oy
3.5

-y N
;’;,p-ﬁ—“"?'
P

|
UNIVERSIDAD NACIONAL AUTONOMA DE MEXICO

Escuela Nacional de Estudios Profesionales
“ARAGON" .

“BASES PARA EL DISENO
DE MUROS DE RETENCION”

T E S I S
QUE PARA OBTENER EL TITULO DE:
INGENIERO CIVIL

PRESENTA

TEODORO'R_O_DRIGUEZ FLORES

DIRECTOR DE TESIS
‘ ING. AMILCAR GALINDO SOLORZANO
A%4CON

T eomssendB SAN JUAN DE ARAGON, EDO. DE MEX. 1996

TESIS CON
FALLA DE- ORIGEN

TESIS CON
FALLA DE ORIGEN



e e

Universidad Nacional - J ~  Biblioteca Central
Auténoma de México -

Direccion General de Bibliotecas de la UNAM
Swmie 1 Bpg L IR

UNAM - Direccion General de Bibliotecas
Tesis Digitales
Restricciones de uso

DERECHOS RESERVADQOS ©
PROHIBIDA SU REPRODUCCION TOTAL O PARCIAL

Todo el material contenido en esta tesis esta protegido por la Ley Federal
del Derecho de Autor (LFDA) de los Estados Unidos Mexicanos (México).

El uso de imagenes, fragmentos de videos, y demas material que sea
objeto de proteccion de los derechos de autor, serd exclusivamente para
fines educativos e informativos y debera citar la fuente donde la obtuvo
mencionando el autor o autores. Cualquier uso distinto como el lucro,
reproduccion, edicion o modificacion, sera perseguido y sancionado por el
respectivo titular de los Derechos de Autor.



UNIVERSIDAD NACIONAL AUTQNDMA DE MEXICO

Escuela Nacional de Estudios Profesionales
“ARAGON" '

“BASES PARA EL DISENO
DE MUROS DE RETENCION”

T E S I S
QUE PARA OBTENER EL TITULO DE:
INGENIERO CIVIL

PRESENTA

TEODORO LRQDRIGUEZ FLORES

DIRECTOR DE TESIS
‘ ING. AMILCAR GALINDO SOLORZANO
Av4CON
T el SAN JUAN DE ARAGON, EDO. DE MEX. 1996

TESIS CON
FALLA DE- ORIGEN



Escurera NAcIONAL DE EsTuDIOS PROFESIONALES

ARAGON
DIRECCION

VNIVERADAD NACJONAL

AVENMA DE

MERICO

TEODORO RODRIGUEZ FLORES
PRESENTE.

En contestacién a su solicitud de fecha 26 de junio del afo en curso, relativa a la
autorizacién que se le debe conceder para que el sefior profescr, ing. AMILCAR
GALINDO SOLORZANO pueda dirigirle el trabajo de Tesis denominado "BASES
PARA EL DISENO DE MUROS DE RETENCION®, con fundamento en el punto 6 y
sigulentes, del Reglamento para Exdmenes Profesionales en esta Escusla, y toda vez
que la documentacién presentada por usted reine los requisitos que establece el
precitado Reglamento; me permito comunicarie que ha sido aprobada su solicitud.

Aprovecho la ocasién para reiterarle mi distinguida consideracién.

"POR MI RAZA
San Juan de Aragg

ccp Jefe de la Unidad Académica.
ccp Jefatura de Carrera de Ingenierla Civil.
ccp Asesorde Tesis.

CCMC'AIRa.



RBles:

T agradesco InBoitamente por darme 12 operiunidad de viskr,
#0r s compaiiia, por ayudarme a reallzar este rabalo.
Sefior gractas por (odo (o que me has regalads.

RIS PRIRES:
Francisco Rodrigues Mariao y Fetetanla Pores Mador.
om cariie y admiracio pou todo el apoyo gut slempre
e han brindads; gracas 2 il he podide culiaar wa
de mis ractas, La cual constiuge L hevencla mis valiosa
e wnos padres purden defar & sus hjos.

RIS HERMARSS:
Cataling, M. Raloidad. Deifes, Jum Taks, Sumercindo
yTRa. Pelores, con quicnes he compartde smenles bucnss
ymados en hierendes clapas de i vida. Gracas oy 4 usk-
fes por sex (omo 598, gor s saner e pensar y oo ol apoyo
e slempee me dieron.



Ri6s TReTHIIRGS:
Roustin Beméneghl Colina, Luls $onziler Sncher
y Jesiis Wanuet Wartinez ¥.. por s valiosa apuda
y atendenes , que slempre mosiraren en lsdo memento,

AL INGTRITRY:
Pndicar Galinds Soloriano, mi sgraderinienly por su
dirercién en la realisacién de este rabajo.

TR $TRERAL:
TR odas lag personas que de una u olra manera coni-
buyeron en alcantar esta mela.



INDICE

Pégina

Introduccién 1

L Clasificacién 3

La, Estructuras rigidas. 5

Lb. Estructuras flexibles 1

I1. Empuje de tierras en estructuras rigidas 19

ILa. Teoria de Rankine 21
ILb. Teoria de Coulomb 40

II.c. Método semiempirico de Terzaghi 47

ILd. Método de Culmann modificado para anilisis por sismo en muros de retencion.......uene 55

61

H1. Disefio de estructuras rigidas

ILa. Dimensionamiento de muros

70

IILb. Sistema de drenaje

77

IL.c. Diseiio de un muro de gravedad

79

96

IILd. Diseiio de un muro en voladizo

IILe. Disedio de un muro con contrafuertes

117

141

IV. Empuje de tlerras en estructuras flexibles

143

IV.a. Empuje de tierras contra una tablestaca apuntalada

IV.bh. Empuje de tierras contra una tablestaca anclada

147




V. Disedo de estructuras flexibles

V.a. Disedo de una tablestaca apuntalada de concreto armado

V.b. Diseilo de una tablestaca anclada

Conclusiones

Anexo

Bibliografia

152
160

181

198

199

204



INTRODUCCION

En numerosas obras de ingenieria civil se requieren estructuras
de contencidn, cuyo principal objetivo es impedir que un material in-
vada determinada zona al derramar adoptando su talud natural de repo-

80.

Los materiales que se contienen son terracerias formadas por ex
cavaciones, desmontes o por terraplenes artificiales; o bilen otros ma

teriales como granos minerales y liquidos.

En esta tesis nos referiremos (nicamente a las estructuras de =

contencidn de tierras, que son las de uso mAs frecuente.

Estas estructuras se ciasifican tradicionalmente en rigidas y -
flexibles. Se entlende por estructuras rigidas de contencidn aquéllas
en las que los empujes del suelo sobre la estructura dependen de las -
caracteristicas propias del suelo y son independientes de las caracte-

risticas de la propia estructura.

En cambio, las estructuras flexibles se caracterizan porque exils
te una interaccidn entre suelo y estructura, de tal modo que los empu-

jes de tlerra dependen de las rigideces del suelo y de la estructura.

Esta tesis consta de cinco capftulos. En el primero de ellos se
abundard sobre la clasificacién en estructuras de contencidén rigidas y
flexibles, describiendo los tipos mds usuales en cada una de ellas.



Tomando en cuenta que el principal problema para el disefio de una
estructura de contencldn es la determinacidn del empuje de tierras, en
el capitulo segundo y cuarto de esta tesis se presentan las teorlas mds
difundidas de la Mecdnica de Suelos para la evaluacidn de este empuje -

en diferentes casos practicos.

Como complemento a lo anterior, en los capftulos tercero y quinto
se presentan los procedimientos de disefio de estructuras rigidas y fle
xibles respectivamente, desarrollando para mayor claridad ejemplos nu-
méricos en cada caso, En estos ejemplos se han aplicado las disposicio
nes del nuevo Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal, -
promulgadas en julio de 1987, asi como las Normas Técnicas Complementa

rias de dicho Reglamento.



CariTuro 1

CLASIFICACION

Las estructuras de retencion suelen clasificarse de acuerdo con dos normas de criterio, las
que, a su vez, tienen mucho que ver con su comportamiento mecinico y con los campos de
aplicabilidad de las teorias de empuje de tierras disponibles. Segin el primer criterio, las
estructuras pueden se “rigidas” o “flexibles”, segin su deformabilidad ante las presiones
gjercidas por el relleno. Si la forma de la estructura no cambia como resultado del empuje lateral ,
y la estructura solo experimenta rotacion o traslacion en un todo, se dice que es rigida. En cambio,
si la estructura sufe distorsién como consecuencia del empuje lateral de tierra, las deformaciones
estructurales influyen en la magnitud y distribucion del empuje, a cstructuras de este tipo se les

denomina flexibles.

Las estructuras rigidas seran denominadas aqui genéricamente como muros y las estructuras

flexibles como tablestacas.

Segin un segundo criterio las estructuras de retencion se clasifican de acuerdo con el término
de vida que se les sefiala, y pueden ser “permanentes” o “provisionales™. Las estructuras de
retencion permanentes como su nombre lo indica reticnen permanentemente el terreno circundante,
mientras que las estructuras de retencion provisionales son usadas tnicamente durante el tiempo

que tarda en construirse la obra principal.

Los muros son estructuras permanentes utilizados cuando 1a excavacién a proteger también
lo es. Se construyen principalmente con mamposteria, concreto simple o concreto reforzado.
Constituyen verdaderas unidades estructurales, que fallan como un conjunto, por lo que las
irregularidades locales en la magnitud del empuje unitario no son de mayor importancia, pues sus

consecuencias son pequeiias.



A

Las tablestacas son secciones verticales que se hincan en et terreno hasta el fondo para
formar una pared o un enclaustramiento arriba del nivel de excavacion, estas pueden ser
estructuras permanentes o provisionales segun ta funcion a que se destinen, los primeros como ya
sc dijo retienen permanentcmente el terreno, ejemplos de este tipo son las excavaciones para
edificios o ferrocarriles subterraneos. Las tablestacas provisionales conocidas generalmente como
ademes tiene una prevision de vida corta, o sea el tiempo que tarda en construirse la obra
principal, se usan principalmente para detener las paredes inestables de las excavaciones, para
cimientos de puentes, para detener paredes de excavaciones que se hacen para alojar obras de
drenaje de grandes dimensiones, en tineles etc. Las tablestacas suclen construirse de madera,

acero o concreto reforzado.

En este tipo de estructuras, contrariamente a fas estructuras rigidas pueden ficilmente fallar
en forma local, rompiéndose un puntal en alguna zona en que la concentracion de presiones sca
importante, lo cual pone en peores condiciones a los restantes puntales y puede conducir al

desarrollo de un mecanismo de falla progresiva de todo el sistema.



La. ESTRUCTURAS RIGIDAS

Se conoce como muro de contencién Fig. (1.a-1) a toda estructura que sirve para mantener
una diferencia en la elevacion del terreno de un lado a otro de Ia misma. El material cuya
superficie se encuentra a una mayor elevacidn y cuya presion contra el muro tiende a voltearlo se

llama “relleno™.

El lado del muro adyacente al relleno se designara como “cara interior” y al otro lado, “cara

exterior™.

La superficie inferior del apoyo se llama “base™. Las partes prominentes de la parte inferior
del muro se llaman, en el frente  “pic” y en el lado opuesto “talon”, y e} material que se halla

bajo la base, s¢ Je denominara “terreno de cimentacion”.

La inclinacion de las caras (interior y exterior) de un muro se definira por la relacion entre la

proyeccion horizontal y la vertical.

La pendiente de la superficic del relleno se expresara como la relacion entre la proyeccion

vertical y 1a horizontal.

El material que se encuentra sobre un plano horizontal que pase por ¢l extremo superior del

muro, ast como cualquier carga adicional aplicada sobre ¢l relleno, se llama “sobrecarga”.

El filtro es un elemento de mayor permeabilidad que e} relleno, colocado sobre la cara

interior y comunica con la atmésfera por medio de drenes.

Los drenes son tubos que sc ahogan en 1a pared del muro para desalojar, ¢l agua introducida

en el relleno.

Un contrafuerte es un elemento vertical de gran peralte que actia como voladizo empotrado

en la zapata de muros de concreto reforzado.



Sobrecarga

Relleno

exteriar

Terreno de cimentacioh '

(a) MURO DE MAMPOSTERIA
Sobrecarga

Fiyeo Relleno

Controfuerte

Base
Terrenc de cimentacidh

(b) MURO DE CONCRETO

FIG. (La-1) COMPONENTES DE UN MURO DE CONTENCION
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En la Fig. (1.a-2) se muestran algunos usos comunes de las estructuras rigidas.

Las estructuras rigidas, conocidos como muros de contencion suelen clasificarse en tres tipos

principales: Muros de gravedad, muros en voladizo y muros con contrafuertes.
1) MUROS DE GRAVEDAD

Este tipo de estructuras se caracterizan por que su peso propio es utilizado para equilibrar
los efectos de las fuerzas horizontales producidas por el empuje de tierras. Se construyen
principalmente de piedra o de concreto simple, ya que son materiales que pueden resistir esfuerzos
de comprension, pero muy poca tension, de manera que el proyecto debe atender principalmente a
evitar tensiones. Para asegurarse que en cualquier punto, los esfuerzos sean de compresion, la

resultante de las fuerzas en una seccion del muro, debe pasar por el tercio medio de la misma.

Si el muro tiene la cara interior inclinada, el peso propio aumenta, debido al peso del
material que descansa directamente sobre el talud, lo cual ayuda a disminuir los efectos

provocados por ¢l empuje y en consecuencia evitar el volteo,
En general los muros de gravedad resultan econdmicos para alturas maximas de 5.0 m,
2) MUROS EN VOLADIZO

Son aquéllos que trabajan como vigas en voladizo, empotrados en sy parte inferior a una

zapata.

Estos muros son de concreto reforzado, y son utilizados cuando no se desea tener grandes

volumenes de muro y evitar con ¢llo, la transmision de mayores esfuerzos a la cimentacion.

Su condicion de equilibrio depende fundamentalmente de la base de sustentacion del muro,
ya que la zapata debe tener las dimensiones necesarias para evitar los efectos de volteo y

deslizamiento.

Estos muros son funcionales y econdmicos para alturas comprendidas entre los 3y 10 m.
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3) MUROS CON CONTRAFUERTES

Los muros con contrafuertes consisten en una losa plana vertical soportada en los lados por
medio de contrafuertes y en la base por la cimentacién del muro. La losa pantalla asi formada se
analiza con tres apoyos continuos y uno libre. Los contrafuertes se colocan con el objeto de

rigidizar al muro y reducir los elementos mecinicos que actian sobre los tableros.

Este tipo de muros se construyen de concreto reforzado y son utilizados cuando la longitud
del material por contener es grande, o bien cuando las presiones son altas. Se recomiendan para

alturas mayores a 6 m,

En cada caso particular, la conveniencia de adoptar uno u otro de los tres tipos de soluciones
indicadas, vendra condicionada por diversos factores tales como la extension del espacio libre
requerido, los precios de los materiales de construccion, la posibilidad de utilizar el terreno

colindante, la altura y la longitud de la masa de material por contener, etc.

En la Fig. (1.a-3) se presentan esquematicamente los tipos mas comunes de los muros de

retencion.

Se supone que todos los muros deben soportar la presion de la tierra que conticnen, pero
usualmente no estin proyectados para resistir la presion hidrostitica, ademas de la presion de la

tierra, por lo que deben estar provistos de buenos y adecuados sistemas de drenaje.



(a)

(b) . ()

CONTRAFUENTES

(d)

Fi1G. (L.a-3) TiPOS DE MUROS DE RETENCION a) MUROS
DE GRAVEDAD DE MAMPOSTERIA O CONCRETO
SIMPLE. b) MURO EN CANTILIVER. ¢) MURO
DE SEMIGRAVEDAD (CON PEQUENA CANTIDAD

DE ACERO DE REFUERZO). d) MURO CON
CONTRAFUERTES.
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Lb. ESTRUCTURAS FLEXIBLES

Los ademes, las tablestacas apuntaladas y las tablestacas ancladas, son estructuras de
contencion de tierras que se consideran flexibles. Normalmente estas estructuras tienen una
rigidez a la flexién relativamente pequefia, pero que estan apoyadas a varias alturas por medio de
anclas o puntales y también por el empotramiento gue se les da hincandolos en el suelo abajo del
nivel inferior de la excavacion. En estas estructuras segiin veremos mas adelante, los empujes,
siguen una distribucién de esfuerzos diferente a la que se utilizan para analizar las estructuras

rigidas.

EXCAVACIONES APUNTALADAS

El proyecto de muchas obras, principalmente en areas urbanas congestionadas, se hacen
de tal forma de abarcar la totalidad del espacio disponible o adyacente a estructuras ya existentes
lo cual implica que al efectuar la excavacion, esta deba hacerse verticalmente, bajo estas
circunstancias seri necesario emplear un sistema de entibacion para soportar las paredes

inestables de la excavacion.

La profundidad de una excavacion que se vaya a efectuar y la naturaleza del terreno en
que se excave definen la magnitud del problema e incluso la necesidad del ademado y sus

caracteristicas.

En las excavaciones poco profundas (menor de S m), generalmente no suele requerirse
precauciones especiales para el disefio y colocacion del ademado. En cambio en las excavaciones
profundas se requiere estudios particulares de gran extension y una cuidadosa estimacion de las

ptesiones de tierra.

En excavaciones poco profundas, cominmente se acostumbra hincar tablones verticales

alrededor del limite de la excavacion propuesta, a los que se llama forro. La profundidad a la que
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se hinca el forro se mantiene cerca del fondo al avanzar la excavacion. El forro se mantiene en su
lugar por medio de vigas horizontales llamados largueros, que a su vez estan soportados por
puntales horizontales que se extienden de costado a costado de la excavacion. Si la excavacion es
demasiado ancha, los largueros pueden apoyarse en puntales inclinados. Para su uso se requiere
que el suelo en la base de la excavacion sea lo suficientemente firme para que de el soporte

adecuado a los miembros inclinados.

En la Fig.(1.b-1), se muestran dos formas para el apuntalamiento en excavaciones poco
profundas.

Larguero

0oy,

FIGURA (1.b-1)

Cuando la excavacion es profunda, se requiere un sistema de entibacion mas completa, por

lo que se pueden emplear los siguientes métodos:

-  Tablestacas verticales
2~ Tableros horizontales

3~ Muros construidos “in situ”

Cuando el suelo es muy blando y fluido, generalmente se emplea ¢l tablestacado vertical
como se muestra en la Fig. (1.b-2a). Se hincan tablestacas verticales de acero alrededor del limite
de la excavacion. A medida que se ejecuta la excavacion de un nivel a otro, se colocan contra la
tablestaca elementos horizontales, denominados largueros apoyados contra ellos en sentido
transversal otros elementos denominados puntales. Este proceso contimia hasta que termina la

excavacion,



13

Cuando el suelo no es fluido se puede emplear el sistema de tablones horizontales
Fig.(1.b-2b). El método consiste en hincar verticalmente a ciertos intervalos una serie de postes
de acero de seccion H, siguiendo el contomo de la excavacién a efectuar a una profundidad
mayor que el limite maximo de excavacion. En seguida, ¢l espacio entre esos elementos se reviste
con tablones horizontales contra el terreno, que se van afadiendo conforme la excavacion
progresa, también, segin la profundidad aumenta, deben asegurarse los elementos verticales con

puntales de madera o acero, colocados transversalmente a la excavacion y apoyados en largueros

longitudinales.
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Si el ancho de la excavacion profunda es demasiado grande para que permita el uso de
puntales a través de toda la excavacién, pueden usarse puntales inclinados, siempre que exista el
apoyo adecuado para ellos.

Cuando existen obstrucciones que impiden la hinca de tablestacas o donde el choque y
vibraciones producidas por dicha hinca sea objetable, se construyen tablestacas de concreto

armado, colados "in situ”.

El procedimiento constructivo de tablestacas colados in situ, consiste en excavar una
zanja, con un cucharén de almeja provisto de una barra guia, la zanja asi formada se mantiene
rellena con lodo bentonitico, que tiene la propiedad de estabilizar las paredes de la zanja durante
la excavacion. Esta zanja rellena de pasta de arcilla, se excava en tramos generalmentede 5 a 6
metros de longitud y de 60 centimetros de espesor. Una vez terminada 1a excavacion, el refuerzo
del muro, previamente armado, se coloca a través de la pasta fluida. El concreto se coloca en la
excavacion de abajo hacia arriba por medio de una trompa de colado, con lo cual se va
desplazando a el lodo bentonitico.

Una vez que los muros asi formados adquieren la resistencia de proyecto, se excava el
prisma de tierra comprendido entre las tablestacas, previo abatimiento del nivel de aguas
freaticas (N.A.F.) mediante pozos profundos. Conforme la excavacion progresa deben
asegurarse las tablestacas con puntales colocados transversalmente a la excavacion y apoyados
contra la pared opuesta segun lo muestra la Fig. (1.b-3). Cuando la excavacion es demasiado

ancha, las tablestacas pueden apoyarse con puntales inclinados.

Este tipo de muros, también conocidos con el nombre de muros milan se ha construido en
excavaciones hasta de 20 m de profundidad. El muro asi formado es lo bastante uniforme para

que sirva como estructura principal permanente, colocandole un delgado revestimiento.

En la Fig. (1b-3), se ilustra una excavacion con tablestacas apuntaladas de concreto

reforzado coladas “in situ”. Las tablestacas construidas con el método anteriormente expuesto

P
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generalmente estan soportados por tres niveles de puntales, aunque pueden agregarse mas niveles
st asi lo requiere el proyecto. Los puntales, comunmente son de seccion tubular laminados o
armados, y son colocados dandoles una precarga con el objeto de reducir los movimientos del

terreno adyacente.

Este tipo de excavaciones apuntaladas son tipicas para la construccion de estaciones del

metropolitano de la Ciudad de México.

N T.N. Nivel de terreno notural N.Py Nive! de puntat 3
N.Py Nivel de puntat | N.M.E. Nivel maiimo de excovocian
N.P, Nivel de puntal 2

FIG.(I.b-3) SECCION TRANSVERSAL DE UNA EXCAVACION
CON TABLESTACAS APUNTALADAS
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TABLESTACAS ANCLADAS

Un tipo habitual de estructuras de contencién es el tablestacado anclado, el cual se
construye generalmente en frontera con agua. Las tablestacas ancladas suelen utilizarse para

formar diques 6 muelles.

Este tipo de estructuras, normalmente se construyen de acero ya que résultan mas faciles
de manipular e hincar aunque algunas veces se usan tablestacas de concreto precolado, reforzado

6 presforzado.

Las tablestacas ancladas resisten lateralmente por su penetracion en el terreno de

cimentacion y por un sistema de anclaje en la parte superior del mismo.

Dependiendo de la profundidad de hincado para un tipo de suelo dado, se agrupan en
tablestacas de apoyo libre y de apoyo fijo. En el segundo caso la tablestaca se hinca lo suficiente
como para que solo pueda fallar por flexion o por deficiencia en el anclaje; las tablestacas de

apoyo libre son las que no cumplen con estas condiciones.

De acuerdo con las caracteristicas de su construccion, las tablestacas ancladas pueden ser
de relleno o de dragado. Cuando la tablestaca anclada se construye en aguas abiertas y después
se coloquen las anclas y el relleno detras, se les llama de relleno; en el caso que se hinquen las
tablestacas, se instalen las anclas y después se drague la tierra situada en el frente, se les llama
de dragado.

La eleccion de la longitud, seccion de la tablestaca y del proyecto del sistema de
anclaje es inicamente una parte del problema. También se ha de tener en cuenta la eﬁabilidad de
todo el conjunto frente a una falla general, en la que la superficie de deslizamiento podria pasar a
través del relleno de tierras y bajo el extremo inferior del tablestacado.
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Una tablestaca anclada tiene tres modos principales de falla:

1).~ Falla general

Si la tablestaca se hinca en un material cohesivo débil, el sue-
lo subyacente puede experimentar una falla por capacidad de carga ba-
jo el peso desequilibrado del material que estd detrds. Los desplaza-
mientos del terreno pueden tomar la forma de una falla general de ti-
po rotacional, abarcando la tablestaca y afin el anclaje, segiin se =~
muestra en la Fig. (I.b~4), Las Fuerzas que tienden a causar la falla
por capacidad de carga son el peso completo del suelo y el agua de~-
trds de la tablestaca. El peso ww y la presidn lateral deben incluir-

se en las fuerzas resistentes.

~
N &
~, ~ ~, ’,

rd
RS .. L+ Arcilla blonda

-

.
e ~ -
~ ~ -
e SNy
T — - -

FIG. (I.b-4) FALLA DE UNA TABLESTACA POR FALTA DE
CAPACIDAD DE CARGA EN EL SUELO SUBYACENTE



2) Falla en el anclaje

El sistema de anclaje puede fallar por las siguientes razones:

I} Por considerar en el disefio, fuerzas de tension en las anclas menores que las reales.
II) Por sobrestimar la resistencia del anclaje.

IIT) Por colocar el sistema de anclaje muy cerca de la tablestaca, provocando que ésta se

desplace junto con él sin garantizar la estabilidad.

3) Falla en el empotramiento

El empotramiento puede ser inadecuado, y por lo tanto, el suelo frente a la porcion
hincada puede fallar o experimentar movimientos laterales excesivos. Si el nivel freitico detras
de la tablestaca esta mas alto que en el frente, el agua tiende a fluir hacia abajo detras de la
tablestaca y hacia arriba enfrente de la porcion hincada, por lo tanto, las fuerzas de filtracion
ascendentes reducen apreciablemente la resistencia del suelo en el frente de la tablestaca,
provocando el desplazamiento lateral de ella hasta legar a la falla.

Estos tres tipos de falla que acabamos de mencionar, representan la gran mayoria de las
que se producen en las tablestacas, en contraste, la falla de las tablestacas por flexién bajo la

influencia de la presion de tierras, es muy rara.



C ariTuro II

EMPUJE DE TIERRAS EN ESTRUCTURAS RIGIDAS

Los métodos tedricos para calcular el empuje de tierras sobre muros de contencion,

solamente se justifican en el caso en que se satisfagen las hipitesis siguientes:

1) El muro puede desplazarse por giro o deslizamiento en una distancia suficiente como

para que se alcance a desarrollar toda la resistencia al corte del relleno o terraplén.
2) La presion de poro, dada por el agua, en un suelo no sumergido es despreciable.

3) Las constantes del suelo que aparecen en las formulas del empuje tienen valores
definidos y pueden determinarse con exactitud.

Para satisfacer la primera condicion es necesario que el muro no esté rigidamente
soportado en su parte superior para que pueda ceder lo suficiente. Sin embargo, para que se
satisfaga la segunda condicion, el sistema de drenaje del relleno debe ser proyectado y construido
con el mismo cuidado con que se construye el muro, de la misma manera para satisfacer la
tercera condicion, el material del relleno debe ser seleccionado y estudiado antes de ser
proyectado el muro, asi como también dicho material debe ser colocado con cuidado y no
simplemente colocado ya que en este ultimo caso no puede ser determinada, con la precision
requerida, la resistencia al esfuerzo cortante del suelo.

Si el relleno se coloca en estado suelto, o no es drenado en forma adecuada, sus
propiedades cambian en cada estacion y, durante el curso de cada afio, pasa por estados de
saturacion parcial o total, altemados con estados de drenaje o desecacion parcial. Todos estos
procesos causan cambios ciclicos en el valor del empuje, cambios que no reciben atencion alguna

en las teorias clasicas del empuje de tierras.

i L g
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En muros de contencion para ferrocarriles o caminos seria antiecondmico e impracticable
ajustar el proyecto y la construccién de los mismos a las condiciones que requiere la teoria, por
tal motivo dichos muros se proyectan en base a simples reglas semi-empiricas para estimar el

empuje.

Si por el contrario, un muro de contencién constituye la parte mas importante de una obra
grande, o si el muro es alto, suele ser mas econdmico determinar las propiedades del relleno,
utilizando procedimientos adecuados de construccion que aseguren los requerimientos tedricos

necesarios para determinar el empuje.

Para proyectar muros de contencion es necesario determinar la magnitud, direccién y

punto de aplicacion de las presiones que el suelo ejercera sobre el muro.
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-

II.a, TEORTIA DE RANKINE

W.J.M., RANKINE (Ingeniero escocés) fue el primero que hizo un -=-

planteamiento analitico para determinar el empuje de tierras.

Su teoria considera el caso particular de suelos no cohesivos, -
para los cuales se puede considerar como exacta. Sin embargo, para ==

otro tipo de suelos, la teoria es aproximada.

Segilin esta teoria, el empuje sigue una ley lineal que es directa
mente proporcional a la profundidad, es decir, la linea de presiones =~
forma un tridngulo, cuya resultante pasa a un tercio de la altura y es

igual al drea total del tridngulo.

Como primera instancia para calcular los empujes activo y pasivo
respectivamente, analicemos las condiciones de equilibrio limite de -~

los suelos.

Supongamos una masa de suelo con peso propilo, limitada por una -
superficie horizontal y de extensidn infinita hacia abajo. Considérese
un elemento de suelo de altura '"dz" situado en el interior de dicho se
mi~espacio de suelo en reposo, Fig. (II.a~l). En tal condicidn, la pre

gidn vertical efectiva actuante sobre la estructura del elemento es:
pv =7 2z

donde 7 representa el peso especifico correspondiente al estado en que
se encuentre el medio, Bajo la presidn vertical el elemento de suelo -
se presiona lateralmente y se origina asi un esfuerzo horizontal, ph,
que, con base a la experiencia, se ha aceptado como directamente pro-

porcional al esfuerzo vertical, asi:

Ph = Ko7z
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S S ST S S I ) o

Py = kev2Z

FIG. (II.a~l) ESFUERZ0S HORIZONTAL Y VERTICAL EN UNA
MASA DE SUELO A LA PROFUNDIDAD "z2"

El factor de proporcionalidad K, llamado "coeficiente de presidn
de tierras en reposo”, ha sido determinado experimentalmente en el la-
boratorio y en el campo, observandose, que para arenas sueltas K, tie-~
ne un valor de 0.4 y de 0.8 para arenas apisonadas, una arena natural

compacta suele tener un K, igual a 0.5.

A partir de estas condiciones de esfuerzos en reposo circulo 1 -
de la Fig. (II.a-2), se puede llegar a la falla por dos caminos de in=-
terés practico, Primeramente imaginemos que el depdsito de suelo se ex
pande en direccién horizontal. Cualquier elemento de suelo se comporta
rd como una muestra en una prueba triaxial en la que la presidn late--
ral se reduce mientras que el esfuerzo axial permanece constante, aqui

el esfuerzo principal menor es 7y = Ph = KaYz, que es la presidn hori



23

zontal, mientras que el esfuerzo principal mayor es o, Pv = Y 2, Cuan
do la presidn horizontal disminuye hasta uncierto valor,se movilizard to
da la resistencia al corte del sueloc. No serd posible una mayor disminu
cidn a la presidn horizontal. La presién horizontal correspondiente a ~
este estado se denomina presidn activa y la relacldn entre la presidn -
horizontal y la vertical se designa como "coeficiente de presidn activa"

y estd representado por el simbolo Ka.

La Fig., (II.a-2) muestra el circulo 2 de falla correspondiente al
estado de presidén activa en el suelo. A partir del c@lculo de los es—-
fuerzos en la falla durante una prueba triaxial se puede llegar a esta-
blecer que el coclente entre los esfuerzos horizontal y vertical va-
len en este caso: .

o
Ka = ~Ph . 3 . l-seng _ ch (45°~ 9/2)

Pv 7 1 + sen @

Supongamos ahora que el suelo es comprimido en direccidén horizon--
tal. Cualquier elementd de suelo se encontrard ahora en el estado de --
una muestra triaxial fallada aumentando la presidn lateral mientras se
mantiene constante el esfuerzo vertical, en este caso el esfuerzo verti
cal o, = Pv =7z es el princial menor, y el esfuerzo principal mayor -
es o = Ph = Kp 7 2z, que es la presidn horizontal., La presidn horizon-
tal no puede aumentarse mds alld de un clerto valor denominado presidn

pasiva.

La relacidn entre la presidn horizontal y la vertical se denomina

"'coeficlente de presidn pasiva” Kp.

La Fig. (Il.a=-2) muestra también el circulo 3 de falla correspon--
diente al estado de presidn pasiva en el suelo, siendo en este caso la
magnitu&z

o
kp = B o L. ! + sen § - tg 2 (45% 9/2)

Pv 73 1 -sen @
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Asi pués, podemos decir que de acuerdo con Rankine, un suelo esta en estado plastico,
cuando se encuentra en estado de falla incipiente generalizado, asi, de acuerdo con lo anterior,
caben dos estados plasticos. El que se tiene cuando el esfuerzo horizontal alcanza el valor
minimo K,Yz y el que ocurre cuando dicha presién llega al valor maximo K, Yz. Estos estados
denominados respectivamente activo y pasivo de Rankine constituyen los estados limite del

equilibrio en los suelos.

4

1/ [

1 4’
[ KoYz ' = =

N Y

‘._ Kpys __;

FIG.(ILa-2) ESTADOS DE RANKINE EN SUELOS FRICCIONANTES

Los dos casos de estados plasticos expuestos anteriormente parecen tener una
correspondencia con la realidad ingenieril que los hace de interés practico.

Considérese un muro cuyo relleno se supone originalmente en reposo, el relleno es de
superficie horizontal, la pared del muro en contacto con el suelo es vertical, y no existen

esfuerzos tangenciales entre el paramento vertical del muro y el suelo. Dicho muro podra ser
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llevado a la falla de dos maneras. Una por el empuje del relleno, cediendo la estructura hacia su

frente; otra, por algitn empuje exterior, incrustandose el muro en el relleno.

Rankine pensé que, bajo el empuje del relleno, el muro cede y se desplaza, disminuyendo
la presion de! relleno a valores abajo del correspondiente al reposo; esto haria que la masa de
suelo desarrolle su capacidad de autosustentacion, por medio de los esfuerzos cortantes
generados. Si el muro cede lo suficiente, la presion horizontal puede llegar a ser la activa, valor
minimo que no puede disminuirse aun cuando el muro ceda mas a partir del instante de su

aparicion.

Asi, se podria razonar que, con que se proyectase un muro para resistir la presion activa,
se garantizaria su estabilidad, siempre y cuando el muro pudiese ceder lo suficiente como para

que, en lltima instancia, se desarrolle dicha presion activa.

De manera analoga se podria razonar para el caso en que el muro se desplace contra el
suelo, por medio de una fuerza exterior suficiente como para que llegue a desarrollarse la presion

pasiva, en cuyo caso se podra disefiar la estructura contando con la maxima resistencia del suelo.
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Tanto en el estado activo como en el pasivo las zonas de suelos -
adyacentes a un muro sin friccidn, que estdn en estado de falla por cor
tante o en equilibrio plastico, forman cufias planas Fig. (1I.a-3),

Como el dngulo entre el plano de falla y el plano principal mayor
es 0 = (45°+ 9/2), la falla estd limitada en el estado activo por un -
plano que forma el dngulo 6 con el plano horizontal, y en el estado pasi
vo por un plano que forma el dngulo § con el plano vertical. En ambos ~
casos existe dentro de las cufias un ndmero infinito de planos de falla
que -forman dngulos § con el plano principdl mayor.

U|= Py

é ~_ 8
[ CON EiL. PLANO 30BRE CON L PLANO SONRE \d
EL QUE ACTUA U‘t Py EL QUE ACTUA U|= Py
{a) {b)

FIG. (I1.a-3) ORIENTACION DE LOS PLANOS DE FALLA EN LOS
ESTADOS DE RANKINE. a) ESTADO ACTIVO, b) ESTADO PASIVO.
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FORMULAS PARA LOS EMPUJES EN SUELOS FRICCIONANTES

Para el cdlculo de los empujes sobre los muros de contencidn, se

consideran en seguida los siguientes casos:

1) La superficie del relleno es horizontal

Gead s g/2

DISTRIBUCION DE
PRESIONES HORIZONTAL

Para el estado pldstico activo, la presidn horizontal a una deter
minada profundidad "z", medida desde la superficie del relleno horizon-
tal, puede determinarse mediante la siguiente expresidn:

Pa =Ka?7 z

El empuje total por unidad de longitud que actla sobre el muro se
Ea = — KavYH

Para el estado pldstico pasivo se tiene:

Pp = Kp7vY 2

Ep = 4 kp v 02
2
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Los empujes totales Ea y Ep, actilan en un punto situado a 1/3 de
H, medido a partir de la base.

2) La superficie del relleno es inclinada.

Para el caso de que la superficie del relleno sea un plano incli-
nado a un dngulo § con la horizontal, los empujes activo y pasivo se ~

calculan por medio de las fdrmulas:

H

-
|
|

4 -

Pa=7y 2 rcosB cos 8 ~ \/co:s2 8 - cos? ¢
L cos § + V cos’B - cos® @

Pp = Tz[cosﬂ cos B + \/coszB -cc:s:Z 0‘
cos f ~ Jcos B

t
a
o
@
™
-
{

para los empujes totales tenemos:

Ea w —~— T H
cos B +\/coszﬁ - coazﬂ

1 2 [cosB cosf8 - coszﬁ - coszﬂ
2

.,
J
1 2 [cosﬁ cos B -h/coszﬂ - coszﬂ :}

Ep = ~— Y H
2 cos B ~\/coszﬁ - coszﬂ
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En vista de que las distribuciones de presiones son lineales y su
direccidn es paralela a la superficie del relleno, la resultante serd -
también paralela a la superficie del relleno y estard aplicada a 1/3 de

H del muro, a partir de su base.

3) La superficie del relleno es horizontal con sobrecarga unifor-

memente distribuida.

Con una sobrecarga uniforme 9g» el esfuerzo vertical a una profun-

didad cualquiera es simplemente:

Pv = g + 7z
y el esfuerzo horizontal:

Ph = Ka Pv

de aqui que el esfuerzo o la presidn horizontal a cualquier profundidad

vale:

Pa = (qE + 7z) Ka

1 Xo ¥ 2 'q.x.l
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el empuje total activo que actia sobre el muro viene dado por
1
E,= K +KgH
en forma analoga para el estado pasivo tenemos las siguientes expresiones:
P,=(q.+ Y2) K,

1
By= Kt +K 0.

Para el caso del estado activo y pasivo, el efecto de la sobrecarga uniformemente

distribuida, es simplemente aumentar uniformemente la presion actuante contra el muro.
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4) Relleno horizontal parcialmente sumergido con sobrecarga uni--

formemente distribuida.

Un caso de inter&s prdctico es aquél que se tiene cuando parte --

del relleno horizontal arenoso tras el muro estd sumergida.

S1 H es la altura total delmuro y Hl’ es la altura de la arema no

sumergida, medida a partir de 1la corona.

La presidn vertical del relleno en un punto bajo el nivel del agua

serd:

Pv = YH + Yz+gq

En tanto que la presidn horizontal bajo el nivel fredtico sera:
Pa = Ka Pv
Pa = Ka(YH, +vz' + q) +rw 2’

Donde:

Yw - es el peso especifico del agua.
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El empuje total activo estard dado por la siguiente ecuacidn:

(Ka) () () () ((Ka) () () + (Y w) (H,))H,
Ba = (Kal (q) () + ——————— v (Ka) (7) () )+

2

Simplificando, finalmente nos queda:

2 'y 2 2

K 7 H K. Y'H v H

Fa= —2—1 +xavnm +—2—2 w2
2 2 2

172

Férmulas andlogas a las arriba expuestas pueden obtenerse para =
el caso pasivo.
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Para calcular las condiciones de equilibrio de Rankine en suelos
puramente cohesivos, se procederd de una manera similar a lo expuesto
para suelos fricclonantes.

Considérese un elemento de suelo puramente cohesivo a la profun-
didad "z", situada en un estrato encondiciones de reposo. La presidn -
horizontal sobre el elemento, sujeto a la presidn vertical 7Yz, serd -
Ko Y 2.

51 se permiten deformaciones laterales, el material puede llegar

a fallar de dos maneras.

En el primero se permite que el elemento se deforme horizontal--
mente, por disminucidén de la presidn horizontal, hasta un valor minimo
compatible con el equilibrio, este estado de esfuerzos se representa -
con el cfrculo 2 y corresponde al "estado pldstico active", Fig, ===
(IX.a-4), en el cual las presiones a una profundidad "z" cualquiera va
len: v

La horizontal: Pa =7z - 2¢

la vertical: Pv =7z

Donde Pv es el esfuerzo principal mayor y Pa es el menor.

T4

S:¢C

Qv

|

FIG. (IXI.a-4) ESTADOS PLASTICOS EN EL DIAGRAMA DE MOHR
(SUELOS COHESIVOS)



34

Otra manera de alcanzar la falla en el elemento, seria aumentando la presion horizontal hasta
que después de sobrepasar el esfuerzo Yz, alcance un valor tal que el nuevo circulo de esfuerzos
(circulo 3) resulte también tangente a la envolvente de falla s=c. En este momento se tiene ¢l

estado plastico “pasivo” y las presiones alcanzan los valores:
La horizontal p, = Yz +2¢
La vertical p,=7Yz

en donde: p, es el esfuerzo principal mayor,

En este caso también se puede establecer la misma interpretacion practica para la generacién
de los estados plasticos de equilibrio en el disefio de muros de contencién. Las formulas para las
presiones activas pueden relacionarse con el empuje de suelos sobre el muro, mientras que las
presiones pasivas pueden relacionarse, en los casos en que el relleno es presionado por el muro de

contencién.

De esta manera pueden obtenerse, las férmulas para los empujes totales activo y pasivo:

I 2
E --2-yH -2cH

E, ='2£sz +2cH

Estos empujes son horizontales y pasan por el centroide del irea de presiones, y son
aplicables unicamente si la superficic del relleno tras el muro es horizontal y si los estados

plasticos correspondientes se desarrollan por completo en el relleno.
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La f6rmula que nos permite calcular la altura mdxima a que puede
llegar un corte vertical sin soporte y sin derrumbe, puede obtenerse a
partir de la ecuacidn siguiente:

! 2

~— YH" = 2cH = 0
2
4e
Hc -37—

Donde Hc’ suele denominarse altura critica del material cohesivo,
Esta expresidn da valores un poco altos de la altura estable real, y ~
en caso de ser usada en la realidad, debe ser afectada por un factor -
de seguridad de 2 como minimo.

En la Fig. (II.a-5) se muestra la distribucién de presiones acti
va y pasiva. En el diagrama de presiones que corresponde.a la parte (a),
se puede observar que en la parte superior, las arcillas estdn someti-
das a tensién, hasta la profundidad 2¢/Y , y en la parte inferior estd
a compresidn. Las tensiones provocan la aparicidén de grietas vertica--
les, que se forman en la superficie de contacto entre el muro y el suge
lo.

= | =

: TH. gC : Heeo
AL o tree |
(o) (b)

FIG. (II.a-5) DISTRIBUCION TEORICA DE PRESIONES ACTIVA
Y PASIVA EN SUELOS COHESIVOS
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De acuerdo al diagrama de presidn activa, se podria pensar que -
el empuje activo provocado por un suelo arcilloso sobre un muro es me-
nor que un suelo arenoso. Sin embargo, la experiencia ha demostrado --
que no es asi ya que cuando el relleno cohesivo aumenta su contenido -
de agua, pierde cohesidn ocasionando que las presiones sobre el muro -

aumenten fuertemente,

Las formulas dadas anteriormente no son aconsejables para uso -~
prdctico, salvo en casos muy especiales, ya que la cohesidn de las ar-
cillas, no existe como propiedad intrinseca, sino como una propiedad -
circunstancial, expuesta a cambiar con el tiempo, ya sea porque la ar-
cilla se consolida o porque se expanda con la absorcidn de agua. Por -
lo cual, un muro proyectado en base a la resistencia del suelo por la
cohesidn, queda en condiciones inseguras con el paso del tiempo.
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TEORIA DE RANKINE EN SUELOS CON "COHESION Y FRICCION"

Los suelos de este tipo, son aquéllos que generalmente poseen =-
cohesidn y friccidn al mismo tiempo, y son los que mas frecuentemente

encontramos en la realidad.

La resistencia al corte de estos suelos, estd dada por la llama-

da ecuacién de Coulomb:

S§=c+otg @

Si el relleno es horizontal, puede razonarse también de manera -

andloga a como se realizd en suelos puramente friccionantes.,

Sea un elemento de suelo situado a una profundidad "z", en condi
ciones de reposo sujeto a un estado de esfuerzos circulo !, Fig. (Il.a
~6). De nuevo puede llegar a 1la falla por la disminucidn de la presién
lateral o por aumento de la misma a partir del valor Ko7 z. Se llega =
asf a dos circulos representativos de los estados pldsticos activo, --

circulo 2 y pasivo, circulo 3.

av

r____

FIG. (IIl.a-6) ESTADOS PLASTICOS EN EL DIAGRAMA DE MOHR.
(SUELOS CON COHESION Y FRICCION)
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Si relacionamos el esfuerzo principal maximo y el minimo, encontramos que :

C1= 03Ny +2c /N,

Despejando G tenemos:

En el caso del estado activo, Pa= G3y O} =Yz, por lo que finalmente queda:

” 2

C
Pa=-——~7==-.l\’a -2¢K,
NO N‘ ”

En tanto que en el pasivo, G =P,y O3 =Yz, porello:
Pp= 12Ng +2cyNg = prz+2c,fK,,

Las expresiones (Pa) y (P,) dan las presiones horizantales en los estados plasticos.
Para obtener los empujes totales activo y pasivo que ejercen los suelos intermedios sobre

un muro de contencion, se utilizan las siguientes expresiones:

b, 20 1
Ba =yl WH-ZK,W 2¢JK,H

1
Ep = ';-N,)'Hz +2¢\N,H = EKP)'HZ +2c1‘K,H
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Las lIneas de accidn de estos empujes son tedricamente también -
paralelas a la superficie del relleno, y pasan a través del centroide

del diagrama de presiones.,

Al igual que los suelos cohesivos, en el estado activo se desa--
rrolla una zona de tensidn en el diagrama de presiones. La profundidad
a que llega esta zona, contando a partir de la corona del muro, se pue

de obtener haciendo Pa = 0.

2c
z, =~y V' Né

También es de importancia, conocer la altura critica con que pue
de mantenerse sin soporte un suelo cohesivo-friccionante enuncorte ver

tical, y es la siguiente:

He = lf,c Vv Né
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I1.b. TEORIA DE COULOMB

En 1776 el clentifico francés CH.A. COULOMB publicd una teoria de
empuje de tierras que inclufa el efecto de la friccidn del suelo con -
el muro y que podia aplicarse para cualquiera que fuera la inclinacidn

del muro o del relleno.

La teorfa de Coulomb considera que el empuje sobre un muro de ~--
contencidn es producido por una cufia de suelo limitada por la cara in-
terior del muro, la superficie del relleno y una superficie de falla -
desarrollada dentro del relleno, ligeramente curva, a la que Coulomb -
gimplificd como plana, Fig. (II.b-1).

La cufia 0AB tiende a deslizar bajo el efecto de su peso y por —-=-
esa tendencla se producen esfuerzos de friccidn tanto en el respaldo -
del muro como a lo largo del plano OB, Supuesto que las resistencias -
friccionantes se desarrollan por completo,las fuerzas E y F resultan -
inclinadas respecto a las normales correspondientes los dngulos sy ¢;

de friccidn entre muro y relleno y entre suelo y suelo respec;ivamente.

Siguiendo indicaciones de Terzaghi, el valor del dngulo de fric-
c¢idn del suelo con el muro, §, puede tomar los sigulentes valores en -
la préctica, para superficies lisas de concreto su valor estd frecuen~
temente entre 1/2 ¢ y 2/3 4, y para piedra rugosa es gual a §.

Las teorfas de Coulomb y de Rankine coinciden para muros vertica
les sin friccidn y con rellenos horizontales. Cuando el valor de § ex~
cede de 0°, el empuje resultante calculado por el método de Coulomb es

como de 10 por cilento mis bajo.

Considerando el equilibrio de la cuiia, las fuerzas W, F y E for-
man un tridngulo de fuerzas, en la que se puede obtener grdficamente -
la magnitud de E ya que en primera instancia son conocidas la direccidn
y magnitud de W, asf como también las direcciones de E y F, ver Fig. --
(II.b=-1b).
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Sin embargo no se sabe anticipadamente si B O es la cuila que pro
duce el empuje mdximo. Por tanto, para encontrar la presidn activa de
tierras correcta, es necesario suponer varias superficies de desliza--
miento y construir un tridngulo de fuerzas para cada una de ellas, y -
tomar aquélla que proporcione el mayor valor, es asl como se llega a -
una aproximacidn razonable para calcular el valor maximo, producido ~--

por la cufia critica.

Se ve, asi que el método de Coulomb requiere de una serie de tan
teos condiversos planos de falla hasta lograr el empuje miximo, de ahi
que resulte bastante complicado por laboriosidad y al tiempo poco préc
tico. Un método que posee la suficiente generalidad para ser considera

do es el método de Culmann.

Cabe hacer mencidn que, para el empuje pasivo la curvatura de la
superficie de falla aumenta grandemente conforme aumenta el &ngulo § ,
por lo qué la superficie de deslizamiento real se aparta mucho del pla
no supuesto en la teoria de Coulomb, lo cual puede producir un grave -~
error al calcular el empuje pasivo. Para considerar ese error deben --
usarse soluciones mds rigurosas, soluclones que no serdn abordadas en
esta tesis, en las que se supone que las superficies de falla son cur-

vas.,

ta) tb)

FIG., (II.b-1) DIAGRAMAS QUE ILUSTRAN LAS HIPOTESIS EN
QUE SE BASA LA TEORIA DE COULOMB
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METODO GRAFICO DE CULMANN

El método gridfico de Culmann sigue el siguiente proceso:

Por el punto "A", de la base del muro, se trazan dos lfneas, la
"g" y la "e"; la primera a un dngulo # con la horizontal y la segunda

a un dngulo o con la anterior (LInea 8).

El &ngulo "e" es el que forma el empuje con la vertical, tal y
como se muestra en la Fig. (II.b-2a) y depende del dngulo & de fric~-
cidn entre muro y suelo y de la inclinacién a de la cara interior --

del muro.

E_A<
N, o
. ineg de — .~
\ occidn ¢e E” w
. F
N, -7
".(\,Lt'nm de
(a) (b) ‘,gccion de F

FIG. (II.b-2) METODO GRAFICO DE CULMANN
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Para obtener el empuje E, se escogen diferentes planos de deslizamiento, Ab;, Ab,....etc,
y los pesos respectivos de las cufias formadas (peso especifico,Y, del relleno por €l volumen de la
cuiia, dimension unitaria normal al plano del papel), se alojan a una escala conveniente sobre la

linea ¢ a partir de A, obteniéndose asi los puntos a, , a; ... etc.

Por estos tltimos puntos se pasa una linea paralela a 0, hasta cortar en los puntos ¢, €2

... etc, a los respectivos planos de falla de las curias.

Los segmentos a;c; , 82Cz ... etc, obtenidos con la paralela a la linea 8, desde la linea ¢ al
plano de deslizamiento respectivo representan, a la escala utilizada para los pesos, los empuijes
que producen las cuiias escogidas. Si trazamos desde A, una linea que contenga a todos los
puntos “C", tendremos una envolvente conocida con el nombre de curva de Culmann.

Una paralela a la linea ¢ y tangente a la curva de Culmann, permite obtener el empuje
méximo, trazando una paralela a la linea © al punto de tangencia “C", segmento “ac” de la
Fig.(l.b-2a).

La linea desde A que pasa por el punto de tangencia ¢, y prolongada hasta el nivel del
terreno proporciona el plano critico de deslizamiento, ligado al maximo empuje.
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El método de Culmann permite determinar el empuje mdximo produci-

P 1

do por una combinacifn de relleno friccionante y una sobrecarga lliiecal

q' por unidad de lomgitud, Fig. (II1.b-3),

FIG. (11.b-3) METODO GRAFICO DE CULMANN CUANDO EXISTE
UNA SOBRECARGA LINEAL

El procedimiento para determinar el empuje activo es totalmente -
andlogo al arriba descrito, con la Gnica diferencia de que a la dere--
cha del plano Ab3, definido por la posicidn de q', debe llevar sobre -
la 1fnea ¢ no s8lo el peso de la cuiia, sino, sumado, el valor de q' a
la misma escala de fuerzas usada. Precisamente en la linea Ab3 la cur

va de Culmann presenta una discontinuidad por efecto de la sobrecarga.
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El empuje E', dado por el segmento a'c' es el mdximo considerando

la sobrecarga, mientras que el segmento ac serfa el empuje mdximo, si
no hublera sobrecarga. Finalmente si la lfnea de accidn de q' se en--
cyentra a la derecha de b" ya no a2jercc cfecto alguns sobre el asmpuje
activo y en tal caso el empuje serfa.el miximo obtenido con la de Cul
mann punteada; desde luego la lInea cc'" se traza paralela a la linea

.

Para obtener el punto de aplicacidn del empuje miximo, puede ob-

tenerse también mediante unmé@todo grifico.

S1 no existe sobrecarga lineal, el punto de aplicacidn "o se si
ta aproximadamente en el punto de interseccidn de la recta oo,, para
lela a la superficie de deslizamiento Ab y que pasa por el centro de
gravedad (o) de la cufia aAb de deslizamiento, con el paramento inter~

no del muro. Fig. (II.b~4a).

FIG. (II.b-4) DIAGRAMAS QUE REPRESENTAN EL PROCEDIMIENTO
PARA DETERMINAR EL PUNTO DE APLICACION DEL EMPUJE ACTIVO



S1 hay sobrecarga, a la fuerza anterior se afadird, para fines
de disefio, otra, AE, calculada restando E' - E, obtenidos como se in-
dica en la Fig. (II,b-3), y aplicada en cl tercio superior del segmen=—
to ff', en el que f es la interseccidn de una paralela a la lInea ¢, -~
trazada por q' con el respaldo del muro y f' es la interseccién con el
mismo plano de una paralela a la superficie critica de deslizamiento,

trazada también por q', ver Fig. (II.b-4b).
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II.c. METODO SEMIEMPIRICO DE TERZAGHI

La mayorfa de los muros de contencidn se calculan desde hace mu~~
chos afios siguiendo métodos empiricos o semiempiricos. F1 mAs antiguo,
quizds de estos métodos consiste en el uso de grdficas o tablas que ~-
proporcionan valores adecuados para la relacidn entre el ancho de la -
base y la altura para diversos tipos de muros y distintas clases de re
llenos. Otro de los procedimientos es conocido como método del fluido
equivalente, en el cual el muro es calculado para resistir el empuje de

un 1lfquido que se supone ejerce una presidn igual a la del suelo.

Terzaghi propuso un método especifico que reune una buena parte -
de la experiencia anterior con la suya propia para determinar los empu-
Jes.,

Al aplicar este procedimiento debe tenerse presente que todo méto
do aproximado para calculﬁr empuje de tierras enclerra dos condiclones
primordiales: estd basado en hipdtesis mds o menos arbitrarias y no pue
de aplicarse a todos los casos encontrados en la prdctica. Por lo tanto,
las sugerencias que se hacen a continuacién, con respecto a la forma de
proyectar muros de contencidn de escasa altura, deben servir simplemen-
te como fundamento para poder extrapolar, desde hipdtesis simples esti-
puladas, a las condiclones reales presentes en los problemas concretos

de una obra.

El primer paso para la aplicacidn del método estriba en clasifi--
car el material de relleno con que ha de trabajarse dentro de uno de --
los cinco tipos:

l. Suelo granular grueso, sin finos.

2, Suelo granular grueso, con finos limosos.
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5.
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Suelo residual, con cantos, bloques de piedra, gravas, are--
nas finas y finos arcillosos en cantidad apreciable.

.

Arcillas pldsticas blandas, limos orgdnicos o arcillas limo--

888,

Fragmentos de arcilla dura o medianamente dura, protegidos de
modo que el agua provenlente de cualquier fuente no penetre -

entre los fragmentos.

En general, los tipos de suelo 4 ¥y 5 no son deseables como mate--

rial de relleno, deblendo ser evitados siempre que sea posible; en par-

ticular, el tipo 5 debe considerarse absolutamente rechazable cuando ha

ya riesgo de que pueda entrar agua a los huecos entre los fragmentos de

arcilla, provocando su expansidn y el correspondiente aumento de la pre

si8n sobre el wmuro.

En cuanto a la superficie del relleno y al tipo de sobrecarga que

el mismo soporte, los casos que se presentan generalmente en 1la prédcti

ca pueden dividirse en cuatro casos:

a)

b)

c)

d)

La superficie del relleno es plana, inclinada o no y sin so--~

brecarga alguna.

La superficie del relleno es inclinada, a partir de la corona

del muro, hasta un clerto nivel, en que se torna horizontal.

La superficie del relleno es horizontal y sobre ella actfia una

sobrecarga uniformemente distribuida.

La superficie del relleno es horizontal y lleva una sobrecar-
ga lineal, paralela a la corona del muro y uniformemente dis-

tribuida.
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Si la superficie del relleno es plana (caso a), el empuje puede calcularse utilizando las
graficas de la Fig. (I1.c-1). En el uso de las graficas, el primer paso a tomar consiste en determinar
la altura “H” de la seccion vertical que pasa por el extremo interior de la base del muro y se
extiende desde el mismo hasta que intersecta la superficie del relleno. La competente horizontal

del empuje total sobre dicha seccion es igual a:
Eh = + KhH?
2
y la componente vertical es igual a:
] 2
Ev= 'i' KvH

los valores de Kh y Kv se hallan de las grificas de la Fig. (Il.c-1) para cada tipo de suclo en
funcién del anguio B de inclinacion de la superficie del relleno. Se supone que el empuje unitario
aumenta lincalmente con la profundidad a partir del punto “a”, de modo que el punto de
aplicacion del empiljc total se halla en el tercio inferior de H. Si el material de relleno es del tipo 5,
el valor de H a utilizar en el calculo debe reducirse en 1.20 m y el empuje resultante se considera

actuando a una altura (1/3) (H-1.2) por encima de la base del muro.

Cuando la superficie del relleno es inclinada con un angulo f hasta llegar a cierta altura y
luego se transforma horizontal (caso b), los valores de Kh y Kv pueden obtenerse de las graficas
de la Fig. (I1.c-2). Como antes, las graficas dan valores del empuje sobre una seccion vertical ab.

Se considera que el punto de aplicacion de la resultante se halla en el tercio inferior de H.
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Con materiales del tipo 5, el valor de H puede reducirse en 1.20 m y la presion resultante
debera considerarse actuando a una distancia a partir de la base igual a (1/3) (H - 1.20).

Cuando la superficie del relleno es horizontal y soporta una sobrecarga uniformemente
distribuida “q" (caso ¢), la presion horizontal sobre la seccién vertical “ab” se incrementa en

forma uniforme en la cantidad:
Pq=Cq
donde “q” es el valor de la sobrecarga uniformemente repartida, en las unidades

apropiadas. El valor de C de la formula anterior se escogera de la tabla 1.

TABLA 1
Valoresde C

Tipoderelleno; C

0.27
0.30
0.39
1.00
1.00

MBI WIN| -

Si la superficie del relleno soporta una carga lineal q' por unidad de longitud y paralela a
la corona del muro (caso d), se considera que la carga ejerce sobre la seccion vertical “ab” una

fuerza horizontal:

Pq'=Cq’
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por unidad de longitud del muro. El punto de aplicacion “d” de la fuerza Pq' Fig. (I1.c-3a), se
obtiene trazando desde c de aplicacion de la fuerza q' una recta que forma con la horizontal un
angulo de 40°, el punto d, de interseccion de dicha recta con la cara interior del muro es el punto
de aplicacion de Pq'. Si el punto d, esta situado por debajo de la base del muro, la influencia de
la carga lineal sobre el empuje puede despreciarse; en cambio, si el punto c esta situado a la

izquierda del plano vertical *‘ab”, la regla continua siendo valida.
La carga lineal q' produce también una presion vertical sobre la zapata Fig. (I1.c-3b). Se
puede suponer que esta presion p” se halla uniformemente distribuida sobre la base “ef” de un

triangulo equilatero de vértice c, de modo que tiene por valor :

P =q'lef

)

q
a cl
T // =T
v
//
4<i90" _,
H — Rz cq'
i -
[}
to)

FIG. (I1.c-3) DIAGRAMAS QUE ILUSTRAN EL METODO
PARA CALCULAR LA MAGNITUD Y LINEA DE ACCION
DE LA FUERZA DEL EMPUJE PRODUCIDA POR UNA
SOBRECARGA LINEAL q', POR UNIDAD DE LONGITUD,
PARALELA A LA CORONA DEL MURO.
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En el calculo de la estabilidad del muro se considera solamente aquella parte de P que

actua directamente sobre el talon del muro.

Los procedimientos descritos se refieren a muros con cimentaciones firmes, en cuyo caso
la friccién y la adherencia entre suelo y muro esta dirigida hacia abajo, ejerciendo un efecto
estabilizante que tiende a reducir el empuje. Cuando el muro descansa sobre una cimentacion
muy compresible, €l acentamiento con respecto al terraplén tiende a invertir el sentido de las
fuerzas, hecho que aumenta el empuje en forma considerable. Por ello, si el muro descansa en
una cimentacion muy compresible, como la arcilla blanda, los valores del empuje calculados

para los materiales del tipo 1, 2, 3, 4, y 5 deben aumentarse en un 50%,

Los empujes calculados con el procedimiento descrito incluyen el efecto de las presiones
de filtracion y de las variaciones que, con el tiempo, puedan originarse en las condiciones del
relleno. No obstante, y apesar de estas circunstancias, deben tomarse las precauciones necesarias

para evitar la acumulacion de agua en la cara interior del muro.
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I.d. METODO_DE_CULMANN MODIFICADO PARA_ANALISIS POR SISMO EN

MUROS DE RETENCION.

En todo lo visto hasta aqui referente a empuje de tierras sobre estructuras rigidas,
observamos que los andlisis y estudios se basan unicamente en aspectos astaticos, y no se

consideran las acciones dinamicas que provocan los sismos.

Dado que en nuestro pais si es justificable un anlisis sismico, por encontrarse en una
zona de alta sismicidad, a continuacion proponemos un criterio para valuar el empuje maximo
provocado por un sismo sobre un muro de contencién.

En el disefio sismico de muros de contencion es usual evaluar los empujes inducidos
mediante la aplicacion de métodos que son, basicamente, una extension al caso de sismo del

método de Coulomb empleado para calcular empujes de tierras bajo condiciones estaticas.

El analisis sismico empleando el poligono de fuerzas de Coulomb se ilustra a
continuacion. Se propone una cufia de deslizamiento como se muestra en la Fig.(11.d-1a), y se
dibuja el diagrama de cuerpo libre de la cufia propuesta Fig.(11.d-1b).

cuNA DE
DESLIZAMIENTO

RELLENC CONO
PARTE OEL MURO

(@) (b)
Donde :
¢ Angulo de friccioh Interna del suelo. F Reaccioh normal det suelo.
8 Angulo de friccion entre murg y suelo. E Empuje activo.
W Pesa de la cuiia de deslizamiento. CW/3 Fuerza sismica.

(C es el coeticiente sismico)

FIGURA (11.d-})
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Por el poligono de Coulomb Fig.(I1.d-2), se traza W en una vertical, y la fuerza cW/3,
normal a la primera. Se trazan paralelas a la accion de F y de E y en el punto de interseccion se

tiene el valor del empuje para la cuiia propuesta.

Lﬂuql ds accion by
e “F

Lineg de W/3
accion de "F'), 4

FIGURA (iL.d-2)

Se analiza asi para diferentes cufias, hasta encontrar el valor mayor que represente el

empuje maximo.

También este procedimiento resulta sumamente laborioso, por lo que se requiere un
método mas eficiente y practico. Un método que resulta muy practico y sencillo para ser
utilizado es el método de Culmann, modificandolo para los requerimientos sismicos.

MODIFICACIONES AL METODO DE CULMANN, PARA ANALISIS SISMICO

El procedimiento en el concepto es totalmente analogo, es decir, representar el diagrama
de Coulomb de tal forma que podamos obtener una envolvente de empujes, lo cual permitira
obtener un valor muy aproximado del nuiximo empuje y su cuiia critica de deslizamiento, cuando

el muro esté sometido a efectos sismicos
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Como primera modificacidn al método de Culmann y después de haber
trazado las lineas @ y 8 de igual forma trazamos una lInea normal (N) a
la lfnea @ donde se alojan los valores de las fuerzas s{smicas cW/3 que
provoca cada cuiia, después pasamos una linea paralela a cada plano de -
deslizamiento por el punto que representa la fuerza sIsmica segiin se -~

muestra en la Fig, (II.d-3).

Cuna
/" propuesta

! s |
| / & Lnead_

4 P

L/ pd queg Q'orolglg

E’/ A ./‘ a g cunQ propuesta

. ,
.. Linea 8
.
™~

FIG. (II.d-3)

Se procede de igual forma para los diferentes planos de deslizamiento
escogldos y los segmentos obtenidos (clal, Colgs etc.), con la paralela a -
8 que va desde la 1fnea de pesos f}, hasta cortar a las respectivas parale-
las de cada plano de deslizamiento, representan los empujes que producen -
las cufias escogidas ante la accidn de un sismo. En la Fig. (II.d-4) se re-

presenta el método completo eliminando el muro por sencillez.

De igual forma, sl trazamos desde A una lInea que contenga a todos --
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los puntos “c”, tendremos una envolvente de empujes sismicos. La paralela a la linea ¢ y
tangente a la envolvente, permite obtener el empuje sismico maximo, trazando con una paralela a

la linea 0 al punto de tangencia *'c”, segmento “'ac” de la Fig.(I1.d-5).

LINEA NORMAL A\

cwy/
Cwp/3

TNGLLINEA o

~

FIGURA (I1.d-4)

Para encontrar la cuiia critica ligada al empuje méiximo, se mide el peso W para dicho
empuje y se afecta por ¢/3, se traza por el punto de tangencia una paralela a la linea N y se mide,

a la misma soosls wtilizads, o) 2ler ¢W/3, enseguida se une ese punto con “A” y se prolonga

hasta el nivel del terreno, de esta manera obtenemos el plano critico de deslizamiento ligado al

maximo empuje sismico, este proceso se muestra en la Fig.(11.d-5).



59

./ Plang_eritico

mtlang critico
S/ de dutl:amumo/'
’

7 / .

Line parg./ /

Linea

FIG. (II.d-5)
PUNTO DE APLICACION

El punto de aplicacidn del empuje midximo se puede obtenmer aproxima-
damente como se muestra en la Fig. (II.d-6), se toma la cufia critica v -
se obtiene su centro de gravedad, se traza una paralela a la superficie
de deslizamiento, (como propone Culmann sin efectos sismicos) se traza -
otra 1lfnea (A) un dngulo a con la primera y se obtiene grificamente el

punto de aplicacidn del empuje sismico midximo en forma aproximada.

Tambi&n como aproximacidn, puede aplicarse la siguiente relacidn:

1 +
R 1+



donde:

He

H

~ Punto de aplicacidn del empuje sismico.
- Coeficiente sismico.

- Altura del muro.

Linea paralela 0 1a_swerficle

e

Yc destizamienta

DONDE § "
®sTg ¢

Sisnga" ¢

FIG. (II.d-6)

el caeficienta sismico
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C arituro III

DISENO DE ESTRUCTURAS RIGIDAS

El procedimiento a seguir en el proyecto de muros de contencion conmsiste, esencialmente
en la repeticion sucesiva de dos pasos:

a) La seleccion tentativa de las dimensiones de la estructura.

b) La revision de la estabilidad de la estructura bajo las fuerzas que la solicitan.

Si el analisis indica que la estructura no es satisfactoria, se alteran las dimensiones y se
efectiia nuevos tanteos hasta lograr que la estructura sea capaz de resistir los esfuerzos a que se

encuentra sometida.

Para efectuar el analisis, es necesario determinar las magnitudes de las fuerzas que
actian por encima de 1a base de cimentacion tales como: El peso propio del muro, el empuje de
tierras, el peso propio del relleno, las sobrecargas en la supetficie del relleno y las fuerzas

sismicas, y luego se investiga la estabilidad del muro con respectoa
I- Volteo
2- Deslizamiento
3- Falla de la cimentacion del mismo
/ 4- Rotura estructural

CALCULO DEL FACTOR DE SEGURIDAD CONTRA VOLTEO

En la Fig. (I1l-1), la fuerza “E” tiende a hacer girar el muro produciendo un momento
alrededor del punto “A”. Dicho momento se le conoce como MOMENTO DE VOLTEQ, y vale:

Mv = (E) (Y)
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Por otro lado, el peso del muro, el peso de la zapata y el peso del relleno, forman un
momento que tiende a equilibrar el giro del muro, a este momento le llamaremos, MOMENTO

RESISTENTE, el cual se determina como sigue:

Mg = WX + WaoXs + W3X;3
———

i
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FIG.(III-1) MOMENTO DE VOLTEO

E! factor de seguridad contra volteo, se obtiene dividiendo el momento resistente entre el
momento de volteo. El valor del factor de seguridad asi calculado no debe ser menor de 1.5 para

materiales granulares, ni de 2.0 para materiales cohesivos.

M
Fy=-—%515a20
SV M'
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CALCULO DEL FACTOR DE SEGURIDAD CONTRA DESLIZAMIENTO

E! factor de seguridad contra deslizamiento resulta de dividir la fuerza que resiste al

deslizamiento entre la fuerza horizontal que tiende a causarlo.

F, = 5’

E
El valor asi calculado del factor de seguridad no debe ser menor de 1.5 en condiciones
estiticas, ni de 1.25 en condiciones dinimicas. Cuando la fuerza tangencial que puede
desarrollarse entre el terreno de cimentacion y la base del muro es insuficiente para garantizar el
factor de seguridad adecuado, se recomiendan las siguientes alternativas: emplear dentellones o
dientes de sierra en la zapata; pilotear el muro; profundizar o ampliar la base del mismo; mejorar

las condiciones en la base del muro a través de una cama de material graduado; etc.

La estabilidad contra deslizamiento deberd ser garantizada sin tomar en cuenta el empuje

pasivo actuando sobre el pie del muro.

La resistencia tangencial entre la base del muro y el terreno de la cimentacion, puede

calcularse como el producto de la presion normal (£ W) por el coeficiente de friccion ().
F, =(W)(ZW)

En ausencia de pruebas, se puede usar los siguientes valores de los coeficientes de friccion

para el concreto o mamposteria en contacto con estos materiales:
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Material ) Coeficiente
Roca sana rugosa 0.7
Material granular (boleos, gravas, arenas) 0.6
Suelos blandos 0.5

CALCULO DE LAS PRESIONES QUE EL. MURO TRANSMITE AL SUELO

La experiencia ha demostrado que la mayoria de las fallas relacionadas con muros de
contencion se origina como consecuencia de cimentaciones inadecuadas. Por lo cual es necesario
comprobar que la presion que se ejerce en el terreno existente debajo de la zapata del muro, no

sobrepase la carga admisible considerada para el terreno.

Para evitar que el muro se incline excesivamente, se considera buena practica exigir que la
resultante de todas las fucrzas que actian por encima de su base pase por el micleo central de la

cimentacion,

Al aplicar la formula de la escuadria, la posicion de la resultante de las cargas, nos

determina los estados de esfuerzos del suelo, por lo cual se pueden presentar tres casos.
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a) LA RESULTANTE PASA DENTRO DEL TERCIO MEDIO

Considerando el plano de la base de sustentacidn”ab" Fig., (I111-2)
y un metro de ancho en el sentido longitudinal, actuard una componente
normal Pv’ y un momento con relacidn al centro de gravedad de la cimen

tacidén, cuyo valor es: M = PV(L/Z—a).

9

FIG, (II1I-2) RESULTANTE DENTRO DEL TERCIO MEDIO
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Para obtener las expresiones que nos permitan calcular los esfuer
20s maximo y mInimo respectivamente, aplicamos la fdrmula de la escua-

drfa.

Ga= -ﬁ— + "%- -------- (3.1)

sabiendo que: A = (1)(L); M = PV(L/Z -a); §= (1)(L)2/6 que sustitui-

dos en la ecuacidn (3.1), tenemos:

Pv PV (L/2 - a) pv 6Pv
i (1)(L) + (1(L)* ) + 17 (L/2 =-a)
6
P - 3P 6 aP 4P 6 aP
G b - Tt - T
PV
.'. o= ——LZ- (IOL - 68) ——— (3'2)
P P_(L/2 - a) P P
v v -y v
e= mw - (1221}) =1 -1 (3+6a/L)
L. fy (6a ~ 2L) =~== (3.3)
: L

b) LA RESULTANTE PASA POR EL BORDE DEL TERCIO CENTRAL

Tomando como referencia la Fig. (III - 3), notamos que a = L/3.
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o
u[r-
>

TS

FIG. (III - 3 ) RESULTANTE EN EL BORDE DEL TERCIO CENTRAL

Sustituyendo el valor de "a" en las ecuaciones (3.2) y (3.3) obte

nemos:

P P
O = _%_. (41.‘68) =-——;':~z- (4L - 6 L/3)

0w L" (3.4)

PV

2

(6 L/3 ~ 2L)

P
%= ‘2’ (6a - 2L) =

Oy= ()
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c) LA RESULTANTE ESTA SITUADA FUERA DEL TERCIO MEDIO

Cuando la resultante sale del niicleo central, la determinacidn de
esfuerzos en la cara de contacto entre zapata y suelo con el método an
teriormente expuesto conducirfa a la aparicidn de esfuerzos de traccidn
en el lado opuesto al de aplicacidn de la carga., Estos esfuerzos de --
traccidn no pueden desarrollarse ya que la zapata simplemente se des--

prende del suelo.

En general cuando se presente este caso en el disefio de un muro -
de contencidn conviene rechazarlo y ampliar la base de la zapata para

lograr que la resultante de cargas se aloje en el tercio medio.

FIG., (II1 - 4) RESULTANTE FUERA DEL TERCIO MEDIO
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Sin embargo, esto no siempre es posible por lo que en casos especiales se podra proceder
de la signiente manera Fig.(111-4), lamando “a” a la distancia del punto de aplicacion de la carga
al borde comprimido de la zapata, se supone que la reaccion del terreno varia como un tridngulo
de base 3a de modo que su centroide coincide con el de la aplicacion de la carga.

En estas condiciones el esfuerzo maximo de compresion sobre el terreno toma el siguiente

valor:

O =~ cmeomecaeens (3.5)

Esta hipitesis solo se acepta cuando la zapata se apoya en un manto firme por ejemplo
roca o grava compacta, si por el contrario, el muro descansa sobre un suelo muy compresible, se
presenta un asentamiento en el borde frontal de la base de la cimentacion, muy superior al
correspondiente del borde posterior, ocasionando por consiguiente la inclinacion excesiva del
muro, Por ello, si el muro descansa sobre un terreno compresible, la cimentacion debe ser
proyectada de modo que la resultante de todas las fuerzas caiga cerca del centro de gravedad de

la base.
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a, DIMENSION NTO DE MUROS

A continuacion se establecen criterios para el dimensionamiento de muros, con base en el
analisis estructural de sus diferentes partes. Por razones practicas hay que tomar en cuenta las

siguientes recomendaciones sobre dimensiones generales:

1) La corona debe ser suficientemente ancha, tanto para facilitar ia colocacién del concreto
o mamposteria como para tener resistencia para soportar la accion de fuerzas de impacto. En

muros con alturas hasta de 6 m., el espesor minimo de la corona sera de 30 cm.

2) La cara expuesta de los muros debera tener una inclinacién minima de 1/50, para evitar
la sensacion de estar desplomados. Cuando las condiciones lo permitan, es preferible disefiar los
muros con inclinaciones mayores.

3) En muros de grandes longitudes, se deberian colocar juntas para que no puedan
producirse grietas o fallas por causa de las dilataciones o contracciones, ocasionadas por las
variaciones térmicas y a las retracciones del fraguado del concreto. La AASHTO recomienda que
en los muros de contencién se coloquen juntas de dilatacion a distancias que no excedan de 25 m,,

y juntas de contraccion a distancias quc no sea mayores a los 9m.

N
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MUROS DE GRAVEDAD

En la Fig. (IIl.a-l1) se muestran las dimensiones preliminares de

muros de gravedad que pueden servir de gufa para facilitar el diseiio.

Tolwwd min.
2 cm/m
W
H
T2
Z
!
> SR T=H/6
a H/BJ

|
F= H/2 a 2H/3

FIG, (IIl.a-1) DIMENSIONES TENTATIVAS DE MUROS DE GRAVEDAD
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MUROS EN VOLADIZO

Para facilitar el disefio de los muros en voladizo, en la Fig, —--

(I11.a-2) se muestran también las dimensiones preliminares.

.30 cm

_‘.—.__.___. —— S "

-5

Tolud mfn.
2cm/m—

’_‘%ﬁ/ti‘a H/10
. B:0.4H0 O.7H

L _ [ i ! I_::IH/IZO H/10
|
|

L

FIG. (I1I.a-2) DIMENSIONES TENTATIVAS DE MUROS EN VOLADIZO

Disefio del Muro
Una vez que se han establecido las dimensiones preliminares y se -
ha revisado la estabilidad, se analiza el muro como una viga en voladi-

zo de un metro de ancho empotrada en la cimentacién.

Se consideran como cargas muertas, la presidn del suelo, la pre--
sidn hidrostdtica y las sobrecargas producidas por cargas permanentes,
mientras que las sobrecargas intermitentes aplicadas como cargas rodan
tes o cargas de almacenamiento, se consideran como cargas vivas. Las -

cargas accidentales son @inicamente las debidas a sismo.



73

Durante la construccidn es necesario utilizar una junta de colado

o junta fria entre la losa de cimentacidn y el alma del muro, con el -
fin de poder colocar los elementos separadamente. A esta junta muchas
veces se le da la forma de un canal, aunque puede ser simplemente una

superficie rugosa que sea capaz de transmitir la fuerza cortante del -

alma del muro a la zapata, por esta razon la fuerza cortante para el -
disefio del muro se debe calcular en el apoyo y no a una distancia "d"

del apoyo como en el disefio tIipico de vigas, Fig. (IIl.a-3).

”ﬂl‘ Retuerzo por Refuerzo por
3 -
Refuerzo por xion EMPUJE  Refuerza por fiexron EvP
e ra 4 ..‘ N !
femperatu Junfo femperofura superficie” picada
cansfruciiva P AU O

FIG. (IIl.a=3) JUNTAS DE COLADO

Disefio del Talén

El taldn se considera también como una viga en voladizo que conti
nia md3s alld del alma del muro Fig. (IIl.a-4), pero que se considera -
empotrada en &1, El taldn se analiza teniendo las siguientes condicio-

nes de carga:

1) La viga se analiza con la carga vertical debida al peso del -

relleno, mds el peso de la zapata actuando hacia abajo.

2) La viga se analiza con la carga efectiva hacia abajo menos la
carga de presidn neta, obtenida &sta al restarle a la presidn total el

peso del taldn.
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Diseilo del Pie

El pie también es considerado como un voladizo empotrado en la cara exterior del alma del
muro Fig. (Ill.a-4). Las cargas que se consideran son el peso de la losa actuando hacia abajo y la
presion del suelo actuando hacia arriba. El peso del relleno sobre el pie, normalmente se desprecia
debido a que puede actuar la erosion en ¢l y desbalancear las cargas. En el caso de que ¢l relleno
sea confinado bajo una losa, entonces estas cargas si deben de ser tomadas en cuenta para el
analisis.

)
|
Almo del |
muro B s :
: )
‘ i
Relleno )
frontal |
TTEVIEY
W, | w2
Lee £4 r %
| |
’ I l I m ()
|-
o

Fig. (I1La4)
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MUROS CON CONTRAFUERTES

En los muros con contrafuertes el empuje del terreno es recibido por una pantalla y
transmitida al suelo de cimentacion por medio de una zapata. La union entre pantalla y zapata se
lleva a cabo por medio de contrafuertes que pueden ser exteriores cuando son colocados en la cara

exterior e interiores cuando estdn situados en la cara interior.
Como caracteristicas de estos muros se tienen las siguientes:

1.- El contrafuerte es un elemento de union entre la pared vertical y la zapata que evita el
giro y colapso que puede tener la pantalla debido al empuje del terreno. Estos contrafuertes se
analizan como vigas en voladizo ya que estan sujetos a tensiones y requerira por lo tanto acero de
refuerzo en toda su longitud. Este acero debe anclarse perfectamente a la pantalla como a la

zapata para poder desarrollar su esfuerzo de fluencia.

2.~ La estabilidad de la estructura se revisa para una seccion entre contrafuertes, de la misma

manera que para los muros en voladizo.

3.- La losa pantalla y la losa de cimentacion pueden ser analizadas como vigas continuas de

un metro de ancho,. cuyos apoyos son los contrafuertes.

4.- La losa pantalla también puede ser analizada como una losa empotrada en tres apoyos

(los dos contrafuertes y la losa de cimentacion) y con un borde libre.
5.- La separacion entre contrafuertes puede obtenerse mediante la ecuacion:

$=0.75+0.30 H
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siendo S la separacion entre ejes de contrafuertes, en metros, y H la altura del contrafuerte en

metros, o bien se puede emplear una separacion maxima de 3.0 metros.

6- E ancho de la zapata puede quedar entre 0.4 a 0.7 de la altura del muro y un 30 % de
estos valores puede formar ¢l pie de 1a zapata y el resto el talon, ver Fig. (II1.a-5).

FIG. (li1.a-5) DIMENSIONES TENTATIVAS DE
MUROS CON CONTRAFUERTES
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Uno de los elementos con los que se debe de contar para mantener
la estabilidad de los muros de contencidn es el sistema de drenaje, ~-
compuesto principalmente por un filtro y por los drenes. Su importan--
cia destaca de inmediato al considerar que si una estructura de conten
cidn carece de un sistema para eliminar cualquier acumulacibn del agua
dentro del relleno, en realidad tendrd que soportar el empuje del re--
lleno mds el empuje hidrostdticono tomado en consideracidn durante el

disefio, y cuyo valor sohbrepasa al del empuje del suelo.

El filtro debe colocarse sobre la cara interior del muro, en un -
espesor que no sea mayor de 40 cm., y estar compuesto por un material
cuya permeabilidad sea cuando menos 100 veces mayor que la del material
de relleno; estard comunicado dicho filtro, cerca de la base del muro,
por medio de drenes formados por tubos de 10 cm. de didmetro como mini
mo, o bien por simples huecos de 5 x 10 cm., espaciados como maximo a
cada 3 m. En los muros de contrafuertes debe haber un drem por lo menos
en cada tablerﬁ. La pendiente de los drenes debe ser como minimo del 2%.

Ademds; como elementos para prevenir la filtracidn del agua dentro
del relleno, puede considerarse parte del sistema de drenaje cualquier
dispositivo superficial que impida la filtracidn del agua (pendientes -
superficiales, cunetas, capas superficiales impermeables, etc.) Fig. —-
(IITI.b-1).

Cuando el material de relleno es muy fino, y no cohesivo (arenas
finas, arenas finas limosas, limos inorgdnicos), debe cuidarse especial
mente el disefio del filtro, para evitar fugas del material de relleno.

El filtro debé’cumplir los siguientes requisitos con respecto a -~

la granulometria del material protegido:

D15 filtro <5 < D15 filtro
DB5 suelo - = D15 suelo
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Donde D15 y D85 son los tamafios de las particulas correspondien=--—

tes al 15 y 85 por ciento que pasan en la curva de granulometria.

Los drenes mostrados en la Fig. (III.b-1) tiene la desventaja de
descargar el agua e infiltrarse en el terreno al pie del muro, donde -
el suelo debiera conservarse lo mds seco posible, debido a que las pre
siones de la cimentacidn son mayores, esta consecuencia indeseable pue
de evitarse colocando drenes longitudinales en el paramento interno --
del muro protegidos con piedras trituradas o grava de tal manera que -

tenga salida en los extremos del muro.

_pentis

Copo imper—

Filtro
-\ KriitroZ 100 Kceneno

' Dren, una por rabiero

0o ®3.0m, gz 0.10m (min)

"0.40 m___ ¥
(min) T

a) MURO DE MAMPOSTERIA b) MURO DE CONCRETO

FIG. (III.b-1) COMPONENTES DEL SISTEMA DE DRENAJE
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1Lc. DISENO DE UN MURO DE GRAVEDAD

Realizar el analisis de estabilidad del muro de contencién mostrado en la Fig.(Ill.c-1),
donde se indican los datos necesarios para el analisis.

= 1.8 T/M?
l Datos ¢
Yyettene = 1.8 Ton/m?
Y are * 2+ 20 Ton/m®
¢$:33.69°
400 £:0.6
500 Q:20 Ton/m?
60 ACOT. EN CETIMETROS
149
FIGURA (IOI.c.!)
SOLUCION

Como primer paso, se establecen las dimensiones de la seccidn transversal del muro, con
las cuales se revisa la estabilidad.

Para este ejemplo, se hicieron algunos calculos antes de llegar a las dimensiones
definitivas. Por comodidad y espacio aqui se presentan los ultimos.

ESTA TESIS WO DEBE
SRR D LA BIBLIOTEGA
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PRIMERA COMBINACION: ACCIONES PERMANENTES Y V;ARIABLES
Cilculo de los empujes del terreno,

Segiin e} Art. 6.1 de las normas técnicas complementarias para el disefio y construccion de
cimentaciones, para muros de menos de 6m de altura serd aceptable estimar los empujes actuantes
en forma simplificada con base en el método simiempirico de Terzaghi, siempre que se satisfagan

los requisitos de drenaje.

Los empujes horizontal y vertical se calculan con las expresiones:

Los valores de K, y K, se hallan de las graficas de la Fig. (Il.c-1), dependiendo del tipo de

relleno y del angulo de inclinacién p de la superﬁcie‘dcl relleno.
Como f =0, .. K, =0 (no hay componente vertical) y K, =460 Kg/m* /m.

Como ¢! relleno es de superficie horizontal y soporta una sobrecarga uniformemente
distribuida, la presion horizontal sobre el plano vertical en que se supone actuante el empuje

debera incrementarse uniformemente en:

p=Cq
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donde q, es la sobrecarga en la superficie del relleno, y C es un coeficiente que se obtiene de la
tabla 1.
Caso | C=027

Sustituyendo en las ecuaciones anteriores obtenemos:
1
=3 (460)(5)* = 5750 Kg/m = 5.750 Ton/m

Ev=0

Considerando el efecto de la sobrecarga
Eq = (0.27)(1.5)(5) = 2.025 Ton/m

En la Fig. (11.c-2) se presenta la distribucion de estos empujes. Con estas acciones se
puede revisar ya los estados limite de falla para la primera combinacion.

Relleno Saobrecorgo

+
8.780 ifon/m Ea=1TM

Ny

FIGURA (lil.c-2)

VOLTEO

De acuerdo con el diagrama de cuerpo libre de la Fig. (Ill.c-3), el analisis por volteo se
realiza considerando que el muro gira alrededor del punto A
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| |
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| |
400 i !
500 ' !
! |
! | Ea
| —
¢ t
i | W, I | v
601L )
1_s0l__f
50 90 210
e e B
350

Acotaciones en centimetros

FIGURA (III.c-3)
El momento de volteo respecto al punto A es:
M = (5.750) (1.667) + (2.025)(275) = 14.648 Ton-m/m
Cdlculo del momento resistente.

Tomando como referencia la Fig. (III.c~3), se hace la siguiente

tabla, donde se dan los pesos, brazos de palanca y momentos con res—-—

pecto al punto A, *
TIPO DE W BRAZO My
CARGA (Ton/m) (m) (Ton~m/m)
" 2.200 ! 0.833 | 1.833
W, 3.520 1.200 ; 4,224
W, 10. 626 2,100 22,315
W, 0.330 0.333 0.110
e 1.188 0.950 ! 1.129
We 3.080 1.750 | 5.390
W, 8.694 : 2.800 ’ 24,343
Wy | 3,150 i 2,450 i 7.718
J SW=32,788 | X,=2.045 : 2 M=67.062
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E! valor del factor de seguridad por volteo vale:

M, 67062
==z =406 o
ES, M, = 14648 4652 cumple

DESLIZAMIENTO DEL MURO
El factor de seguridad por deslizamiento se valuara considerando la relacion.
F,
FS, =%
Sd Ea
La fuerza resistente Fg se calcula considerando un comportamiento friccionante en el

contacto muro-terreno de cimentacion, con un coeficiente de friccion de 0.6.

Fy = (4)(SW) = (06)(32.788) = 19.673 Ton/m
E, =5750+2.025=7.775 Towm

19.673 .
FS, = 7775 = 25>15 .. cumple
FALLA DE CIMENTACION

Punto de aplicacion de la resultante
Componiendo el empuje activo (E,) con la suma de los pesos verticales ( ZW) se obtiene
una resultante (R) cuyo punto de aplicacion () es necesario encontrar, con el objeto de ver si

cae o no dentro del tercio medio de la base.

Calculo de la resultante de las fuerzas.

L

R = 4/(7.775)* +(32.788)
R = 33.697 Ton/m

8 = 76.660°

o =ang.tan. 7775
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Pogicién de la resultante a partir del punto A,

(EW) (X)) - (Ea)(y) = (2)(R)

7= (32,788) (2.045) - (7.775)(1.884) _ 1.555 m
33.697

a = Z/sena = 1,55/sen 76,660 = 1,599 m

ACOT. EN METROS

LLis? fulite? ! 1187 !

FIGURA (III.c-4)

En la Fig. (I1I.c-4) se observa que la resultante cae dentro del
tercio central de la cimentacidn, por lo tanto los esfuerzos en la ci

mentacidén se determinan con las ecuaciones (3.2) y (3.3).

-
o w2 (41 - 6a) = =X (4L - 6a)
172 )

o = -———-32-783 (4 % 3.5 - 6 x 1.599) = 11,793 Ton/n’< Q dm = 201/m’
(3.5) o
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W 85
7, = = (6a - 2L) = =5- (6a - 2L)
o, = 2288 (6 x 1,599 - 2 x 3.5) = 6.943 T/n’< Q,, = 20 T/m’
(3.5) aan

ROTURA ESTRUCTURAL

En unmuro de gravedad de concreto simple, para que no se presente
rotura estructural se debe revisar que los esfuerzos internos en el mu
ro sean siempre de compresidn, ya que se considera que el concreto es

un material sumamente débil a esfuerzos de tensidn.

La determinacidén de los esfuerzos internos se puede hacer de una
manera aproximada utilizando la fdrmula de la escuadria en diferentes
secciones del muro. A continuacidn se ilustra este procedimiento para

la seccidn horizontal a la mitad de la altura del muro Fig. (III,c-5).

Relleno Sobrecarga
1 -
L_I! ton/m
2.5m *
1. 439 ton/m
“we5m
0.833m
.JL_u lJ PCT N | R ) . B e A
N i i ® | . i |
0.313m g.‘g L14im ] } [ ) ‘0.400
1.864 @
2
1.881 ton/m

Acotaciones en metros

2,988 ton/m°

FIGURA (IIL.c-5)
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Lorn
A I

0 = y

M = 1,438 x 0,833 + 1.013 x 1.25 = 2,464 Ton-m/m

10,478 + 2,464 % 1.854

1 x 1.854 (1) (1.854)° 2
12

Gp= 5.652 + 4.301
, = 5,652 + 4,301 = 9,953 Ton/m>

6, = 5,652 - 4,301 = 1.35] Ton/m?

Se observa que no se presentan esfuerzos de tensidén en la seccidn
analizada. Esta condicién se debe cumplir en otras secciones del muro.
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SEGUNDA COMBINACION: ACCIONES PERMANENTES, VARIABLES Y ACCIDENTALES

En el inciso 10,2 de las Normas Técnicas Complementarias para Di-
sefio por Sismo (N.T.C.D.S.) establece que "los empujes que ejercen los
rellenos sobre los muros de retencidn, debidos a la accidn de los sis-
mos, Se valuardn suponiendo que el muro y la zona de relleno por enci-
ma de la superficie critica de deslizamiento se encuentran en equili-~
brio lIimite bajo la accidn de las fuerzas debidas a carga vertical y a
una aceleracidn horizontal igual a c/3 veces la gravedad”.

Para este caso se supuso que el muro se encuentra cimentado en la
zona I, por lo que segln el Art. 206 del reglamente de construcciones
para el Distrito Federal le corresponde un coeficiente sismico de =--
c = 0.16.

Para determinar el empuje miximo y la correspondiente cufia criti~-
ca en la que debe cumplirse el estado de equilibrio limite bajo la ac-
cidn de fuerzas debidas a cargas verticales y a la fuerza originada --
por la aceleracidn horizontal, utilizaremos el mé&todo de Culmann modi-
ficado.

El diagrama de fuerzas correspondiente & la cufia critica estd da-
do en la Fig. (III.c~6).

A
PO T

L 4
€ /éunod
we/3/ deslizamiento

T
X
]
§
s
t
{
{
!
!
{
|
]
1
!
]
!
!
+

FIGURA (III.c-6)



donde:

q ~ sobrecarga uniformemente distribuida.

W ~ peso de la cufia de deslizamiento,
¢ - coeficiente sismico.

Ea~ Empuje activo mdximo valuado considerando

efectos sismicos.

Con los datos de la Fig. (III.c~7) se hace la siguiente tabla.

CURA ARFA 73 W q we Wee/3
(m™) (T/m‘) (T/w) (T/w) (T/m) (T/m)

ABCl 1.25 1.8 2,25 0.75 3.00 0.16
ABC2 2.50 1.8 4.50 1.50 6.00 0.32
ABC, 3.75 1.8 6.75 2.25 9.00 0.48
ABCa 5.00 1.8 9.00 3.00 12.00 0.64
ABC5 6.25 1.8 11.25 3.75 15.00 0.80
ABC6 7.50 1.8 13.50 4,50 18.00 0.96
ABC7 8,75 1.8 15,75 5.25 21,00 1.12
ABC8 10.00 1.8 18.00 6.00 24.00 1.28
ABC9 11.25 1.8 20,25 6.75 27.00 1.44
12.50 1.8 22.50 7.50 30.00 1.60

ABCIO
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Ea = 8.70 Ton/m

- FIGURA (Ol.c -7)



De la Figura (III.c-7) se obtiene: 90

Ea = 8.70 Ton/m

El punto de aplicacidn del empuje maximo se obtiene como sigue:

1 +2x0.16
1 +0.16

Hy = ( )(—i—) =1.897 m

VOLTEOQ

Para el andlisis por volteo se consideran las fuerzas indicadas -
en la Fig. (III.c-8).

Ea:8.70Ton/m

3.467

g S e

U Acot. en metros.

FIGURA (III.c-8)

El momento de volteo vale:

My = {20:940(0:16) (1, g0g)+(8.70) (cos 22.46.(1.897)+

{88900 (0:18) (3.467)+ (3:13000:16)5) = 19,720 Ton-u/m
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El momento resistente es el mismo que para la primera combinacidn.

MR e 67.062 Ton-m/m

El factor de seguridad correspondiente es:

MR _67.062
Mv 19,720

FSy =

= 3,40 > 2 .. cumple

DESLIZAMIENTO DEL MURO

De la Fig. (III.c-8), la fuerza horizontal de deslizamiento:

(20.944)(0.16) + (8.694) (0.16) + (3.15)(€0.16)
3 3 3

Fd = (8,.7) (cos 22.46)+

Fd = 9.789 Ton/m
La fuerza resistente es el mismo que para la primera combinacidn.
F, = (0.6) (32.788) = 19,673 Ton/m

El factor de seguridad correspondiente:

F,
FSd = R . —19.:—613— = 2,00 >1,25 S« cumple

Fd 9.789

FALLA DE CIMENTACION
Punto de aplicacidn de la resultante,

Tomando momentos con respecto al punto A, segln la Fig. (III.c-8)
tenemos:

MR ==-1,117 x 1.809 -~ 0.464 x 3.467 ~ 0,168 x 5 - 8.04 x 1,897 + 20.944 x

1,671 + 8,694 x 2.8 + 3.15 x 2.45 + 3.324 x 3.5 = 58,971 Ton-m/m
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Por lo tanto, el punto donde la resultante intersecta a la base a

partir del punto "a" es:

M
a= A 38.911 1,633 m.
TwW 36.112
L 3.5
Como a = 1,633 m. > 5 =3 1.167 m ; la resultante cae den

tro del niicleo central, por tanto los esfuerzos en la base de la zapa-

ta se calculan con las expresiomes (3.2) y (3.2).

o = ZH (41 - 6a)
L

0,0 36112 (4 4 3.5 6 x 1.633)= 12.387 Ton/m® < 20 Ton/m®

(3.5)%
%m 2‘2’ (6a ~ 2L)
L

op= 36112 (6 1633~ 2 x 3.5) = 8.248 Ton/n” < 20 Ton/u’
(3.5)

Como 12,387 Ton/m2 y 8,248 Ton/m2 son menores que 20 Ton/mz. se

tiene que no hay tensiones en la base y que el suelo resiste las pre-

siones del .muro.
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ROTURA ESTRUCTURAL

El andlisis por rotura estructural se realiza de manera analoga al como se realiza para la
primera combinacion. Se consideran, arriba de una seccion horizontal a la mitad de la altura del

muro, ademas de las fuerzas verticales, las fuerzas de inercia mostradas en la Fig. (IIl.c-9).

Utilizando la formula de escuadria para determinar de manera aproximada los esfuerzos

intemos en el muro, se obtienen los siguientes resultados.

0.00) T/m
K et

I
|
PRG35/ M

-t

[ i
0.313m O4m LI m I
| i

|

0.087 T/m?

ner 1/l

FIGURA (Ill.c-9)
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M = (0.046)(0.833) + (0.117)(1.25) +(0.167)(0.833) +
(0.137)(1.667) + (0.091)(2.50) + (2.541)(0.948)

M = 3.188 Ton-m/m

G, o= 10.478 + 3.188 % 1.854

1 x 1,854 (1)(1.854)° 2
12

Gie= 5,652 + 5.565
o = 5.652 + 5.565 = 11.217 Ton/m®

t

G, = 5.652 ~ 5.565 = 0,087 Ton/n’

No se presentan esfuerzos de tensidn en esta secclidn. Esta revi~

si6n debe aplicarse en otras secclones del muro.



DIMENSIONES DEFINITIVAS DEL MURO

DE GRAVEDAD
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400
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III.d. DISERO DE UN MURO EN VOLADIZO

En seguida realizaremos el andlisis y el disefio de un muro de con-
creto reforzado en voladizo. Se presenta, al igual que en los ejemplos
del muro de gravedady del muro con contrafuertes en dos etapas, una se

refiere al disefio estdtico y la otra al sismico.

30 ”
— k- q:1.5T/M?
|
T J ﬂ IR DATOS :
7,,,,,,,, 1.8 Ton/m®
Yoo S 2:4 Ton/m®
¢ - 33.69°
540 M 06
600 01.".“0 s 20 Ton/mz
fc : 200 Kg/cm®
fy = 4000 Kg/cm®
J AN 8
F Acotaciones en cent/metros
sof ] ]

FIGURA (III.d-1)

La Fig. (III.d-1) muestra las caracteristicas del muro de conten=-

cidn que se pretende disefiar.



97

PRIMERA COMBINACION: ACCIONES PERMANENTES Y VARIABLES
Cilculo del empuje del terreno.
El empuje del relleno sobre el muro se puede determinar utilizando la teoria de Rankine.

Cuando la superficie del relleno es horizontal y sobre ella actiia una sobrecarga

uniformemente distribuida el empuje activo se calcula con la siguiente ecuacion:

1
EG=EKGW2 +Kﬂq-lH

1~ .
K =128 _ i (as - ¢/2) = 02864

“" l+seng
E, = %(0.2864)(1.8)(6.0)2 +(0.2864)(1.5)(6.0) = 11.857 Ton/m

El punto de aplicacion del empuje activo estara actuando en el centroide del diagrama de

presiones.
y=221"Tm

Con estos valores se puede realizar el analisis de estabilidad del muro.

VOLTEO

De acuerdo con el diagrama de cuerpo libre de la Fig. (111.d-2), el analisis por volteo se

realiza considerando que el muro gira alrededor del punto A.

Calculo del momento de volteo:

My = (Ea)(y )
My = (11.857)(2.217) = 26.292 Ton-n/m



54
6.0 W i
|
N *
o6 | W
posl L 1 S
Lt .30. 1.8 ACOT. EN METNOS
o 3.6 |
t hal
FIGURA (III.d~2)
Cdlculo del momento resistente:
TIPO DE W " BRAZO MR
CARGA (Ton/m) (m) (Ton-m/m)
wl 1.944 1.400 2.722
w2 3,888 1.650 6.415
W3 5.184 1.800 9,331
W4 17.496 2,700 47.239
Ws 2.700 2.700 7.290
J Twe31.212  [X;=2.339 2 M=72.997
El factor de seguridad por volteo vale:
FSv = « 12:397 . 580 52,0 .. .cumple
M 26.292

v

DESLIZAMIENTO DEL MURO

El factor de seguridad por deslizamiento vale:

98



F

FSd = 99

Ea

La fuerza resistente FR se calcula considerando un comportamiento

friccionante en el contacto muro-terreno de cimentacidn, con un coefi-

ciente de friceidn igual a 0.6.
FR = (e )(Z W = (0.6)(31.212) = 18.727 Ton/m

Ea = 11.857 Ton/m

18,727
11.857

FSd = =1.,6 >1.5 .. cunmple

FALLA DE CIMENTACION

Punto de aplicacidn de la resultante,

Mp = My 72,997 - 26.292
Rt 31,212

= 1,496 m

a =

Lo que indica que la resultante cae dentro del ndcleo central ya

que:
Lo 36 a2 < a=1.4%nm
3 3

Cdlculo de las presiones que el muro --

trasmite al suelo.

Como la resultante cae dentro del nd--

cleo central, los esfuerzos en la base de
L———J la zapata se calculan con las ecuaciones -

' (3.2) y (3.3).

P
v.a——-‘z-’- (4L - 6a) =
L

ACOY. METROY

FIGURA (III.d-3)

ZW
L2

(4L - 6a)
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31212
o= (36)° ——5-(4X3.6 - 6X1.496) = 13063 Ton/ m*(Q,,, =20 Ton/m?
= —--(6a 2L) = (6a 2L)
31212
c, = ——(6X1496 - 2X3.6) =4.277 Ton/ m*{Q,,, =20 Ton/m*

7 (36)

Como o, y o, son ambos menores que Q,,. se tiene que no hay tensiones cn la base, por

tanto el suelo resiste satisfactoriamente las presiones del muro.

ROTURA ESTRUCTURAL

La revision por rotura ‘estructural se lleva a cabo cumpliendo con los requisitos que
establecen ¢l Reglamento de Construcciones Para el Distrito Federal y las Normas Técnicas

Complementarias para Disefio y Construccion de Estructuras de Concreto.

Para verificar si las dimensiones propuestas previamente, con las que se reviso la estabilidad
del muro son adecuadas para resistir Ja flexion y el cortante en seguida calcularemos las

resistencias maximas en las seccioncs criticas del muro de contencion.

La losa vertical, el pic y el talon del muro en voladizo se dimensionaran, para los momentos
flexionantes y fuerzas cortantes que resulten mas desfavorables de los anilisis de la primera y

segunda combinacion.

Segiin el articulo 194 del Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal, el factor de
carga se tomara igual a 1.4 para combinaciones que incluyan acciones permanentes y acciones

variables, y 1.1 para combinaciones que incluyan acciones permanentes, variables y accidentales.
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Elementos mecanicos en el muro pantalla,

Como ya quedo establecido antes, el muro pantalla se calcula como un cantiliver
empotrado en la zapata, por lo que es necesario calcular el empuje de tierras para la altura del

muro.

E = %KJH +K,q.H

E, = %(0.2864)(1.8)(5.4)2 +(0.2864)(15)(54) = 9836 Ton/m

El momento de empotramiento vale:

T F M, = (9.8361)(2.0123) = 19.793 Ton-m/m
f M, = (19.793)(1.4) = 27.710 Ton-m/m

La fuerza V/, que provocara corte en la

T

unién del muro pantalla con la zapata vale:

|
|
2.012Zm

V, =9.836 Ton/m.
V.= (9.836)(1 .4) = 13.770 Ton/m.

Elementos mecdnicos en el talén y el pie.

La zapata se calcula como un doble cantiliver empotrados a el muro pantalla.
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El diagrama de presiones que se habia obtenido es:

N S
&g |
© Pie i Toloh
| I
[ I | I
" 1.20m 06m ' 1.80m

l
’ ? & &
‘% T T—)T/‘TZ\H Ton/m?

8.670 Ton/m?
10.134 Ton/m?

13.063 Ton/m?

FIGURA (II.d-4)

Calculo del momento de empotramiento en el talén.

Cargas actiantes: 12.66 Ton/m
sobrecarga = 1.50 Ton/m |
relleno = (5.4)(1.8) =9.72 Ton/m T"’ Ten/m
8.670 Ton/m
losa = (0.6)(2.4) =_1.44 Ton/m ! |
12.66 Ton/m - 180 m -
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El momento de empotramiento vale:

wr? (WL’ WL’)

I | e

2 2 6

2 2 2
Ma=(1266)(1.80) _((4.277)(1.80) +(4,393)(1130))

2 2 6
M, =11.208 Ton-m/m
M, = 11.208 X 1.4 = 15.691 Ton-m/m

La fuerza cortante vale:

v =WL-(WL+—"21)

(4.393X1‘8))
2

<

V,=(12.66.X18) —(4.277Xl.8 +

V, =11.136 Ton/m
V.=11.136 X 1.4 = 15.590 Ton/m.

Calculo del momento de empotramiento en el pie.

M, =

a

((10.134)(1,2)’ (2.929)(1.2)2)_(2.]6)(1.2)2
2 3 2

M, =17147 Ton-m/m
M, = 7.147 X 1.4 = 10.00 Ton-m/m

La fuerza cortante vale;

(2929X12)

2 )- (216X1.2)

v, =‘((10.134X1.2)+

V,=11326 Ton/m
Vo =11.326 X 1.4 = 15.856 Ton/m
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SEGUNDA COMBINACION: ACCIONES PERMANENTES, VARIABLES Y
ACCIDENTALES.

Para esta combinacion de acciones, el empuje también debe ser valuado de acuerdo a lo

que establece el inciso 10.2 de las Normas Técnicas Complementarias para Disefio por Sismo.

Por facilidad consideramos que el muro en voladizo estubiera ubicado en la zonal
(c=0.16).

Calculo del empuje activo.

El empuje debido a sismo sera calculado con el método de Culmann modificado.

Con los datos de la Fig. (111.d-5) se hace la siguiente tabla:

-

CUNA AREA Y w q Wt Wic/3
(m»  (Tow/m®) (Ton/m) (Ton/m) (Ton/m) (ton/m)
ABC, 1.65 1.8 297 0.825 3795 0202
ABC; 3.30 1.8 5.94 1.650 7.590  0.405
ABC, 4.95 1.8 8.91 2475 11385  0.607
ABC, 6.60 1.8 11.88 3300  15.180 0810
ABC; 8.25 1.8 1485 4.125 18975  1.012
ABC; 9.90 1.8 17.82 4950 22770 1.214
ABC, 11.55 1.8 20.79 5775 26565 1417
ABC; 13.20 1.8 23.76 6.600 30360 1.619
ABG, 14.85 1.8 26.73 7425 34155 1822
ABCy, 16.50 1.8 29.70 8.250 37950 2.024
ABC,, 18.15 1.8 32.67 9.075 41745 2.226
ABCj; 19.80 1.8 35.64 9.900  45.540  2.429
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C, Cp C3 € C5 C5 C; Cy Cg Cg €y Cp,

Eq=12.10 Ton/m

FIGURA (III.d-5)

-
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De la Fig.(111.d-5) se obtiene:
E, =12.10 Ton/m

El punto de aplicacion del empuje a partir de la base del muro es el siguiente:

1+ 2X0.1616)
H""( 17016 A3)=2%76m

VOLTEO
Para el analisis por volteo se consideran, ademas de las fuerzas verticales, las fuerzas de
inercia mostradas en la Fig. (111.d-6).

W, Wqe/3 = 1,944 x 0.16/3
""—'WQC/S

= 0,104 T/m

ch/3 = 3,888 x 0.16/3

Il
|
i
[ = 0,207 T/m
Nigis
DRI #i.4 I & X fos12.10 T Wye/3 = 5,184 x 0.16/3
w flwle/s Q:12.10 /m
!
. 4 “{@’L' = 0.2760 T/m
:wl C/3
33 ! W,c/3 = 17,496 x 0,16/3
24 g " 2.276 4 ,
i 1 = 0,933 T/m
E ks a2 A N
T acor. uETHOS Wsc/3 = 2,700 x 0,16/3
FIGURA (III.d~6) oot T

E} momento de volteo vale.
My = (0.1040)(2.4) + (0.2070)(3.3) + (0.2760)(0.3) + (0.933)(3.3) + (0.144)(6)
+ (12.10)(cos 22.46°)(2.2760) = 30.4090 Ton-m/m



107
El momento resistente es el mismo que para la primera combinacidn

de acciones.
Mp = 72.997 Ton-m/m

El factor de seguridad correspondiente es:

by
Fsv= _13_ - 12.997 2.4 > 2,0 ., cumple

Mv 30.409
DESLIZAMIENTO DEL MURO

De la Fig. (II1.d-6) la fuerza horizontal deslizante vale:
Fd = (12,10) (cos 22.46°) + 0.104 + 0,207 + 0.276 + 0.933 + 0.144

F, = 12.846 Ton/m

d

La fuerza horizontal resistente por friccidn en el contacto en—-

tre muro y terreno de cimentacidn vale:

Fp = ( #)(Z W = (0.6)(31,212)= 18.727 Ton/m

El factor de seguridad correspondiente es:

F
FS = ~Ro. 18727 )45 > 1,25 .. cumple
P, 12.846

FALLA DE CIMENTACION

Punto de aplicacién de la resultante.
Tomando momentos con respecto al punto A, de la Fig,(III.d-6),

tenemos que:

MA = 1,944 x 1.4 + 3.888 x 1,65 + 5.184 x 1.8 + 17.496 x 2.7 + 2.7 x
2,7 + 4,623 x 3.6 - 0.104 x 2.4 ~ 0.207 x 3.3 - 0,2760 x 0.3 =
0.933 x 3.3 -~ 0.144 x 6 - 11.182 x 2.2760

MA = 59,231 Ton~-m/m
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La posicion de la resultante a partir del punto “A” vale:

23
a= Mo BB i3

L 3
Como A =1.653m> —3- = —3-- =1.2 m, la resultante cae dentro del nicleo central.

Calculo de las presiones que el muro trasmite al suelo.
31.212 +4.623
(36)°
_31212+4.623

: (36)°

O = (4X36-6X1653)= 12393 Ton/m’ < Qum
(6X1653-2X36)= 7515 To/m® < Qum

Como O y O son ambos menores que Q.um. Se tiene que no se presentan tensiones en

la base y que el suelo resiste las presiones de! muro.

ROTURA ESTRUCTURAL
La revision por rotura estructural se realiza de acuerdo con lo indicado para la primera
combinacién de acciones.
Calculo del empuje de tierras para el muro pantalla.
El empuje se obtuvo con el método grafico de Culmann modificado, el cual resutto:

E,=10.0 Ton/m.

Elementos mecinicos en el muro pantalla,

Tomando encuenta las fuerzas de inercia que actitan en el muro pantalla, el momento de

empotramiento vale:
M, = (0.1040)(1.8) + (0.207)(2.7) + (0.933)(2.7) + (0.144)(5.4) + (10.0) (cos 22.46°)(2.048)
= 22,969 Ton-m/m

M, =22.969 X 1.1 = 25.266 Ton-m/m
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Cilculo de la fuerza cortante:
V.=0.104 + 0.207 + 0933 + 0.144 + 9.241 = 10.629 Ton/m
Vu=10.629 X 1.1 =11.692 Ton/m

Comparando los elementos mecanicos que resultaron de los anilisis de la primera
combinacion con los de la segunda, observamos que los primeros son mayores, por lo tanto con

estos disefiaremos el muro pantalla.

Segun establece el inciso 1.6 de las Normas Técnicas Complementarias para Disefio y
Construccion de Estructuras de Concreto, los factores de resistencia que utilizaremos para flexion

0.9 y para cortante 0.8.

Materiales:

f'.=200Kg/cm?
f, =4000Kg/cm?

Constantes de Diseilo;

f*, =08f' =08 X200=160Kg/cm®
f", =085* 085X160=136Kg/cm?® (porser f* <250Kg/cm?)

f." 4800 136 4800

po= L =—2 —= 20016320
f, 'f,+6000 4000 10000
Prix= 075 Py = 0012240
07Jf". 074
= £ 2973290 _ 002475

Pain = e =T4000

y
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DISENO POR FLEXION

Considerando h = 60 cm; d =55 cm; y b = 100 cm, y analizando el muro como viga.

El porcentaje de acero por flexion, se puede estimar con la siguiente expresion:

f"{ 2Mu }
= 2o [l
7 Fobd'J,

_131{]_\/1 _(2)(19.7930)(1.4)(10)*

P= 2000 (0.9)(100)(55)* (136) }= 0.002648

La cuantia de acero requerida es:
A, = pbd = 0,002648 X 100 X 55 = 14.56 cm*/m

Si usamos varillas #6 (a, = 2.85 cmz), tendremos la siguiente separacion:

1004, (100)(285)
=S4 T T 1456

=196 cm=x~20cm

."s__Colocamos varillas #6 a 20 cm por flexion

En la cara exterior del muro pondremos acero vertical minimo.
Agin=0.0025 X 100 X 45 = 11.25 cm”/m

Si usamos varillas del #6 (a, = 2.85 cmz), tendremos la siguiente separacion.

. 100a, _ (100)285)

1 - 1125 =253 cm

.'._Colocamos varillas #6 a 25 cm, como refuerzo vertical
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Para el refuerzo horizontal usaremos el acero por cambios volumétricos.

660X,  (660)(60)

= - 00) =6 2
%= 7, (X, +100) 2000(60 + 100) ' 00) = 619 em'/m

Pero segin el inciso 3.10 de las Nommas Técnicas Complementarias para Disefio y
Construccién de Estructuras de Concreto, menciona que en elementos estructurales expuestos
directamente a la intemperie o en contacto con el terreno, el refuerzo no sera menor de:

A,=153,=15X6.19=9285/2=4.64 cm’/m

usando varillas del #4 (a, = 1.27 cm? ), tendremos:

. loox127

=273
464 2 7cm

.. _Colocamos varillas #4 a 25 cm por temperatura.
DISENO POR CORTANTE

Considerando el cortante a pario de la losa
V. =13.770 Tovm

El cortante que resiste el concreto:

Ver = Fr bd (0.2 + 30P) [/, *
Ver = 0.8 X 100 X 55 (0.2 + 30 X 0.002475) 4160 = 15263.682 Kg/m
Vcn = 15.264 Ton/m
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Luego, como Veg > Vu .". no se requiere refuerzo por cortante,

Disefio del Talén y del Pie del Muro.

€ )
Q Ple l ; Taloh
S S

1.20m__0.60m | .80 m

7.515 Ton/m®

9,954 Ton/m"

: 10.767 Ton/m*
12.393 Ton/m®

Digeiio del Talén

Cargas actuantes:

sobrecarga = = 1.500 Ton/m
relleno  =(5.4)(1.8)=9.720 *“
losa =(0.6)(2.4)=1.440 *“
empuje = =2568 “

15.228 Ton/m
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E! momento de empotramiento vale:

wL: (wi* wi?
o o)

2 2 "6

_(15.228)(18)} _((7.515)(!.8)2 (2,439)(1.8)2)
a” 2 2 T 6

M, = 11178 Ton-m/m
M, =11.178 X 1.1 = 12.296 Ton-m/m

La fuerza cortante vale:

oot

w) = 11688 Ton/m

V,=(15228X18) —-(7.515XI.8 +
V.=11.688 X 1.1=12.857 Ton/m
Observamos que rige la primera combinacion para momento y cortante.

DISENO POR FLEXION

Considerando h = 60cm; d=57cmy b =100 cm

El porcentaje de acero por flexion vale:

136 . \/ (2)(11208)(14)(10Y

P=2000] "V " (09)(100)(57) (136)]= 0.001369 < pos

.". Rige Pmin, de donde A, = 0.002475 X 100 X 57 = 14.11 cm®/m



Si usamos varillas #6 (a, = 2.85 cm? ), tendremos la siguiente separacion:

_ 100X285

1211 =2020cm

Colocamos varillas #6 a 20 cm, en el lecho superior

Refuerzo por Temperatura

_ 660X60
3 = 4000(60 + 100)

A=152=15X619=9.28/2=4.64 cm’m

100X1.27
4640

X100 =619 em¥m

= 2737 em

Colocamos varillas #4 a 25 cm, refuerzo en la otra direccion

DISENO POR CORTANTE

V. =15.590 Ton/m

La fuerza cortante gue toma el concreto vale:
Ver=0.8 X 100 X 57 (0.2 + 30 X 0.0025) 4160 = 15861.98 Kg = 15.862 Ton/m

como Vcr >V, .. no necesita refuerzo por cortante.

Diseiio del pie

E| momento de empotramiento vale:

114
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2 2 2
M, = ((10.76;)(1.2) N (1.6263)(1.2) )_ (2.16;(1.2)

M, = 6.978 Ton-nVm
M, = 6.978 X 1.1 = 7.676 Ton-m/m

La fuerza cortante vale:

1.626.X1.
V=(10.767X12) + -(—-—2!—*1-22 ~(216X12) =11.304 Ton/m

Vu=11.304 X 1.1 = 12.434 Ton/m

Rige la primera combinacion para momento flexionante y fuerza cortante.
DISENO POR FLEXION

Considerandoh =60 cm; d= 57 cm y b= 100 cm
El porcentaje de acero por flexion vale:

_ 136, @TAnAHA0Y |
p= 4000[l '\F' (09)(100)(57)* (136) J = 0000866 < prin

'+ Rige Pz, de donde A, = 0.002475 X 100 X 57 = 14.108 cm’/m
Colocamos varillas #6 (@ 20 cm, refuerzo en el lecho inferior

DISENO POR CORTANTE

V, = 15.856 Ton/m
Ver= 15.862 Ton/m
Como Vg > Vu .°. no necesita refuerzo por cortante.

Observamos que 1a seccion de la zapata esta sobrada por flexion, sin embargo no lo es

asi para cortante.
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IlLe. DISENO DE UN MURO CON CONTRAFUERTES

DATOS:
Y refieno = 1.8 Ton/m’

Angulo de friccién intema ¢ = 33.69°
Coeficiente de friccion p = 0.60

Y muro = 2.4 Ton/m®

Querreno = 25 Ton/m’

£’ =200 Kg/em®

f, = 4000 Kg/cm®

25
25
o 8
N I
— Acotaciones en centimetros
L. F=- ‘
¢ i i
40l l 340 l
l" 380 .I

FIGURA (lll.e-1)
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Al igual que en el ejemplo anterior, como premisa se proponen las dimensiones del muro,

con las cuales se revisa la estabilidad del muro, si estas resultan satisfactorias se procede a

realizar el analisis y el disefio de los elementos del muro de retencion.

CALCULO DEL EMPUJE DEL TERRENO

El empuje sobre el muro se puede determinar utilizando 1a teoria de RANKINE.

, l-seng 1-sen3369°
“" l+seng 1-+sen33.69°

= 0286

E, = —;-Ka;ﬂz = —;-(0.286)(1.8)(6.2)’ = 9.910 Ton/m

H 62
V= =206Tm
3
T
N
4
o N
Y N
© yd
e,
e
37, PEREART N |
| |
} " 380 I

Es

=<

b KeXH ;

Distribucion de presiones horizon-
tales.

Con estos valores se puede realizar el andlisis de estabilidad del muro.



VOLTEO
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De acuerdo a las fuerzas que intervienen en la Fig.(I1l.e-2) el analisis por volteo se

realiza considerando que el muro gira alrededor del punto “A".

580

[

T - 1

o)

L

bt © et 0

v

AT

i

15, (2 340 H
HA’*‘——-—-——ﬂ Acotaciones en centimairos
FIGURA (Il.e - 2)

E!l momento de volteo respecto al punto “A” es:
M. = (9.910)(2.067) = 20.484 Ton-m/m

Cilculo del momento resistente

El momento resistente se calcula tomando como referencia Ia Fig.(111.e-2).

TIPO DE CARGA w BRAZO Mg
(Ton/m) (m) (Ton-m/m)
W 1.044 0.100 0.104
W, 3.480 0.275 0.957
W; 3.648 1.900 6.931
W, 35.496 2.100 74.542
TW=43668 X;=1.890 Mg=82.534
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El factor de seguridad por volteo vale:

M, 82534 .
Fs, = M, = 350484 =403>2 .. cumple
DESLIZAMIENTO DEL MURO,

Fr = (1) W) = (0.6)(43.668) = 26.201 Ton/m

El factor de seguridad contra deslizamiento vale:

Fsgm 22 = 252005 615 I
Sq= Ea = 991 =26>10 .. cumple
FALLA DE CIMENTACION.

Punto de aplicacion de la resultante.

_ M,-M, 82534-20484
TTTsw T asees

Como a > L/3, la resultante cae dentro del nicleo central.

=142l m

—
x,u.ng__l
. 2421 |
. = N
A
£ ! ( Eo
| ? |
-‘w' 2] " l
A
TN N -
I ] |

&l

| 1267 " 1.267 i 1.267

FIGURA (lil.e-3)
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CALCULO DE LAS PRESIONES QUE EL MURO TRASMITE AL SUELO.

Como la resultante cae dentro del niicleo central, los esfuerzos en la base de la zapata se

calculan con las ecuaciones (3.2) y (3.3)

P 4
- -Z,-(4L—6a)=§-L,—(4L—6a)

o, = 'g :)6,8((4)(3 8) - (6)(1.421)) = 20.183 Ton/m® < Quim = 25 Ton/m’
——-—(6a 2L)- (6a 2L)
O, = '32)68((6)(1 421) - (2)(38)) =280 Ton/m® < Quim = 25 Ton/m’

Como O’ y O son ambas menores que Qum se tiene que no hay tensiones en la base y

que el suelo resiste satisfactoriamente las presiones del muro.
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SEGUNDA COMBINACION: ACCIONES PERMANENTES Y ACCIONES
ACCIDENTALES

Para esta combinacion de acciones, el empuje debe ser valuado de acuerdo a lo que

establece el inciso 10.2 de las Normas Técnicas Complementarias para Disefio por Sismo.

Por facilidad, en el desarrollo de este ejemplo consideramos que el muro en cuestion

estubiera ubicado en la zona 1.

Segiin el Art. 174 del R.C.D F,, la estructura se clasifica en el grupo B, y ademas segin
el Art, 206 de dicho reglamento el coeficiente sismico se tomara igual a C = 0.16.

Calculo del empuje activo,

El empuje debido a sismo sera calculado con el método de Culmann modificado.

CUNA AREA(m’) Y (Tonm’) W (Towm) Wc/3 (Ton/m)
ABC, 1.705 1.80 3.069 0.164
ABC; 3410 1.80 6.138 0327
ABC; 5.115 1.80 9.207 0.491
ABC, 6.820 1.80 12.276 0.655
ABC; 8.525 1.80 15.345 0.818
ABC; 10.230 1.80 18.414 0.982
ABC, 11.935 1.80 21.483 1.146
ABC;3 13.640 1.80 24.552 1.309
ABC, 15.345 1.80 27.621 1473
ABCjo 17.050 1.80 30.690 1.637
ABCy 18.755 1.80 33.759 1.800
ABC); 20.460 1.80 36.828 1.964
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Ptano _critico de
deslizamiento

[ 2T

Eq=10 Ton/m

. 2:33.69°

©:67.54°

FIGURA (III.e -4)
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De la Fig.(111.e-4) obtenemos:
E, = 10.00 Ton/m

El punto de aplicacion del empuje a partir de la base del muro vale:

q +2X0.16)(_6£)_
H= =701 \3,/=232m

REVISION DE LA ESTABILIDAD DEL MURO,

VOLTEO.

Para el analisis por volteo se consideran, ademas de las fuerzas verticales, las fuerzas de

inercia indicadas en la Fig.(Ill.e-5).

)
- ¢ W, c/3

lwm ,

.— (_-wmc/s

L

) -
A" | ] |
0.978 ]

- Ea

.:i 22.48°

3.30
2.352

1.793

_J_.-___.;___.__“__

N

-5

Acotaciones en metros

e 2.100 (

FIGURA (11l e-5)
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Cilculo del momento de volteo.

8172.X0. 496.X0.
M =( 172;( 0]6)("793) +(—“——354963X016)(3.3)+ (10)(cos 22.46°)(2.352)

=28.764 Ton-m/m

Calculo del momento resistente.
Mg = (8.172)(0.978) + (35.496)(2.1) = 82.534 Ton-m/m

El factor de seguridad contra volteo vale:

M, 82534 .
FSy= M, = 28764 =28>2 .. cumple
DESLIZAMIENTO DEL MURO

De la Fig.(Tll.e-5) la fuerza horizontal deslizante vale:
Fa=0.436 + 1,893 + 10.00 = 12.329 Ton/m

La fuerza horizontal resistente vale: '
Fr = (1 )W) = (0.6)(43.658) = 26.20] To/m

El factor de seguridad contra deslizamiento vale:

F, 26201
Fsa= -2 =———=213>125 .. cumple
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FALLA DE CIMENTACION

Punto de aplicacién de la resultante.

Tomando momentos respecto al punto “A”, segun las fuerzas indicadas en la Fig.(IlLe- 5).

M, = (8.172)(0.978) + (35.496)(2.1) + (3.82)(3.8) - (0.436)(1.793) - (1.893)(3.3)
- (9.241)(2.352)
M, = 68.286 Ton-m/m

_ 68286
~ 43668

a =1564 m

Como @ = 1,564 m > L/3 = 1.267 m, la resultante cae dentro del niicleo central, por tanto los

esfuerzos en la base de la zapata valen:

0'1 = ‘%?(41‘ - 60)

47488

= —(3—51—((4)(3.8)- (6)(1.564)) = 19.127 Ton/m* < 25 Ton/m’

(o

O;= —ZL—?:(Ga '—2L)

_ 47.488

= g ((6X1364)= (2)(28) = 5867 Tonim’ <25 Tonin’
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ROTURA ESTRUCTURAL

DISENO DE LOS ELEMENTOS (MURO, TALON, CONTRAFUERTES)

La revision por rotura estructural se lleva acabo de tal manera que cumpla con los
requisitos que establecen el R.C.D.F. y las Normas Técnicas Complementarias para Disefio y
Construccion de Estructuras de Concreto.

El factor de carga se tomara igual a 1.1, para combinaciones de acciones que incluyan
una accion accidental, y ademas de las acciomes permanentes y variables, y 1.4 para
combinaciones que incluyan exclusivamente acciones permanentes y variables ( Art. 194 del
R.CDF).

Los factores de resistencia que usaremos son de 0.9 para flexion y 0.8 para cortante,
segun el inciso 1.6 de las Normas Técnicas Complementarias para Disefio y Construccion de
Estructuras de Concreto.

DISENO DEL MURO.

Este sera diseiado como una losa continua apoyada en tres de sus bordes y libre en el
otro, para esto usaremos los coeficientes de momentos para analisis de losas propuestas por
CZERNY (referencia 12).

El calculo de los momentos flexionantes se lleva a cabo con la siguiente relacion.
K

M= M,
i

donde K = q . Lx. Ly es la carga uniformemente repartida sobre la placa.
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El coeficiente de momentos M se calcula en funcién del tipo de apoyo y de la relacion

siguiente:

m
"
e~

»

en nuestro ejemplo:

K=3,197X 3.8 X 5.8 =70.462 Ton-m

K=4490X 3.8 X5.8=98.960 Ton-m
Lx:380

-

1

AR ARTRRRHR TRRERITTERTETRE S S —

i
— L |
l AR = ™
M; MOMENTOS AerZ r$ D
7
» /
M, =115.00 0.861 . 4 ®
) ~
Mg = 42.40 2.334 S 4 ~ < o
- B Qlng A5 Een]
My = 80.60 1.228 A4 a2z ©
/]
M. = 8580 -1.153 2
. = 19.10 -5.181 4
Mm ? ﬁ 5560
'Mey = 17.80 -5.560 _] ——e-}'.
T TITITIITITITII

Refuerzo horizontal en las zonas de apoyos.

Constantes de disefio:

. =08 f'. =08 X 200 = 160 Kg/cm®

£".=0.85 f*.= 0.85 X 160 = 136 Kg/em® (por ser f*, £250 Kg/em®)
Prix = 0.012240

Prn = 0.002475
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DISENO POR FLEXION

Considerando:
h=(25+40)/2=32cm
d=27cm

b=100cm

El porcentaje de acero por flexion.

O
P=7 U "V TRty

Ay \/1_ (2)(5181)(L1)(10)*
P= 2000 (09)(100)(27)* (136)

]: 0.002246

ASmin= pbd = 0,002475 X 100 X 27 =6.68 cm*/m

Si usamos varillas del #5 (a, = 1.98 cm?), tendremos la siguiente separacion:

_ looa, _(100)(198)

§ 4 6.68

=296 cm~ 30 cm

3

.':_colocamos varillas del #5 a 30 ¢m
Refuerzo vertical en el paramento interno del muro.

Sea: h=40cm;d =35 cm; b =100 cm
M, = 5.560 Ton-m
M, =6.116 Ton-m
p=0.001416 < Ppy, = 0.002475
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Asmin = 8.66 cm*/im

ol os varillas #5 a 20

Refuerzo positivo en el centro del claro.
Sea:h=32cm;d=27cm; b=100cm,

M, =2.334 Ton'm

M. = 2.567 Ton-m

p = 0.000993< Pryo. = 0.002475 ?
ASpin = 6.68 cm*/m |

.'._colocamos varillas #5a 30 cm. 6 #4 a 20 cm (en las dos direcciones)

DISENO DEL TALON.

E! 1alén también sera analizado como una Josa apoyada en tres de sus lados y libre en el

otro, por lo que nuevamente usaremos los coeficientes de momentos propuestos por CZERNY.
Cargas que actian por gravedad.

relleno = 5.80 X 1.80 = 10.44 Ton/m>
losa = 0.40 X 2.40 =_0.96 Ton/m?
11.40 Ton/m?
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q=11.40-2.80=8.60 Ton/m
K=q.Ly. Ly =(8.60)(3.8)(3.40) = 111.112 Ton-m
g€=Ly/Lx=340/380=0.895%0.90

M=K/M;
Lx =380
M; MOMENTOS = '
M,y = 22.40 4.960 j
Mim = 34.00 3.268 y
/]
Mym = 99.50 1.117 g, 2
M = 1040 -10.684 ":'? é
Men = 14.50 ‘ - 7.663 qdio.cea as60 10684
My =15.80 -7.082 A f il
j T
Cargas producidas por la reaccion del terreno.
He 340 I

{4

Hil!l[j

n l 142,80 Ton/m*
1
}
1

18.353 Ton/m*

FIGURA (lll.¢-6)



132

€= Ly/Ly =090

q=q/2=15553/2=71717
K =(7.777)(3.80)(3.40) = 100.479 Ton-m

M=K/M
M; MOMENTOS
e L% = 380 |
3 0
VIV ITIVINIVIY
M, =46.80 -2.147 / o f
My, = 44.00 -2.284 Y T s 4
/] <
Mym = 56.90 -1.766 g 7 R /
K | | 4
M. =30.00 3.349 5 qeos0 2264 60%0 f
= y A
Mem = 16.50 6.090 7 3399 2147 3.349F
M,y =13.50 7.443 AL L 1
! ! !
MOMENTOS FINALES

My = 4960-2147= 2813
M= 3.268-2284= 0984
Mpm= 1.117-1.766 = - 0.649
“M,, =-10.684 +3.349 = - 7.335
-Mep= - 7.663 + 6.090 =- 1.573
“Mey= - 7.032+7.443= 0411
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Refuerzo negativo en la zona de apoyos continuos.
Considerando;

h=40cm
d=35cm
b=100cm

Cuantia de acero requerido:

L [T am
"‘fi‘ v &bd’f,]

136 \/ (2)(7.335)(14)(10)°
4000 ~ (09)(100)(35)*(136)

p= }: 0002414

de donde: Asyy, = 0.002475 X 100 X 35 =8.66 cm® / m.

Si usamos varillas #5 (a, = 1.98 cm?), tendremos la siguiente separacion.

_100a, _(100)198) .
ST T e oM

S

."._colocamos varillas #5 a 20 cm _( lecho superior).

Refuerzo positivo en ambas direcciones,

Considerando: h =40 ¢cm; d =35 cm; b = 100 cm
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M, =2.813 Ton-m
P = 0.000905< s = 0.002475
ASpin= 8.66 cm’/m

.. _colocamos varillas #5 a 20 cm (lecho inferior)
DISENO DE CONTRAFUERTES.

El calculo de los contrafuertes se ileva a cabo de la siguiente manera: Sobre cada
contrafuerte actia el empuje correspondiente a un recuadro de (h)(S), donde h, es la altura del
contrafuerte y S es la separacion entre contrafuertes.

La presion se repartira en el contrafuerte de h metros de alto como carga uniformemente
variada con intensidad desde 0.00 Ton/m, en la parte alta del contrafuerte hasta (4.490)(S) en la

base del mismo.

TTTS I
o &
ol ® (1L122)(S)
©
of ¥
N S
b — - (2.245)(5)
£~
i S (3.367)(S)
| IO s \ -k | '
< | |
[ X [~ 'r__ (44918 ) (s)

Acot. en metros

FIGURA (lil.e-7)
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X =380.00 cm
X3 =309.60 cm
X3=214.70 cm
X4=119.90 cm

Los momentos flexionantes en las diferentes secciones seran:
109311 Ton -m

((4 A490)(6. 2)(3 s)Is z)

((3 367)(4 65)(3. S)I“ 65) 46109 Ton - m

Z

2=

13.664 Ton - m

Z

3=

((2 245)(31)(3. s)Is 10)

1.707 Ton -m

5

((1 122)(1 55)(3. B)Il ss)

DISENO POR FLEXION.

MOMENTO SECCION d P As ARMADO
(Ton-m) (cm) (cm*)

M,; =109.311 20X 380 370 Min 1832 448
M, = 46.109 20X 309 299 Min 1480 3#8
M; = 13.664 20X214 204 Min 1010 2#8
Ms= 1.707 20X 120 110 Min 545 2#8




L 3K,
P 'T,{" - F.bd‘f;']

As = pbd

DISENO POR CORTANTE

Las fuerzas cortantes en cada una de las secciones seran:

(4.490)(6.20)X3.80)
Vi =

> = 52.892 Ton
Vo= (3.367)(42.65)(3.80) = 20,747 Ton
V3= --——-—-—-——-——~(2'245)(32'l 0?(3.80) =13.223 Ton
Vo= (1.122)(1‘.255)(3.80) = 3304 Ton

CORTANTE V., Va Vg S (#3)
(Ton) (Ton) (Ton) (Ton) (¢m)
V)= 52.892 58.181 8454 149.765 @ 30
V2= 29.747 32,722  6.688 121.027 @ 30
V3 =13.223 14545 4534 82573 @ 30
Vi= 3.304 3.634 3.012 44.525 @ 30

136
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Para las secciones 1, 2 y 3 del contrafuerte, el Vcg se reducird en 60% mientras que la
seccion 4 sera reducida en 30%, segin el inciso 2.1.5a de las Normas Técnicas Complementarias
para Disefio y Construccion de Estructuras de Concreto.

Vcn_‘—'Fnbd(o.2+30p)\’f‘c

Para la seccion 1.

20.28
20X370

Vm=0.8X20X370(0.2+30X )4160 =21134,154 Kg.

v Ver =21134.154 - 12680.492 = 8453.662 Kg

Separacion de estribos ( Inciso 2.1.5b de las mismas Normas)

E4fd FEAl,
V-V, " 35

Con varillas del #3 (a, = 0.71 cm?) tendremos la siguiente separacion de estribos.

- (0B)(2X(0.71(4000)(370) _

581818454 33cem
(08)(2)(0.71)(4000) _
= (35)20) =64 cm

dejamos E #3 a 30 cm
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El inciso 2.1.5b del citado regiamento menciona que en ningun caso se permitira que V,

sea superior a:

V“V = ZF;idef l.c
Vip=2X0.8X20X370 /160 = 14976547 Kg = 149,765 Ton

Para revisar las restantes secciones se sigue la misma secuencia.
Refuerzo por cambios volumétricos en las caras laterales.

660X,
B 7 (X, +100)

(660)(20)

=" = 0.027 X 100 = 2.75 e’
&= 300020+ 100) 02 em/m

Usando varillas del #3 (a, = 0.71 cm®), tendremos la siguiente separacion:

100a:  100X0.71
As 275

=2582cm

... _colocamos varillas del #3 a 25 cm.
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DETALLE DEL ARMADO DEL CONTRAFUERTE

#3 a 25

LA N\ e

<
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|
a__ 380




CariTurLo IV

EMPUJE DE TIERRAS EN ESTRUCTURAS FLEXIBLES

En todo lo dicho sobre presion de tierras en muros de contencién rigidos, se supuso que el
muro puede desplazarse, sin ninguna limitacion, lo suficiente como para que se desarrollen en el
relleno los estados criticos de Rankine o para que tenga lugar los desplazamientos necesarios

para llegar al estado critico en la cufia deslizante, considerada por Coulomb.

Sin embargo, aun y cuando en muchas estructuras de contencion pudiera considerarse
que este es el caso, por lo menos desde el punto de vista practico, en algunos claramente no lo
es. En otros problemas estructurales, tales como las tablestacas, en los que el empuje de tierras
juega un papel relevante, las condiciones anteriores no se cumplen, ni aun adoptando un criterio
simplista. En efecto, en estas estructuras existen puntos cuya deformacion esta restringida en
alto grado, en los cuales se producen concentraciones de presiones que disminuye, por el

contrario, en zonas donde estd menos restringida la deformacion.

En la Fig. (IV-1) se muestran las deformaciones y desplazamientos que adoptan las
estructuras flexibles al profundizar en una excavacion. En esta figura se puede observar que las
deformaciones en el extremo superior de una estructura flexible, son considerablemente menores
que las deformaciones en una estructura rigida, mientras que en el nivel maximo de excavacion
ocurre lo contrario. En consecucricia, la magnitud Jde la prosion de tierras contra los muros es
diferente a la presion activa calculada con las teorias clasicas, ya que la distribucion de presiones
con la profundidad no es lineal y depende basicamente no sélo de las propiedades del suelo, sino
también de la secuencia de operacion de construccion. Influye en ellas particularmente la
relacion entre la profundidad a la que se instalan los apoyos y la profundidad de la excavacion en
ese momento, asi como también depende de la flexibilidad de la estructura de contencién en
general. Por tanto, las presiones usadas para el proyecto no pueden determinarse exclusivamente

por medio de la teoria, si no que, puesto que influyen en ellas la manera en que se ejecute el
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trabajo, deben modificarse por la experiencia y por los resultados de las observaciones durante la

construccion.

N.T.N N.T.N.

Estructura /’ Puntel X

rigida i unta

\'l_ Ancla l I N
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Estructura !
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1
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/e

N.M.E,

w

FIG.(TV-1) PATRONES TIPICOS DE DEFORMACION DE ESTRUCTURAS
FLEXIBLES. (a) TABLESTACA ANCLADA, (b) TABLESTACA
APUNTALADA, (c) ADEME ANCLADO
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IV.a, EMPUJE DE TIERRAS CONTRA UNA TABLESTACA APUNTALADA.

El empuje que la tierra ejerce sobre las entibaciones depende del tipo de suelo y de la
magnitud de la deformacion o cedencia de la tablestaca. Contrariamente a lo que sucede con los
muros de retencion de tierras, en los cuales se coloca la tierra después que han sido construidos,
el sistema de entibacion es algo mas flexible y tiene que soportar el suelo a medida que se le
construye. El resultado es una deformacion irregular y una variacion erratica del empuje de la

tierra con la profundidad, que no puede calcularse solo teoricamente.

Debido a que el sistema de entibacion estad construido por puntales horizontales
distribuidos en cierta forma en un plano vertical, las deformaciones de las paredes de la

excavacion estardn sujetas al proceso constructivo.

Al colocar la primera fila de puntales, la profundidad de la excavacion es aun reducida y
por lo tanto el estado de esfuerzos en el suelo no se altera grandemente. Posteriormente al
aumentar la profundidad de la excavacion para colocar el segundo nivel de puntales, la
expansion que sufte el terreno hace que la pared vertical se mueva hacia dentro de la excavacion.
Dicho movimiento sera mayor, en general, cuanto mayor sea la profundidad de la excavacion
para la insercion de los siguientes puntales. Asi pues, el esquema general de desplazamientos del
suelo es una rotacion en torno a un cierto punto proximo al extremo superior del tablestacado

Fig. (IV.a-1b). De esta manera no se satisface la condicion de deformacion de la teoria.

No hay actualmente ningiin modo para saber si el proceso de excavacion y la
construccion del tablestacado producira la suficiente cedencia en el suelo como para reducir la
presion lateral del terreno a un valor del empuje activo. Ademas, para un empuje total dado, las
cargas que debe soportar cada puntal pueden resultar muy distintas debido a que ellas dependen
de factores accidentales, tales como las variaciones locales en las caracteristicas propias del
suelo, el orden y la rapidez con que se ejecute la excavacion, el tiempo que pasa, para un punto

dado, entre el momento que se excava y aquel en que es colocado el correspondiente puntal, mas
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la magnitud y uniformidad de la eventual precompresion a que son sometidos los diferentes

puntales.

Por todo lo anterior las teorias clasicas de empuje de tierras no ofrecen la suficiente
confiabilidad en este tipo de estructuras, por lo que, o bien es preciso recurrir a otros
procedimientos de calculo o a mediciones efectuadas sobre modelos a escala natural o en obras
reales. A este respecto, se han efectuado numerosas mediciones durante la construccion de
importantes obras, tales como las mediciones que se hicieron en las excavaciones de suelos
granulares para los metros de Brooklyn, Berlin, Munich y New York, asi camo también las que
se realizaron en las excavaciones de suelos cohesivos para el metro de Chicago, las mediciones
reportadas por el Institto Geotécnico Noruego, observaciones reportadas de excavaciones en
Inglaterra y Japon. Existen ademas unos pocos conjuntos adicionales de observaciones

realizadas en una variedad de suelos.

Distribucidn de
presién rea!

Pasicioh

© original ,/
N\ Distribucich de A
N Preslonay Geios /’
\ o
\ 4
. -
A\ ¢ -
a ) DISTRIBUCION TIPICA b) DESPLAZAMIENTOS Y ESFUERZOS
DE PRESIONES EN EL INTERIOR DEL TERRENO

FIG. (IV.a-1) DISTRIBUCION DE PRESIONES Y DESPLAZAMIENTOS
EN UNA TABLESTACA APUNTALADA

Asi el procedimiento de disefio habitual, de muros apuntalados, es utilizando métodos

semiempiricos, basados en las observaciones consistentes en las mediciones efectivas de las
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cargas en los puntales, en una seccion vertical dada o en varias secciones transversales de una

excavacion.

Como es esencial que no se produzca la rotura de un puntal individual, la distribuciéon de
presiones supuesta al disefiar, es tomada como la envolvente que cubre todas las distribuciones
aleatorias obtenidas de las mediciones en el terreno. Tal envolvente no debe ser considerada
como una representacion de las verdaderas distribuciones de Ia presion de tierra con la
profundidad, sino como un diagrama hipotético de presiones, para el cual las cargas de los

puntales pueden obtenerse con cierto grado de confianza.

Para fines de proyecto, en la Fig.(TV.a-2) se muestran las envolventes de presiones de

forma trapezoidal, en los cuales se considera que tiemen un area equivalente al diagrama de
presiones activo de Rankine, a dichas envolventes les llamaremos empuje de presiones
redistribuido.

0.25H 0.2H
l. S — —
0.6H
0.75H
. ] 0.2
Sl — =
We
p——
DIAGRAMA DE
EMPUJE ACTIVO a) ARCILLAS b) ARENAS

FIG. (IV.a-2) DIAGRAMAS DE EMPUJE REDISTRIBUIDO



Para calcular la altura de las respectivas envolventes (W), se iguala el valor del empuje

activo ([, ), con el area de los correspondientes trapecios:

E, - (0.75[;'+H) W
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IV.b. EMPUJE DE TIERRAS CONTRA UNA TABLESTACA ANCLADA.

En épocas pasadas las tablestacas ancladas se usaron sobre una base puramente
empirica, sin intentar ningiin criterio de analisis, pero a comienzos del presente siglo, se empezo
a dar una atencidn especial al problema elaborandose una serie de teorias entre las que la del
“método de la linea elastica” y el “método de la viga equivalente” alcanzarén la mayor

popularidad entre los proyectistas.

Observaciones efectuadas en modelos de laboratorio y en estructuras reales han
demostrado que fos métodos clasicos no pueden sostenerse si se desea un razonable acercamiento
a la realidad. Dichas observaciones también permitieron afirmar que la distribucion de estas
presiones a lo largo del muro dependen, en gran parte, de los desplazamientos laterales que se
producen en el terreno situado junto al mismo, y, a su vez, estas deformaciones de la rigidez del

tablestacado: Un problema interaccion suelo-estructura.

En la Fig.(IV.b-1) se presentan esquematicamente los resultados de las observaciones
hechas por distintos investigadores sobre modelos para el caso de tres tipos de desplazamiento de

la estructura de soporte.
A
o a
ORSERVADA.. LEY _LINEAL
LEY Lf] L .
LEY OBSERVADA_
b \_LEY_ LINEAL A - T
CEDENCIA

(a) (b) (c)

FIG. (IV.b-1) DISTRIBUCION DE PRESION OBSERVADAS PARA
DIFERENTES MODOS DE DEFORMARSE EL SOPORTE

P———
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En el caso a) ocurre un giro en torno al pie de la estructura y como consecuencia la
magnitud y distribucion de las presiones corresponde a la ley de Coulomb, En el caso b) la
estructura se hizo girar en tomo a su corona y la distribucion de presiones se aparto ya de la
lincal, transformandose a la forma seudoparabélica. En la parte ¢) se muestra la distribucion de
presiones obtenidas en una estructura con el desplazamiento impedido en su pie y corona, pero
con posibilidad de flexion en su parte central; tampoco ahora la distribucion sigue la ley lineal.

El caso c) representa también resultados obtenidos para la distribucion de presiones en
tablestacas dragadas. En estas estructuras Rowe encontrd que si ¢l anclaje cedia 0.1% de H la
distribucion ¢) se modifica bastante, acercandose a la ley lineal de la presion activa segin
Coulomb, sin que, por otra parte, sc modifique sensiblemente el empuje total. Este hecho
justifica que, en este tipo de estructuras, s¢ considere en la practica a la ley de Coulomb como

buena para representar las presiones realmente actuantes.

Tschebotarioff ha indicado que la distribucion de las presiones ejercidas por el relleno
dependera en gran parte por la forma en como se construya la pared anclada, por lo cual
distingue tres casos que aparecen en la Fig.(IV.b-2).

(RN N

FIGURA (IV.b-2) RELACION ENTRE EL METODO DE
CONSTRUCCIONY LA DISTRIBUCION DE PRESIONES
SOBRE UNA TABLESTACA ANCLADA

gy
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1. 8i el relleno se coloca después de construir el tablestacado, las presiones sobre el
mismo aumentaran linealmente con la profundidad hasta el punto de empotramiento, de acuerdo

con las teorias clasicas de empuje activo.

2- Si el tablestacado se hinca en un terreno horizontal, y a continuacion se excava a un
lado del mismo, las presiones seran mas o menos uniformes con la profundidad, a no ser que el

anclaje sea extraordinariamente rigido.

3- Si el anclaje es muy rigido, la distribucion de presiones sera semejante a la que existe
sobre una pared apuntalada. Este caso puede producirse si se emplea un tirante de anclaje muy

rigido o si un cable corto se une a un bloque de anclaje muy pesado.

Por otro lado, la magnitud del momento flector maximo del tablestacado esta muy
influenciado por la distribucion de presiones sobre la parte empotrada, siendo la distribucion de
presiones en esta zona bastante compleja. Este efecto no puede calcularse a partir de una teoria
sencilla, en general se requiere de datos de prueba y de la experiencia para un dimensionamiento
correcto. En la practica lo que se hace para el disefio de las tablestacas ancladas es emplear

métodos semiempiricos, dichos meétodos estan basados en las teorias clasicas.

FUERZAS ACTUANTES SOBRE UNA TABLESTACA ANCLADA

Para exponer el método general de valuacion de las fuerzas que actian sobre una
tablestaca anclada se recurrira a dos casos, uno en el que la tablestaca estd hincada
completamente en arena y otro, cuando el material donde se hinca la tablestaca es arcilla, en

ambos casos, el relleno esta formado por arena. En la Fig.(TV.b-3) se muestran los dos casos.

grys
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En donde:
P, es la presion activa de tierra debida al peso del suelo atras de la tablestaca.

P, es la presion del agua desequilibrada causada por la diferencia de niveles adelante y
atras de la tablestaca.

P; es la presion lateral resultante debido a la sobrecarga uniformemente distribuida q,

por unidad de area.

P; es la fuerza resultante producida por la carga concentrada Q, o a la carga lineal q'

que puedan actuar en la superficie del suelo atras de la tablestaca.

Ps es la presion pasiva del suelo que se encuentra enfrente de la parte hincada de la

tablestaca.

T esla fuerza que representa la tension que las anclas ejercen sobre los tableros.



C aArpi1TUuLO V

DISENO DE ESTRUCTURAS FLEXIBLES

V.a. DISENO DE UNA TABLESTACA APUNTALADA DE CONCRETO ARMADO

Los puntos principales a considerar en el proyecto de una tablestaca apuntalada son los

siguientes:

a) Los puntales a compresion constituyen un sistema en equilibrio inestable que puede
fallar en cuanto comienza a ceder elasticamente, de manera que para evitar esta falla, muchas

veces se aplica una precarga inicial.

b) Las elevaciones de los diferentes puntales en una excavacion se eligen, cuando menos
tentativamente, cuidando evitar interferencias con la estructura que se va a construir dentro del

recinto, y evitar deformaciones excesivas durante la excavacion,

¢) Una vez que se han elegido las elevaciones, la carga con la que deben disefiarse los

puntales se determina con el diagrama de presiones redistribuido. Si no se colocan puntales en el

fondo de la excavacion, la parte tributaria de la carga que le corresponde es tomada como la

reaccion del suelo dentro de la porcion embebida de la tablestaca.

d) La profundidad maxima de hincado de la tablestaca depende fundamentalmente de la
revision por pateo de ésta, ya que el valor del empuje pasivo nos va a determinar la profundidad

del apoyo, como veremos en seguida en las diferentes etapas de analisis.

eadrr



ETAPAS PARA ANALISIS ESTRUCTURAL DE UNA TABLESTACA
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ETAPAS DE ANALISIS

De acuerdo al procedimiento constructivo, para analizar una tablestaca apuntalada se

consideran las siguientes etapas:

Primera Etapa - Tiene lugar al iniciar la excavacion del niicleo central y antes de colocar

el primer nivel de puntales.

Observaciones:

a) Se excava hasta 30 cm, abajo del N.P;.
b) El puntal 1 no trabaja.

c) El empotramiento de la tablestaca se considera a un metro abajo del nivel de

excavacion,

d) El empuje que se considera es el activo.

A |
e
Q) ESTRUCTURA b) IDEALIZACION

FIGURA (V.a-2)
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Segunda Etapa.- Ocurre cuando ya esta colocado el primer nivel de puntales y se

continia con la excavacion hasta 30 cm, abajo del N.P;.

Observaciones:

a) El puntal 1 se considera como apoyo.

b) El puntal 2 no trabaja.

¢) El empotramiento de la tablestaca se considera a un metro abajo del nivel de

excavacion.

d) El empuje que se considera es el redistribuido.

' Wo.
Ly
J
L2
e § S

a) ESTRUCTURA b) IDEALIZACION

FIGURA (V. a-3)
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Tercera Etapa.- Ocurre cuando ya estan colocados el primero y segundo nivel de

puntales y se contintia con la excavacion hasta 30 cm, abajo del N.P;.

Observaciones:

a) Los puntales | y 2 se consideran como apoyos.

b) El puntal 3 no trabaja.

c) El empotramiento de la tablestaca se considera a un metro abajo del nivel de

excavacion.

d) El empuje que se considera es el redistribuido.

' 'Wo
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- —_—t
o) ESTRUCTURA b) IDEALIZACION

FIGURA (V.a-4)
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Cuarta Etapa. - Ocurre cuando ya estan colocados el 1%, 2° y 3 nivel de puntales y se
continia con la excavacion hasta el nivel maximo. Si existen mas niveles de puntales, se

procedera de la misma manera que en la 1%, 2*, 3" y 4* etapas.

Observaciones:

a) Trabajan los tres puntales como apoyos.

b) Se considera como apoyo donde se localiza la resultante del empuje pasivo.

Wi
N.P,
L——.——_._z.. | ——

N.P,
< —SF e— 2.

0) ESTRUCTURA b) IDEALIZACION

FIGURA (V. a-5)



158

¢) Se revisa el pateo de la tablestaca considerando un factor de seguridad de 1.15.

-15"32 1.15

Rp

donde:
Ep - Empuje pasivo.

Rp - Valor de la reaccion en el punto Y™ obtenido al considerar la tablestaca

como viga continua.

d) El empuje que se considera es el redistribuido.

Refuerzo vertival

Para especificar el armado vertical, se utiliza el valor maximo del momento positivo o e}

momento maximo negativo, obtenido de los analisis realizados en las cuatro primeras etapas.

Refuerzo horizontal

Fl analicis de 1a tablestaca en la otra direccion, se realiza como una losa plana apoyada
en dos puntales y con dos voladizos en sus extremos, actuando sobre ellas una carga equivalente
producida por el empuje redistribuido correspondiente al area tributaria del analisis.

Cabe hacer notar que los valores de “A” y “B" que se muestra en la Fig. (V.a-6), no
necesariamente son las distancias de N.P; a N.P, y de N.P,a N.P; respectivamente, sino que “A”
puede ser de N.P,a N.P;y “B” de N.P; al punto de aplicacion del empuje pasivo de la pata de la
tablestaca, en otras palabras, se debe buscar el area tributaria mayor a que puede estar cargado

el puntal.
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DISENO DE UNA TABLESTACA APUNTALADA DE CONCRETO ARMADO
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Como complemento a lo dicho sobre tablestacas apuntaladas de concreto reforzado,

enseguida presentamos un ejemplo numérico, donde pretendemos mostrar uno de los métodos de

analisis y disefio que se sigue en este tipo de estructuras.

Supongamos que el tablestacado servira para asegurar las paredes de una excavacion,

para la construccion de una estacién subterranea del metropolitano de la Ciudad de México. La

longitud de los puntales son de 18.50 m. y los niveles de proyecto de los puntales asi como la

estratigrafia se muestran en la Fig. (V.a-7). Por facilidad solamente mostramos una de las

paredes apuntaladas.
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-Obtencion del valor “W” del empuje redistribuido.
Para obtener dicho valor, sera necesario calcular en primer lugar, la distribucion de

presiones con la profundidad.

-Cilculo de las presiones horizontales.

Estas las podemos calcular con la teoria de Rankine, suponiendo un estado activo.

Para cuando el suelo presenta cohesion y friccion, las presiones horizontales las podemos

calcular con Ia siguiente ecuacion:
Oh=Yz/N¢-2c/ JNg =KaYz-2¢c VKa

Presiones activas

Estrato 1

h=00m Gh=(04903)(1.6)(0.0)-(2)(1.0)( V04903 )
Oh = - 1.4004 Tow/m’® o

h= 20m Oh=(0.4903)(1.6)2.0) - 2)(1.0)( ¥0.4903 )
Oh = 0.1686 Ton/m?

Estrato 1’ :
h=20m ©h=(0.4903)(1.6)(2.0)-(2)(1.0)( /04903 )

Ch = 0.1686 Ton/m?
h=30m Oh=((16)(2.0)+(0.6)(1.0) (0.4903) - (2)(1.0)( ¥/0.4903 )

GOh = 0.4627 Ton/m*
Estrato 2

h=30m Oh=((1.6)2.0)+(0.6)(1.0))(0.5888) - (2)(2.0)( +05888 )
Gh = - 0.8318 Ton/m’

h=50m Ohs=((1.6)(2.0)+ (0.6)(1.0)+(0.5)(2.0)) (0.5888) - (2)(2.0)( V05888 )
Gh = - 0.2430 Ton/m’



162

Estrato 3

h=50m Gh=((1.6)2.0)+ (0.6)(1.0)+(0.5)2.0)) (1.0) - (2)(2.5)( V10 )
Gh = - 0.200 Ton/m®

h=80m Gh=((1.6)(2.0)+ (0.6)(1.0) + (0.5)(2.0) + (0.15)(3.0) )(1.0) - (2)(2.5)(ﬂﬁ)

Oh = 0.25 To/m®
Estrato 4
h= 80m Oh =(525)1.0) - (2)Q2.00(v1 ) = 1.250 Ton/m®

h=115m Oh=((5.25)+(0.13)(3.5)) (1.0) - (2) 2.0) (V1)
Oh = 1.705 Ton/m*

Cabe hacer notar que las presiones horizontales arriba calculadas, son debidas
tnicamente al terreno, en la Fig. (V.a-8) se muestran las presiones incluyendo el empuje que el

agua ejerce sobre la tablestaca.

Cilculo del empuje activo total.

Para calcular dicho empuje, sera necesario conocer el area de la variacién de presiones
horizontales, para esto descomponemos el diagrama de la Fig. (V.a-8) en una serie de
rectangulos y triangulos.

a;=0.1686X2/2 = 0.1686 Ton/m

a;=0.1686X1 = 01686
a3=12941X1/2 = 06471 “
a;=1.0000X2 = 20000 *
as=2.0000X2/2 = 20000 *“
a=3.0000X3 = 90000 *“

a;=3.2500X3/2 = 48750 *

a3=172500X35 =253750 ¢

a9=34600X 3.5/2=_6.0463 _° .
50.2806 Tor/m

<. Ea =50.2806 Ton/m
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Como el terreno es predominantemente arcilloso, para obtener el valor de W, utilizamos

la envolvente de la Fig. (IV. a-2a).
[ =1.217

a

2175

2

— 2Ea
V= o7+ R)

2Ea

r 3

7SH + K
E=(o 51+1)W

iL.50

H=

* W= 2X'502806

175X1135

075H=8.625

.~ W=4.997 Ton/m

 \—_

P=4.997 |

Presiones pasivas en:
Oh=Kp Yz +2c Kp

h=00m Oh= (1.0%0.13)0.0) + (2)2.0) VIO ) =4.0 Tow/m’
h=30m Oh= (1.0)0.13)3.0) + @}2.0)( V10 )+ (1.0)3.0)
Gh = 7.390 Ton/m?

l 4.0T4m

\ T Ep= (4.0+7.390)(3.0)
2

Ep

30m

| 1. 35Im l

v= (12)(1.5) +(5085)(1)

7.390 1 17.085 =1351m

V= R+ - 175K

= }7.085 To/m®
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Después de haber obtenido el empuje redistribuido, a comtinuacion realizaremos el

analisis vertical de la tablestaca de concreto reforzado.

ETAPAS DE ANALISIS.

1- Excavacion hasta 30 c¢m, debajo del primer nivel de puntales, utilizando para el

analisis el empuje activo.

El valor de los elementos mecanicos se lleva a cabo considerando que la tablestaca

trabaja como una viga en cantiliver, tal y como lo muestra la figura que sigue.

o
I - ld
e °
_______ ©
4 -i M g
3 LW@W ..... °
’ e

V=(0.059 +0.1686)(1.3)/ 2 + (0.1686 + 1.4627)(}.0) /2 + (1.0 + 1.1) (0.1) / 2 = 1.069 Ton

M =(0.077)(1.75) + (0.071)(1.533) + (0.1686)(0.6) + (0.647)(0.433) + (0.1)(0.05) +
(0.005)(0.033) = 0.630 Ton-m.



2- Excavacion hasta 30 cm, abajo del segundo nivel de puntales.

f 3780@ II.ZIT t/m

J
-
o
i B
I
_____ J @
— o 8
P 5
e
—_—— i
\ 7
F.D. 1{0
M.E. |6.458 -6.225}1.122
E 5.103
T 2.552
M.F, 19.010 r~l.122{1.122
- +4.862
Vi 9.781 8.964]2.391
Vh 1.997 - 1.997
VT [I1.778 6.9587]2.39!
Rf 11.778 9.348

385
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508




3- Excavacidn hasta 30 cm, abajo del tercer nivel de puntales. 167

| 3.78Ay 1217 t/m
/ . .

r _.r..._.r_..._. . .._......o . _l.
n . =
y:'
~N
4.
1 2
N
? o
% —— ) o
o ~
[ 2]
Y [ 2]
i (2}
[eud
— L2}
] O
// N /I T o l
RS R .11
N (4 7’
F.D. 0.402| 0.598 110
M.E. 6.497 ~6.497| 2.867 -2.697]1.122
E . 1.4591 . 2.171 1.875
T 0.730 0.788 1,086
E ~0.317{~0.417 ~1.006
T =0.189 ~0.543 -0.236
E 0.218] 0.325 0.236
T 0.109 0.118 0.163
E -0.0471-0.071 ~0.163
M. F, 7477 ~5,184 | 5.184 -1.122 [1.122
+3.59|
Vi 9.869 9.869| 6.487 5.750]2.39!
Vh 0.506 -0.5605] 1.533 -1.533
vT 10.374 9.36418.020 4.21712.391
Rt 10.374 17.384 6.608



4- Excavacién hasta el nivel miximo. . 168

: [ 3.7680 t@ ‘I.Zl'? 1/m
Vi

1. 217.5 ¢

1980

[
|
|

R &
\ <
\ L4
‘-EL"'\\"—"'—,
\ 8
IR S L

v’
F.D. ] 0.465] 0.538 G.5]0.8 T]a
ME | -4.880] 3 871 ~3.871] 2.924 __ -2.924] 2.867 =2.697]1.122
€ 0.68% 0.440/ 0507 0,029 0.029 578
T 0.220 0.345]| 0.0!5 0.254] 0.780 0.015
E =0.220 =0.167]-0.193 -0.521~0.52i -0.05
T ~0.084 =0.110]-0.26__ _~0.097]-0.008 =0.261
E 0.084 0.173] 0.198 0.053] 0,053 0.261
T 0.087 0.042| 0.027 0.099] 0.131 0.027
€ =0.087 =0.032[-0.0 ~0.116/=0.118 ~0.027
M.F_ | -4.560] 4.560 =3.180[ 3.180 __-3.2¢4] 3.224 122 [1.j227
+1.968 +1.183
6781 | 7.618 7.618] 6.62 6.621] 6.467 §.780]2.391
0.483 ~0.453]-0.017 0.017] 0.793 ~0.7983
6.781] 6.071 7.168] 6.604 6.638] 7.280 4.957 |2.391
14.822 13.769 13.918 7.348
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Revisidn por pateo.

La revision por pateo se lleva acabo dividiendo el empuje pasivo entre el valor de la

reaccion que resulto, al suponer como apoyo a el empuje pasivo. De esta relacidn obtenemos el

factor de seguridad.
Ep 17085
= e ——— = 1153 S,
FS Rp 14822 1153 >1.150 se acepta

DISENO POR FLEXION EN LA DIRECCION VERTICAL

Para‘ el disefio, se consideran aquéllos elementos mecanicos que resulten mas
desfavorables.

Los materiales que se consideran para el disefio son:
Concreto f'c = 150Kg / em?

Acero de refuerzo fy = 4000 Kg / em®

Constantes de diseiio:
f*.=08f'c=08X150=120Kg/cm’

£";=0.85 f*. = 0.85 X 120 = 102 Kg/ cm®
( por ser f*; < 250 Kg / cm?.)

pp=Le 4800
Pis = D e , + 6000
102 4800
Pk = 0.012240

4000 * 4000+ 6000

07Jf! 074150
Pemin = “‘—"'ﬂ = = 0002143



170

Considerando:
H= 60cm
d= 54cm
b=100cm
Ma = -9.01 Ton-m (2°. etapa)
F.C=14

Calculo del porcentaje de acero por flexion.

___[_"_,_[l ) 2Mu ]
AL N RedS,

102 fl_‘/ __(2(9.01(14)(10)°
P= S000] (09)(100)(54)*(102)

} =0.001231 < Pain

COMO FiE Prin, POT J0 tanto Asmin = 0.002143 X 100 X 54 = 11,57 em?/ m

Usando varillas # 6 (as = 2.85 cm?)

~ 100X285

1157 =24.6 cm

.. colocamos varillas # 6 a 20 cm
Para e} momento positivo maximo
Ma = 4.862 Ton-m (obtenido también de la segunda etapa)
p = 0.000657 < Pria
Por lo tanto, el drea de acero, asi como la separacion de varillas sera la misma que se

obtuvo para el momento negativo.

.. colocamos varillas #6 a 20 cm
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DISENO POR FLEXION EN LA DIRECCION HORIZONTAL

Los valores mas grandes de A y B, se presentan en la tercera etapa. Por lo tanto la carga
equivalente producida por el empuje redistribuido es:

A=265m

B=39m W

w=497Ton/m ; '49‘47 Ton |49.4l? Ton

i
y =(2,65:-3.95) (4.997) . R L
I 50 500 so’

g

w =1649 Ton/m

E! momento de disefio lo podemos calcular con la siguiente ecuacion:

w'h? w'a’)
(T-— 2 (0.60)
Mp) = ﬁ*g
47 4
. ' (1649)(05)*
((164:)6) Q64 2)(o ) )(0.6)
M = 765355 =17.989 Ton-m
4 4

Considerando ¥ = 60 ¢, d = 52 cm y b = 100 <, calculamos el siguiente porcentaje de

acero.

_doap J _(2)(17989)(14)(10)’
P~ 4000 (09)(100)(52)* (102)

:I: 0.002734

Calculo de Ag
As=pbd=0.002734 X 100X 52 = 14.22cm’ /m
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Con barras # 6, corresponde una separacion de:

_ 100X285

1422 =20.04 cm

.._colocamos varillas # 6 a 20 cm,

Refuerzo por cambios volumétricos

660.X 60 2
ag = 3000(60+ 100) X100=619 cm/m
6.19 2
ag= —5— =3,095 cm“/m

As=15a5=15X3.095=4.643cm?/m

Con barras # 4, corresponde una separacion de:

_ 100X127

2643 = 2736 cm

., colocamos varillas #4 a 25 cm
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DETERMINACION DE LA SECCION DE LOS PUNTALES

Los puntales son miembros muy esbeltos que aparentemente trabajan a compresién, pero
debido a su peso propio y algiin otro tipo de carga que se pudiera presentar, lo hacen también a
flexion, por lo que estos elementos estaran sujetos a una combinacion de esfuerzos de flexion y

carga axial, bajo estas circunstancias deben ser disefiados como vigas columna.

_ El manual de construccién en acero del Instituto Mexicano de la Construccion en Acero
(IMCA), seiiala que los miembros sujetos a una combinacion de esfuerzos por carga axial de
compresion y por flexion, deben satisfacerse para cumplir las exigencias de las dos expresiones

siguientes:

.'[2. me-/llu C"'yfb)'

+ + <10 (1.6-1a)
A L)
1_ F;;x 1__"' 'b-
Fi )™ _

o S T
Gor VTR 510 (16-1b)

Cuando {T“ < 0.15, podra usarse la formula (1.6-2) en lugar de las formulas (1.6-1a) y
(1.6-1v).
./a ./;x ‘fb)'
——— s =< 10 (1.6-2)
TN PR W

Cuando la flexion ocurre alrededor de un solo eje, debera eliminarse de la formula el

correspondiente término inexistente.
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En las expresiones anteriores:
Fa = esfuerzo de compresion axial permisible si solo existiera fuerza axial,
Fy, = esfuerzo de compresién por flexion permisible si sélo existiera momento flexionante.

127°E

F=——
[} K] /)2
23( o
= esfuerzo de Euler dividido entre un factor de seguridad. En la formulapara F), 1,

es la longitud real sin arriostramiento en el plano de flexion y n, es el radio de giro

correspondiente. K es el factor de longitud efectiva en el plano de flexion.

f, = esfuerzo axial calculado.
fi, = esfuerzo de compresion por flexion calculado en el punto considerado.

Cn = coeficiente cuyo valor sera:

1. Para miembros en compresion en marcos sujetos a desplazamiento
lateral, Cy,=0.85

2. Para miembros en compresion con extremos restringidos, en marcos
arriostrados contra desplazamiento lateral y no sujeto a carga transversal entre

sus apoyos en el plano de flexion,

M,
Cn=0.6 - 0.4 —* perono menor de 0.4
M,

en donde M,/ M, es la relacion del momento menor al mayor, en los extremos
de la parte del miembro no arriostrada, en el plano de flexion. M; / Mz es
positiva cuando el miembro estd flexionado en curvatura doble y negativa

cuando esta flexionado en curvatura simple.
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3. Para miembros en compresién en marcos arriostrados contra desplazamiento
lateral en el plano de lacarga y sujetos a carga transversal entre sus apoyos,
el valor de C, puede determinarse por un analisis racional, sin

embargo, en lugar de dicho anilisis, pueden emplearse los siguientes valores:

Cn=0.85  para miembros cuyos extremos estan restringidos.

Cn= 1.00 para miembros cuyos extremos no estin restringidos.

Siguiendo con nuestro ejemplo, la mayor reaccion sobre los puntales, se presenta en el
andlisis horizontal, por lo que el puntal sera disciiado bajo esa carga.

V., =49.47 Ton,

Los perfiles utilizados como puntales generalmente son secciones laminadas tubulares
redondos, ya que estos tienen las ventajas de ser igualmente rigidos en todas direcciones, tienen
una elevada resistencia a Ia flexion lateral y son muy econémicos.

A continuacién revisaremos un perfil tubular de ¢ 20" cédula 30.

Datos:

P,=49.47 Ton
L =1850m

Del manual IMCA, las propiedades geométricas de la seccién a revisar son :

A =199.6cm’
S =2388 cm’
r =175 om
De=150.8 cm
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Di =48.7 e¢m

t =127 cm
peso = 156.3 Kg/m

1) Revisién por compresidn.

1.1 - Calculo del esfuerzo actuante a compresion.

f, = — = ——— = 247846 Kg/em®

1.2 - Calculo del esfuerzo permisible a compresion.

_lgL_)_(n)(nssm_ _|27°E
(r == = 105714 LC, = | |=== =126.13

y

»

KL
Cuando (—;—)AC‘ , el manual IMCA nos indica usar la siguiente ecuacion:

(kLjry* ]

) [" acz |

R~ S 3&Ln (Kiry
3V TeC, T sC?

(105.714)? }2
[l T (2)(12613) 530

= = 2
Fa 5 (3)(105714) _ (105714) 860.543 Kglem
3 (8)(12613) (8)(12613)°
f, 247846 .
= =0, . 6+ .6-1b
F = 860543 0288 >0.15 usaremos la ecuacion (1.6-1a) y (1 )
2) Revisidn por flexion,

2.1- Calculo del esfuerzo actuante a flexion.
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Considerando el peso propio del puntal y una carga viva de 50 Kg/m?, y ademas

suponemos que el puntal trabaja como una viga simplemente apoyada.

W= 156.30 + (50)(0.508) = 181.70 Kg/m

181.70)(18.50)
Moy = (—’5—-—%(-1-5—)— =7773353 Kgom
M 77733530 2
fi= 5 =~ 3gs = 325517 Ke/em

2.2 - Calculo del esfuerzo permisible a flexion.

Revision de la seccion compacta.
_— == d 232000
>
"R,
t
d
508 ° 232000
X 127 = 400< 2530 - 91.7

Por lo tanto no cumple, luego la seccion no es compacta.

- Fo=0.6 F, =06 X 2530 = 1518 Kg/ cm®

3) Revision por flexocompresion,

L G .
== <10
EXT LY. S
l-‘"FT: "y
Ja_ Lo 10
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Fre 122°E 10480000

Tk, 2=(1X1850)z
A 175

=937.765 Kg/em®

(1)(325517)
247846
937.765

0.288 +
|

=0288+0291=0579<1.0

1518

247846 + 325.517
06X2530 1518

=0163+0214=0377<1.0

Como podemas observar la seccion que se propuso como puntal, esta un poco sobrada,
sin embargo, dada la magnitud e importancia de la excavacion, asi como los peligros para las
vidas o propiedades colindantes que pudieran existir, es conveniente dejar asi la seccion.

Altemativamente ia seccién de los puntales pueden ser determinados de una manera mas
rapida, con la ayuda de grificas, donde se relacionan la longitud de los puntales con sus
correspondientes capacidades de carga. Ver graficas en anexo.

Revisién de Ia penetracion del puntal en la tablestaca

La carga maxima sobre los puntales como ya quedo establecido antes vale:
Rpwuat = V) = 49.47 Ton
Vu=(1.4X49.47) = 69,258 Ton

Segun el inciso 2.1.5 h de las Normas Técnicas Complementarias para Disefio y
Counstruccion de Estructuras de Comcreto, la seccion critica por cortante se supondra

perpendicular al plano de la losa.
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d/2I C, ld/ZI
| t
I i | |
SN JPUVENE PUPENSPIN P
d/2 '
: P PLACA DE APOYO
! RIS \
2 g CZ 4 Z PERIMETRO_CRITICO
—— H
a2l | %
[ R, -]

AREA CRITICA DE CORTANTE

El area de la seccion critica vale:
Ac=bd=2(C,+Cy+2d)d
Ac = (2)(6S + 65 + (2)(54))(54) =

A =25704 cm?

El esfuerzo cortante de diseiio vale:

V, 69258X10° 2
Vu= bd =504 - 2.694 Kg/cm

La contribucion del concreto a fuerza cortante vale:
Ver=F,f". = 08120 = 8.764 Kg/cm’

Como Vcr > Vi ', No hay penetracion.



180

ARMADO DE TABLESTACA
APUNTALADA

PERFIL. TUBULAR DE ACERO

; DE @=20" CEDULA 30

:F::;———————fzq
#6 ¢ 20

=
:m

6020

|

q f PLACA DE ACERO

DE 65X65X3.18

#6020 ] SSIPSRe
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V.b. DISENO DE UNA TABLESTACA ANCLADA

Para llevar a cabo el anilisis de este tipo de tablestacas, se requiere determinar la
profundidad de empotramiento “D" necesaria para evitar una falla en el pie y de la magnitud de

la tensién del ancla (T).

La profundidad necesaria de empotramiento se calcula tomando momentos de todas las
fuerzas horizontales que obran en la tablestaca, respecto al punto de aplicacion de la tensién del

ancla.

Después que se ha determinado la profundidad de empotramiento, la tension del ancla
puede calcularse igualando a cero la suma de los momentos de todas las fuerzas horizontales en
la tablestaca con relacion al punto de aplicacion de la resistencia pasiva. Como altemnativa, la
tension en el ancla puede calcularse igualando a cero la suma de todas las fuerzas horizontales
en la tablestaca.

Con objeto de tomar en cuenta las variaciones en la resistencia y compresibilidad de los
materiales, los posibles excesos en la profundidad de la excavacion, la socavacion o la
existencia, no revelada por los sondeos, de material débil en la zona hincada de la tablestaca, el
valor obtenido de la profundidad de hincado “D” se debe incrementar en un 20% para tener un
factor de seguridad. Ademds, para tomar en cuenta la diferencia entre la distribucion real de la
presion contra el tablero y la calculada ignorando la influencia de la flexibilidad del mismo, el

valor calculado de la tension del ancla se aumenta en 20%.

Numerosas observaciones hechas en campo asi como pruebas en laboratorio han
demostrado que los momentos flexionantes que actuan en los tableros de las tablestacas ancladas
son mucho mas pequefios que los que resultan al aplicar las fuerzas mostradas en la Fig. (IV.b-
3), debido a que las tablestacas son muy flexibles y su deformacion, es relativamente mayor que
la que se obtendria si las tablestacas fueran rigidas. Ademas, la presion de tierra contra las

tablestacas se reduce en aquellos lugares en los que los tableros se flexionan mds y se
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redistribuye a los puntos que se flexionan menos, como son los puntos de conexion con el
sistema de anclaje o la porcion empotrada de las tablestacas. Finalmente, la tendencia de la parte
de la tablestaca situada arriba del punto de anclaje “A” Fig.(IV.b-3), tiende a empujar contra el
suelo, aumentando en esta forma la presion de tierra arriba del punto “A”, lo cual reduce ¢l

momento flexionante en la tablestaca por abajo del mismo punto.

En la practica, las observaciones de campo han demostrado que si la profundidad de
empotramiento de la tablestaca se ha determinado de acuerdo con los procedimientos descritos
anteriormente presenta la posibilidad de que aparezca un punto de inflexion en la curvatura
elastica de la tablestaca muy cerca del nivel maximo de excavacion (N.M.E.). Si el material en el
N.ME. es firme o compacto y se supone un punto de inflexion cerca del NM.E. y se calculan
momentos en la tablestaca debidos a las fuerzas mostradas en la Fig.(TV.b-3) arriba de este
nivel, se ha encontrado una correspondencia satisfactoria entre los momentos calculados y los
observados. Pero si el material que esta en la linea del N.M.E. e inmediatamente abajo es suelto
o débil, el punto de inflexion debera tomarse conservadoramente a 30 o 60 cm, abajo de la linea
deINME..

TIPOS DE ANCLAJES

En la Fig.(V.b-1a) se muestra un sistema de anclaje tipico a base de un muerto y en la
Fig.(V.b-1b) otro con un muro de anclaje empleados cuando el suelo es suficientemente fuerte y
hay amplio espacio. Los anclajes de este tipo dependei para su estabilidad de la presion pasiva
del suelo. El suelo que proporciona la resistencia no debe quedar dentro de la zona en la que las
condiciones de deformacion correspondan al estado activo detras de la tablestaca; ya que si asi o
fuera, todo el material comprendido entre el anclaje y la tablestaca se moveria como un sélo
cuerpo, por lo cual es conveniente colocar el anclaje a una distancia cuando menos la que indica
la distribucion geométrica de las Figs.(V.b-1). La resistencia neta del muro de anclaje es la
diferencia entre la presion activa en el respaldo y la presion pasiva en el frente. Para asegurar un
anclaje suficientemente fuerte, el factor de seguridad no debe ser menor que 2.5,
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Otro tipo de sistema de anclaje, puede ser a base de pilotes inclinados en forma de “A”,
utilizados cuando el cspacio es limitado o cuando el suelo es débil Fig.(V.b-Ic). Estos pueden

colocarse mis cerca del paramento interno de la tablestaca.

ol
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Laroue:kl: -
e

Tablestoca-
. I R

FIG.

(b)

(V.b=1) TIPOS DE ANCLAJE PARA TABLESTACAS,
CON MUERTO DE CONCRETO O PLACAS DE ACERO, (b) MURO DE
ANCLAJE, {(c) ANCLAJE CON PILOTES INCLINADOS

" .Conexldn - de

. anclaje: . ¢

.+ "1 Pilote en c e
-._compresidn .. ., ‘.

(c)

(a) ANCLAJE




DISERO DE UNA TABLESTACA METALICA ANCLADA 185

DIMENSIONES Y DATOS

2.49m

21300 kg/m'

Supserficle del relleno

RELLENO G6RANULAR

Y : 1600 Kg/m®

T Y': 600 Kg/m®

o= 33°

c: 0

Kag® tg*(4s5°- 33/2) = 0.3

_J
E €
e P
0 -

-

3414.8 kg/n’
\ 3454.4 ko/nf

E 1]

3 \

~

\/Ieza.a kgAm
i 2
] ,I/\/azn.z Kp/nd
""Fssoo “Na798.2 ho/nt
ko/mt .
\\ ANCLAJE EN ARCILLA
~
f \\\ T :1900 Kg/m?®
z \\ C: 3900 Kg/m®
" \\ ¢: 00
o
\\\\
\\\
\\
N N
- X

2
2586 kg/m (Neta) 6520 kg/m
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1) Obtencidén del diagrama de presiones. 186
Cdlculo de las presiones horizontales.

Presiones activas en:

(1500)(0.3) = 450 Kg/m?
(1600) (1.52)(0.3) = 729.6 + 450 = 1179.6 Kg /m>
(1600)(2.44)(0.3) = 1171.2 + 450 = 1621.2 Kg/m>
(1600)(2.44)(0.3) = 1171.2
( 600)(1.52)(0.3) = _273.6

1444.8 + 450 = 1894.8 Kg /m>
(1000) (1.52) = 1520.0 Kg /m°

3414.8 Kg /m>

(1600)(2.440)(0.3) = 1171.2
( 600)(3.6500)(0.3)= _657.0
1828.2 + 450 = 2278.2 Kg/m®

(1000) (1.52) = 1520.0 Kg/m?
3798.2 Kg/m>
(1500)(1) = = 1500 Kg/m?
((1600)(2.44) + (600)(3.65))(1) = 6094 Kg/m’
(1000) (1.52) = = 1520 Kg/m?
' 9114 Kg/m?
- (2)(3900) = = -7800 Kg/n?
1314 Kg/m?

(1600)(2.44) (1) + (600)(3.65)(1) + (1000)(1.52)
(1900)(D) + (1500) (1) = (2)(3900)(VT") = (1314 + 1900 D)

Presiones pasivas en:

2C_ _ _2 X 3900
2

2
£ 3900 Kg/m

(1900) (D) + (2)(3900)/2 = (3900 + 1900 D)

La presidn neta de d a et

(3900 + 1900 D)
-(1314 + 1900 D)
2586 Kg/m2
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2) Revisidn del factor de seguridad contra la falla por capacidad

de carga del terreno donde se hinca la tablestaca.

F =
8

5 ¢

5¢c

i q(sobrecarga)

5_x 3900

+ 7TH

(terreno)

1500 + (1600)(6.1) -(1000)(2.13)

3) Equilibrio de la tablestaca.

Cidlculo de las fuerzas y momentos con relacidn al punto "a".

YwHw

= 2,14 > 2

(agua)

cumple

SECCION FUERZA (F) ! BRAZO MOMENTO
(Kg/m) i (m) (Kg=m/m)
gab (450) (2.44) = 1098.000 % 2.44/2 = 0,920 = 0,300 | =~ 329,400
(1171.2)(2.44)/2 = 1428.864 | (2)(2.44)/3-1.520 = 0.107 152,888
be (1621.2)(1,52) = 2464.,224 | 1.52/2 + 0,920 = 1,680 4139,896
(1793.6)(1.52)/2 = 1363.136 | (2)(1.52)/3+0,920 = 1,933 2634,942
cd (3614.8)(2.13) = 7273.524 | 2.13/2+1.52+0,92 = 3,505 25493,702
(383.4)(2.13)/2 = 408.321 | (2)(2.13)/3+1,52+40,92=3.860| 1576,119
z 14036.069 33668.147
de (2586)(D) (4,570 + D/2) -(11818.02 D
+ 1293.00 D2)

Cdlculo de la profundidad de empotramiento, "'D"

2

33668.147 -~ 11818.02D - 1293.00D" = 0

- (11818.02) ¥ v/(11818.02)2 = (4)(1293)

1
(~33668.147)

D=

(2) (1293)

~ 11818.02 * V 313797253.0 _ 2.28 m

2586

El valor D calculado se incrementard en 20%, quedando finalmente:

D=2,28x1.2= 2,736 m.
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4) Disefio del anclaje.
a) C3lculo de la tensidn en el anclaje T

!Fx = 0

(14036.069) - (2586 D) - T = 0
(14036.069) ~ (2586 x 2.28) -~ T=20

T = 8139.989 Kg/m

El valor de la tensidn tambi&n se incrementard en 20%.
T = 8139.989 x 1.2 = 9767.987 Kg/m = 9.768 Ton/m
b) Obtencidn del didmetro de las varillas de anclaje.

Ptoppniendo una tablestaca metdlica seccidn MP-116 U.S.S. STEEL -
SHEET PILING y una separacidn de varillas de anclaje a cada 6 mddulos

de tablestaca (L = 2.44 m).

Usando acero A-~36, con un Fy = 2530 Kg/cm2
El esfuerzo permisible a tensidn es: Ft = 0.6 Fy

F = 0.6 x 2530 = 1518 Kg/cm2

F,=T/A 3 A=T/F

9767.987 X 2.44_ _ 15 70 om?
1518

A=

Del manual de construccidn en acero IMCA, proponemos una seccidn -

0S 47.7 (A = 17.813 cm®) a cada 2.44 m.



5) Revisidn por flexidn de la tablestaca propuesta.

189

SECCION MP~116

Propiedades geométricas
S = 575.27 end/m

A= 224.15 cm?/m

1= 7237.6 cn/m

Suponiendo un punto de inflexidn a 30 cm abajo del nivel del pun-

]
to vdu’

cho punto,

calculamos las fuerzas y momentos flexionantes respecto o di--

T p T y
SECCION ; FUER2A (F) BRAZ0 () L oMoMENTS

; (Kg/m) ! (m) L {rgem/n)
ad : 14,036.062 13,665,147

30 om ABAJO DE “&

«{2588)(C.3) = =773.8G

G.3/2 » 4,37 = 4,72

- 166Y.775

z 13,260,262

RN
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La reaccidn en el punto "o

Ro = XIM/d = 30006.371/4.87 = 6161.472 Kg/m = 6.161 T/m
Por lo tanto la tensidn modificada vale:

Tm = 13260.269 - 6161.472 = 7098.797 Kg/m = 7.1 T/m

Determinacion del punto en el que el cortante vale cero, esto lo -
realizamos por medio de tanteos.
Cortante en el punto "c':
- 450 + 1621,.2
2

)(2.44)(10)™3 = - 2.527 Ton/m

1621.2 + 3414.8
2

~(

)(1.52)(10)™3= - 3.827 Ton/m
- 6.354 Ton/m

Ve=7.1-6.35 = 0.75 Ton/m
Distancia abajo del punto "c" donde V= 0
Suponiendo 22 cm,

3414.8 + 3454.4

V' = ( )(0.22)(10)™3 = 0.75 Ton/m

Por lo tanto, el punto donde el cortante vale cero, se localiza a

22 cm abajo del punto "e".

Cdlculo del momento maximo (donde V = 0)

F d M
Ro = 6161.472 | (2.13540.3-0.22) = 2,210 j 13.617
(2586)(0.3) = 775.800 [ (2.13+(0.3/2)-0.22)=2.060 1.598
=(3454.40)(1.91) = 6597.904 { (2.13-0.22)/2 = 0.955 | -6.301
-(3798.2-3454.40)(1.91¥2= 328,329 | (2.13-0.22)(2)/3 = 1.273 | -0.418
A

MOMENTO MAX,= 8.496
Ton/m
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El mddulo de seccidn necesario es:

5
s o=t o B.A96 x 107 _ 50 eas cnd/m<575.27 emP/m de la ta-

nec
Fy 1518

blestaca propuesta.

6) Determinacidn de la seccidn de los largueros.

Pernos de !9 mm de @& con espatia-

Largueras de 2CE 203X31.62 , dares de tubo de & =2.8cm por 7.5¢m
ham )

con almas gepcrodas 7.5 cm ir 50cm
1 i (tipo) K. R
f E E A = -+ - H 2

Parnos_de 19 mm,
L 4 |

Tablestaca
seccion MP-}i6

L Varlilas de anclaje de 4.45 de & |
I

0 coda 2.44m ¢.a ¢. T

Tensidn en las anclas
Tt = 9,768 x 2.44 = 23.834 Ton

El momento en el larguero vale:
M= (9.768)(2.46)2/10 = 5.815 Ton-m

Por lo tanto la seccidn necesaria serd:
§ = 5.815 x 10°/1518 = 383.10 en’

Usando 2 CE (203 x 31.62), separados 7.5 cm espalda con espalda:

S =& 195.7 x 2 391.40 cm™ > Snec 383.10 cm
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7) Determinacidn del tamafio de las placas para apoyar las vari--

llas de anclaje a los largueros.

P L 23834 x 7.5

M= = = 44688.75 Kg =~ cm
4 4
(20.34 - 4.8) h® 2
§ = = . = 2.59 h
6
Sabemos que:
fb M ; 1518 = aaess.72
S . 2,59 h
patd2 . 7.5 | 642
! ' | ! Pernos (1I9mm) o 50 cm
2 ~- con espaciadores de
C | ) tubo de 2.5cm de & r%l
2CE_203X27.9 | ¢ — o | )
P i N . ] ]i
"2l
¥ |
Rondana \x |
~ |
RO | I, \
® f
< ’
A . ......._....A__. T
. . J— ! r-iu.na Ton
Sl
B . . i |
1
l .
l
. L CORTE A-A

h = M = 3,37 cm
V 3931.62

Por lo tanto proponemos rondanas de 20.34 cm x 3.81 em (1}i").
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Revision por cortante.
P 23834
V =y R 119170 Kg

Sabemos que el .esfuerzo cortante permisible vale:
Fy=0.40 F, = 0.40 X 2530 = 1012 Kg/cm®

Por lo tanto, el espesor de ia placa para el cortante actuante vale:

Revision por cortante del apoyo en las almas de los largueros.
Area de apoyo A = (20.3)(1.48)(2) = 60.088 cm’
fv = 23834/60.088 = 396,652 Kg/cm® <Fv = 1012 Kg/em®

8) Disefio del sistema de anclaje en el terreno.

Usando un muro de tablestacas continuas, a continuacion calcularemos la profundidad de

penetracion, d,.

Para que se encuentren en equilibrio las fuerzas horizontales que actian en el muro, la

fuerza del anclaje debe ser igual a la presion neta del terreno sobre el muro de tablestacas.

K, = Tan® (45° 33°/2)=0.3
K, ="Tan? (45°+33%2 ) = 3.4
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Knew=Kp-Ka=34-03=3.1

La presion neta vale:

Prea= % G.DU600)(da) o 4}

La tension en el ancla que se habia calculado es:
T =8139.989 Kg

Usando un factor de seguridad de 2.5 tendremos:
T=(25)(1.2)(8139.989) =24420Kg . ...........c.oorvveirerrnnnen. )

Igualando (1) y (2), obtendremos d,.

(%)(3.1)(1600)«1,, ) = 24420
24420X2.0
di= \’ GI)eo0) ~ H4m

Como la profundidad se prolonga abajo del nivel fredtico, la presion neta se reduce algo.
Probando una d, = 3.20 m (0.76 m abajo del nivel freatico).

I 1
Preta =((5)(3.1)(1500)(3,2)2) - ((5}3-1)(1000)(0.76)2)

Poea= 25395.2 - 825.28 = 24499.92 Kg/m

2449992

FS = $130.989

=3.01>25 .. seacepta.

Por lo tanto el muro de anclaje se hincara a d, = 3.20 m de profundidad, a partir del nivel

de terreno natural.
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Cdlculo de la seccidén del muro de anclaje.

Es recomendable conectar las varillas de anclaje a una distancia en
que se localiza el centro de gravedad del empuje neto, por lo que el mo~-

mento en ese punto valdrd:

o

o) mm?;y =L
2 3

) @D (V) 2
2 3

=)

I
___ﬂ_i
i
—

X

]

<4
L}

) K V) ()
6

o (3.1)(1600)(2.133)3

| 6

M = 8022.376 Kg~m

#|i1\\[\l\]\1\1\\h\

|
}__.LOQ

El mddulo de seccion requerido es:

s w (8022.376)(100) 5o 483 cn/m

n 1518
3 3
5, = 528.483 cw”/n < § = 575.27 cm'/m

Por lo tanto podemos usar una tablestaca metdlica seccidn MP-116 ==
U.S.S STEEL SHEET PILING.

Los largueros y detalles de conexidn serdn los mismos que se utiliza

rdn para la tablestaca principal,

Localizacidn del anclaje
a w 45°- g/2 = 45°- 33/2
a = 28,5°
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8.84m

/
1%

X, = (8.84)(7928.5°):4.80m

Tga = X,/8.84

N 3.20m

Tg o = 3.20/X,
X, = 3.20/Tg 28,5° : 5,894 m

‘. L0o:4.80+5.894:10.70m

, e
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[ - Lo |
! b
1 . 1
L X, [ X ]
| b 1 _.‘
m. | |
/ PRI NG NIRIRIAIR.
/e
/ S~
/ S |||
4 N A A
_Larguero / ~< .
=] Barro de_anclaje ’ S Tablestaca

| / Tensor \~\\
/ SN L
; .
/ Larguero
/ A Canol 203
/
/
/
II
Tablestaca /
USS STEEL SHEET PILING
/ ’ Larguera
/ 2 Conal 203
/
/
i
’ le
!
/
//
/ Barra de_oncioje
N.M.E ; = Ve
/
. /
/
/
/ .
// .
,/ a : 45°- ¢/2
/
a/
Y
/

CORTE A-a
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CONCLUSIONES

El cdlculo cuidadoso de las estructuras de contencidn de tierras es
importante por lo que la falla de una de ellas conlleva generalmen-
te la pérdida de vidas y de bienes. Para ese cdlculo se cuenta con
el auxilio de tablas y graficas que permiten dimensionar la estruc
tura coﬁ rapidez. Sin embargo, el Ingeniero debe conocer a fondo -
las bases tedricas en que se fundamentan esas‘ayudas de diseflo para
emplearlas correctamente. En esta tesis se ha hecho una presentacidn
de los fundamentos tedricos y se han desarrollado ejemplos numéricos
que se estimen pueden resultar dtiles para el proyecto de ese tipo -

de estructuras,

La seleccidn del tipo mids adecuado de estructuras de contencidn de -
tierras dependerd en cada caso del tipo de terreno, de las dimensio=-
nes de la obra, de su clasificacidn en permanente o temporal y del -
aspecto econdmico; por lo que para cada caso habrd que hacer un estu

dio especIfico que defina el tipo mas conveniente.
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ANEXO

TABLAS



DIAMETROS, PESOS Y AREAS DE BARRAS

200

Nomero Didmetro
de nominal NUMERO DE BARRAS
designa Peso
cién puly mm kg/m 1 2 3 4 5 [} 7 8 9 10
2 /4 6.4 0.248 0,32 0.64 0.96 1.28 1.60 1.92 2.24 2.5 2.88 3.20
2.5 §16 7.9} 0,388 0,49 0.98 1.47 1,96 245 2,94 343 1.92 4.41 4.9
3 ye 9.5| 0,559 0.7y 1,42 2,13 2,B4 .55 4,26 4.97 5,68 6.9 7.2
4, 74 12,7| 0.993 1,27 2,54 3.81 5,08 6,35 7,62 8.89 10,16 1).43 12,70 é,
5 58 15.9] 1,552 1.98 3.9 594 7,92 9,90 1,88 13.86 15,84 17.82 19.80| &
6 Y4 19.0} 2,235 2,85 5.70 8,55 11,40 14,25 17,10 19.95 22,80 25.65 28,50 ‘g
c
7 8 22,2} 3.042 3,88 7,76 11,64 15,52 19,40 23.28 27.16 31,04 34.92 238.80 2
8 \ 25.4| 3.973 5,07 10.14 15,21 20,28 25.35 30,42 35.49 40,56 45.63 50.70| g
~
9 18 28.6| 5.028 6,41 12,82 19,23 25,64 32.05 38,46 44,87 51.28 57.69 64,10
10 V4 31.8( 6,207 7.92 15,B4 23,76 31,68 39.450 47,52 55,44 63.36 71.28 79.20
11} 1y8  34.9] 7.510 9.58 19,16 28,74 38.32 47.90 57.48 47.06 76.84 86.22 95.80
12 V1/2 38.1} 8,938 11.40 22,80 34,20 45,60 57,00 48,40 79,80 .91.20 102,60 [14.00
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FACTORES DE MOMENTO SEGUN CZERNY

"

e

—-Placas coo tres bordes perfect t trad

Tipo de carga:

M= K/m
Carga uniforme K = g-lp,

¢ = L,

2 a
L/ ’ (72 4
.

. Wla 032t 10f{09foslor06}05|0¢fo03]o2s
m, Joalnalso]zes]nelaa]nelmos|isn] o] aa] el wilne
me  Pe s ore | asaf s ] sea] no) sus|ase| saf eu] me] 1] a0

my W] e us] osfes|oe] o] wo| ers| 10| 20| or
.m, majwelnaf o] e usfoe] o3| ox| ae| o] sal 1] o
emey  [onr e enofses| e o s | seaf a2l sea] val waf 2ef w2
-m, w0 [aes [na [ai [ees [ana [ o v e s sa} sof so] o

Tipo de carga: Cargn wiangular N = qu-l,+ly
En el harde libre se tienc g = 0
En cl horde 3<% ¢c siene g = 2 qa,

4 1S {0 103 10,2 43,0 |10 (09 |08 07 06|05 ]04]03[02%

", e rnm

Me  Jore |0 Jaa faro Jers Jont Jeno | oen 3o Jonafrez] o] am] a0

L T R P R e e e P R O I R
.m, 08 106 [en0 faer for Jant faoo foes [z [ore [ s faes [ [ o
.My, i foms form f173 fres [aes [aes [ae [ 123 e [ 200 [ass [ 200 | s
-m,, AR A O R A R N e e
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(a) % (c)
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La configuracitn de la calumaa / { / i j |
pandeada se muestra / \ ! | h |
can linea punteada \ \\ ,’ { ) /
Y \ ! ,' /
/
/ /
. / /
wim R wim fg aﬁm
K 1
Valor tedrico de K 05 07 10 10 20 20
Valor de disedo recomendado para K,
cuando las condiciones reales de 0.65 0.80 12 10 2.1 20
apoyo se aproximan a las ideales
" | Ratacitn impedida Translacién impedide
Representacion esquematica de las v Rotacién libre Transiacidn impedida
condiciones de apoyo w Rotacién impedida Translactdn libre
! Rotaclén libre Teanstacion libre

VALORES DE K, TEORICO Y DE DISENO PARA DETERMINAR
LA LONGITUD EFECTIVA DE COLUMNAS.
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