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I PROBLEMATICA

La motivacion del trabajo es la introduccion de nuevas técnicas para solucionar el
problema de desniveles y aprovechamiento de superficie, para sustituir el uso de los

tradicionales muros de mamposteria.

ii.  OBJETIVOS DEL ESTUDIO

OBJETIVO GENERAL

Comparar el andlisis de muros de tierra reforzados con geosintéticos y muros de

mamposteria tradicionales.
OBJETIVOS ESPECIFICOS

- Describir las condiciones que hacen necesaria la construccién de muros de
retencion en la zona de Cordoba.

- Identificar los elementos de los diferentes tipos de muros de retencién a utilizar.

- Describir el procedimiento de analisis de acuerdo al tipo de muro a utilizar.

- Analizar y comparar los resultados para los distintos tipos de muros estudiados.

- Presentar un caso de estudio.

iii. JUSTIFICACION

El presente tema se desarrolla debido a la necesidad de utilizar nuevas técnicas para
construir muros de retencion de tierra, acotandolo a la region que tiene como centro la

ciudad de Cdordoba en el estado de Veracruz.

Se pretende introducir el uso de los muros de tierra reforzada con geosintéticos a
la zona como sustituto de los tradicionales muros de mamposteria. Se presentan las

ventajas y desventajas de ambos tipos de muros.
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Otro punto importante que se pretende abordar en los muros de tierra reforzada
con geosintéticos, es el tema ambiental y estético. En la actualidad los proyectos, tanto
de oficinas, habitacionales como industriales, deben tener presentes elementos
ecologicos. Los proyectos que presentan estos elementos son mas cotizados por los

usuarios, ademas de premiados por instituciones.

Se manejara el término de “muro ecologico o muro verde” como talud de suelo
armado con diversos geosintéticos para mejorar sus propiedades de resistencia al
esfuerzo cortante y drenaje entre otros; se pueden revestir con vegetacion para evitar la
erosion y presentar una mejor imagen del medio. Este término se usa en la actualidad en

varias fuentes, debido a la apariencia final “ecoldgica” de los muros.
iv.  DELIMITACION DE LA INVESTIGACION

En el presente estudio se considera lo referente al analisis de un muro tradicional de
gravedad, en comparacién con un muro de tierra reforzada con geosintéticos. La
investigacion se limita a las ventajas y desventajas técnicas que presenta cada tipo de
muro; se podran indicar algunos datos de caracter econémico pero no se realizara ningun

analisis desde esta perspectiva.

El caso de estudio que se propondré se situara en la ciudad de Cérdoba, Veracruz y

los datos que se utilicen seran tipicos de los suelos de la zona.

V. ZONA GEOGRAFICA DE DESARROLLO DEL TEMA

El presente tema se desarrolla para su aplicacion en la ciudad de Cérdoba, Veracruz,
México.
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Fig. v.1 Ubicacion geogréafica de Cérdoba, Veracruz, México (Google Earth, 2013).

LA REGION EN ESTUDIO

La ciudad de Cérdoba se encuentra en la region de las Altas Montafias del Estado
de Veracruz. Esta es la zona centro del estado, cuenta con un clima templado himedo
con lluvias en verano y principios de otofio. Su precipitacion media anual es de 1 800
mm, su temperatura media anual es de 19,9 °C y su altitud es de 860 m (Gobierno del
Estado de Veracruz, 2013).

Cordoba es un valle rodeado por montafias y cerros que forman parte del Eje
Neovolcanico Transmexicano. Por este motivo muchos de los predios donde se
construyen diversos tipos de proyectos (zonas habitacionales en su mayoria) deben
incorporar métodos para estabilizar taludes y aprovechar la mayor cantidad de superficie

posible.

La empresa donde realizo mi actividad profesional, Estudios y Sistemas de Control
de Calidad y Laboratorios S.A. de C.V., se encuentra en la ciudad de Cérdoba y desde
hace mas de 20 afios brinda servicio en diversas obras en la regidén. De los ensayos
ejecutados por la empresa durante estos afios, se observa lo siguiente: el suelo
predominante en la zona es arcilloso o limoso con contenidos de agua naturales que
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oscilan entre 40% y 50%. Sus propiedades mecanicas tienen la presencia de angulos de
friccién interna y cohesion, éstos son muy variados aunque generalmente encontramos

suelos en los que predomina la cohesidn o suelos con propiedades intermedias.

El principal problema geotécnico en la region es debido a la presencia de aguas
fredticas, que en época de lluvias pueden estar alrededor de los 2 metros de profundidad.
Esta provincia de la zona centro del estado de Veracruz es muy hiumeda y los suelos son

de baja permeabilidad.
vi. TIPO DE ESTUDIO

El presente estudio es analitico. Se presenta la investigacion tedrica, y en base al analisis
de la misma se presentan las ventajas y desventajas de cada tipo de muro y se realiza un

caso de estudio o ejercicio de aplicacion.

vii. METODOLOGIA

a) Investigacion del tema.
Recopilacion de informacion y lectura de la misma. La informacion sera
referente a muros de contencion por gravedad, disefio y analisis de estabilidad de
un muro de gravedad, tipos y caracteristicas de geosintéticos existentes, disefio y
analisis de un muro de tierra reforzado con geosintéticos.

b) Analisis y procesamiento de la informacion.
En este apartado se conformara el marco tedrico del trabajo.

c) Delimitacion del trabajo.
En este apartado se determinara para qué tipo de casos es aplicable el presente
trabajo; también se delimitara en qué zona geografica se desarrolla el mismo.

d) Establecimiento del cuerpo del trabajo.
A partir de la informacion analizada, se presentaran las ventajas y desventajas
técnicas de cada tipo de muro estudiado.

e) Caso de estudio.
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f)

9)

Se seleccionard un caso de estudio para su analisis comparativo mediante los
tipos de muros seleccionados. Se realizar el disefio y analisis de cada uno de los
muros.

Conclusiones.

Se presentan las conclusiones derivadas del trabajo.

Presentacion del trabajo.

Incluye la impresion del mismo, preparacion del material visual para la

presentacion.
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CAPITULO 1. MARCO TEORICO

En el presente apartado se estudiard el fundamento tedrico del presente trabajo. Se
expondran los diferentes tipos de muros de retencion, indicando cudl es el tipo de muro
que estaremos estudiando, también se analizaran las fuerzas que acttan en los muros y

como se debe verificar la estabilidad de los mismos.

Se revisaran los tipos de geosintéticos que existen, sus caracteristicas y usos
principales; atendiendo a lo anterior se determinard qué tipo de geosintéticos se
utilizardn. Asimismo se estudiard& como disefiar la cantidad y espaciado de los

geosintéticos a utilizar y como revisar la estabilidad del muro.

1.1 ANTECEDENTES

El hombre, a lo largo de su historia, ha buscado siempre la manera de modificar su
entorno para protegerse, alimentarse, vestirse e incluso recrearse. Atendiendo a esto una
de las actividades mas antiguas es la construccion, existe evidencia de la creaciéon de
viviendas, aldeas, centros ceremoniales, comerciales, de ensefianza, de culto, caminos,

puentes, entre otros que datan de miles de afios atras.

Son diversos los materiales que el hombre ha utilizado para conseguir cambiar su
ambiente fisico, por ejemplo suelo (tierra), piedra (roca), madera, y en tiempos mas

modernos concreto, acero y algunos polimeros.
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1.1.1 MUROS DE CONTENCION O RETENCION

Los muros de retencién brindan soporte lateral permanente a taludes de suelo. Existen

varios tipos de muros. En relacion a su estabilidad:

1) muros de gravedad,
2) de semigravedad,

3) en cantiliver y con contrafuertes.
En el presente trabajo se desarrolla lo referente a muros de gravedad.

Los muros de contencion fueron evolucionando en varios aspectos: materiales y
técnicas de construccidn, funcionamiento, disefio, estabilidad ante el empuje del suelo y

agua subterranea.
1.1.2 USO DE LOS GEOSINTETICOS

En la actualidad se han comenzado a construir muros de tierra reforzada con

geosintéticos para contener el empuje del suelo.

Los geosintéticos son materiales fabricados mediante la transformacion
industrial de sustancias Ilamadas polimeros, que de su forma elemental (polvos o
granulos) son convertidos en laminas, fibras, peliculas, tejidos, mallas, etc. Son
utilizados en la ingenieria civil para complementar y mejorar sistemas constructivos o

incluso sustituirlos por completo (Geo-productos, 2013).

En el Simposio sobre Geosintéticos de 1990 celebrado por la entonces Sociedad
Mexicana de Mecanica de Suelos, se indico como desde la antigiiedad el hombre ha

utilizado materiales naturales como pieles o fibras vegetales sobre suelos muy blandos
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para reforzarlos. Hacia la década de los afios 60 del siglo XX se empezaron a emplear

telas con el mismo fin.

Con el avance de la técnica y la ciencia, los nuevos geosintéticos se realizan de
polimeros sintéticos y Ultimamente de fibra de vidrio (Mexichem Soluciones Integrales,
2013).

1.2 TEORIAS DE EMPUJE DE TIERRAS

1.2.1 TEORIA DE COULOMB

En 1776 Charles Augustin Coulomb fue el primero en publicar una teoria para calcular
los empujes en muros de retencion. La teoria indica que el empuje sobre un muro se
debe a la cufia de suelo limitada por el mismo muro, la superficie del relleno y la
superficie de falla dentro del relleno, considerada plana (Juarez Badillo, Rico Rodriguez,
2010). La teoria se distingue por su claridad y sencillez, los supuestos de la superficie de

falla estan basados en observaciones en el campo del autor (Peck, 2011).

Las siguientes son algunas de las hipétesis que considera la Teoria de Coulomb:
Considera friccidn entre el muro y suelo.

El suelo es incompresible y su deformacidn antes de la falla es despreciable.

La falla ocurre a lo largo de superficies planas de deslizamiento.

El valor del &ngulo ¢ era el mismo que el angulo de reposo del suelo.

La resistencia al esfuerzo cortante del suelo, es seguin su propia ecuacion:

s =c + atang (1.2)
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Fig. 1.1 Mecanismo de empuje activo de suelos friccionantes segiin Coulomb
(Juérez Badillo, Rico Rodriguez, 2010).

El anterior mecanismo nos permite conocer el empuje activo que produce una
cufia de suelo, sin embargo para determinar el empuje maximo se debe recurrir a un

método de tanteos para encontrar la cufia que lo produce.

También se puede determinar el empuje activo maximo con la siguiente

expresion:
Ey = yH? cos*(p-w) ; (1.2)
cos?wcos(6+w)|1+ ,m%
Doénde:
Ea empuje activo maximo, segiin Coulomb
) angulo de friccion interna del suelo
® angulo formado entre el respaldo del muro y la vertical
B angulo formado entre la superficie plana del relleno y la horizontal
) angulo de friccion entre muro y relleno, Terzaghi recomienda

ST 1 2
tomarse en la practica entre P S 6 < 3P

Las limitaciones de las formulas son: no se pueden aplicar con cargas externas
puntuales, o de geometria y magnitud variable para suelos cohesivos o cohesivo-

friccionantes.
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Aunque histéricamente Coulomb no considerd el empuje pasivo del suelo, sus

hipotesis se han aplicado y se obtuvo la siguiente expresion:

cos?(p+w) (113)

Z
2 —&|1- /w
cos?wcos(w 6)[1 cos(@—8)cos(w—p)

1
Ep = E)/HZ

o]

Fig. 1.2 Mecanismo de empuje pasivo de suelos friccionantes segin Coulomb
(Juérez Badillo, Rico Rodriguez, 2010).

La Teoria de Coulomb no permite conocer la distribucion de presiones sobre el
muro, ni el punto de aplicacion del empuje maximo, sin embargo Terzaghi propone
encontrar dicho punto de aplicacion del empuje trazando una paralela a la superficie de
falla, a partir del centro de gravedad de la cufia y hasta intersecar el respaldo del muro.

Este es el punto de aplicacion del empuje y es lo suficientemente preciso en la practica.

Al no conocer la distribucion de presiones tampoco se pueden determinar
diagramas de presiones para el analisis estructural del muro, ya sea de concreto o
mamposteria.

EMPUJE ACTIVO PARA SUELOS CON COHESION Y FRICCION

Para los suelos con cohesién y friccion, se presenta el siguiente mecanismo.
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Fig. 1.3 Mecanismo de empuje activo de suelos cohesivos y friccionantes segin Coulomb
(Juérez Badillo, Rico Rodriguez, 2010).

En la figura 1.3 se representa la cufia de deslizamiento, en la cual se expone el
peso propio W, la fuerza F debida a la reaccién normal y a la friccion, la cohesion C, la
adherencia C’ entre el suelo y el muro. Se recomienda usar un valor de la adherencia
aproximado al 40% del valor de la cohesion (Jiménez, 2013). La distancia BB’ o DG

corresponde a la profundidad de la grieta de tension.

1.2.2 TEORIA DE RANKINE

En 1857 Rankine elabora una teoria para calcular la presion activa de tierra de un relleno
de arena de superficie horizontal contra un muro de respaldo vertical y altura H (Peck,
2011). Sin embargo las condiciones tedricas del calculo rara vez se encuentran en la
practica, por lo que esta teoria nos brinda una aproximacién con precision razonable de

la realidad.

Se consideran tres estados de esfuerzos del suelo, que se describen a

continuacion, estado en reposo, estado activo y estado pasivo.

Rankine establece que el suelo esta en estado plastico cuando se encuentra en
estado de falla incipiente generalizada. Por ello existen dos estados plasticos que se

presentan en muros en condiciones reales de trabajo, el activo y el pasivo.
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1.22.1 ESTADO EN REPOSO

Cuando un suelo se encuentra en estado de esfuerzos natural, se encuentra en estado de
reposo. El suelo se encuentra sometido a un esfuerzo vertical y horizontal. La presion

vertical efectiva del suelo, a cierta profundidad es:

P,=yz (1.4)
Donde:
Y peso especifico del suelo en el estado en que se encuentre en el
medio
z profundidad a la cual se desea conocer la presion vertical

La presion vertical del suelo se determina por:
P, = Kyyz (1.5)
Donde:
Ko coeficiente de presién de tierra en reposo, con valores obtenidos
experimentalmente que van de 0,4 a 0,8 para suelos normalmente

consolidados

El estado de esfuerzos en reposo se representa en el plano de Mohr por un circulo

como se indica en la Figura 1.4.

A A2
T R

L _ _ Y& _ _ _ | o

| _KO_Y 7 |

— —

Fig. 1.4 Estado en reposo del suelo (Juarez Badillo, Rico Rodriguez, 2010).
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1.2.2.2 ESTADO ACTIVO

A partir de la condicion de reposo se puede llegar a la falla por dos medios, el primero es
el estado activo que consiste en disminuir el esfuerzo horizontal y mantener el vertical

constante. Por lo que el esfuerzo principal menor (horizontal) quedara como:
op = Kyyz (1.6)

Donde:

Ka coeficiente de presion activa de tierras

El coeficiente de presién activa de tierras se determina con la siguiente

expresion:

K, = tan? (45° - 2) (1.7)

En la siguiente figura se muestra el estado activo del suelo en un diagrama de
Mohr.

\'\“‘;36

- _ LY _ _ _
| _Koyz

Kayz

Fig. 1.5 Estado activo del suelo (Juarez Badillo, Rico Rodriguez, 2010).
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Suponiendo una dimension unitaria normal al plano de corte, se integra la
expresion 1.6 con respecto a la profundidad z, para obtener el empuje activo ejercido por

un relleno de superficie horizontal contra un muro de respaldo vertical.
H 1 2
Ey =Ky [, zdz = ~KavH (1.8)

El punto de aplicacion de tal empuje se encuentra a un tercio de la altura, contado

a partir de la base.

Si la superficie del relleno tiene un angulo B, entonces el empuje activo se

obtiene con la siguiente expresion:

_1 2 cosB—+/cos2B—cos?¢@
Ex = ZVH cosp cosB++/cos?B—cos?¢ (1.9)

Cuando se cuenta con un suelo cohesivo-friccionante se tiene el circulo de Mohr

como sigue:

>

oa ov fol

Fig. 1.6 Estado Activo de Rankine para suelos cohesivo-friccionantes (Das, 2001).

El esfuerzo principal menor seria entonces,

04 = O-UKA — 2cC KA (110)

El empuje activo total de Rankine es,
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Es = >YH*K, — 2cH\[K, (1.11)

Y la profundidad de la grieta de tension queda como,

7, = —= (1.12)

_Y Kq

Después de la ocurrencia de la grieta de tension, el empuje sobre el muro se

calcula como sigue.

Ey = (H — z)(YHK, — 2¢y/Ky,) (1.13)

Se debe recordar que la condicion de presion activa de tierra s6lo se presentara si
el muro cede lo suficiente. Para rellenos granulares seria aproximadamente de entre
0,001H y 0,004H, mientras que en rellenos cohesivos seria entre 0,01H y 0,04H (Das,
2001).

1.2.2.3 ESTADO PASIVO

El segundo medio por el cual se puede llegar a la condicion de falla es aumentar la
presion horizontal y mantener la presion vertical constante, este es el estado pasivo.
Ahora el esfuerzo principal menor es el vertical y el principal mayor es el horizontal que

se obtiene con la siguiente expresion:
on = Kpyz (1.14)

Donde:

Kp coeficiente de presion pasiva de tierras

El coeficiente de presion pasiva de tierras se determina con la siguiente

expresion:
— 2 o ¢
Kp = tan (45 + ;) (1.15)
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En la siguiente figura se muestra el estado pasivo del suelo en un diagrama de
Mohr.

_____‘/:‘Z_____J
| Kz

—

Kryz

Fig. 1.7 Estado pasivo del suelo (Juarez Badillo, Rico Rodriguez, 2010).

Integrando la expresion 1.14 respecto de la profundidad z, podemos determinar el
empuje pasivo ejercido por un relleno de superficie horizontal contra un muro de

respaldo vertical.

Ep = Kpy fOH zdz = %KPVHZ (1.16)

Cuando existe un angulo f en la superficie del relleno, tenemos:

_1 2 cos,8+\/coszﬁ—cosz<p]
Ep = zyH [COS,B cosp—eaTh cosTe (1.17)

Para suelos cohesivo-friccionantes se presenta el circulo de Mohr como sigue.
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Fig. 1.8 Estado Pasivo de Rankine para suelos cohesivo-friccionantes (Das, 2001).

El esfuerzo principal mayor se obtiene como,

o, = 0,K, + 2¢ /K 1.18
P P P

El empuje pasivo se obtiene con,

E, = SYH?K, + 2cH[K, (1.19)

Para que se desarrollen las condiciones pasivas en el suelo se requiere el
movimiento del muro, para arena densa aproximadamente se requiere 0,005H, en arena
suelta 0,01H, en arcilla firme 0,01H, en arcilla blanda 0,05H.

1.3 MUROS DE RETENCION

1.3.1 CLASIFICACION

Los muros de retencion se clasifican en:

¢+ Muros de retencién de gravedad.
Se construyen de mamposteria de piedra o concreto. Su estabilidad se debe a su
propio peso para contener el empuje del suelo que descansa sobre ellos. Los
muros de gravedad de gran altura (mayor a 4,5 m) no son practicos ni
economicos.

Este es el tipo de muro que estaremos analizando en el presente trabajo.
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1.3.2

Muros de semigravedad.
Son muros similares a los de gravedad, sin embargo en ellos se utiliza una

pequefia cantidad de acero para minimizar sus secciones

Muros de retencion en voladizo o cantiliver.
Se construyen de concreto reforzado; tienen una losa de base y un cuerpo
delgado. Son mas econdémicos que los de gravedad y semigravedad para una

altura de aproximadamente 4 a 8 m.

Muros de retencion con contrafuertes.

Son similares a los muros en voladizo, s6lo que tienen elementos verticales de
concreto llamados contrafuertes, cuyo proposito es resistir las fuerzas cortantes y
momentos flexionantes. (Das, 2001).

FUERZAS QUE INTERVIENEN EN EL CALCULO DE UN

MURO DE RETENCION

El ingeniero debe tener en cuenta las siguientes fuerzas para el analisis y disefio de un

muro de retencién.

a)
b)
c)
d)
e)
f)
9)
h)
)

El peso propio del muro que actla en el centro de gravedad de la seccién.

La presion del relleno contra el respaldo del muro.

Las componentes horizontal y vertical de la presién en la cimentacion del muro.
La presion de tierra en el frente del muro al nivel de desplante.

Las sobrecargas actuantes en el relleno.

La presién hidrostatica.

Empuje dindmico por trafico o maquinas (cuando aplique).

Fuerzas sismicas que incrementan el empuje del suelo.

Las expansiones debidas a cambios de humedad en el relleno.
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Relleno

Cuerpo

Punta Talon

Fig. 1.9 Esquema de muro de retencion de gravedad.

No todas las fuerzas estan presentes y no se consideran para el célculo; la decision de
qué fuerzas se ven involucradas la toma el ingeniero de acuerdo a las condiciones
existentes, a resultados de ensayos de laboratorio y a sus propios conocimientos y

experiencia.
1.3.3 ESTABILIDAD DE UN MURO DE RETENCION
Se debe revisar la estabilidad de un muro de retencion en los siguientes aspectos.

¢+ Revisién por volteo

Se calculan los momentos de las fuerzas actuantes que tienden a volcar el muro y

los momentos de las fuerzas resistentes al volteo para determinar el factor de

seguridad.
F.5.=2r (1.20)
=M,
Donde:
>M, suma de momentos actuantes
>Mg suma de momentos resistentes

El momento de volteo se puede obtener de la siguiente expresion.

28



M, = P, (H;) (1.21)

Dénde:
P, = P,cosa (1.22)

(P, = fuerza activa; Pr, = componente horizontal de P;)
El momento resistente se calcula tomando en cuenta el peso del suelo arriba del
talon, el peso de la mamposteria y la componente vertical P, de la fuerza activa
Pa.

P, = P;sena (1.23)

Revision de la falla por deslizamiento de la base

Se calculan las fuerzas actuantes y resistentes horizontales para determinar el

factor de seguridad contra deslizamiento.

F.s.=2& (1.24)
3Fg4
Donde:
>Fr’ suma de fuerzas resistentes horizontales
>Fy suma de fuerzas actuantes horizontales
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Fuerzas
verticales

«

Empuyje activo

——»

Empuje pasivo

o

Fuerza resistente del suelo

Fig. 1.10 Fuerzas que intervienen en la revision de falla por deslizamiento del muro.

La resistencia al corte del suelo debajo de la base del muro se obtiene con la
siguiente expresion.

T, = o'tang, + ¢, (1.25)

Los valores de angulo de friccion interna (¢) y de cohesion (c) utilizados en la

anterior formula pertenecen al suelo que se encuentra en la base del muro.

La fuerza resistente por unidad de longitud del muro es:
ZFR’ = (ZV)tand)z + BCZ + Pp (126)

La fuerza que causa el deslizamiento del muro es la componente horizontal de la
fuerza activa.
XF; = Pycosa (1.27)

Un factor de seguridad de 1,5 es recomendable. Algunos especialistas para

incrementar el factor de seguridad reducen el valor del &ngulo de friccion interna

y de cohesion del suelo.
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En algunos muros que no cumplen con el factor de seguridad minimo

recomendable, se construyen dentellones en la base para incrementarlo.

Se debe tener presente que el coeficiente de presion de tierra activa usado para
calcular la fuerza lateral del relleno, ocurre so6lo si el muro cede suficientemente,

lo que no pasa en todos los casos.
Revision de falla por capacidad de carga

Se debe revisar que la presion transmitida al suelo por la losa de base del muro
sea menor que la capacidad de carga del suelo. Para ello se debe determinar de
qué manera varia la presion de la base, ya que tendremos una presion maxima y

minima en la punta y en el talon. Para ello utilizamos las siguientes expresiones.

IV 6
Amax = Qpunta = B (1 + Ee) (1-28)

XV 6
Qmin = Qtalon = ?(1 - ge) (1-29)

Es importante revisar que la resultante esté dentro del tercio medio de la base del

muro para que solo existan esfuerzos de compresién en el suelo.

Resultante

B2 B2

Fig. 1.11 Esfuerzos en el suelo por accién de la fuerza resultante.
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El factor de seguridad se determina con la siguiente expresion.

F.S.= -1 (1.30)

Amax

Se recomienda un factor de seguridad de 3. En algunas ocasiones cuando existe
un estrato débil debajo de la base, se utilizan pilotes para transmitir la carga a un

estrato mas firme.

1.3.4 ANALISIS Y DISENO SISMICO DE UN MURO DE RETENCION

Método de Mononobe — Okabe

Es una prolongacion del método estatico de Coulomb, en el cual las aceleraciones
pseudo-estaticas se aplican a la cufia activa (Afanador et al, 2012). Fue desarrollado por
Okabe (1926) y Mononobe (1929) utilizando las siguientes hipdtesis simplificadas
(Jiménez et al, 2013):

e El suelo es granular no saturado.

e El muro cede lo suficiente para desarrollarse el empuje activo.

e Las fuerzas de inercia se deben a la cufia de suelo rigida en estado plastico.
e Laaceleracion es constante en toda la cufia.

e El estado de esfuerzos y deformaciones es plano.

e El suelo con respecto al esfuerzo cortante es homogéneo e isotropico.

Este método considera que las propiedades del suelo son constates antes y despues
del sismo. Sin embargo las propiedades de resistencia se alteran debido a las ondas
sismicas, y es conocido que el angulo de friccion interna estatico es mayor que el

dinamico (Jiménez et al, 2013). Vesic (1973) recomienda disminuir el angulo ¢ en 2°;
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Barkan (1962) encontr6 que la reduccién del &ngulo de friccion interna puede expresarse

con la siguiente ecuacion:

_Bo4
tanp = pgexp 9 (2.31)
Donde:
[0) angulo de friccion interna en vibracion armoénica de aceleracion A
OE angulo de friccion interna en condicion estatica
Bo coeficiente del orden de 0,23 para arena de granulometria media
g aceleracion de la gravedad

En el método de Mononobe — Okabe introduce las fuerzas de inercia generadas
en la cufa de falla a través de los coeficientes sismicos horizontal (Ky) y vertical (K,);
estos multiplicados por el peso de la cufia (W) dan como resultado acciones adicionales a

la teoria estatica de Coulomb (Terzariol et al, 2004).

Durante el sismo las fuerzas KyW y K\W se suman a W resultando una fuerza

total Westatica+sismica que esta inclinada un angulo v (Jiménez et al, 2013).

_ KpyW  Kp
Y = arctan kW = 1ok, (1.32)

Terzaghi sugiere los siguientes valores de coeficiente horizontal Kp:

0,10 para sismos severos
0,20 para sismos violentos
0,50 para sismos catastréficos

Se recomienda que el coeficiente sismico vertical K, se encuentre entre el 30% al

50% del valor del coeficiente sismico horizontal K;, 0,30K; < K,, < 0,50Kj,.

De acuerdo al método de Mononobe —Okabe se puede determinar el empuje

activo sismico con la siguiente expresion:
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1

Eqs = EVHZKas(l - Kv) (1-33)

Kas = o 90-Y) (1.34)

2
2 sen(6+¢)sen(p—L-1)
cosycos?6cos(§+0+y) 1+J c05(5+6+)c0s(5—8)

Donde

Eas empuje activo sismico

Y peso especifico de la masa de suelo

H altura del muro

Kas coeficiente de empuje de tierras sismico
d angulo de friccion entre muro y suelo

angulo del talud del suelo con la horizontal

angulo del respaldo del muro con la vertical

Khw

Fig. 1.12 Método Mononaobe — Okabe, poligono de fuerzas (Jiménez et al, 2013)

Seed y Whitman (1970) recomiendan considerar que el empuje activo sismico

tiene su punto de aplicacion a 0,6 H desde la base del muro (Kramer, 1996).

El empuje pasivo sismico se obtiene con la siguiente expresion.

Eps = ~yH?*K,s(1 — K,) (1.35)

ST 2
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2 0—
Kys = cos (@+6-¥) (1.36)

2
sen(5+¢)sen(p+p-1P)
cosypcosZfcos(5—0+1) l—J c0s(3—0+9)cos(5—0)

1.3.5 DRENAJE DEL RELLENO DEL MURO DE RETENCION

Se debe tener siempre en cuenta que todas las revisiones y calculos de los muros de
retencion se realizan para condiciones en que el agua sea drenada; de lo contrario se

genera un incremento de presion debida al agua sobre el muro.

Se debe proporcionar un drenaje adecuado mediante tubos de drenaje; se debe
disefiar un filtro de material permeable de aproximadamente 0,30 a 0,40 m de espesor,
la granulometria del filtro debe seleccionarse en funcién de la granulometria del material

de relleno.
1.4 GEOSINTETICOS

Cada vez mas se utilizan los muros de tierra reforzada con geosintéticos (0 muros de
tierra mecanicamente estabilizada) como una alternativa que presenta ciertas ventajas en
la estabilidad del muro, ocupan menos espacio que un muro de mamposteria, su
construccion es rapida, son mas econdémicos que los muros de mamposteria para alturas

mayores de 6 m y suelen ser mas estéticos.

Recordando el concepto de geosintéticos que vimos en los antecedentes, éstos
son materiales fabricados mediante la transformacion industrial de polimeros para
convertirlos en laminas, fibras, tejidos, mallas, etc.; y que son utilizados en la ingenieria
civil para complementar y mejorar sistemas constructivos, o en algunos casos

sustituirlos (Geo-productos, 2013).
141 CLASIFICACION

Los geosintéticos se dividen en diferentes grupos dependiendo de sus caracteristicas,

método de fabricacion y uso (Geo-Productos Mexicanos; Mexichem, 2013):
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% Geotextiles
Son telas con diversas estructuras y cuyos elementos individuales son fibras o
filamentos con patrones de distribucion. Se obtienen estructuras delgadas,
porosas y permeables. Pueden ser:
o Geotextiles no tejidos: formados por filamentos superpuestos en forma
laminar unidos por distintos sistemas, de ello se desprende:
= Geotextiles no tejidos ligados mecanicamente o punzonados por
agujas
= Geotextiles no tejidos ligados térmicamente o termosoldados
= Geotextiles no tejidos ligados quimicamente o resinados
o Geotextiles tejidos: formados por cintas entrecruzadas en una maquina de

tejer.

% Geomallas
Son estructuras bidimensionales conformadas por una red regular de costillas
conectadas, con aberturas de suficiente tamafio para permitir la trabazon del
suelo.
o Geomalla mono-orientada: tiene una estructura con una distribucion
uniforme de largas aberturas elipticas.
o Geomalla bi-orientada: tiene una estructura de distribucion rectangular

uniforme.

s+ Geodrenes
Son drenes prefabricados elaborados con una combinacién de nacleos de plastico
con alta resistencia a la compresion y muy alta conductividad hidraulica, y
cubiertos de un geotextil como filtro que impide la intrusion del suelo en los

vacios. Su funcion es captar y conducir liquido a través de su plano.

«» Geoceldas
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Son estructuras tridimensionales de gran peralte y forma romboide, utilizados

para confinar material dentro de sus celdas.

1.42 DISENO DE UN MURO DE TIERRA ARMADA CON
GEOSINTETICOS

Cuando incluimos un material con resistencia a la tension (geosintéticos) dentro de la
masa de suelo que soporta empujes, se incrementa la resistencia general del conjunto por

el esfuerzo generado entre el geosintético y el suelo.

El disefio de muros reforzados con geosintéticos esta basado en un enfoque de la
presion lateral del suelo. El aspecto clave en el disefio de las capas de refuerzo es el
mantener el sistema en equilibrio. Del estudio de casos précticos se han desarrollado los
siguientes métodos para el disefio:

AASHTO
NCMA (por sus siglas en inglés National Concrete Masonry Association)
Rigidez Ko

Todos los métodos asumen que no existen presiones hidrostaticas y que la

superficie de falla activa es la descrita por la teoria de empuje de tierras de Rankine.

El método de AASHTO es el méas conservador y simple de usar. Mientras que el
método de rigidez Ko es el mas novedoso, pero puede provocar que el disefio de los

refuerzos no sea suficiente (Leshchinsky, 2009).

A continuacion se presentan una serie de pasos (Mexichem, 2009) para realizar el

proceso de disefio del muro:

a) Determinar la altura del muro, seccion transversal y longitud total.
b) Determinar la inclinacion de la cara del muro en relacion con la horizontal

(minimo 70°).
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c) Calcular la presiéon lateral del suelo (considerar sobrecargas, sismo). Si existe un
terraplén con inclinacion, considerarlo como una sobrecarga.

d) Para proteger el muro (vandalismo, radiacion, roedores, ambiente) cubrir su cara
con elementos rigidos o flexibles como mamposteria, paneles de concreto,
mortero o concreto lanzado, vegetacion.

e) Determinar la separacion entre cada capa de refuerzo de geosintético.

f) Incluir un sistema de drenaje adecuado. Considerar drenaje en la base del muro y
para lluvias, escorrentias e infiltracion.

g) Determinar las propiedades del suelo de cimentacion (cohesion c, angulo de
friccién interna ¢, masa volumétrica vy, limites de consistencia, NAF).

h) Determinar las propiedades del suelo a usar en la construccién del muro
(relleno). Granulometria, limites de consistencia, angulo de friccion interna ¢,
masa volumétrica y, cohesion c¢; un material apropiado para rellenos de tierra
reforzada es de tipo granular con un minimo de finos (calidad de sub-base).

i) Determinar los factores de seguridad y la estabilidad del muro.

1.42.1 ESTABILIDAD

Estabilidad Interna

Se pueden presentar dos tipos de fallas:

e Por elongacion o ruptura del refuerzo, se presenta cuando existe una elongacion
excesiva en el geosintético hasta llegar a la ruptura.
e Por extraccion, se presenta cuando la tensién en los refuerzos es muy grande y

los refuerzos son extraidos de la masa de suelo.

Los disefios de muros mecanicamente estabilizados se basan en evitar este tipo de
fallas, por lo que se deben determinar las maximas fuerzas de tension, la superficie de
falla y la distancia del geosintético que soporta la tension. A continuacion se describen

los parametros a considerar para estabilidad interna.
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e Para determinar la resistencia a la tension admisible del geotextil se utiliza la

siguiente expresion.

Ty
Donde:
Turt resistencia ultima del geotextil por el método de la tira ancha
FS factor de seguridad, se recomienda de 1,3 a 1,5 para condiciones

estaticas.

e Para determinar la separacion vertical entre las capas de refuerzo primero se
deben evaluar las presiones de tierra laterales a la profundidad correspondiente a
cada una de las capas de refuerzo. Después se realiza la sumatoria de las fuerzas

horizontales para aplicar la siguiente expresion.

) = s (1.38)
Donde:
Sv separacion vertical (espesor de la capa)
Tadm esfuerzo admisible del geosintético
Oh presion lateral total
FS factor de seguridad (1,3 a 1,5)

Se recomienda que la separacién vertical no exceda los 0,5 m.

e Para determinar la longitud de desarrollo del refuerzo del geosintético se deben

sumar las tres longitudes siguientes.

1. Longitud geométrica hasta la zona de falla, L.
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Fig. 1.13 Longitud geométrica de la zona de falla L, (Mexichem, 2009).

De la anterior figura podemos obtener la longitud Ly mediante trigonometria.

tan (45 —2) = 22 (1.39)
Ly = (H — z) x tan (45 — %) (1.40)

2. Longitud de empotramiento, L.

Es la longitud por detrds de la linea de falla. Se desarrollan las fuerzas resistentes
debido a la interaccion del suelo con el geotextil o la geomalla.

__ OopSyFS
- 2(c+otans)

(1.41)

e

El angulo & es el de friccion entre el suelo y el geosintético de refuerzo. Con base

en resultados de pruebas publicadas, se recomienda utilizar para el d&ngulo 6 un valor de

= ¢’ (Das, 2006).

3. Longitud del doblez superior, L,.
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Para efectos préacticos considerar 1 m.

Por lo tanto la longitud total a usar en cada capa de geosintético es:
Lr=Ly+Le+L,+S, (1.42)

La longitud total se recomienda sea de al menos 0,7 H y se dé en multiplos de 0,5
m (Mexichem, 2009).

Estabilidad externa

La estabilidad externa es analoga a la analizada para los muros de gravedad. Se
presentan los factores de seguridad minimos recomendados para muros de suelo

reforzado.

Tabla 1.1 Factores de seguridad para analisis estatico

Tipo de analisis Factor de seguridad
Deslizamiento 1,5
Volcamiento 2,0
Capacidad portante 3,0

1.4.2.2 DISENO SISMICO

Se hace uso del método de Mononobe — Okabe que se mencioné en la seccién 1.3.4.
Considerar para los factores de seguridad el 75% de los factores en condiciones estaticas
(Garnica et al, 2013).

Tabla 1.2 Factores de seguridad para analisis sismico

Tipo de analisis Factor de seguridad
Deslizamiento 1,125
Volcamiento 15
Capacidad portante 2,25
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CAPITULO 2. ASPECTOS TECNICOS DE LOS MUROS DE
MAMPOSTERIA Y LOS MUROS DE TIERRA REFORZADA CON
GEOSINTETICOS.

En el presente capitulo se exponen algunas de las situaciones favorables y desfavorables
que se pueden presentar con el uso de muros de retencion de mamposteria y los muros
de tierra reforzada con geosintéticos, desde su disefio hasta su construccién y vida util.
Los escenarios aqui expuestos podrian no presentarse en todos los casos, 0 podrian

ocurrir algunos otros no enunciados en el siguiente apartado.

Muros de mamposteria

Las ventajas que podemos esperar en el uso de muros de contencion de mamposteria
son:

e La mamposteria es un material que se puede conseguir facilmente ademas de que
es muy duradero. Se pueden utilizar materiales (rocas) presentes en sitio (cuando
existan), sobre todo cuando el sitio de construccidn esta en una zona remota.

e Su construccion es simple, no se necesita mano de obra especializada.

e Debido a lo comdn de su uso, los ingenieros se encuentran familiarizados con el
disefio y analisis de un muro de mamposteria.

e Los muros de mamposteria no requieren de mucho mantenimiento a lo largo de
los afos, salvo inspecciones que se lleguen a hacer, por ejemplo en el drenaje

para evitar que se tape con basura o azolve.
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Algunas desventajas son:

No brindan flexibilidad a las deformaciones debido a la rigidez de sus elementos,
por ejemplo cuando se presenten asentamientos diferenciales o frente a acciones
sismicas.

Cuando los empujes laterales del suelo son grandes se deben aumentar las
secciones del muro, haciéndolo menos practico y afectando los factores de
seguridad de la estabilidad del mismo. Esto también ocurre cuando el talud que
requiere contenerse es de gran altura y las dimensiones del muro se vuelven
considerables, entonces el peso propio del muro y la accién del relleno pueden
superar la capacidad de carga del suelo de cimentacion.

Es comun que durante su disefio y/o construccion el drenaje no sea adecuado o
suficiente, lo que aumentaria el empuje hidrostatico.

Aungue muchos ingenieros se encuentren familiarizados con el disefio de muros
de mamposteria, en algunos casos no se les consulta y los muros se construyen
sin disefio, s6lo basandose en conocimientos empiricos de los constructores o
desarrolladores de proyectos.

En algunas ocasiones se utiliza el suelo existente para el relleno del muro y éste
puede ser impermeable, y si asociado a esto no se construye un drenaje suficiente
y adecuado como se menciond antes, los empujes hidrostaticos serian ain
mayores.

Los muros de retencion de mamposteria no son econémicos para alturas mayores
a 4 — 5 m, debido a la relacién base/altura que deben tener para ser estables
04H<B<0,7H.
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Muros de tierra reforzada con Geosintéticos

Dentro de las ventajas del uso de los geosintéticos para reforzar muros de tierra tenemos

las siguientes:

e Uso de materiales disponibles en el area para relleno del muro (en caso de
cumplir con las caracteristicas necesarias). Recordando que lo adecuado es
utilizar suelos granulares, y en muchas ocasiones este tipo de suelo no se
encuentra en sitio por lo cual se debe recurrir a material de banco.

e Se pueden construir muros de alturas considerables, técnicamente posibles a 25
m (Garnica et. Al, 2013).

e Se dispone de mayor area aprovechable tanto en el pie como en la cresta del
talud original.

e Se necesita de menos area para garantizar la estabilidad del talud original, ya que
pueden hacerse con pendientes similares a los muros de concreto 0 mamposteria
(recomendable mayor a 70° para que siga disefidndose como muro).

e Brinda mayor flexibilidad a las deformaciones en comparacion con un muro de
concreto 0 mamposteria, por lo que puede absorber asentamientos considerables
sin presentar dafo.

e Se pueden recubrir con vegetacion para brindar un mejor aspecto, tener un mejor
drenaje y evitar el vandalismo.

e Se puede reforzar especificamente cualquier area del muro en la cual los
esfuerzos sean mayores. Es decir los refuerzos pueden adecuarse dependiendo
del andlisis de fuerzas laterales, aunque podria ser mas practico que los refuerzos
fueran uniformes.

e No se necesita mano de obra especializada para la construccién del muro de
tierra armada con geosintéticos. El procedimiento de construccion es simple y
rapido.

e La cara del muro puede cubrirse con diferentes materiales y técnicas para

proteger el muro de la erosion y meteorizacion.
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Presentan un mejor comportamiento durante los sismos que los muros
tradicionales de mamposteria y concreto.

Pueden utilizarse en lugares donde el suelo de cimiento tiene una capacidad de
carga pobre y se presenten asentamientos. No siendo necesario recurrir a pilas de

cimentacion o mejoramiento del suelo.

Algunas desventajas que se pueden presentar son:

Disminucion de la cantidad de refuerzo de geosintéticos por cuestiones
econdmicas o mal disefio.

Que el suelo existente en el area no cumpla con las caracteristicas necesarias para
usarlo como relleno del muro y sea necesario usar material de banco.

El geosintético puede dafiarse durante la etapa de construccion del muro. A veces
los esfuerzos durante su instalacion pueden ser mas severos que los esfuerzos de
disefio y pueden producirles dafios.

El geosintético puede ser vulnerable a sufrir dafios debido a la luz del sol, a la
temperatura, oxidacion, hidrélisis, y degradacion quimica y biologica. Incluso
puede sufrir dafios por vandalismo.

En el pais no existe una red adecuada de laboratorios de ensayo para evaluar a
los geosintéticos, asi que para el disefio de los muros el usuario tendra que
confiar en la mayoria de las ocasiones en las caracteristicas que el fabricante le
indigue que posee su producto. Tampoco existe en el pais la normativa suficiente
para asegurar la calidad y uso de los geosintéticos.

Pueden presentarse asentamientos excesivos cuando no se dio una adecuada
compactacién al suelo de relleno o se cimento en suelos blandos.

Usar materiales de baja permeabilidad en el relleno del muro que provoquen un
mal drenaje y presiones hidrostaticas considerables.

Formacion de niveles de agua colgados sobre los refuerzos de geosintéticos.
Generacion de deformaciones excesivas en los geosintéticos por disefios

inadecuados al exigirseles esfuerzos superiores a su capacidad.
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e Durante el disefio del muro no se debe olvidar considerar los factores de
reduccion (por instalacion, fluencia, esfuerzo cortante y degradacion biologica y
quimica) del esfuerzo de tension permisible del geosintético.

e Aunque a la fecha se ha incrementado la investigacion y bibliografia acerca del
uso de los geosintéticos en varias ocasiones se utilizan las recomendaciones de
los proveedores, sin ningun fundamento que se sustente en la investigacion u
observacion, para el disefio y uso de los mismos; y sin tomar en cuenta las
particularidades de cada proyecto como son las caracteristicas del suelo, zona

sismica o condiciones ambientales, fuerzas que acttan, entre otros.
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CAPITULO 3. CASO DE ESTUDIO

En el presente capitulo se muestra un caso de estudio tipico de proyectos habitacionales,
con caracteristicas del suelo propias de la ciudad de Cordoba, Veracruz. Se analizara la
estabilidad de un muro de retencion de mamposteria y se propondra un muro
mecéanicamente estabilizado con geosintéticos para la misma situacion. Después se

compararan los resultados de cada analisis.

3.1 DISENO DE UN MURO DE MAMPOSTERIA

3.1.1 ANALISIS ESTATICO

3.1.1.1 CALCULO DE EMPUJE LATERAL DEL SUELO

Se utiliza la teoria de Rankine para determinar el empuje activo sobre el muro de
retencion. Los datos del suelo son:

¢ = 0,32 kgf/cm? = 31,39 kN/m?

@ =23°

y = 1546 kg/m® = 15,17 kN/m®
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Fig. 3.1 Esquema de muro de retencion de mamposteria.

La sobrecarga w se considera de 2 t/m? (19,62 kN/m?) para semejar una vivienda

de 2 niveles.

El muro puede ceder lo suficiente para que se presente el empuje activo.

Se usa la formula de Rankine para calcular el empuje activo, sin embargo se

incluyd la sobrecarga.

Es = SYH Ky + quKaH — 2¢H K, (3.1)
K, = tan? (45° - g) (3.2)
K, = tan? (45° = 2) = 04381 (3.3)

Ex =[5 X 15,17 kN/m? x (6m)? x 0,4381| + [19,62 kN /m? x 0,4381

6m] — [2 x 31,39 kN /m? x 6m x v/0,4381| = 119,63 + 51,57 — 249,32 =
—78,12kN/m (3.4)

La profundidad de la grieta de tension también se ve afectada por la sobrecarga.
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2c da

Z, = ey (3.5
__ 2x3139%N/m?  19,62kN/m? _ _ _
Ze = 15,17kN/m3x./0,4381 15,17kN/m3 6,25 - 1,29 = 496 m (3-6)

4.96

5,16 11,97 24,96

0,8 3.9 416

a)

4,96

0,36 4,16

b)

Fig. 3.2 Diagramas de presion activa para el muro analizado.

En la figura 3.2 se muestran los diagramas de presion de tierra activa de Rankine
para el muro analizado; la escala vertical es 1 a 1, la escala horizontal es 1 a 10 asi como

también lo son los valores de las areas. En Fig. 3.2 a) se muestran por separado las
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presiones activas de: sobrecarga (color rojo), componente friccionante de la presién del
suelo (color café) y componente cohesiva de la presion del suelo (color fucsia). La linea

verde representa la profundidad de la grieta de tension.

La Fig. 3.2 b) contiene los mismos diagramas sélo que esta vez esta superpuesta
la componente cohesiva del suelo (color fucsia) en el mismo punto de inicio de la
sobrecarga (color rojo) mas la componente friccionante del suelo (color café). Aqui
logramos observar de manera mas clara como la profundidad de la grieta de tension
corresponde a la interseccion de los diagramas de presion, lo que nos indica que en ese
punto la suma algebraica de las tres es cero. En los diagramas también se puede observar
el empuje activo, que es el area de cada diagrama. La Fig. 3.2 a) tiene indicadas la areas
por separado, mientras que en la Fig. 3.2 b) nos proporciona el area de dos triangulos
que si sumamos algebraicamente nos da el empuje final calculado con la formulas de
Rankine (recordar que la componente cohesiva de la presion del suelo es negativa,
mientras que la sobrecarga y la componente friccionante de la presion del suelo son

positivas).

De acuerdo a los resultados arrojados la cohesion del suelo es suficiente para
retenerlo, lo cual podemos interpretar a partir del resultado negativo del empuje activo.
Sin embargo se realiza el analisis del muro considerando una condicion desfavorable en
la que el suelo no tenga cohesion que lo soporte y exista nivel de aguas freaticas por
temporada de lluvias.
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Fig. 3.3 Diagramas de presion activa para el muro analizado considerando c=0 y NAF.

En la figura 3.3 se debe tomar las mismas consideraciones de escala que en la

figura 3.2; la escala vertical es 1:1, mientras que la horizontal y las areas son 1:10.

Tabla 3.1 Datos del suelo, considerando c=0 y NAF.

® ¥m 2 ¢
Estrato (kN/m?) (kN/m®) ¢ (KN/m®) Ka H (m) | Hacum (m)
° rad
1 arriba
NAF 19,62 15,17 0 23 0,40143 0,4381
2 abajo NAF | 19,62 15,5 0 23 0,40143 0,4381

Tabla 3.2 Célculo de presion y empuje activo, considerando ¢=0 y NAF.

ProfL(Jrrrl](;idad Presion y en;puje debido oy (KN/m?) Ea (kN/M) Punto ag;iszaz:ri?)n desde

0a3 sobrecarga 8,5954 25,7861 4,5
0a3 suelo arriba del NAF 19,9376 29,9064 4
3+dh sobrecarga 8,5954 25,7861 1,5
3+dh suelo arriba del NAF 19,9376 59,8128 15
3a6 suelo abajo del NAF 7,4782 11,2174 1
3ab NAF 29,4300 44,1450 1

Suma 196,65 = 197 2,1
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A continuacion se analiza el empuje pasivo del suelo al otro lado del muro.
1

E, = 2yH?K, + 2cH /K, (3.7)
Kp = tan® (45° + £) = tan? (45° + =) = 2,28 (3.8)

E, = (% x 15,17 kN/m? x (1,5m)? x 2,28) + (2 x 31,39kN/m? x 1,5m X yZ,28) =
38,91 + 142,19 = 181,11 kN /m (3.9)

Se utiliz6 una altura H de 1,5 m en este caso para considerar el hecho de que se
pueda retirar cierta parte de este material.

Con los datos anteriores se realiza el analisis del muro de mamposteria.
3.1.1.2 REVISION POR VOLTEO

Ll

197 kN/m

i —_—
< o
181,11 kKN/'m :

Fig. 3.4 Esquema para la revisién por volteo del muro de mamposteria respecto al punto A.
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Tabla 3.3 Calculo del momento resistente, incluye el peso del muro y el empuje pasivo.

Areas Area(m®) | y(kN/m®) | W (kN/m) | Brazo palanca (m) MonZirlllt;erfe?Ti]s;tente
4,5 25,51 114,795 1 114,795
3 25,51 76,53 1,75 133,9275
Ep 181,11 0,5 90,555
Total 372,435 Total 339,2775

El momento actuante es

IM, =E, Xy =197kN/m x 2,1m = 413,7kN/m-m (3.10)
El factor de seguridad del muro es
Fsvoueo — IMR 339,28kN/m-m — 0,82 (311)

M,  413,7kN/mm

El factor de seguridad contra volteo se encuentra por debajo del minimo
necesario de 2. Asi que se necesita cambiar la geometria del muro ampliando sus

secciones.

!

197 kN/m

181.11 kN/m

@ 1,34
2,75

Fig. 3.5 Esquema para la revisién por volteo del muro de mamposteria

respecto al punto A, nueva geometria.
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Tabla 3.4 Calculo del momento resistente con la nueva geometria del muro, incluye el peso del muro y el

empuje pasivo.

< < 2 3 Momento resistente
Areas Area (m°?) v (KN/m®) W (kN/m) | Brazo palanca (m) (kN/m- m)

25,51 153,06 1,34 205,1004

25,51 229,59 2,75 631,3725

(= 181,11 0,5 90,555
Total 563,76 Total 927,0279
El factor de seguridad del muro es
z ,03k :
FSvolteo _ Mg _ 927,03kN/m'm =224 (3.12)

=M,  413,7kN/m'm

Este nuevo factor de seguridad es mayor que 2, que es el minimo recomendado.

3.1.1.3 REVISION POR DESLIZAMIENTO A LO LARGO DE SU BASE
La fuerza resistente por unidad de longitud del muro es:

ZFR’ = (ZV)tand)z + BCZ + Pp (313)

SF} = [(382,65 kN /m) x tan23°] + [3,5m X 31,39 kN/m?] + 181,11 kN/m (3.14)

YFp =162,43kN/m + 109,87 kN/m + 181,11 kN/m = 453,41 kN /m (3.15)
La fuerza actuante es el empuje activo calculado.
YF; =197 kN/m (3.16)
El factor de seguridad queda entonces como,
F.§.=Zr - 234kN/m _ 4 5 (3.17)

XFy  197kN/m

El factor de seguridad obtenido es mayor que el minimo requerido de 1,5.
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3.1.1.4 REVISION DE FALLA POR CAPACIDAD DE CARGA

Para determinar la excentricidad,

7 = IMR=IM, _ 927,03kN/mm—413,7kN/mm _ 134m (3.18)
sV 382,65kN/m
B _ 3,5m
e=-—X="—- 1,34m = 0,41m (3.19)
2= % = 0,58m (3.20)

La excentricidad es menor que B/6, lo que nos indica que no existiran tensiones.

Ahora calculamos las presiones en la punta y en el talon de la base del muro.

v 6
Amax = Qpunta = ?(1 + ge) (3.21)
382,65kN/ 6x0,41
Gmix = Qpunta = o (14 22500 = 186,17 kN/m?  (3.22)

vV 6
Qmin = Qtaléon = ?(1 - Ee) (3-23)

= JRESOUM (1 SO~ 32,49kN/m?  (3.24)

Qmin = Gtalén 3,5m 3,5m
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32,49kN/m2

186,17 KN/m2

Fig. 3.6 Diagrama de presiones en el suelo del muro de mamposteria.

A continuacién determinarnos la capacidad de carga ultima con la teoria de

Skempton.

qu =cNc+vy Df (3.25)

Consideramos que el suelo tiene las mismas caracteristicas que utilizamos en los
calculos anteriores, la cimentacion es corrida y el NAF esta en la base del muro
(condicidn desfavorable), debido a ello se analiza la capacidad de carga considerando el

angulo de friccion interna ¢ igual a cero (comportamiento puramente cohesivo).

¢ = 0,32 kgf/cm? = 31,39 kN/m?
D/B = 2/3,5=0,57

N, =5,9

veat = 1580 kg/m® = 15,5 kN/m®
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Fig. 3.7 Esquema de la superficie de falla por capacidad de carga del muro de mamposteria.

gy = (31,39 kN/m? x5,9) + (15,5 kN/m3 x 2m) = 216,2 kN /m? (3.26)

El factor de seguridad se determina con la siguiente expresion.

F.5.= (3.27)
216,2kN /m?
F.S.= =1,16 (3.28)

" 186,17kN/m?

El factor de seguridad obtenido es menor que el minimo recomendado de 3.
Debido a esto se revisa la capacidad de carga colocando pilotes de friccion al muro de
contencion. Se consideran pilotes de friccion porque se trata de un suelo arcilloso y no

se tiene alguna capa dura cercana a la superficie.

La capacidad de carga Ultima de cada pilote se obtiene sumando la capacidad por
punta Qup mas la capacidad por friccion del fuste Qu.

Qu = Qup + Quf (3.29)
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Donde:

Ne, Ng
Ci, hi

Qup = 1,2a,{cN. + oN,} (3.30)

Qus = perimetro X ¥ c;h; (3.31)

area de la base del pilote

cohesion del suelo en la punta del pilote

esfuerzo total (por ser suelo cohesivo) a la profundidad de
desplante

factores de capacidad de carga

cohesion y altura de cada capa de suelo a lo largo del fuste del
pilote

La capacidad de carga de disefio se obtiene restando el peso propio del

pilote P, de la capacidad de carga ultima Qy del pilote, para después dividir entre

el factor de seguridad recomendado que para cimentaciones profundas es de 2.

Qu-P
Qo ="t (3.32)

Consideramos pilotes de seccion cuadrada de 30 cm de lado y 10 m de

profundidad. Las caracteristicas del suelo son las mismas usadas previamente, en este

ejercicio no disponemos de los datos del suelo en toda la longitud del pilote, pero es

probable que éstos mejoren con la profundidad asi que usando los datos de los que

disponemos estaremos del lado de la seguridad.

Qup = 1,2(0,3m)?{(31,39 kN/m? x 5,7) + (10m x 15,5 kN /m? x 1)}

= 36 kN

(3.33)

Qus = (4% 0,3m) x (31,39 kN/m? x 10m) = 376,68 kN (3.34)
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El peso del pilote seria,
Pp = Clp Z Vihi (335)

P, = (0,3m)* x [(23,5kN/m* — 9,81 kN/m?) x 10m] = 12,32 kN (3.36)

Q, = 36 kN + 376,68 kN = 412,68 kN (3.37)

__ 412,68 kN—12,32 kN

b = .

= 200,18 kN (3.38)

El esfuerzo maximo es 186,17 kN/m? lo multiplicamos por 1 m? para tener
unidades compatibles con las calculadas en la capacidad de carga de disefio del pilote.
Esto quiere decir que colocando 1 pilote de friccion por cada metro del muro (1 m
contando de centro a centro de cada pilote) sera suficiente para soportar el esfuerzo
maximo en ese metro cuadrado. Se generan dos hileras de pilotes con esta condicion,
pero la segunda hilera no soportard el esfuerzo maximo sino uno menor que le
corresponde en el diagrama de esfuerzos de la Fig. 3.6 (del orden de 120 kN/m?). La
localizacion de estas hileras de pilotes debe ser proxima a la punta del muro donde se
presenta el esfuerzo méximo. Se recomienda también que los pilotes de la fila de la
orilla tengan la inclinacion de la resultante (en este caso 71° con respecto a la horizontal)

para que posean su misma linea de accion (Peck, 2011).

En este caso el esfuerzo minimo en el talén 32,49 kN/m? es menor que la
capacidad de carga calculada por la teoria de Skempton; asi que no es necesario colocar
la misma cantidad de pilotes que en la punta del muro. En la siguiente figura se presenta
un arreglo tipico de pilotes para muros de contencion de 4 a 6 m de altura (Peck, 2011) y

puede aplicarse al presente caso practico.
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Fig. 3.8 Arreglo de los pilotes para el muro de contencién (Peck, 2011).

EFECTO DE GRUPO

o o o o
O o o o d
O

PUNTA TALON

Para revisar el efecto de grupo en los pilotes se toman en consideracion las dos filas

proximas a la punta del muro, que es donde se encuentran mas cerca unos con otros. En

la fig. 3.9 se presenta un esquema de la distribucion de los pilotes.

PUNTA

Fig. 3.9 Distribucién de los pilotes en el muro de mamposteria.

Oo|oyo|jo|ojo|o|jo|o|o

Oo|oyo|jo|ojo|o|jo|o|o

4

TALON
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El perimetro de cada pilote es de 1,2 m y tenemos 20 pilotes, multiplicando lo
anterior tenemos un perimetro total de 24 m. Mientras que el perimetro del grupo de
pilotes es de 21,2 m, siendo éste Gltimo menor. Esta situacion podria ocasionar una falla
de la cimentacion en conjunto, sin embargo esta comparacion es conservadora (Juarez
Badillo, 2010) y la diferencia entre los perimetros no es grande, asi como la distancia
que existe de centro a centro de cada pilote es mayor que el minimo recomendado de 3l

(3 veces el lado del pilote).
3.1.1.5 CALCULO DE ASENTAMIENTOS INMEDIATOS

Se utiliza la Teoria de la Elasticidad para determinar los asentamientos inmediatos.

v2

1- 1-2v
E

A = qB (1 + 2

12) I (3.39)

Los factores de influencia son los dados por Steinbrenner,

1+VM2+1)VM2Z+N2 (M+VMZ+1)V1+NZ

-1 (
h= T [Mln M(1+VM2Z+N2+1) M+VM2+NZ2+1 (340)
N - M
I = 5 tan™! () (3.41)
Donde,
M= (3.42)
H
=3 (3.43)

El factor de influencia de profundidad I, se obtiene de Fox (Bowles, 1987).

Las propiedades elasticas del suelo, considerandolas uniformes a lo largo del
estrato, son las siguientes:

v=04

E = 1450 t/m® = 14 224,5 kN/m?

Las consideraciones del problema son:
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B = 3,5 m (ancho del muro)

D =2 m (profundidad)

L =10 m (longitud del muro)
H = 15 m (espesor del estrato)

Para determinar la distribucion de esfuerzo en el suelo utilizamos la formula de

Boussinesq para areas rectangulares.

Ao, = wy-w (3.44)
Donde
1 ( 2mnVvm24+n2+1 m2+n242 _1 2mnVvm2+n2+1
Wo =\~ 5. .., tan 2472 27,2 (3'45)
4w \m24+n2+m?n2+1 m24+n2+1 m2+n2+1-m?n

Suponemos la carga repartida w como el peso del muro entre el &rea de su base.

__ 382,65kN/m
- 3,5m

= 109,33 kN /m? (3.46)

La distribucion de esfuerzo de acuerdo a la profundidad queda como sigue.
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Esfuerzo kN/m?
0.00 20.00 40.00 60.00 80.00 100.00 120.00

10

Profundidad m
(o]

12
14

16

Fig. 3.10 Relacién del esfuerzo y la profundidad.

El espesor del estrato considerado es de 15 m, asi que lo dividiremos en tres

secciones iguales para determinar un incremento de esfuerzo medio.

Aoy, = %(AO'ZS + 4A0,,, + Aoy;) (3.47)
1
Aoz = [109,33 kN/m? + (4 X 53,58 kN /m*) + 23,3 kN /m”]
= 57,83 kN /m? (3.48)

Tenemos ahora todos los datos para poder calcular el asentamiento elastico.

_ 2 _
AH = 57,83 kN /m? x 3,5m x ———2% (0,506 + % 0,086) 0,85 =

14 224,5kN/m?2

0,0054m = 0,54cm (3.49)

Podemos considerar que el asentamiento inmediato es la mitad del calculado por

el uso de los pilotes.
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3.1.1.6 CALCULO DE ASENTAMIENTOS POR CONSOLIDACION

Se determin0 que se trata de un suelo preconsolidado y que la suma del esfuerzo efectivo
mas el incremento de esfuerzo debido a la sobrecarga, no excede del esfuerzo de
preconsolidacion. Asi utilizamos la siguiente expresion para el célculo del asentamiento

por consolidacion aplicable al caso estudiado.

5, = LsH ""f+_,A"Z (3.50)

- 1+eg oy

Para obtener el indice de expansibilidad Cs, seguimos la correlacion empirica
expuesta por Skempton (1944).

C,=-a-C,=0,1148 (3.51)

NI
Ul |-

C, = 0,009(LL — 10) = 0,459 (3.52)

Calculamos el asentamiento por consolidacion,

_0,1148x15m 95,16kN/m?+57,83kN /m?
T 1+1,381 95,16kN /m?2

= 0,15m = 15cm (3.53)

Cc
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3.1.2 ANALISIS PSEUDOESTATICO

3.1.2.1 CALCULO DE EMPUJE LATERAL DEL SUELO

Se analiza el empuje activo sismico con la teoria de Mononobe — Okabe, para ello

empezaremos por Coulomb.

Como ya vimos anteriormente la profundidad de la grieta de tension es grande
comparada con la altura del muro, asi que por seguridad se analiza el problema
considerando que el suelo no tiene cohesién. La sobrecarga del problema se considera

transformandola a un colchon de suelo, cuya altura se calcula a continuacion.

2
hy =2 =202K/m _ 4 99m (3.54)

y  1517kN/m3

Por lo que el esquema del muro para célculo de presion activa por Coulomb

quedaria como sigue.

A,

Y

Qpﬁg@ﬁ

)

r

)

X

=@,

y
s

Fig. 3.11 Esquema con altura ajustada para incluir la sobrecarga

en el empuje activo por Coulomb.

Si tenemos en cuenta que el respaldo y el relleno son horizontales, y no existe
friccion entre el respaldo del muro y el relleno, entonces la ecuacion para determinar el

maximo empuje activo queda como sigue.
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1 2 1-seng

EA = EYH m (355)
_1 k_N 2  1-sen(23°)
Ey =% 155,35 % (7,29m)* X = = 180,4 kN /m (3.56)

Calculamos el empuje con el y saturado del material y de esta manera el
resultado se asemeja a las condiciones de empuje activo calculado con Rankine.
Consideramos el punto de aplicacion del empuje a un tercio de la base, lo cual seria a
2,43 m (considerando la altura como 7,29 m para contar con un brazo de palanca
mayor). De esta manera tenemos un empuje activo y un momento actuante similares a lo

calculado con Rankine para la condicion estatica.

A continuacion procedemos a calcular el empuje activo sismico con Mononobe —
Okabe como una ampliacion de la teoria de Coulomb para determinar el empuje sismico.

Se considera que Ky es 0,10 para sismos severos y K, son dos terceras partes (2/3) de K.

1
Eqs = EVHZKas(l - K,) (3.57)
_Bo4d
tangp = pgexp 9 = 22,48° (3.58)
cos®(p—6-1)
K, = > = 0,388162 (3.59)
cosycos20cos(5+0+Y) 1+\/Sf:s((‘;ﬁf$§fs_(§:g)))

Eqs =7 X 15,5% x (7,29m)? x 0,388162 x (1 — 0,066667) = 149,2kN/m (3.60)

El empuje activo sismico es menor que el calculado para la condicion estatica, ya
que el angulo ¢ disminuy6 sélo una pequefia fraccion y por la reduccion del empuje por
la componente vertical del sismo; ademas debemos tener en cuenta que en el caso
estatico se considero la condicion mas desfavorable que incluye el empuje hidrostatico.

Sin embargo el punto de aplicacion del empuje activo sismico se encuentra a 3,6

m desde la base del muro, lo que genera un momento actuante de volteo mayor.
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También se calcula el empuje pasivo sismico como sigue.

1
2

E,s = > yH?Kps(1 — K,,) (3.61)

2 0—
Kys = cos (@+6-¥) > =3,7225 (3.62)

sen(5+¢)sen(p+p—-1P)
cosypcosZfcos(5—0+1) l—J c05(0—6+1)cos(5=8)

Eps =% 15,170 x (1,5m)? x 3,7225 X (1 - 0,066667) = 59,29 kN/m  (3.63)

3.1.2.2 REVISION POR VOLTEO

(=]

1.5

1492 kN/m

[

1

il

@ 1,34

36

2,75

Fig. 3.12 Esquema para la revision por volteo del muro de mamposteria respecto al punto A con empuje

activo sismico.
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Tabla 3.5 Célculo del momento resistente.

< < 2 3 Brazo palanca Momento resistente
Areas Area (m°?) v (KN/m®) W (kKN/m) m) (kN/m- m)

25,51 153,06 1,34 205,1004

25,51 229,59 2,75 631,3725

Ep 59,29 0,9 53,361
Total 441,94 Total 889,8339
El momento actuante es
(3.64)

SM, = E, X ¥ = 149,2 kN /m % 3,6m = 537,12 kN /m -m

El factor de seguridad del muro es
IMp _ 889,83kN/m'm __

FSypoiteo =

=M,  537,12kN/mm

(3.65)

El factor de seguridad para condiciones pseudoestaticas cumple con el 1,5

minimo requerido.

3.1.2.3 REVISION POR DESLIZAMIENTO A LO LARGO DE SU BASE

La fuerza resistente por unidad de longitud del muro es:

+59,29 kN /m

YFgp = 158,34 kN/m + 109,87 kN/m + 59,29 kN /m = 327,5kN /m

La fuerza actuante es el empuje activo sismico calculado.

EFRI == (EV)tan(pz + BC2 + Pp
YF; = [(382,65 kN /m) x tan22,48°] + [3,5m X 31,39 kN /m?]

SF, = 1492 kN/m

El factor de seguridad queda entonces como,

(3.66)

(3.67)
(3.68)

(3.69)
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_ EPr _ 3275kN/m _ ., o) (3.70)

F.S. =
SFy  1492kN/m

El factor de seguridad obtenido es mayor que el minimo requerido de 1,125.

3.1.2.4 REVISION DE FALLA POR CAPACIDAD DE CARGA

Para determinar la excentricidad,

= XMR—-ZM, — 889,83kN/m'm—537,12kN/m'm — 0,92777. (371)
v 382,65kN/m

e=2—%=2"-092m=0,83m (3.72)

2= = 0,58m (3.73)

La excentricidad es mayor que B/6.

Ahora calculamos las presiones en la punta y en el talon de la base del muro.

zV 6
Qmax = Qpunta = 3 (1 + Ee) (3.74)
382,65kN/ 6x0,83
Qi = Gpunta = oo (1+ Z220) = 26489 kN/m?  (3.75)

2V 6
Amin = Qtaion = ?(1 - Ee) (3.76)
382,65kN/ 6X%0,83
Gmin = Geaton = o (1 - Z220) = —46,23kN/m?  (377)

69



0,83

l -46,23 kKN/m2

175

264,89 kN/m2

Fig. 3.13 Diagrama de presiones en el suelo del muro de mamposteria.

Siguiendo el planteamiento de los pilotes de friccion, revisamos la capacidad de
carga de disefio pero usando un factor de seguridad de 1,5 para condiciones

pseudoestaticas.

0, = 412,68 kN—12,32 kN
b~ 1,5

= 266,91 kN (3.78)

Multiplicamos el esfuerzo méaximo de la punta por 1 m? para tener 264,89 kN,
que es menor que la capacidad de carga calculada. Se cumple asi con el factor de
seguridad.

El esfuerzo minimo en el talén es negativo, de tension. Para esta condicidn es

una ventaja tener la tercera fila de pilotes en esta area, ver Fig. 3.8.
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3.2 DISENO DE UN MURO DE TIERRA REFORZADA CON
GEOSINTETICOS

3.2.1 ANALISIS ESTATICO

3.2.1.1 ESTABILIDAD INTERNA

Utilizaremos el mismo caso presentado en el muro de mamposteria, ahora
mecanicamente estabilizado con geosintéticos. Se elige la geomalla uniaxial con una
resistencia a la tension ultima de 144 kN/m vy el suelo reforzado sera de banco con las
siguientes caracteristicas:

Arena limosa SM

Masa volumétrica seca maxima en Proctor modificada 1 700 kg/m® = 16,68 kN/m?

@’ =35°
¢’ =0,092 kgf/cm® = 9 kN/m?
Ss=2,64
F=18%

Para los siguientes analisis se utilizaran los empujes de suelo calculados
anteriormente con el muro de mamposteria, ya que se considera el mismo suelo en una

condicion semejante.

Resistencia a la tension admisible del geotextil

Tu

144 kN/m
Toam =

=96 kN /m (3.80)

Separacion vertical entre las capas de refuerzo

= —adn_ (3.81)

V' " (g,XFS)
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96 kN/m
V' 7 (197 kN/mx1,5)

=0,32m (3.82)

Longitud de desarrollo del refuerzo del geosintético

- Longitud geométrica hasta la zona de falla, Lg.
Ly = (H —z) x tan (45 - 2) (3.83)

Ly = (6m —0) X tan (45 - %) =312m (3.84)

- Longitud de empotramiento, L.

opSyFS
- 2(c+otand)

(3.85)

e

L = 197 kN/mx0,32mx1,5 = 096m (3.86)

" 2[6,3kN/m2+(100kN/m2xtan23,33)]

0 = ¥YmaxH = 16,68 kN /m3 x 6m = 100 kN /m? (3.87)

Usamos un 70% de los pardmetros de ¢’ y ¢’ para este tipo de relleno
(Mexichem, 2013).

- Longitud del doblez superior, L,.

Para efectos practicos considerar 1 m.

Por lo tanto la longitud total a usar en cada capa de geosintético es:
Lr=Ly+L,+L,+S, (3.88)

Ly =3,12m + 096m + 1m + 0,32m = 5,4m (3.89)
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*NOTA: recordar que el andlisis dimensional en las operaciones anteriores atiende a un

problema de esfuerzos plano.

0,32

Fig. 3.14 Diagrama de la longitud del refuerzo.

3.2.1.2 ESTABILIDAD EXTERNA

3.2.1.2.1 REVISION POR VOLTEO

3.12 !},96 W
;7 Ll
i
- /
= /
/
/
/
/
/
7 197 KN/m
7 4
i
- I —
= A o
;S Ea
-
M/
181,11 kI @ 408

Fig. 3.15 Esquema para la revision por volteo del muro de tierra reforzada respecto al punto A.
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Tabla 3.6 Calculo del momento resistente.

Areas Area(m®) | y(kN/m®) | W (kN/m) Brazo(r[TJ]z;Ianca Morr(lﬁrlllt;)”:.eii]s)tente
1 24,48 16,68 408,3264 2,04 832,985856
Ep 181,11 0,5 90,555
Total 589,4364 Total 923,540856
El momento actuante es
IM, =E; Xy =197kN/m x 2,1m = 413,7kN/m-m (3.90)

El factor de seguridad del muro es

IMr _ 923,54kN/mm _

FSyoteo = M,  413,7kN/mm 2,23 (3.91)

El factor de seguridad se encuentra por arriba del 2 recomendado.

3.2.1.2.2 REVISION POR DESLIZAMIENTO A LO LARGO DE SU BASE
La fuerza resistente por unidad de longitud del muro es:

ZFR’ = (ZV)tand)z + BCZ + Pp (392)

SF} = [(408,33 kN /m) x tan23°] + [4m x 31,39 kN/m?] + 181,11 kN/m (3.93)

YXF; = 173,33kN/m + 125,56 kN/m + 181,11 kN/m = 480 kN /m (3.94)

La fuerza actuante es el empuje activo calculado.
YF, = 197,05kN/m (3.95)

El factor de seguridad queda entonces como,

SFR/ _ 480kN/m 2 44 (3.96)

F.S.= = =
$Fy  197,05kN/m

El factor de seguridad obtenido es mayor que el minimo requerido de 1,5.
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3.2.1.2.3 REVISION DE FALLA POR CAPACIDAD DE CARGA

Para determinar la excentricidad,

7= EMR-ZMo _ 923,54kN/m-m-4137kN/mm _ 125m (3.97)
IV 408,33kN/m

e = g —x=22"_ 1 25m =0,79m (3.98)

B_208m _ 68m (3.99)

La excentricidad es mayor que B/6, lo que nos indica que existiran tensiones.

Ahora calculamos las presiones en la punta y en el talén de la base del muro.

v 6
Qméx = Qpunta = 5 (1 + Ee) (3.100)
408,33kN/ 6X0,79
Gmix = Qpunta = —om (1 4+ Z220) = 216,35 kN/m?  (3.101)

v 6
min = Gralon = 5 (1 - Ee) (3.102)

408,33kN/m (1 _ 6><0'79m) = —16,19kN/m? (3.103)

Qmin = Qtalén = 4,08m 4,08m

w

LI

l -16,19 KN/m2
=1

216,35 kN/m2

Fig. 3.16 Diagrama de presiones en el suelo del muro de suelo mecanicamente estabilizado.
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La capacidad de carga se calcula con la formula general de Terzaghi (Juarez
Badillo y Rico Rodriguez, 2010).

qu = cNe + yDpNy +5YBN, (3.104)

En este caso se revisa como falla local el problema por lo que los valores de la

cohesion y el angulo de friccidn interna se reducen.

¢’ =2c=2(31,39 kN/m?) = 20,93 kN /m? (3.105)
tgp’ ==tgp = >tg23° = 0,283 (3.106)
¢’ = 15,8° (3.107)

Los factores de capacidad de carga son:

N =13
N, =25

G = (20,93 kN/m? x 13) + (15,5 kN/m? x 2m x 5) + 2{(15,5 5 -

9,813 ) X 4,08m x 2,5} = 456,11 kN /m? (3.108)
El factor de seguridad se determina con la siguiente expresion.

F.S.=-Tv (3.109)

Amax

_ 456,11 kN/m?

F.S.= e =211 (3.110)

El factor de seguridad obtenido es menor que el minimo recomendado de 3, aun

asi tenemos el doble valor de capacidad de carga ultima que de esfuerzo maximo
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inducido por el muro. Asi que en este caso aceptaremos este factor de seguridad como
favorable, ya que lo que podriamos esperar mas que una falla por capacidad de carga,
seria un asentamiento y a continuacion se puede observar que los asentamientos no son

considerables; el muro de tierra reforzada con geosintéticos puede absorberlos.
3.2.1.3 CALCULO DE ASENTAMIENTOS INMEDIATOS

Seguiremos un procedimiento analogo al caso del muro de mamposteria. Se utiliza la

Teoria de la Elasticidad para determinar los asentamientos inmediatos.

1-v? 1-2v

A = qB = (L + 22 I, (3.108)

Los factores de influencia son los dados por Steinbrenner,
1+VMZ+1)VMZ+N2 (M+VM2Z+1)V1+N2

_1 (
h —n[Ml" e T v (3.109)
_ N M___
L = 5 tan™ () (3.110)
Donde,
M= (3.111)
H
=2 (3.112)

El factor de influencia de profundidad I, se obtiene de Fox (Bowles, 1987).

Las propiedades elasticas del suelo son las siguientes:
v=0,4

E = 1450 t/m* = 14 224,5 kN/m?

Las consideraciones del problema son:

B = 4,08 m (ancho del muro)

D =2 m (profundidad)

L = 10 m (longitud del muro)

H = 15 m (espesor del estrato)

77



Para determinar la distribucién de esfuerzo en el suelo utilizamos la férmula de

Boussinesq para areas rectangulares.

Ao, =wy-w (3.113)
Donde
1 ( 2mnVvm24+n2+1 m2+n?42 _1 2mnVm2+n2+1
W0=—( — 5 ttanTt ———— Z) (3.114)
4w \m2+n2+m2n2+1 m2+n2+1 m2+n2+1-m2n

Suponemos la carga repartida w como el peso del muro entre el area de su base.

w = 283N/ _ 10,08 kN /m? (3.115)

4,08m

La distribucion de esfuerzo de acuerdo a la profundidad queda como sigue.

Esfuerzo kN/m?2
0.00 20.00 40.00 60.00 80.00 100.00 120.00

Profundidad m
o]

10
12
14

16

Fig. 3.17 Relacién del esfuerzo y la profundidad.

El espesor del estrato considerado es de 15 m, asi que lo dividiremos en tres

secciones iguales para determinar un incremento de esfuerzo medio.

Aoy = < (A0 + 4A0,y + Ady;) (3.116)

78



N =

MG, = —[100,08 kN /m? + (4 X 54,82 kN /m?) + 24,53 kN /m?]

= 57,32 kN/m?
(3.117)

Tenemos ahora todos los datos para poder calcular el asentamiento elastico.

— 2 _
AH = 57,32 kN /m? x 4,08m x ——— ( 1-(2x0,4)

14 224,5kN /m? 0,506 + T1-0a 0'086) 0,85 =

0,4

0,0054m = 0,54cm (3.118)

3.2.1.4 CALCULO DE ASENTAMIENTOS POR CONSOLIDACION

Se determin0 que se trata de un suelo preconsolidado y que la suma del esfuerzo efectivo
mas el incremento de esfuerzo debido a la sobrecarga, no excede del esfuerzo de
preconsolidacion. Asi utilizamos la siguiente expresion para el célculo del asentamiento

por consolidacion aplicable al caso estudiado.

, (3.119)

Para obtener el indice de expansibilidad Cs, seguimos la correlacion empirica

expuesta por Skempton (1944).

C;=>azC =01148 (3.120)
C. = 0,009(LL — 10) = 0,459 (3.121)

Calculamos el asentamiento por consolidacion,

_ 0,1148x15ml 95,16kN/m?+57,32kN /m?
T 141,381 95,16kN/m?2

o = 0,148m = 14,8cm

(3.122)
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3.2.2 ANALISIS PSEUDOESTATICO

Consideramos el empuje activo sismico calculado previamente en el andlisis del muro de

mamposteria, el cual fue de 149,2 kN/m aplicado a 3,6 m desde la base del muro.

3.2.2.1 REVISION POR VOLTEO

1492 kKN/m

5929 kN/m

=
=

@)

3.6

Fig. 3.18 Esquema para la revision por volteo del muro de suelo mecénicamente estabilizado respecto al

punto A con empuje activo sismico.

Tabla 3.7 Calculo del momento resistente.

El momento actuante es

5 5 2 3 Brazo palanca | Momento resistente
Areas Area (m°) v (KN/m®) W (KN/m) (m) (kN/m- m)
1 24,48 16,68 408,3264 2,04 832,985856
Eps 59,29 0,9 53,361
Total 467,6164 Total 886,346856
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SM, = E o X § = 149,2 kN /m x 3,6m = 537,12 kN /m - m (3.123)

El factor de seguridad del muro es

IMp _ 88635kN/mm _
M,  537,12kN/mm 1,65 (3.124)

FSyoiteo =

El factor de seguridad para condiciones pseudoestaticas cumple con el 1,5

minimo requerido.

3.2.2.2 REVISION POR DESLIZAMIENTO A LO LARGO DE SU BASE

La fuerza resistente por unidad de longitud del muro es:

XFp' = XV)tang, + Bc, + P, (3.125)

SF} = [(408,33 kN /m) X tan22,48°] +
[4,08m X 31,39 kN /m?] + 59,29 kN /m (3.126)
SF} = 168,97 kN/m + 128,07 kN /m + 59,29 kN /m = 356,33 kN /m (3.127)

La fuerza actuante es el empuje activo sismico calculado.
YF; = 149,2 kN /m (3.128)

El factor de seguridad queda entonces como,

SFr!  356,33kN/m
F.S.= = =
TFg4 149,2kN/m

2,39 (3.129)

El factor de seguridad obtenido es mayor que el minimo requerido de 1,125.

3.2.2.3 REVISION DE FALLA POR CAPACIDAD DE CARGA

Para determinar la excentricidad,

7= EMR-EM, _ 88635kN/mm=537,12kN/mm _ 0,86m (3.130)

v 408,33kKN/m

4,08m

e=——x= —0,86m =1,18m (3.131)
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2 =22 = 0,68m (3.132)

La excentricidad es mayor que B/6.

Ahora calculamos las presiones en la punta y en el talon de la base del muro.

IV 6
Amax = Apunta = ?(1 + Ee) (3.133)
408,33kN/ 6%X1,18
Imix = dpunta = Tnﬁ(l + :‘Osmm) =273,75kN/m*  (3.134)

IV 6
Amin = qralon = 5 (1 - Ee) (3.135)

408,33kN/ 6x1,18
Gmin = Ataton = oo (1= Z220) = —73,59 kN /m?  (3.136)

w

[ S A |

1,18

/‘ -73,59 kN/m2
4,08
3,@

273,75 kKN/m2

Fig. 3.19 Diagrama de presiones en el suelo del muro de suelo mecanicamente estabilizado.

La capacidad de carga ultima se determiné con la ecuacion de Terzaghi en el la

condicion estatica.
El factor de seguridad para la condicion pseudoestatica queda como sigue.

F.§.=-1 (3.137)

dmax
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(3.138)

456,11 kN/m?

F.5.= 273,75kN/mZ L67

El factor de seguridad obtenido es mayor que el minimo recomendado de 2,25. Aqui

tenemos la misma situacion que se presentd en la revision del factor de seguridad por

capacidad de carga para la condicion estética y se toman las mismas consideraciones.

3.3 RESUMEN DE FACTORES DE SEGURIDAD OBTENIDOS

A continuacion se presenta una tabla a manera de resumen para visualizar mas

facilmente y comparar los factores de seguridad obtenidos en cada situacion analizada.

Tabla 3.8 Resumen de factores de seguridad

Estabilidad Muro de mamposteria Muro de tierra reforzada Factor de seguridad
con geosintéticos minimo recomendado

Condicion Estatica Pseudo- Estatica Pseudo- Estatica Pseudo-

estética estatica estatica
Volteo 2,24 1,66 2,23 1,65 2 1,5
Deslizamiento 2,30 2,2 2,44 2,39 1,5 1,125
Capacidad de 2* 1,5* 2,11 1,67 3 2,25
carga

*Factores de seguridad con pilotes de friccion.

De la misma manera en la siguiente tabla se enuncian los asentamientos

esperados en cada caso.

Tabla 3.9 Resumen de asentamientos

Asentamientos

Muro de mamposteria Muro de tierra reforzada

con geosintéticos

Inmediatos (cm)

0,27

0,54

83



Consolidacion (cm) 15 14,8

CAPITULO 4. ANALISIS DEL MURO DE TIERRA REFORZADA
CON GEOSINTETICOS MEDIANTE PROGRAMAS DE
COMPUTO.

En el actual capitulo se realizard la revision del muro de tierra mecanicamente
estabilizada con geosintético que se traté en el Capitulo 3. Se utilizaran los mismos
pardmetros del suelo, geosintético y condiciones del problema siempre que el programa

lo permita.

4.1 METODOLOGIA PARA DISENOS DE MUROS
MECANICAMENTE ESTABILIZADOS CON GEOSINTETICOS,
MUROS CON RELLENO HORIZONTALES DEL INSTITUTO
MEXICANO DEL TRANSPORTE.

Se hace uso de la hoja de calculo desarrollada por el Instituto Mexicano del Transporte
en su publicacién técnica No. 382 de los autores Paul Garnica Anguas, Rosemberg
Reyes Ramirez y Jesus GOmez Rivera.

Geometria del muro mecanicamente estabilizado

Altura=6m

L=7m

Separacion entre capas de refuerzo = 0,30 m
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Propiedades de los suelos

Tabla 4.1 Propiedades de los suelos

Suelo y (kN/m®) | ¢ (KN/m%) | ¢ (grados)
Cimentacién o desplante 15,17 31,39 23
Relleno retenido 15,17 31,39 23
Masa de suelo reforzado 16,68 9 35

Propiedades del geosintético

Tipo de geosintético: geomalla
Los siguientes datos se eligieron tomando en consideracion las recomendaciones
que contiene la hoja de célculo.
c=2
Ci = 0,66 (factor de interaccidn)
Rc =1 (relacion de cobertura)
a=0,80

p = 23° (coeficiente de interaccion suelo/refuerzo)

Carqas aplicadas al muro mecénicamente estabilizado

q = 19,62 kN/m?
Cargas por sismo A = 0,10

Con los datos anteriores el programa nos proporciona los empujes y su respectivo

punto de aplicacion.
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Tabla 4.2 Magnitud y ubicacién de empujes.

Fuerza
provocada
por:

Magnitud Ubicacion
(KN/m) (m)

Empuje de
relleno 119,63 2,00
retenido

Sobrecarga 51,57 3,00

Sismo
(Fuerza
inercial

horizontal)

40,53 3,00

Sismo
(Empuje
sismico al 13,82 3,60
50% de su
magnitud)

Los factores de seguridad para el andlisis de estabilidad externa e interna obtenidos

son los siguientes.

o Condicidn de excentricidad
e=067m < L/6=117m cumple condicion de excentricidad
o Condicidn del factor de seguridad por deslizamiento del muro
FSges=1,58 > 1,5 cumple con el factor de seguridad de deslizamiento
o Condicidn del factor de seguridad por volteo del muro
FSwoi=4,34 > 25 cumple con el factor de seguridad por volteo
o Condicién del esfuerzo vertical (Condicion de capacidad de carga)
ov<(a cumple la condicion de carga admisible con respecto al
esfuerzo vertical aplicado

o Condicidn de factor de seguridad de la primera capa de refuerzo
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FSprimer refuerzo = 2,86 > 1,5 cumple con el factor de seguridad de deslizamiento

en el primer refuerzo en la primera capa de refuerzo

El programa nos proporciona el disefio final del muro, notese que las longitudes

en cada capa de refuerzo varian.

Tabla 4.3 Disefio por capa del muro mecanicamente estabilizado

Capa No. Zi (m) LT (m) (m}z'])
1 0,30 3,07 3,06
2 0,60 381 3,46
3 0,90 3,65 3,87
4 1,20 3,50 4,28
5 150 334 4,68
6 1,80 3.19 5,09
7 210 3,03 5,50
8 2.40 287 5,90
9 270 272 631
10 3,00 256 6.72
1 3.30 241 712
12 3.60 225 753
13 3,90 2,09 7,04
14 4,20 1,04 8,35
15 4,50 178 875
16 4,80 162 9.16
17 5.10 147 9,57
18 5,40 131 9,07
19 570 116 10,38
20 6,00 1,00 10,79
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4.2 GEOSOFT PAVCO V3.0

A continuacion se usa el programa del proveedor Geosoft Pavco de Mexichem.

Los datos utilizados se presentan tal cual estan en el reporte que realiza el
programa al finalizar el disefio, asi que algunos de ellos son recomendaciones o

consideraciones del proveedor.

Tabla 4.4 Pardmetros de entrada para estabilidad interna

Angulo de Friccion Interna del suelo a usarse en la 3500
construccién del muro: '
Friccion entre el suelo a usarse en la construccion del 2330
muro y el geosintético: '
Cohesion del suelo a usarse en la construccion del

. 9,0 kPa
muro:
Peso Unlt_a,rlo Total dell suelo a usarse en la 16,68 KN/m®
construccién del muro:
Altura del Muro: 6,0 m
Base del Muro: 4,08 m
Inclinacién por Encima del Muro 0,0°
Inclinacion de la Cara del Muro 90,0°
Cargas Uniformes Muro 19,619 kPa
Factor de seguridad global 1,3
Factor de seguridad por dafios en la instalacién 1,2
Factor de seguridad por fluencia de material Geomalla 2,2
Factor de seguridad por degradacion Quimica- 1
Bioldgica Geomalla
Coeficiente de presion de tierras Ka 0,271




Tabla 4.5 Parametros de entrada para estabilidad externa

Angulo de Friccion Suelo de Fundacion: 23,00
Cohesién Suelo de Fundacion: 31,39 kPa
Peso Unitario Suelo de Fundacién: 15,17 kN/m?
Angulo de Friccion Suelo a Confinar: 23,0°
Cohesién Suelo a Confinar: 31,39 kPa
Peso Unitario Suelo a Confinar: 15,17 kN/m?
Factor de Seguridad Condicién Estatica Deslizamiento 15
Factor de Seguridad Condicién Dinamica
S 1,125
Deslizamiento
Factor de Seguridad Condicién Estatica VVolcamiento 2
Factor de Seguridad Condicién Dindmica Volcamiento 15
Factor de Seguridad Capacidad Portante 3
Friccion entre el suelo de fundacién y el geosintético: 15,0°
Friccion entre el muro y el suelo a confinar: 20,0°
Coeficiente de Aceleracion Horizontal de Sismo: 0,1
Coeficiente de Aceleracién Vertical de Sismo: 0,01
Tipo de suelo de fundacion: Suelo
granular
Profundidad de desplante de la cimentacién Z: 2,0m
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El disefio del muro que propone el programa se presenta en la siguiente tabla, se

puede observar como la longitud en cada capa de refuerzo y separacion entre las capas

varian.
Tabla 4.6 Disefio del muro con geomalla
.SV~ - ,L_e Lo L a Usar
Z[m] | Disefio | Calculado | minimo | Lr[m] L [m] [m] [m] Lt [m] Fs Sv
[m] [m] [m]

0,2 0,2 2,713 1 3,019 4,019 1 4,08 5,28 Cumple
0,7 0,5 1,99 1 2,759 3,759 1 4,08 5,58 Cumple
1,2 0,5 1,571 1 2,499 3,499 1 4,08 5,58 Cumple
1,6 0,4 1,345 1 2,29 3,29 1 4,08 5,48 Cumple
2 04 1,176 1 2,082 3,082 1 4,08 5,48 Cumple
2,4 0,4 1,044 1 1,874 2,874 1 4,08 5,48 Cumple
2,8 0,4 0,939 1 1,666 2,666 1 4,08 5,48 Cumple
3,2 0,4 0,853 1 1,458 2,458 1 4,08 5,48 Cumple
3,6 0,4 0,782 1 1,249 2,249 1 4,08 5,48 Cumple
39 0,3 0,736 1 1,093 2,093 1 4,08 5,38 Cumple
4,2 0,3 0,694 1 0,937 1,937 1 4,08 5,38 Cumple
45 0,3 0,658 1 0,781 1,781 1 4,08 5,38 Cumple
4,8 0,3 0,625 1 0,625 1,625 1 4,08 5,38 Cumple
51 0,3 0,595 1 0,469 1,469 1 4,08 5,38 Cumple
54 0,3 0,568 1 0,312 1,312 1 4,08 5,38 Cumple
57 0,3 0,543 1 0,156 1,156 1 4,08 5,38 Cumple
6 0,3 0,52 1 0 1 1 4,08 5,38 Cumple

Con el disefio de muro considerado se presentan los factores de seguridad para

cada condicion de estabilidad.
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Tabla 4.7 Resultados de estabilidad externa

CAPACIDAD PORTANTE

Sigma Ultimo [kPa]: 1083,149
Sigma Aplicado [kPa]: 216,952
Factor de Seguridad Capacidad Portante Calculado : 4,993
Observacion Capacidad Portante: Cumple
Excentricidad [m]: 0,653
Observacion Excentricidad: Cumple
DESLIZAMIENTO

Fuerzas Resistentes Condicion Estética [KN]: 360,986
Fuerzas Resistentes Condicion Dinamica [KN]: 360,986
Fuerzas Actuantes Condicion Estatica [KN]: 105,897
Fuerzas Actuantes Condicion Dindmica [KN]: 183,41
Factor de Seguridad Deslizamiento Condicién Estatica: 3,409
Observacion Deslizamiento Condicion Estatica: Cumple
Factor de Seguridad Deslizamiento Condicién Dinamica: 1,968
Observacion Deslizamiento Condicion Dinamica: Cumple
VOLCAMIENTO

Momentos Resistentes Condicion Estatica [KN*m]: 920,879
Momentos Resistentes Condicion Dinamica [KN*m]: 920,879
Momentos Actuantes Condicion Estatica [kKN*m]: 243,696
Momentos Actuantes Condicién Dinamica [KN*m]: 422,07
Factor de Seguridad Volcamiento Condicion Estética: 3,779
Observacion Volcamiento Condicion Estéatica: Cumple
Factor de Seguridad VVolcamiento Condicién Dindmica: 2,182
Observacion Volcamiento Condicidn Dinamica: Cumple
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Finalmente el programa hace una recomendacién del sistema de drenaje a
emplear en el muro, asi también propone una fachada con vegetacion como se indicd

capitulos anteriores como “muro ecoldgico”.

Distancia_entre
Geedren: 1.0 m

Fachada revegetada

Geodren planar, lleraderos al BOZE
de Ta Tongitud de lo bose

Geedren planar al 307
de la altura del muro

Distancia entre lloraderos vertical:
Cada ftres copos

Geodren vial

Distangia entre lleraderos:
d m

Fig. 4.1 Recomendacion de sistema de drenaje y fachada para muro del programa Geosoft Pavco v3.0
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viii. CONCLUSIONES

La ciudad de Cordoba, Veracruz tiene una topografia que hace necesaria la construccion
de muros de retencidn para poder aprovechar la méxima superficie posible, para ello son
los muros de mamposteria los més usados. En el presente trabajo se analiz6 un muro de
mamposteria en condiciones tipicas de la zona y se propuso un muro de tierra

mecénicamente estabilizada con geosintéticos para la misma situacion.

Debido a las propiedades del suelo (cohesivo-friccionante) para realizar el
analisis de los empujes se consideraron las condiciones mas desfavorables, que se
presentan cuando el suelo pierde su cohesion por saturacién y se genera un empuje
hidrostatico. De no haber tenido en cuenta estas condiciones el empuje seria negativo a
causa de la cohesion y teéricamente no se requeriria de estructuras de retencion. Es por
esto que cuando se realizan cortes 0 excavaciones observamos cierta estabilidad en ellos
y nos da la impresion de no requerir muros; pero debemos tener en cuenta que dichos
elementos permaneceran asi si el grado de saturacion del suelo es constante. Cuando
aumenta el grado de saturacién disminuye la cohesion aparente o incluso desaparece y

colapsa la estructura del suelo.

Aunque los suelos de la region (con baja permeabilidad) no son recomendables
para relleno de muros de retencién se utilizan a menudo por economia. El problema
principal radica en que los muros se realizan sin disefio alguno cominmente o si existe
algun disefio no se consideran las condiciones desfavorables que se comentaron en el
parrafo anterior, asi que las secciones pueden no ser adecuadas al igual que el sistema de

drenaje.

Los pardmetros mecanicos del suelo analizado son buenos, asi la resistencia al
deslizamiento y la magnitud de los asentamientos son favorables para el propdsito de los
muros de retencion en ambos casos; sin embargo el factor de seguridad para revision de
la estabilidad por capacidad de carga en el caso del muro de mamposteria no era
adecuado y se tuvo que recurrir a la propuesta de pilotes de friccion. Esta condicion se
puede evitar si se garantiza el adecuado drenaje del relleno durante la vida del muro, ya
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que el momento actuante incrementa considerablemente y por consiguiente el esfuerzo

méaximo en la punta del muro.

Debido a que la regién no presenta una alta sismicidad, el incremento del empuje
sobre los muros no es grande y se satisfacen los requisitos de seguridad con las
secciones propuestas. Aungque debemos tener en cuenta que la teoria utilizada para
calcular el empuje sismico es aplicable a suelos friccionantes y sin la existencia de nivel

freatico.

Para el muro de tierra reforzada con geosintéticos se propone utilizar material de
banco (arena limosa) para el suelo reforzado, pero el empuje seguira siendo del suelo
propio del lugar. Los programas de computo utilizados para el disefio aqui presentados
también consideraron esta situacion, sin embargo no incluyen el empuje hidrostatico.
Asi también las condiciones para el calculo de los empujes, fuerzas involucradas y
capacidad de carga difieren de las calculadas de la manera tradicional. Esto debido a que
los programas de computo toman en cuenta condiciones ideales del problema, en cuanto
al suelo utilizado y el drenaje, sin embargo el presente trabajo pretende apegarse a las
condiciones reales presentadas en la regién. Uno de los programas nos presenta un
esquema para realizar el sistema de drenaje mas eficiente y aprovecharlo para colocar
una fachada cubierta con vegetacion en el muro. Considero esta opcion muy favorable
para que no se genere un empuje hidrostatico y por cuestiones de estética, como se
indicé en la introduccion esta fachada presenta la imagen de un muro verde o ecolégico,

que siempre puede mejorar cualquier tipo de proyecto.

Al igual en el aspecto econémico, los muros de suelo reforzado con geosintéticos
pueden originar una reduccién de los costos totales de un 30% a 60%, comparados con

muros de concreto reforzado (Mexichem, 2013).

De acuerdo con los resultados obtenidos se observa que ambos muros pueden ser
aplicables a la zona estudiada, con la salvedad de que en los muros de tierra
mecanicamente estabilizada es necesario usar material de banco (suelo grueso); ambos
cumplen con las condiciones de seguridad en cada situacion analizada. Lo importante

aqui es construir un sistema de drenaje suficiente y adecuado, ademas de realizar el
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mantenimiento del mismo para asegurarse de que no se tape con basura o azolve. Y en
este sentido la opcion presentada por los muros de tierra reforzada con geosintéticos,
sobretodo con un tipo de fachada con vegetacion, brinda la ventaja de proporcionar un
drenaje continuo, ademas de un aspecto agradable y verde. Esta condicion de drenaje se
vuelve el problema principal que debemos resolver en la zona, como ya se mencion6 por

el tipo de suelo y por la cantidad de lluvia que recibe la region.

Otra opcion podria ser el uso de un sistema combinado, de muro de mamposteria
con drenaje a base de geosintéticos (como el sistema presentado en la figura 4.1), ya que
el simple uso de tubos (lloraderos) no garantiza un drenaje suficiente. Con esto podemos
considerar el reducir las secciones del muro y por consiguiente también de la

cimentacion, sin comprometer la seguridad de las estructuras vecinas.

Los muros de retencion de mamposteria debido a su propio peso, drenaje
deficiente, condiciones geotécnicas y climatoldgicas de la regién de estudio, podrian
necesitar pilotes para garantizar los factores de seguridad recomendados, como quedo
manifestado en el caso de estudio presentado. Lo que eleva el costo y dificultades de

construccion.

La seguridad es el principal motivo del presente trabajo, ya que la mayor
cantidad de proyectos que se construyen en la regidon estudiada son unidades
habitacionales. Garantizar la seguridad de los habitantes asi como de su patrimonio es

nuestra responsabilidad como ingenieros.

Debemos siempre tener presente las condiciones y problemas predominantes de
cualquier lugar, y en base a esto disefiar la propuesta que mejor se adapte a la situacion.
Sobre todo si tenemos condiciones que no son las ideales o con las que fueron disefiadas
las teorias y herramientas de andlisis. Debemos tener cautela al seguir las

recomendaciones técnicas que sélo se basan en la teoria.
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