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INTRODUCCION.

En los ultimos afios se han realizado diversos estudios de campo por parte del
Gobierno Federal, con el objeto de mejorar y situar zonas escolares. Estos
resultados mostraron que la delegacidon Milpa Alta es adecuada para la
construccion de nuevas escuelas, ya que la poblacibn no cuenta con
instalaciones que estimulen la educacion, la delegacion logro satisfacer
economica y culturalmente aquellos propésitos que la sociedad ha venido

buscando desde hace tiempo.

Milpa Alta constituye una de las 16 delegaciones del Distrito Federal el
suelo que predomina es montafioso, dando lugar a una serie de desniveles y
taludes que son factor de importante cuidado y observacion por parte de los
ingenieros. Al pie de uno de estos taludes con ubicacion en zona |
(denominada zona de lomas) y direccion en calle Francisco |. Madero oriente
No. 154, se dio pauta para construir la “Preparatoria Milpa Alta”, con base a los
estudios antes realizados la situacién critica o problema se situdé en el disefio
de los muros de contencidon con un confinamiento del talud a base de suelo
cemento para lograr una estabilidad de taludes proporcionando seguridad para
los que frecuenten y vivan en esta zona por los riesgos geoldgicos que cause el
movimiento de tierras, la humedad, grietas y factores importantes que son

comunes encontrar en la zona |.

Tomando en cuenta el factor de seguridad admisible indicado en el
reglamento de construccion para el Distrito Federal se consignan las
recomendaciones juzgadas mas convenientes para la estabilidad de taludes,
este trabajo de investigacion menciona varios métodos para estabilizar un
talud, como son los muros de contencién, mallas electro soldadas, un sistema
de anclaje suelo cemento, por mencionar algunos. Aqui se plasman los
estudios, calculos y analisis de los métodos realizados en los principios del

trabajo de investigacion.



CAPITULO 1: ANTECEDENTES.

Cubre el desarrollo geografico de la delegacion Milpa Alta, donde el clima ha
influido ocasionando importantes cambios significativos a la region de interés,
haciendo mencion a grandes rasgos de caracteristicas que se desglosan en los
capitulos siguientes. Es necesario saber las condiciones en las que se
encuentra el terreno para que el ingeniero busque su planeacién y solucion,

dando un mejor cumplimiento en su trabajo.

CAPITULO 2: CARACTERISTICAS ESTRATIGRAFICAS Y FiSICAS DEL
SUBSUELO EN LA REGION Y PREDIO DE INTERES.

Este segundo apartado describe cada uno de los tipos de suelo, como son los
basaltos empacados por suelos areno limosos compactados, asi como el factor
de la humedad, que es un elemento importante para causar una presion

hidrostatica causada por la filtracién de agua.

CAPITULO 3: ANALISIS DE ESTABILIDAD DE TALUDES.

El tema central de este capitulo abarca desde la conformacién de un talud, el
concepto y partes de éste. Se tratan ademas los aspectos mas relevantes del
analisis del problema a la estabilizacion de cada tipo de suelo. Destaca las
caracteristicas y factores que el suelo pueda presentar causando los diferentes
tipos de fallas; por deslizamiento superficial, falla por movimiento de cuerpo del

talud, flujos, falla por erosion y fallas por licuacion.

Presentando soluciones a los diferentes métodos de equilibrio,
disefados por ingenieros que han implementado con el paso del tiempo,
haciendo mas asertiva la solucién en los trabajos de la estabilidad del talud.



CAPITULO 4: ESTABILIDAD DE TALUDES.

Respecto a las soluciones encontradas, se plantean los diferentes elementos
que brindan equilibrio y estabilidad mencionando los mas importantes y
utilizados en nuestro paises. En primer lugar tenemos los muros de contencion
seguido de anclas y suelo cemento dando caracteristicas y condiciones de uso

en cada uno.

CAPITULO 5: ANALISIS DE ESTABILIDAD DEL TALUD SEGUN CASO
PRACTICO.

Abordando los temas dentro de toda la investigacion desarrollada en los
capitulos anteriores, es llevado a la practica en un caso real el procedimiento
que llevé a determinar la mejor de las soluciones, mencionando alternativas de
retencion y aquellos problemas que surgen paso a paso, llegando asi al

proceso constructivo que la obra exige.



CAPITULO 1. ANTECEDENTES.

1.1. REGIONAL.

La delegacion Milpa Alta se localiza entre los 19°04’ y 19°12’ de latitud norte y
los 98°57’ y 99°08’ de longitud oeste. La superficie que cubre el area es de 28
464 ha. Politicamente se ubica al sur del Distrito Federal y sus limites son: al
norte con las delegaciones Xochimilco y Tlahuac, al este con el Estado de
México, al oeste con las delegaciones Xochimilco y Tlalpan y al sur con el

Estado de Morelos.

El clima que presenta, es C (w2) (w) que significa templado subhumedo
con lluvias en verano y una temperatura media anual de 14.4° C y una
precipitacion anual de 878.9 mm. La precipitacion es heterogénea en su
distribucion, ya que se presentan precipitaciones de 1 200 mm anuales en las
partes altas y en las areas mas bajas se registran 580.6 mm anuales, en

promedio.

En lo que se refiere a la hidrologia, el area estd muy poco disecada por
corrientes fluviales, debido a lo reciente de la conformacion de su relieve y a la
naturaleza del material volcanico, pues la mayor parte de la precipitacion se

infiltra, constituyendo una importante area de recarga de acuiferos.

Los suelos son de origen volcanico, presentandose las unidades siguientes:

Litosol, Andosol, Regosol y Phaeozem.

Los principales tipos de vegetacion estan representados por bosque de
pino, bosque de oyamel, bosque mixto (pino-aile-encino), pastizal y matorral.
Los usos del suelo son el forestal, agricola, pecuario y urbano, y las principales
actividades econdmicas son, la agricultura de temporal con cultivos de avena
forrajera y nopal de verdura, ademas se siembra papa, haba, frijol, chicharo,

calabacita y maiz.
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1.2. LOCAL.

En el predio ubicado en Francisco |. Madero Oriente No. 154, Colonia La
Lupita, Pueblo Santa Ana Tlacotenco, Delegacion Milpa Alta, México, DF., en el
que se presentd una falla local del talud que se tiene en la parte posterior del
predio de interés, donde se proyecta construir la Escuela Preparatoria Milpa

Alta. La localizacién del predio de interés, se muestra en la figura 1.

Durante los recorridos realizados se observoé que la mayor parte de la
longitud de la corona del talud analizado se tiene una vialidad y construcciones

de un nivel, como se observa en la figura 2.

Considerando que las caracteristicas de los materiales naturales que
constituyen al talud de interés han sido alterados por el intemperismo o
modificados por la construccion de la preparatoria, se juzga necesario efectuar
un estudio consistente en un levantamiento geoldgico superficial, levantamiento
topografico del perfil actual del talud (a través de cortes, proporcionados por el
cliente), y el andlisis de los resultados obtenidos, con las que podran
dictaminarse la alternativa de retencidon que se juzga mas adecuada para
garantizar la estabilidad del talud de interés y mantener un factor de seguridad

admisible para condiciones a largo plazo.

En este informe se describen los trabajos realizados, se reportan los
resultados obtenidos, y se consignan las recomendaciones que se juzgan mas
convenientes para la estabilidad de cada uno de los taludes de interés,

conservando un factor de seguridad admisible.
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CAPITULO 2. CARACTERISTICAS ESTRATIGRAFICAS Y FiSICAS DEL
SUBSUELO EN LA REGION Y PREDIO DE INTERES.

2.1. REGIONAL.

La superficie de Milpa Alta es de algo mas de 228 kildbmetros cuadrados.
Presenta un relieve sumamente montafnoso. Rodeando el volcan Teuhtli hay
una franja de tierra con una pendiente poco pronunciada que poco a poco se

va elevando a medida que se avanza rumbo al poniente.

Mas del 96% de la superficie de Milpa Alta es producto de la actividad
geologica del cuaternario, como ya se ha sefialado. Por ello, una gran parte de
los casi 230 kildbmetros cuadrados de su territorio estan cubiertos por alguna
clase de roca volcanica, especialmente basalto (35% de la superficie) y toba.
Menos de dos kilbmetros cuadrados del territorio estan cubiertos por suelo de

caracter aluvial.

La mayor parte del territorio milpaltense se localiza en la cuenca del rio
Moctezuma de la regién hidrologica del rio Panuco. El 60% de la delegacion
pertenece a esta region, en tanto que el resto pertenece a la cuenca del rio
Grande de Amacuzac, de la regién hidroldgica del Balsas. Sin embargo, no
posee ninguna corriente permanente de agua por la caracteristica porosa de
sus suelos. En temporada de lluvias, de las laderas de sus cerros escurren
pequefios arroyos, de los cuales, los mas grandes son el Cuauhtzin, que
escurre del cerro de ese mismo nombre, y el Tlatixhuatanca, que escurre por la

ladera norte del volcan Tlaloc.

12
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2.2. LOCAL.

El sitio de interés se localiza al sur de la Ciudad de México, en la zona |
denominada zona de Lomas segun la regionalizacion establecida por Del
Castillo’. Los resultados del levantamiento geoldgico superficial y de la
informacion que se tiene del lugar indican que en esta zona se encuentran
basaltos empacados por suelos arenolimosos compactos, de alta capacidad de

carga y baja deformabilidad.

' Del castillo M.R. “El subsuelo y la ingenieria cimentaciones en el area urbana

del valle de México” simposio, S.M.M.S.

13
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CAPITULO 3. ANALISIS DE ESTABILIDAD DE TALUDES.

3.1. DEFINICION DE TALUD.

Entenderemos por talud a toda superficie de suelo inclinado, respecto a la
horizontal que haya de adoptar permanentemente las estructuras de tierra, bien
sea en forma natural o como consecuencia de la intervencion humana en una
obra de ingenieria. Desde este primer punto de vista los taludes se dividen en

naturales (Laderas) o artificiales (cortes y terraplenes).

Cabecera o

T aIUd / cresta del talud

Bloque de rocas
deslizantes

Base o Superficie de
pie del deslizamiento o
talud de rotura

~

Angulo del talud

Inclinacion o pendiente de un terreno
que queda al excavar.

Diremos que un talud ha fallado cuando el estado de esfuerzos se ha
modificado, en tal forma que su estabilidad es afectada en perjuicio de su

funcionalidad, pudiendo presentarse la destruccion total en estado latente.

15



3.2. ESTABILIDAD DE TALUDES EN ARENAS.

La estabilidad de un talud homogéneo con su suelo de cimentacion, construido
con un suelo puramente friccionante, tal como una arena limpia, es una
consecuencia de la friccibn que se desarrolla entre las particulas
constituyentes, por lo cual, para garantizar la estabilidad bastara que el angulo
del talud sea menor que el angulo de friccion interna de la arena, que en un
material suelto, seco y limpio se acercara mucho al angulo de reposo. Por lo
tanto la condicion limite de estabilidad es, simplemente:
a=9o

Sin embargo, si el angulo a es muy proximo a ®, los granos de arena
préoximos a la frontera del talud no sujetos a ningun confinamiento importante
quedaran en una condicion proxima a la de deslizamiento incipiente, que no es
deseable por ser el talud muy facilmente erosionable por el viento o por el
agua. Por eso es recomendable que a sea algo menor que ®. Esto ha
demostrado que si se define un factor de seguridad como la relacién entre los
valores a y ®, basta que tal factor tenga un valor del orden de 1.1 0 1.2 para

que la erosionabilidad superficial no sea excesiva.

16



3.3. CARACTERISTICAS Y ASPECTOS CRITICOS DE VARIOS TIPOS DE
PROBLEMAS DE ESTABILIDAD DE TALUDES.

3.3.1. TERRAPLENES GRANULARES CONSTRUIDOS EN SUELO FIRME O
ROCA.

La estabilidad de los terraplenes de relleno constituidos por gravas, arenas y
limos depende de:
a) Angulo de friccién interna del material, @
b) La pendiente del terraplén;
c) El peso unitario del terraplén y;
)

d) Las presiones de poro;

El mecanismo de falla critico es usualmente un deslizamiento superficial
que puede ser analizado utilizando métodos simples de analisis de pendiente

infinita.

Los valores de ¢ para el analisis se obtienen de ensayos triaxiales
drenados o ensayos de corte directo, o por correlaciones de granulometria,
densidad relativa y forma de particulas. La presion de poros debido a

infiltraciones de agua reduce la estabilidad del terraplén.

Los taludes en arenas finas, arenas limosas y limos son susceptibles a la
erosion de las aguas superficiales; se deben instalar cunetas de drenaje,
banquetas y plantar vegetacion en dichos taludes para reducir la velocidad del
agua de escorrentia y retardar la erosion. Los taludes saturados en materiales
granulares estan sujetos a licuacion y flujo de tierra; los taludes secos a
asentamientos y derrumbes. Se necesitan densidades relativas mayores del

50% para asegurar la estabilidad sismica.

17



3.3.2. TERRAPLENES COHESIVOS CONSTRUIDOS EN SUELO FIRME O
ROCA.

La estabilidad de terraplenes de suelos cohesivos, tales como arcillas, arenas
arcillosas y gravas arcillosas, depende de:

a) La resistencia al cortante (c, p 6 ¢, @’);

b) El peso unitario del material;

c
d

e) Las presiones de poro.

)
) La altura del terraplén;
) La pendiente del mismo vy;
)
El mecanismo de falla critico es usualmente un deslizamiento profundo

tangente a la superficie del terreno firme.

Con respecto a los terraplenes construidos con suelos cohesivos que
drenan muy lentamente, puede ser necesario analizar la estabilidad para varias

condiciones de presion de poros.

1) Condicién Al Final de la Construccion o Corto Plazo (¢ = o). Esta
condicion puede ser analizada utilizando métodos de esfuerzos totales, con
resistencias al corte determinadas de ensayos triaxiales no consolidados-no
drenados (UU 6 Q) en especimenes compactados a la misma densidad y

contenido de humedad que en el campo.

Las presiones de poro internas no se consideran explicitamente en el
analisis; los efectos de las presiones de poro en los ensayos no drenados se
reflejan en los valores de resistencia c y ¢. Las presiones de poros en suelos
cohesivos compactos bajo condiciones no drenadas dependen principalmente
de la densidad, contenido de humedad y esfuerzos totales aplicados. Si los
especimenes de laboratorio son compactados a las condiciones de campo de
densidad, contenido de humedad y son cargados bajo condiciones no
drenadas, las presiones de poro inducidas en el espécimen seran las mismas
que las presiones de poro a corto plazo en el campo, donde las presiones

totales son las mismas.

18



Las presiones de agua externa tienen un efecto estabilizador en los
taludes; deben ser tomadas en cuenta tanto en el analisis con esfuerzos totales

como esfuerzos efectivos.

2) Condicion a Largo Plazo. Esta condicion puede analizarse utilizando
métodos de esfuerzos efectivos con parametros de resistencia determinados
en ensayos triaxiales drenados (CD o S), o ensayos de corte directo, o ensayos
triaxiales consolidados — no drenados con medicidon de la presion de poros (CU
0 R) en especimenes compactados a la densidad y contenido de humedad de
campo. Las resistencias al cortante se relacionan a los esfuerzos efectivos por

medio de los parametrosc’ y ¢@".

Las presiones de poro estan gobernadas por condiciones de infiltracién
constante, pudiendo ser determinadas por redes de flujo u otro tipo de analisis

de infiltracion.

Las presiones de poro internas y externas deben incluirse en el analisis.

3) Condicion de Desembalse Rapido o Similar. Esta condicion puede
analizarse utilizando métodos de esfuerzos totales con parametros de
resistencia medidos en ensayos triaxiales consolidados — no drenados (CU o
R) en especimenes compactados a la densidad y contenido de humedad de
campo. La resistencia no drenada se relaciona a la presion de consolidacion,

sin usar los valores de c y ¢.

El analisis de estabilidad se ejecuta con la determinaciéon para cada
punto a través del cual pasa la superficie de falla, del esfuerzo efectivo antes
del desembalse o cambio de carga. El esfuerzo efectivo determinado es la
presion de consolidacion, que determina la resistencia no drenada en dicho
punto. Con las resistencias determinadas en los puntos a lo largo de la

superficie de falla, se analiza la estabilidad con el método de esfuerzos totales.

19



Las presiones de poro no se consideran explicitamente en el analisis.
Dichos efectos estan considerados en la relacion entre la resistencia no

drenada y la presion de consolidacion.

3.3.3. TERRAPLENES EN TERRENO BLANDO.

La estabilidad de terraplenes construidos en terreno blando depende de:

a) La resistencia al corte del terraplén, caracterizada por los parametros c, @
oc’,

b) El peso unitario del terraplén;

c) La altura del terraplén;

d) El angulo del talud;

e) La resistencia al corte de la cimentacion, caracterizada por los parametros ¢
oc'ypoosy

f) Las presiones de poro.

El mecanismo de falla critica es usualmente un deslizamiento profundo
tangente a la parte superior de un estrato resistente en la cimentacién. Una
gran parte de la superficie de falla se localiza dentro de la cimentacion,
especialmente cuando el terreno blando es profundo, y por lo tanto la
estabilidad del terraplén depende de la resistencia al cortante de Ila

cimentacion.

Usualmente la condicion a corto plazo en terraplenes en terreno blando
es la mas critica, ya que la cimentacion se consolida con el peso del terraplén,
ganando resistencia con el tiempo. Sin embargo, puede ser necesario analizar

también la estabilidad para otras condiciones de presion de poros.

1) Condicién al Final de la Construcciéon o Corto Plazo.- Si el terraplén es
granular, su resistencia debe ser tratada en términos de esfuerzos efectivos.
Los valores de friccion a ser usados en el analisis deben determinarse de
ensayos triaxiales drenados o corte directo, o por correlaciones con densidad

relativa, granulometria y forma de particulas. Las presiones de poro en material
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granular se pueden determinar por medio de redes de flujo u otro tipo de

analisis de infiltracion.

Si el terraplén esta constituido por suelo cohesivo de baja permeabilidad,
su resistencia a corto plazo debera tratarse en términos de esfuerzos totales.
Su resistencia puede determinarse por ensayos triaxiales no consolidados — no
drenados (UU o Q) en especimenes compactados a la misma densidad y

contenido de humedad que en el campo.

La cimentacion en arcilla blanda tiene baja permeabilidad, por lo que
durante la construccion no hay disipacion de presién de poros. En estas
condiciones la resistencia al corte de la arcilla debera ser tratada en términos
de esfuerzos totales y su valor determinado de ensayos triaxiales no

consolidados — no drenados (UU o Q) en especimenes inalterados.

En arcillas saturadas el valor de la friccibn es cero para ensayos no
consolidados — no drenados, por lo que su resistencia no drenada es igual a la
cohesién. Dicho parametro también puede ser determinado de ensayos de

compresion no confinada o veleta, con las correcciones respectivas.

Las presiones de poro internas no se consideran explicitamente en el
analisis de esfuerzos totales, pero sus efectos en los ensayos no drenados se
reflejan en los valores de ¢ y ¢. Si los especimenes de laboratorio son
representativos de los suelos en el campo, las presiones de poro en los
especimenes de laboratorio seran las mismas que en el campo, donde los
esfuerzos totales son iguales; el uso de parametros de resistencia en esfuerzos
totales de ensayos no drenados toma en cuenta apropiadamente los efectos de

la presién de poros en condiciones no drenadas a corto plazo.

Las presiones de agua externas deberan ser tomadas en cuenta en el

analisis de estabilidad, ya sea en esfuerzos totales o en esfuerzos efectivos.

2) Condicion a Largo Plazo.- Esta condicion puede analizarse utilizando
métodos de esfuerzos efectivos, con parametros de resistencia del terraplén y
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la cimentacion obtenidos de ensayos triaxiales drenados (CD o S) o
consolidados — no drenados con medicion de presion de poros (CU o R), o
ensayos de corte directo. Los especimenes de la cimentacion deberan ser
inalterados y los del terraplén deberan ser compactados a las condiciones de

campo.

Las presiones de poro son gobernadas por condiciones de infiltracion
constante y se determinan por redes de flujo u otro tipo de analisis de
infiltracion. Las presiones de poro internas y externas deberan ser incluidas en

el analisis.

3) Condicion de Desembalse Rapido o Similar.- Esta condicion se analiza
con métodos de esfuerzos totales, con resistencias al corte de terraplén y
cimentacion obtenidas de ensayos consolidados — no drenados (CU o R). La
interpretacion y procedimiento de analisis es similar al presentado para

terraplenes en suelo firme.
3.3.4. TALUDES EN EXCAVACIONES.

La estabilidad de una excavacién depende de:
a) La resistencia del terreno donde se excava el talud, caracterizada por sus
parametros de resistenciacy e é6c' y ¢’
b) El peso unitario del terreno;
c) La altura del talud;
d) La pendiente del talud;
)

e) La presion de poros.

El mecanismo de falla critico es usualmente una superficie profunda en
terrenos cohesivos homogéneos, y un deslizamiento superficial en terrenos
granulares homogéneos. En taludes heterogéneos la superficie critica puede
ser superficial o profunda, dependiendo de la resistencia y el perfil del terreno.
La estabilidad a largo plazo de los taludes de excavacion en terrenos cohesivos
es usualmente mas critica que la estabilidad a corto plazo, debido a que el

terreno cercano a la excavacion se expande bajo la reduccion de esfuerzos,
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quedando mas débil con el tiempo. Sin embargo, sera necesario analizar la
estabilidad de excavaciones para diferentes condiciones de la presién de

poros.

1) Condicién al Final de la Construccion o Corto Plazo.- Si el talud se
excava total o parcialmente en talud granular, sin desarrollo de exceso de
presion de poros al final de la construccion, su resistencia debera ser tratada

en términos de esfuerzos efectivos.

Los valores de ¢  deberan ser determinados por ensayos triaxiales
drenados, corte directo o por correlaciones con granulometria, densidad
relativa y forma de particulas. Las presiones de poros son las de infiltracion
constante y pueden ser determinadas por redes de flujo u otro tipo de analisis

de infiltracion.

Si el talud se excava total o parcialmente en suelos cohesivos de baja
permeabilidad, sus resistencias deben tratarse en términos de esfuerzos

totales.

Dichas resistencias se determinan por ensayos triaxiales no
consolidados — no drenados en especimenes inalterados. En el caso de arcillas
saturadas, la cohesion es la resistencia no drenada y puede ser determinada
ademas por ensayos de compresidon no confinada o veleta con las

correlaciones respectivas.

Las presiones de poros internas no se consideran explicitamente en este
analisis, los efectos de la presion de poros en ensayos no drenados se reflejan
en los valores de c y ¢@. Las presiones de poro inducidas en especimenes
inalterados seran las mismas que en el campo en lugares donde los esfuerzos
totales son los mismos, el uso de parametros de resistencia en funcion de
esfuerzos totales de ensayos no drenados toma en cuenta apropiadamente los

efectos de la presién de poros en condiciones a corto plazo, no drenadas.

23



Las presiones de agua externas deben ser tomadas en cuenta en el
analisis de estabilidad, ya sea realizado en funcion de esfuerzos totales o

efectivos.

2) Condicién a Largo Plazo.- Esta condicion puede analizarse utilizando
métodos de esfuerzos efectivos, con parametros de resistencia al corte
determinados de ensayos triaxiales (CD o S), consolidados — no drenados con
medicién de presion de poros (CU o R) o ensayos de corte directo, realizados
en especimenes inalterados de suelo. Las presiones de poro estan gobernadas
por condiciones de infiltracién constante, pudiendo ser determinadas por redes
de flujo u otro tipo de analisis de infiltracion. Las presiones de poro internas y

externas deben ser incluidas en el analisis.

3) Condicién de Desembalse Rapido o Similar.- Esta condicién puede ser
analizada utilizando métodos de esfuerzos totales, con resistencias al corte
determinadas de ensayos triaxiales consolidados — no drenados (CU o R) en
especimenes inalterados. La interpretacion de los ensayos vy los
procedimientos de analisis son similares a los descritos en el caso de

terraplenes en suelo firme.

3.3.5. LADERAS NATURALES.

Si una ladera natural se modifica por cortes y rellenos, sera necesario analizar
la estabilidad de la misma para las diferentes condiciones de la presion de
poros. Los terraplenes en laderas naturales pueden ser tratados de acuerdo a
los procedimientos de terraplenes descritos anteriormente y los cortes o
excavaciones en laderas naturales pueden ser analizados siguiendo los

procedimientos descritos para taludes en excavaciones.
Si una ladera natural ha existido en la misma condicién por muchos anos

y ha llegado a un equilibrio con las condiciones de infiltracion del terreno, debe

ser analizada utilizando procedimientos de esfuerzos efectivos.
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La resistencia puede ser determinada utilizando ensayos triaxiales

drenados (CD o S); ensayos de corte directo o ensayos triaxiales consolidados

— no drenados con medicién de presion de poros (CU o R). Las presiones de

poro pueden ser determinadas por mediciones de campo o utilizando redes de

flujo u otro tipo de analisis de infiltracion. Las presiones de poro internas y

presiones de agua externas deben ser incluidas en el analisis.

3.3.6 .TALUDES CON PROBLEMAS ESPECIALES.

Existen diferentes tipos de terreno que presentan problemas especiales o

inusuales de estabilidad de taludes naturales o excavaciones:

X/
L X4

ARCILLAS DURAS FISURADAS Y LUTITAS: La resistencia
cortante de muchos de estos materiales puede reducirse
considerablemente si han estado sujetos a desplazamientos que son
mayores que los desplazamientos correspondientes a la resistencia
maxima (pico). Existe evidencia que en este tipo de suelo, las fallas
de los taludes pueden ser del tipo progresivo y que en un periodo
largo la resistencia al cortante se puede reducir al valor residual. Sin
embargo, en algunos casos los taludes en este tipo de terreno
pueden permanecer por muchos afios a angulos que son mas altos
de los que corresponderian a la movilizacion de solamente la
resistencia residual. La experiencia y practica local es la mejor guia

para el disefio apropiado en este tipo de suelos.

LOESS: Debido a que este tipo de depdsito contiene canales
interconectados formados por raices de plantas deterioradas, tiene
una alta permeabilidad en la direccion vertical. A menos que se
prevenga la infiltracidon vertical, el agua que discurre hacia abajo a
través del suelo puede destruir las uniones pobremente cementadas
entre particulas, causando erosién rapida y falla del talud. Taludes en
este suelo son mas estables cuando son cortes verticales para
prevenir las infiltraciones. Se utilizan banquetas a intervalos para

reducir el angulo efectivo del talud. Las superficies horizontales en
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K/
*

las banquetas en la parte superior e inferior del talud deben ser
pavimentadas o con plantas para prevenir la infiltracion. La
experiencia y practica local son la mejor guia para el espaciamiento
de las banquetas y para la proteccién de dichos taludes contra la

infiltracion y la erosion.

SUELOS RESIDUALES: Dependiendo del tipo de roca y las
condiciones climaticas, los suelos residuales pueden presentar

problemas especiales de estabilidad de taludes y erosion.

Estos suelos pueden contener caracteristicas estructurales de la
roca madre o del proceso de meteorizacion; sus caracteristicas
pueden variar significativamente en distancias muy cortas. Bajo
dichas condiciones, la determinacion de parametros de resistencia al
cortante en el laboratorio puede ser muy dificultosa. En estas
condiciones, es preferible determinar parametros de resistencia mas
representativos, basados en analisis de fallas tipo postmortem, o el

utilizar disefios empiricos sin analisis, basados en experiencia local.

ARCILLAS ALTAMENTE SENSIBLES: Algunas arcillas marinas
exhiben una pérdida dramatica de resistencia al ser alteradas,
pudiendo fluir al estar completamente remoldeadas. Debido al efecto
de perturbacion durante el muestreado, puede resultar dificil el
determinar su resistencia cortante representativa en ensayos de
laboratorio. La experiencia local es la mejor guia de la confiabilidad
de los resultados de la resistencia cortante de laboratorio en dichas

arcillas.
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3.4. TIPOS DE FALLA EN TALUDES.

a) Por deslizamiento superficial.

Deslizamiento: Termino mas general usado para describir los movimientos de
los taludes a través de una superficie de rotura determinada se pueden

producir en suelos rocas rellenos artificiales o combinaciones de los mismos.

Cualquier talud esta sujeto a fuerzas naturales que tienden a hacer que
las particulas y porciones del suelo proximas a su frontera deslicen hacia abajo;
el fendmeno es mas intenso cerca de la superficie inclinada del talud a causa
de la falta de presion normal confinante que ahi existe. Como una
consecuencia la zona mencionada puede quedar sujeta a un flujo viscoso hacia
abajo que, generalmente, se genera con extraordinaria lentitud. El desequilibrio
puede producirse por una disminucion en la resistencia del suelo al esfuerzo
cortante o, en el caso de las laderas naturales, por razones de conformacién

geologicas que escapan en un analisis local detallado.

Este fendmeno es frecuente y peligroso en laderas naturales y, en este
caso, generalmente abarcan areas tan importantes que cualquier solucion para
estabilizar una estructura alojada en esa zona escapa de los limites de lo
econdmico, no quedando entonces mas recurso que en la localizacién de la
obra de que se trate, que evite la zona en deslizamiento; también es frecuente
en terraplenes para caminos y presas sobre todo en zonas de alta

precipitacion. Como se muestra en la siguiente figura 3.

Perfil original

Perfil después de la
falla



b) Falla por movimiento cuerpo del talud.

En esta falla es causada por los movimientos bruscos que afectan a masas
considerables de suelo, con superficie de falla que penetran profundamente en
su cuerpo. Estos fenomenos reciben comunmente el nombre de deslizamiento

de tierras.

La falla se presenta sobre todo en taludes como laderas, colinas, etc. y
consiste en un desplazamiento de la totalidad de la masa del talud por
debilitamiento de la resistencia al esfuerzo cortante, debido a la presencia de
agua.

Dependiendo de la geometria de la falla, se puede presentar:

1. Por rotacion.

En este caso se define una superficie de falla curva, a lo largo de la cual ocurre
el movimiento del talud; esta superficie forma una traza con el plano del papel

gue puede asimilarse, por facilidad y sin error mayor, a una circunferencia

En las fallas por rotacién podemos diferenciar tres tipos, de acuerdo con
el lugar del talud donde se presenta
e Fallalocal.
e Falla en la base del talud.

e falla por el pie del talud. Como se muestra en la figura 4- a, b, c.

Perfil natural

Superficie de falla

Falla local

Figura 4-a 28



Perfil original

Perfil después de la

falla
\ g

e Superficie de
- falla
Falla al pie del talud
Figura 4-b

Perfil original

Fallade  ——————=
base

Figura 4-c
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2. Por traslacion.

La falla ocurre a lo largo de superficies débiles, asimilables a un plano en el
cuerpo del talud o en su terreno de cimentacion. Estos planos débiles suelen
ser horizontales a muy poco inclinado respecto a la horizontal. Son frecuentes
en taludes donde existe un estrato inferior débil que al humedecerse pierde su
resistencia ocasionando el deslizamiento de las masas de tierra como se

muestra en la figura 5.

Perfil natural

Perfil después de la falla

tato débil

Falla por traslacion

Figura 5

Es factible, dependiendo de las condiciones del suelo, que se presenten fallas

compuestas, es decir, por rotacién y traslacion a la vez como lo ilustra la figura
6.
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Perfil original

Perfil después de la falla s

| Superficie de
/ falla

/\

Falla compuesta

Figura 6

c) Flujos.

Este tipo de falla consiste en movimientos mas o menos rapidos de zonas
localizadas de una ladera natural, de manera que el movimiento en si y la
distribucion aparente de las velocidades y de los desplazamientos asemejan el
fluir de un liquido viscoso, no existe en si una superficie de falla, o éste se

desarrolla en un lapso muy breve al inicio del fenébmeno.

d) Falla por erosion.

Estas son también fallas de tipo superficial provocadas por arrastres de viento,
agua, etc., en los taludes. El fendmeno es un tanto mas notorio cuanto mas
espinada sea la ladera de los taludes. Una manifestacion tipica del fenémeno

suele ser la aparicidn de irregularidades en el talud, originalmente uniformes.
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e) Fallas por licuacién.

Esta falla es frecuente en taludes naturales, y se debe a la disminucion de la
resistencia al esfuerzo cortante por aumento del contenido de agua o perdida
de la resistencia por deformacién, o cualquier otro tipo de degradacion que

puede tener lugar, aun sin cambio en el contenido de agua.

Este fendbmeno es comun en arcillas muy sensibles sueltas y arenas

saturadas sobre todo las de baja compacidad.

f) Fallas por falta de capacidad de carga del terreno de cimentacién.

Este tipo de fallas es importante sobre todo en taludes artificiales y puede

manifestarse de varias formas:

Asentamientos diferenciales.

Perdida de la resistencia por la aparicion de la presion de poro.
Hundimientos repentinos por la existencia de grietas y cavernas.
Desplazamiento del terreno de la cimentacion.

Licuacioén del suelo.

Turificacion del suelo.

N o g bk~ w b=

Traslacion de la masa del suelo.

3.5. EL METODO SUECO.

Este método comprende todos los procedimientos de analisis de estabilidad
respecto a la falla por rotacion, en los que se considera que la superficie de
falla es un cilindro, cuya taza con el plano en el que se calcula es un arco de
circunferencia. Existen varios procedimientos para aplicar este método a los
distintos tipos de suelo, a fin de ver si un talud dado tiene garantizada su
estabilidad.
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Suelos puramente cohesivos.

Se trata de un caso de un talud homogéneo con su suelo de cimentacion

y en el cual la resistencia al esfuerzo cortante puede expresarse con la ley:

Donde c es el parametro de resistencia comunmente llamado cohesion.
El caso se presenta cuando se analiza las condiciones iniciales de un talud en
un suelo fino saturado, para el cual la prueba triaxial rapida representa las

condiciones criticas.

En este caso el método puede aplicarse segun un procedimiento sencillo
que puede utilizarse tanto para estudiar la falla de base como la de pie del

talud. La descripcidn que sigue se refiere a la figura 7.

Fig. 7. procedimientos de A. Casa grande para simplificar el
método sueco a un talud puramente “cohesivo”
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3.6. METODO DE BISHOP.

El método simplificado de bishop incluye fuerzas normales entre dovelas en su
anadlisis e ignora los esfuerzos cortantes entre las mismas. Este método

satisface so6lo el equilibrio de momentos.

En este método nos conviene suponer cierto numero de dovelas y que
una de ellas coincida con la vertical de 0 al talud o al circulo de falla como se

ve en la figura 8.

Fig. 8 Talud con superficie circular de falla
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En - En +1 ™~

Diagrama de fuerzas que actuan en una
dovela

E., E,+1: denota la resultante de las fuerzas

Horizontales en las secciones n y n+1 respectivamente.

Xn,Xn+1 denota la resultante de las fuerzas

verticales

W denota el peso total de la dovela

P denota la fuerza total normal que actua en

la base de la dovela

S denota la fuerza cortante que actua en la

base de la dovela

h denota la altura de la dovela

b denota el ancho de la dovela

| denota la longitud BC
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Denota el angulo entre bc y la horizontal

x denota la distancia horizontal del centro

de la dovela al centro de rotacion.

T/
Talud con superficie circular de falla considerando sismo
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En-En+l KW ~_

Diagrama de fuerzas que actian en una
dovela incluyendo fuerzas sismicas

Propiedades del
suelo

Y=24 ton/m®
C’'=1.53 ton/m®
o= 30°

hl

Coeficiente
sismico: K=0.12
Nivel de agua

h2

w2

-~

Seccion del talud del problema practico resuelto
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3.7. VALIDEZ DE LOS METODOS DE EQUILIBRIO LIiMITE.

Los analisis de equilibrio limite tienen algunas limitaciones las cuales estan
relacionadas principalmente porque no tienen en cuenta las deformaciones.

Como los métodos de equilibrio limite se basan solamente en la estatica y no
tienen en cuenta las deformaciones, las distribuciones de presiones en muchos

casos no son realistas.

3.7.1. CONCLUSIONES SOBRE LOS METODOS DE EQUILIBRIO LIMITE.

1.- Cualquier método que satisface el Equilibrio de Momentos, da el mismo

factor de seguridad en el analisis de ¢ = 0 con superficies de falla circular.

2.- El Método Ordinario de Dovelas (Fellenius), da error en el lado conservador
para el caso de ¢ > 0. Con presiones de poro pequenas, para los analisis en
funcién de esfuerzos totales y de esfuerzos efectivos, el error es menor del
10%. Para pendientes casi planas con presiones de poro altas, el error puede

ser mayor del 50%.

3.- Para el analisis de ¢ = 0 6 @ > 0 con presiones de poros bajas o altas, el
Método Simplificado de Bishop es adecuado para el analisis de falla circular. El
método es muy estable numéricamente, sélo hay problemas de convergencia

cuando los extremos de la superficie de falla es muy parada, casi vertical.

4.- En los métodos que satisfacen solamente el equilibrio de fuerzas, el Factor
de Seguridad es muy sensible a la inclinacién asumida de las fuerzas laterales.
El método de Lowe y Karafiath es razonable para el analisis de ¢ > 0, pero no

conservador (10-15%) para ¢ = 0.

5.- Si todas las condiciones de equilibrio son satisfechas, la magnitud del error
en el Factor de Seguridad es muy pequefia, usualmente + 5% de la respuesta
correcta.

6.- Los métodos que satisfacen todas las condiciones de equilibrio presentan

ventajas y desventajas.
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a) GPS o JANBU: El mejor para el calculo manual.

Pueden existir inestabilidades numéricas en el computador.

b) SPENCER: El mas estable numéricamente, bueno para el computador, malo
para el analisis manual.

c) MORGENSTERNPRICE: El mas flexible. Las fuerzas laterales asumidas se
pueden cambiar, cambiando f(x).

Tedricamente es atractivo porque f(x) se puede cambiar hasta encontrar una
distribucién interna de esfuerzos razonable.

En la practica consume mucho tiempo y es innecesario para el calculo del

Factor de Seguridad, ya que este valor varia muy poco con f(x).
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CAPITULO 4. ESTABILIDAD DE TALUDES.

4.1. METODOS DE ESTABILIZACION DE TALUDES Y DESLIZAMIENTOS.

ESQUEMA

METODO APLICABLE

COMENTARIO

I. EXCAVACIONES.

1. Reducir la altura del talud con excavacion

en la parte superior

El area debe ser accesible al equipo de construccién.
Se requiere de un lugar apropiado para colocar el
suelo excavado.

Algunas veces se incorpora drenaje a este método.

2. Tendido del angulo del talud

3. Excavar banqueta en la parte del talud

superior
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ESQUEMA

METODO APLICABLE

COMENTARIO

4. Excavar completamente la masa de

deslizamiento

Il. DRENAJE.

1. Drenes horizontales de pequefio diametro

1. Mas efectivo si llega al acuifero natural. Los drenes

son usualmente de flujo libre.

2. Zanjas de subdrenaje profundas vy
continuas generalmente a una profundidad

de 5 a 15 pies.

2. El fondo de las zanjas debe tener pendiente para
drenar y ser conectado con tuberia de salida. Debe
colocarse tuberia perforada en el fondo de las zanjas.

La parte superior debera impermeabilizarse.
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ESQUEMA

METODO APLICABLE

COMENTARIO

_/

3. Pozos verticales perforados,
generalmente de 18-36 pulgadas de

diametro

3. Puede ser bombeado o conectado con una salida
de gravedad. Varios pozos en fila unidos al fondo
pueden formar una galeria de drenaje. La parte

superior de cada pozo debera ser impermeabilizado.

4. Mejora en el drenaje superficial a lo largo
de la parte superior con cunetas abiertas o
canales pavimentados. Sembrar plantas en
el talud con raices profundas y resistentes a

la erosion.

4. Buena practica para la mayoria de los taludes.

Dirigir la descarga fuera de la masa deslizante.
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ESQUEMA

METODO APLICABLE

COMENTARIO

lll. CONTRA FUERTE TIERRA O ROCA.
(O BERMAS DE RELLENO)

1. Excavacion de la masa deslizando vy
reemplazo con relleno compactado o
contrafuerte de roca ftriturada. El pie del
contrafuerte debe reposar en suelo firme o
roca por debajo del plano de deslizamiento.
Se utiliza manto de drenaje con salida de
flujo por gravedad detras del talud del

contrafuerte.

1. Se requiere acceso para el equipo de construccién
y area de almacenaje. El suelo excavado puede
utilizarse como relleno. Se Puede requerir calzaduras
de estructuras existentes. Si la estabilidad es critica
durante la construccion, se puede realizar en

secciones cortas.

2. Utilizacion de bermas de relleno
compactado o roca en el pie y mas alla del
pie. Debe proporcionarse drenaje detras de

la berma.

2. Se requiere suficiente ancho y espesor de
las bermas de modo que la falla no ocurra

Por debajo o a través de las bermas.
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ESQUEMA

METODO APLICABLE

COMENTARIO

IV. ESTRUCTURAS DE
RETENCION.

1. Muro de contencién del tipo entramado o

cantiliver.

1. Usualmente costoso. Los muros cantiliver pueden

ser anclados.

2. Pilotes verticales vaciados en sitio, con la
base cimentada por debajo del plano de
falla.

Generalmente de diametro de 18-36

pulgadas y espaciamiento de 4-8 pies.

2. El espaciamiento debera ser tal que el suelo
arquee entre pilotes. Puede utilizarse una viga
superficial para amarrar los pilotes. Pilotes de gran
diametro (6 pies) han sido utilizados en

deslizamientos profundos.

3. Pilotes verticales vaciados en sitio
anclados a bateria de pilotes o bloques de
cimentacion. La base de los pilotes por
debajo del plano de falla.

Generalmente de diametro de 12-30

pulgadas y espaciamiento de 4-8 pies

3. El espaciamiento lo suficientemente cerca para que
el suelo arquee entre pilotes. Los pilotes pueden ser

amarrados con viga superficial.
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ESQUEMA

METODO APLICABLE

COMENTARIO

4. Pernos de anclaje en roca y suelo.

4. Pueden ser usados de taludes altos y en area muy
limitadas. Debe ser usado un disefio conservador,

especialmente en soportes permanentes.

V. TECNICAS ESPECIALES.

1. Grouting.

2. Inyeccion Quimica.

1y 2. Usados satisfactoriamente en varios casos.
En otros casos no fue satisfactorio. La teoria no esta

completamente desarrollada.

3. Electromosis (en suelos finos).

3. Generalmente costoso.

4. Congelamiento.

5. Calentamiento.

4 y 5. Métodos que deben ser especificamente
evaluados en cada caso. Puede ser costoso.

Todas estas técnicas deben ser evaluadas
cuidadosamente para determinar el costo vy

efectividad.
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4.2. MUROS.

Los muros de contencion o de sostenimiento son aquellas construcciones que

ofrecen estabilidad al suelo, cuando tiene lugar diferencias de niveles.

El peso muerto en tales muros es un requisito de la mayor importancia,
tanto para resistir el volcamiento debido a las presiones laterales de la tierra,
arena o cualquier otro material de relleno, que se deposite detras de él,
después de su construccion; como para resistir el desplazamiento horizontal

motivado por las mismas fuerzas.

Dentro de la consideracion de este tipo de estructura, tiene importancia
establecer la diferencia entre: los muros de contencion y los llamados muros de
revestimiento, ya que representando una estructura analoga tiene diferentes

fines.
Los muros de contencidn tienen por objeto resistir presiones laterales; en
tanto que los muros de revestimiento, sirven para evitar la caida de tierras que

pertenecen en el sitio de su yacimiento, pero que se han escavado, dejando un

parametro vertical o inclinado.

4.2.1.CLASIFICACION DE MUROS DE CONTENCION.

Los muros de contencidn pueden dividirse en dos grandes grupos, a

considerar:
<+ MUROS DE CONTENCION FLEXIBLES:
Son aquellos que estan construidos por elementos estructurales poco rigidos,

sensiblemente a deformarse bajo la accién de cargas exteriores; tal como

sucede con los tablestacados de madera.
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Los muros de contencién, de madera tratada, se usan extensamente
para retener los terraplenes en las obras de construccion en general. Estas
construcciones son muy estables si se disefian adecuadamente para la presion
que se considera que actuaran sobre ellas; y si se construyen bien y con
madera tratada a presion queda satisfactoriamente protegida contra la

descomposicion y es muy resistente a los acidos que pueden estar en el suelo.

El tipo mas corriente de muro de contencion de madera, es el muro de
tablaestacas, sostenida en posicion con pilotes guias y largueros de tablones
gruesos. También los muros de tablones horizontales, aguantados por postes o
pilotes redondos de madera, son comunes. La distancia entre los postes
depende del empuje del terraplén y del espesor de los tablones horizontales,
que son vigas continuas apoyadas en varios puntos y cargadas uniformemente

en toda la longitud por la presién del relleno a sus respectivos niveles o cotas.

Para alturas de 2m o menos los postes de apoyo, hundidos hasta
profundidades convenientes, dan amplia proteccion contra los vuelcos,
inclinaciones o desplazamientos, sin necesidad de amarres ni esfuerzos
laterales algunos, a menos que se trate del suelo mas pobre que se pueda
imaginar. Si los muros llegan a mayor altura, se deben anclar a muertos o
pilotes de anclaje, usando varillas o cables que generalmente se equipan con
torniquetes para facilitar el ajuste. También se refuerzan estos muros con

pilotes inclinados.

<+ MUROS DE CONTENCION RiGIDOS:
Son aquellos en los cuales las deformaciones producidas por el empuje del
relleno son tan pequefias que pueden ser despreciadas. Estas condiciones se

verifican en los muros realizados en concreto y en mamposterias.

Debido a que se presenta con frecuencia en la practica, se considera

unicamente el estudio de los muros de contencion rigidos

Este tipo de estructura se subdivide en cuatro grupos principales, a saber:
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<» MUROS DE CONTENCION:
* De gravedad
= En voladizo
= Semigravificos

= Contrafuertes

“ MUROS DE GRAVEDAD:

Estos muros de contencion son los que dependen enteramente de su peso

para lograr la estabilidad necesaria.

El concreto sin refuerzo o hasta la piedra colocada, constituyen un
material adecuado para su construccion. La caracteristica fundamental del
disefio en este caso, consiste en mantener el eje de compresion dentro del

tercio central de la secciodn transversal.

% MUROS EN VOLADIZO:

Estos muros son generalmente estructuras de concreto armado en las que se

emplea el peso propio del suelo para lograr la estabilidad deseada.
Los elementos fundamentales de este tipo de estructuras son
1. tronco
2. pie
3. talon
Estos tres tipos de elementos, se disefian cada uno como losa en voladizo.

“ MUROS SEMIGRAVIFICOS:

Este tipo de estructura, se parese el muro en voladizo y al igual que éste, logra

la estabilidad mediante el peso del terreno.
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El tronco y la base se unen en intervalos regulares, mediante
contrafuertes, nervaduras o paredes de arriostramientos. Estas nervaduras
actuan en la forma de arriostramiento en tension y modifican totalmente los
apoyos de las losas del tronco y del taldn. El tronco resulta una loza horizontal
entre los contrafuertes o nervaduras y el taléon es una losa apoyada en tres

puntos.

4.2.2.PRESION LATERAL.

El relleno colocado en la parte superior del muro de contencién, produce una
presion lateral sobre el muro; esta presion se considera como el valor del
empuje. Este empuje, analogamente a cualquier otra fuerza se caracteriza por
su magnitud, de direccion llamada también linea de accion, sentido y punto de

aplicacién o centro de presion.

Es evidente que la presion ejercida por el relleno se incrementara
cuando aumente su peso, ya sea por el efecto de saturacion o bien por la
accién de alguna sobrecarga. Por esta razon, la parte del empuje que es
causado por el suelo seco sin cohesién, se designa por: (Ec), el causado por la

presion del agua por: (Ea) y el causado por la sobrecarga por: (Es).

Las cohesiones del relleno o la supresién originadas por condiciones de

saturacion pueden disminuir el valor del empuije total.

El problema principal en un analisis y disefio de los muros de cohesion,
es la determinacién del valor del empuje total (E). El valor de este empuje total
que actua sobre un muro de contencion, en la realidad, es variable y depende

principalmente de las propiedades fisicas y contenido de humedad del relleno.

Sin embargo, para el disefio de los muros de contencion, debe
emplearse un valor perfectamente definido del empuje total (E), el proyectista
debe de considerar que el muro de contencién, al igual que cualquier otra
estructura, debe realizarse en la forma que satisfaga los requisitos de
economia y seguridad.
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El término de economia, establece que el costo de la construccién con la
suma del costo capitalizado del mantenimiento de la estructura, debe de ser
minimo. Para satisfacer tal necesidad, el proyectista tiene como fuentes de

informacion.

1. Foérmulas teoricas.
2. Conocimientos empiricos de experimentaciones sobre gran numero de
estructuras, tanto de tamafo natural como de modelos.

3. Experiencias ingenieriles, asi como el propio criterio del proyectista.

4.3. ANCLAJES.

Los anclajes constituyen en la actualidad un medio esencial para garantizar la
estabilidad de diversas estructuras. Pueden usarse en forma muy ventajosa en
cualquier situacion en que se le necesite su ayuda de la masa de suelo para

soportar un determinado estado de esfuerzos o tensiones.

4.3.1. CRITERIOS DE DISENO.

El criterio actual de disefio puede ser clasificado en dos grandes grupos, el
primero se basa en la teoria de la elasticidad, la cual presenta limitaciones
cuando se trata de masas rocosas heterogéneas. El segundo criterio involucra
la seleccion de parametros mediante reglas empiricas. La brecha entre los dos
meétodos es todavia muy real, y las razones son que al disefiar un sistema de
anclajes el proceso es muy complejo, y requiere un conocimiento detallado de
la geologia del sitio, de las propiedades de las rocas, de las condiciones
hidraulicas del suelo, conjuntamente con el estado de las presiones originadas
por el flujo de agua a través de la masa de subsuelo. Y adicionalmente es
importante conocer la magnitud y direccion de los esfuerzos antes y después

de la excavacion.
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Paralelamente, al disefiar y ejecutar el sostenimiento mediante tirantes
anclados se requiere estudiar a detalle los conceptos principales de disefio en

relacion a los cuatros modos de ruptura:

- Ruptura de la masa rocosa o de suelo.
- Ruptura en la interfase acero - lechada de cemento.
- Ruptura en el contacto roca / suelo - lechada de cemento.

- Ruptura de la barra o guayas de acero.

Por lo tanto, al establecer un factor de seguridad el anclaje como
elemento estabilizador, cada uno de los modos de falla antes mencionados

deben ser considerados.

Por otra parte, la funcion principal del anclaje es reforzar y sostener
suelos y masas rocosas parcialmente sueltas, fracturadas o incompetentes que

de otra manera pueden estar sujetas a fallar.

Estas masas inestables pueden estabilizarse por medio de anclajes, al
generarse un incremento de las tensiones normales o sobre la existente
potencial superficie de rotura, lograndose por lo tanto un aumento en la

resistencia al esfuerzo cortante de dicha superficie.

Los anclajes introducen tensiones y deformaciones adicionales en la
masa de suelos mejorando la estabilidad general, y en donde el tipo de
anclajes, el método de instalacion, conjuntamente con los aspectos geoldgicos

mas resaltantes juegan un papel preponderante en el disefio del soporte.
El area principal de aplicacion del anclaje es estabilizar la masa rocosa o

de suelo que no esta en equilibrio consigo misma mediante la transmisién de

fuerzas externas a la profundidad disefiada.
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4.3.2. CLASIFICACION DE LOS ANCLAJES.
4.3.2.1. ANCLAJES SEGUN SU APLICACION EN FUNCION DE SU TIEMPO
DE SERVICIO.

% ANCLAJES PROVISIONALES:
Tienen caracter de medio auxiliar y proporcionan las condiciones de estabilidad
a la estructura durante el tiempo necesario para disponer otros elementos
resistentes que lo sustituyan.

% ANCLAJES PERMANENTES:
Se instalan con caracter de accién definitiva. Se dimensionan con mayores
coeficientes de seguridad y han de estar proyectados y ejecutados para hacer
frente a los efectos de la corrosion.
4.3.2.2. ANCLAJES SEGUN SU FORMA DE TRABAJAR.

% ANCLAJES PASIVOS:

No se pretensa la armadura después de su instalacion. El anclaje entra en

traccion al empezar a producirse la deformacion de la masa de suelo o roca.
% ANCLAJES ACTIVOS:
Una vez instalado se pretensa la armadura hasta alcanzar su carga admisible,

comprimiendo el terreno comprendido entre la zona de anclaje y la placa de

apoyo de la cabeza.

52



% ANCLAJES MIXTOS:

La estructura metalica se pretensa con una carga menor a la admisible,
quedando una fraccidén de su capacidad resistente se reserva para hacer frente

a posibles movimientos aleatorios del terreno.

Los anclajes activos ejercen una accidn estabilizadora desde el mismo
instante de su puesta en tension incrementando la resistencia al corte de la
masa de suelo o0 roca como consecuencia de las tensiones normales
adicionales al esqueleto mineral. Los anclajes pasivos entran en accion,
oponiéndose al desplazamiento, cuando la masa deslizante ha comenzado a
moverse. De aqui se obtienen dos importantes ventajas de los anclajes activos
sobre los pasivos. En los primeros se logra aprovechar la resistencia intacta del
terreno, por cuanto, el movimiento de la masa que produce una propiedad
resistente. Por otro lado, dicho movimiento puede causar la rotura del
revestimiento protector a la corrosion, precisamente en el momento en el que la

resistencia de lo anclaje es necesaria.

Los anclajes pasivos entran en traccion al oponerse a la expansion que
se produce en las discontinuidades de la roca cuando comienza a producirse

un deslizamiento a lo largo de la misma.

El movimiento de las masas produce un incremento (dilatacién) de

volumen que esta relacionado con la presencia de la rugosidad de la misma.

Es decir que la efectividad de un anclaje pasivo esta relacionada
directamente con la magnitud de la dilatacion, la cual depende del tamario y la
dureza de las rugosidades. Por siguiente en taludes, en suelos o rocas blandas

conjuntas relativamente lisas los anclajes pasivos son menos efectivos.
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4.3.2.3. ANCLAJES INYECTADOS.

Estos tipos de anclajes son armaduras metalicas, alojadas en taladros
perforados, cementadas mediante inyecciones de la lechada de cemento o

mortero.

El elemento estructural es sometido a traccion, generando un esfuerzo
de anclaje el cual es soportado por la resistencia al corte lateral en la zona de

inyeccion en contacto de terreno.

A través de la inyeccidn, se forma un miembro empotrado en el extremo
profundo del tirante metalico dentro el barreno, por lo tanto las fuerzas que
actuan sobre el anclaje inyectado no se transmiten al terreno en toda su

longitud, sino solamente en el tramo de la zona inyectada.

Cabe destacar que adicionalmente a los anclajes inyectados se emplean
también los pernos de anclaje puntuales, los cuales tienen un dispositivo para

empotrar el sistema de anclaje en el fondo del barreno.

Igualmente, es practica comun utilizar los pernos de anclaje repartidos
(anclajes pasivos), en el cual el empotramiento a la roca se efectia en toda su
longitud del barreno con la lechada de cemento o resina. En el ultimo caso
relacionado, la resina y el elemento endurecedor se colocan en unas capsulas
en el fondo del barreno. Al colocar la varilla metalica y rotarla se rompen las

capsulas mezclandose con sus componentes.

También se cementan los pernos mediante el denominado tipo Perfo, el
cual consiste en colocar el mortero en un cuerpo cilindrico perforado
(constituido por dos chapas) que se incorporan en el interior del barreno.
Posteriormente se introduce el perno que comprime el mortero, el cual es
obligado a salir por los agujeros de las chapas rellenando todo el volumen del

barreno.
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Por otra parte, en los tirantes de anclaje se utilizan como miembro de
traccion barras de acero de alta resistencia. Las barras tienen generalmente un
fileteado exterior que aumenta la adherencia en la zona de anclaje y permite

por otra parte la union por medio manguito especial.

El bloqueo de la barra sobre la placa se hace por medio de una tuerca.
Los tirantes de este tipo corresponden a capacidades cortantes relativamente

bajas del orden de 500 KN y aun menores.

Con mayor frecuencia se utilizan los tirantes constituidos por un cierto
numero de hilos o cables unidos formando un haz. El anclaje se hace

generalmente mediante enclavamientos conicos.

4.3.3. PARTES DE LOS ANCLAJES.

- La zona de anclaje.

- Una zona libre en la que el tirante puede alargarse bajo efecto de la traccion.
En esta zona el tirante se encuentra generalmente encerrado en una vaina que
impide el contacto del terreno.

- La cabeza de anclaje que transmite el esfuerzo a la estructura de pantalla.

La zona de anclaje: el dispositivo mecanico mas elemental y de mas instalacion
es el casquillo expansivo dado su caracter puntual, esta concebido para anclar
la roca sana o estabilizar bloques o cufias de roca que se han desarrollado por

la interseccidn de unos pocos planos de debilidad.

Con el tiempo hay la tendencia que el cono de expansion se deslice
perdiendo efectividad progresivamente, como resultado del efecto de las
vibraciones por voladuras. En muchos casos para evitar estas desventajas, el

barreno es inyectado con lechada de cemento.

La lechada se inyecta por la boca del barreno y el tubo de regreso llega

hasta el final del mismo. La inyeccion termina después de la salida del aire y de
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la emisién de lechada por el tubo de regreso. De esta manera el anclaje actua

en forma permanente, evitandose efectos de corrosion.

Una forma de eliminar el sistema de inyeccion del mortero o lechada de
cemento, es aplicando el método perfo, sin lugar a dudas mas versatil pero

también mas costoso.

Para colocar el mortero se utilizan semicilindros de chapa perforadas,
que una vez rellenos de mortero se introducen en el barreno, posteriormente se
inserta el acero, desplazando lateralmente el mortero, el cual penetra en el
espacio anular, adoptandose perfectamente a todas las irregularidades,

garantizando al mismo tiempo una buena adherencia de los barrenos.

Desde luego, si unicamente en la parte extrema del barreno se coloca el
mortero con el tubo perforado, quedara una longitud libre, o que permite la

zona de anclaje se efectua mediante inyecciones de lechada.

La inyeccion se lleva a cabo a través de tuberias de PVC vy es frecuente
inyectar a presion, alcanzandose valores de hasta 3.00 Mpa. En este caso es
necesario separar la zona de anclaje de la zona libre y evitar la lechada.

Puede ser ventajoso el uso de aditivos para acelerar el fraguado y disminuir la

retraccion.

Se llama bulbo de anclaje al material (cemento, mortero o resina) que

recubre la armadura y que la solidariza con el terreno que la rodea.

Es importante lograr una buena materializacién del bulbo de anclaje,

operacion mas delicada cuando se trata de terrenos sueltos y fracturados.

La version mas simple es del tipo monobarra o0 mono, en la cual la barra

es directamente empotrada en el bulbo.
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Debido a dificultades de garantizar una buena proteccion a la corrosion
de la armadura metalica tienen su aplicacion en la mayoria de las contenciones

temporales.

La zona libre es la parte en la cual la armadura metalica se encuentra
separada o independiente del terreno que la rodea, lo cual permite deformarse

con plena libertad al ponerse en tension.

La zona libre cuando el terreno de la perforacién puede separarse,
queda independizado del mismo mediante camisas de PVC o metalicas. En

cualquier caso debe protegerse de la corrosion mediante rellenos productores.

La cabeza corresponde a la zona de union de la armadura a la placa de
apoyo. El anclaje de los tirantes se coloca mediante inyecciones de mortero o
lechada de cemento. El tirante tiene uno o dos tubos que sirven para la

inyeccion y salida del aire.

Lo mencionado anteriormente, sirve para indicar que el barreno ha sido

totalmente inyectado y por ende en la zona de anclaje.

Para repartir el esfuerzo ejercido por el tirante sobre la estructura a

estabilizar se utiliza una placa de hormigon armado o metalica.
El sistema de abroche de armadura a la placa de apoyo puede estar
constituido por tuercas en el caso de barras roscadas o bien remachados o

conos macho - hembra para alambres.

El abroche puede ser comun al conjunto de la armadura o independiente

para uno o varios elementos.

La placa de apoyo suele situarse, a su vez, sobre un bloque de concreto

armado que transmite los esfuerzos a la superficie del terreno.
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La puesta en tension de los cables se efectia normalmente mediante
gatos o, si la cabeza dispone de rosca (barra), mediante llave dinamométrica.
En este ultimo caso es posible conocer aproximadamente la tension transmitida

al anclaje.

4.3.4. PROTECCION CONTRA LA CORROSION.

La vida util de un anclaje esta condicionada a los efectos de la corrosion. Un
anclaje carente de este tipo de proteccidon puede tener una duracion de pocos

meses.

Los principales factores que ayudan a contribuir con el proceso de

corrosion, son los siguientes:

- Resistividad del suelo, la cual decrece a medida que la porosidad aumenta.

- Factores microbiologicos.

- Contenido de humedad (w): un incremento en esta genera un ambiente
propicio para la corrosion bacterial.

- Contenido de sales en el suelo.

- Valor del PH: PH < 4, corresponde a suelos altamente acidos, generando
picaduras en metal.

- Contenido organico y transferencia de oxigeno: suelos organicos producen
acidos organicos los cuales atacan a metales enterrados; El flujo de aire o de
oxigeno a través del suelo, retrasa la corrosion microbiologica, pero aumenta la

corrosion electroquimica.

Cabe destacar que un anclaje sometido a esfuerzos relativamente altos
puede originarse la denominada corrosion bajo tension, que aparece incluso si
el anclaje se encuentra en un ambiente neutro. El problema se evidencia por la

formacion de zonas fragiles en el anclaje a lo que sigue una rotura repentina.

En general, como previamente se ha mencionado es necesario emplear
en el caso de anclajes permanentes una vaina corrugada como elemento

protector.
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También se utiliza la vaina doble corrugada para asegurar la completa
proteccion contra la corrosion. La vaina interior de plastico corrugado con
tirantes, no debe agrietarse durante la carga, ademas de poseer suficiente
capacidad adherente con la lechada de cemento en la interfase interior y

exterior para asegurar la maxima capacidad de carga de tirante.

El conducto de plastico o vaina exterior debe tener la suficiente espacio
anular para permitir que penetre con facilidad la lechada de cemento de ambos
conductos y tiene que cumplir con los mismos requisitos de la vaina interior. A
la vez, la distancia adecuada entre el conducto externo y el barreno para que la

lechada fluya con facilidad es de 5.00 mm.

Por otro lado, las grietas en la lechada de cemento no deben exceder de

0.10 mm de ancho.

La zona libre se puede preservar cubriendo el espacio entre la armadura
y el barreno de la perforacion con la lechada de cemento, recomendandose
después de la puesta en tensidén de la armadura, aunque en muchos casos
posibles, por cuanto hay que estar seguro que la inyeccion de la lechada de

cemento ha cubierto en toda su longitud la zona de anclaje.

Adicionalmente es necesario revestir individualmente las barras o
cordones con tubos de polietileno rellenos de grasa, lo cual esta especialmente
indicando si son previsibles movimientos posteriores a la puesta a tension,

pues podria producirse una rotura del revestimiento de la lechada.
La cabeza de anclaje se encuentra en la parte exterior y debe ser objeto

de cuidado especial. Es comun sellarla con cemento o bien protegerla con

grasa en el interior de una cubierta galvanizada.
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4.3.5.SISTEMA DE ANCLAS AUTO PERFORANTES.

Son sistemas de estabilizacion que consisten en la insercidon por medios
mecanicos, de barras de acero de alta resistencia (tenddn), al terreno que se
esta excavando; formandose a continuacion un bulbo adherente, situado en el
extremo mas profundo del taladro o barreno, por medio de inyeccién de
lechada de cemento u otros fluidos, o por medio de elementos mecanicos
(conchas metalicas expandibles), que funciona como anclaje pasivo del tendon,
al cual se le aplica una fuerza determinada en el extremo contrario al bulbo
adherente, reaccionando contra el terreno, y después de fijarse dicha fuerza
mecanicamente, se crea el mecanismo suelo-ancla estable. Son sistemas de
estabilizacién que consisten en la insercidn por medios mecanicos, de barras
de acero de alta resistencia (tendoén), al terreno que se esta excavando;
formandose a continuacion un bulbo adherente, situado en el extremo mas
profundo del taladro o barreno, por medio de inyeccion de lechada de cemento
u otros fluidos, o por medio de elementos mecanicos (conchas metalicas
expandibles), que funciona como anclaje pasivo del tendon, al cual se le aplica
una fuerza determinada en el extremo contrario al bulbo adherente,
reaccionando contra el terreno, y después de fijarse dicha fuerza

mecanicamente, se crea el mecanismo suelo-ancla estable.

El sistema de anclas auto perforantes actua bajo un principio elemental:
la misma barra sirve sucesivamente como herramienta de barrenacion,
conducto de inyeccidn y elemento tensor. Para su realizacion se utiliza barras
rigidas de acero de muy alta resistencia no estirado, evitandose con esto los
problemas de fragilizacién por hidrégeno, tipico de los aceros normales de pre
esfuerzo, estas barras son a su vez roscadas y huecas en toda su longitud, lo
que conjuntamente con las propiedades caracteristicas del acero le confieren

las siguientes ventajas:
- SOLDABILIDAD, en ocasiones se requieren realizar trabajos de soldadura en

la zona de anclajes.

- DUCTILIDAD, para una mejor respuesta sismica.
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- RESISTENCIA AL CORTANTE, fundamental en trabajos de “cosido” de
estratos que en su caso atraviesa el ancla.

- NO CORROSION BAJO TENSION.

- Maxima ADHERENCIA al mortero o cemento, por el tipo de roscado.

- Capacidad para INYECCION A ALTA PRESION por el espesor de sus

paredes

Aplicaciones:

- El sistema de anclas es utilizado fundamentalmente para trabajos de
estabilizacién de estructuras en obras civiles. Presas, puentes, canales
(vertedores), taludes en tajos, tuneles cimentacion de torres de electricidad
entre otros

- Anclas Activas recomendadas para la fijacion de estructuras al terreno,.

- Anclas Pasivas usadas en obras de contencion y estabilizacion de tuneles y
laderas.

- Mini pilas o Micropilotes empleadas en lugar de Pilas coladas en el lugar, para
transmitir al terreno cargas de una estructura tanto de Tensién como de
compresion y también para aplicacion en terrenos de los cuales se desea
mejorar su capacidad de carga mediante Inyeccion a presion de lechada de

cemento, resinas u otros fluidos.

4.4, SUELO- CEMENTO.

El suelo—cemento puede ser definido en forma mas amplia como el material
producto de mezclar, compactar y curar una mezcla de suelo—agregado,
cemento portland y posibles ingredientes, incluyendo puzolanas, y agua para
formar un material endurecido con especificas propiedades ingenieriles. El
suelo cemento es algunas veces nombrado con otros términos, tales como
estabilizaciéon de suelo, base de agregado tratado con cemento y tierra

compactada.

El suelo cemento difiere del concreto de cemento portland en varios
aspectos. Una significativa diferencia es la forma cémo las particulas de
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agregados o de suelo se mantienen unidas. En el concreto de cemento
portland hay suficiente pasta para cubrir la superficie de los agregados y llenar
los vacios que quedan entre ellos. En el suelo cemento la pasta es insuficiente
para recubrir los agregados y llenar los vacios que quedan entre ellos,

resultando una matriz que une modulos de material no cementado.

La estabilizacién de suelo con cemento portland, es la mas ampliamente
usada en el mundo. Es muy sencilla de hacer y no se necesita equipo especial
de construccion. En nuestro pais no se han usado mucho las capas de
subsuelo-cemento. Sélo se emplea como un material que sirve para disminuir

la plasticidad en suelos fuera de especificaciones.
Este papel de modificador, es muy limitado para el cemento.

Al mezclar un suelo con cemento, se produce un nuevo material, duro,
con mejores caracteristicas que el usado como agregado. Esta estabilizacidn
no es tan sensible a la humedad como la hecha en asfalto. Pueden usarse
todos los suelos para efectuarla, excepto los altamente organicos, aunque los
mas convenientes son los granulares, de facil disgregado. Los limos, las arenas
limosas y arcillas, todas las gravas y las arenas, son agregados adecuados
para producir este material suelo-cemento, que tienen excelentes cualidades,

que respecto a la de los suelos granulares son:

Es mas resistente y como capa base reparte las cargas a una mayor
area, permitiendo asi reducir el espesor de las capas. Espesor de suelo-

cemento = 0.6 espesor suelo granular.

a) Tiene mayor modulo de elasticidad.

b) Es mas impermeable.

c) Es muy resistente a la erosion del agua.

d) En presencia de la humedad, en lugar de perder resistencia, la aumenta
bastante.

e) Al secarse no pierde compactacion, como muchos suelos granulares.
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f) Su resistencia aumenta bastante con el tiempo. Es mayor ese incremento

que en el concreto normal.

La cantidad de cemento necesaria varia con el tipo de suelo, siendo
menor si el suelo es poco arcilloso. Para limos finos arenosos, con 50 kg m- de
suelo compactado, puede producirse una base o subbase de buena calidad.
Con cantidades de cemento de 100 kg/m3 de suelo compactado, se obtiene un
material para base que supera al obtenido con grava triturada y con menor

costo. Estas cantidades de cemento corresponden a un 3 a 6% en peso.

El criterio de disefo de las mezclas suelo-cemento es para obtener un
material de mayor resistencia. No sélo se debe pensar en disminuir plasticidad.
La resistencia es a la compresion, efectuada en probetas cilindricas elaboradas
segun el molde AASHO estandar, con energia de compactacion “estandar” y
una humedad 6ptima. El procedimiento de construccidon consta de las fases

siguientes:

a
b
Cc
d

Pulverizacion o desgrumado.
Mezclado de cemento y agua.
Compactacion.

Curado de unos 7 dias.

~— = N S~~~

En el suelo-cemento, al principio de su uso, sobre todo en los EEUU, el
criterio de diseno de las mezclas era durabilidad del material, determinando su
valor en pruebas de congelamiento-deshielo y humedecimiento-secado. Hoy
son muchos los paises que disefian las mezclas en funcién de su resistencia a

la compresion sin confinar.

Resistencia a la compresion sin confinar, en kg/cm2

California Clase A, mas de 5% de cemento, 52 a 7 dias
California Clase B, mas de 4% de cemento, 28 a 7 dias
TeXaS.....ii i 50 a 7 dias
Inglaterra, transito ligero............. 17 a 7 dias
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Inglaterra, transito pesado............. 28 a 7 dias

El requisito de compactacion es igual que para suelos no tratados con
cemento, 95% minimo. El control de compactacion no difiere del tradicional,
excepto que en el suelo-cemento no se debe determinar el “peso volumétrico

sSeco maximo.

Para taludes expuestos a la accion de oleajes moderados a severos o de
corrientes arrastrando materiales solidos, el suelo cemento suele construirse en
sucesivas capas horizontales superpuestas con un anchode 1,80 ma 2,70 my

espesores de 15 cm a 22,5 cm. Se le suele denominar proteccion escalonada.

Para aplicaciones con acciones menos severas en pequeios lagos,
lagunas, acequias, la proteccién de taludes puede consistir en una capa de
suelo cemento con un espesor de 15 a 22,5 cm colocada como revestimiento

superficial y asi denominada.

Tierra compactada es otro nombre con el cual se suele referir al suelo
cemento empleado en la construccidon de paredes de edificios para viviendas.
Las paredes de tierra compactada se construyen colocando suelo cemento
humedecido en encofrados comunmente hechos con tablas de madera
separadas, del espesor de la pared por grampas o separadores especiales. El
suelo cemento es colocado dentro del cofre y compactado en capas
horizontales de 10 a 15 cm de espesor. Una vez removido el encofrado el suelo
cemento puede ser pintado o estucado. El suelo cemento compactado tiene
excelentes condiciones de aislamiento térmico. El contenido de cemento sera
fijado en cada caso con los ensayos correspondientes. El Instituto Provincial de
Desarrollo Urbano y la Vivienda del Chaco conjuntamente con el Instituto del
Cemento Portland Argentino han ideado el sistema constructivo denominado
SU — MA que utiliza el suelo cemento para la construccion de las paredes de

viviendas de 0,20 m de espesor.

Entre otras aplicaciones no corrientes del suelo cemento, se puede citar

la construccion de muros de sostenimiento en las Lomas del Valle en México.
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Estos muros alcanzaron alturas, en sus paramentos exteriores, de mas
de 17 m. En un primer analisis el costo del muro de suelo cemento resulté un
40 % del correspondiente a un muro convencional de concreto con
contrafuertes.

Otras aplicaciones del suelo cemento consisten en el revestimiento de taludes
en silos subterraneos para el almacenamiento de cereales y aun en silos

elevados.
4.41. RELACION ESFUERZO-CEMENTO.

Los suelos predominantemente granulares después de tratados materiales
fragiles. Los suelos cohesivos tratados presentan un comportamiento elastico

lineal y elastico no lineal significativo.

Con respecto a la forma del comportamiento del suelo estabilizado,
algunos estudios realizados muestran sus resultados con graficas que
presentan una parte no lineal significativa de la curva esfuerzo-deformacion,
para valores superiores al 80% de la carga de ruptura en mezclas con suelos
granulares y 60 a 80% en mezclas con los suelos que contienen cantidades

apreciables de finos.
4.4.2. RESISTENCIA A LA COMPRENSION SIMPLE.

Acerca de los valores que se alcanzan normalmente en primer término
conviene aclarar que en la literatura se presentan los valores usuales obtenidos
por los distintos organismos o investigadores, con una amplia dispersion
sencilla, y es que los valores promedios de la resistencia a la comprensién
simple de las probetas de los suelos tratados con suelo cemento son funciones
principales del disefio utilizados vy, por lo tanto, seran diferentes, segun sea la
preferencia del disenador. Por esta razén, en los resultados de ensayes
realizados en muestras saturadas a los 28 dias, La Portland Cement
Associattion de los E.U.A. reporta valores promedios que varian entre 30 a 65
kg/cm? para el disefio de pavimentos, debido a que de antemano se especifica

para obtener valores comparativamente bajos. En cambio, en Inglaterra y
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Alemania, donde en general se disefa para obtener mayores resistencias, los

valores que se obtienen son mas altos, casi similares a los de los concretos

pobres, alcanzandose resistencias hasta de 150 Kg/cm? a los 28 dias.

En lo que respecta a la variacién de la resistencia con respecto a sus

principales factores se puede comentar lo siguiente:

a)

b)

EL TIEMPO.

La resistencia a la compresién simple aumenta con el tiempo. Todos los
experimentos y mediciones realizados demuestran que existe un
apreciable aumento de la resistencia con el tiempo. La resistencia a la
compresion simple aumenta considerablemente aumenta durante los 90
dias, de uno a tres tantos mas que los siete dias, para después seguir
aumentando, pero para ya cada vez mas lentamente hasta alcanzar un

limite.

CONTENIDO CON CEMENTO.

En general, la resistencia a la compresidn simple de los especimenes
aumenta gradualmente con el incremento del contenido de cemento
hasta alcanzar un cierto limite. Sin embargo, en ciertos suelos arcillosos
tiende a disminuir significativamente a contenidos de cemento entre el 3
al 5 % para aumentar después paulatinamente hasta un limite. Esto es
en suelos con muchos finos, la resistencia puede no aumentar y aun
disminuir a contenidos bajos del concreto por el efecto que produce en la
estructura el encapsulamiento de las arcillas sobre las mayores
particulas del cemento.

Las reacciones de la pasta de agua-cemento con el suelo son de
naturaleza quimica. La reaccion producidas funcion de los agentes
quimicos y del tiempo. Por lo tanto el suelo tratado con cemento debe
considerarse como un material que cambiard sus propiedades y

comportamiento con el tiempo, durante un lapso considerable.
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c)

d)

GRADO DE PULVERIZACION Y EFICIENCIA EN EL MEZCLADO.

A mayor grado de pulverizacion y mejor mezclado se alcanzara mayor
resistencia a la compresidon simple. Los suelos granulares son
relativamente faciles de mezclar con el cemento, no asi los suelos finos.
Los suelos con bastante arcilla requieren mucho esfuerzo para que se
logre una mezcla aceptable, por lo que la dificultad del mezclado es un
inconveniente serio que presentan. En este tipo de suelo es raro lograr
en obra una eficiencia mayor del 80 % con equipo normal; valores del 60

% son bastante comunes.

EFECTO DE LA COMPACTACION.

La compactacion ejerce una gran influencia en el resultado final. Una
buena compactacion mejora significativamente las propiedades
deseables que se obtendran. Al contrario, sin una buena compactacion
los resultados seran muy pobres. A partir de la edicidn del agua, donde
empiezan los cambios quimicos vigorosos, es cuando el proceso de
construccion ejerce una gran influencia. El retardo en la compactacion
puede hacer completamente ineficiente el tratamiento; dos horas como
maximo es lo que se considera aceptable, ya que el remoldeo posterior y
las concentraciones de presiones ejercidas destruyen los vinculos
formados inicialmente. Una vez endurecido, conforme pasa el tiempo, el

proceso de cambio sera menor hasta ejercer poca o nula influencia.

4.4.3. OPERACIONES CONSTRUCTIVAS.

El procedimiento de construccion merece ser cuidadosamente meditado para
lograr la maxima eficiencia y certeza de éxito. Las dimensiones de las
secciones por construir deberan estar acordes con la disposicién del equipo,
material y personal asi como de las caracteristicas de los diferentes suelos y de
las condiciones climatologicas. Conviene que sea lo suficientemente flexible
para adaptarse a los casi seguros cambios de los materiales de los bancos y
cuanta que la presencia de grumos y el exceso de los boleos, gravas vy finos,
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junto con el arado, mezclado, secado, definiran los tiempos y costos de los

tratamientos que se haran.

Deben asegurarse que estén bien establecidos en el proyecto los limites
de los diferentes tipos de suelo en los bancos que se utilizaran, con sus
respectivas especificaciones, calendarios de ejecucion, cantidades de

materiales y demas datos indispensables.

Las principales operaciones constructivas después del levantamiento

topografico de los trabajos iniciales normales son:

a) Correccion de zona floja de la subrasante
b) Preparacion inicial:
-Limpia de la zona.
-Perfilar las terracerias transversales y longitudinalmente.
-Escarificar.
-Pulverizar el suelo.
-pre humedecer el suelo si fuese necesario.
c) Proceso de mezclado. Cuando se hace con premezclado o mezclado en
el sitio:
-Dosificacion del cemento.
-Dosificacion del agua.
-Distribucién del cemento en sacos o a granel.
-Aspersion del cemento.
-Aplicacion de agua.
-Mezclado de los materiales.
-Colocacion.
-Compactacion.
-Acabados.

d) Trabajos de compactacion.

e) Construccion de juntas.

f) Trabajos para la liga entre diferentes capas.
g) Realizacion de curados.
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h) Pruebas de laboratorio para controlar la calidad

i) Control general.

4.4.4. METODOS COMUNES DE CONSTRUCCION.

Existen basicamente dos métodos por medio de los cuales se puede pulverizar,

mezclar y colocar el suelo.

1. MEZCLADO EN EL LUGAR.

Construcciones en terreno plano.

Una vez que se ha preparado la zona de trabajo y se ha conformado el camino
longitudinal y transversalmente, se procede a escarificar y a pulverizar el suelo,
pre-humedeciéndolo si es necesario. Después se vuelve a conformar el suelo
ya preparado. Sobre éste se coloca el cemento, bien sea a granel por medio de
maquinas que lo distribuyen equitativamente en una franja de unos 100 a 150
m de largo y con ancho igual al de las maquinas; o se distribuye con sacos de
cemento igualmente espaciados tanto en sentido longitudinal como transversal.
A continuacién se aplica el agua y se hace la mezcla con el equipo apropiado.
La mezcla se tiende y afina hasta dar el espesor del proyecto. Inmediatamente
después se procede a hacer la compactacién, de tal manera que una vez
aplicada el agua no pase mas de dos horas para terminar completamente el
proceso, a fin de evitar el fraguado anticipando del cemento. La construccion se
hace en franjas sucesivas hasta obtener el ancho del proyecto. Finalmente se
escarifica y limpia la superficie y se hace el acabado, procediendo a efectuar el

curado.

2. PREMEZCLADO.

Cuando se utiliza una planta fija de continuo o también por bachadas, el
cemento se mezcla con un suelo y luego es llevado a la planta mezcladora, que
consta de efecto del viento. El agua, suelo y cemento correctamente

dosificados por peso se mezclan en la planta. La forma en que se aplica el
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agua y se hace la mezcla dependera del equipo usado. Enseguida con
vehiculas se lleva rapidamente la mezcla para ser colocada y compactada lo

mas pronto posible.

4.4.5. COMPACTACION.

La compactacion se debe iniciar lo mas pronto posible después del

humedecimiento de la mezcla.

La compactacion se hace en forma similar a la que se haria si los suelos
no contuvieran cemento, pero de preferencia se usan los rodillos patas de
cabra por el beneficioso efecto de amasado que producen, en general se

utilizaran:

-Rodillos pata de cabra para suelos predominantemente arcilloso o limoso.
-Rodillo neumatico o patas de cabra para suelos arenosas con finos.

-Rodillos con sistemas vibratorios acoplados para suelos predominantemente
granulares.

-Rodillos lisos simples para los acabados.

4.4.6. CONSTRUCCION DE MUROS.

Para tratamiento en muros los suelos preferentemente deben de ser granulares
o bien granulares con poco finos. Los suelos puramente arcillosos o limosos
plasticos no son apropiados por los inconvenientes que presentan (se generan
altos costos, fuertes agrietamientos y el procedimiento de construccién es
dificil). Un suelo puramente arcilloso requerira del orden del 20 al 25 % de
cemento en peso, lo cual es bastante costoso. Con estos porcentajes de
cemento el agrietamiento por contraccion sera considerable y la apariencia de
las casas deficiente. Aunque la resistencia a la comprension simple aumentara
notablemente conviene considerar que la gran capacidad de soporte no es
necesaria para muros de casas habitaciones de uno o dos pisos, el simple
adobe de arcilla sin tratar podra alcanzar la capacidad requerida con bastante
suficiencia; por ejemplo, la arcilla se puede cocer en hornos y obtener tabiques
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recocidos de excelente resistencia que ya colocados no presentan
agrietamiento por contracciones; o en todo caso, se puede tratar la arcilla con
aproximadamente un 4 % de cal y alcanzar resultados similares o mejores que

cuando se pone cemento, ambas posibilidades son en general de menor costo.

En suelos granulares con finos debe analizarse cuidadosamente la
granulometria; demasiada arcilla o grava son inconvenientes. En caso de
deficiencias en la granulometria se puede ver la posibilidad de mejorarla
haciendo correcciones como agregar y quitar materiales. Utilizar la
granulometria correcta permite economias substanciales y lograr buenas

propiedades.
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CAPITULO 5. ANALISIS DE ESTABILIDAD DEL TALUD SEGUN CASO
PRACTICO.

Considerando la geometria actual del talud, que se muestra en las figuras 9 a
17, las caracteristicas estratigraficas y fisicas del subsuelo del talud de interés
y tomando en cuenta la existencia de construcciones en la corona del talud, se

efectud el analisis para revisar la estabilidad del talud de interés.

A continuacién se consignan los parametros del subsuelo considerados,
los criterios de analisis aplicados para la revision de la estabilidad del talud y

los resultados obtenidos de los analisis.

En suelos homogéneos o en los que la resistencia de los materiales que
constituyen el talud no tiene diferencias importantes, el mecanismo de falla mas

probable es a lo largo de una superficie de falla cilindrica.

Para la determinacion del factor de seguridad contra la falla de rotacién
de un talud dado, incluyendo sobrecarga en la corona y accion sismica se
emplea un programa de computadora que aplica el método de Bishop

simplificado.

La posibilidad de que una grieta generada en el talud reduzca su factor
de seguridad, dependera de si la superficie de falla critica corta la zona de

tensiones, en la que resulta factible la generacion de grietas.

En el caso de suelos poco heterogéneos uno de los circulos que sera
analizado mediante el programa de computadora mencionado, sera el que
tenga su centro con la ubicacidn que de éste se obtiene de acuerdo a las
graficas de Jambu, con un radio tal que la superficie de falla pase por el pie del
talud. Ademas del circulo antes mencionado, se analizan varias posiciones del
centro de circulos de falla partiendo del centro del circulo critico segun Jambu,
variando su posicion en sentido ortogonal con separacién de H/30, para cada

posicion de centro de circulos se analizan otros circulos con radios tales que
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partiendo del que corresponda a falla por el pie del talud se incremente el radio
en h/30. Si los suelos son estratificados se eligen para los estratos de baja

resistencia.

5.1. PROCEDIMIENTO DE ANALISIS DE ESTABILIDAD DE UN TALUD
DADO.

Para dictaminar si la geometria actual del talud es la mas adecuada de acuerdo
a las caracteristicas estratigraficas y fisicas del subsuelo, de su altura, de la
sobrecarga en la corona, del tiempo que permanecera el talud, de las
condiciones dinamicas o estaticas y de los factores de seguridad admisibles, se
determinara mediante el procedimiento que a continuacion se describe y en
caso necesario se estableceran las medidas que se juzguen mas adecuadas

para garantizar la estabilidad del talud.

5.2. REVISION DE LA ESTABILIDAD DEL TALUD EN CONDICIONES
ESTATICAS.

Se considerd la geometria de los taludes mostrados en las figuras 9 a 17,
suponiendo la accién de una sobrecarga uniformemente repartida de 1.5 ton/m?

(construccién vecina), actuando en un area contigua a la corona del talud.

En el anadlisis se consider6 la existencia de grietas de tensién

longitudinales en la corona del talud con los siguientes efectos:

a) Reduccién en la longitud de la superficie de deslizamiento, con la

correspondiente disminucion en el momento resistente.

b) Disminucién en el volumen y peso de la cufia, con su correspondiente

reduccion del momento motor.

c) Generacién de empujes hidrostaticos, causados por acumulacién de agua en

la grieta estos empujes son desfavorables en la estabilidad del talud.
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Para la determinacion de la posicion de la grieta, se consideré que ésta se
desarrolla en la mitad de la corona méas alejada que afecta el circulo critico que
pasa por el pie del talud.

Se consideré un valor del promedio de los parametros de suelo:

1. Materiales que se tienen en la parte izquierda del talud en la colindancia
oriente: angulo de friccién interna de 29° y peso volumétrico de 1.8 ton/m?, para
los boleos empacados en una matriz limo arenosa, obteniéndose una

profundidad de Zo = 3.6 m donde se genera tension.

2. Materiales que se tienen en la parte derecha del talud en la colindancia
oriente: angulo de friccién interna de 32° y peso volumétrico de 1.6 ton/m?, para
limos arenosos finos, color café, obteniéndose una profundidad de Zo = 2.2 m
donde se genera tension.

La determinacion preliminar de las coordenadas del circulo critico por el

pie de talud, se calcul6 segin N. Jambu?:

AMco=yHtan g
C

Para un angulo de friccidon interna de 29° y un peso volumétrico de 1.8
ton/m?, se obtuvo un valor de Ace= 1.98 y de acuerdo a las gréaficas de Jambu
se obtuvo que para un talud de H = 18 m de profundidad las coordenadas del

circulo de falla son:

yo=155 y=155 x18m=27.9m
x0=03 x=03 x18m=54m

Estas coordenadas se utilizan en el andlisis de estabilidad de taludes por
medio de un programa de computadora que utiliza el método de Bishop

simplificado para determinar el circulo critico de falla.
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De acuerdo a los resultados obtenidos y considerando las condiciones
del talud mostradas en la figura 18, donde se analiz6 la falla rotacional
obteniendo un factor de seguridad de 1.232, el cual si es admisible de acuerdo
con la practica de la ingenieria de cimentaciones, pero se encuentra al limite.
En general se considera que el factor de seguridad admisible para condiciones

a largo plazo debe ser de 1.5*

5.3. REVISION DE LA ESTABILIDAD DEL TALUD EN CONDICIONES
DINAMICAS.

Para la revision en condiciones dinamicas (sismo) se considerd la geometria
del talud mostrado en la figura 18, donde a las fuerzas actuantes se les sumo el
efecto del sismo, el cual se supone como una fuerza igual el peso de material
dentro del circulo critico multiplicado por el coeficiente sismico, el cual se tomé
como 0.053.

De acuerdo con el analisis anterior se obtuvo un factor de seguridad de
1.105 para condiciones dinamicas, que si es admisible de acuerdo a la practica

de la ingenieria de cimentaciones, pero se encuentra al limite.

Se considera que el factor de seguridad admisible para condiciones a

corto plazo debe ser de 1.25 ©

Tomando en cuenta los resultados obtenidos y considerando que estos
se encuentran al limite de acuerdo a lo establecido en el Reglamento de
Construcciones para el D.F. se recomienda colocar muros de contencién con
un confinamiento del talud a base de suelo-cemento, que incrementen el factor

de seguridad de la estabilidad.

2Jambu, N. Stability y Analysis of Slopes with dimensionaless parameters Harvard soil
mechanics series No. 46 universidad de harvad 1954

3Reglamento de construcciones para el distrito federal 1987
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5.4. ALTERNATIVA CON MUROS DE CONTENCION, CONFINANDO EL
TALUD CON SUELO - CEMENTO.

Se requiere construir un muro de contencidén que retenga los materiales de
relleno que se necesitan colocar paralelo eje 17 y a los ejes A y A’, para

alcanzar los niveles que establece el proyecto arquitecténico.

El proyecto arquitectonico contempla la construccion de un muro de
contenciodn, con altura variable de 4.0 a5.0 m; que soportara el empuje de los
rellenos de suelo-cemento que se tendran en esa zona. En las figuras 9 a 17 se

muestran los cortes esquematicos de los niveles de proyecto.

Con objeto de revisar la estabilidad del muro de contencién propuesto,
se efectuaron diversos andlisis de mecanica de suelos, basados en las
caracteristicas de los rellenos controlados realizados en el sitio de interés, asi
como en las propiedades mecanicas de los materiales, estimadas de acuerdo

al grado de compactacion alcanzado.

En este informe se reportan los resultados obtenidos de la revision del
muro de contencidén propuesto, para contener los materiales de relleno en esa

zona y se consignan las recomendaciones para su construccion.

5.5. ANALISIS DE ESTABILIDAD DE LOS MUROS DE CONTENCION.

Debido a que se requiere delimitar parte de los rellenos que se colocaran en la
parte oriente del predio, y de acuerdo al proyecto arquitectonico sera necesaria
la construcciéon de un muro de contencion que soporten a los materiales de

relleno en esa zona.

Como alternativa se propone un muro de contencion de concreto
armado, tipo cantilliver, desplantado a 1.5 m de profundidad, para la zona
izquierda del talud y sobre la contratrabe de la cimentaciones ya construidas en
la parte derecha del talud; con un relleno a base de suelo cemento, en una
proporcion 94 - 6% en peso, el cual debera estar empotrado como minimo 50
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cm. debajo del nivel de la corona del muro, ademas la base y su corona
tendran un ancho y altura libre maxima que se muestran en las figuras 19 a 22.
Previo a la colocacion del muro que se haya determinado construir sera
necesario re-compactar la superficie sobre la que se desplantara éste; ademas
debera implementarse un sistema de drenes que libere al muro de una posible
presion hidrostatica para lo cual no han sido disefiados los muros de

contencion.

Se reviso el disefio de los muros de contencidn propuestos, que tienen
las dimensiones que se presentan en las figuras 23 a 26, mismas en las que se

presentan la seccion transversal para cada una de las alternativas.

A continuacion se describen los andlisis de estabilidad de los muros de

contencion y los resultados obtenidos.

5.6. EMPUJE SOBRE LOS MUROS DE CONTENCION.

Para determinar el maximo empuje que ejercera el material que retendra el
muro, se emple6 El Método Grafico de Culmann, que es un método basado en
La Teoria de Coulomb, el cual mediante el trazo de un poligono de fuerzas

simplifica la obtencion del empuije.

La teoria en la que se basa El Método Gréfico de Culmann representa
adecuadamente el comportamiento de los suelos friccionantes, considera que
la fuerza de empuje del suelo sobre el muro se debe a la accion de una cufa
de relleno limitada por el respaldo del muro. La superficie de falla se considera
plana. El andlisis que considera el sistema suelo—muro es al limite, es decir,
determina el empuje con que se produce la falla de la cufia de suelo. En la
figura 27 se presenta un diagrama de cuerpo libre, donde se visualiza con

mayor claridad las fuerzas actuantes en el sistema.

A continuacion sé indica el significado de cada parametro considerado:
o Es el angulo que depende de las propiedades del suelo y de la inclinacion
del muro. Varia de¢ /2a 2/3¢
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¢: Es el angulo de friccion interna del suelo.

S Es el &ngulo que forma la horizontal con el plano de falla de la cufia de

suelo.

W:Peso de la cuia de suelo.

F: Fuerza de friccion generada en el suelo en la superficie deslizante de la cufia

considerada.

E: Fuerza de empuje del suelo sobre el muro.

Dado que el sistema muro — suelo debe estar en equilibrio, el poligono,

de fuerzas constituido por E, F, y W debera cerrarse.

El peso W de la cufia se conoce tanto en magnitud como en direccién,
ademas se conoce previamente las direcciones de E y F. Con los datos
anteriores pueden obtenerse (al trazar el diagrama a una escala conveniente)
la magnitud del empuje E y de la fuerza F, siendo la primera el Empuje Activo

del material sobre el muro.

Para determinar el empuje maximo la secuencia del analisis efectuado

fue el siguiente:

1) Se traza la linea q que forma un angulob con la horizontal; valor que

depende de las propiedades del suelo y de la inclinacion del respaldo.

2) El area formada entre la linea¢, el parametro vertical y la superficie del
relleno, se divide en areas pequefas (cufias) en cantidad y dimensiones
arbitrarias.

3) Se construira una tabla donde apareceran las areas parciales, los pesos

parciales y acumulados de las respectivas cufas.
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4) Se grafican los pesos acumulados de las cufias(2'Wi)trazados a escala

sobre la lineag.

5) A partir del extremo final del segmento que representa el peso de la cufia
considerada(Wi) se traza una paralela a la linea® hasta formar un punto de

interseccion con la linea que limita a la cufa i, (linea B).

6) La distancia existente entre el punto de interseccion (4° paso) y la

linea¢ corresponde al Empuje activo ocasionado por la cufia considerada.

7) Se obtienen los empujes activos para las demas cufias, siguiendo los pasos

anteriores.

8) Mediante una linea curva se unen todos los puntos de interseccion de los

empujes activos.

9) Se traza una linea paralela f por el punto de tangencial de la curva, la
distancia entre la linea¢ y el punto de tangencial correspondera al Empuje

Activo Maximo (Ea méax.), como se muestra en la figura 27.

En los analisis se consider6 que los materiales del talud tendran un
angulo de friccién interna de 29°, un peso volumétrico de 1.8 ton/m3 y los
materiales de relleno controlado tendran un angulo de friccion interna de 35°,
un peso volumétrico de 1.8 ton/m® y una superficie inclinada 45° con la

horizontal.

En las figuras 19 a 22 se muestra el empuje maximo para los muros

proyectados, para los cuales se obtuvo un valor de 13.2, 6.0, 5.0 y 6.0 ton/m?.

5.7. ESTABILIDAD DE LOS MUROS DE CONTENCION.

Con objeto de garantizar la completa estabilidad de los muros de contencion,

se efectud su revisidon para las siguientes condiciones.
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5.7.1 REVISION POR VOLTEO.

Para garantizar que los muros de contencidon sean estables, es decir, que no
sufran volteo, y no se generen esfuerzos de tensiéon sobre su base, debera
verificarse que la resultante de las fuerzas actuantes sobre ellos, pase dentro
del tercio medio del ancho de la zapata de cimentacion. Ademas los esfuerzos
provocados por los muros de retencion no deben exceder los esfuerzos

permisibles del terreno sobre el que se desplanta.

De acuerdo con la dimension de los muros propuestos para el proyecto
de interés y que se muestra en las figuras 19 a 22, se obtuvo que la resultante
pasa por el tercio medio de la base de su cimentacion, resultando por lo tanto
un factor de seguridad admisible contra falla por volteo. Por lo que los muros
quedarian en su base sometidos a esfuerzos de tension reducidos, que dadas
las condiciones de contacto entre la base de los muros y el material en que se

apoyan, estos no tienen capacidad de tomar tensiones de magnitud importante.

En los andlisis que se presentan a continuacion se consideraron las

dimensiones del muro que se presentan en las figuras 12 a 15.

Se determinod el factor de seguridad contra el volteo del muro, tomando
momentos respecto al talon del muro, correspondiente al punto A de la figura 8,
debiendo satisfacerse que el momento resistente sea mayor que el momento

actuante, para lo cual se define el factor de seguridad FSv como el cociente

entre el momento de resistencia y el momento actuante:

FSv=Mr/Ma

Donde:

FSv: Factor de seguridad contra volteo.

Mr: Momento resistente, debido a las fuerzas que impiden el volteo del muro.
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Ma: Momento actuante, ocasionado por las fuerzas cuyas acciones tienden a

provocar el volteo del muro

La fuerza de empuje y el peso del muro generan esfuerzos sobre su base, es
conveniente que los esfuerzos provocados sean siempre de compresion,
debido a que los muros no estan diseiados para resistir esfuerzos de tension,
ya que no existe adherencia entre la base de los muros y los materiales en que
se apoyan. Para no tener tensiones en la base la resultante de las fuerzas que
actuan sobre los muros, debe cruzar la resultante en el tercio medio de su

base.

Considerando las dimensiones de los muros de contencion mostrados
en las figuras 17 a 20, se obtuvo que la resultante de las fuerzas actuantes
sobre los muros, cruza por el tercio medio de su base, para la que resulta un
factor de seguridad admisible contra volteo de 1.64, para muros con altura libre
de 5.0 m, que es admisible, sin que se generen tensiones de importancia en su

base.

5.7.2. REVISION POR CAPACIDAD DE CARGA.

Se revis6 que los esfuerzos aplicados por la base de la cimentacion del muro,
producidos por el momento de volteo debido al empuje del suelo sobre los
muros, no rebase la capacidad de carga admisible por cortante de los
materiales de apoyo de su cimentacion, lo que asegura que las deformaciones
del suelo bajo el esfuerzo resultante se mantenga dentro del rango elastico del
comportamiento del material, no produciéndose por lo tanto deformaciones
plasticas permanentes por efecto de los incrementos de esfuerzos aplicados al

suelo por la cimentacion de los muros.

La capacidad de carga de los materiales de apoyo de los muros de
contencién se determind, considerando que los materiales afectados por la
superficie potencial de falla son suelos cohesivo-friccionantes, y aplicando la

siguiente expresion:
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Ca={Pv(Ngq-1)+05yBNy}FR +Pv
En donde:

Ca: Capacidad de carga admisible del suelo de apoyo de la cimentacion, en

ton/m?
Pv: Presion vertical efectiva a la profundidad de desplante, en ton/m2.
Nq: Coeficiente de capacidad de carga, adimensional y dado por
Ng = e "™ *tan?(45° +¢ / 2)
Siendo:
¢:angulo de friccion interna de suelos de apoyo en grados.

Ng: Se multiplica por (1+ tan¢) en el caso de zapatas cuadradas, por

(1 + (B /L) tang), para el caso de cimientos rectangulares.
y:Peso volumétrico del suelo, abajo del nivel desplante, en ton/m?®.

Ny:Coeficiente de capacidad de carga adimensional y dado por:

Ny =(Ng + 1) tan¢

Ny:Se multiplica por 0.6 en el caso de zapatas cuadradas y por (1 - 0.4 (B /L))

para cimientos rectangulares.
FR: Factor de resistencia, adimensional e igual a 0.35.

Pv: Presion vertical total a la profundidad de desplante de la cimentacion.

82



Considerando un angulo de friccion interna de 34° y un peso volumétrico de 1.8
ton/m3, se obtuvo una capacidad de carga admisible para disefio, 64 ton/m2
para base corrida, con una profundidad de desplante de 1.50 m.

La presion maxima originada por la componente vertical de la resultante de las

fuerzas actuantes fue obtenida con la siguiente expresion:

Pt=Rv /B (1+ 6e/B)

Donde:

Pt: Presion originada por la componente vertical de la resultante de las fuerzas

actuantes sobre el muro.

Rv: Componente vertical de la resultante de fuerzas actuantes en el muro.

e: Excentricidad de la componente Rv respecto al punto central de la base del

muro.

B: Ancho de la base del muro.

Se obtuvo un esfuerzo maximo aplicado por zapatas de cimentacién de los
muros de contencion de 10.72 ton/m?, para los muros de 5.0 m de altura libre,
que es menor al esfuerzo correspondiente a la capacidad de carga ultima del
suelo de apoyo, por lo tanto no se presentaran deformaciones plasticas
permanentes, resultando el factor de seguridad contra la falla por capacidad de

carga admisible.

5.7.3. REVISION POR DESLIZAMIENTO.

La fuerza de empuje originada por el relleno tiende a provocar el deslizamiento
del muro sobre la superficie del terreno; la oposicidon contra el deslizamiento del

muro es desarrollada por la friccion que se genera entre la superficie del suelo

y la base del muro.
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Para lograr la estabilidad del muro en cuanto a un posible deslizamiento
se deberd satisfacer que las fuerzas resistentes sean mayores que las fuerzas

actuantes.

El analisis del deslizamiento del sistema de contencion se llevd a cabo

aplicando la siguiente formula:

FSd = Ffr / Eah

Donde:

FSd: Factor de seguridad contra el deslizamiento.

Eah: Empuje activo, actuante a favor del deslizamiento, igual a la componente
horizontal del empuije.

Ffr: Fuerza de friccion resistente al deslizamiento, obteniéndose con la

siguiente expresion:

Ffr = Rv tan¢’+ C’B

Donde:

Rv: componente vertical de la resultante de fuerzas actuantes en el muro de

contencion.

¢’: 2/3 del angulo de friccion interna del suelo.

C’: 2/3 de la cohesion del suelo.

B: ancho de la base del muro de contencion.
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Considerando para los materiales de apoyo de los muros un angulo de friccion
interna de 34° y una cohesién del suelo de 4 ton/m?, y anchos de la base de 3.0
m, para muros de 5.0 m de altura libre, se obtuvieron factores de seguridad
contra el deslizamiento de 1.55, considerando necesario implementar un

dentellon.

En conclusién se establece que los muros de contencion que tendran
una altura maxima vy libre de 5.0 m, requeriran una base minima de 3.0 m de
ancho, con dentellon, desplantados a 1.5 m de profundidad con respecto al

nivel actual del terreno.

La presencia del agua acumulada en los respaldos de los muros de
contencién, incrementa en forma notable la presion total que el suelo ejerce
sobre él. Con el objeto de contrarrestar la presion del suelo mas la hidrostatica,
nos llevaria a construir muros mas resistentes y de grandes dimensiones, lo
que resultaria antieconémico. Una forma de eliminar el efecto que provoca el
agua es drenar los muros de la manera mas adecuada posible, por lo que
surge entonces como una necesidad imprescindible llevar a cabo el drenaje en
los muros, el cual puede ser mediante un sistema de drenes de PVC de 3” de
diametro colocados a cada 3.0 m y en tresbolillo, los cuales deberan atravesar

toda la seccion transversal del muro.
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5.8. PROCEDIMIENTO CONSTRUCTIVO.

A continuacién presentamos el procedimiento constructivo para la primera
alternativa; que esta resuelta mediante un muro de suelo cemento en una
proporcién 94 — 6%, en peso, respectivamente, con las dimensiones que se
muestran en la figura 16 a 19, por lo que se juzga que es la alternativa mas

viable a ejecutar, considerando los elementos que se tienen en el lugar.

a) Se levantara el material existente en 0.5 m de espesor, con respecto al nivel

actual del terreno, a partir de donde se desplantara el suelo-cemento

b) Una vez alcanzado el nivel de desplante recomendado, se re-compactara la

superficie dejada para el desplante del muro.

c) Inicialmente se efectuara una limpieza general en toda esta zona, retirando
todos los elementos como basura, pedaceria de madera, boleos. Seran

retirados a donde lo indique la direccién de Obra.

d) El espesor de las capas de relleno a base de suelo-cemento, que se estaran
extendiendo en estado suelto, esta en funcion del tipo de materiales utilizados y

del equipo con el que se trabajara.

e) Una vez enrasada la superficie de los materiales que se tienen a la fecha, se

procedera a continuar la colocacion de los rellenos con la siguiente secuencia:

f) A fin de continuar aprovechando los materiales que se tienen almacenados
constituidos por arenas limosas poco arcillosas con gravas y boleos, de color
café rojizo y los materiales arcillosos poco arenosos, café claro, estos deberan
seleccionarse de manera que no tengan basura, terrones, ni particulas
mayores a 6” de diametro. Se establece que al solicitar seleccionar el material

implicara desechar todo el material y elemento ajeno al material utilizado.

g) Posteriormente se iniciara la colocacion del suelo-cemento en capas de 0.25
m de espesor en estado suelto, humedeciéndolo y compactandolo hasta
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alcanzar el 95% de su peso volumétrico seco maximo. El suelo cemento estara

constituido en una proporcion de 94 - 6%, en peso, respectivamente.

h) Para la construcciéon de las capas debera colocarse cimbras de madera en
forma lateral las cuales estaran soportadas por varillas de %" de diametro
hincadas a cada 2.0 m, iniciando con una base de la corona al talud y conforme
se vaya elevando el suelo cemento se iran colocando cimbras de madera en

forma escalonada, se recomienda utilizar cimbras de 0.5 m de peralte.

i) El paso anterior se repetira sucesivamente hasta alcanzar el nivel maximo de

los rellenos constituidos por suelo cemento.

j) Posteriormente se realizara un recorte minimo de 0.5 m, con el objeto de
retirar los materiales que se encuentran en estado suelto, y donde la influencia
de los compactadores no fue posible alcanzar en las orillas, este recorte
unicamente se realizara en la zona donde se desea dejar el espacio requerido

por el proyecto, que podra ser dejando un talud a 45°.

k) Finalmente debera preverse la colocaciéon de los tubos de PVC de 3” de
diametro, que se colocaran conforme se vaya construyendo el suelo cemento y

que atravesaran de lado a lado.

I) Una vez construido el muro de contencidon se procedera a rellenar su
respaldo con material de relleno controlado, e inclusive el proceso puede ser en

forma simultanea.

m) En caso de requerirse material importado para la construccion del suelo
cemento podran ser utilizados mezclas de gravas, arenas y material fino

(tepetate) que cumplan con las siguientes especificaciones:

Limite liquido 40 % max.
indice plastico 20 % max.
Contraccion lineal 8 % max.
Valor relativo de soporte (CBR) 15 % min.
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Contenido de agua 6ptimo 25 % max.

Peso volumétrico seco maximo 1.3 ton/m® min.

n) Los materiales con los que se construira el suelo cemento, se disgregaran
hasta el grado de no presentar grumos o terrones y se mezclaran mediante un
equipo que permita obtener una revoltura homogénea en su constitucion y

granulometria, incorporando cemento en un porcentaje de6%, en peso.

0) Los materiales ya mezclados y con el contenido de agua Optimo,
previamente determinado en el laboratorio, se colocaran en capas no mayores
de 25 cm. de espesor en estado suelto, y se compactaran al 95 % de su peso
volumétrico seco maximo segun la prueba proctor estandar. Las tres ultimas
capas seran de 20 cm. en estado suelto, compactadas al 98 % de su peso
volumétrico seco maximo segun la prueba proctor estandar; y por ultimo se
colocara una capa de 20 cm. en estado suelto, de grava controlada, material de

base, compactada al 98 % de la prueba porter.
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CONCLUSIONES.

La basta experiencia y el conocimiento del comportamiento de las obras a
realizar en la ingenieria son un factor muy importante en la aplicacion de la
estabilidad de taludes, considerando que lo aprendido tedricamente no bastaria
para poder dar una adecuada solucidn a un problema de la magnitud de la

obra realizada en este trabajo de investigacion.

Haciendo una comparacién de la evolucién con los instrumentos
antiguos para el uso de la Ingenieria Civil que hacian mas tedioso, dificil y
tardado encontrar una solucion al problema, con el paso del tiempo la
busqueda de nuevas formas para mejorar esta situacibn ha cambiado,
actualmente se cuenta con tecnologias avanzadas como los software de
computadora, maquinaria nueva y procedimientos de investigacion de campo
que facilitan y hacen mas agil el trabajo del ingeniero para el desarrollo de las

obras civiles.

Sin embargo, para un ingeniero lo importante del problema seria
cerciorarse una y otra vez de los cambios en que la dificultad se pueda
suscitar. Para que las soluciones en que se haya concluido siempre sean
seguras el encargado de la obra debe realizar pruebas de campo, que en éste
y en muchos de los casos practicos llegan a ser las mas importantes para dar

con toda seguridad esa determinacion a la que se quiera llegar.

Todas las técnicas utilizadas para dar solucidon a una estabilidad de
taludes como los muros de contencidén, anclas, concreto lanzado, suelo
cemento al igual que los calculos realizados son de suma importancia, ya que
permite ver el comportamiento de una falla geoldgica, asi también el mejorar
los procedimientos de disefio que la estructura requiera, pero en el caso

practico se evitan todos esos peligros que una falla atrae.

La ultima decision o solucion que sea tomada para estabilizar un talud

depende mucho de la resistencia del suelo por los movimientos naturales que
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tienden a cambiar y ser inestables, es ahi cuando la intuicién del ingeniero es
de gran valor, la mayoria de las estructuras son analizadas con las fuerzas que
el suelo ejerce sobre ellas, por lo que las habilidades ingenieriles para resolver

un problema dependen en gran parte de la naturaleza del terreno.

Las condiciones hidraulicas encontradas con gran variedad dentro del
terreno y la diversidad de materia que constituye el subsuelo son las causantes
del peligro de un deslizamiento, esto nos llevaria a tener diferentes
consideraciones econdmicas referentes a la estructura, y en caso de no ser
tomadas en cuenta la ultima decision podria cambiar radicalmente sufriendo los
principales cambios dentro de la estructura, proceso constructivo y coeficiente

de seguridad.

El ingeniero debe ser capaz de darse cuenta de los casos mas criticos
que pueden presentarse dentro del proceso constructivo, para asi tener una
idea con anticipacion de tiempo y costo que los problemas requieren y que las

decisiones tomadas no cambien repentinamente por un costo elevado.

A medida que se va avanzando con la obra a realizar van surgiendo
nuevos problemas, estos en muchos de los casos se deben a que en el terreno
que se esta trabajando el suelo carece de propiedades favorables que a la
brevedad se deben solucionar, en todo caso el ingeniero tiene que ser muy
observador y cuidadoso situando los lugares mas criticos, posteriormente
realizando estudios en laboratorios para darse una mejor idea del material en
que se esta trabajando, si es posible ejecutar los trabajos de estabilizacion con
mayor rapidez, asi también reduciendo los gastos en las maniobras de todo

aquel talud que empieza a fallar.

Para poder tener una optima seguridad de las condiciones de estabilidad
se hace hincapié en el proceso constructivo, ya que la perfeccion a la hora de
ejecutar la minima maniobra nos conlleva a tener resultados benéficos, asi
también el seguimiento de todos los trabajos realizados se harian con una

mayor facilidad, el ahorro del tiempo y costo seria muy considerable.
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Una estabilidad del talud dependera en gran parte del trabajo minucioso
de investigacion anterior a todo aquel trabajo de construccion, gracias a estos
preliminares se obtendran datos y/o informacién confiable de aquellos factores
que intervienen en la obra, por ultimo el criterio y experiencia con la que el
ingeniero cuente sera lo mas importante en todas esas incognitas criticas a

resolver.

El diverso comportamiento en los taludes observados con el tiempo han
implementado la experiencia y el conocimiento del ingeniero, todos estos
nuevos metodos servirAn como herramienta posterior para incrementar y
mejorar los disefios ya conocidos, haciendo de estos dia con dia mas seguros,

eficaces y econdmicos para la sociedad que los requiera.
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