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INTRODUCCION.

Los murcs de gravedad son estructuras frecuentemente utilizadas en la contencién de
desniveles de suelo en diversos tipes de obras tales como construcciones de terrazas, canales, taludes,

aproches de puentes, obras hidréulicas, efc.

Bésicamente, € muro de contencidn de gravedad es una estructura relalivamente maciza y

rigida cuya estabilidad la proporciona su propio peso.

Los muros de contencién construidos con gaviones estan basados en el mismo principio y se
componen de bloques formados por enrocamiento, envueltos con una red especialmente confeccionada
para este fin, que son superpuesios formando una estructura de sostenimiento.

El material sostenido estd compuesto normalmente por un rellenc, que se coloca postenormente
a ta construccion del muro entre éste y el suelo original. El relleno conjuntamente con eventuales
sobrecargas aplicadas sobre el suelo, genera los empujes gue actiian sobre el mure. Por lo tanto, éste
debe ser dimensionado de tal forma que soporte dichos empujes sin que haya una falla o una

deformacion excesiva de su estruciura, de su cimentacicn o del conjunio.

El dimensionamiento de una estructura de este tipo consiste en determinar las cargas {empujes)
que acitan sobre [a estructura de sostenimiento y luego revisar la posibilidad de ocurrencia de 10s
diversos tipos de falla a los que el muro puede estar sujeto.

Esie trabajo de tesis tiene por objelive presentar una nueva opcién en & disefic de muros de
contencién, asi como los procedimientos de andlisis, disefio y construccion de este tipo de obras, en el

area de |a ingenieria civil.

En el capitulo uno, se definen los conceptos basicos de empuje de suelos en slementos de
retencion, se describen las acciones sobre un muro de contencion, las teorias que se aplican para el
calculo y la verificacion del mismo, las diferentes condiciones a las cuales esta sometido €l muro, tales

como tipos de suelo, las sobrecargas, la influencia del flujo de agua v la geometria del muro.

E! capitufo dos trata acerca de las estructuras de contencion, la dasificacion de éstas, algunoes

lipes de muros mas impertantes asi como la revision de su estabilidad.

En el capitulo fres se aborda el tema central de este frabajo de tesis. Se comenta todo lo

relacionado con ios gaviones, investigaciones experimentales realizadas en laboratorios, caracteristicas
1



mas importantes en las esiructuras de contencidn, disefio de los muros, calculos y analisis de los
mismos, |as recomendaciones mas importantes para €l disenio y la normatividad vigente para el uss de
esté lipo de estructuras de contencién a base de gaviones.

En el capitulo cuatro se presenta el disefic de un mure de contencién a base de gaviones,
usando ef programa de calculo GAWACWAN 1.0, asi como &l andlisis comparativo de costos por metro
lineal para diferentes tipos de obras de contencion.

En el capitulo cinco se describe el procedimiento constructivo de un murg de gaviones, donde se
indica paso a paso, su ensamble, colocacion y llenado, asi como los detalles mas importantes para su

construccion.

Finalmente en el capituio seis, se dan las conclusiones mas importantes relativas al uso de

3
&5
o
(€]
o
)

@«
“2
[41]
3]
8

3
B
o
M.

3

tructura de contencion,



1 Conceptos basicos de empuje de suelos en elementos de retencion.
1.1 Acciones sobre un murc de contencion.

e Peso propio del muro.

¢ Empuje de tierras.

e Friccion entre el muro y suelo de relieno.

e Empuje hidrostatico o las fuerzas de filtracion.

« Sobrecargas enla superficie de relleno.

s Fuerzas sismicas.

1.2 Determinacion del empuije.

El empuje de tierras es la resuliante de las presiones lateraies ejercidas por el suelo sobre una
estructura de sostenimiento o de cimentacion. Estas presiones pueden ser debidas al peso propio del
suelo y las sobrecargas.

El valor del empuje sobre una estructura depende fundamentalmente de la deformacion que ésta
sufre bajo la accidn del empuje. Si se efectla un experimento utilizando un paramento vertical movil,
como el gue se muestra en la figura 1, soportando un desnivel de suelo, se verifica que ia presion
ejercida por el suelo sobre ¢l paramento vana con el desplazamienio.

A, © An

Figura 1. Empuje sobre un paramento movil.

Cuando el paramento se aparta dei suelo sostenido, hay una disminucion del empuje hasta un
valor minimo que corresponde al desarvollo total de la resistencia interna del suelc. Esta condicidn se
obtiene con un pequefic desplazamienio def paramento y es lamado estado activo. El empuje actuante
en este instante, es llamado empuje activo-{Es). Si al contrario el paramento es movido contra el suelo

sostenido, habra un aumento del empuje hasta un valor maximo donde habra nuevamente movilizacion
3



total de ia resistencia del suelo. A este vaior médmo se le llama empuje pasive (Ep) v la condicién de
deformacién en que ocuire se Hama estado pasivo. A diferencia del estado aclivo, & estado pasivo slo

se desarrolia después de un desplazamierto mucho mayor del paramenio.

En el caso que el paramenio se mantenga inmdvil en su posicion inicial, el empuje, conocido
como empuje en reposo (Eo), se mantendra entre los valores del empuje activo v def empuje pasivo.

Esta condicion no representa un desarrolic completo de a resistencia del suglo.

Los muros de sostenimiento de gravedad permiten, en general, una deformacion del suelo
sostenido suficiente para que su resistencia sea totalmente desarrollada. Por 1o tanto, deben ser

dimensionados sobre la accidon del empuje activo.

El problema de ia determinacion de la magnitud y distribucion de la presion laterat del suelo es
estaticamente indelerminado y son necesarias hipdtesis sobre la reilacion enire ios esiuerzos y ias

deformaciones del suelo para gue se pueda llegar a una solucion.

Los métodos de solucion pueden ser divididos en cuatro categorias:
1. En este caso se asume una relacion dnica enire esfuerzo y deformacion, €l vator def esfuerzo
puede ser determinado para cada punto en el interior del suelo, asi como el desplazamiente de la
estruciura de sostenimiento. Las condiciones de equilibric con las de compatibilidad forman un sistema
de ecuaciones diferenciales que puede ser resuelto con métodos numéricos, por ejemplo el método de
los elementos finitos. Estos métodos, a pesar de poderosos |, exigen un conocimiento mas completo del
comporiamiento del sueio para el establecimiento de las reiaciones esfuerzo-deformacion. Este
conocimiento no siempre esté al aicance del provectista y, ademds, las herramientas numéricas
necesarias sort muchas veces inaccesibles por su complejidad.
2. La teoria de la plasticidad puede ser utilizada para determinar los esfuerzos en el suelo sobre la
hipdtesis de que ia condicién de plastificacion es satisfecha en fodo ¢l suelo o a io large de las lineas de
falla.
3. Ei tercer métedo es aquel que examina el equilibrio de la masa de tierra. Las condiciones de
equilibrio y 1as de contomo forman un sistema de ecuaciones de donde se despejan las incognitas.
4. Otro método muy conocido es el Método del Equilibric Limite, donde se seleccionan superficies
de falla arbitrarias y se determinan las fuerzas que actuan en las fronteras de ia masa del suelo. La

superficie definiiva es aquella que provoca un valor extremo para &l empuje.

Como puede verse, los tres dltimos métodos wutilizan superficies de falla. Cada una de esas
superficies debe cumplir con ciertas condiciones, las estaticas exigen el equilibric, ademas de satisfacer

las condiciones de falla. En la practica, ta teoria de Mohr-Coulomb se utiliza casi exclusivamente como €
4



criterio de ruptura en suelos. Siguiendo esta teoria, el esfuerzo cortante T a lo largo de la superficie de

Talla debe ser igual a fa resistencia s que esta dada por:

s=c+otany (1.1

donde < es el esfuerzo normal que actlia sobre ia superficie de falla, ¢ y ¢ son los parametros

caracteristicos del suelo conocidos como cohesion y éngulo de friccion intema, respectivamente.

En el desarroiio de fa soiucion, generaimente se toman fajas unitarias de sueio y de iz estructura
de sostenimiento, se admite que todas las secciones son iguales, 10 que equivale a suponer un problema
bidimensicnal de deformacion. Esta aproximacion simplifica bastante el andlisis y, en general, es mas
conservadora que ef analisis fidimensional.

1.3  Teoria de Rankine.
Al analizar el estado de esfuerzos de un elemento de suelo localizado a una profundidad z junto

al paramento de la figura 1, se puede determinar el esfuerzo vertical ¢, definida por:

o, =y-z (1.2)

donde: v es el peso especifico del suelo,

Mientras el paramento permanece en reposo, el esfuerzo horizontal actuante sobre el elemento
es o comespondiente al estado de reposo, pero cuando e suele alcanza la deformacidn del estado
activo el esfuerzo comrespondiente puede ser determinado apariir de la envolvente de resistencia del

material, tal como se muestra en la figura 2. En este instantie el esfuerzo horizontal esta dada por:

Cp=k,y-z~2cek, (1.3)
donde:
k= tan® T.® :Hﬂ (1.4)
¢ 4 2 l+senop

esta misma ecuacion se plede expresar como:
k, = tan2(45° - ﬁ;)

k, es denominado coeficiente de empuje activo.
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Figura 2. Determinacion de la presion lateral.

A partir de la ecuacion 1.3 se puede determinar &l valor del empuje aclive resultante Eo sobre el

paramento:

E. :%-y-Hz-ka—Z-c-H-jc; (1.5)

donde: H es la altura total del paramento,

En el casc que €] paramente se mueva contra el suelo hasta el estade pasivo, se obtiene:

o, =k, 7 z+2-c- .k, (1.8}
donde:
+
ko=tan?] © 2|2 LEsene (1.7)
? 4 2) l-seng

k, se denomina coeficiente de empuje pasivo. El empuje pasivo E, esta dado por:

Epw;y-Hz-kp+2-c-H-,‘k—p (1.8)

Nétese que para el estado active el suelo cohesivo queda sujeio a esfuerzos de tensién en su porcién
superior. Estos esfuerzos de tensidn se prolongan hasta una profundidad Zo dada por:

o 2c¢ 1 (1.9)
z, » }; .

I3
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Normalmente el suelo no resiste esfuerzos de tensidon. En consecuencia se abren grietas en la
superficie hasta esta profundidad. Siendo asi, no se puede contar con estos esfuerzos que disminuirian
el valor del empuje acfivo resultante. Ademas, estas grietas pueden estar llenas de agua proveniente de
luvias, lo que puede aumentar ain mas el valor del empuje. En la figura 3 se muestra dicha distribucion
de presiones. Para efecto de caiculo se puede adoptar la distribucidén aproximada que se muesira en la
misma figura 3 y sugerida por Bowies (1956).

Grieto de traccion Presién del agueo

—— e —m e s

ZQ é\
+ =

E=
EZ2

__ === -

Diegromao Biograma Diegrama

teorico e opfosimade

Caso aclivo Case posivo

Figura 3. Disiribucion de ch en el estado activo y pasivo (suelo cohesivo).

Estos esfuerzos de tensién no ocurren en ¢l estado pasivo, como se puede ver en la misma figura 3. Las

direcciones de las superficies de ruptura en e estado activo y pasivo se indican en la figura 4.

Estedo octive Extade posive

Figura 4. Superficies de ruptura en los estados activo y pasivo

En el caso de que la superficie del suelo no seg horizontal, exhibiendo una indlinacion e, & valor
de ia presién vertical p, estara dada por {figura 5):

P, =y z-c0s¢ {1.10)



Figura 5. Determinacién de la presion lateral para s = 6 {c = 0}

Come el esfuerzo vertical p, tiene una inglinacién = en relacién a la superficie del elemento de

suelo mostrado, ésta puede ser descompuesta en un esfuerzo normal ¢ y otro tangencial

G=p,COSE =Y -2-COS &€ (1.11)

T=p, -~Seng =y -z -5enE-COSE {1.12)
En la figura 5 se muestran los circulos de Mohr comrespondientes a los estados activo y pasive para el
casc de suelo no cohesivo (¢ = 0 ). En ella se puede observar que la presion lateral pf sobre el
paramento posee una inclinacién = en los dos estades y gue la relacidn entre ésta y ta presién verfical

para e caso activo estad dada por:

P.  OA cose—-jcos’e—cos’@

= = ‘ " =k, (1.13)
P, OM  cose+-/cos’¢~cos’ @
Para e caso pasivo se tiene:
OP  cose+-cos’s—cos @
By  OF _ : ? -k, (1.14)

P, OM  cose~.jcos’c—cos’ @

Por lo tanto, los empujes activo y pasivo estén dados por:



Pu=7 H-k -cose >E =—-y-H* -k, -cosg (1.15)

S

Pp=y - H-k,-cos¢ >E =—-y-H* -k, -cos¢ (1.16)

[\~

teniendo ambos una direccidn paralela a la superficie del sueio.

Para el case de suelo cohesivo, ne hay una expresion analitica disponible cuando la superficie
del suelc no es horizontal, siendo necesaria la determinacion de la presion iateral gréficamente con &l
uso de los circulos d Mohr cormespondientes a los estados active v pasivo.
También en este casc se presentan grietas de tension en el estado active hasta una profundidad Zo
dada por:

2-c H
= (1.47)

]
g tan[U’
4 2

Cuando existe una sobrecarga uniformemente distribuida, g, sobre el suelo, su efecto sobre el
paramento esté dado por un aumento constante de ia presién lateral que vienen dado por:
Para el estado activo:

I
P.=-Z+g)k,-cose >E, = > y-H?-k, -cosc+q-H -k, cose (1.18)

Para el estado pasivo:

El punto de aplicacion del empuje, en todos estos casos, esta localizado en e centro de
gravedad del diagrama de presiones laterales ya descritos. Asi mismo, en caso de suele no cohesivo y
sobrecarga nula, el diagrama de presidn lateral es triangular y &f punto de aplicacion del empuje, tanto

activo como pasivo, esta localizade a una altura igual a H/3 de la base del paramenio.



1.4 Teoria de Coulomb.

Otra manera de cuantificar el empuje aclive o pasive sobre una estructura de sostenimiento es
admitiendo que en el instanie de desamrcilo iotal de ta resistencia del suelo se forman superficies de

deslizamiento o de ruptura en el interior de la masa de suelo.

Estas superficies delimitardn entonces una porcién de la masa de suslo que se desplazara en

relacion a la restante en el sentido del desplazamiento de la estruciura {figura 6).

Si esta porcion de suglo fuera considerada como un cuerpo rigido, el empuje puede entonces ser
determinado de! equilibno de fuerzas actuantes sobre dicho cuerpo.

El método de Coulomb admite que estas superficies de ruptura son planas y el empuje es aguel
gue actla sobre la superficie de falla critica.

La ventaja de este método reside en el hecho que se puede considerar fa influencia de [a friccidon
entre la estructura de sostenimiento y el suelo, ademas de posibilitar e analisis de estructuras con un

paramento no vertical.

Figura 6. Superficie de falla.

Para el caso de suelo no cohesivo, las fuerzas que actlan sobre ia cufla activa de suelo se
muestran en la figura 7. Estas fuerzas son su pesc propic P, la reaccion de fa masa de suelo R, que
debido a Ia friccion interna del suelo tiene una inclinacion ¢ en relacion a la normal a la superiicie de
ruptura, y el empuje active £ que exhibe también una inclinacidn § en relacién a Ia normal al paramento

de la estructura de sostenimiento. Esta dltima inclinacion es el angulo de friccion enire e suelo vy ia
estructura de sosterimianto.

10



Deselczcmiento

H

i /

/ Ny
Figura 7. Fuerzas que actian sobre la cufia de sueio.
El valor del peso propio es
H? ) sen(a +& o
P= y—z -l_sema + o) (rﬂ (1.20)
2-sen'a L sen{p—¢&)

El empuje activo puede ser determinado a partir del equilibrio de fuerzas:

E, P (1.21)

sen{p—@) - sen(n—a— p+@+35)

siendo:

o Psen(p—p)
Cosem{m—a—p+e+d)

(1.22)

La superficie mas critica, en 2l caso activo, es aquella gue hace que el vator de E~ sea un maximo, o

sea, se obtiene derivando la expresion anterior con respecto al anguio de la superficie de falla p:

dF
2 =0 {1.23)
dp
De alli se obtiene el valor m&dmo de E«
1 2
E =—y-H -k, {1.24)

donde;

11



sert’(a + @)

2
sen’c - senf{ar — &) [l , Skt 0)-serdy - 8)}

(1.25)

' sen{a—O)-senfo + &)

En el estado pasivo hay una inversion de las inclinaciones de las fuerzas R y £, debido a que el
sentide del desplazamiento de la estructura es shora hacia la masa de suelo, siendo la superficie mas
critica aquelia que lleva £, a un valor minimo (figura 8).

El vator det empuje pasivo £, esta dado por:

(1.26)

donde:

k= — T _ (.27
[ isen(@ + &) -sen(g +8)1

sen e sen{a + &) 1~ |
! sen(a + 0} sen{a + &)

Desplazamients

Figura 8. Fuerzas que actUan sobre la cufia de suelo en €l estado pasivo.

Como en este proceso no hay una determinacion directa de la presion lateral, vy si una
determinacion directa del empuje total, no es posible determinar del punio de aplicacion del empuje a
través del centro de gravedad del diggrama de presion lateral como en ia teoria de Rankine. No
obstante, las expresiones obtenidas muestran clararmente que el empuje es resultado de una distribucion
tiangular de presiones laterales tanto en el estado activo como en €] estade pasivo. Entonces el punto
de aplicacion del empuje esta localizado, también en este caso, a una altura fgual a H/3 de la base de la
estructura.
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En &l caso de que exdsia una sobrecarga uniformemente repartida, g, ésta provocara un aumento
en el valor del empuje. Este aumento puede ser determinade considerando fz parte de la sobrecarga que
actia sobre la cufia de suelo delimitada por la superficie de ruptura (figura 8). Esta resuitante Q se
sumara al peso de la cufia P vy, asi mismo, provocara un aumento proporcional en las ofras fuerzas que
actian sobre la cuiia.

Figura 9. Empuje debido a ia sobrecarga distribuida uniforme.

Entonces, el empuje £, sera:

Eazi;f-Hz-kﬁqﬂ'K,-* Senc (1.28)
2 © sen{a+¢)

De esta expresidn se puede observar que e empuje activo provocado por I3 sebrecarga se
distribuye de manera uniforme a o largo del paramenio, jo que permite Ja determinacién del punto de’
aplicacion del empuje sobre una estructura de sostenimiento. El primer término de la expresion 1.28 es
debido al suelo y por lo tanto, esta aplicada a H/3 de 1a base de la estructura, en cambio el segundo
término es debido a sobrecarga y estara aplicada a una altura iguat a H/2.

El punte de aplicacion del empuje total puede, entonces, obtenerse tomando momentos estaticos
respecio al punto “A”.
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1.5  Método del Equilibrio Limite.

En caso que el suelo sea cohesivo o ta superficie de éste no sea plana, se puede adopiar una
sofucion grafica, analizando el poligono de fuerzas comespondiente.

Se toma como ejemplo e caso mostrado en la figura 10. En este caso, se puede hacer un
analisis por tanteos. Se consideran varias posiciones para la superficie de ruptura v para cada una de
ollas se determina ¢l valor del empuie por equilibrio de fuerzas. Esios valores son colocades en fundidn
de la superficie de ruplura que le dio oiigen v de esta manera se puede estimar la variacion
correspondiente. Se puede entonces delerminar la posicidn mas critica de la superficie de falla v «
empuje correspondiente.

Figura 10. Método de! equilibrio Limite

El punto de aplicacion del empuje sobre la estructura de sostenimienio se obtiene a través de
una paralela a la superficie de ruptura critica, pasando por el centro de gravedad de ia cufia critica.

La ventaja de este método se encuentra en la gran variedad de casos que pueden ser
analizados, tales como suelos cohesivos, presencia de sobrecargas no uniformes sobre e suelo,
presiones neutras en ¢l interior del suelo, stc.

Por gjemplo, para determinar el empuje aplicado a un macizo compuesto de capas de suelos con
caracteristicas diferentes, es necesaria la extension de sste método, de modo a considerar superficies
de ruptura formadas por mas de un piano v, por lo tanto, formando mas de una cufia de susio.
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1.6  Sueic Cohesivo.

En caso de que <l suelo sea cohesivo surgen esfuerzos de tension en la porcién superior de la
masa de suelo para el estado activo, como ya se vio en ig teoria de Rankine. Estos esfuerzos provocan
{a apericién de tensiones que disminuyen e area Uil resistente de la superficie de falla aumentando el

empuje final sobre la estiuctura.

De esta forma, la posicién mas critica para la ocurrencia de unz grieta de tensidn es al final de la

superficie de falla, disminuyendo su desarrolio, figura 11,

Ademas como también ya fue citado, las grietas de tensidn pueden esiar llenadas de agua
pluvial, lo que provoca un aumento adicional del empuje debido a ta presion hidrostatica en el interior de
tas grietas. Por lo tante, las fuerzas actuantes sobre 1a cufia de suelo formada por la superficie de ruptura
inciuyen esias fuerzas Fw debidas a Ia presion del agua en el interior de [as grietas de tension, ademas
de la fuerza resistente C debida a ia cohesion del suelo.

Figura 11. Empuje active en suelos cohesivos.

Estas fuerzas son determinadas por:

W

F =;.},w.zo (1.29) y C =cAC (1.30)

donde: Z; es la profundidad de las grietas de traccion, yww &5 & peso especifico del agua v ¢ es la

cohesion del suelo.

Utilizando ef método del equilibrio limite, el empuje se determina del eguilibrio de fuerzas para

cada superficie de ruptura hipotética hasta que se encuentre la mas critica. A cada una de esas
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superficies debe corresponder una grista de iensidn, pues la disisibucion real de estas grietas es
aleztoria v |2 localizacion més critica es aquella que coincide con una superficie de falla mas critica. E!
punto de aplicacidn del empuje activo resultante Ez sobre una estructura de sostenimiento, puede ser o
ubicado a H/3 de la base de la estructura. Esto se justifica por el hecho de que ef empuje inciuye e
efecto de la presion del agua en €l interior de las grietas de tension v por Ia distibucion aproximada de
presiones laterales considerados en la teorig de Rankine.

1.7  Estructuras de Sostenimiento Parciaimente Sumergidas.

En obras de regularizacion de curses de agua, es bastante comun la consiruccion de estructuras
de sostenimiento parciamente sumergidas. En la figura 12 se puede ver un gjemplo,

Figura 12. Esfructuras de sostenimiento parcialmente sumergidas

En esios casos se debe separar el efecio del suelo sobre el empuje del efecto del agua existente
en los vacios de suelo. Esto se debe a que la resistencia del suelo es debida a la presién entre sus
particulas {presion efectiva) en cambic ¢ agua no posee resistencia alguna al corte. Este tipo de andlisis

es conocido como analisis en términos de esfuerzos efectives.

Para emplear & método del equiiibric limite en este tipo de estructuras se debe determinar e
equilibrio de fuerzas utilizando el peso sumergide de Ia cufia de suelo. £l empuje Eo asi obtenido es
entonces aguel debido Unicamente al peso de las particulas de suele, siendo necesario adicionar a éste
la presidn de agua sobre la estructura. La determinacion de esta presion es trivial ¥ obedece lasleyes de
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la hidrostéatica. B! punto de aplicacion del empuje Es estad determinado por una recta paralela a la
superficie de ruptura critica pasando por el centro de gravedad (del peso sumergido) de ia cufia critica.
En caso que se considere la diferencia enire 1as resisiencias del material del suelo amiba v abajo del

nivel de agua, & problema debe ser analizado como suelo no homogéneo.

1.8  Suelo bajo la influencia de fluje de agua.

Otro caso bastante comin, es la ocurrencia de flujo de agua a través del suelo de relleno. Esto
ocurre, por ejemplo, cuandeo el nivel freatico que s& encuentra por abajo de ia cimentacion de la
estructura se eleva, debido a la época de fluvias, o tamhién cuando en estructuras parcialmente
sumergidas, occumre una brusca reduccién del nivel del agua. En estos casos el flujo de agua a través del
suefo es en direccion a la estructura de sostenimiento, lo gue provoca un valor del empilje sobre ésta,
Para analizar este tipo de problema se debe determinar inicialimente la red de flujo formada, como
muestra la figura 13.

1

Figura 13. Red de flujo a través del suelo de relleno.

A continuacion se puede hacer un analisis por €l método del equilibrio limite. Las fuerzas que
actGan sobre la cufia de suelo formada por la superficie de falta incluyen ef peso propio de ésta, P, (aqui
determinado ulilizando el peso especifico saturado v del suelo) v la fuerza U debida a la presion
neutra que actta sobre la superficie de deslizamiento. Esta (iima se determina a partir del diagrama de
subpresiones actuantes en la superficie de falla.
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Una forma simplificada de determinar la fuerza U/ consiste en adicionar un coeficiente de

subpreson 1, definido como:

. =% (1.31)

que puede ser estimado a pariir de |z altura del nivel fredtico.
El punto de aplicacidén del empuje Es puede ser determinado come en el caso de 1as sstructuras
parcisimenie sumergidas. Se debe notar que aqui ef empuje Esinciuye el efecto del agua. Entonces el

centro de gravedad de la cufia critica debe ser determinado con su peso saturado.
1.9 Sobrecargas.

Muchas veces se presenian sobrecargas sobre un suelo de relleno. Estas sobrecargas
provienen de varias fuentes fales como estructuras construidas sobre el suelo, transito de vehiculos, etc.

y provocan un aumento en el empuje.

El caso mas simple de sobrecarga es la carga uniformemente distribuida sobre el sueio (fig. 14).
En el andlisis por el método del equilibrio limite debe ser adicionado, al peso de la cufia de suelo
formada por la superficie de falla, la porcién de carga distribuida que se encuentra sobre elia.

Figura 14. Carga uniforme sobre el suele.

En cuanto al punto de aplicacion del empuije resultante, se pude obtener a través de una paralela

a la superficie de falla pasando por el centro de gravedad del conjunto suelo-sobrecarga. Otra opcion es
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separar el efecto def suelo del efecto de la sobrecarga y determinar el punto de aplicacion de cada parte
a través de paraleias por los centros de gravedad de cada parie.
Otro caso bastante comin de sobrecargas es el de una carga lineal "Q” paralela a la estructura

de sostenimiento como en la figura 15.

E

e, J;?jfjn dz G
v

s
e

Figura 15. Linea de carga paraiela a la estructura de sostenimiento.

En este caso, al utilizarse el método del equilibrio limite, se debe adicionar el valor de Q al peso
de la cufia de suelo, siempre que la superficie de falla incluya a dicha carga. De esta forma fa variacion
del empuie con ia posicion de la superficie de deslizamiento presentara una discontinuidad en la
interseccién del pianc de falia y ia linea de accion de Ia carga Q.

También en este caso se debe separar dei empuje maximo Eg, los efectos del suelo Ess y el
efecio de ia linea de carga Eq. El punto de aplicacion de este timo es determinado como se muestra en
la figura 15.

Otra alternativa en la determinacion del efecto de la carga lineal sobre el empuje es la utilizacion

de ecuaciones derivadas de la teoria de la elasticidad, obtenidas a partir de la solucion de Boussinesq.

El efecto de la carga es simplemente adicionado al efecto del suelo determinado por la teoria de
la elasticidad. Dicha presidn horizontal se evaliia como;
20 wmn

x-H (m*+n)

o, (1.32)
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donde oy, es ¢l incremento de ia presion horizontal debida a la carga lineal Q, H, m y n esian indicados en

ia figura 16.

me 19 i mH Q
F‘llH m > 0:4 HE= m > 04 2
| an 1779 _rfp’ i o= 2.0 _m n
vl o il A
"m g 0.4 \ meos
i B 0.260  n G 0,203n
=2 (0,164 = 10.16+m27
{b} Corge concentrada
9 q
mH
L N -
"‘“"‘“-lllmu |0 SL{f+eenacos2 f)
|~ Oy
plantn (8
=y cos2(1,1a} g

a} Carge concentrad .
(o} s ¢ {c) Corga distrbuida

Figura 16. Efecto de las sobrecargas por la teoria de la elasticidad.

La expresidon anterior, es valida Gnicamente para medios semi-infinitos. Como la esiructura de
sostenimiento posse una rigidez muche mayor que la del suelo, este valor debe ser duplicado de
acuerdo a las expresiones de la figura 16. En esta figura iambién se muestran las expresiones para los

£as0s de carga concentrada conforme a lo explicado anteriormente.

En caso de una estructura de sostenimiento que sea deformable, como en e caso de las
estructuras construidas con gaviones, se puede reducir el valor obtenido por esas expresiones,

Finalmente, se debe notar gue para este fimo métodc se asume gue la existencia de la
sobrecarga no tiene influencia en el empuje debido al suelo, o sea, no se analiza la influencia de la carga

en la posicidn de la superficie de falla critica.
En realidad se trata de una superposicion de efectos que no es del todo valida, pues el efecto del

sueloc se deiermina asumiendo la plastificacién del material, en tanto que el efecic de la carga se

determina asumiendo un modelo elastico fineal para el material. A pesar de estas simplificaciones, los
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esuitados obtenidos por este andlisis presentan una buena concordancia con mediciones hechas en

nodelos experimentales.

1.10 Suelo no homogéneo.

En caso de que la masa de suelo soportado esté formada por capas de suelos diferentes
figura 17), & métedo del equilibric limie puede ser utitizado.

Figura 17. Suelo no homogéneo.

Primeramente se determina el empuje Ea1 causado scbre la estructura por la primera capa de

suelo utilizando el método ya mencionado anteriormente.,

Luego se considera una superficie de ruptura formada por tres planos. El primere de ellos parte
de la base de la estruciura (o de la base de la segunda capa de suelo, en casc de haber mas de dos
capas) y se extiende hasta €l limite enfre la segunda vy la primera capa, con una inglinacion p, en
relacion a la horizontal. El segundo plano parte de este punto v prosigue hasta la superficie del suelo, en
una direccion paralela a la cara interna de |a estructura de sostenimiento. Ef tercer plano parte del mismo
puntc vy se extiende hasta la superficie de la masa de suelo con una inclinacion p; en relacion a la

horizontal.
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Se forman de esta manera dos cufias de suelo. El efecto de |a cufia menor sebre 1a mayor puede
sterminarse come el empuje E#f calcutado también por e métedo del equilibrio Himite, considerando un

1guio de friccidn 3; que act(a entre & suelo de la capa superior v la estructura de sostenimiento.

Conocido ef vaior de E47, el empuje aplicado por 1a capa inferfor puede ser determinado por ef

juilibrio de tas fuerzas que actdan sobre la curfia mayor de suelo.

La inclinacion p,debe ser entonces buscada a fin de encontrar la posicion mas critica para la

Jperficie de falla.

En caso que el nimero de capas sea mayor de dos, el proceso debe repetirse para induir las

apas inferiores hasia alcanzar la base de |a estructura.

El punto de aplicacion de E,q se localiza, como ya se indico, en los parrafos anteriores, a Hy/3 de

3 base de ia capa de suelo, donde H; es &l espesor de este astrato en contacto con l1a estructura de

wostenimiento, siempre que la superficie del suelo sea plana v no hayan sobrecargas. En cuanto al punto

ie aplicacion de E_;, se pusde asumir gue la distribucion de presiones laterales sobre la estructura de
sostenimiento es lineal y que la variacion de esta presidn con la altura de la estructura es:

dpr _ .,

dhz 2 a2

jonde K., es el coeficiente de empuje activo determinado por la teoria de Coulomb. Asi mismo, se puede

(1.33)

Jeterminar ia distribucion de presiones laterales del suelo en la base del segundo nivel asi como su

sentro de gravedad (figura 18).

e )

Figura 18. Distribucién de la presidn lateral en la segunda capa de suelo.
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E, 1

b= {% _572"@.1{112 (1.34)
EHZ
Dy =3, tyy Hy ok, (1.35)

o

2
entonces:
3
z_}]_z__yz'Hz 'kaz

2 (1.38)
= 2 12-E,

E

En la determinacion de K. por ia teoria de Coulomb Se puede adoptar, en ¢aso de ser necesario,

vaiores aproximados parz la inclinacion & de la superficie del talud.

Esta (itima deduccion puede ser wtilizada en la determinacion del empuje sobre estructuras de
sostenimiento que posean una cara interna no plana como la mostrada en ia figura 19.

Figura 19. Muro de contencion con paramento imegular.

En este caso, se divide ia cara inferna en partes planas y se defermina {8 porcion def empuie
que actua sobre cada una de dllas usando el método dat eguilibrio limite.

Para |a parte superior, se determina el empuje como si la estructura de sostenimiento fuviese la

altura equivalente a esta parte de la cara interna. Para las partes siguientes, se analiza ¢ equilibrio de
23



s cufias formadas por fa superficie de faffa mas profundas v se considera en ese equilibrio los valores
e los empujées va calcuiados en las porciones superiores del paramento.

El punto de aplicacion del empiuje que actGa sobre ias porciones inferiores del paramento puede
leterminarse como en €l caso del suejo no homogéneo, adoptando una distribucidn lineal para las

resiones laterales.

12  Efecto sismico

Durante un movimienio sismico, & empuje activo puede sufrir un incremento debido a las
aceieraciones horizontales y verticales del sueio. Estas aceleraciones provocan ia aparicion de fuerzas
de inercia en las direcdiones vertical y horizontal que deben ser consideradas en el equilibric de las

fuerzas (figura 20).

Figura 20. Fuerzas de inercia que acli!an sobre la cufa de sueglo.

Estas aceleraciones normalmente son expresadas en relacion a la aceleracion de la gravedad ¢
y son funcidn del riesgo sismico de la zona. Por lo tanto, Ias fuerzas de inercia seran calculadas como:

I,=C,-P (1.37)

I =C,-P (1.38)
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nde C. y C, son las aceleraciones horizental v vertical respectivamente y P es el peso de [a cufia de

ielo.

Ei empuje activo tomando en cuenta el efecto sismico se puede dividir en dos partes. La primera,
wal al empuje estdtico Ese, tiene su punto de aplicacién scbre la estructura de sostenimiento
eterminado como en 1os incisos anteriores. La segunda parte E«d es el efecto del movimienio sismico y
u punto de aplicacion esta ubicado a una altura igual 2 0.6 H de la base de la estructura. En el caso que

i suelo esté sumergido, se debe utilizar el peso especifico sumergido v~ del suelo en & célculo del peso
le la cunia, como va fue indicado en las estruciuras de contencion parcialmente sumergidas.

Ademas sera, necesario considerar ei efecto sismico de la masa de agua existente en el interior

el suelo. Esta masa provocara una presion adicional al efscto estatico, resultando un empuie adicional

Ud gebido al agua dado por:

) 7
12
donde yw y Ho son el peso especifico v 1a altura del agua, respectivamente. Este empuje esta aplicado a

H2-y -C, (1.39)

Hal 3 de la base de la estructura.
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2. Estructuras de contencion.

2.1 Clasificacion de las estructuras de contencion.

Las estructuras de contencién de fierras se pueden clasificar en los siguientes grupos:

Muros. Se construyen a ciele abierto y ne en el interior del terreno. A su vez, este grupo se clasifica en

Tes subgrupos figura 1.

. .iq.g

;_.f 2 Je
o W
(= ® © )

Figura 1. Tipos de muros a) Sostenimiento b) contencidn c) Revestimiento.

Muros de sostenimiento, cuando se construyen separados del terrenc natural v luego se relfenan de

erra.

Muros de contencién, cuando se construyen para contener tieras que se caerian, en un plazo mas o

menos largo, si se dejasen sin apoyo.

Muros de revestimiento, cuando su mision es, esenciaimente, proteger el terreno de la ercsion y de Ia

meteorizacion.

Otra importante clasificacion de los muros se basa en la forma de contramrestar los esfuerzos que
el terreno ejerce sobre ellas. Los hay de "gravedad”, en los que &l efecto estabilizador viene de su propio
peso, ¥ los de voladizo que llevan disposiciones que les permiten aprovechar el peso de las mismas

tierras como efecto estabilizador.

26



Los muros se clasifican también por el material de que estan constituidos: hay muros de piedra
en seco, llamada también “piedra plegada™. Los hay de mamposteria, de ladrillo y de concrefo en masa.
Todos ellos suelen ser “de gravedad” (figura 2), pues es su pesoc quien proporciona su resistencia al
momento de volteo producido por el empuje de |z tierra. Los hay también de concreto armadoe {figura 3),
generalmente en L, otras con contrafuertes interiores y, menos frecuentemente, exieriores. Estos muos
en L son el caso mas tipico de "muro aligerado”.

Corona Corcna

Intradda en

Pie Dentelitn Taldn

Figura 3. Muro aligerado en L, de concreto ammado.
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2.2 Muros de gravedad.

Este tipo de muro es de los mas antiguos, y tiene la configuracion presentada en la figura 2, en
donde se indica la nomenclatura usual de sus distintas partes. El infrados en talud mejora la estabilidad
v, en muchas ocasiones, el efecto estélico. Hay que fener en cuenta que muchos mures se mueven
ligeramente para desarrolfar la condicion de empuje activo. Si e intradds es rigurosamente vertical,
producira entonces un efecto muy desagradable de inestabilidad. Una inclinacion excesiva tampeco es,
en general, conveniente. Un murc susie tener como misidn ganar €spacic util, blen a partirde su pie o de
su corona, con refacion al que quedaria disponible con un tajud libre. Un intradds muy inclinado consume
espacio. Otro inconveniente (de menor importancia) es que el agua del goteron mancha el paramente,
que es precisamenite 1o que el goterdn intents evitar.

E! muro en desplome mejora la estabilidad {o, corectivamente, permite ahorrar construccion;)
mas ague {a inclinacion del intradds. En el caso extremo, cuando la inclinacion del trasdds coincide con la
del talud libre estable, el muro se convertira en simple revestimiento, Perp nuevamente tendremos [a
pérdida de espacio llano utilizable a que nos hemos referido antes. Ademas un muro en desplome es
mas dificl de construir. Se estima que un desplome considerable tan sélo se justifica con muros
importantes, por su altura (superior a 10 m.) o por su longitud, la cual permitira amortizar un encofrado
complicado y costoso.

Existe un procedimiento aproximado para transformar una seccidn de muro en otra que, desde el
punto de vista de su estahilidad, sea equivalente. Es la “regla de Boix”, ideada por €l ilusire ingeniero de

ese nombre, uno de los creadores de los ferrocarriles espaficles. Queda claramente explicada en la
figura 4.

7 17
/ a{ ?
f ‘I —J-H
/ 1 19
/ | £ ]
/
/ i
! £
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i/ f]ti
/ i #
j S
H JIA F 1
1T B

Figura 4. Regla de Boix. Los muros definides por los distintos paramentos alternativos son

aproximadamente equivalentes desde el punto de visia de la estabilidad.
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2.3 Muros con contrafuertes en el intradds.

Se trata de aligerar un muro de gravedad, suprimiendo concreto en las zonas que, por estar mas

proximas al pie, colaboran poco al efecio estabilizador figura 5a.

(@

Figura 5. Muros de contrafuertes. a) De pantalla plana b) Abovedado.

Como dato anecddtico merecen citarse los muros de granito, con contrafueries pretensados de

este mismo material, de 7.30 m. de altura, construidos en Estados Unidos {Taylor, J.B., 1861).
Un pasc mas es abovedar el muro figura 5 b, lo cual permite distanciar los contrafuertes, gue han

de ser especiales (verdaderos estribos) en las bdvedas extremas. Este tipo de muro necesita una
cimentacion excelente para fos contrafuertes.
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24 Murosenl.

En estos muros (figura 3), el momento de volteo provecade por del empuje es contramrestado
principaimente por €l peso del suelo situado sobre su solera. La presion sobre el cimienio es menor que
en los de gravedad, por lo cual es adecuado a un en suelos con capacidad de carga taja. Los esfuerzos
a gue queda sujeto el muro hacen necesario el empleo del concreto armado. Aun asi, el momento en la
base de la pantalla es grande, y, para grandes alturas, resulta preferible colocaries contrafuertes.

Rellene

Fie Denteltén Talén

Figura 3. Muro aligerado en L, de concreto armado.
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2.5 Muros con contrafuertes en el trasdos.

Pueden ser construides de diversas maneras, incluso sin armadura. £l mariscal Vauban,
“ingeniero del Rey” Luis XIV de Francia desde 1655, fue & creador de un tipo de fortalezas que
dominaron el arte de la guerra durante méas de un siglo v gque, muy estudiadas en su geemetrig, no

dejaban angulos muerios que pudieran ser aprovechados para la aproximacion del enemigo.

El gran desairolio del perimetro de estas fortalezas, con su trazado tan tortuoso, necesitaba la
construccion de un tipo de muralla relativamente econdmico. Esta muraila consistia en un muro de
contrafuertes interiores, relieno de tierras. E! proyecto se hacla con unas reglas empiricas establecidas
por el mismao Vauban.

Estas fortalezas dejaron de utifizarse, principalmente por el concepto napolednico de guerra de
movimienio, pero también por gue fos muros de Vauban eran algo débiies, v la ariiileria enconird pronio
manera de abrir brecha en ellos, con lo cual el relleno se vertia, formando una rampa gue facilitaba el
acceso al asaltante.

Confrariamente, el muro en L con contrafuertes es muy empleado y, como hemos dicho, resulta
£conodmico para alfturas importantes.

Ei muro con contrafuertes deberia ser mas econdmico, en principio, gue el muro en L simple. Sin
embargo, su ventaja mecanica gueda contrarestada por la mayor complicacion de construccidon v de
coiocacion de relleno. Es importante en esie fipe de muros no bajar de cierlos espesores en los
elementos, por razones de durabilidad. Por ello, 1a altura a parlir de la cual es preferible el muro de
contrafuertes depende de las circunstancias de cada caso.
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26 Plataformas estabilizadoras. Muros de bévedas horizontales.

El murc en L, con o sin contrafuertes, es estable por ef peso de Ia tierra sobre [a solera.
Siguiendo la misma idea, el murc armado con plataformas estabilizadoras (figura 6), resisie of volteo v,

ademas, fiene menores empujes ¥ momentos en fa pantalia Sin embargo, no esta muy difundido.

Figura 6. Muro con plataforma estabilizadora.

En primer lugar, necesita una cimentaciéon mucho mejor que el muro en L, y en segundo lugar,
las acciones sobre las plataformas estabilizadoras, y, en consecuencia, sobre la pantalla, no estan bien
definidas. Las teorias de empuje de tieras dan valores iimites que permiten calcufar ia estabilidad
general del muro, del lado de la seguridad, pero no ocumre lo mismo respecic a los esfuerzos de las

distintas partes del muro. Algunos muros de este tipo han sufrido fisuras y, en algln caso, han tenido que
ser reforzados.

Con esta misma idea existe oiro tipo de muro, mas antiguc, que ha dado en cambio excelentes
resultados. Es el tipo de muro de bovedas horizontales (figura 7), que se construia generalmente con
pilas de mamposteria y bovedas, antes de ladrilio, y mas tarde de concreto. La cimentacion necesita ser
excelente no obstante pueden las bovedas resistir, como siempre, esfuerzos mayores o diferentes de los
calculados, sin dafc apreciable. Hoy se estima que estos muros no son econdmicos, pero esta
conclusion deberia revisarse para determinados casos de muros grandes, debiéndose también de tener
en cuenta que su valor estético puede ser interesante.
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Figura 7. Mure de bévedas horizontales.

33



2.7 Muros jaula.

Se comenzaron a hacer de madera, en regiones de bosgue, como en Norteamérica {figura 8).
Actualmente, se consiruyen en acerc y en concreto. Las jaulas se reilenan de un suelo granuiar,

prefenblemente compactado.

H

i Min 60 cm

Figura 8. Muro jaula.
Son adecuados para muros de altura pequefia hasta media, con un maximo de unos 7 m.
{Tschebotarioff, 1965-1968), sometidos a empujes moderados. No deben colocarse sobrecargas

directamente sobre el muro.

Los de acero se encuentran bastante difundidos en los ferrocamiles norteamericanos, donde la

desventaja de su costo se compensa por la facilidad y rapidez del montaje.

Los de concretc armado no son tan rapidos de 'mon‘tar, pues las piezas son generaimente

pesados, haciéndose necesario equipo mecanico para su manejo.
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2.8 Muros arriostrados y anclados.

los muros de sotanc suelen estar apuntalados o arriostrados entre si. Otro tanto ocurre en los
de algunos pasos inferiores y, en general, pontones y puentes de poca luz, siendo esto menos frecuente
en ios grandes, en donde el efecto témmico es demasiado importante.

En ocasiones, se afaden ademas vigas fransversales destinadas especificamente a este
anuniatamiento.

Estos muros no tienen problemas de esiabilidad & voltes, y los momentos maximos son

menores. Tambien son mas pequefios i0s esfuerzos maximos scbre el terreno.

Si ne se dispone de espacio suficiente para realizar una excavacion abieria, y se trata de evitar
el frabajar en un fugar llenc de entibacicnes o el construir los elementos de los pisos de sotano durante
la excavacion, hay que disponer de anclajes. Si, ademas, no se desea construir una tablestaca, se puede

ejecutar el muro por tramos que, en un caso tipico pueden ser de unos 3.50 m (figura 9).
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Figura 2. Muro anclado construido por secciones.
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2.9 Drenaje.

Si se acumula agua detras del muro, los empujes pueden llegar a multiplicarse por tres. A este
respecto conviene sefialar que un 33% de los accidenies ocurridos en muros rigidos han sido
ocasionados por la ausencia o fallo del sistema de drenaje. Por este motivo, con excepcin de fos muros
de sétano en que ello no puede ser posible, es conveniente construir un sisiema de drenaje adecuado.

El sistema de drenaje mdas sencillo se constituye con mechinales, gue consisten normalmente en
cafios de 10 cm de didmetro como minimo, empotrados en & mure (figura 10}, o lambién en zanias
rectangulares de & x 10 & B x 20 cm que se dejan en & muro colocando un tace de madera al construir
éste. La distancia horizontal entre columnas de mechinales depende de las precauciones {omadas para
dirigir el agua de infiltracién hacia ellos. El método mas econdmico, aungue también el menos efectivo,
consiste en volcar unos 30 dm® de piedra partida o grava en la boca interior de cada mechinal. Cuando
se utiliza este método, la distancia horizontal no debe exceder 1.50 m. Si se coloca un dren continuo de
grava {espesor minimo de 20 a 30 cm) o de concreto sin finos, gque cubra todo el trasdds, la distancia
horizontal puede aumentarse a 3 m.

Ca ior d Cenecta
bajk perieabifidad

AT A
% *135%&;"* :SE‘.’;;%"
;_

Figura 10. Disposicién de mechinales en un muro de gravedad. Capa de proteccion del rellenc y cuneta.
31 no se dispone de una cuneta en &l pie del muro, & agua que sale de 10s mechinales se infillra
en el terreno donde el suelo debiera conservarse lo mas seco posible. Ademas, en ciertos casos puede
mancharse el alzado del muro. Todo esto puede no tener importancia en diertos €asos y terrenos, pero si
en otros. Esto puede evitarse sustituyendo cada fila horizontal de mechinales por un dren intemo
tongitudinal paralelo at paramente (figura 11), con pendiente de 1 al 2%, y que se extiende por toda la
longitud del muro para desaguar en un punto bajo adecuado. Sila tuberia es de concreto sin finos ¢f fitro

gue ha de rodear a dicha tubsria es simplemente arena limpia: se coloca la tuberia sobre una cama de
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arena ligeramente compactada y de espesor minimo de 5 cm debiendo quedar rodeada en el resto de su
superficie por 10 cm de arena como minimo.

En muros muy altos o con rellenos poco permeables puede también disponerse una scla tuberia
longitudinal en el fondo v una serie de tubos porosos verticales (con su boca superior faponada)
separados de 5 a 6 cm y conectados a la tuberia del fondo. Si & muro es de gran longitud conviene
disponer pozos de limpieza dge drenes a intervalos adecuados.

3i el relleno es un material francamente permeable es preferible ulilizar [a disposicion de la figura
10, ¢ incluso dejar sdlo 1a fila de mechinaies del fondo.

Para evitar que los suelos de permeabilidad media lieguen a saturarse durante las épocas de
Huvia, es conveniente cubrir su superficie con una capa de suelo de permeabilidad muy inferior a la del
relleno, a la que se da pendiente hacia una cuneta convenientermnente colocada {figura 10).

Si en el rellenc o terrapién ha de colocarse una cafieria de agua o colector de aguas residuales,
el cafio debe rodearse de un dren de grava que desagle en un punto adecuado, para gue una falta del
MisSmo no pase inadvertida.

Para muros hechos de concreto contra el terreno, exisien placas de concreto sin finos gue,
colocadas contra dicho terreno funcionan como pantalla filirante y de encofrado perdido al mismo tiempo.

Debe recordarse que el costo del drenaje es muy peguefic en relacion al costo total y, en
cambio, su importancia es primordial para la seguridad del muro.

Relleno.

Punte bap

Tuberfa de concreto sin fir inos (prefenbie) tubo “ceramico con fas juntas abierfas o {ubo metdlico
perforado, rocdeado de un fiftro.

Figura 11. Detalles de rellenc.
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2.10 Revision de la estabilidad del muro.

Las fuerzas que actuan sobre un muro de gravedad estén indicadas en la figura 12. Se tienen en
primer lugar, el empuje E, que puede variar, segln la sobrecarga que se aplique en la superficie y segun

las circunstancias del nivel freaiico.

Figura 12. Fuerzas a considerar en la comprobacion de un muro de gravedad.

Es preciso considerar las condiciones mas desfavorables que, en principio, seran las que

produzcan un valor de Ee, mayor, especiaimente si tenemos en cuenta lo siguiente:

Una de las causas de que aumente Eaz es el incremento de sobrecarga. Esto no sciamente

aumenta el valor de Es, sino también eleva su punto de aplicacion, con lo cual se incrementa el momento

de volteo.

Ctra de ias causas es la elevacion del nivel freatico. Esto disminuye el empuje transmitido por &
esqueleto sdlido del terreno (presion efectiva sobre el mure), pero el empuje total aumenta por la presion
del agua. Ademas, este empuje total tiene una oblicuidad inferior al angulc 5 que corresponde a la
componente debida a los esfuerzos efectivos, o cual es también desfavorable para la estabilidad del

mure.
Por ello, v de no haber geometrias especiales para el muro el calculo se reduce a la

determinacidén de E mdximo. Sobre este empuje, por otra parie, no se aplica coeficiente algunc de
seguridad.
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Una de estas geometrias, gue no es ian excepcional, es la de muro de muelle en e mar, con
narea, ¢ en canal, embalse, etc., con variaciones de nivel de agua. El empuje E es maximo con ia marea
lta, perc se conirarresta con ¢l agua que actlia en ef intradds. La subpresidn es grande, {o cual
erjudica la estabilidad al volteo y al deslizamiento, pero también disminuye (efecto favorable a la
stabilidad) pero es muy comin gue haya un retraso en el descenso del agua en el trasdés funcion de la

ermeabilidad del muro y del terreno, v es siempre muy desfavorable.

No es facil saber a priori cuél esiado sera el peor para la estabilidad del muro, pero lo cierio es
ue los ejemplos de muros que se caen con la marea baja, o al vaciar un canal para alguna operacion de
eparacién o limpieza son muy nuMerosos, por lo que es necesario comprobar ambas situaciones, v adn
ituaciones intermedias.

2.10.1 Tipos de empuje a consi
Uno de los aspectos que se debe estudiar siempre con cuidado es el tipo de empuje (activo,
asivo, elc.) que se puede generar, e} cual depende del posible movimiento del muro, que también
nfluye en el punto de aplicacion.
Se deben considerar los tipos de empujes gue se indican a continuacion:
. Empuje activo.
» Muros con cimentacion superficial.
» Muros en L cimentados sobre pilotes verticales.
 Empujes en general superiores al activo.
 Muros en L sobre roca. Se puede emplear el empuje activo cuando el murc es suficientemente
flexible; en casc contrario empléese el empuje en reposo.
 Cualquier muro sobre pilotes flotantes, o cualquier muro, exceptc en L, sobre pilotes verticales.
»  Estaciones de bombeo o estructuras analogas.
» Estructuras en U (diques secos, esclusas, etc.).
“mptije en reposo.
 Muros de gravedad, estaciones de bombeo o similares sobre roca, o sobre pilotes inclinados o
verticales.
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2.10.2 Peso del muro y sobrecarga sobre el mismo.

En cuanto al pesc del muro, es una solicitacion permanente y fadimente evaluable y no hay
muchoc que decir, pero si respecto a la sobrecarga sobre el mismo. No es facil saber a priori qué caso es
el mas desfavorable. Lo més frecuente es que sea el de no existir sobrecarga {figura 13}, pero nc hay
gue olvidar {cuando ello es posible) e caso de sobrecarga sdlo en una parte (exterior) del muro (figura
14). Este caso es quiza poco frecuente, mas no asi el de la figura 15, muro de muelle con una

sobrecarga puntual, a veces importantisima, cerca del intradés.

Figura 14. La sohrecarga parcial sobre el muro puede producir una situacion mas peligrosa que ladela
figura 13.
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Figura 15. Las schrecargas concentradas proximas al intradds son particulammente peligrosas para el
mure.

2.10.3 Empuje pasivo del suelo al pie del murc. Reduccion parabdlica.

En el caso de que el cimiento del muro este enterrado a una pequefia profundidad (uno o dos
metros) lo mas racional es no tomar en cuenta el empuje pasivo E,. Esto se debe a que, como hemos
visto, para movilizar el empuje pasivo se requiere un movimiento importante, que no seria admisible en €l
nie del mure. Puede ocurrir, también, que la ercsidn arrastre ese terreno, o que sea preciso guitario,
Jungue sea temporaimente, para efeciuar zanjas, cunetas, © bien para consiruir o reconsiruir un
navimento. Se trata, ademas, en general, de una zona alterada por las variaciones estacionales de
tumedad.

Sin embargo, vy aun cuando debe seguirse en general ese criterio, no debe tomarse como algo
absoluto, ya que a veces el costo de no hacerlo es grande.

Si se quiere fener en cuenta la colaboracion de ese empuje deben fomarse, cierfamente,
precauciones especiales. Hay muros en buen estado desde hace mucho tiempo, en los que ef pie esta
contenido (figura 16) por un relleno granular hecho muy cuidadosamente; en contrasie hay muchisimos
muros de sotano que estarian en precarias condiciones si no tuvieran e apoyo de una solera de
concretfo.
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En el caso de la figura 16a, la presencia del rellenc granular y dense permite esperar que el
mpuje pasive se movilice con un desplazamiento minimo, pero atn asi resultaria optimista suponer gue
e va a movilizar tolalmente en toda la altura. Siendo e movimiento probabie del muro el de volteo,
novilizara muy bien la resistencia en la parte superior, pero quiza no en ia inferior. Por ello, y siempre
ue no se haga un calculo mas refinado, para el calculo del empuje pasivo se sigue una regla empirica

lue recibe el nombre de “reduccion parabdlica de empuje”.

lLosa de concreto.
a) o))
igura 16. Dos casos en los que el empuje pasivo del lado del intradds colabora eficazmente a ia
stabilidad del muro.

Consiste en restar al empuje pasive calculado (figura 17) un valor K’y #¥z® de modo que el

mpuje se anule en la base, quedando un “empuje movilizade” de ia forma mostrada en ia figuras 170,

2uesto que:
K, -y-H=K,-y-H’ 2.1
enemaos que
K;=K, /H (2.2)

| emnpuje pasivo total serd:

E',,:/!/EK y oy -H? (2.3)
 la sustraccion que hacemos es:

EW:/léz*('p-;f-ﬁ"2 (2.4)

-] empuje pasive movilizado sera, pues:
, .
E,, :%K?-;f-H (2.5)
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y su purto de aplicacion, estaa % H.
Esta hipdtesis sobre la distribucion del empuje pasivo movilizado es muy arbitraria para los casos

en los que la resistencia pasiva es importante y decisiva. Esto puede ccurrir en las “tablestacas” {figura
18).

R N

______ : N

(a} (b)
Figura 17. Reduccién empirica del empuje pasiva en la cimentacion de un muro, para tener en cuenta
que en la parte inferior no se moviliza por falta de desplazamiento,

Figura 18. Tipoc de distribucion del empuje pasivo en la pata de una tablestaca.
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2.10.4 Reaccion en la base del muro. Subpresion.

Una vez conocidas las acciones sobre el muro Unicamente resta conocer 1a reaccion en la
base. Las componentes tangencial y normal pueden hallarse simplemenie proyectando todas las otras
fuerzas en las direcciones correspondientes. Bl punto de aplicacidn de la componenie nomal puede
hallarse tomando momentos respecto al punto O (igura 12).

Conviene destacar iz extraordinaria importancia que tienen las condiciones de cimentacion en 2

esiabilidad del murc.

Un punto imporiante a considerar es la subpresion del agua del terreno, sin la cual no podremos

conocer las presiones efectivas,

En el caso de que el agua esté en reposo, alcanzara el mismo nivel por ambas caras del muro.
La manera mas sencilla de efectuar sy comprobacion a largo plazo es considerar s6lo el empuje efectivo
y €l pesc sumergido del muro situado por debajo def nivel freatico. Sin embargo, si existe flujo de agua el
caso es mas complicado, y seria necesario haflar la red de fiujo, probablemente en estado transitorio, 1a
cual, por ofra parte, sera distorsiocnada por la influencia de la carga del muro sobre fa permeabilidad del
terreno.

Tan sdlo en algun caso muy importante {presas y algin muro de atraque} se ha intentadoc hacer
gsic, y, en general, se acepta una distribucion trapecial de ia subpresion (figura 19) que se supone toma

en cada arista de la base del muro el valor correspondiente al nivel del agua en el lado correspondientie.

Figura 18. Hipbtesis simplificada usual respecto a la subpresion en ia base del muro.
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2.10.5 Lista de comprobaciones a efectuar.

Conocidas las reacciones en la base del muro podemos caicular su estabilidad, considerando su
base como Una zapata con carga excéntrica e indinada. Bl conjunto de zonas plasticas que habria que
considerar se presenia en la figura 20.

Figura 20. Redes de lineas caracteristicas en el entormo de un muro, segin Kézdi (1962).
Se debera revisar:

a} Coeficiente de seguridad al volteo.

b) Coeficients de seguridad al deslizamiento por la base del muro.

¢} Comprobacion del paso de |a resultantie por gl nlcieo ceniral.

d} Coeficiente de seguridad respecto a la fluencia del terrenc de cimiento.
¢} Egiabilidad general del conjunto.

f} Resistencia estructural.

2.10.6 Coeficiente de seguridad a! volteo.

Es el coeficiente de todos los momentos estabilizadores, respecto al pie del muro, a todos los
momertos volcadores (como vemos, se calcula muy rapidamente si se ha tomado el pie de muro como

punto de referencia para hallar el punto de aplicacion).
Este coeficiente de seguridad no debe ser inferior a 2 para ios estados permanentes, ni inferior a

1.5 para los estados transitorios {durante fa construccion, o también con combinaciones de fuerzas muy
noco probables).
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. 10.7 Coseficiente de seguridad al deslizamiento por la base del muro.

Es el cociente de |a resistencia al corie del contacto enire base y terreno v la fuerza tangencial T
figura 12), en dicha base.

Se suele exigir un coeficiente de seguridad de 1.5 como minimo. Si la seguridad es esencial se

ueden requerir coeficientes de seguridad hasia de 4.

A
R 4 Haica

1=y "A =
o] ‘?, Y e -
TELE )1 s

7

A?
Figura 12. Fuerzas a considerar en la comprobacion de un mure de gravedad.

.10.8 Comprobacion de la ubicacion de la resultante por el nicieo central.

La distribucion de las presiones baio un cimiento rigido es el resultado de fendmenos
-omplicados. Cabe esperar gue en ia hase de un muroe la distribucion de presiones sea como se muestra

s !
Br2 B/2— o
4 I
1 Che
_ 1 _

mix

n la figura 21a.

e || e s

a) b)

Figura 21. Distribucién de presiones en la dmentacién de un muro. a) Distribucidn prebable. b)
Simplificacion supuesta, aplicando la hipdtesis de proporcionalidad de asentamientos y presiones
hipGtesis de Winkler o del coeficiente de balasto & reaccion).
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Sin ernbargo, las comprobaciones de los muros se hacen aceptando Ia hipotesis de Winkler de
e hay una proporcionalidad entre el asentamiento v [a presion entre la base y el terreno. Siendo el
nuro practicarmente rigido, 1a ley de presiones estara representada siempre por una recta (figura 21b) y
staremos en un caso andlogo al de deformacion plana de una pieza elastica. Asi pues, podemos hallar

n ndcleo central tal que, si la resultante pasa por éi, toda la base se hallariz en compresion.

Se acepta cominmente que la resultante debe pasar por este nucleo central, lo cual no es,
gurosamente necesario, pero constituye unza prudente regla que, en el fondo, es empirica. Solamente
xenNsamos que puede soslayarse precisamente en muros muy importantes, en los que puede obtenerse
on ello un ahorro considerable, pero donde, al mismo tiempo, puede hacerse un reconocimiento det
erreno y un calculo muy detallado, teniendo ya en cuenta las teorias plasticas.

Este precepte, sin embargo, no es seguido de modo universal, aunqgue esta respaldado por buen

mere de autores. Pere algunos ofros admiten que ia resultante pusde pasar a una distancia del pie

qual a 1/6 de la anchura, en lugar de 1/3 como corresponde al ndcleo central en el caso de muro de
imentacion rectangular.

Ciertamente, si la dimentacion es suficientemente resistente, dicha distancia de 1/8, v aln
nenos, puede dar un murc estable, pero el problema es que, en esas condiciones, la reserva de
stabilidad es escasa. En la figura 22 hemos representado, para la base de un mure, en abscisas la
xcentricidad relativa {figura 21D), y en ordenadas la presion méaxima en forma dimensional. Puede verse
jue para e/B = 1/3 {comespondiente a una distancia al pie del muro de 1/6 B}, las presiones crecen
Lertemente al aumentar la excentricidad. Ademas, en esie caso, v si el muro es rectanguiar y 6 =0un
alor de E un 50% mayor que e supuesto hace volcar € mure. En la medida de fo posible hay que hacer
e ia resuliante pase por el centro de gravedad del area de la base. Con es0 se consigue que el
isentamiento del muro sea uniforme, v no inclinandose hacia adelante, lo que perjudica a su estabilidad,
idemnas de la estética y, en ocasiones, la funcién que debe lienar. Esta opinién no es aceptada por la
reneralidad, pero merece recordarse, teniendo en cuenta ademas que es menos dificii de lo gue parece
! cumplirla dando desplome al trasdds del mure. Otra manera de cumplina es proyectar el muro Bamado
en silla” figura 23, recortando ia parte de la base en trasdés, poco cargada. Este tipo de muros no esta
jeneralizado, pues se estima que es complicado de constiuir y, 1o gue s mas importante, que es poco
seguro. Si fa dmentacidn es suficienterente buena, No parece haber motivo para lo ditimo.
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Figura 22. Presidn en el borde del cimiento de un muro en funcion de la excentiicidad. Obsérvece gue s

se admite e=1/3 un pequefic error produce un extraordinario aumenio de Pmax.
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Figura 23. Esquema de un muro “en silla”.
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Un punto que corviene aclarar es que la comprobacion del paso de la resuliante por el nucleo
central rno implica necesariamente la seguridad respecto al voltec, en los terminos indicados en 2.10.8,
por lo cual son dos comprobaciones mdependientes. En muros rectangulares es cierfio que la
comprobacion del paso de la resultante del empuje por el niclec central garantiza la seguridad al volteo,
aungue dicha resultante depende de §,, pero en muros aligerados, es posible encontrar el caso contrario.
Eslo ocurre con frecuencia ademas en muros someiidos a fuerzas importantes hacia amiba (columnas de

naves ligeras con mucho efecto de viento, patas de grias, elc.).

2.10.8 Coeficiente de seguridad respecto a lg falla del terreno. (Capacidad de carga).

Se suele exigir un coeficiente de seguridad no inferior a 2, vy si ia cimentacion es arcillesa, de 3.
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2.10.10 Estabilidad general del conjunto.

la construccion de un muro sobre terreno arcillose ha dado lugar con frecuencia a
deglizamientos profundos del tipc mosirado en la figura 24 vy también a que la ladera, inestable en su

conjunto, se mueva ignorando la construccion de [a obra de sostenimiento (figura 25).
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Figura 24. Deslizamiento del muro —estribe del antiguo puente de F.C. en Guadalcavar {Entrecanales,
1841).
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Figura 25. Los deslizamientos de laderas ignoran con frecuencia a los muros construidos sobre ellas.

Aln en {os muros cimentados sobre pilotes, han sido frecuentes los deslizamientos de este tipo
que han cizallado los pilotes.

En arciltas firmes son frecuentes deslizamienios del tipo indicado en la figura 26, que casi puede
decirse que son por ia base del muro.

Superficie primitiva

def terreno
—— e a -'—-f'-
—— -
P
1935 -~ &m ~ Arcilla mz::ri:é' gc Londres
. % ' - wW=83 wg =30
—— 2 ke YT “ Ve ﬁupcrfiue de dealizamiento
] 3 & m Arcilla azul de Londres

Figura 26. Deslizamiento det muro de Kensal Green sobre arcilla marron de Londres.
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2.10.11 Resistencia estruciural.

Un mure de gravedad se supone que no fiene problemas de resistencia estruciural, ya gue los
esfuerzos que en & se producen resultan cast siempre admisibles. Sin embargo, esto no es del todo
gierto, y de cuando en cuando se ven muros, con grietas horizontales, que alguna vez terminan en falla,
con volter o, mas frecuentemente, deslizamiento de {a parte superior.

Esto se debe, en la mayor parte de los casos, a que esa misma opinidn de que la resistencia
estructural no es problema en fos muros de gravedad hace que se proyecten con caracteristicas de
escasa calidad v se ejecuten con &l mayor descuido.

Si no es asi, es dificil que se produzca problema, pero, de todas formas, si se afina algo la forma
del muro, puede convenir comprobar alguna seccion interrnedia.

Una prueba de esta necesidad es que, en una estadistica de 300 muros rigidos que sufrieron
dafios el 19% de los casos se atribuyd a la fatia de ta pared vertical {1].

En muros de gravedad sin armar es frecuenie no admilir Iz existencia de tensiones. Alguncs
autores las admiten, pero muy ligeras, especialmente st g} relleno es granuiar. Un punto peligroso, si ne
hay armmade en la cimentacion, es que habra que ser dimensionada generosamente y, ademas,
consiruida con cuidado.

FPara el caloulo de la dmentacion hay gue tener en cuenta que estd sometida a las siguientes
fuerzas (figura 27):
1. - Peso propic, W.
2. - Peso de las tiermas que inciden sobre ella, Wi
3. - Reaccién vertical def terreno, F.
4. - Empuje pasivo sobre su cara exderior, E,.
5, - Reaccian horizontal del terreno, Fy.

Las fuerzas 1 y 2 son evidenies y faciles de calcular. La fuerza 3 suele calcularse con la
distribucion trapecial indicada en |a figura 21-b, que eguivale a aceptar |a hipdtesis de Winkler. La fuerza
cuafro se desprecia muchas veces, o se toma muy reducida, por las consideraciones antes hechas sobre
el empuje pasivo. La fuerza 5 suele omitirse, pero no hay razén para ello, y esto es una explicacion
pasitde de que funcionen cdmentaciones de muros antiguos, hechas de mamposteria, ladrilio, etc.

En suelos granuiares dicha fuerza es igual a



FH=Fvigp (2.6)

siendo B & angulo de inclinadon de fa resultanie respecto a fa normal & ia base.

En suelo cohesivo serd mas prudente suponer gue la componente Fy de ia resulianie se

distribuye uniformemente en toda el area de la base.

Figura 27. Fuerzas actuantes sobre la zarpa de un muro.
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2.10.12 "~ Datos prevics para el proyecto.

En muros de gravedad el ancho de corona debe ser como minimo de unos 0.3 m. En mures de
mas de 10 m de altura diche ancho debe incrementarse. Si ef frasdds es vertical y la superficie del
terreno herizontal, el anche de la base necesaria para asegurar la estabilidad al vuelco de un muro
trapecial suele oscilar entre el 25 vy o 40% de la altura segun la calidad del ferrenc v las condiciones de
drenaje. Si las sobrecargas son importanies o la superficie del teireno indinada, este ancho puede
aumentar hasta el 50%. La seccién que requiere un murg en talud no difiere muche de la del muro
rectangular. Un mure en desplome, en cambio, puede necesitar un volumen de construccion bastanie

menor.

Todas estas indicaciones suponen que no existe problema de cimentacion. Si ésta es de mala
calidad, se supone que se colocarda una zapata o inciuso pilotes. En muros de muelle es mas dificil
ensanchar ia cimentacion, particularmente en ta de biogues. Por ello, v ademas por el supiementc de
empuje debido al retraso de la marea, encontramos que el ancho oscila entre el 28 y el 84% de su altura,

correspondiendo los vatores mas altos a condicionies dificiles de cimentacion.

2.11 Estabilidad de la estructura de sostenimiento.

Es necesario la verificacion de la seguridad de la estructura de sostenimiento contra los diversos
fipos de falla. En caso de muros de sosienimiento de gravedad, los fipos principales de falla que pueden
presentarse estan mostrados en la figura 28.
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1. Falla global. 2. Falla del suelo en la dmentacion.
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Figura 28. Tipos de falla en muros de sosterimiento.
Tipos de falia:
1. Deslizamiento sobre [a base.
2. Volcamiento.
3. Falla de la cimentacién por capacidad de carga o deformacion excesiva,
4. Falla giobal del suelo.
5. Falia interna de a estructura.
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En ia figura 29 se muestran las fuerzas que actdan sobre ia estructura de sostenimiento.

Pg /

g e

F
7

Figura 20.

Las fuerzas actuartes son los empujes Ea v Ep el peso propio de la estructura Pg v la reaccion
de ia dmentacion R, esta ditima fuerza puede ser descompuesta en una fuerza normal N v una fuerza

tangencial T en la base de {a estructura de sostenimiento.

En caso de que la esiructura esté parcial o totalmente sumergida, debe ser considerada la fuerza
de fiotacion V (figura 30). En cuanto al andlisis sismico deben de considerarse las fuerzas de inercia
horizontal y vertical, Fh = ChPg v Fv = CvPg, respeciivamente. Otras fuerzas pueden provenir de

sobrecargas aplicadas directamente sobre la estructura.

Lo LN v 4l
e

ey P
A %
F 3

Figura 30. Fuerzas de subpresidn e inercia.
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3. Uso de gaviones en elementos de contencion.

Las primeras utilizaciones de los gaviones de las que se tienen antecedentes fueron llevadas a
cabo por los Egipcios en el ao 5000 a. ¢ y posteriormente por los Chinos en €l afio 1000 a. ¢ La

o ol AR

4aAt e | e BABALE A~ ey il 2 e e, —
&g € & ac 1893, cii WwieXKiCo SU UdnZaGion ComienZa a

version modema del gavidn surge en
mediados de la década de los sesentas y su mayor apogeo se dio a principios de los noventas,
actualmente su uso se va incrementando por su variedad de aplicactones en fa solucion de problemas

relacionados con ia ingenieria Givil.

3.1 Caracteristicas de las estructuras de contencion en gaviones.

Los gaviones constituven una solucion adecuada para la realizacion de obras de contencion en

cugiquier ambiente y clima.
Una esfructura de coniencién en gavicnes, en su conjunto, tiene las siguientes caracteristicas:

ar Monolitica y continua.
- Apta para resistir cualquier solicitacion.
by Flexible.
- Se adaptan a los movimientos v asentamierntos diferenciales del terreno.
-~ No requieren de cimentaciones profundas.
- No colapsan sin previo aviso.
¢Y Permeable.
- Abate el empuje hidrostatico.
- Sanean ¢l terrenc limitrofe.
- Permiten el flujo de agua.
d) Ecologica. )
- Restablece e ambiente natural v se integra rapidamente a él. El llenado de piedras v la capa de
vegetacién que recubre la estructura aumentan su duracion.

e) Facilidad de construccion.
- Modutos de peguefio volumen.
- No requieren mano de obra calificada.

f) Versatilidad.
- Permiten construccién manual o mecanizada.
- Son de rapida instalacion y de inmediato funcionamiento.
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- Permiten la construccion por etapas.

- Pueden instalarse en presencia de agua y en condiciones climaticas adversas.
- Pueden ser consiruidas en sitios de dificil acceso.

- Pueden construirse en suelcs de baja capacidad de carga.

g) Impacto social.
- Utilizan mano de obra del lugar {no calificada).
- Pueden absorber gran cantidad de mano de obra.

3.2 Obras para estabilizar taludes.

Los gaviones son grandes canastas de mallas de alambre de acero, rellenas con fragmentos
rocosos o boleos (figura 1). Las unidades se pueden agrupar en bloques, a fin de consiruir un mwo de
retencion o simplemente una proteccidn de talud en un frente de agua. Un gavidn es una estructura que
obtiene su estabilidad v su resistencia a las fuerzas erosivas del enrccamientc empleado. De echo, toda
la resistencia a los empujes de tierra o a las fuerzas de filtracion, se debe a Ia trabazén que se
desarroila en el enrocamiento dentro de ia canasta, y enire 1as superficdies de enrocamiento de las
unidades individuates de un gavion. Estructuraimente, ias maiias de alambre sirven fundamentaimente
para conservar 2 enrocamiento en su lugar. Tipicamente la malla es de alambre galvanizado {calibres 10
& 12) con formas hexagonales alargadas o cuadradas, vy dimensiones de 8 a 10 cm. Las canastas son de
forma cabica (1 m de lado) o prismatica de mayor volumen que € antes sefialado; en este caso, es
posible que reguieran un diafragma de refuerzo a la malla como se muestra en la figura. Los gaviones-se
disponen de manera cuatrapeada, a fin de mejorar su estabilidad. Los fragmentos rocosos sin finos con
que se llenan los gaviones, comitinmente son de tamafios entre 10 v 20 cm.

58



-5 0

o
™ el
A
]‘\

TADA

{?
)
173
=
A
"1
-
1

W
.nmamw o “

EPIIses I8!
L AERAGMA n.ﬁ‘v'“ LHgeeegsoes oS

w\/ i
L *«ntm

ey z
m \)\,(u\ ww..

g{ w“ t;:z&llzz
: “% T
. e
ZTREMD - gfw ,%zs%‘::w
AL #gmq;gl'

’aw ri
v
tf % S~

SRS
Sl

f“

/,s
"9’

1y
Al T

Figura 1. Uso de gaviones para formar estructuras de contencion.

Este tipo de estructura tiene la ventaja de que es flexible, por lo gue puede
fclerar sin mayores problemas de estabilidad, asentamientos imporiantes de la dimentacion, o
desplazamientos [aterales. La muy alta permeabifidad del enwocamiento impide gue se generen attas
presiones de agua detras del murc. Sin embargo, debido a su estructura tan ableria, vy para evitar

migracion de material retenido tras del muro, es usual disponer un geotextil como interfase entre elios, al
como se llustra en la figura 2.
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Figura 2. Proteccion de un relleno mediante gaviones y geotextiles.

Un muro de retencién con gaviones se analiza como un muro de gravedad, por lo que se aplican
las revisiones de estabilidad de estas estructuras. Generalmente los muros presentan una cara frontai
recta, 0 bien, una cara frontal escalonada, tal como se muestra enlafigura 3; asi mismo, es usua que
se les disefie y construya con clerta inclinacion hadia atras, gue no superen los 10 grados, para mejorar
la estabilidad.

Figura 3. Muros de contencidn mediante gaviones.
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3.2.1 Uso de geotextiles, geomembranas y geomatias.

Los gectextiles son semejantes a una ieia © a una membrana relativamente delgada y flexible,
gue usualmente se presenta en rollos, v que dada la varedad de materiales y forma de fabricacicn,
pueden enconirarse de muy diversas propiedades de resistencia y permeabilidad. Primordialmente se les
empiea como elemento de un fillro, jo que exige una gran permeabilidad; sin embargo, su trama es
suficientemente fina como para impedir la migracién de sueto fino por proteger, con lo que se evita la
contaminacion de suelos. £En los esguemas a), b) v ¢) de la figura 4 se presentan aplicaciones de este

tino.

Las geomembranas son elemertos impermeables que pueden usarse como recubrnimientos
enterrados o expuestos para evitar el flujo o infiitracidén en bordos y cimentacion; en ef esquema d) de la
figura 4 se muestra como el flujo g fravés de un bordo se puede Jimitar al instatar una geomembrana en
ei ialud de aguas arriba, el que incluso cOMO se observa, puede servir como un delantal impermeable
para reducir fas filtraciones bajo 1a cimentacion. En ese mismo esguama se ilustra una posible aplicacion
de los materiales sintéticos, consistente en un colchén de material resistente a la erosion y al cleaje.

Las geomallas son elementos empleados como refusrzo en masas térreas, primeordialmenie para
tomar esfuerzos de tensién. Se usan también como contenedores para formar gaviones, Se trala de
entramados de polimeros muy resisientes o de mallas metdlicas recublertas de otros materiales
sintéticos, para evitar la comosion. En ef esquema e} de Ia figura 4 se muesira la disposicion de una
geomalia de la base de un bordo sobre una formacion de suelos blandos, en donde se generan fuertes
tensiones al asentarse mas pronunciadamente su parte central.
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Figura 4. Uso de materiales sintélicos en obras téreas para el encauzamiento o proteccién contra

inundaciones.
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3.3.1 Pruebas de resistencia a compresion simple vy de corte purc sobre gaviones.

En ios dltimos arios, con 12 colaboracion de algunos instituios universitarios, se han llevado a

cabo una serie de investigaciones experimentales v tedricas, cuyos resultados se comentan a

continuacion.

Resulta confirmada la gran duclilidad de los gaviones que se deforman sensiblemente antes de
aicanzar la falia, que se verifica por  esfuerzos de compresion alcanzados, de 80000 a 80000 psi (figura
9).

En ia figura 10 se muesiran las curvas experimentales de la prueba de corte puro sobre
gaviones. En ella se observa una notable resistencia al corle de los gaviones, deduciéndose valores
representativos para calcular ef médulo de elasticidad al cortante G, parametro muy importante en el
disefic va que las estructuras en gaviones se deforman principalmente por cortante. Dicho moédulo
resultd entre 5000-8000 psf.
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a)} Coniraccion lateral impedida.
b) Coniraccion latera] fibre,

Figura 8. Curvas experimentales de las pruebas de compresion sobre gaviones, con exposicion iateral
libre e impedida.
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Figura 0. Curvas experimentales de las pruebas de corte puro sobre gaviones.

3.3.2 Pruebas de carga de estructuras en gaviones de dimensiones reales.

Los muros han sido solicitados por el empuje hidrostatico del agua contenida en los tangues

existentes entre los mismos muros figura 11.

850 m 1,50 m

1 WMuro en gaviones
2 Base en gaviones
3 Tanques fexiles

4 Pafios de palistiro!

Figura 11. Esguema de los muros sometidos a las pruebas de carga.



Tal medalidad de prueba fue elegida porque el empuie hidrostatico es mavor que & del terreno y
es calculable con exactitud. El nivel del agua fue aumentado gradualmente realizando también ciclos de
carga y descarga y procediendo a un analisis fotogamétrico de los desplazamientos.

Las relaciones que son obtenidas entre madulo de elasticidad al cortante G y esfuerzos, figura

12, confirman los valores medios obtenidos en las pruebas sobre modelos de gaviones.
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Figura 12. Relacién experimental "esfuerzo cortanie-médule de elasticidad al cortante” para elementos

estructurales en gaviones.
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3.1.2 Pruebas de laboratorio sobre panos de red.

Para probar las caracteristicas de resistencia de la red fueron realizadas pruebas de fraccion
sobre pafios de red en el laboratorio di Resistenza dei Materiali delia Facolta di ingegneria di Bologna,
italia, en el Colorado Test Center, Inc. de Denver U.S.A., en el iaboratorio de la fabrica de la Oficien
Maccafern S.p. A

En estas prusbas fue considerada come carga de falla aguella que causa la ruptura del primer
alambre. En la tabla 3.1 se indican los valores medios de ias cargas de falla por unidad de largo, &n

kgfm, obtenidos aplicando el esfuerzo paralelamente a las torsiones.

Carga de falla en (kg/m}
Maila tipo Alambre (¢ )
2.70 mm 3.00 mm
6 x 8 (mm;} 4703 e
8 x 10 {mm) 4300 5298

Tabla 3.1 Carga de falla de la red en alambre de acero ¥ malia hexagonal de doble torsion.
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3.4 Disefio de los muros.

Las presiones que se ejercen sobre un muro de contencién tienden a generar
deslizamientos, hundimientos ¢ volteo, para [o gue se requiere primeramente estimar ia magnitud del
empuje lateral que ejerce el material tras del muro. La capacidad de carga dei cimiento es importante,
como o es también las caracteristicas del relleno, el cual puede variar desde una grava bien drenada

hasta una arciila muy pldstica.

Se necesita una cimeniacion adecuada para e comportamiento satisfacionic de un murs
de contenciGn. La mayor parte de los fracasos ocuire cuando los muros se construyen sobre
cimentaciones de arcifla; por € contrario, [os suelos de grano grueso proporcionan una buena base de

apoyo y constituyen un reileno estable.

Debe evitarse el rellenc hecho de suelos arcillosos, © los que contengan un elevado
porcentaje de arcilla, especialmente si existen filtraciones en fos taludes. Un drenaje adecuado siempre
es importanie ya que mejora la estabilidad de todos los reliencs, y es fundamental en taludes con
estratos permeables sujetos a flujo de agua.

3.4.1 Peso propio de la estructura en gaviones.

Para ¢l llenado de los gaviones se puede utilizar cualguier material siempre y cuando el peso y
las caracteristicas satisfagan las exigencias estaticas, funcionales y de duracidn de Ia obra. Ei material
mas usado es piedra de cantera o canfo rodado. Son preferibles los materiales con mayor peso
especifico (tabla 3.2), sobre todo si es predominante el comportamiento por gravedad de la estructura o
si esta sumergida o expuesta a la fuerza dinamica def agua.

Para una larga duracién de la obra, las piedras deben ser resistentes a toda condicién

climatica y por consiguiente de buena dureza.

Para determinar ef peso especifico del gavidn vy, conocidos el peso especifico de la

piedra Vs, v la porosidad del gavién “n”, que varia entre 0.30 y 0.40", {depende det acomodo que se le da
a la piedra)}, se hace uso de la siguiente ecuacion:

Yg=7s (1-N (3.1}
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La dimensidn mas adecuada de las piedras es la comprendida entre una y dos veces la

fimension D de Ja malla de la red (figura 13}, esto para evitar 2 fuga de las piedras.

Bl uso de piedras de dimensiones entre (1-1.5D} permite un mejor y mas econdmico agjuste

jel relteno, una mejor distibucion de fos esfuerzos y una mejor adaptabilidad a ias deformaciones de la

estructura.

TIPO DE ROCA PESC
ESPECIFICO (t/m®)
Basalto 29
Granito 25
Caliza compacta 2.6
Traguita 25
Guijarro de rio 23
Arenisca 2.3
Caliza tiemna 22
Toba 1.7

Tapla 3.2. Pesos especificos indicativos de algunas rocas.

Figura 13 Dimension D de la malla de lared

*Nota: Se recomienda una perosidad media de n= 0.35 para el disefio de [os muros.

70



3.5 Determinacion del empuje activo.

3.5.1 Método del equilibrio limite.

El calculo de los empujes de tierra sobre e muro de sostenimiento se realiza normalmente
mediante las teorias clasicas de Rankine y Coulomb. No obstante ninguno de escs meétodos permite un
analisis de problemas mas complejos, como por ejempio, la ocurrencia de cargas sobre el suelo bajo la
nfluencia de flujo de agua. Estos probiemas pueden ser analizados pdr un método de tanteos derivado
de ia teoria de Coulomb, sigunas veces Hamado de equiiibrio fimite. Este método es muchas veces
empleado en forma de un proceso grafico, a través de programas para computadoras. No obstante, para
problemas que involucran diferentes capas de suelos, de cualquier indinacién y posiblemente no
paralelas entre si, este método no es suficiente. Es preciso una extension del método del equilibrio limite,
ya sea para el estado activo 0 pasivo.

En este trabajo se propone un método de analisis de equilibrio limite gue toma en cuenta los
ashecios comentados. Ademds se describe la implementacion del mélede en el programa de

computadora GAWACWIN- 1.0, desarrollade para € andlisis de muros de sostenimienio a base de

[=]

gaviones.

El método del equilibrio imite se basa en la tecria de Couiomb, en la medida gue analiza el
equilibric de las fuerzas que actian sobre la cufa de suelo formada por una superficie de falla plana en
el cuerpo del relieno (figura 14). Esta superficie se forma cuando la estructura se separa lo suficiente del
suelo sostenido desarrcllandose por completo la resistencia al esfuerzo cortante de éste.

Figura 14. Método del equilibrio limite.
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La posicidn de la superficie de falla AB es desconocida en principio vy su determinacion consiste
en hacer varios tanteos variando ia posicidn del punto € v verificando el valor del empuje Es obtenido. La
superficie de falla critica sera entonces aguella que lieva a un valor maximo de Ex. Este método tiene fa

ventaja de poder analizar una gran variedad de protlemas, para o cual es necesario que se incluyan en
el equilibrio las fuerzas que actian sobre fa cuna de suelo para cada situacion particular. Las fuerzas que
actGan sobre esta cuiia son (figura 15)%

e Pesooropicdelacuig P
e Reaccion dei sueic K.

e Empuje aclivo Ez.

// Eq
/
o %
- #N
3 7 TR
AN e
- Vd

S 4

Figura 15. Peso propio de la cufa P.

Las dirécciones de R y de Es son dadas por el angulo de friccidn intema del suelo ¢ v por €l
angulo de friccidn & entre el suelo y ef muro, respectivamente. Este ulimo es tomado como éd=¢, a
menos que se contemple Ia utilizacion de un filiro geotextil entre ef muro y el terraplén. En este caso §
debe reducirse. Como ia direccion del planc de falla no es conocida inicialmente, efla se busca

variandose su inclinacién p en relacion a ia horizontal. La superficie de falla critica es entonces aquella

gue lleva al mayor valor posible de E- (figura 18) y éste sera el empuje activo ulilizade por =f programa.
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crit

Figura 16. Variacién de Eg con p.

3.5.2 Determinacion de la superficie de empuie.

La superficie donde actiia el empuje activo se considera delimitada por un plano que pasa por €l

canto interior derecho de la base y por el canio superior derecho de la Ultima capa de gaviones {figura
17}

Plono de oplicacién
del Empuje

Figura 17. Superficie de empuje.
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Cuando la base se exiiende mas alld de ia Uliima capa de gavicnes, hacia el interior del

terraplén, en una longitud superior a su aftura, 13 porcidn excedente de la base se considera como un
anclaje y el plano de aplicacion de Es pasara por este punto v no por €l canto inferior derecho de ia base
(figura 18).

Plano de aphcocion
del Empuje

| |
T A
]

Figura 18. Base alargada.

3.5.3 Terraplén en capas.

Como ¢l terraplén puede estar constituido por varias capas de suelos diferentes, es necesario

realizar algunas modificaciones en el método del equilibrio limite.

En primer lugar, en vez de considerar que la superficie de falla esta constituida por un solo piano,
se considera gue hay varios planos de falla, formando asi mas de una cuiia de suelo (figura 19).
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Figura 19. Terraplén con mas de un tipo de suelo.

Primeramente se calcula el empuje debido a 1a capa superior de suelo E, utilizando el métedo
del equilibrio limite original. Luego se considera un plano de falla partiendo del punto 2 con inclinacion p2
hasta encontrar la interfase entre las capas del punto 4; se supone que este punto pasa por el planc de
aplicacion del empuje E,4, v para su determinacion se aplica nuevamente el método del equilibrio limite
criginal.

Para la determinacién de £,, se analiza el equilibrio de las fuerzas que actlan sobre {a cufia

formada por los planos 1-2, 2- 4, 4 -3, y 3 —1. El procesc se repite para varios valores de {a indinacion

p2 hasta encontrar el maximo valor de £,

El empuje total Ez que actiia sobre €l plano 1-2 sera la suma vectorial de £, ¥ E.2

Para la determinacion del punto de aplicacion del empuje activo total, se adopta la hipdiesis de
que la presion lateral del suelo sobre el muro varia lineaimente dentro de cada una de las capas
atravesadas por la superficie del empuje (figura 20).
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Figura 20. Punto de aplicacién del empuje en las distintas capas.

La variacion de la presion lateral con la profundidad esta dada por:

d
LA

2 3.2
T (3.2)

a

Donde v es el peso especifico del suelo de la capa vy ke es el coeficiente de empuje.

Este coeficiente esta dado por la expresion de Coulomb:

P sen’{f +p)

@

%) (3.3)

2’ s serlp +5)-senlp— )
sen” - sen( 8 5{1+A“;en(ﬁ_§)-sen(ﬂ+3)}

Donde ¢ es la inclinacion del plano 1-3.

Las presiones laterales en el tope y en ia base de la capa inferior seran:

E, 7 'ka -H,
H, 2

Py = (3.4)
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EaZ ;/ 'ka ‘HZ
Dy = + 3.5
i H2 9 {3.5)

Donde H. es la altura de 1a capa.

El centro de gravedad de ese diagrama de presiones se localiza en:

:__%_m“f_[;‘y.ka

H
M2 12 E,

Este proceso es utilizado en la determinacion del punto de aplicacidn en cada una de las capas
de suelo atravesadas por la superficie de empuje, inclusive la capa superior. El punto de aplicacion del

empuje total se determina por equilibrio de momentos.

Notese gue este proceso puede exienderse para cualguier ndmero de capas de suelo. Por
ejemplo, a cada nueva capa insertada, el nimero de fuerzas necesarias para el equilibrio que conducen
al calculo del empuje activo total aumenta considerablemente, ya gue se debe buscar la combinacion
entre valores de p, de cada planc de las superficies de falla, que conduzcan al mayor valor posibie del
empuje activo total.

3.5.4 Efectc de cohesion del sueio.

Cuando el suelo del terrapién presenta cohesion, surge una fuerza adicicnal € actuando sobre
la superficie de falla debida a esta resistencia al corte del suelo. Esta fuerza se determina multiplicando
la cohesion del suelo por la longitud de la superficie de falfa.

Ademas, se sabe que en el estado active surgen también esfuerzos de tension en la porcion

superior del terrapién cohesivo, Como el suelc no resiste tension, se abren grietas en esta parte del
suelo (figura 21).
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Grieta de tensién

1. Grietas de tension en terrapién cohesivo.

2-c T @
z, 5 tan — + (3.7)
4 4 2

En caso de haber una sobrecarga distribuida g sobre el terraplén, ésta provoca una reduccion en

el vaior de zq:

2.
Z, =—£-tan(?r+¢) _4 (3.8)

Como estas grietas pueden estar {lenadas con agua proveniente de lluvias, aparece tambien una
fuerza horizonial debida a la presion de] agua. Las fuerzas que actlan sobre una curia de suelo formada

por ia superficie de falla y por la grieta de traccion se pueden ver en la figura 22,

Figura 22. Fuerzas gue actGan sobre la cufia de suelo cohesivo.
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La posicion mas desfavorable para la grieta de traccidn esta al final de la superficie de faila,
come se ve en la figura 21, por lo tanto, en a blsqueda de la superficie critica se admite el desamrolic de

una de esas grietas en la exiremidad de cada una de las superficies investigadas,

Cuando el suelo esia formado por mas de una capa, Ia grieta de traccion se calcula para cada
una de las capas. Considerando la capa superior como una schrecarga se busca una superiicie de falla
para cada una de esas grietas.

3.5.5 Efecto de la superficie freatica.

La presencia de una superficie fredtica en el interior del suelo provoca un aumnente en ¢ valor del
empuje activo, Esto se debe a la aparicion de una fuerza U provocada por la presion del agua que actua
sobre la superficie de falla (figura 23).

Figura 23. Presiones debidas al nivel fredtico.

Para ia determinacion de U se calcula la presidn del agua a lo largo de ia superficie de falla. Esta
presion se toma como la diferencia de altura entre cada punto de la superficie de falla y la fredtica. Como
la superficie fredtica se puede calcular aproximadamenie como una secuencia de rectas, basta
determinar la presion en los puntos dados por 1as intersecciones de esas rectas asi como en los puntos
correspondientes a ia interseccion con la superficie de falla. Como la presidn del agua varia lineaimente
entre estos puntos, la fuerza U se calcula entonces como la integral de esas presiones a lo largo de toda
la superficie de falla.

La presencia de agua también influye en ¢l peso de la cufia de suelo. Como el suelo abajo del
nivel freatico esta saturado y por lo tanio tiene un peso especifico mayor, este aumento se estima en un

20%.
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En casc que o murc esté parciaimente sumergido, como en el gjemplo de la figura 20, se debe
también considerar la fuerza U’ causada por la presién del agua sobre la superficie de empuje. Esta
fuerza se determina por simple hidrostética v esto se debe a que la estructura de sostenimientc en
gaviones es totaimente permeable. El efeclo de esas fuerzas es una disminucién det empuje activo total.

3.5.86 Efecio de las carges externas.
3.5.8.1 Cargas distribuidas.

Las cargas distribuidas sobre ¢l termraplén son simplemente adicionadas al peso de la cufia de

suelo, fomandose la parie de estas cargas que se encuentran sobre la cufia, como se muesira en la
figura 24.

Figura 24. Consideracion de las cargas distribuidas.
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3.5.6.2 Cargas lineales.

Las cargas lineales también son adicionadas al peso de la cufia en el equilibric de fuerzas.
Solamente se consideran las cargas lineales que se encuentren sobre esa cuna. De esta forma, en &l
calculo de la superficie de falla critica ocurme un aumento instantanec en €l valor del empuje activo
cuando ia superficie de falla encuenira e punto de aplicacion de una carga lineal. En la figura 25 se

muestra un ejempio con dos cargas lineales @, ¥ Q2 para el andiisis de la superficie de falla critica, soio

T e
/
1 /7

F

Figura 25. Consideracion de las lineas de carga.

3.5.7 Efecto sismico.

El efecto de movimientos sismicos se considera a través de la adicidon de dos fuerzas de inercia
en el equilibrio. Estas fuerzas, una horizontal H y ofra vertical V, son calculadas multiplicandose el peso
de la cufia de suelo por los coeficientes de aceleracion horizontal k&, y vertical &, (figura 28). En caso que
hayan cargas aplicadas sobre el terrapién, se deben adicicnar también las fuerzas de inercia para estas
cargas.

Los valores de los coeficientes de aceleracion son, en general, variables segun cada regidn y
vienen usualmente indicados por nermas especificas para cada pais.
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Valores indicativos para el proyecio;

k, =004 : ky =0 para areas de baja sismicidad. (3.9
k, =007 : k=0  para dreas de media sismicidad. (3.10)
k, =010 . k, =0 para areas de aita sismicidad. (3.11)

Figura 26. Fuerzas debidas al efecto sismico.

Los valores de ky v k&, son fijados por normas en funcion del riesgo sismico local donde sera

construida la estructura de contencion, normalmente el valor del coeficiente vertical se toma como riulo.

Para el proyecto de los muros flexibles en gaviones se hace referencia a los méiodos de analisis

de los muros rigidos, legando asi a un coeficiente de seguridad mayor.

Durante el disefic de muros de contencion de alta resistencia conira solicitaciones sismicas es
extremadamente importante tener toda fa informacion relativa a la historia geoldgica del érea a sanear,
las condicicnes del suelo y las posibles fluctuaciones del nivel fredtico del temeno, para poder asi

seleccionar los parametres mas apropiados para el disefio.
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3.5.8 Punto de aplicacion del empuje activo.

EL empuje total se divide en 3 partes:
. Efecto def suelo y de Ias cargas distribuidas, Es,
. Efecto de todas las cargas lineales E ¢

. Efecto delas fuerzas de inercia E,¢.

A continuacion se determina el punto de aplicacién de cada una de [as partes. Ef punto de
aplicacion del efecto del suelo y de las cargas distribuidas esta determinado por la teoria de Coulomb
comao fue explicado en el tema 3.4.3.

La determinacion del punto de aplicacién del efecto de las cargas lineales aplicadas sobre €l

terraplén se hace de acuerdo a lo mosirado en ia figura 27.

Figura 27. Punto de aplicacion de fa carga lined.

Se determinan los puntos M v N sobre la superficie de aplicacién del empuje por medio de dos
segmentos de recta que parten del punto de aplicacion de la carga lineal. Uno de ellos es paratelo a la
superficie de falla critica y el ofro tiene una inclinacién con horizontal igual al angule de friccidn infermna

{0} del suelo.
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En caso de que hubiera mas de una carga lineal aplicada sobre el terraplén, se calcula antes una
cargza equivalente a través de un equilibic de momentos con respecio a la extremidad superior de fa
superficie de empuje.

E! punto de aplicacion de E, 4 esta localizado en €l tercie superior del segmento MN.

En cuanto al punto de aplicacion del efecto de las fuerzas de inercia E,, &l esia situado en el
tercio superior de la altura total de la estruciura de contencién.

Después de determinar los puntos de apiicacion de ias tres partes del empuje activo, se
determina el punic de aplicacion del empuje total a través de un equilibrio de momentos con respecto a
la extremidad inferior de la superficie de aplicacién del empuje.

3.8 Determinacién del empuje pasivo.

El empuje pasivo que se genera al frente del murc de gaviones, cuandc éste tiene cierfo
empotramiento, como en la figura 28, esta determinado por la teoria de Rankine, modificado para poder
censiderar el caso de tener un suelo cohesivo al frente del muro cuya superficie no sea horizontal.

Figura 28. Caso de empuje pasivo.

Para este calcuio, se determina primero el valor de la presion pasiva disponible p, ala superficie
{purto A) v en el camte inferior izquierdo de la base (punto O). Si hubiera capas de suelo en la
cimentacion entre estos puntos, se determina también fa presion pasiva disponible en estos punios en el
interior de cada capa.
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En esta determinacion se utiliza 1a presion vertical p, que acta en esios puntos calculada como:

P, =¥ -Z-COSE, (3.12)

donde y es el pesc especifico del suelo, z es la profundidad del punto considerado en relacion a la

superficie extena v &3 €5 la inclinacion de esa superficie.

En caso que el nivel de agua esté por encima del punto considerado, se toma ¢l valor del peso

especifico sumergido v del suelo, calculade a partir del peso especifics saturado:

Y = Ys = Yo (3.13)

Esta presion vertical se divide en dos componentes, una de ellas normal, o, y otra tangencial, z,

cuyas expresiones son;

o = p, -COSE; (3.14)

T = p,SEn &, (3.15)

Figura 28. Determinacion de la presion pasiva disponible.

Mediante la construccion grafica de Mohr se determina el punto #, figura 29. El centro de este

circulo esta scbre ¢ eje de las abscisas en el punto o dado por:
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(cr+c-sen¢) -cos¢)+“/(0'-sengo +c-cos¢7)2 —o?-cos’p
g =

c

5 (3.16)
cos” @

y el radio del circulo es:

T=0, "S-+ 08P (.17}

A continuacion se determina el punto P situado en la interseccion enire el circuio y a extension

dei segmento de recta OM. Esta recta tiene inclinacion g3 y porfo tanto:

ot \/g—(l +tan’e,) (o] - r?)
% = 1+ tan’e,

T, = o tane, (3.19)

Finalmente, el valor de la presion pasiva p, esta dado por el segmento OF y por fo tanto:

P = 1,/'cr; + T, (3.20)

que es el empuje pasivc.

En caso que el punto M se encuentre amba de la envolventie de resistencia, o que es
identificade por un valor negativo en el intertor de la raiz de la expresion 3.16, el programa asigna un
valor nulo & la presién pasiva disponible.

Después de la determinacion de las presiones pasivas en el punto A y 0, el programa calcula el

empuje pasivo y su punto de aplicacién, admitiendo una variacion lineal de la presién pasiva entre estos
dos puntos.
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3.7 Analisis de la estabilidad externa.

3.7.1 Estabilidad contra el deslizamiento.

E! deslizamiento de la estructura ocurre cuando la resistencia al deslizamiente a lo largo de la
base del muro de contencion, sumada al empuje pasivo disponible en su frente, no son suficientes para
contrarrestar &l empuje activo.

La verificacidn contra el deslizamiento se hace comparando las fuerzas resistentes disponibles a
lo largo de la base del muro con la fuerza moiora. Esta Olima se determina a partir del equilibrio de las
fuerzas gue actian sobre el muro de contencion, figura 30.

e

Eon

Fln e
}._....LB-—-“

Figura 30. Fuerzas que actGan sobre el muro de contencion.

Las fuerzas que actdan sobre el muro son:

s Empuje active provocado por el terrapién £,
¢ Empuje pasivo disponibie E,

e Peso propio del muro P,

¢ Fuerza normal actuante enla base N

e Fuerza resistente tangencial enia base T
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Esta dlima fuerza es la que debe movilizarse para el equilibrio mientras gue el valor disponible se
caicula en funcidn de la fuerza normal . La determinacion de N v 7 se hace simplemente pianteandc el

eguilibrio de fuerzas en ambas direcciones.
Ademas de las fuerzas citadas, otras pueden estar presentes en el equilibrio, como por gjlemplo:

e Carga distribuida sobre el muro,
» Carga lineal sobre el muro,
e Fuerzas de inercia debidas al efecto sismico,

e Fuerzas de subpresion.

Las dos primeras son obtenidas directamente de los datos del programa y sumadas al peso propio
del muro.

Las fuerzas de inercia se obtienen multiplicando ¢ peso de la estructura por los coeficientes de
aceleracion vertical, &, y horizontal, k, suministrados por el usuario.

En cuanto a la fuerza de flotacion, ella surge cuando ia estructura esta parcialmente sumergida y se
toma en cuenta de manera direcia empleando ¢l peso especifico sumergido en ¢ calculo del pesc propio
del muro. Este peso especiiico es utilizado solo para Ia parte del murc que se encuentra a bajo del nivel
del agua y vae:

Yg=Ygsat~ Yo = Yp (10} 0" 7, ; Ygsa: ={Yp~Ye) (1) (3.21)

donde y, es el peso especifico de las piedras que rellenan los gaviones vy i1 es ia porosidad (indice de

vacios).

i.a fuerza resistente disponible es dada por:

Y
I =N-tanp +c-B (3.22)
donde ¢ es e dngulo de friccidn entre ef suelo de la cimentacion y la base y el material de la base del

muro. El valor de ¢ se toma igual & angulo de friccién del suelo-cimiento, en caso de que no sea

empieado un geotextil sobre 1a base del muro. En caso contrario, el angulo de friccion debe reducirse.
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Cuando ia base del muro se prolonga en el interior def relleno, segiin lo muestra la figura 31, €
valor de Ty aumenta por el efecto de anclaje de esta prolongacion.

Plano de aplicacion

I Eminugia
gel Empuje

—

\".
N
g‘“f
&

1

- a

Figura 31. Prolongacion de 1a base.

Para el calculo de este aumenio, se determina la presion vertical ¢, que acilla sobre la

prolongacién de la base y su largo L y asi se obtiene:

a

T, ={o, tang” +¢)- L (3.23)

Ndtese que en este caso el valor del ancho de la base B, utilizado en la ecuacion 3.22 se reduce
del valorde L.

El valor de T, esta limitado por la resistencia a la traccion de la malia de los gaviones,
debiéndose cumplir que:
2.7

— max ) 4
T, IR (3.24)

donde Tha €5 [a méxima traccion admisible en la malla (4.3 ton/m).

El factor de seguridad contra el deslizamiento esté dado por la expresion:

. T, + Epd
s E., >1.3 (3.25)
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londe E,¢ v Epq son las componentes de los empujes active y pasivo, respectivamente, en la direccidn

lel deslizamiento {figura 29).

3.7.2 Estabilidad contra el Volteo.

La estabilidad contra el volteo de ta estructura se verifica comparando los maomentos producidos
or las fuerzas resistentes, 8, , y los momentos de las fuerzas motoras, M, . Estos momentos se
leterminan con respecto al extremo inferior izquierdo de ta base del muro, que es &l punto de rotacion en

1 valteo (figura 32).

Figura 32. Momentos de estabilizacion y de volteo.
Las fuerzas que contribuyen a la estabilizacion son:
e Peso propio de la estructura,
e Empuje pasivo disponible,
e Cargas aplicadas sobre el muro,

o Componente veriical del empuje activo.

La fuerza de flotacién que aparece cuando el muro esta parcialmente sumergido, estd considerada

ie manera indirecta en su peso propio, provocando una reduccion en el momento estabilizador.
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Ei momento de volieo, a su vez, esta consiituido por el memento de la componente horizontal dei
empuje activo que actia sobre el muro v por el momentc de las fuerzas de inercia provocadas por el
=fecto sismico.

El factor de seguridad contra el Volieo es calcutado entonces como:

Fo= M; >15 {3.26)
Muchas veces ocurre que el empuje activo provoca un momento en {a direccion opuesta al Volteo.
=n estos casos, el coeficiente de seguridad contra e} volteo pierde sentide pues no hay momento de
Volteo. En estos casos el programa notificara al usuario de este hecho.

3.7.3 Presiones de contacio en la cimentacion.

Para el caicuio de fas presiones actuantes en la cimentacion de la estructura, pimeramente se
determina el punto de aplicacion de la fuerza normal N, calcuiada en la verificacion del deslizamiento.

Para este célculo, se hace un equilibric de momentos con respecte al borde inferior izquierdo de fa base
dal muro, resuliando:

M-,
= 3.27

N (3.27)
donde #,v M, son los momentos resistente v actuante, y & es la distancia entre ef punto de aplicacion

de M y el borde inferior izquierdo de la base (figura 33).

Figura 33. Punto de aplicacion de N.
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Esta fuerza normal es la resultante de las presiones normales que acttan en la base de ia

sstructura de contencidn, Para que estas presiones sean delerminadas, su distibucion debe ser

onecida. Normalmente se admite una distribucion lineal para estas presiones y enfonces los valores

naximo vy minime de ellas ocurmiran en los bordes de la base de la estructura, (figura 30) v estaran dados

DOr

A (1 6.
O-max - ,_B ' + ) B (328)
¥ (16.2)

siendo e la excentricidad de 1a fuerza normal N. Notese de esta Uitima ecuacion que, para gue no se

oresenten esfuerzos de tensian, la excentricidad e debe ser menor o igual & B/6.

34).

Si e > B/ 6, sclamente una parte de la base se uliliza para la distribucion de las presiones (figura

Esta parte resultaigual a 3d y entonces el valor de la presion maxima oma €S:

2-N
Gmaxz 3-d (3&3)
el ]
oo [TTTIIE o
e<B/6

Figura 34. Distribucidn de las presiones en |a base.
Esta dltima situacion debe ser evitada siempre gue sea posible.
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Ei valor de las presiones que actdan en la cimentacién debe ser comparado con la capacidad de
carga admisible del sistema suelo-cimentacion. Cuando ef usuario no suministra este valor al programa,
ssté se caleula por la fdrmula de Hansen:

B=CN-d+qN-d-i+/2-y-BN-d- (3.31)

¢ e g

donde ¢ es la cohesion del suelo, g =y - z, es fa presion vertical a la profundidad de la cimentacion, y es
ol peso especifico det suelo, B o anche de ia base de ios gaviones vy 10s olros paramelros esién dagos

NOF:

-1 T
I, =1—_—— 3.32
P IN (3.32)
i, =1 (3.33)
d 7 k] T4 e Z
c=aq=1+ua5”§ (3.34)
d , = ] (3.35
7 2 4] gD
N, =e ™% tan (45 + 2) (3.36)
v M-l
e tang (3.37)
Ny = 1.8'(Nq —1)'1637?(0 (3.38)
La presion maxima admisible en la cimentacion esta dada por:‘
& _ piim
adm 3 (3.39)
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El caiculo de la presidn maxima admisible se Hleva a cabo involucrande los parametros de
resistencia dei suelo de apoyo. Si por debajo de esta capa exisien estratos de suelo biandos ¢ suelios,
en la determinacidn de la presion maxima debera tomarse en cuenta las caracteristicas de dichos

esiraios.

2.8 Analisis de la estabilidad interna.

Ademas de las verificaciones anteriores debe ser tambien revisada la posihilidad de falla interna
de la estructura de contencion. Esta podria sufrir esfuerzos intermnos excesivos provocados por la carga
externa del empuje y sobrecargas aplicadas directamente sobre ella. De esta forma, esta verificacion se

hace de manera especifica para cada tipo de estruciura de contencion.

En el caso de muros de gaviones, se debe verificar ta seguridad contra el deslizamiento de los

bloques de gaviones superiores respecto a ios inferiores.
Para este andiisis se determina el empuje activo que actua en la parte del muro, encima de la

seccion analizada, utiizando los mismos procesos ya descritos en la determinacion del empuje activo
(figura 35).

e g e

N

Figura 35. Andlisis de las secciones intermedias.
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A continuacion se calculan jas fuerzas de corte v normales méadmas que aciian en la seccion,

=stableciende &l equilibrio de las fuerzas v de los momentos como enlos temas 3.7.1 y 3.7.3. E esfuerzo
~ortante sera:

- L 3.40
T = (3.40)

/ 1a tension normal maxima:

o = (3.41)

siendo B el ancho de la capa de gaviones arriba de la seccion analizada v 7, N vy d resultan del
squilibrios de fuerzas y de momentos.

Los valores admisibles para los esfuerzos de corte y normales son:

Togn = N -tang” +c, (3.42)
O yim =0y, 30 (3.43)
Jonde:
g =25y,~10° (3.44)
¢, =03-P - 0.5 (expresado en tf/m?) (3.45)

=N estas expresiones v, es el peso especifico de los gaviones dado por yg=v,- {1-N) ¥y P, es el peso de la

mnaila en Kgifm®. Este se determina en funcion de 1a traccion admisibie en la malla Tpay {(tabla 3.3).
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T o () 30 | 34 | 35 | 40 | 42 | 43 | 45 | 47 | 53

P, (@) (kgfm®) | 85 11.2 | 11.0

—
-
Q

123 | 118 | 143 | 152 | 150

P.(b)(kgim®) | 555 | 785 | 725 | 82 | 82 | 84 | 108 | 103 | 105

Tabla 3.3

En esta tabla, fos valores de Py{a) se refiere a gaviones de 0.5 m de alto y los valores de
Py(b) se refieren a gaviones de 1.0 m de alto.

3.2  Anélisis de la estabilidad gichal.

3.9.1 Verificacidn de la falia giobal.

Ademas de las formas de falla dtadas en los temas anteriores, es factible que pueda ocurrir la
falla del relieno a lo largo de una superficie que contenga la estructura de contencion. Este tipo de falla
ocurre principalmenie cuando hay capas © zonas de suelos menos resistentes debajo de la cimentacion
del muro de contencidn.

Esta forma de deslizamiento es similar a 1a gue ocurre en taludes y, por lo tanto, los métodos

utilizados en ei andlisis de estabilidad de taludes pueden también en este caso ser aplicados.
Los métodos de andlisis de estabilidad de taludes mas empleados son los que consideran la

parte del refleno sujeta a deslizamiento comao un blogue rigido, ast comoe los que suponen gue ¢l suelo se

mueve como un blogue rigido dividido en franjas.
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Los métodos det primer tipo generalmente utilizan superficies de fallas planas (figura 36), como
el meétodo de las cufias, mientras gue aquellos del segundo tipo utilizan generaimente superficies de

fallas cilindricas como el método de Feilenius v el método de Bishop.

#
/’/7.
~
~
s
P
rd
I-L //
=
s

) _—{
Ve
AN L s
i e

Sal N
N P

Figura 36. Falla global del terreno (superficies planas).

El métode de las cufias considera que la superficie de falla esta formada por una serie de planos

que delimiian cufas rigidas.

El equilibrio de esas cufias requiere que una parie de la resistencia sea movilizada a lo largo de
es0$ pianos. La relacién entre {a resistencia disponible a lo largo de la  superficie de falla y ia resistencia
movilizada es el factor de seguridad contra la falla del relleno.

La superficie mas critica se encuentra mediante un proceso iterativo que permite identificar

aquella superficie de menor valor del factor de seguridad.

Se puede notar que el andlisis descrito arriba es bastante simitar al realizado en la verificacion
contra el deslizamiento de la estructura a lo largo de su base. Ahi también los planos de falia forman tres
“cufias “ rigidas: la cufia activa, la estructura de contencién v la cufia pasiva {figura 37). La principal
diferencia es que en el equilibrio de ia cufia activa se considera ia movilizacién total de [a resistencia al
corte a lo largo de las superficies AB y AC. Eslo significa considerar un valor del factor de seguridad
unitario para el deslizamiento a lo largo de esas superficies. Asi, el factor de seguridad al deslizamiento
Fs esta limitado a la superficie de la base del muro y de la cufia pasiva. Como fue movilizada toda la
resistencia disponible a lo largo de la superficies de la cufia acliva, la resistencia necesaria para e}
equilibrio del conjunte a lo largo de las superficies donde Fy fue calculado es menor, 10 que resulta en un
valor numéricamente superior para éste, en relacion ai factor de seguridad conira Ia falla global.
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Figura 37. Cufias formadas en ¢l andlisis de deslizamiento.

o

En cuanic a los métedos gue emplean superficies dilindricas, su forma de delerminacion  del
factor de seguridad es eguivalente al del mélodo de las cufias, ya que también consideran la

movilizacion parcial de la resistencia a lo largo de toda la superficie de falla.

La gran ventaja de los métodos que subdividen el material potencialmente inestable en franjas,
es 1a posibilidad de considerar un gran nimero dge situaciones diferentes, tales como capas de suelos
distintos, presiones neutras, nivel freatico, sobrecargas, etc. Ademas la consideracion de superficies de
alla cilindricas es mas realista por aproximarse mejor a las fallas observadas.

98



3.9.2 Método de Bishop.

Para el andlisis de ia estabilidad global del conjunto susio-muro de contencion se utiliza el
nétodo de Bishop que adopta superficies de {allas cilindricas. De esta forma se analizan posibles

iroulos de falla que involucran tanto el terraplén como ef muro de contencidn.

La parte del relleno delimitada por cada uno de esos arcos se divide en franjas  {figura 38) v se
salcula ef factor de seguridad contra la falla a lo largo de esa superficie,

o)
. ’l/mr
3 1'1}1(‘?
i g
{o ii&
L RIE
:i!qgiiii,
" .;H§ N
T L
\!‘lhgi_:__zrl“’

Figura 38. Divisidn de franjas en & método de Bishop.

Primeramente se propone una superficie de falla cilindrica arbitrana vy el material delimitado por
asta superficie se divide en franjas. Las fuerzas que actan sobre cada una de esas franjas se muestran
en la figura 39, Ellas son:

s El peso propio P de la frania;

¢ El ancho b; _

e Laindinacién de la superficie de falla o de cada una de las franjas;

s Lafuerza nommal N que actia en la superficie de falla;

e Llafuerza tangencia T que actla sobre la superficie de falla;

= Lasfuerzas horizontales H; y H: que actian en las caras laterales de las franjas;

o Lasfuerzas verticales V; y V., que actlan en las caras laterales de las franjas,
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b=b, cosa

Figura 39. Geometria y fuerzas que actian en las franjas.

Realizando el equilibrio de fuerzas en la direccién vertical se obtiene:

N»cosozzP—T-sena:——(Vlsz) (3.46)

La fuerza tangencial T esta dada por:

c-b
T_C'bo-{—N-tanga _ COSa+N.tan(p
- FS - FS (3.47)

donde F; es ¢l factor de seguridad (admitido igual para todas las franjas) contra la falla.

Se puede admitir que V-V, = 0 con pequeiia perdida de precision en el resultado. De esta forma,

c-b

P - tan o

N = F - Mila) = cesa[1+
Mi{a) ’

I (3.48)

5

tang- mna]
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Reaiizando el equilibrio global de momentos con respecto al centro de rotacion, y recordando

que la sumatoria de los momenios de las fuerzas laterales entre las franjas es nula, se obtiene:

>{r-7,)=2 (R-Psena,) (3.49)
i=] i=1
3
C -
) + N -tang n
R'Z cosa - =R-> (P-sena) (3.50)
=1 5 i=1

BNtonces:

c-b
Z + N -tang
cosa

F, = (3.51)

Z (P .sena)

Sustituyendo el valor de N en esta dltima ecuacion, se obfiene:;

ci-bi ]
o Pi———tanai
Z oo +- - tang
cosqi Mz'(a)
Fo= 3.52
Z Pisenai (5-52)

En caso que el nivel del agua pase al interior de la franja, el peso de ésta se calcula utilizando el
peso especifico saturado para la parte bajo el nivel de agua y también se determina la presion neutra

Oue actiia en la superficie de falla.

En los casos que se considere el efecto sismico, se deben calcular las fuerzas de inercia Hy V
de la franja, ademas de la distancia vertical L entre el centro de gravedad de la franja y el centro del
arco. Para las franjas que se encuentran sometidas cargas distribuidas ¢ lineales, éstas también deben
ser incluidas en el andlisis en forma de una fuerza resultante @ aplicadas sobre 1a franja,
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El factor de seguridad, se determina entonces por la expresion:

> ci-bi+{Pi+ Qi—Vi—ui-bijtang
Mi{a) ,

Hi- Li Ui - yi (5:58)
. ) . L L1 . "y

Pi+ —V—g)e i +

Z( i+ Qi 7 2 sen i 7

Fo=

b3

siendo U es el valor de la fuerza horizontal generada por el agua sobre la estructura cuando ésta se
encuentra parcialmente sumergida y, “y es la distancia vertical entre el punto de aplicacién de esta

uerza al centro de rotacion (figura 40).

Figura 40. Fuerza harizontal U en un muro parcialmente sumergido.

Comgo €] factor de seguridad Fs aparece en ambos lados de 1a expresion, su determinacidon es

terativa.

Se deben buscar varias superficies de falla hasta enconirar la mas critica (menor valor de Fg).
Como para la identificacion de una superficie de falia son necesarios tres parametros {coordenadas del
centro *07, ademas del valor del radio R), ésta bisqueda es bastante tediosa por 1o que se hace
ndispensable el empleo de algin algoritrmo que facilite este frabajo. Une de los algoritmos mas eficientes
tiliza una version modificada del método simplex que se emplea en investigacién de operaciones.

El programa utiliza el método Simplex,
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3.9.3 Determinacion del circule critico {método Simplex).

En la blisqueda del arco de falla que tiene e mencr factor de seguridad, se utiliza un proceso de

optimizacidn basado en el método Simplex de blisqueda operacional.

El proceso parte de un circulo inicial que puede ser dado tanto por el usuario como, a falta de
ello, ser adoptadc por el programa. Los distintos circulos son estudiados variandose la distancia
horizontal L, del punioc de entrada del circulo en 1a cimentacion, a la izquierda del mure, hasta el punto
inicial de la superficie superior de la cimentacidn; la distancia vertical L, entre =l circulo v el borde inferior
derecho de |la base v la distancia horizontal Lz enire el punto de salida del circulo, a la derecha del muro,
y la cresta de éste {figura 41).

L3

i e
1

Figura 41. Coordenadas del circulo de falla.

Et conjunto C = (L, L, , L) constituye entonces las coordenadas que identifican cada circulo

que sera estudiado.

A partir de las coordenadas del primer circulo €4, Se determinan otros tres circutos C,, C3 ¥ Ca:

CI - (I’IIBLZDLBI) (3.54)

G :(Lu =Ly+plLy=Ly+q-lL,= 1Ly ”Hf'l) (3.55)
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G, =(Ll3 =L +q-L,L,=L1L,+p-Il L, :L31+Q°l) (3.56)

G = {\I’M =Ly +q-L Ly =Ly+q-LL, =L+ p~i} (3.57)
fonde:
p=0943 (3.58) g =0236 (3.59) i=5h (3.60)

¢ i es la altura de la base del muro de contencion.

Estos cuatro circulos forman un conjunte llamado Simplex que sera utilizado para la blsqueda
Jel circulo critico. Son determinados los coeficientes de seguridad para los cuatro circulos del Simplex y

se {oma aguel gue presenia ei mayor vaior. La posicién de este circuio es enionces aiterada a:

* s ra
Cj :(Lu :Lﬁ«yp.(Lf—Lij)) (3.61)
jonde: Li es la media de las coordenadas i de los tres circulos restantes yp=2.

En caso que esta operacion resulte en un circulo no admisible, sea por cruzar ta estructura de
sontencién, © por traspasar la profundidad maxima especificada por el usuario, la constante p es
educida a 1.5. Después de calculado el coeficiente de seguridad de este nuevo circulo, & proceso se
epite hasta que uno de los circulos del Simptes permanezca fijo por 8 iteraciones, cuando jos olros tres
irculos del Simples son alterados para:

¢ ==Y (rv ) 62

jonde C7; es el circulo estacionario.

-| proceso continua hasta que:

4
> (Fs, - F7S) <107 @63)
1=l

1
3

Jonde FS; son los coeficientes de seguridad de los cuatre circulos del Simplex v FS es ia media de
104



estos valores. El programa, siempre ejecuta una segunda blsqueda partiendo de un circulo diferente
para verificar 1a posibilidad de la existencia de minimos locales en el coeficiente de seguridad. Cuando
hubiera mas de un suelo en la dmentacidn, en el ferraplén, 0 cuando haya cargas lineales sobre &l
terraptén, el programa repite el preceso varias veces para asegurarse que iodas las condiciones fuercn
analizadas.

3.10 Recomendaciones de disefo.

2,
(4]

Algunas de las ventajas 08 mMuros con gavion son su rapidez de consiruccidn, son permeables

y por tanto proporcionan un buen drenaje, pueden ser consiruidos en presencia de agua, son flexibles,

resisten [os asentamientos diferenciales sin romperse, y son relativamente econGmicos.

Los muros de gaviones se construyen en capas, como se hace con la mamposteria, por ello, se

puede decir que se parecen a un fadrillo de tamafio grande y flexible.

Los muros pusden ser de cara lisa 0 escalonada (muros con escalones internos ¢ externos). Los
Muros cen escalones internos. 0 sea con paramento extemno plano, algunas veces son preferidos por
razones funcionales o estéticas, pero desde el punto de vista estatico son, en general, mas
recomendados 10s muros con escalones externos; para alturas superiores de 5 a 8 m, es también
aconsejable el escaionamiento externo. Para aituras inferiores se puede considerar también el

escalonamiento interno, pero con la advertencia de inclinar el murc de 0 a 10 grados contra el relfenc.

El material con el que se llena ¢l gavion tiene un didmetro que varia entre los 10 y 20 om, esto
permite que se trabaje manual o con equipo Mecanico y se tiene un buen acomodamiento al vaciario
dentro de las canastas. De pruebas realizadas con materiales de diferentes formas y tamanos, se ha
encontrado que al ulilizar una porosidad del 30% en & calculo del pesc especifico del gavidn lleno, da

buenoes resultados y se asegura asi su maximo peso.

El coeficiente de friccidn ‘f” que se desarrolla entre [a base del mure de gaviones y un suelo no
cohesivo se puede suponer que es igual a la tangente del anguio de friccion intemma del suelo. Lo
mencionado se basa en el hecho de gue la superficie del muro es muy rugosa v el material del suelo
penetra dentro de tos huecos que dejan las piedras que forman el gavion, por ese motivo la friccion se
desarrcila entre las particulas del suelo y no entre estas y el gavidn. Esto dtimo puede comprobarse
revisando la parte inferior de un muro gue se ha volcado a proposito.

Si el muro estd colocado sobre un suelo cohesivo, por ejemplo, arcilia, la resistencia al

deshizamiento se calcula con base en ia ¢ohesidn de la arciila. Si se tiene una arcilla muy dura se
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recomienda construir una zanja angosta en el sitio donde se va a desplantar € muro y lenaria hasta una

aftura de 15 om con grava limpia, que tenga aproximadamente 7 cm de diameiro, bien compactada,
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3.11 Normatividad.
Proyecto de norma NMX-B-085-SCFI1-2000.

La secuencia de esta norma comprende a Io que se publicara para el uso de la misma.

1 OBJETIVO Y CAMPO DE APLICACION

1.1 Esta Norma Mexicana establece 10s requisitos que deben cumplir [os gaviones, colchones vy
mallas fabricados a partir de malla hexagonal de alambre, con recubrimiento metdlico o con
recubrimientc metalico revestido de cloruro de polivinilo (PVC) torcida, asi como los alambres, con

recubrimientc metalico o con recubrimiento metdiico revestido de PVC, para los amarres, atiesadores vy

sujetadores para traslape empleados para la fabricaddn, ensamble e instalacion del producto.

1.2 La malla de alambre hexagonal torcida, usada para fabncar los gaviones y colchones para
revestimiento, se produce en diferentes tipos, basados en &l tipo de recubrimiento, ver inciso 3.

Nota: La malla hexagonal de alambre empleada para la fabricacién de los gaviones y colchones

cormunmente se fe conoce como triple o doble torsion, ver figura 4.

2 REFERENCIAS

Para ia correcta aplicacion de esta norma se deben consultar las siguientes normas mexicanas:
NMX-B-172 Métodos de prueba mecanicos para productos de acero. Dedlaratoria de
vigencia 11 de julio de 1888

NMVX-H-D14 Método de prueba para determinar [a masa del recubrimiento de zinc en

articulos de hierro o acero galvanizado

3 CLASIFICACION.

Los gaviones y colchones para revestimiento fabricados con malla de afambre hexagonal torcida,

se clasifican en base a su recubrimienic como se indica a continuacion;
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Tipo 1.- Consiste de malla hexagonal de alambre, con un recubrimiento de zing, el cual se aplica antes
de hacer la torsion. Los sujetadores, ¢l alambre para amarre y los atiesadores, se fabrican de alambre
con recubrimienio de zinc.

Tipo 2.- Consiste de malla hexagonal de alambre, con un recubrimiento de Zn-5AI-MM (aleacion de zinc
con 5 % de aluminio} el cual se aplica antes de hacer Ia torsién. Los sujetadores para traslape, e

alambre para amaite v los atiesadores, se fabrican de alambre con recubrimiento de Zn-5A1-MM.

Tipo 3.- Consiste de malla hexagonal de alambre para amarre y de atiesadores como ¢l tipo 1 y tiene un
recubrimiente de PVC. Los sujetadores deben ser de alambre de acero inoxidable.

Tipo 4.~ Consiste de malla hexagonal, con un recubrimiento de aluminio el cual se aplica antes de hacer
la torsidn. Los sujetadores, el alambre para amarre v los atiesadores, se fabrican de alambre con

recubrimiento de aluminio
recuonnmiento de alumnic.

4 DEFINICIONES

4.1 Gavidn

Contenedor de malla de alambre hexagonal de diferentes tamarios y formas, reforzado en todas
sus aristas con un calibre mayor al ufilizado en la fabricacién de la malla, con celdas intemas
uniformemente repartidas e interconectadas con ofras unidades similares y que se llenan con piedras en
el lugar de ia obra, para formar asi una estructura flexible, permeable y monglifica, como es el caso de:
muros de contencidn, revestimiento de canales, revestimientos y vertedercs en proyecios para control de
erosion, verfiguras 1, 2y 3.
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Figura 2.- Gavion fabricado mecanicamenie



4.2  Colchones para revestimiento

Contenedor de malla hexagonal de alambre torcida, con celdas intemas uniformemente
repartidas y de altura relativamente peguefia en relacion a fas otras dimensiones, con aberturas de malia
menores a ias usadas en los gaviones; los colchones generalmente se usan para revestimiento de
canales y protecciones marginales, ver figura 3.

4.3  Malia hexagonai de alambre
Malla que no se deshilvana, hecha a base de girar continuamente pares de alambre para generar
tres torsiones y dar forma a las aberturas hexagonales, las cuales después se interconectan a alambres

advacentes, dando origen a las aberturas hexagonaies.

Figura 3.- Colchones para revestimiento.
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4.4  Alambre para refuerzo de aristas

Alambre de terminacion, usado para bordar la malia de alambre perpendicular a ia torsion,
envolviendo los alambres de la malia mecanicamenie alrededor de éste, por o menos 2,5 veces o

insertando el mismo a través de las torsiones y doblando una sola abertura de malla.

4.5  Alambre para aristas

Alambre de tenminacién, usade para bordar ia malla de alambre paralela a la torsion, tefiendolo
continuamente hacia la malla de alambre.

46  Alambre de amarre, para gaviones y colchones para revestimiento

Alambre de acero con recubrimienio metalico o un alambre de acero con recubrimiento metalico
revestido de PVC, que se usa para ammar e interconectar unidades vacias, cerrar y asegurar unidades
lienas de piedras y para atiesadores.

47  Sujetadores parz traslape, para gaviones

Es una alternativa al método de amarre con ailambre usada en operaciones de ligamienio para
gaviones y colchones para revestimiento,

48  Afiesadores para gaviones.

Alambre de acero con recubiimiento metélico o alambre de acero con recubrimiento metélico
revestido de PVC, que se usa para mantener €l frente 10 mas recto posible, conectando €l panel de la
cara frontal con el panel de la cara trasera de un gavion (el atiesador debe formarse en el sitio de [a obra,

con alambre del mismo didmetro que el usado para amarres, ver tabla 3.4).

5 ESPECIFICACIONES

51 Materiales y fabricacion

51.1 Ei alambre usado para la fabricacion de malla hexagonal torcida, para usarse en gaviones y
colchones para revestimiento, debe cumplir con lo especificado en 5.1.1.1, 5.1.1.2, 5.1.1.3 6 5.1.1.4, lo
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que sea apropiado para €l tipo ordenado, excepto que la resistencia a la tensidon debe ser conforme a lo

indicado en 5.2.1

5.1.1.1 Eltipo 1, malla hexagonal iorcida, debe de fabricarse de alambre de acero con recubrimiento de
zinc, conforme a 1o especificado en la norma extranjera que se consigue en el apéndice A1.1, para el
recubrimiento Clase 3 en condicion de revenido.

5.1.1.2 Eltipo 2, malia hexagonal torcida, debe fabricarse de alambre de acero con recubrimiento de Zn-
SAI-MM. conforme a lo especificado en la norma extraniera que se indica en el apéndice A1.2, para o

recubrimiento Clase 80 en condicion de revenido.

5.1.1.3 El tipo 3, maila hexagonal torcida, debe fabricarse del mismo fipo de alambre de acero con
recubrimiento metalico flipo 1), con un recubrimiento adicional de PVC extruido sobre el alambre de
acero con recubrimienio metalico. Ef recubrimierto de PVC debe cumpiir con ilas piopiedades
especificadas en 5.3.2.

5.1.1.3.1 Se permiten los polimeros termoplasticos o modificados asi como sus métodos de aplicacion,
como sustitutos al recubrimientos de PVC, siempre vy cuando su funcionamiento sea equivalenie a ios

requisitos de funcionamiento del recubrimiento de PVC.

5.1.1.4 El tipo 4, malla hexagonal torcida, debe fabricarse de alambre de acero con recubrimientc de
aluminio conforme a lo especificado en la norma extranjera que se indica en el apéndice A1.3, en
ta condicion de revenido.

5.1.2 El alambre de amarre y los atiesadores deben fabricarse de alambre de acero que tenga el
mismo material de recubrimiento al de 1a malla de alambre (hexagonal torcida), suministrada en el pedido
y conforme a lo especificado en las normas que se indican en los apéndices A1.1, A1.2 6 A1.3, con una

resistencia a la tension conforme a lo especificado en 5.2.1.

51.3 Los sujetadores para traslape fabricados de alambre de acerc con recubrimiento de zinc y de
alambre de acero con recubrimiento de aleacion zinc- 5% aluminio, deben ser conforme a o especificado
en la norma exiranjera que se indica en el apéndice A1.4, para los tipos A, B, 0 C, de la Clase 3 y con
una resistencia a Ia tension espedificada en 5.2.1. Los sujetadores fabricados de acero inoxidable deben
ser conforme a lo especificado en fa noma extranjera que se indica en el apéndice A1.5, para el tipo 302
v CcOn una resistencia a ta tension especificada en 5.2.1.
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51.4 Los gavicnes y colchones para revestimiento deben fabricarse con iodos sus componentes
coneciados mecanicamentie en las instalaciones del fabricanie, con excepcion de las tapas de los
colchones, las cuales se producen por Separado de la base {(ver figuras 1, 2 ¥y 3). Los gaviones {ver
figuras 1y 2} y los colcheones para revestimiento {ver figura 3) deben suminisirarse en forma plegada, ya
sea doblados en pacas o en rollos para poder embarcarse.

5.2 Propiedades Mecanicas

521 Resisiencia alatensién

52.1.1 La resistencia a la tension de la malla hexagonal torcida, el alambre para amarre v los
atiesadores, debe ser conforme a lo especificade en las nommas extranjeras que se indican en 10s
apéndices A1.1, A1.2, y A1.3, para alambre en la condicion de revenido y cuando se ensaye conforme a
lo especificado en fa norma mexicana NMX-B-172.

52.1.2 Suietadores para traslape- La resistencia a la tersién de: el alambre de acerc con
recubrimiento de zinc, el alambre de acero con recubrimiento de zinc-5% aluminio y el alambre de acero
con recubrimiento de aluminio para sujetadores, debe ser conforme lo especificado en la nomma
extranjera que se indica en el apéndice A1.4 tipo A, B, y C, tablas 2 6 3. La resistencia a ia tension del
alambre de acero inoxidable usado para sujetadores, debe ser conforme a lo especificado en la norma
extranjera que se indica en el apéndice A1.5 tipo 302, tabla 2. Cualquier sistema de sujecién debe de
proparcionar el nimero de sujetadores para traslape requeridos para cumplir con lo indicado en la tabla
2, canforme a la prueba de resistencia al desprendimiento (ver 9.1.2). El fabricante debe establecer €l
numere de sujetadores para traslape requeridos para todas las conexiones verticales y horizontales para
las uniones de una sola canasta o canastas multiples, v debe incluir las instrucciones adecuadas de
come instalar los sujetadeores para traslape incluyendo dibujos o fotografias.

5.2.1.3. Resistencia en la unién de malla vy panel con panel. - La resistencia minima de la malla, €l
alambre para aristas en conexiones de malla, las conexiones panel con panel y la prueba de
punzenamienio, cuando se ensayen conforme a lo especificado en 9.1, debe ser lo especificado en la
tabla 3.5.
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53 Propiedades fisicas

5.3.1 Recubrimiento metalico

La masa del recubrimiento debe cumplir con lo especificado en la normma exiranjera que se indica
en el apéndice A1.1, clase 80, para el recubrimienic de zinc, 0 con la norma exiranjera que se indica en
el apéndice A1.2, clase 80, para el recubrimiento de Zn-5A-MM, © con ia norma extranjera que se indica
en el apéndice A1.3, para ei recubrimiento de aluminic.

5.3.2 Recubrimiento de PVC.

Las propiedades iniciales del recubrimiento de PVC deben cumpiir los siguientes requisitos:

53.2.1 Gravedad especifica.- Debe ser de 1,30 a 1,35 cuando se determine conforme a o especificado
en la norma extranjera que se indica en €i apéndice A1.8.

5.3.2.2 Resistencia a la tensién.- Debe ser igual o mayor de 20,6 MPa [(2 Kgf/mm?) (2985psi)], cuando

se pruebe conforme a lo especificado en fa norma extranjera que se indica en el apéndice A1.7.

5.3.2.3 Mddulo de elasticidad.- Debe ser igual o mayor de 18,6 MPa [(2 Kgfimmz) ¢ (2700 psi)], cuando

se obtenga conforme a lo especificado en la norma extranjera que se indica en el apéndice A1.7.
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TABLA 3.4- Caracteristicas de ja malia
dimensiones en milimetros (pulgadas)

Gavidn Colchon para revestimiento

Caracteristicas Recubrimiento Recubrimienic

Metalico |  PV.C Metdlico | PV.C Metdlico |  PV.C
Tipo de maila 8 por 10 8porg Spor7y
Abertura de 83x114 83 x114 64 x 83 64 x 83 53x74 D3 x74
maila (3.25x4.5)1 (3.25x4.5)] (25x3.25) ] (25x3.25)} 21 x29N| (2.1 x2.91)
Alambre de 27 2.7 22 2.2 22 2.2
la malla {0.106) {0.106) {0.087) (0.087) {0.087) {0.087)
Alambre para 34 3.4 2.7 27 27 27
aristas refuerzo {0.134) {0.134) {0.1086) {0.108) {0.1086) {0.108)
Alambre para 2.2 22 2.2 22 2.2 2.2
amarre {0.087) {0.087) (0.087) {0.087) (0.087) {0.087)
Sujetadores 30 30 30 3.0 3.0 3.0(2)
para traslape (2 {0.118) {0.118) {0.118) {0.118) (0.118) (0.118)
Alfiesadores:
usando alambre 2.2 2.2 2.2 2.2 2 2.2
para amaie {C.087) {0.087) {0.087) {0.087; {C.087) {0.087}
Espesor del
revestimiento de
PV.C:
normal N/A 0.50 (0.02) N/A 0.50 (0.02) N/A 0.50 (0.02)
minimo N/A 0.38 (0.015) N/A 0.38 (0.015) N/A 0.38{0.015)
Notas:

Todas las dimensiones y didmetros de alambre son valores nominales minimos.

Los sujetadores para traslape deben ser del mismo material empleado del gavion o colchon o de

acerc inoxidable conforme a las caracteristicas que s$e especifican en la norma extranjera gue se indican

en el apéndice A1.5

TABLA 3.5- Requisitos de resistencia minima de la malia y conexiones

Descripcion de la prueba Gaviones c¢on  recubrimiento | Colchones para revestimienio
metalico y PV.C, en kN/mjcon recubrimiento metélico vy
{libras/pie) P.V.C, en KN/m {libras/pie)

Paralelo a la torsion 42.3 (2900} 33.6 (2300)

Perpendicular a ia torsion 20.4 (1400) 13.1 {900)

Conexidn a las aristas 17.5 {1200) 10.2 {700)

Conexién panel con panel,

usando alambre para amaire o 17.5 (1200) 10.2 (700)

sujetadores para traslape

Prueba de punzonamiento, en 23.6 (5300) 17.8 {4000}

KN (libras fuerza)
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53.24 Dureza- Debe tener una dureza Shore de 50 a 80, cuando se pruebe conforme a lo

especificado en [a norma extranjera que se indica en el apéndice A1.8.

5.3.2.5 Temperaturas de fragilizacion.- Debe ser igual o menor de 264 K° (-8°C), 0 una temperatura
mas baja cuando lo especifique e comprador, cuando se pruebe conforme a lo especificade en la norma
extranjera gue se indica en el apéndice A1.9.

Nota: La temperatura méxima de fragilizacién debe ser de por lo menos 281 K® (8°C), por abajo de la

temperatura minima en la cuai deben Henarse }os gaviones.

5.3.2.6 Resistencia a la abrasion.- El porceniaje de pérdida de masa debe ser menor de 12%, cuando

se pruebe conforme a lo especificado en la norma extranjera que se indica en el apéndice A1.10.

5.3.2.7 Exposicidon en camara de niebla salina v exposicion a |a luz uliravicleta

5.3.2.7.1 El PVC no debe mostrar efectos de exposicién después de 3000 horas en ta camara de niebla
salina, cuando se pruebe conforme a lo especificado en fa norma extranjera que se indica en el apéndice
A1.11.

5.3.2.7.2 El PVC no debe mostrar efectos de exposicion a la luz ultravioleta después de 3000 horas,
cuando se use el aparato tipo E y 336 K (63°C), cuando se pruebe conforme a lo especificado en las
normas exiranjeras que se indica en los apéndices A1.12 y A1.13.

5.3.2.7.3 Evaluacion del recubrimiento después de la camara de niebla salina v de exposicion a la luz

ultravioleta

Después de la prueba de camara de niebla salina y de la exposicién a la luz ditravicleta, como se
especificaen 5.3.2.7.1 y 5.3.2.7.2, el recubrimiento de PVC no debe mostrar grietas ni cambio notable de
color, burbujas o desgarres. Ademas le gravedad especifica, resistencia a la tension, dureza y
resistencia a la abrasion, no deben tener cambios mayores de 6%, 25%, 10%, v-10%, respectivamente,

con relacion a sus valores Iniciales.

5.3.2.8 El recubrimiento de PVC no debe mostrar gretas o fracturas después de que ios alambres se
hayan torcido para la fabricacion de ia malla.
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5.3.3 Resistencia a ia niebta salina para sujetadores

Despueés de realizada la prueba, conforme a lo especificade en 9.1.3.1.1, los sujetadores para
traslape, las arstas reforzadas o el alambre de la malia confinada por los sujetadores para traslape, no
deben mostrar puntos de oxidacion en ninguna de sus partes de la superficie, excluyendo los extremos

cortados.

5.4 Dimensionesy {clerancias

5.4.1 Ei diameiro def alambre con recubrimiento metdiico debe cumplir con io especificado en ia tabla 1
y con las tclerancias especificadas en las normas exiranjeras gue se indican en los apéndices A1.1,
A1.2, y Al1.3, la que sea aplicable.

5.4.2 El digmetro de un alambre con recubrimiento metalico v el de un alambre de acero inoxidable,
usado para la fabricacion de sujetadores, debe cumplir con o especificado en ia tabla 1 con las

tolerancias especificadas en la noma exiranjera que se indica en el apéndice A1.4,

5.4.3 El espesor minimo y el nominal del recubrimientc de PVC uniformemente aplicado deben ser los

gue se indican en |a tabla 1.

5.4.4 Los gaviones deben fabricarse con malla tipo 8 por 10, teniendo la malla una abertura nominal de
83 por 114 mm (3,25 por 4,5 pulgadas). Las dimensiones se obtienen tomando las medidas en angulos
rectos hacia el eje central de la abertura de la malla (D = 83 mm, ver figura 4), paralelos a la torsidn y a lo
largo del mismo eje.

54.5 Los coichones para revestimienio deben fabricarse con malla tipo 5 por 7 ¢ malla tipo 6 por 8,
teniendo la malla una abertura nominal de 53 por 74 mm 6 64 por 83 mm (2,1 por 2,91 6 2,5 por 3,25
pulgadas). Las dimensiones se obtienen tomando as medidas en dngulos rectos hacia el eje central de

la abertura de la malla (D = 53 6 64 mm, ver figura 4), paralelos a |a torsion y a lo large del mismo gje.

54.6 Elancho ylalongitud de un gavidn, en a condicion de fahbricacién, no deben diferir mas del £ 5%
del tamafio ordenado antes de ser llenado {Los tamarios tipicos de los gaviones se muesiran en
la Tabla 3.7).

5.47 El ancho v la longitud de un colchon para revestimiento en la condicion de fabricacion, no debe

diferir mas del + 5%, y |a altura no debe diferir mas de = 10% del tamafio ordenado antes de su llenado.

(Los tamarios tipicos de los colchones para revestimiento se muestran en las Tabla 3.8).

117



5.4.8 Tolerancias en ias aberturas de la malla

Las iolerancias en las aberiuras de la malla hexagonal torcida, no deben exceder mas de # 0%

de la dimension nominal “D” que se muestra a continuacion, itabia 3.6 (figura 4).

Tipo de malla Dimensidn nominal para valores de “D”
5x7 53 mm (2.09 pulgadas)
Bx8 84 mm (2.50 pulgadas)
S x1iG 83 mm {3.25 pulgadas)

Tabia 3.6 Dimension de “D” dependiendo del tipo de mailia.

Figura 4.- Dimension noming *0Y de 2 aberlura de la malia de adlambre

TABLA 3.7.- Medidas tipicas del gavion.

Longitud, en Ancho, en Altura, en Numero de celdas, | Volumen, en

metros metros metros por pieza metros cubicos
1.50 1.00 1.00 —— 1.50
2.00 1.00 1.00 2 2.00
3.00 1.00 1.00 3 3.00
4.00 1.00 1.00 4 4.00
1.50 1.00 0.50 — 0.75
2.00 1.00 0.50 2 1.00
3.00 1.00 0.50 3 1.50
4.00 1.00 0.50 4 2.00
1.80 1.00 0.30 — 0.45
2.00 1.00 0.30 2 0.60
3.00 1.00 0.30 3 0.80
4.00 1.00 0.30 4 1.20
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TABLA 3.8- Medidas tipicas del colchén para revestimiento,

Longitud, en Ancho, en Altura en Niimero de celdas, | Volumen, en

metros metros metros por pieza metros cobicos
400 200 0.17 4 1.38
5.00 2 0.17
8.00 2 017
4,00 2.00 0.23 4 1.84
500 2.00 0.23 5 2.30
6.00 2.00 0.23 8 2.76
4.00 2.00 0.30 4 2.40
5.00 2.00 0.30 5 3.00
8.00 2.00 0.30 8 3.60

5.5 Inspeccion

A menos que se indique olra cosa en la orden de compra, el fabricante es el responsable de
reaiizar la inspeccidn y pruebas especificadas en esta norma. El fabricanie, puede usar sus propias
instaiaciones o cuaiquier ofra para efeciuar fas pruebas e inspeccion, a menos que &l compradar No lo
apruebe en la orden de compra. El comprador, bajo su propio costo, puede realizar cualquier inspeccicn
y pruebas especificadas en esta norma, cuando lo considere necesario para asegurarse que el material

cumple lo especificado.

58 Certificado

e
certificado de que el material cumple con lo especificado en esta norma,

6 EJECUCION DEL TRABAJO

6.1 Cuando se fabrique alambre del grado y calidad apropiada,.como se especifica en esta norma,
debe dar como resultado un producto fuerte y utilizable para el tipo de malla, la cual debe tener aberturas
substancialmente uniformes. Deben fabricarse y tener un buen acabado conforme a una buena practica
de fabricacion, ésto se determina mediante inspeccion visual, v deben cumplir con lo especificado en

esta norma.
7 MUESTREQ

7.1 Las muestras para determinar las propiedades fisicas y mecanicas de la malla de alambre torcida

deben ser conforme a lo especificado en e} capitulc 8.
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7.2 Las muesiras para determinar jas propiedades fisicas y mecanicas del alambre de acero con
recubrimiento empleado para la malla, alambre para amarre y atiesadores, deben de seleccionarse al

azar de los rollos de alambre usados para su fabricacion.

8 NUMERQO DE PRUEBAS

8.1 Deben realizarse un minimo de tres pruebas para cada una de las siguienies propiedades:
resisiencia de la malla de glambre de acero con recubrimiento metalico parzlela a la torsion,
perpendicular a la torsién, conexion de la malla de alambre de acerc a las arstas, y la prueba de
punzonamiento. Se requiere de una repeticion de prueba para la resistencia y para la prueba en las
conexiones, anteriomente mencionadas, cuando ocurran cambios en |as caracteristicas fisicas de los
elementos de la malla. Para alambre de acero con recubrimiento metalico y con recubrimiento de PVC,
se aplican los mismos requisites de la malla de alambre de acero con recubrimiento metdiico. 1Los

resuliados de las tres pruebas deben cumplir con lo especificado en la tabla 2.5.

8.2 La resistencia a la tension, la masa del recubrimiento metalico y el espesor del recubrimiento de
PVC, en el alambre de acerc con recubrimiento metdlico usado en la fabricacion de la malla, alambre
para amarre, atiesadores y sujeladores, deben de cerlificarse por Jos fabricantes de! alambre de acero
para dar cumplimienio a io especificade en las secciones 5.1 y 5.2 y tabla 3.4, para cada uno de los lotes
por embarcarse a las instaiaciones de los fabricantes de gaviones.

9 METODOS DE PRUEBA.

9.1 Propiedades mecanicas.

9.1.1 Resistencia ala Tension.- Las probetas de la malla de alambre deben ser representativas de las
utilizadas en el campo, asi como de los materiales, geometria de la malla y procedimiento
constructivo. Deben ser también lo suficientemente grandes, para minimizar los efectos de
variacion. Ef ancho de la probeta no debe ser menor de siete veces dicha abertura, ni la tongitud
debe ser menor de catorce veces |a aberiura de la malla. Las pruebas deben efectuarse con la
carga aplicada paralela a los ejes de la torsion y repetirse por separado en una probeta con la
carga aplicada perpendicularmente a dicho eje.
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2.1.1.1 El aparato debe sujetar al alambre, de {al manera que permita que la falla ocurra por lo menos a
una distancia igual a una aberiura de malla de los puntos de sujecion. Si una falla ocuire, en un
alambre, vy ésta conduce directamente al punio de sujecion, debe descariarse esa probeia vy no incluirse
en el infforme de pruebas.

9.1.1.2 Insertar el alambre en las mordazas de la maguina de prueba. El sistema de sujecion debe ser
gjustable v libre de deslizamientos axiales, de tal manera que los alambres sujetados mantengan la
geometria de la malla, similar a [a que Se usa en campo. Los alambres deben fijarse de tal manera que
se eliminen las fallas en las mordazas. Estas pueden dejarse sueltas hasta que se apligue la precarga,
para permitir que los alambres se ajusten. Luego debe aplicarse la carga a una velocidad uniforme que
no exceda el 50% ni ef 3% de la resistencia Gltima por segundo de la malla {ver tabla 2). La carga debe
tomarse iniciaimente como una precarga del 20% de la resistencia minima especificada, debiendo en
ese memento parase el viaje del cabezal de la maquina. Las dimensiones de la malla deben anotarse en
ese instante y tomarse como las dimensiones iniciales de ia probeta. Después debe continuarse con la
aplicacion de la carga de manera uniforme con incrementos del 10% de la resistencia minima
especificada, hasta gue ocurra la primera fractura ¢ un alambre en el sistema se sueite. Puede pararse
el viaje del cahezal de la maguina, en cada incremento de carga o cuando ocurra un incidente durante la
prueba, con el fin de anctar la informacién pertinente tal como: carga, tipo de fractura, geometria

resultante de la malta y alargamiento, asi come la reduccion en el diametro del alambre.

La distorsion de la malla o cambios en longitud deben medirse con exactitud v redondearse al
0.5% del alargamiento alcanzado. Los resultados de las pruebas deben ser de acuerdo con los
requisitos mostrados en ia tabla 2.

9.1.2 Prueba al desprendimiento

Deben montarse un juego de paneles unidos, los cuales se preparan con el mismo método que
se especifica para la prueba de camara salina {sin exposicion de 48 horas), a una maquina de tension
con mordazas que sujeten firmemente los paneles a todo Io ancho. Las mordazas deben disefiarse para
que Unicamenie transmitan fuerzas de tension.  La carga debe aplicarse a una vélocidad uniforme que
no exceda 220 Nfs [(50 libras/s) 0 (22 kg/s)], hasta que ocuira la falla. Esta ocurre cuando se alcanza la
carga maxima y se observe una caida en la resisiencia con ias subsecuentes cargas, o cuando la
abertura entre los dos alambres de las aristas mas cercanos, para un sujetador confinando a dos o a
cuatro alambres para aristas, sea mayor de 50 mm {2 pulgadas), en cualquier punto a lo largo del ancho
del panel. La resistencia de los paneles unidos al momento de la falla debe ser 1a que se indica en la
tabla 3.4.
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9.1.3 Prueba de camara de niebia salina

9.1.3.1 Deben unirse entre si dos paneies iguales para gavion, cada uno con un ancho de 10,5 veces la
abertura de la malla a lo largo del alambre para arista, con la instalacion adecuada de sujetadores para
traslape de alambre a o largo de las dos aristas, para gue ast cada uno de los sujetadores para traslape
confinen dos de las aristas y dos alambres de malla. Un sujetador adecuadamenie instalado debe de
reunir los siguientes reguisitos:

8.1.3.1.1 Cada sujetador de tipo traslape, debe estar cerrado vy los exiremos libres del sujetadoer, deben
traslaparse como minimo 25,4 mm. (1 pulgada). El par de paneles unidos, debe someterse a la prueba
de camara niebla salina, conforme a la norma extranjera que se indica en e apéndice A1.11, por un

periodo no menor de 48 horas + 1 hora de duracion del ciclo.

9.1.4 Prueba de punzonamiento.

Una seccidn sin cortes de 1,82 m (6 pies) de longitud (sin refuerzo en las aristas) y no menor de
0,21 m (3 pies) de ancho (con aristas reforzadas), incluyendo todas las conexiones en las aristas
reforzadas, debe tener los extremoes firmemente suietos 0,91 m (3 pies) a lo largo del ancho de [a
muestra. Cuando el ancho de la seccién a probarse exceda de 0,891 m (3 pies), las mordazas deben
centrarse a lo largo del ancho, permitiendo asi que el ancho excedente caiga libremente en ambos lados
de la seccidn sujetada. La muestra debe someterse a una fuerza de tension de magnitud suficiente para
causar el 10% de alargamiento de la seccidn de la muesira que esta entre las mordazas. Después del
alargamiento y durante la sujecion de la muestra, como se describid anteriormente {o de otra manera, sin
soporte), la seccion debe someterse a una carga aplicada a una area de 900 cm® (1 piez), ta cual debe
estar aproximadamente al centro de la seccion de la muestra, entre las mordazas y perpendicular a la
direccion de la fuerza de tensién. La muestra debe soportar, sin rupturas en cualquiera de sus alambres
0 de aberiuras en cualquiera de los sujetadores de la malla, una carga real aplicada mediante un
martinete circular a una velecdad como la indicada en ©.1.2, igualando o excediendo los valores gue se
indican en la tabla 2. La cabeza del martinete utilizada en la prueba debe ser circular, con un didmetro
de 305 mm {12 pulgadas) v debe tener las orillas biseladas ¢ redondeadas para evitar cories en los
alambres.
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g2 Masa del recubrimiento metalico.

La masa del recubrimiento debe determinarse conforme a o especificado en ta norma mexicana
NMX-H-014 o conforme a la nonma extranjera que se indica en e apéndice A1.14 6 A1.15

9.3  Espesor del recubrimientc de PVC.

9.3.1 i espesor del recubrimiento de PVC debe determinarse en una pieza, de un alambie removido

de una malia, seieccionada ai azar.

9.3.1.2 Debe medirse con un micrémetro el diametro del alambre de acero con recubrimiento metalico y
con recubrimiento de PVC. Se determina el espesor del recubrimiento de PVC desprendiéndolo del
alambre y se mide & didmetro resultante con un micrémetro. El espesor del recubrimiento es la
diferencia entre & didmetro del alambre de acero con recubrimiento metdlico v con recubrimiento de PVC
v el didmetro medido del alambre con recubrimiento metalico, dividido entre dos. (Este valor debe ser el
indicado en ia tabla 3.4). Cuando se desprenda el recubrimiento de PVC, debe tenerse cuidado de no

desprender superficie metalica.

10 MARCADC Y EMBALAJE

10.1 Marcado.

Para identificar las medidas y tipos de gaviones asi como de colchones para revestimiento,
éstos, previo acuerdo entre fabricante y comprador, pueden marcarse con franjas en diferentes colores
con el fin de facilitar su rapida identificacion.

10.2 Embalaje.

Para facilitar las maniobras asi como la carga y el transporte, los gavicnes y colchones para

revestimiento se suministran doblados y agrupados en pacas (ver tabla 3.8 v 3.10).
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Tabla 3.9- Medidas tipicas de los gaviones con diafragmas.

Medidas Volumen Diafragmas
Longitud Ancho | Allura
m m m m’ ndimero
1.50 1.00 1.00 1.50 —
2.00 1.00 1.00 2.00 1
3.00 1.00 1.00 3.00 2
4.00 1.00 1.00 4.00 3
1.50 1.00 0.50 0.75 —
2.00 1.00 0.50 1.00 1
3.00 1.00 0.50 1.50 2
400 1.00 0.80 2.00 2
1.50 1.00 0.30 0.45 .
2.00 1.00 0.30 0.60 1
3.00 1.00 0.30 0.90 2
4.00 1.00 0.30 1.20 3

Tabia 3.10- Medidas tipicas de los coichones.

Medidas Area Diafragmas
Longitud Ancho Altura
m m m m° numero
4.00 2.00 0.17 8.00 3
5.00 2.00 0.17 10.00 4
6.00 2.00 0.17 12.00 5
4,00 2.00 0.23 8.00 3
5.00 2.00 0.23 10.00 4
6.00 2.00 0.23 12.00 5
4.00 2.00 0.30 8.00 3
5.00 2.00 0.30 10.00 4
6.00 2.00 0.30 12.00 3

11 APENDICE

11.1  Datos para el pedido

En la orden de compra deben incluirse, como minimo, los siguientes datos:
Cantidad {nGmero de unidades), como se muestra en €l plano.

Tipo de producto (gavidn o colchdn para revestimiento).

Tamafio {longitud x ancho x altura).

Tipo de recubrimiento, incluyendo el tipo especifico a sumiristrar, ver inciso 3

Designacion de esta norma.
Requisiios especiales.
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Certificado, si se requiere.
Ejempio:

100 gavicnes de 2x 1 x 1m (6 x 3 x 3 pies), 100 colchones de 4 x 2 x 0.23 m (12 x 6 x 0.7Y5 pies} y 100
tapas de 4 x 2 m {12 x § pies), come se muestra en los plancs (conforme al proyecto); tipos 1, 2, 3, ¢ 4,
con 10s sujetadores para traslape requeridos o alambre para amarre y atiesadores conforme a la norma
mexicana NMIX-B-085-SCHI-1899.

12 BIBLIOGRAFIA

ASTM A 975-1997 Standard specification for double-twisted hexagonal mesh gabions and revet

mattresses {metailic-coated steel wire or metaliic-coated steel wire with poly
vinyl chioride (PVC) coating).

13 CONCORDANCIA CON NORMAS INTERNACIONALES
Esla norma no concuerda con ninguna norma intemacional por no existir referencia en el
momerto de su etaboracion.
APENDICE.
Al En tanto no se elaboren las normas mexicanas correspondientes, deben consultarse las

siguientes normas extranjeras:

A1.1 ASTM A 641 Specification for zinc-coated (galvanized) carbon steel wire.
A1.2 ASTM A B56/A 856M Specification for zinc-5% aluminum mischmetal alloy-coated
carbon steel wire.

A1.3 ASTM A 809 Specification for aluminum-coated {(aluminized) carbon steel wire.

A1 4ASTMATE4 Specification for metaliic coated carbon steel wire, coaeted at size
and draw o size for mechanical springs.

A1.5 ASTM A 313 Specification for chromium-nickel stainless and heat-resisting
steel spring wire.

A1.6 ASTM D 792 Test methods for specific gravity {relative density) and density of
plastics by displacement.

A1 7ASTM D412 Test methods for vulcanized rubber and thermoplastic rubbers
and thermoplastic elastomers-tension.

A1.8B ASTM D 2240 Test method for rubber property-durometer hardness.

A1 S ASTM D 746 Test method for bnttleness temperature of plastics and
elastomers by impact.

A1.10 ASTM D 1242 Test methods for resistance of plastic materials to abrasion.

A1.11 ASTM B 117 Test method of salt spray (fog) testing.

A1.12 ASTM D 1488 Practice for operating light-and water-exposure apparatus
{carbon-arc type) for exposure of plastics.

AT13ASTM G 23 Praciice for operating light-exposure apparatus (carbon-arc type)

with and without water for exposure of nonmetallic materials.
A1.14 ASTM A 80/ A -B0M Test method for weight (mass) of coating on ron and steel
articles with zinc or zinc-alloy coating.
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£ Disefio de murcs de gaviones usands el programa SAWATWIN 1.0
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Zn este capihilo se van 2 disefar muros de gavionses usando & orograma SGAWACWHIN 1.8,

para un problema real, el cual fue ocasicnado por las Huvias gue se presentaron los dias 27, 28, y 28 ds
segptiembre del afo 2000, en ia obra Las Choapas-Ocozocuautia en el estado de Veracruz, carrstera Las
Choapas -Raudales-Ceozocuautia. En el framo Km. 0+000 2] Km. 80+000, subtramo Km. 2+000 ai Kim.

25+000, crigen en el K, 21+374, carreterz Coatzacoaices — Vilahermosa,

Carretera: Las Choapas — Ocozocuauiiz.

Trame: Las Choapas — Raudales.

Foto 1. Letrers informeativo de iz construccidn de la carrsiera.
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fn

I iz fotografiz se oresentan los dafios ocasionades por las Huvias.

Folo 2. Km. 18+880, vista hacia adeiante, aspecio que mussira ¢f dermumbe de ia pared del coris del

lado deracho.

42 Dealos del propiema.
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contencidn, ei terreno exisiente, y el matenal a conwener, para el anélisis del muro.

L& foca pare e relienc del murc es propia del lugar, 1a cual es ung roca sang, de buen peso

volumairico. A continuasion se describen los valores gue se requieren para &l dissfic del murs.
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4.2.1 Datos para ios Analisis y resultados.

A continuacidn se presentan ios analisis y los resultados para la solucién del problema, el cual

aparece en la fotografia.

Carretera Coatzaccalcos-Villahermosa Km. 16+890 derrumbe de la pared del corte iado derecho

{foto 2},

4,22 Datos sobre el muro:

Inclinacion del muro

Peso especifico de las piedras
Porosidad de los gaviones
Geotextil en el terraplén
Geotextil en la base

Malla y diametro del alambre

: 6.00 grados

260 ton/m®

: 30.00%
> No
: No
1 8x10,¢2.70mm

Capa Largo (m) Altura(m) Distancia(m)
1 2.00 1.00 -
1.50 1.00 0.50
3 1.5C 1.0C 1.00
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4.2.3 Datos sobre el suelo del terrapién.

inclinacién del primer trecho, 30.00 gradGs
Largo del primer irecho 10.00m
Irclinacion del segundoe trecho 0.0C grados
B .M-especiﬁco del suelo © 1.80 tonym®
Angulo de friccién interna del suelo . 32.00 grados
" Cohesién det suelo 0.00 ton/m”
Capas adicionales en el terraplén.
Capa  Aliura inicial Inclinacidbn  Peso especifico  Cohesién  Angulo de friccién intema
{rm) (grados) (tonim™) (ton/m?) (grados)
0 0 0.00 G 0.00 0.00
4.2.4 Datos sobre la cimentacion.
Profundidad de |a cimentacion 050m
Largo horizontal en la cimentacion 10.00 m
inclinacién de la cimentacion 0.00 grados
Peso especifico del suelo 1.80 tno/m’®
Angulo de friccién intema del suelo : 32.00 grados
Cohesién del suelo © 0.00 ton/m?®
4.2.5 Datos sobre el nivel freatico.
No hay.
4.2.6 Datos las sobrecargas.
No hay.
4.2.6 Datos sobre efectos sismicos.
Coeficiente Horizontal : 0.00 Coeficiente Verticat : 0.00
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4.3.1

432

4.3.3

4.3.4

Resultados de los analisis de estabilidad.

Empuje Activo y Pasivo.

Empuie Activo
Punto de aplicacion con referencia al gje X
Punto de aplicacion con referencia al eje Y

Direccidn del empuje con referencia ai eje X

Empuje pasivc

Punto de aplicacion con referencia al gje X
Punto de aplicacion con referencia al gje Y
Direccion del empuje con referencia al eje X

Deslizamiento.

Fuerza normal en la base

Punto de aplicacion con referencia al gje X
Punto de aplicacion con referencia al eje Y
Fuerza de corte en la base

Fuerza resistente en Ia base

Coeficiente de seguridad contra el deslizamiento

Volieo.

Momento activo
Momento resistente

Coeficiente de seguridad conira el Volteo

Presiones actuantes en la cimentacion.

Excentricidad
Esfuerzo normal a la izquierda
Esfuerzo normal a la derecha

Maxime esfuerzo aceptable en la cimentacion

3.83 ton/m
2.09m
0.79m

26.00 grados

0.73 ton/m
0.02m
047 m
0.00 grados

10.10 ton/m
1.15m
0.12m
1.87 ton/m
7.14 tonfm
293

271 ton/m?
14.46 ton/m”®
5.34

-0.15m
2.87 tonfm”
7.38 ton/m”

- 18.35 ton/m*
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4.3.5 Estabilidad giobal.

Centro def arco con referencia al eje X -0.20 m
Centro del arco con referencia al gje Y 13.25m
Radio del arco 13.73 m
NuUmero de superficie analizadas 41
Coeficiente de seguridad contra ia falla global 1.47
4.3.6 Estabilidad interna.
Capa H N T M T Méx. T Adm. GMéx loadm.
m ton/m tonfm ton/m? tonfm® ton/m® ton/m? tan/nt
1 189 5.43 0.97 4.67 0.65 4.60 3.186
2 0.89 2.04 0.17 1.11 0.17 3.47 1.87 61.00
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LAS CHOAPAS - OCOZOCOAUTLA.

KM. 16 + 690, VISTA HACIA ADELANTE

PROPUESTA DEL MURO DE GAVIONES. /

8.00°

CARRETERA:

LAS CHOAPAS-RAUDADLES-ODCOZOCOAUTLA,
TRAMO:

KM. 0 + 000 - B0 + 000
SUBTRAMO:

KM. 0 + 000 - 25 + 000

ORIGEN;
KM, 16 + 680, CARRETERA: COATZACOALCOSVILLAHERMOSA
CUNETA / DATOS DEL TERRAPLEN: DATOS DEL GAVION:
Ya = 1.60 w3 PESO ESPECIFICO DE LA PIEDRA DE RELLENO: Yp = 2.60 im3
¢=232° POROSIDAD: n=0.30
{1 060¥ma MALLAY DIAMETRO DEL ALAMBRE: 8 X 10, ¢ 2.70 mim.

5= 30.00° INCLIMACION DEL MURO: 8.00"




4.4  Revision del muro analizado por el programa.

30°

o
e ————

0.5m I [\' Ji

A~ 2.0m

J

Datos del muro:
Inclinacion def muro o = 6°

Altura del murc h = 3.00m.

Ancho de Ia cimentacidn B = 2.00 m.

Peso especifico de la piedra yp=2.60 tm*
Porosidad del gavion n=0.3

Malla y diametro del alambre: 8 x 10, ¢ 2.70 mm.

Datos del suelo del terraplén.

Angulo def talud & = 30°
Peso especifico del suelo ¥, = 1.80 t/m”.
Angulo de friccion del suelo @ = 32°.
El angulo d de friccion sobre la superficie de empuje se asume para los muros en gaviones igual

ap, ¢ =9.
Cohesidn ¢ = 0 t/m*



SOLUCION.

Por estar del lado de la seguridad no se tiene en cuenta el empuje pasivo cuesta abajo, debido a
la profundidad de la cimentacion.

La aitura del empuje resulta ser:

H =h-cosex
H =3-cos6
H =2.98m.

Ei peso del muro es:

P=y, {i-n) 4

A es el area del muro por el ancho unitario.
A=2x1+15x1+1x1=4.50m"

P=260-(1-03)-450=8.19/m

Et murc de contencion sera calculado como una estructura a gravedad y por lo tanto el plano de empuje
resulta ser en el intrados del muro:

S =90+a =96°

Calculo del empuie aciivo

El coeficiente de presion activa resuita ser para escalonamiento hacia fuera:

‘e  sen’(B )

[ enlp ) senp—e) |
ser” f3 -sen( ff = &) [1 " Y sen(B — & )-sen{p + 5)}

k, =048

£l empuie activo resulta ser:

a

1
E =~y Uk
2 yé a
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Sustituyendo valores.

E, = % {1.8)-(2.98) -(0.48)=3.83t/m

Las componentes horizontal vy vertical del empuje aciive resulian ser:

E,=E, cos(90+5 - ﬂ)
E,_, = E sen(90+6 - )
Sustituyendo vatores

E, =3.83-cos{90+32-96)=3.44¢/m

E, =3.83-5en(90+32-96)=1.67t/m

Céiculo de las cocrdenadas del centro de gravedad del muro, tomando como punto de referencia el
punto “o” seran:

=
x, =2
4,
y-4
y =22
4
X, =119m.
Y, =128n.

Teniendo en cuenta la inciinacion del mure se transforman en:

X,, =X, -cosa+7, -senc

YVow ==X, -sena+Y, -cosa

X, =132m. ¥, =115m

om
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Verificacion de la seguridad contra el volteo.

Calculo del momento actuante

M, =FE,-d

d= ng-seﬁa
I

d = 0.7%m.

M, =3.44-(0.79) = 2.7t/ m.

Calculo del momento resistenie

My =E_ -s+P-s

$ es la distancia horizontal entre el punto de volteo “c” vy e punto de aplicacion del empuje activo.

S’ es la distancia horizental entre ef punto de voltes “¢7 v ¢ punic de aplicacion del peso propic del muro.

s =FB-cosq———
tan
s =2.09m
s'=X,,
s'=1.32m.
My =167-{209)+8.19-(1.2)= 1430t /m.

El factor de seguridad contra el volieo es:

M
FSV V}:
4.30
Fy = 1939 530
270
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Verificacion de la seguridad contra el deslizamiento.

Por estar del lado de la seguridad no se tiene en cuenta el empuje pasivo cuesta abajo, debido &

la prefundidad de la cimentacion.

Calculo de la fuerza actuanie

F, =E, -cosa

F,=344-cos6=3.42/m.
Calculo de la fuerza resuftante

Fp=f-N+ec-B+E, cosd

f es el coeficiente de friccion.

f=tand
c=0tm*
Fp=f-N

N =(P+Pc+E,)cosa+(P+Pc+E,)sena

Pc es el peso dei terreno entre la cimentacion y el plano horizontal.

D= ; -7, -(Bcosa)-(Bsena)
F.=0.37
N=1017+1.07=1124t/m
£ =11.24-tan32 =703t /m

El factor de seguridad contra el deslizamiento es:

F,
FSD F{:
_ 703 =2.07
B340
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Verificacién de la capacidad de carga en la cimentacion.

Calculo de ia fuerza normal y tangencial.
N={P+Pc+E,_)cosa+(P+Pc+E,Jsena
N=1017+1.07=1124¢/m

T'=E, cosc— (P + Em)sena

T=237tim

la excentricidad es igual a:

e=——d
2

“d" esla distancia entre el punio de aplicacion de ka normal N y el canto inferior izquierdo de la base, Mg

¥ M, son tos momentos resistente y actuante respectivame
d — MR _Mtz
N
14 30-2.70
—— =103
11.24

e= %—1.03 = —0.03m.

- . . B : . .
Se cumple gue ia excentricidad ¢ < %« por o tanto e esfuerzo maximo y mirimo valen

N[ 6- e)
O = T+—
B B

o, =508t/m

O = 6.16¢/m"

Presion maxima en la base de la cimentacion

B =0-N-dAg- N, 4, #1/2:- BN d
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q=Z7s
g=10.5-(1.8)= 009

¢ =0t
T

oo L

g 2N

p =1i— %37;—“<:089
2-{11.24)

i, =i) =0.80

Z
d,=d, =1+035—

1l

0.5

d,=d, =1+035"2 =109
2

d, =1

q

N =e™™? -tan2[45°+ %)

Nq—l

N =
¢ tang
tan 32

N, =18-(N, = 1)-tang
N, =18-(2318-1)-tan32=24.95

P, =09%x231 8><1.09><O.89+% x1.8x2x2495x1x08=5617-t/nf

ph‘m
o-adm = 3

56.17 2
oo = _”_gl.w =18.72¢/m’
O-adm = Umax
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Anslisis de iz estabilidad interna,

{

/Q 30°

|
el

N

H ]
——] 2
z
> T
[

Los valores admisibles para los esfuerzos cortantes y normales son:

Togw = N -tang™ + ¢,
O i =507, —30
@ =25y, -10°

¢, =03-P,-05

yo =7, (1=

Pu se toma de las tablas 3.7 y 3.3 del capitulo 3, dependiendo de ia malla y del tamaio del gavidn.
Para la malla 8 x 10, ¢ 2.70 mm, carga de falla = 4.5 ¥m.
Pu = 10.30 Kg/m®

¢, =03x1030-0.5=25%/nf
y, =260{1-03)=1.82/nf
¢ =25182-10=35

Los esfuerzos cortante y normal maximo valen:
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T
z-IZﬂ.E"lX =
2
_
O_max - 2"d
d:%—Bsenos

B, d T, N PyE, varian dependiendo del bloque analizado.

P=y,-(4)

A es el &rea de los blogue analizados.

| Blogue | H(m | N(Um) | TUM) [ g (UP) | Tagm(UM?) | Gmax (YM?) | Gadm, (UmM?)
1 1.99 536 | 1.19 0.7 B.41 525 61.00

| -
2 0.99 2.08 ‘]L 0.22 0.22 407 473 61.00

Para el btoque uno:

E, = %-(1.8)-(1.99)2 {0.48) = 1.71¢/m

Las componentes horizontal y vertical del empuje activo resultan ser:

E, =1.71-cos(80+32-96)=1.70t/m

E, =171-5en{90+32~96}=0.18/m

El peso de la estructura vale

P=260-(1-03)-2.5=455/m
Las componentes normal y tangencial son las siguientes

N={P+E_Jeosa+(P+E,sena
N =536t/m

T =E, -cosa—(P+FE, Jsena
T=119t/m
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esfuerzos cortanie y normal méximos y admisibies son
1.19

= =0.791/m’
1.50

=5361aB35+259=641/nf

. 5;;3 —1.5-5en6° = 0.51

pax :i‘%_ =525%/m’
2-{0.51)
- =50{1.82-30=6100 /s’

ara el biogue dos:

1
=g {1.8)-{0.99F -(0.48) = 0.42¢/m

as compoenentes horizontal v vertical del empuje activo resuitan ser:

E, = 0.42-cos(50 +32-96)= 0.42¢/m

E, =042 5en{90+32~96) = 0.044¢/m

El peso de 13 estructura vale

P=260-(1-03)-1=1.82¢/m

t.as componentes normal y tangencial son las siguientes
N={P+E_)eosa +{P+E, Jena

N=208/m

T=E, cosa~(P+E, Jsena

T'=022t/m

Los esfuerzos cortante y normal maximos y admisibles son
0.22

T = =0.22¢/m*

t , =208taB 35+2.5%=40F/nf
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0,99

? —1.0-5en6° =0.22

2.08

O =—
.

o =30{1.83-30=6100/n7

g

(0.22)

AT7% /I m?

nalisis de la esiabilidad glcbal.

Anéiisis de ia estabilidad giobal por ei método de dovelas.
Alpt = bn
COS O
P=y-4 E area sera considerando un espesor unitario perpendicuar ala seccién mostrada.
Dovela | Peso(P) [ Sen-Ctn COS-Oln, AL P.senc, | P-cos-n
1 0.72 -10 -0.1736 0.9848 2.031 -0.1280 1 0.7090
2 3.54 -7 -0.1219 0.9925 2.015 -0.4308 3.5085
3 10.96 1 0.0175 0.9998 2.000 0.1917 10.9528
4 14.04 8 0.1302 0.9903 2.019 1.9544 13.9038
5 16.20 15 0.2588 0.9659 2.070 4.1926 15.6476
6 18.00 22 0.3746 0.9272 2.1567 6.7428 16.9876
7 18.9 30 0.5000 0.8660 2.309 9.4500 16.3674
8 16.2 40 0.6428 0.7660 2.611 10.4133 12,4062
9 890 S0 0.7660 0.6428 3.111 7.5834 6.3637
10 ﬁ 1.44 80 (.8660 Q.5000 4.000 0.7200 0.7200 |
> 24.3254 | X 40,6923 | X 97.2720

F,= 4

N

3

> (Pn-sencm)

I 97.2720{tan32) _ .

40.6923

49
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ANALISIS DE LA ESTABILIDAD GLOBAL POR EL METODO DE DOVELAS.

10

P

5
a
3
80°
40°
/N ane

g° 15°

f { bn=2.00m.




£.E  Anglisie comparative de cosics para difsrentes tincs de cbras de contencion.

ge corgs de contencion v se llegaron & 108 resuliados mostrados en i2 tabla comparative de costos 4,13,
Eil andiisis de coSios se hizo con valores en dolarss, para cade aitura de 108 muros os
contencitn,
Muic de gaviones. | SistemaTerramssh | Muio de concrele | Tabiestaca ;
| I !
o2 30 | 4 855 2 ozt 2 80 |
‘ 3 500 | 3 | 840 i | 600 | 3 TEG
4 N 850 i T 1260 |
5 1000 T8 1450 5 1 4280 | 5 1700
8 12300 | 10 2075 & T 10 B 2255 |
| s ;
] 2200 8 | 2800 ]
1
! W) 2800 ; T | i
! i :
Tabta 4.1 Andlisis comparativo de costos por melrs lineal.
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Foto 1. Forma sficaz para cortar el alambre.
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cadz gavidn sobre una superticle firme y plar

cOMG s muesira en ias fotos 2 v 3, respectiv

¥

&

2

na exiendiéndclo v eliminands

mMEnte.

08 2 v 3. En estas folos se muestra Ia manere

gn ia gue se desdoblg ur gavion.



3. Se doblan los paneles de los extremos v iadas pare formar una caja, como se muesire gn ia folc 4.

Fote 4. En ia foto se muestra como se van uniendo (oS extremos v lados para formar una caja con &t
gavion.
4. Se unen i85 esquinas superiores usando i0s alambres gruesos (arisias) qgue scbresalen de cadsa
esquing, se atan ios bordes con el alambre de amarre, primerc con vueltas simples v luego con vuelias
dobies, cada abertura faproximadamente1d cm fotos Sy 8,

Foto 5. En la foto se muestra iz forrna en gue se unen (&8s esquinas superiores de! gavion,
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Foto 8. En la foto se muastra la forma en la gue s& unen 10s bordes con el alambre de amarre, primero
con vuelias simples vy ivego con vuelias dobles.

o

Al igual como se unieron los exiremos v lados del gavion, se haces io mismo con los diafragmas,
siandclos con las paredes laterales, primero con vueltas simples v luego con vueltas dobles g cads
sbertura (aproximadamenie 10 cm folo 7).

Foto 7. En la foto se muesira como se va unhiendo el diafragma con 1as paredes ialerales.
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far3
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it

o un lugar of cusl facifiie su traslado

‘3
|5

disposicisn det mismo, como ss musstigenlafoio 8y 9.
¥

Foio 8. En la folo se puede apraciar la forma en la gue puede ser trasiadado un gavidn ya ensamblzdo.



w

¢ tienz qus nivelar y compactar 1a base donde oS gaviones seran colocados hasia oblensy un

terrenc regular con la pendiente previsia, o como Io indigue el proyecic.

Se deben smarrer culdadosgmen o large 4 las grislas en coniacts, ianic

g
1]
%)
03
joh
[
Wl
fia
i
3
0y

horizontales como verticales, anfes del reliang.

E! amarre s¢ ofecida ulilizando el alambre provisio junto a los gaviones v se realiza ds forma

continua, afravesando fodas las mallas con dos vuelas. Para obiener una mejor emminacién, ios

gaviones pueden sertensados antes de ser reitenados medianie ung dimbra de madera come aliernativa
{fotc 410

Foto 10, En la folo se puede apreciar una cimbrz de maderz en i0s lados, esie oS para cbienar
una major terminacion en el muro,
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522 Rslesno.

i rellenc puede ser efecluado manualments ¢ con medios mecénicos. Deberd ser usads piedrs

rodado (fotcs 11y ‘14} Ei izmafic debe ser en lo 2osible regular con dimensiones comprendidas enire

1.5 @ 2 veces &) didmeire D" de la maila (figura 1}. &1 relleno debe permitir ia maxima deformabilidad de
& eswucluTs, dejar & minimo corcentale de vacios assgurands asi ef méximo pese (hormalmente asio

se logra, cuando gf acomode de ia piedra es manual)

Fotos 11 v 12. En la foto ¢e ariba se aprecia o gavidén ilenado con piedra de canlera y enia folc de

abaic con piedra de canio rodado.
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Figura 1. En g figura se muestira ¢} digmetrs "D” de la mailia

-

isnc debe siectuarse en ires elapas:

re
1. Se tiens sclamenme una tercerg parte de ios gaviones, nivelando ig superiicie. Luego se solocan

il

dos {iranies de aleampre uniendo paredes cpuesias, con las exiremidades atadas alrededor de

dos nudos de igs mailas como se observa en ias folos 13 v 14,

Foio 13, En la folo se perciben los tirantes de alambre alados en los exiremos de las paredss.
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Foto 14. En la foto s¢ aprecia como tos Hrantes de alambre estén stados alrededor de dos nudos de las
mailas.

2. Se repite esia operacidn hasta que el gavidon esie Beno dos terceras paries de su capacidad, sin
oividar ia colocacion de los tirantes de alambre.

w

Se termina de lienar ef gavidn, =i nivel det Henado debe schrepasar de 3 & 5 om ia aliura de ésig,

para posieriormente cerrar la tana, uniendols a 1os bordes superiores de ls base y al diafragma.

L.os gaviones wvacios, colocados arviba de una caps va terminads, deben ser uhidos a io largo ds
ias aristas en contacto con ia capa inferior de gaviones ya llenos, para lograr un contacto continuo enire

los mismios que asegurs fa monokiicidad de fa estructura.
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5.2 Disposicién de los gaviones.
El melor comportamiento de este tipo de obra se obiiene realizando con el maximo cuidado, el
llenado de los gavicnes y colocando los mismos de tal manera que, en funcidn de sus tamanos

disponibles, se obtenga una distribucion homogénea en el acomodo de ios mismos {figura 2).

El acomodo de los gaviones debe hacerse de tal forma que se puedan colocar de forma vertical
y horizontal a la seccidn del terraplén, dependiende de ios tamanos existentes v a los requerimientos del
proyecto, esio es con ia finglidad de contrarresiar 13 falla al corte en las uniones del muro, evitando con

esto una falia intema en ef muro.

S
TRSNSLERARE!

RAN! 3
\.}3\““‘"’ R

Figura 2. Disposicion de los gaviones para facilitar las fases de relleno.
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5.2 Requerimientos de personal.

Una cuadrilla para la instalacion del gavion, se compone habitualmente de 12 peones, distribuida
de 1a siguiente manera.
s 2 peones en desempaque vy armado.
= 2 peones colocando el gavion en € sitio y cosiéndoios.
e 6 pecnes lienando los gaviones y colocande tensores.

¢ 2 peones cerando ias tapas.
Con esta cuadiilla, terreno afinado y materiales a pie de obra, se puede obtener un rendimiento de
35 m® por jormada.
5.3 Reguerimientos de herramienta.
La herramienta necesaria para la instalacion det gavion es la siguiente:
e 1 Zapapico.
e 1 Pala cuadrada.
= B Pinzas de corte No. 9 (eleclricista).

e 2 Ganchos de fierrero.

e 1 Baira de linea de 86 cm.
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8. Conclusiones.

En este trabajo de tesis se describit el uso de gaviones en estructuras de coniencidn como una
alterativa mas, ante l0s méiodos convencionales va conocidos. Las ventajas mas importanties al usar
una estructura a base de gaviones, sobre las demas alternativas son varias, una de ellas es |a habilidad
de proporcionar flexibilidad, la malla de aiambre hexagonal torcida tolera movimientos internos sin perder
la resisiencia de su disefic original, esta caracteristica permite a las estructuras de gaviones resistir
asentamientos diferenciales o movimientos teldricos, sin arresgar la integridad de ia estructura. Otra
vertaja importante es su permeabilidad. ya gue al no contar con ningun tipe de agiutinante o cementante,
la porosidad del gavion evita que se genere presion hidrostdtica, reduciendo el riesgo de una falla
estructural inesperada.

Otras cualidades que tienen los muros de contencion a base de gaviones son; resultan rapidos
de constiuir y son de funcionamiento inmedialo, se pueden instala

-3

en presencia de agua y en
condiciones climaticas adversas, utilizan mano de cbra no calificada y del lugar, pueden ser construidos
en sitios de dificii acceso y en suelos de baja capacidad de carga, tienen la cualidad de integrarse

répidamente al medio natural, ya que son capaces de vegetarse; con esto aumenta su duracion.

Las estructuras de contencion a base de gaviones pueden ser la altemativa mas econémica o la
de mayor costo, ya que sine se cuenta con ¢ abastecimiento del insumo principal {en este caso la
piedra) a distancias razonables, se eleva considerablemente el costo de la obra por el acamreo del
mismo.

El uso del programa de disefio para murcs de contencién a base de gavicnes Gawac Win 1.0, s
de gran confiabilidad para el calcule de los diferentes tipos de falla (volteo, deslizamiento, global, etc)),
los métodos que se utilizan para analizar los disefios, son los convencionales de equilibro limite;
Rankine, Meyerhof y Bishop (estabilidad global), o que permite optimizar el uso de los gaviones en la

construccion de los muros.

El uso de ia nomatividad vigenie para la consiruccion y los requisiios que deben cumplir los
gaviones, son de gran importancia para el buen funcionamiento de a obra, ya que con estos se evita que
haya problemas en e comportamientc de ia estructura, haciéndola confiable vy apta para resistir las
soficitaciones requeridas por & provecto.
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