecarga. Fv = 0.41 + 2.35 =

2.76 ton.

Fr/Fv=5.76> 1.5 por lo tanto se acepta por deslizamiento.

Presién sobre el terreno:

Se determina con las férmulas siguientes, e es la excentricidad generada por los
momentos (se tomara el valor absoluto), M es la diferencia entre los momentos

resistentes y los momentos actuantes, y V es el resultado de las fuerzas verticales.

Debido a que se toma un metro de muro, el area A es igual a la base del muro

multiplicado por una unidad.
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Ge M B M= FMr— Mact

M = 94.80 + 2.08- 7.33 - 0.48 = 89.07 ton m.

V =31.53+ 1.41 = 32.94 ton.

A=65*1=6.5m2.

e =]89.07/32.94 - 6.5/2| =0.5464 < B/6 se acepta
Presion max = 32.94/6.5 [1 £ 6*0.546/6.5] = 7.62 y 2.51 ton/m2

A continuacion se recalculara la resistencia del suelo para las condiciones del
muro, el cual tiene una base de 6.6 m, y su profundidad de desplante es 2 m a partir

del nivel de terreno natural.

Estudio en
el anexo A

Limo inorganico de alta compresibilidad

c (ton/m2) 0.9 Nc 9.88
Df(m) 11 Ng 331
B(m) 1 Ny 0.77
y(ton/m3) 1.37
@ grados 11.88
@ radianes 0.207
qu(t/m2) 13.13
g adm(t/m2) 4.38

Utilizando la férmula de Terzaghi se recalculara la resistencia ultima del suelo,

con los nuevos datos.
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1
g, =cN,+ yDfN, + ETBNP

El resultado es qu = 21.39 ton/m2 , con un factor de seguridad de 3 g

admisible es 7.13 ton/m2.

La presion maxima resultante fue de 7.62 ton/m2, que es mayor que gadm, a
pesar de esto, es solo con una diferencia de un 6.9 %, lo cual es aceptable, por lo

tanto se acepta.
A continuacion se revisara el muro por cortante:

Se comparara el cortante dltimo Vu contra Vr, para fuerzas que vienen tanto
en direccion vertical en la plantilla como en direccion horizontal para el frente del

muro.

En direccion vertical se multiplicara la presiéon total ejercida sobre el muro
multiplicada por un factor de carga de 1.4. Esta presion es 2350 kg por cada metro

de muro (la sobrecarga aplicada de manera puntual). Por lo anterior Vu = 3290 kg.

El valor del Vr es igual al area resistente multiplicada por la resistencia al
cortante del concreto en masa. El area resistente se obtiene con la altura de la
plantilla, multiplicada por un metro de muro, equivale a 6000 cm2, el cortante

resistente se determina con la férmula siguiente.

ver = 0.5 % Fo4ff*c
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Para un f'c de 200 kg/cm2, y con Fc de 0.8 (elementos sometidos a cortante),

ver =10.12 kg/em?2.

Vr = 6000cm2 * 10.12 kg/cm2 = 30360 kg

Vr es mayor que Vu, por lo tanto un espesor de plantilla de 60 cm (el minimo

aceptable) es suficiente para resistir el esfuerzo debido al cortante.

Para el empuje horizontal se determina el espesor del muro a 1/3 de su altura,
pues alli actlia la resultante del empuje. En este punto el muro tiene un espesor de
1.024 m, y el cortante maximo es de 2760 kg, ocasionado por el empuje y por la
sobrecarga, el Vu en este caso sera de 3864 kg. El area resistente es de 10241.38
cm2, asi que Vr es igual a 51821.38 kg. Por lo tanto, se acepta ya que el cortante

ultimo es de tan solo 3864 kg.

El volumen de concreto ciclopeo requerido para el colado son 6.1 metros

cubicos por cada metro lineal de muro.

Se compararan las dimensiones del muro con la segunda propuesta, para

encontrar la mejor solucion.
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5.3.2 Muro de concreto armado.

Para la construccién de este muro se utilizard concreto armado de f'c de 200
kg/cm2, el cual tiene un peso volumétrico de 2.4 ton/m3. Las dimensiones

propuestas son como se muestran en la figura 5.3. Mas adelante se revisara.

I m ] |—
eL 55
| |

Figura 5.3 Dimensionamiento del muro de concreto armado (cotas en metros).

Para la determinacion del empuje activo se utilizara la teoria de Rankine para

suelos cohesivos y friccionantes.

Para asegurar la estabilidad el empuje pasivo no sera considerado para este

disefo.
E ! H? 2 H K N 2(45° + 2
= —-}.r = J— — — t < —_

El angulo de friccion interna (@) es 11.88° por | o que N@ = 1.5184.

El peso especifico y utilizado para el calculo sera el del estrato dos, el cual es
de 1.37 ton/m3, y la altura H es de 3.5 ElI NAF (Nivel de aguas freéticas) existe por

debajo de la base del muro, por lo cual no se considera para determinar el empuje. El

empuje activo resulta de 0.41 toneladas.

103



A continuacion se hace la suma de momentos resistentes, para esto se
determina el area de un elemento de muro o de suelo, y se multiplicara por su peso
especifico, se mide la distancia de su centroide al punto (a), y se multiplica para
obtener el momento resistente (se considera el punto (a) en el extremo izquierdo de

la base del muro mostrado en la figura 5.3).

Area distx (m) | y(ton/m3) | Peso (ton) | Momento(ton.m)
0.96 0.15 2.40 2.30 0.35
1.65 2.75 2.40 3.96 10.89

16.64 2.90 1.05 17.52 50.81
b2 23.79 62.05

La suma de momentos resistentes es de 62.05 ton/m.

A continuacion se calcularan los momentos actuantes.

a) Momento de volteo debido al empuje activo.

Es el momento ocasionado por el empuje de 0.41 toneladas, a una distancia
de 1/3 de la altura total del muro, esta distancia es de 1.17 metros. EIl momento que

resulta es de 0.48 ton m.

b) Momento de volteo por sobrecarga

Para calcularlo se utilizé el criterio que se muestra en el método semiempirico
de Terzaghi. El suelo se clasificara dentro del grupo 4, debido a la falta de un estudio
para este material, este tipo de suelo se considera desfavorable, su coeficiente C es
igual a 1. La carga g es de 2.35 ton, la cual se considerara puntual, a 0.5 m de la

corona, asi que la fuerza P resulta el producto de q y C, resultando en 2.35 ton. La
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altura a la que es aplicada se obtiene siguiendo una linea a 45° del punto de
aplicaciéon. Por trigonometria se ha determinado que el punto se encuentra a 3

metros de la base del muro.

Lo anterior genera un momento de 7.05 ton m.

También debe considerarse que esta sobrecarga generara una presion sobre
la base del muro, esto provocara ademéas de una fuerza vertical un momento
resistente. La fuerza se distribuye en un angulo de 60° lo cual reparte la carga de
2.35 ton en 3.7 m, lo que resulta en una presion de 0.635 ton/m. La sobrecarga solo
actla en una distancia de 2.35 m, por lo que la fuerza resultante es de 1.49 ton, con
su centroide a 1.4 metros del punto a. Lo anterior ocasiona un momento resistente de

2.09 ton m. La figura 5.4 ilustra como se reparte la fuerza.

O—7735 '

a7 |

Figura 5.4 Efecto de una sobrecarga sobre el muro de contencion (cotas en metros).
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Seguridad al volteo:

Para esta revision se deben dividir los momentos resistentes entre los
momentos actuantes, la relacién debe ser mayor a 1.5, de acuerdo al Manual de

Disefio de Obras Civiles de la CFE (1981).

(62.05 +2.09)/(0.48 +7.05) = 8.51 > 1.5 Por lo tanto el muro pasa la revision por
volteo.

Seguridad al deslizamiento:

Se revisaréa con la siguiente formula

Fr=Rtg®+ cB + Pp

Siendo R la suma del peso total del muro, considerando el elemento
estructural y el suelo, y la sobrecarga que actia sobre este. Esto es 23.79 + 1.490 =

25.28 toneladas.

Tgo se tomara de 0.35, recomendado para limos.

El valor de la cohesion es de 0.675 ton/m2. Obtenido del estudio de mecanica

de suelos.

B es la base del muro, que es igual a 5.5 m. Y Pp es el empuje pasivo, que no

se considerara para el calculo.

Fr resulta de 12.56 ton.

Se revisa Fr/Fv, el cual debe ser mayor o igual a 1.5.
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Fv es la suma de las fuerzas que provocan el deslizamiento, en este caso son
el empuje activo y el empuje horizontal debido a la sobrecarga. Fv = 0.41 + 2.35 =

2.76 ton.
Fr/Fv=4545>15 por lo tanto se acepta por deslizamiento.
Presion sobre el terreno:

Se determina con las formulas siguientes, e es la excentricidad generada por
los momentos (se tomara el valor absoluto), M es la diferencia entre los momentos

resistentes y los momentos actuantes, y V es el resultado de las fuerzas verticales.

Debido a que se toma un metro de muro, el area A es igual a la base del muro

multiplicado por una unidad.

Ge M B M= FMr— Mact

M =62.05+2.09 -7.05-0.48 =56.61 ton m.

V =23.79 + 1.49 = 25.28 ton.

A=55*1=55m2.

e =|56.61/25.28 - 5.5/2| =0.511 < B/6 se acepta

presion max = 25.28/5.5 [1 + 6*0.511/5.5] = 7.16 y 2.04 ton/m2

107



A continuacion se recalculara la resistencia del suelo para las condiciones del
muro, el cual tiene una base de 5.5 m, y su profundidad de desplante es 2 m a partir

del nivel de terreno natural.

Estudio en
el anexo A

Limo inorganico de alta compresibilidad

c (ton/m2) 0.9 Nc 9.88
Df(m) 1.1 Ng 331
B(m) 1 Ny 0.77
y(ton/m3) 1.37
@ grados 11.88
@ radianes 0.207
qu(t/m2) 13.13
g adm(t/m?2) 4.38

Utilizando la férmula de Terzaghi se recalculara la resistencia ultima del suelo,

con los nuevos datos.
1
g, =cN,+ yDfN, + ETBNP

El resultado es qu = 20.86 ton/m2, con un factor de seguridad de 3 g admisible

es 6.95 ton/m?2.

La presion maxima resultante fue de 7.16 ton/m2, que es mayor que gadm,
esto es solo con una diferencia de 2.91%, que es tolerable dados los factores de

seguridad utilizados, por lo tanto se acepta.

A continuacion se revisara el muro por momento y cortante:
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El frente del muro se disefiard como una losa en voladizo, revisando una

seccion de 1 metro de longitud.

El andlisis de cargas en el programa SAP2000 arroj6 un momento maximo de
6.7 ton m y un cortante maximo de 2.76 ton. Aplicando un factor de carga de 1.4 se
obtendran los valores de momento y cortante ultimos, que son 9.38 ton m y 3.87 ton

respectivamente.

Tomando h como el peralte de la losa, con un recubrimiento de 5 cm, utilizado
para elementos en contacto directo con el suelo, por lo que el peralte efectivo d

resulta de 25 cm, y se tomaran solo 100 cm de base para el disefio.

Se obtendrd el area de acero necesaria utilizando la férmula descrita

anteriormente (5.2).

- |
c 2Mu
as= 1 [1— |
fy

1—————=—bd
‘\ll Frbd*f c]

El area de acero requerida del lado del trasd6s es de 10.63 cm2. Se
comparara con el area de acero minima, que de acuerdo al reglamento es 0.002*b*d,

lo que resulta en 5 cm2.

Si se utilizan varillas del nimero 6 se requiere que la separaciéon sea de 26.82

cm, por lo cual se pondran a cada 25.

Del lado del alzado se puede colocar el acero minimo, se colocaran varillas del

numero 4 a cada 25 cm.
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El cortante resistente se calculara con la formula siguiente, que es aplicable

cuando p sea menor a 0.015, y ya que el p es 0.0045 la condicion se cumple.
Ver = FRbd(0.2+20p)y/f*c
Vcr resulta igual a 7367.03 kg, y Vu de 3869.04 kg, asi que se acepta.
La plantilla del muro se disefiara con el siguiente criterio:

El peralte minimo se calculara con la férmula siguiente.
d = gqu=l/(ver + qu)
Donde:

Il =B-c¢
Considerando B como la base y c la corona del muro.
La resistencia vcr se encontrara con la formula:

ver = 0.5#% Feff*c

Para encontrar qu se determina la sobrecarga total, multiplicandola por el
factor de carga 1.4, para posteriormente dividir entre la base del muro (esto para una

unidad de muro). Se calcula qu, el resultado es 0.6 ton/m2.
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Vcr resulta de 5.06 kg/cm2, por lo que el valor de d debe ser tan solo 6 cm,

debido a que el peralte elegido anteriormente es de 25 cm, con 5 cm de

recubrimiento, quedando el peralte efectivo de 30 cm, se acepta.

A continuacién se hace la revision por momento flexionante.

El momento Ultimo se determinara de la siguiente manera:

Donde:

bl?
Mu = au

2
I'=1+ ¢/4

El valor de Mu es 8.322 ton.m.

Utilizando la formula antes mencionada se encuentra el area de acero.

fe L ||1 2ZMu b
fv [ ‘\ll F’rbdzf”c]

As resulta de 9.346 cm2, lo cual es mayor que el area de acero minimo (5.87

cm2). También se debe comparar con la cantidad de acero minimo por temperatura.

660x1=1.5=b

Ast =
= T TFy(xl + 100)

Donde x1 es el peralte efectivo en el elemento de concreto.

Ast es igual a 5.44 cm2
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Por lo tanto se disefiara con un area de acero de 9.34 cm?2.

Colocando varilla del nimero 6 se requiere una separacion de 30.5 cm,
redondeado a 30 cm. La separacibn minima es 6 cm, y la separacidbn maxima

permitida es de 50 cm, por lo que se acepta.

Las varillas que refuerzan el trasddés en el muro deben ser continuas atraves
de la plantilla del muro en por lo menos 40 veces el didmetro de la varilla, esto para
asegurar que el acero desarrolle toda su resistencia. De la misma manera, las
varillas que reforzaran la plantilla deberan tener un doblez con una longitud

equivalente a 40 veces su diametro.

El volumen de concreto armado requerido para el colado son 2.6 metros

cubicos por cada metro lineal de muro.

5.4 Drenaje.

Se debe considerar para ambos muros un drenaje adecuado, pues la

acumulacion de agua ocasionaria un empuje importante.

Para esto se lograra con un tubo de drenaje de pie, de la siguiente forma:

Se colocara un dren de grava triturada de 30 cm a lo largo de todo el muro de
contencidn, a traves de toda la altura del mismo, como se muestra en la figura 2.19a.
En la base de este dren de grava se colocara tubo perforado, con las perforaciones a

cada 10 cm, orientadas hacia arriba, teniendo el tubo un didmetro de 150 mm, el

112



tubo debe llevar una pendiente del 2%, con el fin de guiar el agua hacia el muro
noreste del terreno. En ese muro se colocaran tubos de drenaje de 150 mm a cada 2
metros, que llevaran el agua a la calle, para asi evitar que esta se acumule en el

suelo.

Los detalles del drenaje se apreciaran mas claramente en el plano de

construccion, en el anexo.
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5.5 Interpretacion de resultados.

El disefio anterior permitié hacer un andlisis comparativo de los dos muros, a
continuacion se muestran los mas significativos, los cuales han llevado a considerar

otra solucion.

El volumen de concreto ciclopeo requerido para el colado 6.1 m3 para el muro

de gravedad y 2.6 m3 de concreto armado para el segundo muro.

La base del muro de gravedad es de 6.5 m, y para el muro armado seran 5.5

m. Esto debido a la pobre resistencia del suelo.

El muro de concreto armado resulto considerablemente méas practico, pues
sus dimensiones son menores, lo que resulta en menos volumen de obra, y por lo
tanto menores costos. A pesar de lo anterior, el area de suelo que ocupan ambos
muros es muy grande, comparada con el tamafio del terreno, y de la estructura que

se planea construir sobre él.

A continuacion se creard una tercera propuesta, en la cual se disefiard un
muro de concreto armado, y se propondrd un mejoramiento de suelo, ya que la

sobrecarga aplicada al muro no puede ser cambiada.
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5.6 Revisién de muro de concreto armado.

El disefio de este murd serd similar al disefiado anteriormente. Para poder
reducir las dimensiones del muro, se propone un mejoramiento de suelo, de tal forma
gue la resistencia admisible sea de al menos 10 ton/m2 a una profundidad de 1.5 m
bajo el nivel del terreno natural, lo cual sera una profundidad de 3.5 m después de
haberse construido el muro y nivelado el terreno. Para la construccién de este muro
se utilizara concreto armado de f'c de 200 kg/cm2, el cual tiene un peso volumétrico
de 2.4 ton/m3. Las dimensiones propuestas son como se muestran en la figura 5.5.

Mas adelante se revisara.
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Figura 5.5 Dimensionamiento del muro de concreto armado (cotas en metros).

Para la determinacion del empuje activo se utilizara la teoria de Rankine para

suelos cohesivos vy friccionantes.
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Para asegurar la estabilidad el empuje pasivo no sera considerado para este

disefo.
E ! H? 2c H K N 2 45'=+"?:I
= —_ = —_ = =t~ —_
47N, JNs = No= g 2)

El angulo de friccion interna (@) es 11.88° por |o que N@ = 1.5184.

El peso especifico y utilizado para el calculo sera el del estrato dos, el cual es
de 1.37 ton/m3, y la altura H es de 3.5. EI NAF (Nivel de aguas freaticas) existe por
debajo de la base del muro, por lo cual no se considera para determinar el empuje. El

empuje activo resulta de 0.41 toneladas.

A continuacion se hace la suma de momentos resistentes, para esto se
determina el area de un elemento de muro o de suelo, y se multiplicara por su peso
especifico, se mide la distancia de su centroide al punto (a), y se multiplica para
obtener el momento resistente (se considera el punto (a) en el extremo izquierdo de

la base del muro mostrado en la figura 5.5).

Area distx (m) | y(ton/m3) | Peso (ton) | Momento(ton.m)
0.945 0.15 2.40 2.27 0.34
1.225 1.75 2.40 2.94 5.15
10.08 1.90 1.05 10.61 20.17

b2 15.82 25.65

La suma de momentos resistentes es de 25.65 ton/m.

A continuacion se calcularan los momentos actuantes.

a) Momento de volteo debido al empuje activo.




Es el momento ocasionado por el empuje de 0.41 toneladas, a una distancia
de 1/3 de la altura total del muro, esta distancia es de 1.17 metros. EIl momento que

resulta es de 0.48 ton m.

b) Momento de volteo por sobrecarga

Para calcularlo se utilizé el criterio que se muestra en el método semiempirico
de Terzaghi. El suelo se clasificara dentro del grupo 4, debido a la falta de un estudio
para este material, este tipo de suelo se considera desfavorable, su coeficiente C es
igual a 1. La carga q es de 2.35 ton, a 0.5 m de la corona, la cual se considerara
puntual, asi que la fuerza P resulta el producto de q y C, resultando en 2.35 ton. La
altura a la que es aplicada se obtiene siguiendo una linea a 45° de el punto de
aplicaciéon. Por trigonometria se ha determinado que el punto se encuentra a 3

metros de la base del muro.

Lo anterior genera un momento de 7.05 ton m.

También debe considerarse que esta sobrecarga generara una presion sobre
la base del muro, esto provocara ademas de una fuerza vertical un momento

resistente.

La fuerza se distribuye en un angulo de 60° lo cual reparte la carga de 2.35
ton en 3.64 m, lo que resulta en una presién de 0.646 ton/m. La sobrecarga solo
actla en una distancia de 2.32 m, por lo que la fuerza resultante es de 1.5 ton, con
su centroide a 1.40 metros del punto a. Lo anterior ocasiona un momento resistente

de 2.10 ton m. Lo anterior se muestra en la figura 5.6.
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Figura 5.6 Efecto de una sobrecarga sobre el muro de contencion (cotas en metros).

Seguridad al volteo:

Para esta revision se deben dividir los momentos resistentes entre los
momentos actuantes, la relacion debe ser mayor a 1.5, de acuerdo al Manual de

Disefio de Obras Civiles de la CFE (1981).

(25.65 +2.10)/(0.48 + 7.05) = 3.68 > 1.5 Por lo tanto el muro pasa la revision por
volteo.

Seguridad al deslizamiento:

Se revisara con la siguiente formula

Fr=Rtg®+ cB + Pp
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Siendo R la suma del peso total del muro, considerando el elemento
estructural y el suelo, y la sobrecarga que actia sobre este. Esto es 15.82 + 1.50 =

17.32 toneladas.

Tg® se tomaré de 0.35, recomendado para limos.

El valor de la cohesion es de 0.675 ton/m2. Obtenido del estudio de mecanica

de suelos.

B es la base del muro, que es igual a 3.5 m. Y Pp es el empuje pasivo, que no

se considerara para el calculo.

Fr resulta de 8.42 ton.

Se revisa Fr/Fv, el cual debe ser mayor o igual a 1.5.

Fv es la suma de las fuerzas que provocan el deslizamiento, en este caso son
el empuje activo y el empuje horizontal debido a la sobrecarga. Fv = 0.41 + 2.35 =

2.76 ton.

Fr/Fv=3.048> 1.5 por lo tanto se acepta por deslizamiento.

Presién sobre el terreno:

Se determina con las formulas siguientes, e es la excentricidad generada por
los momentos (se tomara el valor absoluto), M es la diferencia entre los momentos

resistentes y los momentos actuantes, y V es el resultado de las fuerzas verticales.

Debido a que se toma un metro de muro, el area A es igual a la base del muro

multiplicado por una unidad.
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Ge M B M= FMr— Mact

M =25.65+2.10-7.05-0.48 = 20.22 ton m.

V =15.82 + 1.50 = 17.32 ton.

A=35*1=3.5m2.

e=|20.22/17.32-3.5/2| =0.583 = B/6 se acepta B/6 = 0.583
presion max y min = 17.32/3.5 [1 £ 6*0.583/3.5] = 9.89 y 0.005 ton/m2

La capacidad de carga propuesta fue de 10 ton/m2, por lo tanto la propuesta

se acepta.
A continuacion se revisara el muro por momento y cortante:

El frente del muro se disefiard como una losa en voladizo, revisando una

seccion de 1 metro de longitud.

El andlisis de cargas en el programa SAP2000 arroj6 un momento maximo de
6.57 ton m y un cortante maximo de 2.76 ton. Aplicando un factor de carga de 1.4 se
obtendran los valores de momento y cortante ultimos, que son 9.19 ton m y 3.87 ton

respectivamente.

Tomando h como el peralte de la losa, con un recubrimiento de 5 cm, utilizado
para elementos en contacto directo con el suelo, por lo que el peralte efectivo d

resulta de 25 cm, y se tomaran solo 100 cm de base para el disefio.
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Se obtendrd el area de acero necesaria utilizando la férmula descrita

anteriormente (5.2).

fe . ||1 2ZMu bd
fv [ ‘\ll F’rbdzf"c]

As=

El area de acero requerida del lado del trasdds es de 9.46 cm2. Se comparara
con el area de acero minima, que de acuerdo al reglamento es 0.002*b*d, lo que

resulta en 5 cm2.

Si se utilizan varillas del nimero 6 se requiere que la separacion sea de 27.42
cm, se usara una separacién de 20 cm, con el fin hacerlo coincidir con el acero

minimo requerido por la plantilla, tendréan un recubrimiento de 5 cm.

Del lado del alzado se utilizard el acero minimo, se colocaran varillas del

numero 5 a cada 35 cm.

El cortante resistente se calculara con la formula siguiente, que es aplicable

cuando p sea menor a 0.015, y ya que el p es 0.0041 la condicion se cumple.
Ver = FRbA(0.2420p)y/f*c
Vcr resulta igual a 7943.87 kg, y Vu de 3869 kg, asi que se acepta.
La plantilla del muro se disefiara con el siguiente criterio:
El peralte minimo se calculara con la formula siguiente.

d = qu=lf(ver + qu)
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Donde:

Considerando B como la base y c la corona del muro.

La resistencia vcr se encontrara con la formula:

ver = 0.5#% Feff*c

Para encontrar qu se revisa la carga total que descarga al muro,
multiplicandola por el factor de carga 1.4, para posteriormente dividir entre la base

del muro (esto para una unidad de muro). Se calcula qu, el resultado es 0.67 ton/m2.

Vcr resulta de 5.06 kg/cm2, por lo que el valor de d debe ser 0.058 m, el
peralte de 0.35 m propuesto para la plantilla cumple con el minimo requerido,
considerando 5 cm de recubrimiento. La revisidbn por cortante se mostrara a

continuacion.
Vr>Vu
Donde:
Vu (c ultmo) = (Descarga sobre el muro * F de carga) = 2350 kg *1.4 = 3290 kg

Vr (c resistente) = (Peralte efectivo *Unidad lineal* vcr) = 30 cm*100cm*5.06 kg/cm?2

= 15178 kg
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Cumple por cortante.

Se procede con la revisidn por momento flexionante.

El momento Ultimo se determinara de la siguiente manera:

Donde:

bl2
Mu = an

2
I'=1+ ¢/4

El valor de Mu es 5.04 ton.m.

Utilizando la férmula antes mencionada se encuentra el area de acero.

fe L ||1 2ZMu b
fv [ ‘\ll Frbdzf"c]

As resulta de 7.071 cm2, lo cual es el area de acero minimo, pues ésta resulté

mayor que el acero requerido por momento. También se debe comparar con la

cantidad de acero minimo por cambios volumétricos por temperatura.

660x1=1.5%b
fy(x1+100)

Ast =

Donde x1 es el peralte efectivo en el elemento de concreto.

Ast es igual a 6.11 cm2
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Por lo tanto se disefara con un area de acero de 7.071 cm2.

Colocando varilla del nimero 6 se requiere una separacion de 40.31 cm,
redondeado a 40 cm. La separacion minima es 6 cm, y la separaciéon maxima es 50

cm, por lo tanto esta solucién se acepta.

Las varillas que refuerzan el trasdés en el muro deben ser continuas atraves
de la plantilla del muro en por lo menos 40 veces el didmetro de la varilla, esto para
asegurar que el acero desarrolle toda su resistencia. De la misma manera, las
varillas que reforzaran la plantilla deberan tener un doblez con una longitud

equivalente a 40 veces su diametro.

El volumen de concreto armado requerido para el colado son 2.17 metros

cubicos.

Para el drenaje del muro se usara el mismo criterio que en las propuestas

anteriores. Se representara también en el plano constructivo en el anexo (b).

5.7 Analisis de resultados para la nueva propuesta.

A continuacion se analizaran los datos obtenidos en esta tercera propuesta:

Las dimensiones del muro son las que se mostraron en la figura 6.1,
considerando asi una base de 3.5 m, y una plantilla de 0.35 m de altura. Si se
compara con las dimensiones resultantes de la segunda propuesta, que fue también

de un muro de concreto armado, estas fueron 5.5 m y 0.30 m respectivamente. Lo
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cual representa una reduccion importante, no solo para el volumen de concreto, pues
también se traduce en éarea de desplante, volumen de excavacion, relleno y

compactacion.

Se presentan a continuacion los volimenes de obra que corresponderan al
muro de contencion que resulto mas favorable, estos se obtuvieron con apoyo del
programa Autocad2008 y basandose en el perfil del terreno proporcionado en el

estudio de mecanica de suelos (Anexo a).

El area de despalme es de 5.75 m2 por cada metro de muro.

El volumen de excavacion requerido para el muro es de 9.45 m3 por cada

metro lineal de muro.

El volumen de relleno y compactacion es de 7.68 m3 de material de
excavacion por cada metro lineal de muro, esto para igualar el nivel de terreno
existente antes de la construccién del muro. Adicionalmente se requerira 5.02 m3 de
material de banco para alcanzar el nivel de terreno requerido para la construcciéon de

la bodega de llantas.
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CONCLUSIONES

Para el presente trabajo se han analizado dos posibles opciones para un
problema propuesto, el cual es determinar la solucion mas adecuada para contener

un talud en un terreno sobre el cual se planea construir una bodega de llantas.

Las opciones a analizar fueron un muro de gravedad y uno de concreto
armado. Durante el analisis se pudo observar que el problema mas importante a
librar fue la poca resistencia del suelo, ya que el estudio determiné que este tiene
una resistencia de tan solo 4.38 ton/m2, lo que obliga a hacer un muro mas ancho.

Este ha sido el factor determinante para el tipo de muro a elegir.

Un muro de gravedad requiere mayor peralte en su plantilla, debido a esto su
peso tiende a ser mayor, por lo que su base también requiere ser incrementada, por

lo tanto el volumen de excavacion y relleno es mayor.

Se puede destacar una ventaja en la construccién de un muro de gravedad
respecto al muro de concreto armado, y es que el costo por metro cubico es menor,
asi como su colocacién, pues no requiere de un armado. A pesar de esto el muro de

gravedad resulté en un 78 % mas de volumen que el muro armado.

En base a lo anterior se responde la pregunta de investigacion:

¢Cual es la estructura mas conveniente para resolver los problemas de
empuje presentes?
La estructura mas conveniente ha resultado ser un muro de concreto armado,

pues resulta en menos volimenes de obra, asi como menores costos.
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A pesar de que la pregunta de investigacion fue resuelta, el resultado no fue
del todo satisfactorio, ya que el muro elegido tiene dimensiones demasiado grandes,
gue no son practicas para el tamafo del terreno, o para el proyecto estructural que

se requiere.

Debido a esto se realizd una tercera propuesta, proponiendo un mejoramiento
de suelo. Esto mejord considerablemente las dimensiones del muro, haciéndolo mas

viable.

Gracias a la experiencia anterior, se pudo concluir que el tipo de muro mas
adecuado depende de las condiciones especificas de cada caso, pues cada uno
tiene ventajas y desventajas Unicas. Para este caso particular, la pobre capacidad de
carga del terreno obligd a usar un muro mas ligero (ademas de mejorar el suelo). En
cambio, cuando la capacidad de carga, y el espacio no son un problema, un muro de

gravedad resulta conveniente, pues es mas econémico.
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ANEXO A

ESTUDIO DE MECANICA DE SUELOS
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Especificaciones:

Concreto para la plantilla, muro, y castillos de f'c = 200 kg/cm2,
con agregado maximo de 3/4".

Se utilizaran varillas de acero corrugado de fy = 4200 kg/cm2 de
numeros 5y 6 como se muestra en el plano.

Nivel del terreno natural antes de la
excavacion, proyeccion del muro, y area de
excavacion de material tipo A.

Nivel del terreno natural posterior al relleno
y compactacion al 95% Proctor con topure
extraido del banco de materiales de
Capacuaro.

Tubo perforado de 150 mn, con
perforaciones hacla arriba € 10 cn,
corrido a (o largo del nuro, con
pendiente del 27

Tubo perforado de 150 mn, con
perforaciones hacla arriba @ 10 cn,

cara noreste del nuro,
o coda 2 n

El recubrimiento de los elementos de concreto sera de 5 cm.

La plantilla y el muro se colaran monoliticamente, haciendo los
dobleces mostrados en las varillas.

El material de relleno, topure, se extraera del banco de
materiales de Capacuaro, el cual se compactaré al 95% Proctor
en capas de 20 cm, por medios manuales.

Para el drenaje se utilizara una capa de 30 cm de grava triturada,
y tubo de PVC con perforaciones hacia arriba @ 10 cm.

Macro y Microlocalizacion

Anexo C: Detalles para muro

LOCALIDAD: URUAPAN , MICHOACAN

LIBRAMIENTO ORIENTE EN LA
COLONIA MAGISTERIAL AL
SURESTE DE LA CIUDAD

Constructiv

Roberto Ruiz Abarcs

1:100

[[En motros ||

[UrRUAPAN MICHOACAN ENERO DEL 201




	Portada

	Índice

	Introducción 

	Capítulo 1. Muros de Contención de Tierras 

	Capítulo 2. Empuje de Tierras Sobre Muros de Contención 

	Capítulo 3. Resumen Ejecutivo de Macro y Microlocalización 

	Capítulo 4. Metodología 

	Capítulo 5. Análisis e Interpretación de Resultados 

	Conclusiones 

	Bibliografía 

	Anexos 


