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1. INTRODUCCION

Esta memoria se propone ofrecer algunas indicaciones, exponer criterios generales y
nuevos desarrollos de la técnica para el dimensionamiento, disefio y ejecucion de obras
de contencion flexibles en gaviones.

Seran examinados, por esto, los resultados conseguidos en experiencias y ensayos
realizados por Maccaferri, dirigidos al estudio de la eficiencia, resistencia y
funcionamiento de tales estructuras.

El propdsito de Maccaferri es el de aportar nuevas y utiles contribuciones en los sectores
de disefo y ejecucion de obras de contencidn, facilitando el trabajo de los Proyectistas y
de los Constructores que utilicen las estructuras en gaviones.

Para un examen mas detallado sobre los argumentos aqui tratados, fue considerado
mas oportuno remeter el lector a textos especializados de los cuales son indicadas las
necesarias referencias bibliograficas.

En este manual seran presentados ejemplos numéricos detallados de la aplicacion de las
metodologias de calculo expuestas, asi como algunos detalles sobre la utilizacion de los
gaviones.

Maccaferri queda a completa disposicién para colaborar en la solucion de problemas
particulares, colocando a disposicion el patrimonio de experiencia adquirido en mas de
cien afios en todo el mundo.



2. MuROS DE CONTENCION

2.1 Definicion de los muros de contencidn

Las estructuras de contencién o de relleno son obras civiles construidas con la finalidad de
proveer estabilidad contra la rotura de macizos de tierra o roca. Son estructuras que
proveen soporte a estos macizos y evitan el deslizamiento causado por su peso propio o
por cargas externas. Ejemplos tipicos de estructuras de contencién son los muros de
contencién, los tablestacados y las paredes ancladas. Aunque la geometria, el proceso
constructivo y los materiales utilizados en las estructuras citadas sean muy diferentes entre
si, todas ellas son construidas para contener la posible rotura del macizo, soportando las
presiones laterales ejercidas por este.

Las estructuras de contencion estan entre las mas antiguas construcciones humanas,
acompafiando la civilizacién desde las primeras construcciones en piedra de la prehistoria. Sin
embargo, su dimensionamiento en bases racionales, utilizando modelos tedricos, solo se
desarrollé a partir del siglo XVIIl. En 1773, Coulomb present6 su trabajo “Essai sur une des
regles de maximis et minimis a quelques problémes de statique, relatifs a 'architecture”. En uno
de los capitulos de este trabajo Coulomb trata acerca de la determinacion del empuje lateral
aplicado por el suelo sobre una estructura de contencién. Esta determinacion es el paso mas
importante en el dimensionamiento de una estructura de contencion. El trabajo de Coulomb se
constituye, aun hoy, en una de las bases principales de los métodos corrientes de
dimensionamiento de muros de contencion. Inclusive con el desarrollo de la moderna Mecanica
de Suelos, el modelo idealizado por Coulomb continua siendo ampliamente aplicado. El articulo
original de Coulomb se encuentra reproducido en el libro de Heyman [1], junto con un analisis
histérico del desarrollo de las teorias de determinacion de empujes del terreno.

El analisis de una estructura de contencién consiste en el analisis del equilibrio del conjunto
formado por el macizo de suelo y la propia estructura. Este equilibrio es afectado por las
caracteristicas de resistencia, deformabilidad, permeabilidad y por el peso propio de esos
dos elementos, ademas de las condiciones que rigen la interaccion entre ellos. Estas
condiciones tornan el sistema bastante complejo y hay, por tanto, la necesidad de adoptar
modelos tedricos simplificados que tornen el analisis posible. Estos modelos deben tener
en cuenta las caracteristicas de los materiales que influyen en el comportamiento global,
ademas de la geometria y las condiciones locales.

Del lado del macizo deben ser considerados su peso propio, resistencia, deformabilidad y
geometria. Aparte de eso, son necesarios datos sobre las condiciones de drenaje local y
cargas externas aplicadas sobre el suelo. Del lado de la estructura deben ser considerados
su geometria, material empleado y sistema constructivo adoptado. Finalmente, del punto de
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vista de la interaccion, deben ser consideradas en el analisis las caracteristicas de las
interfaces entre el suelo y la estructura, ademas de la secuencia constructiva.

2.2 Estructuras de contencién a gravedad

Mientras estructuras como los tablestacados y las paredes ancladas generalmente
recurren a métodos de soporte auxiliares para mantenerse estables, las estructuras a
gravedad utilizan su peso propio y muchas veces el peso de una parte del bloque de suelo
incorporado a ella para su estabilidad.

Los materiales utilizados y la forma de la estructura de contencién a gravedad son muy
variados. La estructura (muro) es formada por un cuerpo macizo que puede ser construido
en concreto ciclopeo, emboquillado de piedras, gaviones o hasta una combinacion de
varios tipos de materiales.

Filtro

Tope

Cuerpo

Suelo natural

Base

Figura 2.2.1 - Representacién basica de un muro de contencién de gravidad en gaviones

Su estabilidad frente al empuje ejercido por el bloque de suelo contenido es provista por
su peso propio, de ahi su nombre. En la figura 2.2.1 son mostrados los principales
elementos que componen este tipo de estructura y sus denominaciones.

Figura 2.2.2 - Arabia Saudita - Muros de contencién en el palacio Real en Medina
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Una de las caracteristicas mas importantes de las estructuras a gravedad es el lanzado y
compactacion del suelo de relleno después o, en el caso de las estructuras en gaviones,
durante la construccion del muro, reconstituyendo o formando un nuevo macizo. Esto significa
que, para la ejecucion de la estructura es muchas veces necesaria la excavacion del terreno
natural. De esta forma, el bloque de suelo contenido es casi siempre compuesto por una parte
de suelo natural y una parte de material de relleno. Esto confiere al bloque de suelo una
heterogeneidad inevitable y la superficie de contacto entre el suelo natural y el relleno podra
constituir una posible superficie de deslizamiento.

La principal ventaja de un muro de gravedad es su simplicidad de ejecucion. Para su
construccion no se requiere, en general, mano de obra especializada. Sin embargo, para
vencer desniveles muy altos el consumo de material es muy elevado, lo que restringe su
utilizacion a estructuras de pequeno y mediano tamano.

En funcion del tipo de material utilizado para su construccion, estas estructuras pueden ser
subdivididas en:

* Estructuras rigidas: Aquéllas construidas con materiales que no aceptan cualquier tipo
de deformacién (ej.: concreto ciclépeo, emboquillado de piedras, etc.).

Son muy utilizadas, pero presentan algunas limitaciones técnicas y de aplicacion
que son:

Exigen buen terreno de fundacién (no aceptan deformaciones o asentamientos);
Necesitan de un eficiente sistema de drenaje;
En general, el relleno no puede ser hecho antes de la total culminacion de la estructura.

» Estructuras flexibles: Aquéllas formadas por materiales deformables y que pueden,
dentro de limites aceptables, adaptarse a las deformaciones y movimientos del terreno, sin
perder su estabilidad y eficiencia (ej.: gaviones, bloques articulados, etc.).

La actual velocidad del desarrollo urbano y vial exige de la ingenieria, con frecuencia,
soluciones modernas y eficientes para la contencion de taludes y laderas. Estas soluciones
deben conjugar alta performance de trabajo, simplicidad constructiva y costo atractivo,
pues, caso contrario, se transforman en un factor obstaculizador para la viabilizacién de
proyectos.

O

O



O

MACCAFERRI 2. Muros de Contencién

La eleccidn del tipo de contencion ideal es un proceso juicioso e individualizado, en funcion
de diferentes factores:

* Fisicos: altura de la estructura, espacio disponible para su implantacion, dificultad de
acceso, sobrecargas etc.

» Geotécnicos: tipo de suelo a contener, presencia de nivel freatico, capacidad de soporte
del suelo de apoyo etc.

* Econémicos: disponibilidad de materiales y de mano de obra calificada para la construccién
de la estructura, tiempo de ejecucion, clima local, costo final de la estructura etc.

Un analisis general de los beneficios y limites de cada alternativa disponible permite
concluir que las soluciones que utilizan mallas metalicas, como las estructuras de gravedad
en gaviones, presentan caracteristicas de construccion, comportamiento y costos que las
tornan ventajosas para una gran gama de aplicaciones.

2.3 Estructuras de contencién en gaviones

Las estructuras de gravedad en gaviones ya son un tradicional sistema de contencion. Su
origen es italiano y fueron empleadas, por primera vez en su version moderna, al final del
siglo XIX. Desde entonces su utilizacion es creciente y los campos de utilizacion son mas
amplios cada dia. En América Latina esta soluciéon comenzé a ser utilizada al inicio de los
afnos 70 y hoy ya existen muchas obras en todos los paises de la region.

__/

Figura 2.3.1 - Brasil - Conjunto de estructuras que forman plataformas
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Son constituidas por elementos metalicos confeccionados con redes de malla hexagonal Q
de doble torsion, llenados con piedras. Estas estructuras son extremadamente ventajosas,

desde el punto de vista técnico y econodmico, en la construccién de estructuras de
contencion, pues poseen un conjunto de caracteristicas funcionales que no existen en

otros tipos de estructuras.

7z

PNININ >
R IR R R SR
N NN NI NN NN,

Figura 2.3.2 - Muro de gaviones con escalones externos y con escalones internos

Todas las unidades son firmemente unidas entre si a través de costuras con alambres de
iguales caracteristicas a los de la malla, de modo de formar una estructura continua.

La eleccion del material a ser usado, sea en lo que se refiere a las caracteristicas de la
malla o en el material de relleno, es de fundamental importancia para la obtencion de una
estructura realmente eficaz.

La malla, en particular, debe poseer las siguientes caracteristicas: Q
* Elevada resistencia mecanica;

» Elevada resistencia contra la corrosion;

* Buena flexibilidad;

* No ser facil de destejer o desmallar.

El tipo de malla metalica que mejor atiende a estos requisitos es aquélla del tipo hexagonal
de doble torsion, producida con alambres de bajo contenido de carbono, revestidos con
aleacion de 95% zinc, 5% de aluminio y tierras raras (Zn 5Al MM = Galfan®), con o sin
revestimiento plastico.

Como ya fue mencionado, la construccién de un muro de gaviones es extremadamente
simple, sin embargo la estructura final tendra caracteristicas técnicas muy importantes. De Q
hecho, podemos considerar las contenciones en gaviones como estructuras:
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Monoliticas: Todos los elementos que forman las estructuras en gaviones son unidos
entre si a través de amarres ejecutados a lo largo de todas las aristas en contacto. El
resultado es un bloque homogéneo que tiene las mismas caracteristicas de resistencia en
cualquier punto de la estructura.

e A M

Figura 2.3.3 - Venezuela - Seccion robusta donde se observa la monoliticidad del conjunto

Resistentes: Es equivocada la impresién de que una estructura formada por redes
metalicas no tiene resistencia estructural o larga vida util. Las redes utilizadas son hechas
en malla hexagonal de doble torsion. Este tipo de malla proporciona distribucién mas
uniforme de los esfuerzos a los que son sometidas y tienen resistencia nominal a la
traccién conforme a la tabla 2.5.2. La doble torsion impide el destejido de la red, en caso
ocurra la rotura de alguno de los alambres que la componen.

& 2 = s
Figura 2.3.4 - Brasil - Contencion para acceso a chancadora

1"
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Durables: Para garantizar mayor durabilidad, los alambres reciben revestimientos
especiales para evitar su corrosion. El primer tipo de revestimiento es el resultado de una
tecnologia moderna y consiste de una aleacion compuesta por Zinc, Aluminio y Tierras
Raras (Zn 5AI MM = Galfan®) que es aplicada al alambre por inmersion en caliente. Este
revestimiento es utilizado cuando la estructura esta localizada en un ambiente no agresivo.
En estas condiciones la vida util del revestimiento supera por mucho los 50 anos. Cuando
la estructura esta en contacto directo con ambientes quimicamente agresivos (urbanos o
no), ambientes marinos o zonas con alto grado de contaminacion, es necesario el uso de
un revestimiento adicional en material plastico (Zn 5Al MM + plastico), lo que torna al
alambre totalmente inerte frente ataques quimicos.

Estos revestimientos, aplicados a los alambres que forman las mallas de los gaviones,
garantizan que el deterioro de la estructura sera extremadamente lento y con efectos
menos graves de lo que se registra en cualquier otro tipo de solucién, aun cuando sean
usadas en ambientes agresivos, caracterizandose como obras definitivas.

Se debe también considerar que, con el tiempo, la colmatacion de los vacios entre las
piedras causada por la deposicién del suelo transportado por el agua y/o el viento y el
crecimiento de las raices de las plantas que se desarrollan en los gaviones, consolidan aun
mas la estructura y aumentan su peso mejorando su estabilidad.

Figura 2.3.5 - Brasil - Contencién ejecutada en 1986

Armadas:Son estructuras armadas, en condicion de resistir las solicitaciones de traccion y
corte. La armadura metalica no solo tiene la funcion de contener las piedras, sino también de
soportar y distribuir los esfuerzos de traccion originados de aquellos que actuan sobre la
estructura, aun cuando tales esfuerzos son consecuencia de asentamientos o deformaciones
localizados y no previstos en el calculo. Tal caracteristica, inexistente en las contenciones de
piedra emboquillada y concreto ciclopeo, es de fundamental importancia cuando la estructura

esta apoyada sobre suelos de pobres caracteristicas fisicas.
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Flexibles: Permiten la adaptacién de las estructuras a las deformaciones y movimientos del
terreno, sin perder su estabilidad y eficiencia. Debido a su flexibilidad es el unico tipo de
estructura que no requiere fundaciones profundas, aun cuando son construidas sobre suelos
con baja capacidad de soporte. Esa caracteristica también permite, en la mayoria de los
casos, que la estructura se deforme mucho antes del colapso permitiendo la deteccion
anticipada del problema y dando oportunidad de realizar intervenciones de recuperacion,
minimizando gastos y evitando accidentes de proporciones tragicas.

Figura 2.3.6 - Italia - Prueba de carga realizada por la Maccaferri

Permeables: Un eficiente sistema drenante es indispensable para una buena performance
y vida util de las estructuras de contencion. Las contenciones en gaviones, por las
caracteristicas intrinsecas de los materiales que las componen, son totalmente permeables
y, por lo tanto autodrenantes, aliviando por completo el empuje hidrostatico sobre la
estructura. Es necesario comentar que los problemas con drenaje son la causa mas comun
de inestabilidad de estructuras de contencién.
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De bajo impacto ambiental: Actualmente las obras de ingenieria de infraestructura deben
causar el menor impacto posible al medio ambiente necesitando la aprobacion, sobre este
enfoque, por parte de los érganos competentes. Las estructuras en gaviones se adaptan
muy bien a este concepto, durante su construccién y a lo largo de la vida util de la obra.
Debido a su composicion no interponen una barrera impermeable para las aguas de
infiltracion y percolacion. Con eso, principalmente en obras de proteccion hidraulica, las
lineas de flujo no son alteradas y el impacto para la flora y fauna local es el minimo posible.
Se integran rapidamente al medio circundante, posibilitando que el ecosistema, anterior a
la obra, se recupere casi totalmente.

En las situaciones en que el impacto visual de la estructura pueda causar perjuicio al
medio, se puede fomentar el crecimiento de vegetacion sobre la misma, haciendo que los
gaviones se integren perfectamente a la vegetacion local. Esta técnica es bastante comun
en las obras de contencion en areas residenciales.

Otras situaciones exigen un aspecto arquitectonico y paisajistico agradable de la obra vy,
las estructuras en gaviones, por los materiales utilizados, presentan texturas y colores que,
segun la situacion, se pueden mezclar con el medio circundante integrandose visualmente
al lugar o generando un destaque impactante.

Tales caracteristicas hacen que las estructuras en gaviones sean preferidas y ampliamente

utilizadas en obras con gran preocupacion paisajistica y ambiental.

S Mo

Figura 2.3.8 - Ejemplos de contenciones con bajo impacto ambiental

Practicas y versatiles: Presentan extrema facilidad constructiva ya que los materiales
utilizados son secos - gaviones (fardos metalicos), piedras y tablas (para encofrados) - y
la mano de obra necesaria para el montaje y llenado de los elementos esta formada
basicamente por peones (ayudantes), dirigidos por maestros de obras. Debido a estas
caracteristicas, pueden ser construidas sobre cualquier condicion ambiental, con o sin

O
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equipamiento mecanico aun en lugares de dificil acceso.

Por no exigir mano de obra especializada, son extremadamente ventajosas en lugares con
pocos recursos, pudiendo también ser construidas bajo el régimen comunitario, trayendo,
en ambos casos, beneficios sociales a la comunidad local.

Cuando se opta por el llenado mecanico de los elementos, se puede usar cualquier tipo de
equipo destinado a excavacion en obras de movimiento de tierras.

Toda estructura en gaviones entra en funcionamiento apenas los elementos son llenados,
esto es, inmediatamente, no siendo necesarios tiempos de fraguado y desencofrado. Eso
permite que el relleno sea efectuado simultaneamente a la construccion del muro. Para
ciertas aplicaciones, esa caracteristica puede ser muy importante en la operatividad y
avance de la obra.

Otro punto a ser destacado es que una eventual modificacion o ampliacién de la estructura,
necesaria en funcion de las variaciones en la configuracion local o en el comportamiento
hidraulico o estatico de la obra, puede ser realizada con solo adicionar o retirar elementos
de la estructura original.

En caso sea necesario, eventuales servicios de mantenimiento en elementos con redes
dafiadas pueden ser realizados de manera facil y rapida, superponiendo y amarrando un
nuevo panel a aquel que ha sido dafado.

Figura 2.3.9 - Franga - Estructuras con funcién estética y arquitecténica

Econdmicas: Cuando son comparadas a otros tipos de soluciones, con las mismas
resistencias estructurales, presentan costos directos e indirectos mas bajos. Pudiéndose
construir en etapas, adecuando cada etapa al balance financiero de la obra.
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2.4 Los gaviones

Son elementos modulares con formas variadas, confeccionados a partir de redes metalicas
en malla hexagonal de doble torsion que, llenados con piedras de granulometria adecuada
y cosidos juntos, forman estructuras destinadas a la solucién de problemas geotécnicos,
hidraulicos y de control de erosion. EI montaje y el llenado de estos elementos pueden ser
realizados manualmente o0 con equipos mecanicos comunes.

Para las estructuras de contencion a gravedad pueden ser utilizados los siguientes tipos:
2.4.1 Gaviones tipo caja

El gavién tipo caja es una estructura metalica, en forma de paralelepipedo, producida a
partir de un unico pafio de malla hexagonal de doble torsion, que forma la base, la tapa y
las paredes frontal y trasera. A este pafio base son unidos, durante la fabricacién, paneles
que formaran las dos paredes de las extremidades y los diafragmas (figura 2.4.1).

Diafragma

Lateral

Bordes enrollados _
mecanicamente An% Espiral

Figura 2.4.1 - Elementos constituyentes de los gaviones tipo caja

Después de retirado del fardo, cada elemento debe ser completamente desdoblado y
montado en obra, asumiendo la forma de un paralelepipedo (figura 2.4.1). Es posteriormente
transportado e instalado, conforme a lo definido en el proyecto y amarrado, aun vacio, a
los gaviones adyacentes (ver capitulo 4.2.1 “Como colocar los gaviones tipo caja”).

Debe ser llenado con material pétreo, con diametro medio nunca inferior a la menor
dimension de la malla hexagonal.

La red, en malla hexagonal de doble torsion, es producida con alambres de acero con bajo
contenido de carbono, revestidos con una aleacién de zinc, aluminio (5%) y tierras raras
(revestimiento Galfan®), que confiere proteccién contra la corrosion. Cuando esta en
contacto con agua, es aconsejable que sea utilizada la malla producida con alambres con
revestimiento adicional de material plastico, que ofrece una proteccion definitiva contra la
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corrosion.
Las dimensiones de los gaviones caja son estandarizadas:

» El largo, siempre multiplo de 1 m, varia de 1 m a 4 m, con excepcion del gavion
de 1,5 m;

* el ancho es siempre de 1 m;

« yelalto puede serde 0,5 mo 1,0 m.

A pedido, pueden ser fabricados gaviones caja de medidas diferentes de las estandar.

Gaviones Caja con Diafragmas
Q Dimensiones Estandar
Volumen [m3] Diafragmas
Largo [m] Ancho [m] Alto [m]
1,50 1,00 0,50 0,75 -
2,00 1,00 0,50 1,00 1
3,00 1,00 0,50 1,50 2
4,00 1,00 0,50 2,00 3
1,50 1,00 1,00 1,50 -
2,00 1,00 1,00 2,00 1
3,00 1,00 1,00 3,00 2
4,00 1,00 1,00 4,00 3

Tabla 2.4.1 - Dimensiones estandar de los gaviones tipo caja

Son las estructuras flexibles mas adecuadas para la construccion de obras de contencion.
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2.4.2 Gaviones tipo saco

Los gaviones tipo saco son estructuras metalicas, con forma de cilindro, constituidos por
un unico pafio de malla hexagonal de doble torsion que, en sus bordes libres, presenta un
alambre especial que pasa alternadamente por las mallas para permitir el montaje del
elemento en obra (figura 2.4.3).
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Figura 2.4.3 - Elementos constituyentes de los gaviones tipo saco

Es un tipo de gavion extremadamente versatil debido a su formato cilindrico y método
constructivo, siendo que las operaciones de montaje y llenado son realizadas en obra para
su posterior instalacion, con el auxilio de equipos mecanicos.

Generalmente es empleado como apoyo para estructuras de contencién, en presencia de
agua o sobre suelos de baja capacidad de soporte, debido a su extrema facilidad de
colocacion.

Estas caracteristicas hacen del gavion saco una herramienta fundamental en obras de
emergencia. Después de montado, es llenado con rapidez, cerca del lugar de utilizacion.
Su llenado es realizado por el extremo (tipo saco) o por el costado (tipo bolsa). Después
de concluidas estas etapas, los gaviones tipo saco pueden ser almacenados para su
posterior aplicaciéon o pueden ser inmediatamente colocados en el lugar de aplicacion con
el auxilio de una grua.

El llenado con piedras no depende de una colocacion tan cuidadosa como en los gaviones
tipo caja, debido a las caracteristicas y funciones que desempenan en las obras en que
son empleados. La menor dimension de las piedras nunca debe ser menor que la abertura
de la malla. Los amarres entre los gaviones tipo saco no son necesarios (ver capitulo 4.2.2
“Como colocar los gaviones tipo saco”).

O
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La red, en malla hexagonal de doble torsion, es producida con alambres de acero con bajo
contenido de carbono, revestidos con una aleacion de zinc, aluminio (5%) y tierras raras
(revestimiento Galfan®), que confiere proteccion contra la corrosion. Como estos
elementos trabajan en contacto constante con agua y en ambientes normalmente
agresivos, se utiliza, para la produccion de los gaviones tipo saco, la malla producida con
alambres con revestimiento adicional de material plastico, que ofrece una proteccion
definitiva contra la corrosion.

Las dimensiones de los gaviones saco son estandarizadas:
* El largo, siempre multiplo de 1 m, variade 1 ma 6 m;
* El diametro es siempre de 0,65 m;

Q A pedido, pueden ser fabricados gaviones tipo saco de medidas diferentes de las estandar.

Gaviones Tipo Saco
Dimensiones Estandar
Volumen [m3]
Largo [m] Diametro [m]
2,00 0,65 0,65
3,00 0,65 1,00
4,00 0,65 1,30
5,00 0,65 1,65
6,00 0,65 2,00

Q Tabela 2.4.2 - Dimensiones estandar de los gaviones saco
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2.4.3 Gaviones tipo colchdén Reno®

El colchén Reno® es una estructura metalica, en forma de paralelepipedo, de gran area y
pequefio espesor. Es formado por dos elementos separados, la base y la tapa, ambos
producidos con malla hexagonal de doble torsion (figura 2.4.6).

Tapa Ny
Alambre
==
Altura T i?,:,ggg.ﬂ i

Largo Seetoiill Ancho
Lateral
g se Extremidad
Diafragma de o~ Espiral de unién
dupla pared ‘ Cortes P

Figura 2.4.6 - Elementos constituyentes de los colchones Reno®

El pafio que forma la base es doblado, durante la produccién, para formar los diafragmas,
uno a cada metro, los cuales dividen el colchon en celdas de aproximadamente dos metros
cuadrados. En obra, el colchén es desdoblado y montado para que asuma la forma de
paralelepipedo. Posteriormente es transportado y ubicado conforme a lo especificado en
el proyecto y, cosido, aun vacio, a los colchones Reno® adyacentes (ver capitulo 4.2.3
“Como colocar los colchones Reno®“).

Debe ser llenado con material pétreo, con diametro medio nunca inferior a la menor
dimensién de la malla hexagonal.

Son estructuras flexibles adecuadas para la construccidon de obras complementarias tales
como plataformas de deformacién para proteger la base de los muros, canaletas de
drenaje, revestimiento de taludes ademas de su funcidn principal, que es actuar como
revestimiento flexible de margenes y fondos de cursos de agua.

La red, en malla hexagonal de doble torsién, es producida con alambres de acero con bajo
contenido de carbono, revestido con una aleacion de zinc, aluminio (5%) y tierras raras
(revestimiento Galfan®), que confiere proteccion contra la corrosion. Como estos elementos
trabajan en contacto constante con agua y en ambientes normalmente agresivos, utilizandose,
para la produccion de colchones Reno®, la malla producida con alambre con revestimiento
adicional de material plastico, que ofrece una proteccidon definitiva contra la corrosion. Se
debe recordar que, aun cuando en la fase de disefio el analisis del agua indique que esta no
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2 es agresiva, es casi imposible hacer previsiones sobre cuales seran su calidad después de
algunos anos.

Para el correcto dimensionamiento de los colchones Reno® consulte el manual técnico
“‘Revestimientos de canales y cursos de agua” editado por Maccaferri.

Cuando sea necesario, los colchones Reno® pueden ser montados, prearmados y
posteriormente colocados en agua, con el auxilio de equipos mecanicos.

Las dimensiones de los colchones Reno® son estandarizadas. Su longitud, siempre es

multiplo de 1 m, varia entre 3 m y 6 m, en cuanto a su ancho es siempre de 2 m. Su

espesor puede variar entre 0,17 m, 0,23 m y 0,30 m. A pedido, pueden ser fabricados
@ colchones Reno® de medidas diferentes de las estandar.

Colchones Reno®
Dimensiones Estandar )
Area [m?] Diafragmas
Largo [m] Ancho [m] Altura [m]
3,00 2,00 0,17 6 2
4,00 2,00 0,17 8 3
5,00 2,00 0,17 10 4
6,00 2,00 0,17 12 5
@ 3,00 2,00 0,23 6 2
4,00 2,00 0,23 8 3
5,00 2,00 0,23 10 4
6,00 2,00 0,23 12 5
3,00 2,00 0,30 6 2
4,00 2,00 0,30 8 3
5,00 2,00 0,30 10 4
6,00 2,00 0,30 12 5

Tabela 2.4.3 - Dimensiones estandar de gaviones tipo colchén Reno®
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Figura 2.4.7 - Constructon de plataformas de deform
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2.5 Estructuras en Gaviones: Ensayos Experimentales y Referencias

A partir de las caracteristicas de las estructuras en gaviones, se deduce que, para obras
de contencidn, los criterios de calculo deben considerar la naturaleza particular del material
“gavion” y sus caracteristicas fisicas y mecanicas.

A continuacion seran presentados los resultados, observaciones y conclusiones de
pruebas realizadas por Maccaferri con el objetivo de individualizar los problemas inherentes
a las estructuras en gaviones.

2.5.1 Ensayos de Resistencia sobre Gaviones en Escala Real
2.5.1.1 Ensayo de Compresion Simple

Las primeras pruebas efectuadas fueron las de compresién simple sin restriccion lateral
(con deformaciones libres laterales). Estaban orientadas a formular indicaciones sobre:

* La maxima resistencia del gavién a compresion;

* La secuencia de fenbmenos que acompafian la deformacion progresiva del gavion

debido a las cargas crecientes;

* El colapso de la estructura (acomodacion del material de relleno, fracturas de las
piedras, deformacion y ruptura de la malla con la consecuente fuga de piedras);

* La influencia del sentido de las mallas con respecto a los puntos de aplicacion de
carga;

* El efecto de la presencia de eventuales diafragmas incorporados a los gaviones.

Para verificar la eventual influencia del sistema de aplicacion de carga sobre la malla que confina
las piedras, algunas de las pruebas efectuadas sobre gaviones simples fueron repetidas sobre
dos gaviones superpuestos. Para cada tipo de gavion fueron efectuadas 3 a 4 pruebas.

O
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El tipo de estructura usado, su esquema (que representa la posiciéon de las mallas en las
caras verticales libres y la eventual presencia de diafragmas internos), la sigla que indica
la muestra, las dimensiones iniciales de la muestra antes de la aplicacion de la carga
vertical creciente, son indicadas en la tabla 2.5.1.

Resulté confirmada la grande ductilidad de los gaviones que se deforman sensiblemente
antes de alcanzar la ruptura. Tal ruptura ocurre bajo valores de tensién de compresion de
30 a 40 kg/cm2, en los ensayos en los cuales la disposicion de la malla y/o la presencia
de los diafragmas, permiten un mayor confinamiento de las piedras de relleno y también
para las pruebas de compresién con restriccion lateral (con confinamiento de las laterales,
a través de la disposicion de dos placas verticales de acero, oportunamente enrigecidas,
confinando dos paredes laterales opuestas).

Tipo de |Esquema de Dimensiones iniciales| P Dimensiones finales

Gaviones | Montaje

Nombre max | Omax

Base [m] Alt. [m] [t] |kg/cm? Base [m] Alt. [m]

Prueba con los A/1 [0,50x0,52 | 0,49 | 90,5 |34,8| no medido | 0,215
hexagonos de 3 A/2 0,53x0,55 | 0,47 120 (41,2| 0,81 x 0,85 | 0,235
las mallas en &

posicion
vertical

A/3 10,54x0,57 | 0,46 | 75 |24,4| 0,82x0,85 | 0,245
A/4 10,53x0,56 | 0,50 | 93 |31,3| 0,82x0,85 | 0,260

F;{ue,ba con los Ao/1 |0,47x0,57 | 0,53 | 25 | 9,3 | 0,67 x 0,74 | 0,390
exagonos de
|aSpf§;|c|%Snen Ao/2 0,49 x0,53 | 0,52 31 |11,3| no medido | 0,405
horizontal | == Ao/3 |0,48x0,58| 0,53 | 31 [11,1] 0,74x 0,72 | 0,360
i Con
diafragma B/1 [0,48x0,50 | 0,52 | 105 |43,8| no medido | 0,260
malla vertical —-| | B2 |048x050 | 0,53 | 85 |354|0,79x0,76 | 0,280
en dos pareaes <N
y horizgntales <> B/3 (0,47 x0,51 | 0,55 [112,5/46,9| no medido | 0,225
en las otras B/4 |0,47x0,51 | 0,55 | 100 |41,7| 0,78 x 0,78 | 0,270
Con
diafragma 7

¢1 |0,50x0,53 | 0,47 | 67,7 |25,6| 0,76 x 0,86 | 0,230

: /%
vertical: /// ’
el ﬂ%é C/2 |0,50x0,59 | 0,48 | 120 |40,7| 0,80x 0,88 | 0,210
-

verticales

en todas las ¢/3 10,51x0,60 | 0,50 136 |40,4| no medido | 0,230
paredes

Prueba

Q%as“gzggg con (Ao+Ao)1 | 0,50 x 0,58 | 1,00 | 30 [10,3| no medido | 0,685
uno encima’ | |2 (Ao+A0)2| 0,50 x 0,56 | 1,05 | 28,5 |10,2| 0,75 x 0,72 | 0,775
mallas =St (Ao+A0)3| 0,52 x 0,61 | 1,02 | 27 | 8,5 | no medido | 0,790

del otro, con
horizontales

Idéntico al
anterior con
dos gaviones,

 con mallas (B+B)/1|0,50x 0,54 | 1,10 | 45 [16,5| no medido | 0,570
orizontales en

dos paredes y o (B+B)/2{0,46 x 0,51 | 1,09 | 34,5 |15,7| 0,70x 0,74 | 0,610
e (B+B)/3|0,48x 0,50 | 1,80 | 40 |16,7| 0,73 x0,80 | 0,580
diafragmas

horizontales

Tabla 2.5.1 - Ensayos de compresion simple sobre los gaviones [13] 23
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Figura 2.5.1- Curvas experimentales ¢ x ¢ de los ensayos Figura 2.5.2 - Fenémeno de ruptura de las piedras después
de compresion simple sobre gaviones con y sin de finalizado el ensayo.

confinamiento lateral.

2.5.1.2 Ensayo de Compresion con Restriccion Lateral

Con tal terminologia se quiere hacer referencia a un tipo de ensayo en el cual prevalece
la influencia de las tensiones tangenciales sobre las normales. El tipo y esquema de la
estructura sometida al ensayo, las dimensiones de su seccion, la carga alcanzada P, la
tension tangencial media maxima 1 y las deflexiones (flecha) maximas “H”, estan indicadas
en la tabla 2.5.2. Los resultados de los ensayos son mostrados en la figura 2.5.3 y
muestran una notable resistencia al corte de los gaviones, acompafado por considerables
deformaciones. La resistencia al corte es proveida por la presencia de la malla y, por tanto,
puede ser aumentada a través de la adecuacion de la misma o por la introduccion de
diafragmas (figura 2.5.3).

También en las pruebas de corte se observo una cierta acomodacion inicial de las piedras,
con deformaciones relativamente grandes, seguidas por una fase de endurecimento, en la
cual la estructura resulta mas rigida, conforme la resistencia de la malla pasa a ser mas

solicitada.

En la tabla 2.5.2 estan indicados los valores del médulo tangencial “G = t / (2H/1)”, donde
“1” es el valor libre entre los apoyos, de aproximadamente 0,55 metros, calculado para la
carga maxima y para una carga “P = 2500 kg” (que corresponde medianamente al inicio de
la fase rigida — ver diagrama “H x t” de la figura 2.5.3).
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Modulo | Modulo
Tensién |peflexion| 1angencial Tangencial
: o Dimensién| Carga |Tangencial Maxima para para
DISg:fg:on dela Maxima | Maxima H P=Pméx P=2500kg
. Seccién [m] P T . Tmax Trmax
Gaviones max [m]
[t] [kg/cm?] 2.H/1 2.H/1
[kg/cm?] | [kg/cm?]
P
0,54x0,53| 12,20 2,13 0,16 3,65 2,12
L1 - L1
IP
2 0,48 x 0,55 9,60 1,82 0,21 2,40 1,75
[ [
P
3 0,53x0,53| 11,10 1,98 0,13 4,20 2,55
J_/l,_L B J_\I\J

Tabla 2.5.2 - Ensayos de resistencia al corte en gaviones

2.5.2 Interpretaciéon de los Resultados

Los resultados de las experiencias, resumenes y comentarios presentes en los parrafos
anteriores pueden servir para definir algunos aspectos del comportamiento del material
que constituye la estructura en gaviones, aspectos utiles para fines de aplicacion practica.

a) Inicialmente sea en las pruebas de “compresion simples”, o aquellas de “corte”, tales ensayos
mostraron que a lo largo del primer ciclo de carga, no es posible definir un proceso de deformaciones
que sea reversible, asi mismo, la parte irreversible de la deformacion crece considerablemente con
el aumento de esta ultima (deformacion). En otras palabras, el comportamiento del material puede
ser considerado solamente como siendo elastico cuando los valores de tension fueran bajos, siendo
obvio que las condiciones son mejoradas si los gaviones son cargados con el confinamento de dos
caras opuestas, restringiendo la ocurrencia de deformaciones a un unico plano, lo que equivale a
imponer un estado de deformacién plana.
Se debe notar que, en la practica, tales condiciones se verifican con frecuencia, en ciertos aspectos
la prueba de compresion con restriccion lateral resulta mas representativa que la prueba a compresion

simple.
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b) Superada la fase de comportamiento “elastico”, como ya se esclarecio, en las partes internas
de los gaviones ocurren fracturas de las piedras como consecuencia del movimiento interno y
aumento de la densidad. Las deformaciones asociadas a este comportamiento son de
naturaleza irreversible y en tal caso se puede hablar de comportamiento "plastico” del material.
Los diagramas tension x deformacién muestran claramente que al aumentar las cargas, la
rigidez del material crece y, por otra parte, no se alcanza el campo de las grandes deformaciones
y una verdadera y propia ruptura de las muestras. Las dos circunstancias citadas permiten
definir el comportamiento del material como del tipo plastico-rigido, con adaptaciones que, para
fines practicos, se pueden considerar indefinidos.

c) El formato de los diagramas tension x deformacion (correspondiente, por ejemplo, a las
pruebas de compresion simple) tiene una correlacion directa (en paridad de otras
condiciones y en particular de la densidad o grado de llenado de los gaviones) con la
orientacion de las mallas de la red. Las redes estan dispuestas de tal modo a contraponerse
eficazmente a las deformaciones transversales que reducen la ductilidad de la muestra.
Los diafragmas horizontales intermediarios también son eficientes en esta funcién. Tal
resultado constituye la evidencia experimental, de que la resistencia de los gaviones es
substancialmente funcion de la accion de confinamiento que las mallas operan sobre las
piedras.

Interpretando el comportamiento de los gaviones segun los criterios de resistencia
adoptados comunmente para los suelos, por ejemplo, el criterio de Mohr-Coulomb, se
puede concluir que la accion de confinamiento de las redes sobre el material pétreo
corresponde al empuje activo. Por otro lado, las condiciones de trabajo en las estructuras
en ejercicio son parecidas a la situacion experimental de restriccion lateral (a la accién de
confinamiento de las redes se agrega el confinamiento ejercido por los gaviones
adyacentes), con un notable aumento de resistencia (en igualdad de deformaciones, la
carga absorbida en la prueba con restriccion lateral es cerca del doble de aquella absorbida
con deformacién libre - figura 2.5.1).

Esto es equivalente a un aumento de angulo de friccion interna del material confinado de
cerca de 5%. Por otro lado, no es consistente considerar el gavién llenado como un suelo
no cohesivo, teniendo en cuenta la resistencia al corte evidenciada en las pruebas. Tal
resistencia al corte debe entonces ser interpretada como un mecanismo de absorcion de
cargas, similar a aquella de una viga armada, o también, en el ambito de los criterios de
resistencia del suelo, considerar el gavion definitivamente dotado de un elevado angulo de
friccidn interna y también de una elevada cohesion.
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Figura 2.5.3 - Gréfico experimental t x H de la prueba de Figura 2.5.4 - Prueba de resistenci al corte
corte

2.5.3 Pruebas de laboratorio sobre la malla hexagonal de doble torsién

La red metélica con la que estan fabricados los gaviones debe estar dotada de
caracteristicas particulares para garantizar un adecuado comportamiento estructural o de
duracion a lo largo del tiempo. Para verificar las propiedades mecanicas de la malla
fueron realizados ensayos en el “Laboratorio de Resistencia de Materiales de la Facultad
de Ingenieria de Bologna - Italia”, en el “Colorado Test Center Inc. — Denver / USA” [2] y
en los laboratorios de la propia Maccaferri.

En estas pruebas se consideraron, como carga de ruptura, aquellas que provocaron la
ruptura del primer alambre. En la tabla 2.5.1 son presentados los valores medios de las
cargas de ruptura por unidad de largura, expresados en kg/m, obtenidos aplicando el
esfuerzo en la direccion de la torsion de la red.

Analogamente fueron efectuadas pruebas de carga sobre pafios de red, aplicando el
esfuerzo en la direccidn ortogonal a la torsion de la red; los valores de la carga de ruptura
transversal pueden ser considerados, de modo general, como siendo 1.200 kg/m para la red
en malla tipo 6x8 con alambre de diametro 2,2 mm y 2.200 kg/m para la red en malla tipo
8x10 y alambre con diametro de 3 mm.

En algunas pruebas fueron medidos también los estiramientos de la red en el momento de
la ruptura. Para cargas que actuan en la direccion longitudinal (sentido de las torsiones),
el estiramiento es de 6 a 7%, en cuanto que, para cargas actuantes en la direccion
ortogonal al sentido de las torsiones, el estiramiento es de 20 a 22%.

Finalmente fueron realizadas algunas pruebas de “Punzonamiento”, solicitando un pafio de
malla amarrado en sus cuatro lados sobre una abertura libre de 0,8 x 0,8 metros. La carga,
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ortogonal al plano de la red, fue transmitida por una placa de distribucién metalica circular
con diametro de 0,35 metros. Los primeros alambres se rompieron en contacto con los
bordes redondeados de la placa de distribucion para una carga de aproximadamente
3.250 kg.

Carga de Ruptura [kg/m]
Tipo de Alambres - diametros en milimetros
Malla
2.00 2.20 2.40 2.70 3.00
5x7 3500 4000 4500 - -
6x8 3000 3500 4200 4700 -
8x10 - - 3400 4300 5300
10x 12 - - - 3500 4300

Tabela 2.5.2 - Cargas de ruptura de las mallas hexagonales de doble torsién (kg/m)

2.5.4 Pruebas de carga sobre estructura en escala real

Pruebas de carga sobre muros en escala real (4.00 m de altura) fueron realizadas entre
diciembre de 1981 y febrero de 1982 en el centro de produccion de Maccaferri S.p.A. en
Zola Predosa (Bologna), con la colaboracion del “Instituto de Técnicas de las Construcciones”
de la Universidad de Bologna - ltalia.

La necesidad de efectuarse estas pruebas fue definida por las circunstancias de que, en la etapa
inicial del estudio del comportamiento de los gaviones, no podia ser cuantificado, en términos
totalmente exactos, el efecto escala que necesariamente es introducido cuando se trabaja con
modelos reducidos. Operando de esta manera, los problemas para la realizaciéon de las pruebas
de carga sobre la estructura resultaron operativamente mas complejos pero los analisis finales
ofrecieron indicaciones muy utiles y fueron obtenidos resultados significativos.

Una completa descripcion de los dispositivos de pruebas, del método de colecta de datos,
de las condiciones de carga, en fin un informe completo del ensayo, puede ser encontrado
en la publicacion “Strutture flessibili in gabbioni nelle opere di sostegno delle terre” [3]
publicada por Officine Maccaferri S.p.A. en enero de 1986. En el presente manual seran
echas observaciones a los principales resultados obtenidos.

El analisis de los resultados permite concluir que las deformaciones de los muros de
gaviones se derivan principalmente del deslizamiento “acomodacion” que ocurre entre el
material de relleno cuando la estructura esta sometida a la accion del empuje (y otros
eventuales mecanismos de carga). Adicionalmente se puede deducir:
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a) Las deformaciones inducidas por la carga son practicamente irreversibles. De echo,
como ya fue expuesto, en las pruebas de carga sobre gaviones aislados, estas estructuras
no tienen comportamiento elastico.

b) La estructura de prueba, aun cuando llevada a sus limites y a la pérdida de la capacidad
de absorber mayores cargas, evidencié un colapso extremadamente gradual y, a pesar de
las notables deformaciones, no se aprecié un colapso repentino y generalizado. Esto
confirma que las estructuras en gaviones estan dotadas de elevada ductilidad, pudiendo
soportar elevadas deformaciones sin perder su capacidad de resistir los esfuerzos
aplicados.

La definicién cuantitativa de tal ductilidad es imprecisa, dadas las caracteristicas complejas
y compuestas del material y de su comportamiento bajo carga. Se puede, entretanto,
hablar de forma genérica del “coeficiente de ductilidad”, como una relacion entre los
valores de las deformaciones que provocan las primeras rupturas de los alambres. Con
este criterio es posible obtener valores del orden de 20 o superiores, que clasifica las
estructuras en gaviones como muy ductiles.

c) La importancia de la influencia de la resistencia a traccién de la red metdlica también
fue confirmada en estas pruebas.

Con base en las observaciones anteriores podemos predecir de cierta forma una clase de
comportamiento como a aquel que encontraremos durante la construcciéon del muro, y
también el comportamiento de la estructura durante su vida de servicio.

4.00
3.50

A

Figura 2.5.5 - Esquema del dispositivo de pruebas Figura 2.5.6 - Detalle de las estruturas ensayadas
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3.1 Resistencia al corte de los suelos

La resistencia al corte puede ser definida como el maximo valor que la tension cortante puede
alcanzar, a lo largo de un plano cualquiera en el interior del macizo, sin que se verifique la rotura
de la estructura del suelo. Siendo que una grande parte de esta resistencia proviene de la friccion
entre las particulas del suelo, esta depende de la tension normal aplicada sobre este plano. Por
otro lado, la mayoria de los problemas de empuje puede ser aproximada a un estado plano de
deformacion, considerando apenas la seccion principal del conjunto suelo-estructura y admitiendo
que todas las otras secciones sean iguales a esta.

3.1.1 Criterio de Mohr-Coulomb

La ley que determina la resistencia al corte del suelo es el criterio de rotura o de
plastificacion del material. Se trata de un modelo matematico aproximado que relaciona la
resistencia al estado de tensidn actuante. En el caso de los suelos, el criterio mas
ampliamente utilizado es el criterio de Mohr-Coulomb que establece una relacion entre la
resistencia al corte y la tensién normal. El criterio de Mohr-Coulomb se basa en la ley de
Coulomb y en el criterio de rotura de Mohr.

La ley de Coulomb determina que la resistencia al corte a lo largo de cualquier plano esta
dada por:

s=c+0.tan ¢

(01)

“_n “ "

donde “s” es la resistencia al corte, “c” es la cohesion y “¢” el angulo de friccion interna
(figura 3.1.1).

1,5

s=c+0Otan O

Estado imposible

Estado posible

Figura 3.1.1 - Criterio de Mohr-Coulomb.
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Ademas, la cohesion y el angulo de friccidon interna son los parametros de resistencia al
corte del suelo segun este criterio de rotura y su determinacion es fundamental en la
determinacién del empuje. Esta determinacién puede ser obtenida por ensayos de
laboratorio, como el ensayo de corte directo y los ensayos de compresion triaxial. Pueden
también ser estimados a partir de ensayos de campo, o también a partir de otras
caracteristicas del material.

Es importante mencionar que “c” y “¢“ no son parametros intrinsecos del suelo, son
parametros del modelo adoptado como criterio de rotura. Ademas de eso, el valor de esos
parametros depende de otros factores, como tenor de humedad, velocidad y forma de
carga y condiciones de drenaje. Estos valores pueden, inclusive, variar con el tiempo, lo
que lleva a la conclusién de que el valor del empuje también puede variar con el tiempo.
Esto lleva a un analisis mucho mas complejo y cabe al proyectista identificar el momento
en que las condiciones del problema son mas desfavorables.

3.1.2 Resistencia al corte de los suelos no cohesivos

Los suelos no cohesivos son representados por las arenas y piedras, son también llamados
suelos granulares. La resistencia al corte de esos suelos se debe principalmente a la
friccion entre las particulas que los componen. De esta forma, la envolvente de resistencia
puede ser expresada por:

s=o0.tan ¢

(02)

0 sea, la cohesion “c” es nula y el angulo de friccidon interna es el unico parametro de
resistencia.

Los principales factores que determinan el valor del angulo de friccidon interna “¢” son:

1. Compacidad: es el principal factor. Cuanto mayor es la compacidad (o menor indice de
vacios), mayor es el esfuerzo necesario para romper la estructura de las particulas v,
consecuentemente, mayor el valor de “¢”.

2. Granulometria: en las arenas bien graduadas las particulas menores ocupan los vacios
formados por las particulas mayores, conduciendo a una distribucién mas estable, con
mayor resistencia. Ademas de eso, las arenas mas gruesas tienden a disponerse
naturalmente en forma mas compacta, debido al peso propio de cada particula. Esto hace
que, en general, el valor de “¢p” sea un poco mayor en las arenas gruesas Yy piedras.
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3. Forma de las particulas: particulas mas redondeadas ofrecen menos resistencia que
las particulas mas irregulares. Por lo tanto, estas ultimas presentan “¢” mayor.

4. Tenor de humedad: |la humedad del suelo tiene pequenfia influencia en la resistencia de
las arenas. Esto se debe al hecho del agua funcionar como un lubricante en los contactos
entre las particulas, disminuyendo el valor de “¢”. Ademas de eso, cuando la arena esta
parcialmente saturada, surgen tensiones capilares entre las particulas, o que provoca que
aparezca una pequefia cohesién, llamada cohesion aparente. Por lo tanto esta cohesion
desaparece cuando el suelo esta saturado o seco.

En la tabla 3.1.1 estan mostrados valores tipicos del angulo de friccion interna “¢” de
algunos materiales granulares.

Angulo de friccién efectivo [grados]
Suelo
Suelto Compacto
Grava 36-40 40-50
Pedrisco de cantera 34-38 38-42
Pedrisco (angular) 32-36 35-45
Arena de cantera (subangular) 30-34 34-40
Arena de playa (redondeada) 28-32 32-38
Arena limosa 25-35 30-36
Limo 25-35 30-35

Tabla 3.1.1 - Valores tipicos de "¢“ de algunos materiales
3.1.3 Resistencia al corte de los suelos cohesivos

El comportamiento al corte de los suelos arcillosos es mucho mas complejo del presentado
en el item anterior para suelos granulares. Esto se debe al tamafo de las particulas que
componen las arcillas. Se considera como arcilla la fraccién de suelo compuesta por
particulas de tamafio menor que 0,002 mm. En estas condiciones, la superficie especifica,
definida como la relacion entre la superficie total de todas las particulas y el volumen total
del suelo, es mucho mayor en el caso de las arcillas. Esto hace que las fuerzas de
superficie de naturaleza fisico-quimicas se tornen preponderantes en el comportamiento
del suelo. Estas fuerzas dependen mucho de la distancia entre las particulas. Ademas, la
resistencia al corte aumenta con la consolidacion, cuando las particulas son aproximadas
unas de las otras por efecto de una carga. Cuando esta carga es retirada, las fuerzas de
superficie impiden el retorno de las particulas a la situacion anterior y surge entonces la
cohesidn.
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La presencia de agua en los vacios del suelo arcilloso también influye en su resistencia.
Esto se debe en parte al hecho que el agua provoca el apartamiento de las particulas,
disminuyendo la cohesion.

Otra caracteristica importante ligada a la presencia de agua, que influye en el
comportamiento de los suelos arcillosos, es su baja permeabilidad. Mientras que en las
arenas cualquier exceso de la presion de poros provocado por las cargas se disipa casi
inmediatamente, en el caso de las arcillas esta disipacion es mucho mas lenta. Ademas,
la presién de poros originada por las cargas continua actuando después de terminada la
construccion, por afos. Se distinguen, por lo tanto, dos situaciones opuestas. La situacion
inmediatamente posterior a la aplicacion de la carga, cuando poca o ninguna disipacion de
presion de poros ha existido, se la llama situacién de corto plazo o no drenada y aquella
de largo plazo o drenada, después de la total disipacion de toda la presiéon de poros
causada por las cargas. El comportamiento del suelo en cada una de esas dos condiciones
es diferente y el proyecto debe tener en cuenta esta diferencia.

La envolvente de resistencia obtenida en este tipo de ensayo es denominada envolvente
rapida “s,”. Esta envolvente es utilizada en el analisis de situaciones de corto plazo cuando
se admite que en el campo no ocurre disipacion de la presion de poros ocasionada por la
carga aplicada sobre el suelo. Ademas de eso, se admite también que el valor de la presion
de poros que actua en el campo es semejante a la que actua en el ensayo rapido y, por lo
tanto, no necesita ser determinada. En el caso de suelos saturados, los ensayos rapidos
conducen a una envolvente sin friccidén del tipo:

Sy =Cy

(03)

donde “c.” es llamada cohesion no drenada. Esto ocurre porque el aumento de presion
confinante no se traduce en un aumento de la resistencia del suelo ya que sin drenaje no
ocurre consolidacion y entonces el aumento del confinamiento es transferido para el agua
y se traduce en un aumento igual de la presion de poros.

La tabla 3.1.2 muestra valores tipicos de la resistencia no drenada “s,” de arcillas saturadas
en funcién de su consistencia.
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Consistencia su [kPa] Caracteristicas
Muy blanda 0-10 Fluye por entre los dedos cuando la mano es cerrada
Blanda 10-20 Facilmente moldeada por los dedos
Firme 20-40 Moldeada por fuerte presién de los dedos
Compacta 40-60 Deformada por fuerte presién de los dedos
Muy compacta 60-80 Poco deformada por fuerte presién de los dedos
Dura > 80 Poco deformada por la presion de un lapiz

Tabla 3.1.2 - Resistencia no drenada “s,” de arcillas saturadas

Para suelos parcialmente saturados hay un aumento de la resistencia con el aumento del
confinamiento. Esto hace que la envolvente “s.” presente una parte de friccion. En general
se considera que la situacion de saturacion completa es mas critica y, entonces, se

desprecia esa friccion.

En el otro extremo, la situacion a largo plazo esta caracterizada por la disipacion de toda la
presion hidrostatica causada por la carga. La envolvente de resistencia que representa esta
situacion es definida como envolvente efectiva “s” y es utilizada para analizar situaciones en
que toda la presion hidrostatica causada por la carga se haya disipado. En este caso el
analisis es hecha en términos de tensiones efectivas y es necesario determinar las presiones
hidrostaticas causadas por la capa freatica, cuando presente.

En arcillas normalmente consolidadas y saturadas la envolvente efectiva “s” no presenta
cohesidn:

s'=0'"tan ¢'

(04)

“ ”

donde “c” es la tension normal efectiva e “¢"” es el angulo de friccion efectivo del suelo.

”m

La tabla 3.1.3 muestra valores del angulo de friccién efectivo “¢"” de arcilas en funcion

del indice de plasticidad.

indice de plasticidad [%] ¢ [grados]
15 30
30 25
50 20
80 15

Tabla 3.1.3 - Angulo de friccién efectivo “¢” de arcilas
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La cohesioén efectiva surge apenas en las arcillas preconsolidadas, como efecto de la
sobre densificacion del suelo. Para presiones confinantes por debajo de la presion de
preconsolidacion, la resistencia al corte es superior a la de la arcilla normalmente
consolidada. Se aproxima esta envolvente a una recta en un intervalo de tensiones de
trabajo que incluye tensiones por debajo de la presién de preconsolidacion, quedando la
envolvente efectiva:

s'=c'+o'tan' ¢'

(05)

donde “c"” es la cohesioén efectiva.

En la determinacion de los empujes, actuantes sobre estructuras de contencion, en general es
mas indicada el andlisis en términos de tensiones efectivas, utilizando el envolvente de
resistencia efectiva del suelo. Esto porque el hipotesis de empuje activo caracteriza una
descarga del suelo y la situacion a largo plazo es, en general, mas desfavorable. De esta
forma, aun en el caso de macizos formados por suelos arcillosos, la cohesion efectiva es muy
pequefa, o hasta nula. Por esto, es comun desconsiderar completamente la cohesion en el
calculo del empuje activo sobre estructuras de contencion.

3.2 Percolacion de agua y drenaje

La presencia de agua en el suelo influye en el comportamiento de las estructuras de
contencion de diferentes maneras. En primer lugar, los parametros de resistencia al corte
del suelo, en particular la cohesion, disminuyen cuando la humedad aumenta. También el
peso especifico del suelo aumenta por la presencia de agua en los vacios.

Ademas de estos factores de influencia, la presion de agua altera el valor del empuje que
actua sobre la estructura. Como ejemplo, ver la estructura esquematizada en la figura
3.2.1. Se trata de un muro de contencidon que soporta un macizo saturado por efecto de
lluvias intensas. Como la estructura es impermeable y en la base de ese macizo hay una
camada también impermeable, no hay drenaje de agua y, ademas, esta ejerce presiones
hidrostaticas sobre el muro. Estas presiones pueden, en muchos casos, superar el propio
empuje ejercido por el suelo.
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Presion hidrostatica

 REREKIEREREKIRKLA
Impermeable

Figura 3.2.1 - Muro de contencién sometido a la accién de un macizo saturado

O

En el caso que no exista una camada impermeable en la base del macizo contenido, el
agua percolara a través de los vacios del suelo y, entonces, la distribucion de presiones
dejara de ser hidrostatica. Ademas, en el caso de estructuras de contencion en gaviones,
el proprio muro es permeable y, asi, el agua filtra a través del mismo.

N.A.
Filtro | e | e —
z ~J

Py/, Q

Dreno

Figura 3.2.2 — Estructura de contencién con sistema de drenaje vertical
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La presion de la agua sobre la estructura de contencidn, en este caso, es completamente
eliminada como mostrado en la figura 3.2.2. En este caso hay percolacion de agua a través
del suelo y del muro. Fueran trazadas equipotenciales con el auxilio de un programa a los
elementos finitos. Las equipotenciales son curvas de igual carga hidraulica total que, por su
vez, resulta de la suma de las cargas altimétricas y piezométricas. Esta ultima expresa la
presion de la agua en el interior del suelo.

En el interior del macizo, por lo tanto, el agua estara con sobrepresion. Para determinar la
carga piezométrica en un punto “A” cualquiera del interior del macizo basta tomar la
equipotencial que pasa por ese punto y localizar el punto “A” en el extremo de esa
equipotencial donde la carga piezométrica es nula. La carga piezométrica en “A” esta dada
por la diferencia de cota entre los puntos “A"” y “A”. Esto porque la carga hidraulica total,
que es la suma de las cargas piezométrica y altimétrica, es la misma en “A” y “A".

Aunque no esté actuando directamente sobre la estructura, la presién de agua en el
interior del macizo tiene influencia en el empuje, aumentando su valor.

3.3 Coeficientes de seguridad

El proyecto de estructuras en general trata de establecer seguridad contra la rotura y
contra la excesiva deformacion. En los proyectos son utilizados, entonces, estados limites
a fin de establecer esta seguridad. Los estados limites son definidos como estados a partir
de los cuales la estructura no satisface mas los requisitos de estabilidad y uso impuestos
por el proyecto. Estos estados limites son clasificados en:

1. Estado limite ultimo: define el punto a partir del cual se produce la ruina de la estructura
de contencion, por rotura del macizo, o por rotura de los elementos que componen la
propia estructura.

2. Estado limite de servicio: define el punto de maxima deformacidén aceptable, en
términos de servicio, tanto para la estructura, como para el suelo.

La seguridad de la estructura de contencion puede ser definida genéricamente como la
“distancia minima” que la estructura se encuentra de esos estados limites. Normalmente
esta seguridad esta expresada en términos de coeficientes adimensionales que relacionan
el estado actual de la estructura a los estados limites.
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Hay dos formas generales de establecer estos coeficientes de seguridad:

1. Coeficientes de seguridad global: los estados limites son determinados en base a los
parametros reales de resistencia y de solicitacién del conjunto y los coeficientes de seguridad
son definidos como la relacion entre la resistencia total disponible contra una determinada
condicion de rotura y la resistencia efectivamente movilizada para contraponerse a esta
condicion. Los valores minimos de los coeficientes de seguridad global a ser satisfechos por
la estructura son definidos en base a la practica de proyecto.

2. Coeficientes de seguridad parcial: a los parametros de resistencia y de solicitacion
son aplicados coeficientes de seguridad en el sentido de minorar (en el caso de la
resistencia) o mayorar (en el caso de la solicitacion) sus valores. Los estados limites
obtenidos con la utilizacion de estos parametros modificados son impuestos como
condicion limite para el estado actual de la estructura. Los valores de los coeficientes de
seguridad parcial son establecidos en base a estudios estadisticos de la dispersion de los
valores de los parametros que son aplicados.

En el caso del proyecto de estructuras de contencién, los coeficientes de seguridad global
son tradicionalmente mas utilizados. Sin embargo, la utilizacién de coeficientes de
seguridad parcial viene aumentando y muchos paises estan adoptando este tipo de
analisis en sus cddigos de proyecto.

3.4 Determinacién del empuje
3.4.1 Conceptos basicos

Empuje de tierra es la resultante de las presiones laterales ejercidas por el suelo sobre una
estructura de contencion o de fundacién. Estas presiones pueden ser debido al peso
propio del suelo o a sobrecargas aplicadas sobre él.

El valor del empuje sobre una estructura depende fundamentalmente de la deformacion que
esta sufre debido a la accion de este empuje. Se puede visualizar esta interaccion
efectuandose un experimento que utiliza un paramento vertical mévil, como el mostrado en
la figura 3.4.1, soportando un desnivel de suelo. Se verifica que la presion ejercida por el
suelo sobre el paramento varia con el desplazamiento de este ultimo.
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Figura 3.4.1 - Empuje sobre un paramento vertical

Cuando el paramento se aleja del suelo contenido, hay una disminucién del empuje hasta
un valor minimo que corresponde a la total movilizacion de la resistencia interna del suelo.
Esta condicién es satisfecha con un pequeno desplazamiento del paramento y es llamada
estado activo. El empuje actuante en este instante es llamado empuje activo “E,”.

Si por el contrario, el paramento fuera movido contra el suelo contenido, habra un aumento
en el empuje hasta un valor maximo donde existira nuevamente la movilizacion total de la
resistencia del suelo. A este valor maximo se le ha dado el nombre de empuje pasivo “E,”
y la condicion de deformacién en que ocurre es llamada estado pasivo. Diferentemente del
estado activo, el estado pasivo se logra después de un desplazamiento bastante mayor del
paramento.

En el caso que el paramento se mantenga inmovil en la posicion inicial, el empuje, conocido
como empuje en reposo “E/“, se mantendra entre los valores del empuje activo y del
empuje pasivo. En esta condicion no hay una completa movilizacion de la resistencia del
suelo.

En la tabla 3.4.1 se muestran valores tipicos de desplazamiento “A” de la estructura
necesarios para alcanzar la completa movilizacion de la resistencia del suelo y alcanzar
los estados activo y pasivo. Se verifica que para alcanzar el estado pasivo es necesario un
desplazamiento diez veces superior al necesario para el estado activo.
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Valores de A/ H
Tipo de suelo
Activo Pasivo
Arena compacta 0,001 -0,01
Arena medianamente compacta 0,002 -0,02
Arena suelta 0,004 -0,04
Limo compactado 0,002 -0,02
Arcilla compactada 0,01 -0,05

Tabla 10 - Valores de A/H necesarios para alcanzar los estados activos y pasivos para diferentes tipos de suelos

Los muros de contencion a gravedad, en general, y en particular los flexibles, como es el
caso de los construidos con gaviones, permiten la deformacidon del suelo contenido en
forma suficiente para que su resistencia sea totalmente movilizada. Por lo tanto, deben ser
dimensionados sobre la accién del empuje activo.

El problema de la determinacion de la magnitud y distribucién de la presion lateral del suelo es,
por lo tanto, estaticamente indeterminado y son necesarias hipotesis de la relacion entre las
tensiones y las deformaciones del suelo para que se pueda llegar a la solucion.

Los métodos clasicos empleados en geotecnia para la determinacion de los empujes
activos o pasivos adoptan una relacion del tipo rigido-plastica entre las tensiones y
deformaciones del suelo. Este modelo presenta la ventaja de ofrecer el calculo de los
desplazamientos de la estructura, ya que cualquier deformacién es suficiente para alcanzar
la plastificacion del material.

Como criterio de plastificacion, es empleado casi exclusivamente el criterio de Mohr-
Coulomb. Segun este criterio, la tension tangencial “t” a lo largo de una superficie de rotura

debe ser igual a la resistencia “s” que es dada por:

s=c+o.tan ¢
(U9)

donde: “c” es la tension normal que actua sobre la superficie de rotura y “c” y “¢” son
constantes caracteristicas del suelo conocidas como cohesion y angulo de friccion interna.

En el desarrollo de la solucion, generalmente son tomadas fajas unitarias del macizo y de la estructura
de contencién, admitiendo que todas las secciones son iguales, lo que equivale a aproximarse a un
problema bidimensional de deformacion. Esta aproximacion simplifica bastante el andlisis y, ademas
de eso, es en general mas conservadora que el analisis tridimensional.
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En cuanto al empuje en reposo “E,“, que actua sobre estructuras que no permiten
cualquier desplazamiento, su determinaciéon es realizada normalmente a través de
expresiones empiricas, basadas en la determinacion, en laboratorio o en el campo, de
las presiones laterales. La expresion mas utilizada, en este caso es la dada por [7]:

Ko=py/p,=1-sen ¢
(07)

donde “p,“ es la presion lateral en reposo, “p,“ es la presion vertical actuante y “K“ es
denominado coeficiente de empuje en reposo. Esta expresién es valida apenas para
suelos normalmente consolidados. Para suelos preconsolidados el valor de la presion
lateral es mas elevado, dependiendo principalmente del grado de preconsolidacion del

material.
3.4.2 Teoria de Rankine

Al analizar el estado de tension de un elemento de suelo localizado a una profundidad “Z* junto
al paramento de la figura 3.4.2, se puede determinar la tension vertical “c,“ dada por:

o, = Yz
()

donde “y“ es el peso especifico del suelo.

Mientras que el paramento permanezca en reposo, la tension horizontal actuante sobre el
elemento es indeterminada. Al ser desplazado del suelo, hasta la formacion del estado
activo, esta tension puede ser determinada a partir de la envolvente de resistencia del
material, como se muestra en la figura 3.4.2.
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Figura 3.4.2 - Determinacién de la presion lateral

En este instante la tension horizontal “c,“ esta dada por:

o,= K,.v.z-2.c.VK,
()

donde:
1-sen ¢
A\ 2/ 1+sen¢
(10)
Siendo “K,“ denominado coeficiente de empuje activo. Q

A través de ese resultado se puede determinar el valor del empuje activo resultante “E,"
sobre el paramento:

E, =L vH2K,-2.cHVK,
2 (11)

Donde “H" es la altura total del desnivel del suelo.

En el caso que el paramento se mueva contra el suelo hasta el estado pasivo, se obtiene:

O

op =K, vz + 2.0.\/K—p

(12)
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Q Donde:

_ T ¢ \_lt+seno
Kp_tan2(7+ 7) 1-sen ¢

(13)

Es denominado coeficiente de empuje pasivo y el empuje resultante “E,” esta dado por:

_ L ymK, - 2eHK,

E
P70

O

Se verifica por esos resultados que el suelo cohesivo esta sometido a tensiones de traccion
en su porcion superior en estado activo. Estas tensiones de traccion se prolongan hasta
una profundidad “Z,” dada por:

. _2c 1
R
v K,

(15)

Ocurre, por lo tanto, que el suelo normalmente no resiste las tensiones de traccion. De esta

@ forma, se abren grietas en la superficie hasta esta profundidad. Siendo asi, no se puede contar
con estas tensiones que disminuirian el valor del empuje activo resultante. A parte de eso,
estas grietas pueden estar llenadas con agua proveniente de lluvias, lo que puede aumentar
todavia mas el valor del empuje. El resultado es una distribucion de tensiones como la
mostrada en la figura 3.4.3. Se puede adoptar para efecto del céalculo una distribucion
aproximada como la mostrada en la misma figura y sugerida por Bowles [8].

Estas tensiones de traccion no ocurren, en estado pasivo, como se puede ver en la figura
3.4.3. Por lo tanto no existe la formacion de grietas de traccion en estado pasivo.
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Grieta de traccion
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Figura 3.4.3 - Distribucién de “c,” en el estado activo y pasivo (suelo cohesivo)

Las direcciones de las superficies de rotura en los estados activo y pasivo son dadas
el gréafico de la figura 3.4.1 y mostradas en la figura 3.4.4.
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Figura 3.4.4 - Planos de rotura en los estados activo y pasivo

En el caso que la superficie del suelo no sea horizontal, presentando una inclinacion “i
valor de la presion vertical “p,”“ sera dado por (figura 3.4.5):

=17.Z.coS 1

(16)

, el
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2 Como la tension vertical “p,” posee una inclinacién “i” en relacion a la superficie del

O

elemento de suelo mostrado, esta puede ser descompuesta en una tension normal “c” y
una tension tangencial “t” :

G =p,.cos1="7.z.cos? i

(17)

T=p,.seni="7y.z.seni.cosi

(18)

Figura 3.4.5 - Determinacion de la presion lateral para ”i # 0” (¢=0)

En la figura 3.4.5 estan mostrados los circulos de Mohr correspondientes a los estados
activo y pasivo, para el caso de un suelo no cohesivo “c =0”. De ahi se puede verificar que

la presion lateral “p,” sobre el paramento posee una inclinacion “i” en los dos estados y que
la relacién entre esta y la presién vertical esta dada por:

Pla OA cos1—\/coszl—cosz¢ _K,

Py OM cosi +\/cos2 i—cos? ¢
(19)

para el caso activo y
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Pp 0OP cosi+ \/0052 1—cos2 0

P, OM  cosi— \/coszi—cosz(b

K,

para el caso pasivo.

Por lo tanto, las presiones laterales y los empujes activo y pasivo seran dados por:

1

E, =5 ZY.H2.K,.cosi

(22)

_ 1 2 i
N ) JH2K,.cos1

(24)

En ambos casos la direccion del empuje sera paralela a la de la superficie del suelo contenido.

Para el caso de suelo cohesivo, no hay una expresion analitica simple cuando la superficie
del suelo no es horizontal, siendo necesaria la determinaciéon de la presion lateral
graficamente con el uso de los circulos de Mohr correspondientes a los estados activo y
pasivo, o desarrollando las ecuaciones analiticas correspondientes. Para esto se utiliza la
construccion mostrada en la figura 3.4.6.

O
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s,th

Figura 3.4.6 - Determinacién de las presiones laterales para suelos cohesivos

Inicialmente se determina el punto “M*“ dado por:

Oy = Y.Z.c0s% 1

(25)

Tv = Y-Z.S€n 1.coS 1

(26)

“_n

El centro “0” y el radio “r” del circulo que pasa por “M” es tangente a la envolvente de
resistencia y estan dados por:

0= Oy-tan? ¢ + c.(sen? ¢.tan q))i\/A_

1 —cos20

(27)

r= (O + tach)) sen ¢

(28)

OM = p, = Y.z.cos i

(29)
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donde el signo positivo se refiere al estado pasivo y el signo negativo al estado activo:

A =2.c.0,.tan3 6.sen? G + c2.tan? 6.sen? ¢ — T2,.tan* 6 + (62, + 12,).sen? G.tan* G
(30)

Las coordenadas de los puntos “A” y “P* seran dadas, finalmente por:

6, = 0.cos?i- cos i.\/(r2 — 02+ 02.cos?i)

(31)

T, =0,.tan 1

(32)

6, =0.cos?i- cos i.\/(r2 — 02+ 02.cos?1)

(€R))

T, = Gp.tan 1

(34)

r=V(o,—0)2+12,

(€N))

T, =0, .tan o

(36)

Los valores de las presiones laterales activa y pasiva, para la profundidad “z“, seran dadas por:

P =0A =Vo2, + 12,

37

=0P=\o2 + 12
pp=0P=Vo?, + 7%,
(38)
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También en este caso aparecen grietas de traccidon en el estado activo hasta una
profundidad “Z,” dada por:

2.c . 1

Y tan(l_ﬁ)
4 2

(39)

“_n

Cuando actua una sobrecarga uniforme “q” sobre el macizo, su efecto sobre el paramento esta
dado por un aumento constante de la presion lateral que, de esta forma, quedara:

P.=(vz+q)K,cosi

(40)

P=(Yz+q).K, cosi

(41)

Por lo tanto los empujes activo y pasivo, en este caso, son dados por:

E,= 1 JYH2K,.cosi+q.HK,.cos i

2
(42)

E, = % Y-H2K .cosi+q.HK,cosi

(43)

El punto de aplicacion del empuje, en todos esos casos, esta localizado en el centro de
gravedad de los diagramas de presion lateral descriptos. De esta forma, en el caso de
suelo no cohesivo y sobrecarga nula, el diagrama de presion lateral es triangular y el punto
de aplicacion del empuje, tanto activo como pasivo, esta localizado a una altura igual a
“H/3” de la base del paramento.

3.4.3 Teoria de Coulomb

Otra manera de cuantificar el empuje activo o pasivo sobre una estructura de contencion
es si admitimos que en el instante de la movilizacion total de la resistencia del suelo se

forman superficies de deslizamiento o de rotura en el interior del macizo. Estas superficies
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delimitan una parte del macizo que se movilizaria en relacion al suelo restante en el
sentido del desplazamiento de la estructura. Si esta parte del suelo fuera considerada
como un cuerpo rigido, el empuje puede entonces ser determinado del equilibrio de las
fuerzas actuantes sobre este cuerpo rigido.

El método de Coulomb admite que tales superficies de rotura son planas y el empuje es
aquel que actua sobre la mas critica de las superficies de rotura planas.

La ventaja de este método reside en el hecho que se puede considerar la existencia de
friccion entre la estructura de contencidon y el suelo, ademas de permitir el analisis de
estructuras con paramento no vertical.

Para el caso de suelo no cohesivo, las fuerzas que actuan sobre la cufia de suelo formada en
el estado activo estan mostradas en la figura 3.4.7. Estas fuerzas son su peso propio “P”, la
reaccion del macizo “R”, que debido a la friccion interna del suelo tiene una inclinacion “¢” en
relacion a la superficie de rotura; y el empuje activo “E," que también presenta una inclinacion
“5“ en relacion al paramento de la estructura de contencion. Esta ultima inclinacion es el angulo
de friccion entre el suelo y la estructura de contencion. La superficie potencial de rotura forma

un angulo “p” con la direccion horizontal.

1
Desplazamiento %/

Figura 3.4.7 - Fuerzas que actuan sobre la cufia de suelo en el caso activo

El valor del peso propio es:

2
P _L .[sen(oc +p).

sen(o + i)]
" 2.sen?q

sen(p —1)

(44)
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@ El empuje activo puede ser determinado a partir del equilibrio de fuerzas:

E, P

sen(p — ) - sen(m—ot—p+h+9)
(45)

E _ P.sen(p — ¢)
¢ sen(m—a—p+d+9)
(46)

La superficie mas critica, en el caso activo, es aquella que lleva el valor de “E;” a un
maximo, o0 sea, es obtenida de la derivada de la expresion anterior en relacion al angulo

de la superficie de rotura “p”:

dE,
dp

=0
De ahi se obtiene el valor maximo de “Ea”:
E.- 1l yH2K
@ o= 5 PHER,
(48)

donde:

sen2(a+¢)

- 2
sen® o.sen( 0. —§) - [1 +\/ sen(¢ + 8).sen(q — i) ]

sen(o — 8).sen(oL + 1)

(49)

En el estado pasivo hay una inversion en las inclinaciones de las fuerzas “R* y “E,* debido
@ a la inversion en el sentido del desplazamiento de la estructura y la superficie mas critica

es aquella que lleva “E,* a un valor minimo (figura 3.4.8).
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Figura 3.4.8 - Fuerzas que actuan sobre la cufia de suelo en estado pasivo
El valor del empuje pasivo “E,* esta dado entonces por:
E =L yH2K,
22
(50)
y
sen2(o—¢)

sen’ a.sen(o. + §) - [1 _ \/ sen(¢ + 8).sen(¢ + 1) ]2

sen(o. + 0).sen(o + 1)

(51)

Como en este proceso no hay determinacion de la presioén lateral, y sin la determinacion
directa del empuje total, no es posible la determinacion del punto de aplicacion del empuje
por el centro de gravedad del diagrama de presion lateral como en la teoria de Rankine.

Sin embargo, las expresiones obtenidas muestran claramente que el empuje es resultado
de una distribucion triangular de las presiones laterales tanto en el estado activo como en
el pasivo. Entonces el punto de aplicacién del empuje esta localizado, también en este
caso, a una altura igual a "H/3“ de la base de la estructura.

{1}

En el caso que exista una sobrecarga “q"“ uniforme distribuida sobre el macizo, esta provocara un
aumento en el valor del empuje. Este aumento puede ser determinado considerando la parte de

O
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2 la sobrecarga que actua sobre la cuna de suelo delimitada por la superficie de rotura (figura
3.4.9). Esta parcela “Q“ se sumara al peso de la cuia “P*y, de esta forma, provocara un aumento
proporcional en las otras fuerzas que actuan sobre la cuia.

Figura 3.4.9 - Empuje devido a la sobrecarga distribuida uniforme

Entonces, el empuje “E,” esta dado por:

E, _ 1 yH2K, seni+qHK, . _Seno
2 sen (0L + 1)

O =

De esta expresion se percibe que el efecto de la sobrecarga se distribuye de manera
uniforme a lo largo del paramento, lo que permite la determinacién del punto de aplicacion
del empuje sobre la estructura de contencion. La primera parte de la expresion de

arriba “ 1. Y. H2 . Ky “ es debida apenas al suelo, y, por lo tanto, esta aplicada a “H/3" de la base
2

de la estructura, mientras que la segunda parte “q.H.K,. S€N9 “ es debida a

sen(a+i)

la sobrecarga y estara aplicada a una altura igual a “H/2”. El punto de aplicacion del
empuje total puede, entonces, ser obtenido del centro de gravedad de las dos partes.
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3.4.4 Método del Equilibrio Limite

En el caso que el suelo sea cohesivo o la superficie del macizo no sea plana, no hay posibilidad
como aplicar directamente la teoria de Coulomb. En estos casos se puede adoptar un método
de analisis semejante al de Coulomb, pero mas volcado al problema especifico en cuestion.

Tomemos como ejemplo el caso mostrado en la figura 3.4.10. Como la superficie del macizo
no posee una inclinacion “i” constante, no es posible utilizar las expresiones deducidas en el
item anterior para la determinacion del empuje. En este caso, se puede hacer un analisis por
tentativas. Se consideran varias posiciones para la superficie de rotura y para cada una de
ellas se determina el valor del empuje por equilibrio de fuerzas. Estos valores son colocados
en funcion de la superficie de rotura que les dio origen y de esta forma se puede estimar la
variacion correspondiente. Entonces se puede determinar la posicion mas critica de la

superficie de rotura y el empuje correspondiente.

a%

Figura 3.4.10 - Método del Equilibrio Limite

El punto de aplicacion del empuje sobre la estructura de contencion es determinado a
través de una recta paralela a la superficie de rotura mas critica, pasando por el centro de
gravedad de la cuia critica.

La ventaja de este método se encuentra en la gran variedad de casos que pueden ser
analizados, tales como suelo cohesivo, ocurrencia de sobrecargas no uniformes sobre el
macizo, de presiones neutras en el interior del suelo, etc.

Por lo tanto, para determinar el empuje aplicado por un macizo compuesto de camadas de
suelos con diferentes caracteristicas, es necesaria la extension de este método, de modo
que se considere superficies de rotura formadas por mas de un plano y, por lo tanto,
formando mas de una cufia de suelo.
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3.4.5 Efecto de las sobrecargas en el empuje activo

Muchas veces existen sobrecargas sobre el suelo. Estas sobrecargas provienen de varias
fuentes tales como estructuras sobre el macizo, trafico de vehiculos, etc. y provocan un
aumento del empuje.

El caso mas simple de sobrecarga es la carga uniformemente distribuida sobre el macizo
(figura 3.4.11). Al analisis por el método de equilibrio limite, debe agregarse al peso de la
cuia de suelo formada por la superficie de rotura la porcién de carga distribuida que se
encuentra sobre ella.

En cuanto al punto de aplicacién del empuje resultante, puede ser obtenido a través de
una paralela a la superficie de rotura pasando por el centro de gravedad del conjunto suelo
— sobrecarga. Otra alternativa es separar el efecto del suelo de la sobrecarga y determinar
el punto de aplicacion de cada efecto a través de paralelas por los centros de gravedad de

cada uno.
H
///\///\///\//%

Figura 3.4.11 - Carga uniforme sobre el macizo

En caso que las condiciones del problema permitan la utilizacién directa de la teoria de
Coulomb, el efecto de la sobrecarga uniformemente distribuida puede ser determinado de
acuerdo con las expresiones del punto 3.4.3.

Otro caso bastante comun de sobrecarga es la linea de “Q” paralela a la estructura de
contencion como se muestra en la figura 3.4.12.
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Posicion de Q
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Figura 3.4.12 - Linea de carga paralela a la estructura de contencién

En este caso, al utilizar el método de equilibrio limite, se debe adicionar al valor de “Q“ el
peso de la cufia de suelo sélo en el caso que la superficie de rotura termine en un punto
posterior al punto de aplicacion de la linea de carga. En este caso, la variacidon del empuje
con la posicion de la superficie de deslizamiento presentara una discontinuidad en el punto
correspondiente a la posicidn de “Q”.

También en este caso se debe separar del empuje maximo “E,” los efectos del suelo “E,“ y el
efecto de la linea de carga “E,". El punto de aplicacion de este ultimo es determinado segun
las teorias de Terzaghi & Peck [9] como se muestra en la figura 3.4.12.

Otra alternativa para determinar el efecto de la linea de carga sobre el empuje es la
utilizacion de ecuaciones de la teoria de la elasticidad obtenidas por Boussineq [10]. Por
este método se determina separadamente el empuje debido al suelo, ignorandose la
presencia de la linea de carga. El efecto de la carga es simplemente adicionado al suelo
siendo determinado por la teoria de la elasticidad:

2.Q m2.n
Gh = .
nH (m2n?)?

(53)

“* 13

donde “c,,” es el aumento de presion horizontal debida a la linea de carga “Q“ y “HY, “m" vy

n“, como estan indicados en la figura 3.4.13.
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Figura 3.4.13 - Efecto de la sobrecarga de acuerdo a la teoria de la elasticidad

La expresion anterior es valida sélo para medios semi-infinitos. Como la estructura de
contencion posee una rigidez mucho mayor que la del suelo, este valor debe ser duplicado
conforme a las expresiones de la figura 3.4.13. En esta figura estan también mostradas las
expresiones para los casos de carga concentrada y carga parcialmente distribuida. En
todos esos casos, las expresiones mostradas estan mayoradas conforme a lo explicado
arriba.

En caso que la estructura de contencion sea deformable, como es el caso de las estructuras
construidas en gaviones, se puede reducir el valor obtenido por esas expresiones.

Finalmente, se debe aclarar que para este ultimo método se asume que la existencia de
la sobrecarga no tiene influencia en el empuje debido al suelo, o sea, no es analizada la
influencia de carga en la posicién de la superficie de rotura critica.

En verdad se trata de una superposicion de efectos que no son del todo validos, ya que el
efecto del suelo es determinado asumiendo la plastificacion del material, en tanto que el efecto
de la carga es determinado asumiéndose un modelo elastico lineal para el material. De
cualquier forma, a pesar de estos problemas, los resultados obtenidos por este analisis
presentan buena concordancia con mediciones hechas en modelos experimentales.
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3.4.6 Suelo cohesivo

Cuando el suelo que compone el macizo contenido es cohesivo “c>0“ existen tensiones
de traccion en la porcion superior del macizo en estado activo, como ya se ha visto en el
punto 3.4.2.

Estas tensiones provocan la aparicidon de fisuras de traccion que disminuyen el area util
resistente de la superficie de rotura aumentando asi el empuije final sobre la estructura.

De esta forma, la posicion mas critica de una fisura de traccion es la final de la superficie
de rotura, disminuyendo el largo de esta (figura 3.4.14).

\/\\\ ,\\\ ,\\Y A

Figura 3.4.14 - Empuje activo en suelo cohesivo

Mas alla de esto, como ya fue dicho, las fisuras de traccion pueden estar llenas con agua
provenientes de lluvia, lo que provoca un aumento adicional del empuje debido a la presion
hidrostatica en el interior de las fisuras de traccion. Asi mismo, las fuerzas actuantes sobre
la cufia de suelo formada por la superficie de rotura incluyen esta fuerza “F“, debida a la
presion del agua en el interior de las fisuras de traccidén, mas alla de la fuerza resistente “C”
debida a la cohesion del suelo. Estas fuerzas son determinadas por:

1 2
F —_.Ya.Z
2 0

w

(54)



O

MACCAFERRI 3. Teoria y calculos de estabilidad

C=c.AC

(55)

donde “z,” es la profundidad de las fisuras de traccion, “y,” es el peso especifico del agua

y “c” la cohesion del suelo.

Cuando se utiliza el método de equilibrio limite, el empuje se determina por equilibrio de
fuerzas para cada superficie de rotura hipotética hasta que se encuentra la mas critica. A
cada una de estas superficies debe corresponder una fisura de traccion, ya que la
distribucion real de estas fisuras es aleatoria y la ubicacion mas critica es aquella que
coincide con la superficie de rotura mas critica.

El punto de aplicacion del empuje activo “E,” resultante sobre la estructura de contencion
puede ser adoptado a “H/3“ de la base de la estructura. Esto se justifica por el hecho de que
este empuije incluye el efecto de la presidon de agua en el interior de las fisuras y por la distribucion
aproximada de presiones laterales presentadas en el punto 3.4.2.

3.4.7 Efectos del agua en el empuje activo
3.4.7.1 Estructuras parcialmente sumergidas

En obras de regularizacion de cursos de agua, es bastante comun la construccion de estructuras
de contencién parcialmente sumergidas. En la figura 3.4.15 se puede ver un ejemplo.

S

IO

Figura 3.4.15 - Estructura de contencién parcialmente sumergida
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En estos casos, se debe separar del efecto del suelo el efecto del agua existente dentro
de sus vacios. Esto es porque la resistencia del suelo es debido a la presion entre sus
particulas (presion efectiva) mientras que el agua no posee resistencia alguna al corte.

Este tipo de analisis es conocido como analisis en términos de presion efectiva.

De todos modos, para utilizar el método del equilibrio limite en este tipo de estructura se
debe determinar el equilibrio de fuerzas utilizando el peso sumergido de la cufia de suelo,
0 sea, para calcular el peso de la parte sumergida de la cufia de suelo se debe utilizar el

“_m

peso especifico sumergido “y” del material.

El empuje “E,” obtenido es aquel debido sélo al peso de las particulas de suelo, siendo
necesario adicionar a este la presion del agua sobre la estructura. La determinacién de
esta presion es trivial y obedece a las leyes de la hidrostatica. En el caso especifico de los
muros de contencidon en gaviones, debido a su naturaleza altamente drenante, el analisis

de estabilidad puede ser hecho en términos de presiones efectivas.

El punto de aplicacién del empuje “E,” es determinado por una recta paralela a la superficie

de rotura critica pasando por el centro de gravedad (del peso sumergido) de la cufia critica.

En caso que se considere que existe diferencia entre las resistencias del material encima

y abajo del nivel de agua debe ser analizado como en el punto 3.4.2.
3.4.7.2 Macizo bajo la influencia de percolaciéon de agua

Otro caso bastante comun es la ocurrencia de percolacion de agua a través del macizo
contenido. Esto sucede, por ejemplo, cuando el nivel freatico que se encontraba un poco
abajo de la fundacién de la estructura, se eleva en épocas de lluvias, o cuando en
estructuras descriptas en el punto anterior, ocurre una brusca reduccién del nivel del curso
de agua. En estos casos existe percolacion de agua a través del macizo en la direccion de
la estructura de contencion, lo que hace aumentar el valor del empuje sobre esta. Para que
el agua no quede retenida atras del muro, aumentando todavia mas el valor del empuije,
se debe usar estructuras autodrenantes, como por ejemplo los gaviones, o prever una

estructura de drenes y filtros que impida el arrastre de particulas de suelo.

Para analizar este tipo de problema se debe determinar inicialmente la red de flujo formada

como se muestra en la figura 3.4.16.
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Figura 3.4.16 - Red de flujo a través del macizo de contencién

Si se hace el analisis por el método del equilibrio limite, las fuerzas que actuan sobre la
cuiia de suelo formada por la superficie de rotura incluyen el peso propio de esta (aqui se
determina utilizando el peso especifico saturado del suelo "y’ ) y la fuerza “U" debido a

la presion neutra que surge sobre la superficie de escurrimiento. Esta ultima se determina

a partir del diagrama de subpresiones actuantes en la superficie de rotura.

Una forma simplificada para determinar la fuerza “U“ consiste en adoptar un parametro de
subpresion “r,” definido como:

(56)

que puede ser estimado a partir de la altura de la napa freatica.

El punto de aplicacion del empuje “E,” puede ser medido como en el punto anterior. Se
debe notar que aqui el empuje “E,” incluye el efecto del agua. Entonces el centro de
gravedad de la cuia critica debe ser determinado por su peso saturado.

3.4.8 Macizo en camadas (no homogéneo)

En caso que el macizo contenido este formado por camadas de suelos diferentes
(figura 3.4.17), el método de equilibrio limite pueda todavia ser utilizado.
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Figura 3.4.17 - Macizo no homogéneo

En primer lugar se determina el empuje “E,,“ provocado sobre la estructura de la primera
camada de suelo a lo largo de “BC* utilizando el método ya citado anteriormente.

En segundo lugar se considera una superficie de rotura formada por tres planos. El primero de
estos planos parte del punto “A* en la base de la estructura (o en la base de la segunda camada
de suelo, en caso de haber mas de una camada) y se extiende hasta el limite entre la segunda
y la primer camada (punto “F”), con una inclinacion “p,“ respecto a la horizontal. El segundo
plano parte de este punto y sigue hasta la superficie del macizo (punto “G”), en una direccién
paralela a la cara interna de la estructura de contencién (“AB”). El tercer plano parte del mismo
punto (“F”) y se extiende hasta la superficie del macizo (punto “H”) en una direccion inclinada en
un angulo “p1” respecto a la horizontal.

De esta manera, se forman dos cufias de suelo. Una de ellas con vérticesen A, B, Gy F; y la
otra con vértices en F, G y H. El efecto de la cufia menor sobre la mayor puede entonces ser
determinado como efecto del empuje “E,“ calculado también por el método de equilibrio limite,
considerando un angulo de friccion entre las dos cufas igual al angulo de friccion “5,“ que actua
entre el suelo de la camada superior y la estructura de contencion.

Conocido el valor de “E,“, el empuje aplicado por la camada inferior puede ser determinado
por el equilibrio de las fuerzas que actuan sobre la cufia de suelo mayor.
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La inclinacion de “p,“ debe ser entonces estudiada a fin de encontrar una posicion mas
critica para la superficie de rotura.

En el caso que el numero de camadas sea superior a dos, el proceso debe ser repetido
para incluir las camadas inferiores hasta alcanzar la base de la estructura

El punto de aplicacion de “E,,“ es determinado como ya se menciond en los puntos
anteriores, o sea, a “H1/3" de la base de camada, donde “H," es el espesor de esta camada
en contacto con la estructura de contencion, en caso que la superficie del macizo sea
plana y no haya sobrecargas. En cuanto al punto de aplicacion de “E,,“, se puede asumir
que la distribucion lateral sobre la estructura de contencion es lineal y que la tasa de

variacion de esta expresion con la altura de la estructura es:

dpp,
dh,

= ’Yz . Ka2

(57)

donde “K,,“ es el coeficiente de empuje activo determinado por la teoria de Coulomb. De esta
manera se puede determinar la presion lateral en el tope de la base de la segunda camada y en
seguida el centro de gravedad del diagrama de presion lateral obtenido (figura 3.4.18).

RO

H2 -

T
HEga2
¢

Plf

O

Figura 3.4.18 - Distribucion de la presion lateral en la sequnda camada de suelo
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dp,; = —
Pii H, > dpy¢

(58) (59)

entonces:

H, 5 Y-Kp-Hy H_32
2 H, 12

(60)

En la determinacion de “K,,“ por la teoria de Coulomb se puede adoptar, en caso que sea

1M1

necesario, valores aproximados para la inclinaciéon “i de la superficie del talud.

La ejecucion de este proceso solo es viable con la utilizacion de un programa de computadora. El
programa GawacWin® fue desarrollado con la capacidad de analizar estos casos.

3.4.9 Efecto Sismico

Durante un sismo, el empuje activo sufre un incremento debido a la aceleracién horizontal
y vertical del suelo. Estas aceleraciones provocan la aparicion de fuerzas inerciales en las
direcciones vertical y horizontal que deben ser consideradas en el equilibrio de las fuerzas
(figura 3.4.19).

N\
N
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2H/3
r
R G, P

Figura 3.4.19 - Fuerzas de inercia que actuan sobre la cufia de suelo
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Estas aceleraciones normalmente son expresadas en relacion a la aceleracion de la

gravedad “g“y son funcion del riesgo sismico local. Las fuerzas de inercia seran calculadas
como porciones del peso de la cuia de suelo “P*:

Ih:Ch'P

(61)

Donde “C," y “C,” son las relaciones de aceleracion en las direcciones horizontal y vertical
respectivamente.

La aceleracion en la direccion horizontal representa una mayor influencia en el valor del
empuje activo, por lo tanto, generalmente es la unica considerada en el analisis.

El empuje activo calculado de esta forma puede ser dividido en dos porciones. La primera, igual
al empuje estatico “E,.", tiene su punto de aplicacion sobre la estructura de contencion

determinado como en los puntos anteriores. La segunda porcion “E,“ es el efecto del sismo y su
punto de aplicacion esta situado a “2.H/3“ de la base de la estructura [13].

En caso que el macizo estuviera sumergido, se debe utilizar el peso sumergido “g”del
suelo en el calculo del peso especifico de la cuia, como ya fue citado en el punto 3.4.7.1.
Entonces, es necesario también la consideraciéon del efecto sismico en la masa de agua
existente en el interior del suelo.

Esta masa provocara una presion adicional al efecto estatico, resultando un empuje
adicional “U“ debido al agua dado por:

-
U,=_--.H%.v,C
T2 !

(63)

@ donde “,“ y “H," son el peso especifico y la altura de agua respectivamente. Este empuje

esta aplicado a “H,/3“ de la base de la estructura [14].
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En caso que las condiciones del problema permitan la utilizacién directa de la teoria de C
Coulomb y ademas de eso, se considere soélo la aceleracién en la direccion horizontal, el
efecto sismico puede ser determinado por las expresiones del punto 3.4.3 corrigiendo los

valores de los angulos “a” y “i” de la figura 3.4.7.

donde

0 = arctan C,

(C9)

El empuje “E,” asi calculado debe ser todavia multiplicado por “A” que esta dado por:

O

A— sen2 o'
sen? o..cos O
(67)

Entonces el efecto sismico “E,,” sera dado por:

A,=AE,-E,_,

(68)

donde “E,.” es el empuje activo. La diferencia “E,;” esta aplicada a “2H/3” de la base del O

muro.
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3.5 Aplicaciones de las teorias de muros de gaviones
Los muros de gaviones son estructuras de gravedad y como tal pueden ser dimensionadas.

De esta manera, las teorias clasicas de Rankine y de Coulomb, y asi también el método del
equilibrio limite, pueden ser utilizados en la determinacién de los empujes actuantes.

Para los casos mas simples, la teoria de Coulomb es generalmente empleada en la
determinacion del empuje activo, pues abarca una variedad razonable de situaciones
encontradas en la practica.

Las caracteristicas del suelo contenido deben ser analizadas cuidadosamente, ya que de
ellas dependen los resultados del analisis. Se debe tratar que el macizo sea generalmente
un relleno, preferentemente ejecutado con material no cohesivo y asi es normal considerar
como nula la cohesion del suelo.

Mismo cuando se utiliza suelo arcilloso en el relleno, la cohesion disponible es mucho mas
pequeia, pues mas alla de la compactacion provocada durante la construcciéon, se debe
recordar que el estado activo se configura dentro de una situacién de desplazamiento del
macizo; y asi la situacion mas critica es la que corresponde a la condicién drenada de la
resistencia. De esta forma la envolvente de resistencia al corte mas indicada en estos
casos es la envolvente efectiva (también llamada envolvente drenada), que normalmente
presenta una porcidon de cohesion muy pequefia, o nula, para suelo arcillosos.

Para el angulo de friccion “6“ entre el suelo y la estructura, se puede adoptar el mismo valor
del angulo interno “¢“ del suelo, pues la superficie de los gaviones es bastante rugosa. En
el caso de haber un filtro de geotextili entre el suelo contenido y el
muro de gaviones el valor de “6“ debe ser disminuido, adoptandose normalmente
“6=0,9 a 0,95.9".

En caso que las condiciones especificas del problema analizado sean mas complejas, no
permitiendo la utilizacion directa de la teoria de Coulomb, se recurre generalmente al
método de equilibrio limite. En este caso, el trabajo requerido para la determinacion del
empuje actuante es considerablemente mayor. Por eso, fueron desarrollados programas
de computadora que ayudan al proyectista en esa tarea. El programa GawacWin®
distribuido por Maccaferri, a los proyectistas, utiliza el método de equilibrio limite en la
determinacién del empuje activo actuante, lo que lo torna capaz de analizar la mayoria de
los casos que pueden surgir.
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Para el calculo del empuje pasivo, que es la resistencia al desplazamiento horizontal
ofrecida por el terreno delante del muro, cuando este esta apoyado en una cota inferior a
la superficie (figura 3.5.1), la teoria de Rankine es generalmente suficiente. No obstante se
debe tener cautela en la consideracion de esta resistencia. Solamente se debe considerar
la disponibilidad del empuje pasivo al frente del muro cuando es posible garantizar que no
ocurren excavaciones o posible erosién del suelo situado frente a la estructura de
contencién.

__ Desplazamiento

Y

Figura 3.5.1 - Determinacién del empuje pasivo

3.5.1 Superficies de roturas curvas

Los métodos de Coulomb y de equilibrio limite adoptan una forma de la superficie de rotura
plana, por hipotesis. Pero no siempre la forma plana conduce a la condicién mas critica
para el equilibrio de la cuia de suelo formada por la superficie de rotura. La ocurrencia de
friccion a lo largo de la interfase suelo-estructura de contencién tiene hace que la superficie
de rotura mas critica sea la curva.

Analisis mas rigurosos, utilizando superficies de rotura con la forma de espirales
logaritmicas también fueron desarrolladas. En el caso del empuje activo, estos analisis
muestran que el valor calculado con la utilizacién de superficies planas difieren como
maximo cerca del 10%, estando en general esta diferencia dentro del 5% del valor
calculado con superficies de rotura curva [15]. Este hecho justifica la utilizacion de
superficies de rotura planas para el calculo del empuje activo por ser de analisis mas
simples y abarcativas.
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Para el empuje pasivo, en tanto, la diferencia entre los resultados obtenidos por los
métodos que utilizan superficies de rotura planas y los que utilizan superficies curvas son
bien distintos. Sélo cuando no se considera friccion entre el suelo y la estructura de
contencion los resultados obtenidos por la teoria de Coulomb y por método de equilibrio

limite son correctos [16].
3.6 Analisis de estabilidad de la estructura de contencion
3.6.1 Tipos de rotura

Es necesario la verificacion de seguridad de la estructura de contencién a los diversos

tipos de rotura. En el caso de muros de contencidn de gaviones, los tipos principales de

Deslizamiento Vuelco Rotura interna

Figura 3.6.1 - Tipos de rotura de muros de gaviones

rotura que pueden ocurrir estdn mostrados en la figura 3.6.1.

1. Deslizamiento sobre la base: ocurre cuando la resistencia al deslizamiento a lo largo
de la base del muro, sumada al empuje pasivo disponible al frente de la estructura, es

insuficiente para neutralizar el efecto del empuje activo actuante.
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2. Vuelco: ocurre cuando el momento estabilzante del peso propio del muro en relacion al

punto de vuelco es insuficiente para neutralizar el momento del empuje activo.

3. Rotura de la fundacién o asentamientos excesivos: ocurre cuando las presiones aplicadas
por la estructura sobre el suelo de fundacién son superiores a su capacidad de carga.

4. Rotura global del macizo: deslizamiento a lo largo de una superficie de rotura que
envuelve a la estructura de contencion.

5. Rotura interna de la estructura: rotura de las secciones intermedias entre gaviones,
que puede ocurrir tanto por deslizamiento como por exceso de presién normal.

3.6.2 Fuerzas que actuan sobre la estructura

En al figura 3.6.2 estan mostradas las fuerzas que actuan sobre la estructura de contencion.

AN
IR

T
N%

Figura 3.6.2 - Fuerzas que actuan sobre la estructura de contencion

Las fuerzas presentes son los empujes “E,” y “E.”, el peso propio de la estructura “P” y la
reaccion de la fundacion “R”. Esta ultima fuerza puede ser descompuesta en una fuerza normal
“N” y una fuerza tangente “T“ a la base de la estructura de contencion.

Mas alla de estas fuerzas, se deben considerar otras, dependiendo de las condiciones. Asi, en
el caso que la estructura esté parcial o totalmente sumergida, se debe considerar la fuerza de
flotacion “V* (figura 3.6.3), y en el analisis sismico se deben considerar las fuerzas de inercia
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horizontal “I, = C,.P* y vertical “I, = C,.P“. Otras fuerzas pueden todavia provenir de las
sobrecargas aplicadas directamente sobre la estructura.

3.6.3 Determinacion de empujes

La determinacion de los empujes actuantes es el paso mas importante en el analisis de muros
de contencion. Normalmente son utilizadas la teorias de Rankine y de Coulomb en esta
determinacion, pues ellas ofrecen valores realistas para estos empujes. No obstante, la calidad
de los valores calculados por estas teorias depende de la correcta utilizacion de los parametros
de suelo que componen el macizo y las condiciones generales del problema.

Es necesario considerar:

/\/ N /\/ N

~ ~

N.A. C,Plcp

3= |

Figura 3.6.3 - Otras fuerzas que pueden actuar sobre el muro

1. La resistencia al corte del suelo, normalmente expresada por el criterio de Mohr-Coulomb,
es decir su angulo de friccion interna “¢” y su cohesion “c”. Estos valores deben ser obtenidos
preferentemente de la envolvente de resistencia efectiva del suelo, obtenida de los ensayos de
laboratorio. Para obras de menor envergadura estos valores pueden ser tomados también de

correlaciones  empiricas, como ensayos de campo tipo el SPT.

El analisis debe ser hecho en términos de tensiones efectivas ya que el estado activo
representa un desplazamiento del macizo y, en este caso, el comportamiento a largo plazo es
el mas critico. Esta consideracion es particularmente importante en la evaluacién de la
cohesion del material. Mismo los suelos arcillosos presentan valores bastante reducidos para
la cohesion, cuando es considerada la envoltoria efectiva. Mas alla de eso, los efectos de la
excavacion y el posterior relleno del macizo contenido tiende a disminuir todavia mas la
cohesion disponible. Por lo tanto, muchas veces la cohesion del suelo es tomada como nula
en macizos arcillosos para el efecto del calculo del empuje activo.

2. El peso especifico del suelo, tanto en el estado natural como en el estado de saturacion
completa.

71



72

3. Teoria y calculos de estabilidad MACCAFERRI

3. El angulo de friccion entre el suelo y la estructura en funcién del angulo de friccion interno del
suelo y del material de la estructura, asi como la rugosidad de la superficie de contacto.

4. La posicidon del nivel de agua y las condiciones de flujo a través del macizo. Se deben
determinar las alturas maximas y minimas del nivel de agua y la eventual posibilidad de
formacion de flujo de agua a través del macizo. Esto es particularmente importante en
muros construidos en zonas bajas y en canales.

5. Cargas externas aplicadas sobre el macizo por estructuras construidas sobre él y por
trafico de vehiculos.

6. Cargas dinamicas provocadas por efectos sismicos generalmente especificados por los
codigos locales en funcion de la sismicidad de la region.

3.6.4 Verificacion de estabilidad contra el deslizamiento

El deslizamiento de la estructura ocurre cuando la resistencia contra el deslizamiento a lo
largo de la base del muro de contencion, sumado al empuje pasivo disponible
en el frente, no es suficiente para contraponer el empuje activo. Se puede definir un
coeficiente de seguridad contra el deslizamiento:

Donde “E,y" € “E,q" son las componentes de los empujes activo y pasivo en direccion al
desplazamiento (figura 3.6.4).

/\//\///‘//
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Figura 3.6.4 - Verificacién al deslizamiento
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La fuerza “T,“ es la resistencia disponible a lo largo de la base de la estructura y vale:

Ty=N.tan 6* + a*.B

(70)

Donde “6*“ es el angulo de friccion entre el suelo de la fundacion y la base de la estructura.
Y “a*" es la adhesion entre el suelo y la base.

Los valores sugeridos para “6*“ y “a*“ son:

2 tan ¢ <tan 8™ < tan ¢
3

(71)

Se sugiere también que el valor de “F; = 1,5” sea para suelos no cohesivos y “F,; = 2,0” para
suelos cohesivos [8].

3.6.5 Verificacion contra el vuelco

El vuelco de la estructura de contencion puede ocurrir cuando el valor del momento del
empuje activo en relacion a un punto “A” situado en el pie del muro (figura 3.6.5) supera
el valor del momento del peso propio de la estructura sumado al momento del empuje
pasivo. El punto “A” es denominado punto de giro.

El coeficiente de seguridad contra el vuelco esta dado por:
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7
/\\/ / \//

Figura 3.6.5 - Verificaciéon contra el deslizamiento

Otra forma de definirse el coeficiente de seguridad contra el vuelco, es considerar que sélo
la componente horizontal del empuje activo “E,,” contribuye con el momento de vuelco,
mientras que su componente vertical “E,,” contribuye con el momento resistente. Asi el
coeficiente de seguridad “F;” seria:

Esta ultima forma de “F,” es mas utilizada porque evita que el coeficiente de seguridad
contra el vuelco resulte negativo cuando el momento del empuje activo “Mg " es negativo.
Esta situacion ocurre cuando la recta soporte del vector que representa la fuerza “E,” pasa
por debajo del punto de giro.

Como valor minimo para el coeficiente de seguridad contra el vuelco, se sugiere que “F,>
1,5".

3.6.6 Verificacion de las presiones aplicadas a la fundacién

Otra verificacion necesaria es la que esta relacionada con las presiones que son aplicadas
en la fundacion por la estructura de contencidn. Estas presiones no deben superar el valor
de la capacidad de carga del suelo de fundacién.

O
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Figura 3.6.6 - Punto de aplicacién de “N”
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Através del equilibrio de momentos actuantes sobre la estructura de contencion, se puede
determinar el punto de aplicacion de la fuerza normal “N” (figura 3.6.6):

N

d

(75)

Esta fuerza normal es la resultante de las presiones normales que actuan en la base de la
estructura de contencion. Para que estas presiones sean determinadas, la forma de

@ distribucion de ellas debe ser conocida. Normalmente se admite una distribucién lineal
para estas presiones y entonces los valores maximo y minimo de ellas ocurriran en los
bordes de la base de la estructura (figura 3.6.7) y seran dadas por:

B

B

(SminzE (1 - 6i)
B B

(77)
para “ec < B/6”.
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O

O min
e <B/6 e>B/6
(a) (b)

Figura 3.6.7 - Distribucion de las presiones de fundacién

ok

En caso que el valor de la excentricidad “c” sea mayor que “B/6°, habra un levantamiento de la

parte anterior de la base, resultando una distribucién triangular. La presién maxima sera: Q
2.N
Gméx =
3d
)

Se debe evitar esta ultima condicidén ya que ocurre concentracion de tensiones.

Para poder determinar la capacidad de carga de la fundacién del muro se puede recurrir a
la expresion propuesta por Hansen [18]:

Oim = c.NC.dC+q.Nq.dq.iq+%.y.B.Ny.dy.iy Q
)
donde:
T
q=7.y lq 2 N 1“{_ lq
(80) (81) (82)
= dq d=1
(83) (84)

N,= e™ ¢ tan? (i.,.i)
4 2
(85)
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N,=18.(N;—1).tan ¢

(86)

[T TN

Las expresiones anteriores, “y*, “c“ e “¢“ son el peso especifico, la cohesion y el angulo de

friccion interno respectivamente, del suelo de fundacion; “y* es la altura del suelo al frente del
muro en relacién a la cota de apoyo y “T* es la fuerza tangencial que actua en la base.

La presion maxima admisible sera dada por:

En caso que haya camadas de suelos menos resistentes debajo de la fundacién, la carga
maxima admisible debera ser verificada para estas camadas. En este caso se debe
también tener en cuenta la apertura de las presiones verticales aplicadas por la estructura
de contencion hasta la camada analizada.

3.6.7 Verificacion de la estabilidad contra la rotura global

Mas alla de las formas de rotura citadas en los puntos anteriores, también puede ocurrir la rotura
global del macizo a lo largo de una superficie de rotura que envuelve a la estructura de
contencion sin tocarla. Este tipo de rotura ocurre principalmente cuando hay camadas en zonas
de suelos menos resistentes debajo de la fundacion del muro de contencién.

Esta forma de deslizamiento es similar a la que ocurre en taludes y por lo tanto los métodos
utilizados en el analisis de estabilidad de taludes también aqui pueden ser utilizados.

Los métodos de analisis de estabilidad de taludes mas empleados son los que analizan la
parte del macizo sujeta al deslizamiento como bloques rigidos y los métodos que lo
analizan como un bloque unico dividido en fajas.

Los métodos del primer tipo generalmente se utilizan en superficies de rotura plana (figura
3.6.8) como el método de las cufias, mientras que aquellos del segundo tipo utilizan
generalmente superficies de rotura cilindrica como el método de Fellenius [19] y el método
de Bishop [20] (figura 3.6.10).
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El método de las cufias considera que la superficie de rotura esta formada por una serie
de planos que delimitan cufias rigidas. El equilibrio de esas cunas rigidas requiere que
parte de la resistencia sea movilizada a lo largo de esos planos. La relacion entre la
resistencia disponible a lo largo de la superficie de rotura y la resistencia movilizada es el
coeficiente de seguridad contra la rotura del macizo. La superficie mas critica es entonces
determinada por un proceso iterativo que busca identificar aquella que presenta el menor
valor para el coeficiente de seguridad.

Figura 3.6.8 - Rotura global del macizo (método de cufias — superficies planas)

Se puede percibir que el analisis arriba descripto es bastante similar a aquel hecho en la
verificacion contra el deslizamiento de la estructura a lo largo de la base (item 3.6.4.). Alli
también los planos de rotura forman tres “cufias” rigidas: la cufia activa, la estructura de
contencion y la cufia pasiva (figura 3.6.9). La principal diferencia es que el equilibrio de la
cufia activa considera la movilizacion total de la resistencia al corte a lo largo de las
superficies AB y AC. Esto significa que se considera un valor de coeficiente de seguridad
unitario para el deslizamiento a lo largo de esas superficies. Asi el coeficiente de seguridad
al deslizamiento “F;* es en realidad limitado a las superficies de la base del muro y de la
cufa pasiva. Como fue movilizada toda la resistencia disponible a lo largo de las superficies
de la cuia activa, la resistencia necesaria para el equilibrio del conjunto a lo largo de las
superficies, donde “F,“, calculado es menor, lo que resulta es un valor numéricamente
superior para este en relacion al coeficiente de seguridad contra la rotura global.

O
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Figura 3.6.9 - Cufias formadas para el analisis de deslizamiento

Esta superioridad no significa, sin embargo, una mayor seguridad, este es apenas el
resultado de la forma de célculo. Asi los valores minimos exigidos en un analisis contra la
rotura global deben ser también menores que los exigidos contra el deslizamiento a lo
largo de la base.

En cuanto a los métodos que emplean superficies cilindricas, sus formas de determinacion
del coeficiente de seguridad es equivalente al método de las cufias ya que también
consideran la movilizacion parcial de la resistencia a lo largo de toda la superficie de rotura.
Estan asi, sujetos a la misma observacion hecha arriba.

La gran ventaja de los métodos que subdividen el material potencialmente inestable en
fajas es la posibilidad de considerar un gran numero de diferentes situaciones tales como
camadas de suelos diferentes, presiones neutras, nivel freatico, sobrecargas, etc. A pesar
de esto, la consideracion de la superficie de rotura cilindrica es mas realista por aproximarse
mejor a las roturas observadas. Por eso son mucho mas empleados en el analisis de la
estabilidad, tanto en taludes como en muros de contencion. Entre esos métodos, el mas
utilizado es el método de Bishop simplificado, detallado a continuacion (figura 3.6.10).
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T
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Figura 3.6.10 - Método de Bishop (superficie de rotura cilindrica)

En primer lugar se admite una superficie de rotura cilindrica arbitraria y el material
delimitado por esta superficie es dividido en fajas (figura 3.6.10). Las fuerzas que actuan
sobre una de esas fajas estan expuestas en la figura 3.6.11. Son, el peso propio de la faja,
las fuerzas normal “N“ y tangencial “T“ que actuan en la superficie de rotura y las fuerzas
horizontales “H,“y “H,"y verticales “V,“y “V,“ que actuan en las caras laterales de la faja.

Haciendo el equilibrio de fuerzas en direccién vertical se obtiene:

N.cosoao=P-T.senaa—(V,-V,)

(88)

La fuerza tangencial “T“ esta dada por:

Donde “F“ es el coeficiente de seguridad (empleado para todas las fajas) contra la rotura y
“s“ es la resistencia al corte de la faja, dada por:

s=c+0.tanq)=c+w.tanq)

(90)
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@ Se puede admitir que “V, -V, =0" con una pequefia pérdida de precision en los resultados. Por lo tanto:

Ne_ P 8b o

coS O F.cosx

€29

Asi, la resistencia “s“ queda

P
+— .tan ¢
‘T

S =
tan o . tan
. 0

F

1

(93)

Haciendo el equilibrio global de momentos en relacion al centro del arco de rotura y
recordando que la sumatoria de los momentos de las fuerzas laterales entre las fajas es

nula, se obtiene:

-—b —
/
i
Hl
P \vl
/
R /

e
e

//// N
A\/ by

Figura 3.6.11 - Fuerzas que actuan sobre la faja “i”
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94)

entonces:

=Z(s.b/cosoc)
2 (P.sen o)

IH

(C)

finalmente se obtiene:

(s.b + P.tan ¢)
cos O + tan ¢.sen o

EF
2. (P.sen o)

Como el coeficiente de seguridad “F“ aparece en los dos lados de la expresion, su
determinacién es iterativa.

F=

Se deben probar varias superficies de rotura hasta encontrar la mas critica (menor valor
de “F“). Para poder identificar una superficie de rotura son necesarios tres parametros
(posicién horizontal y vertical del centro “O“ mas alla del valor del radio “R"); esta prueba
es bastante complicada y existen varios algoritmos de prueba que pueden ser utilizados.
Uno de los mas eficientes utiliza una version modificada del método Simplex que es
normalmente utilizado en la prueba operacional [21].

El programa GawacWin® hace este tipo de analisis por el método de Bishop y emplea el
algoritmo Simplex para determinar la superficie de rotura mas critica.



O

MACCAFERRI 3. Teoria y calculos de estabilidad

3.6.8 Verificacion de la estabilidad contra la rotura interna

Mas alla de las verificaciones anteriores también debe ser verificada la posibilidad de
rotura interna de la estructura de contencion. Esta puede surgir por sufrir esfuerzos internos
excesivos provocados por la carga externa del empuje y sobrecargas aplicadas
directamente sobre ella. Por lo tanto esta verificaciéon es hecha de forma especifica para
cada tipo de estructura de contencion.

En el caso de muros de gaviones, se debe verificar la seguridad contra el deslizamiento de los
bloques de gaviones superiores sobre los inferiores. De esa forma este analisis es similar a
aquel ejecutado en el item 3.6.4. Para cada nivel de bloques de gaviones se ejecuta el analisis
de deslizamiento considerando para el calculo del empuje a la altura total de la estructura a partir
de la parte superior hasta aquel nivel y considerando la friccion entre los bloques como la
resistencia a lo largo de la base [22]. Esta resistencia es dada por el angulo de friccion “¢*“ y por
la cohesion “c,” entre los gaviones. Estos valores son dados por:

0 =25.y,— 10°

(98)

¢, = 0,30.p,— 0,50 [tf/m’]

Donde “," es el peso especifico de los gaviones en “tf/m3" y “p,* es el peso de la red
metalica en “kgf/m3*.

Es necesario también la verificacion en cuanto a la tensiéon normal maxima entre los bloques.
Este analisis, a su vez es similar a aquel desarrollado en el item 3.6.6. Para el calculo de “c,,.”
se admite que la fuerza normal “N“ se distribuya uniformemente en torno de su punto de
aplicacion hasta una distancia “d“ para cada lado de este punto (“d“ es la distancia entre el punto

de aplicacién de “N“y el borde de la camada de gaviones). Por lo tanto:

~ N
max —

2d

(100)

()
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La tension normal maxima admisible entre los gaviones es:

G = 0,307, 30 [tf/m’]

(101)

3.7 Esquema de calculo
3.7.1 Determinacién del empuje activo
3.7.1.1 Determinacion de la superficie de aplicaciéon del empuje activo

Para determinar la superficie de aplicacion del empuje activo hay dos casos a considerar.
En el primero de estos casos, la geometria de los gaviones es tal que la cara en contacto
con el macizo contenido es plana como se ve en la figura 3.7.1 (a). En este caso, el plano
de aplicacion del empuje activo es claramente definido por esta cara.

-

(a) (b) (©)

Figura 3.7.1 - Plano de aplicacion del empuje activo

En el otro caso, demostrado en la figura 3.7.1 (b), los gaviones estan dispuestos de
manera tal que forman escalones en la cara en contacto con el macizo. En este caso es
necesario establecer un plano de aplicacion del empuje ficticio como lo demostrado en la
figura. En el caso que la camada inferior de gaviones de la base se extiende hacia adentro
del macizo, como lo desarrollado en la figura 3.7.1 (c), se debe adoptar como extremidad
inferior de la superficie de aplicacion del empuje, un punto situado en la cara inferior de la
base de gaviones distante de “h" de la proyeccion de la camada de gaviones inmediatamente
arriba. La porcion de la base situada mas alla de este punto sera considerada como una
anclaje del muro en el macizo.

O
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3.7.1.2 Eleccion de los parametros del suelo

Para la determinacion del empuje activo que actua sobre la estructura de contencidn, es
necesario que los parametros del suelo contenido sean correctamente seleccionados.

[

Estos parametros son el peso especifico “y*, el angulo de friccion interno “¢“ y su cohesion

Lk

El peso especifico puede ser determinado a partir de ensayos “in situ“, tales como el
embudo de arena. Se puede también estimar el valor del peso especifico del material a
partir de valores como los de la tabla 3.7.1.

Tipo de suelo Peso especifico [tf/m’]

Arena angular, suelta 1,7
Arena angular, compacta 2,0
Arena limosa, suelta 1,8
Arena limosa, compacta 1,9

Limo 1,7-1,9

Limo arcilloso 1,6-1,8

Arcilla inorganica 1,5-1,7

Arcilla orgénica 1,3-1,6

Tabla 3.7.1 - Valores tipicos del peso especifico de suelos

El valor del angulo de friccion interno del suelo debe ser determinado a partir de ensayos
de resistencia al corte tales como el corte directo o a la compresion triaxial. Preferentemente
el analisis debe ser hecho en base a las tensiones normales efectivas que actuan en el
macizo. Por lo tanto deben ser efectuados ensayos que permitan determinar la envolvente
de la resistencia efectiva del suelo.

Existen también valores tabulados para el angulo de friccion interno de varios tipos de
suelo, como los mostrados en la tabla 3.7.2. Esta tabla puede suministrar una estimativa
inicial del valor del angulo de friccion interno del suelo.
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Tipo de suelo Angulo de friccion [grados]
Arena angular, suelta 32-36
Arena angular, compacta 35 -45
Arena sub-angular, suelta 30-34
Arena sub-angular, compacta 34 -40
Arena redondeada, suelta 28 - 32
Arena redondeada, compacta 32-38
Arena limosa, suelta 25-35
Arena limosa, compacta 30 - 36
limo 25-35

Tabla 3.7.2 - Valores tipicos del angulo de friccion interno de suelos no cohesivos

En cuanto a la cohesién del suelo, generalmente esta es tomada como nula “c = 0”. Esto
es porque el macizo contenido es un relleno y en este caso el valor de la cohesion efectiva
es muy pequefio, lo mismo para los suelos arcillosos.

De cualquier modo, conviene evitar la utilizacion de materiales con un alto tenor de arcilla en
el terraplén. Estos suelos presentan varios problemas. En primer lugar dificultan el drenaje,
pues tienen baja permeabilidad. Ademas, son muchas veces expansivos cuando hay aumento
en la humedad, lo que provoca un aumento en el empuje.

Ademas de estos parametros es necesario también establecer el valor del angulo de
friccion “6“ entre el suelo y la estructura a lo largo de la superficie de aplicacion del empuje
activo. Se puede tomar este valor como igual al angulo de friccion interno del suelo “6 = ¢“.
Esto es porque la superficie de los gaviones es bastante rugosa, lo que permite un contacto
firme entre el suelo y la estructura. Sin embargo, si se utiliza un filtro geotextil entre la cara
del muro y el macizo, se debe reducir el valor de ese angulo de friccion para “6 = 0,9 a 0,95

o
3.7.1.3 Calculo por la Teoria de Coulomb

El empuje activo que actua sobre la estructura puede ser determinado directamente por
las expresiones de la Teoria de Coulomb detalladas en el punto 3.4.3, cuando:

* El suelo es homogéneo;
* La superficie superior del macizo contenido es plana;

 El suelo es no cohesivo;
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@ * El nivel freatico esta debajo de la base del muro;
* No hay sobrecargas irregulares sobre el macizo.

En caso que estas condiciones fueran suficientes, el empuje activo esta dado por:

1
E =L yH2K,
a=7 ¥
(102)

donde:

2

K, = sen? (0L + 0)
sen2 o.sen(oL — d). [1+\/ sen (¢ + 0).sen (¢ — 1) ]2
sen (o, — ).sen (oL + 1)
(103)
y “H*, “ay “i* estan expuestos en la figura 3.7.2.

El valor de “K,” puede también ser obtenido directamente de abacos [3], [22].

En caso que exista una sobrecarga uniforme “q“ distribuida sobre el macizo, el valor del
@ empuje activo sera:

E,- L yH2K,, qHK,. _SenO&
sen(oL + 1)

0|

(104)

El punto de aplicacion del empuje activo es dado por:

_ Y.H2+3.q.H

Ky = S 7207
* 3yH+6q

(105)
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Figura 3.7.2 - Empuje activo para la Teoria de Coulomb

donde:

. sen o
sen (00+1)

(106)

y “Hg “ esta expuesto en la figura 3.7.3.

N

/A /A

Figura 3.7.3 - Punto de aplicacion de "E,
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2 En caso que deba ser considerado el efecto sismico a través de un coeficiente de

aceleracion horizontal “C,", este efecto sismico puede ser determinado corrigiendo los

valores de los angulos “a“ y “i“ de la figura 3.7.2.

'=1+0

(107)

@ o=o+0

(108)

donde:

0 = arctan C,

(109)

El empuje “E',” asi calculado todavia debe ser multiplicado por “A* dado por:

A— sen2 o'
sen2.o..cos 0
)

) ”

El efecto sismico “E',;” sera dado entonces por:

Ead = A'E'a_Eae

(111)

) ”

@ Donde “E',.” es el empuje activo estatico. La diferencia “E',,” esta aplicada a 2.H

base del muro.

3

de la
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3.7.1.4 Calculo por el método de equilibrio limite

Superficie del macizo irregular: cuando la superficie externa del macizo contenido
no es plana, como el visto en la figura 3.7.4, es necesario emplear el método de equilibrio
limite en la determinacion del empuje activo.

’

Figura 3.7.4 - Superficie del macizo irregular

Inicialmente se trazan algunas superficies de rotura hipotéticas planas a partir del punto
“A”. Cada una de esas superficies definirda una cuia de rotura. Para cada una de esas

“_”n

cuias se determina el peso “P = y.a”, donde “a” es el area de la cufa. Se debe determinar

también para cada cufia la inclinacién “p” de la superficie de rotura.
El valor del empuje activo “E,” es determinado entonces para cada una de las cuias a

través del equilibrio de las fuerzas que actuan sobre ella:

E _P. Sen(p B q))
‘ sen(ot+p—0—9)

(112)

Con estos valores de “E,” es construido un grafico como el de la figura 3.7.5, interpolando
una curva que une los puntos obtenidos.

O
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Figura 3.7.5 - Variacién del empuje con la superficie de rotura

El punto maximo de la curva de variacion de “E,” determina el valor del empuje activo que
actua sobre la estructura y la posicion de la superficie de rotura critica.

/

/ /
/Ea //
/ /
\/T /
\
\ /

HE, /

l /

Figura 3.7.6 - Punto de aplicaciéon de “E,”

Para la definicion del punto de aplicacion del empuje activo, se determina el centro de
gravedad “G” de la cuna formada por la superficie de rotura critica y se traza una paralela a
ella por el punto “G” como en la figura 3.7.6. El punto de aplicacion de “E,” estara en el cruce
de esta paralela con la superficie de aplicacion del empuije.

Sobrecargas distribuidas: Si mas alla de la superficie irregular existieran sobrecargas
distribuidas sobre el macizo contenido, el método de equilibrio limite es empleado de la
misma forma que en el punto anterior, adicionando el peso propio de cada una de las

cufas analizadas, el valor total de la carga aplicada sobre ella.
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Por lo tanto, como fue visto en la figura 3.7.7, la carga “Q" adicionada al peso “P“ de la cuia Q
fue dividida en dos “Q,“y “Q,", cada una de ellas resultante de la multiplicacion de la carga

distribuida por el area de distribucion respectiva.

Q,

Tl q

Figura 3.7.7 - Carga distribuida sobre el macizo

El empuje activo “E,“ para cada una de las cuiias es determinado por:

E,=(P+Q).__SnP-9)
‘ sen(ot+p —d — 9)

(113)

Para la determinacién del punto de aplicacion del empuje activo obtenido, son separados Q
los efectos del peso proprio del suelo del efecto de la carga:

E._ _P. Sen(p B q))
® sen(at+p — O — )

(114)

B, Q. Senb=0)
sen(at+p — 0 —9d)

(115)

calculados para “p = pg".
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@ El punto de aplicacion del efecto del peso propio del suelo “E,,* es determinado como en el item
anterior, mientras que el efecto de la carga distribuida “E,," es determinado de manera analoga, a
través de una paralela a la superficie de rotura a partir del centro de gravedad del punto de aplicacion
de la carga “Q" resultante, asi como indicado en la figura 3.7.8.

Q,

T Tl q

Figura 3.7.8 - Punto de aplicacion de “E,” y de “E, "

Linea de carga sobre el terrapleno: otra solucion que puede ocurrir es la aplicacion de
una linea de carga “Q“ paralela a la estructura de contencion sobre el macizo,
como 3.7.9.

@ En este caso, para las cufas definidas por superficies de rotura que terminen en un punto

de aplicacion de “Q“ la carga no debe ser considerada en el equilibrio de las fuerzas.

Eas _P. Sen(p B ¢)
sen(at+p — O — )

(116)

Mientras que se debe adicionar el valor de la linea de carga “Q" al valor del peso “P“ de las
cuias definidas por superficies de rotura que tengan su extremidad superior en un punto
mas alla del punto de aplicacion de “Q*:

E,_(P+Q). sen(p — ¢)
@ sen(ot+p — ¢ — 9)

(117)
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Figura 3.7.9 — Linea de carga sobre el terrapleno

La curva de variacion “E,” con la posicion de la superficie de rotura tendra entonces una
discontinuidad en el punto de aplicacion de “Q”, como mostrado en la figura 3.7.10.

E

Figura 3.7.10 — Variaciéon de “E,” con la posicion de la superficie de rotura

Si el valor maximo de la curva de verificacién de “E,” tiene lugar un punto antes del punto de
discontinuidad, la linea de carga no tendra ninguna influencia en el empuje activo, en el caso Q
contrario, los efectos del peso propio del suelo “E," y de la linea de carga “E,," deben ser
calculados en forma separada a través del equilibrio de la cufa critica.



O

MACCAFERRI 3. Teoria y calculos de estabilidad

g _p._ sen(p—9)
° sen(ot+p —d —9d)

(118)

E - Q. sen(p — 0)
sen(ot+p —d — d)

(119)

calculados para “p = pgi -

El punto de aplicacion de “E,” se determinado trazando una paralela a la superficie de
rotura por el centro de gravedad “G” de la cufa critica.

Para la determinacion del punto de aplicacion de “E«Q” trace, a partir del punto de aplicacion
de “Q” una paralela a la superficie de rotura y una linea que forme un angulo “¢” con la
horizontal. La interseccion de esas lineas con la superficie de aplicacion del empuje activo
definen los puntos “N” y “M” respectivamente como se ve en la figura 3.7.11. El punto de
aplicacion de “E,," esta situado a una distancia del punto “M".

Terraplén cohesivo: Cuando fuera considerada alguna cohesion de suelo suelto, es
necesario considerar la existencia de grietas de traccién ocupadas por agua en el macizo.

La profundidad “z,“ de dichas grietas esta dada por:

(120)
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N

Superficie de rotura

Figura 3.7.11 - Puntos de aplicacién de “E,;" y de “E,”

En caso que hubiera una sobrecarga uniforme “q” distribuida sobre el macizo, la profundidad
“z,” debe ser disminuida a:

(121)

La fuerza ejercida por el agua “F,,” contra las paredes de las grietas de traccion es:

2

F. = 'Ya'ZO

w =

.
2

(122)

y la fuerza “C” debido a la cohesién de suelo se obtiene multiplicando el coeficiente “c*
multiplicado por el area de superficie de rotura, de acuerdo con la figura 3.7.12.

El equilibrio de las fuerzas que actuan sobre la cufia de suelo posibilita la determinacion

de “E,” para cada cuia analizada:

B _ P.sen (p —¢) + F,.cos (p —¢) — C.cos ¢
o sen(at+p—0—9)

(123)

O
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Una vez determinado el valor de “E,“ maximo y superficie de rotura critica, el punto de
aplicacién del efecto de suelo en el empuje estara situado a una altura “H/3“ de la base del
muro. El punto de aplicacién de los efectos de eventuales sobrecargas es determinado
como en los puntos anteriores.

c=cAD

Figura 3.7.12 - Macizo con suelo cohesivo

Macizo parcialmente sumergido: Si el macizo contenido estuviera parcialmente
sumergido, pero no hubiera escurrimiento de agua a través del, basta considerar para el

célculo del peso de cada una de las cunas de rotura el peso especifico sumergido “y” del

suelo situado abajo del nivel de agua.

De esta manera cada una de las cufias analizadas es dividida en dos partes. Una de ellas
situada encima del nivel de agua y la otra situada debajo. El peso de la parte superior es

({1}

determinado utilizando el peso especifico natural “y* del suelo y el peso de la parte inferior

({11}

se determina el peso especifico sumergido “y*“. En el caso que no se conociera el valor de

7", este puede ser estimado mediante:

’Y':’Y_(l _n) Yw
(124)

{1

Donde “n“ es la porosidad de suelo y “y,.“ es el peso especifico de agua. Se puede adoptar
“n=0,2a0,3"
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Para determinar el punto de aplicacion del empuje activo es necesario especificar la
posicion del centro de gravedad “G” de la cuia critica, teniendo en cuenta la diferencia que
existe entre los pesos especificos por encima y por debajo del nivel freatico.

Macizo con percolacion de agua: Cuando el macizo contenido estuviera sujeto a
percolacién de agua es necesario tener en cuenta el efecto de las fuerzas de percolacion

en el empuje activo. Para esto es necesario el trazado de la red de flujo a través del
macizo, como se muestra en la figura 3.7.13.

N
C P N/
; R
//
/
B a
/ .
/ . stica
/ ie frea
\\ // Superflc
\\ G / \‘
- # g ‘\
|
\ J/ P \ |
\ / ! ‘l
\ / Ea \
\ V2N ) \
/ . ! . s
N \ Diagrama de subpresion
\ \\ \ ‘\
\ N N \ |
\ AN \ |
— \ Ul i
\ ! I
\\\ A ‘\ |
\ y i | !

SOOI A

Figura 3.7.13- Macizo con percolacién de agua

Para cada una de las superficies de rotura analizadas se debe trazar el diagrama de Q

subpresiones que actuen y entonces se determina la fuerza “U” debida a la presién de

agua a lo largo de la superficie de rotura. El valor de “U” esta dado por el area del diagrama
de subpresion multiplicado por “y,.”.

En el calculo del peso “P” de cada cuia se debe utilizar el peso especifico saturado “y,,,” del

suelo para la parte de la cufia que se encuentre debajo de la superficie freatica. En el caso

que no se disponga del valor de “y,,”, este puede ser estimado por:

Ysat = Y+ n 'Yw

(125)

Donde “n” es la porosidad de suelo. El valor de “n” puede ser adoptado en “n=0,2".
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Existe una alternativa simplificada para la determinacién de “P” y de “U“. Se adopta un valor
especifico medio para el suelo y se calcula el valor de "P" como si el suelo fuera homogéneo.
Entonces se adopta el valor de la fuerza “U“ como proporcional al valor de “P*:

U=r .P

u

(126)
El valor de “r,” depende de la altura de la superficie freatica en el macizo y se situa
normalmente entre 0,2 y 0,5.

El valor del empuje “E,” para cada una de las superficies de rotura analizadas esta dado
por el equilibrio de las fuerzas que actuan sobre la cufia y resulta en:

P.sen(p — ¢) + U. sen ¢
sen(at+p — O —9)

E, =

(127)

El punto de aplicacion del empuje activo “E,” maximo es determinado por una paralela a la
superficie de rotura critica pasando por el centro de gravedad de la cuiia de suelo formada
por ella, como en los puntos anteriores.

Efecto sismico: El efecto sismico se determina mediante el método del equilibrio limite
considerando en el equilibrio de fuerzas de cada una de las cuias de rotura dos fuerzas
adicionales: una fuerza horizontal “H = C,.P” y otra vertical “V = C,.P”; donde “C,” y “C,” son
los coeficientes de aceleracion horizontal y vertical respectivamente.

Los valores de “C,” y de “C,” son dados en funcion del riesgo sismico del local adonde el
muro esta construido y son especificados por normas que varian de acuerdo con el pais.
En la mayoria de los casos, el valor del coeficiente vertical “C,” es considerado nulo, por
tender a disminuir el efecto sismico.

El equilibrio de fuerzas de cada una de las cufias determina un valor de “E,”

_p (1-C,).sen(p —¢) + C,.sen(p — 0)

a =

E

sen(at+p — O — )
(128)
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Después de la determinacion de “E,” maximo y la posicion de la superficie de rotura critica,
dada por "p.;’, €l efecto estatico “E,,” puede ser separado del empuije total:

E _P. (1 - Cv) sen (pcrit - q))
sen(oc O q) - 8)
(129)

El efecto sismico “E,;” es determinado entonces por:

E, =E,—-E

a as

O

El punto de aplicacién de “Eas” se determina como en los puntos anteriores, en cuanto al
punto de aplicacién de “E,;” esta situado a “2H/3” de la base del muro.

3.7.2 Determinacién del empuje pasivo
3.7.2.1 Suelo no cohesivo

El empuje pasivo “Ep”, disponible frente al muro de contencion cuando la altura del suelo
“h“ frente al muro es superior a la cota de apoyo de la base, puede ser determinado por la
teoria de Rankine.

Para suelos no cohesivos este empuje esta dado por:

1 .
E, = 5> Y-h2K,.cos i

(131)

donde:

_cosi +\/cos2 i—cos2 o

K, =

cos 1 +\/cos2 1—cos? ¢

(132)

e “1” es la inclinacion de la superficie de suelo al frente del muro, como se muestra en la @
figura 3.7.14.
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Figura 3.7.14 - Determinacion del empuje pasivo

@ El punto de aplicacién de “Ep”’ esta situado a una altura “h/3” de la base del muro y su
direccion es paralela a la superficie del suelo frente al muro.

En el caso que la superficie de suelo frente al muro fuera horizontal “i=0", el valor de “Ey” seria:

1
E, = ) Y-h2 K

(133)

_ T, 0\ l+seno
K,=tan, (3 + ) - (o008

(134)

Si el muro de contencion estuviera parcialmente sumergido y el suelo frente al muro

[ 11

estuviera debajo del nivel de agua, se utiliza el valor de peso especifico sumergido “y* en
el calculo de “Ey”.

3.7.2.2 Suelo Cohesivo

Cuando el suelo frente al muro es cohesivo e “i = 07, el empuje pasivo se determina de la
siguiente forma:
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El valor de “K,” es calculado como en los puntos anteriores. C

El punto de aplicacion de “E," en este caso esta dado por:

K,/ 6+c.h2.\/1zp

Ep

v.h3
h, =

(136)
a partir de la base del muro.

En el caso de “i > 07, se debe primeramente determinar el valor de la presidén pasiva

disponible “p,” en la superficie de suelo frente al muro y la presion pasiva “p,” a la
profundidad “h”.

O

La presion “p,” esta dada por:

2.c.cos ¢.cos i

o 1 —sen o

(137)

y la presién “p,” se obtiene a partir de:

0 +\/o2 — (1 + tan21).( 0>—12)

(1 +tan2i).cos i
(138) Q

Pn

donde:

o_ O tesen 0.cos ¢ +\/ (o + c.sen ¢.cos §)2— cos? ¢.(T2 + 62 — cos? §)

cos? ¢

(139)

r=o0.sen ¢ + c.cos ¢
(140)

o =7Y.h.cos?i
(141)
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T="7.h.seni.cosi

(142)

El empuje pasivo “E;” resulta:

E —PotPn
P 2
(143)

@ y su punto de aplicacién esta situado a una distancia

po-h?/ 2+ (p,+p,)-h%/ 6
E

p

(144)

de la base del muro.
3.7.3 Determinacion del peso del muro

Es necesaria la determinacion del peso de la estructura de contencién para los analisis de
estabilidad.

3.7.15 por el peso especifico “y,” de la piedra de relleno de los gaviones. El valor de "y, es

“ ”

obtenido a partir del peso especifico del material que compone las piedras “y,” y de la

“_ "

porosidad “n” de los gaviones:

@ El peso “P” del muro de gaviones se obtiene multiplicando el area “S” mostrada en la figura

’Yg = ’Yp'(l_n)

(145)

y el peso esta dado, entonces, por:

@ P=v,.S=7,(1-n).8

(146)
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Figura 3.7.15 - Determinacién del peso del muro

O

Valores de “y,” para algunos tipos de piedras pueden ser encontrados en la tabla 3.7.3.

Es necesaria, también, la determinacion de la posicidon del centro de gravedad el area “S”.
Para esta determinacioén, se divide “S” en triangulos, se determina el area “S.” y los centros
de gravedad “G,” de cada uno de esos triangulos.

Las coordenadas del centro de gravedad de cada triangulo son las medidas de las
coordenadas de cada uno de sus tres vértices.

Tipo de piedra Peso especifico [tf/m3] Q
Basalto 2,5-33
Diorito 2,5-3,3
Gabro 2,7 -3,1
Gneiss 2,5-3,0
Granito 2,6-3,3

Calcareo 1,7 - 3,1
Marmol 2,5-3,3
Cuarcita 2,65

Arenito 1,2-3,0
Argilito 2,0-2,5

Tabla 3.7.3 - Valores de pesos especificos de piedras



O

MACCAFERRI 3. Teoria y calculos de estabilidad

Las coordenadas de “G” son obtenidas a partir de las medidas ponderadas entre areas y
coordenadas de los centros de gravedad, de cada uno de los triangulos.

En el caso que el muro estuviera parcialmente sumergido, se debe utilizar el peso

“ 1 m

especifico de los gaviones “y'," para la parte del muro que estuviera debajo del nivel de

(1L I 1)

agua. El valor de */',” esta dado por:

y'g =Yy~ (1-n).7,, = (1-0).(¥,~Vy)

(147)

La determinacion del centro de gravedad “G” del muro se debe tener en cuenta la diferencia
de el peso especifico entre la parte del muro encima y la parte debajo del nivel de agua.

En los casos en que se deba considerar también un efecto sismico, ademas del peso “P”
actuan sobre el muro dos fuerzas de inercia aplicadas en “G”: una de ellas horizontal “H”
y la otra vertical “V” dadas por:

H:Ch.P

(148)

(149)

donde “C,” y “C,” son los coeficientes de aceleracion horizontal y vertical asociado al riesgo
sismico del lugar.
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3.7.4 Estabilidad contra el deslizamiento Q
3.7.4.1 Fuerzas que actuan sobre el muro

Las fuerzas que actuan sobre el muro de gaviones estan mostradas en la figura 3.7.16.

N

IIONIIN

Figura 3.7.16 — Fuerzas aplicadas al muro

Son ellas:

* Empuje activo “E,”; Q

« Empuje pasivo “E.’;

» Peso de la estructura “P”;

* Fuerza normal “N” actuando en la base;

* Fuerza de corte “T” actuando en la base.

En el caso que deba ser considerado el efecto sismico, se deben incluir también las
fuerzas “H” y “V” estipuladas en el punto anterior.

3.7.4.2 Equilibrio de fuerzas

Las fuerzas “N” y “T” son determinadas a partir del equilibrio de las fuerzas que actuan en Q
las direccién normal y tangencial a la base, respectivamente:
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N=(P-V).cosB+ E,cos(a—8—-B)— E,sen(i+f)+H.senf

(150)

T=-(P-V)senf+ E,.sen(oc—8—p)— E sen(i+f)+H.sen

(151)

3.7.4.3 Friccion disponible en la base

La fuerza de friccion disponible “T,” a lo largo de la base esta dada por:

T,=N.tan §+a.B

(152)

“w "

donde “5*” es el angulo de friccion entre el suelo de la fundacion y la base del muro y “a
la cohesion.

El valor de “6*” puede ser tomado como “6* = ¢”, a menos que se instale un filtro geotextil
sobre la base de la estructura. En este caso se adopta “6* = 0,9.¢”. En cuanto al valor de
la cohesion, se recomienda adoptar “a=0,5.c”.

El valor de “B” es el ancho de la base del muro. En el caso que la base del muro se
extienda mas alla de la superficie de aplicacién del empuje activo, determinada como en
la figura 3.7.1 (b) del punto 3.7.1.1, el valor de “B” debe ser limitado por el extremo inferior
de la superficie de aplicacion del empuje activo. En este caso se debe adicionar la fuerza
disponible “T;”, la fuerza de anclaje “T,” proporcionada por la extension de la base. Esta
fuerza es determinada por:

T,=L,y.Htan §*
(153)

@ Donde “L,“ es el largo de anclaje y “H" es la profundidad de la porcién de la base que actua
como anclaje a partir de la superficie del terreno.
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El valor de “T,” esta limitado por la fuerza de traccion admisible de la malla:

donde “T,,” es la resistencia a la traccion de la malla, dada por la tabla 3.7 .4.
3.7.4.4 Coeficiente de Seguridad

El coeficiente de seguridad contra el deslizamiento “F;“ esta dado por:

Td+Ta+Ep.c0s(i+B)

F,=
‘ E,.sen(0.—86—-B)+H.cosp—(P-V).senf
(155)
Resistencia T, [tf/m]
Malla Diametro del alambre [mm]

2,00 2,20 2,40 2,70 3,00
5x7 3,5 4,0 4,5 - -
6x8 3,0 3,5 4,2 4,7 -

8x10 - - 3,4 4,3 53
10x 12 - - - 3,5 4,3

Tabla 3.7.4 - Resistencia a traccion de la malla

3.7.5 Estabilidad contra el vuelco
3.7.5.1 Momentos de vuelco

Son considerados momentos de vuelco a los momentos originados por la componente
horizontal de empuje activo “Mg ", respecto del punto de giro y al momento originado por las
fuerzas debido al efecto sismico “M” e “M,,”. Estos momentos estan dados por:

Mg, = E,.cos (00— 8).yg,

(156)

My = H.yg

(157)

My = V. xq

(158)

O
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donde “y; " es la coordenada vertical del punto de aplicacién del empuje activo “E,” y “xg”
y “yg” son las coordenadas del centro de gravedad “G” del muro en relacion al punto de
giro.

El punto de giro esta situado en la extremidad inferior de la base al frente del muro.
3.7.5.2 Momentos resistentes

Son considerados momentos resistentes aquellos originados por el peso propio de la
estructura “M;”, el momento originado por el empuje pasivo “Mg " y el momento de la
componente vertical del empuje activo “Mg_".

Estos momentos se obtienen a partir de:

Mp= P.xg4
(159)

Mg = E;. (Xg .seni+yg .cosi)
p P P
(160)

Mg — E,.cos (00— 8).xg
av a (1()1)

Donde “xg " y “yg,” son las coordenadas del punto de aplicacion de “E,".
3.7.5.3 Coeficiente de seguridad

El coeficiente de seguridad contra el vuelco “F“ esta dado por la relacion entre la suma de
los momentos resistentes sobre la suma de los momentos de vuelco:

o M, + MEp+ Mg

(=
MEah+ My + My,

(162)

3.7.6 Presiones aplicadas en la fundacion
3.7.6.1 Distribucion de las presiones

Para la determinacion de las presiones aplicadas en la base de un muro de contencion,
primeramente se debe determinar la distancia “d” entre el punto de aplicacion de la fuerza
normal “N” y el punto de giro.
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d MP + MEp + MEaV - MEah - MH - MV

N
(163)

“w "

Se determina, entonces, la excentricidad “e” de “N” con respecto a la base del muro:

B g

= —==

2
(164)

Si la distribucion de presiones sigue el diagrama mostrado en la figura 3.6.7 (a) del punto Q
3.6.6 y las presiones “c,,,,” Y “o..;, Son dadas por:

Gmin: E(1_6 @)
B B

(166) Q

En el caso que |e| > B/6, la distribucion de las presiones sigue el diagrama de la figura 3.6.7
(b) y “o,.4 S€ obtiene a partir de:

3.7.6.2 Carga admisible en la fundacién

“_n

El valor de la presion “c” no debe sobrepasar la capacidad de carga “q,;,,” de la fundacion de la
estructura que se obtiene a partir de: @
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donde:
= CNed+ q.Nq.dq.iq_,_%.y BN, .d, i,
(169)
y
=Y. i,=1-—
q=7.Yy . N
(170) (171)
=i d=d =1+035"
Y q c— Yq— 5 ——
B
(172) (173)
-1
dY:: 1 }chquq
tan ¢
(174) (175)
T ¢
Ny=emtné. tan ¢ (T+7)
(176)

N,=1,8. (N, - 1). tan ¢

(177)

[T T ]

En las expresiones de arriba, “y”", “c” y “¢0” son el peso especifico, la cohesion y el angulo de

friccion interno, respectivamente, del suelo de fundacion; “y” es la altura del suelo frente al muro
con respecto a la cota de apoyo y “T” es la fuerza tangencial que actua en la base.

3.7.7 Verificacion de las secciones intermedias
3.7.7.1 Empuje activo parcial

Para verificar las secciones intermedias del muro, entre las camadas de gaviones, se
calcula inicialmente el empuje activo que actua sobre los gaviones que estan encima de
cada una de la estas secciones. Para este calculo se utilizan los mismos procedimientos
ya descriptos, alterando apenas la superficie de aplicacion del empuje, como se observa
en la figura 3.7.17.

1M
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Figura 3.7.17 - Verificacién de las secciones intermedias

3.7.7.2 Verificacion contra el deslizamiento

Después de la determinacion del empuje activo “E,” que actua sobre los gaviones encima de la
superficie intermedia analizada, se determina el valor del peso “P” de estos gaviones. El calculo
de la fuerza normal “N” y la fuerza tangencial “T” que actuan en esta superficie es hecho a traves
del equilibrio de fuerzas “E,”, “P”, “N” y “T”, como en el punto 3.7 4.

La fuerza tangencial maxima admisible “T,;,,” en la seccion se obtiene a partir de:

T jgm =Ngtan ¢ *+¢c,. B

(178)

donde:

0=2,5.7,~ 10°

(179)

¢,=03.p,— 05 [tfm?]

12
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En las expresiones de arriba “y,

3. Teoria y célculos de estabilidad

es el peso especifico de los gaviones en tf/m3 y “p,” es el
peso de la red metalica en kgf/m3.

Los valores de “p,” pueden ser obtenidos de la tabla 3.7.5.

Peso [kgf/m?3]
Malla AItu'ra de Diametro del alambre [mm]
la caja [m]
2,00 2,20 2,40 2,70 3,00
0,50 11,10 11,05 14,30 - -
5x7
1,00 7,25 8,20 10,50 - -
6x8 0,50 8,50 10,90 12,30 15,20 -
@ 1,00 5,55 6,95 8,20 10,30 -
3% 10 0,50 - - 11,20 12,60 15,00
1,00 - - 7,85 8,70 10,50
10 x 12 0,50 - - - 11,00 13,50
1,00 - - - 7,50 9,00

Tabla 3.7.5 - Peso de las telas de los gaviones

3.7.7.3 Presion normal admisible

La presion normal maxima “c.,s, que actua en la seccion intermedia es:

e 2d
@ o

(181)

donde “d” es la distancia del punto de aplicacion de "N” al borde externo de la superficie
intermedia y se determina como en el punto 3.7.6.

La presion maxima admisible “q,,,,” esta dada por:

Qaam= 50. %~ 30 [tf/m?]

(182)
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3.8 Ejemplos Resueltos
3.8.1 Ejemplo Teérico 01
3.8.1.1 Datos del problema

Verificar la estabilidad del muro de contencidon en gaviones mostrado en la figura 3.8.1,
cuyas caracteristicas son las siguientes:

* Gaviones:
- Peso especifico de la piedra de relleno: y, = 2,43 tf/m3.

- Porosidad: n = 30%.

* Macizo contenido:
- Peso especifico de suelo: y=1,8 tf/m3.
- Angulo de friccién interna: ¢ = 30°.

- Cohesioén: ¢ =0.

* Fundacion:
- Carga maxima admisible: q,4,, = 20,0 tf/m?.

- Angulo de friccién interna: ¢ = 27°.

[T LT ]] [a=25
O

Figura 3.8.1 - Primer ejemplo
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@ La superficie superior del macizo contenido es horizontal “i = 0” y sobre ella esta aplicada
una carga uniformemente distribuida "q = 2,5tf/m?”.

3.8.1.2 Superficie de aplicacién del empuje activo

La superficie de aplicacion del empuje activo es tomada como el plano medio que una las
extremidades inferior y superior de las camadas de los gaviones de la base y coronamiento del
muro, como se observa en la figura 3.8.2 junto con las fuerzas que actian sobre la estructura.

Figura 3.8.2 - Fuerzas que actuan sobre o muro

@ El angulo “a” entre el plano de aplicacion del empuje activo y la horizontal es:

o= arctan( B i )+ B=742°

—a

y la altura total “H” se obtiene mediante:

sen (o0 — PB)
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3.8.1.3 Empuje activo

El empuje activo “E,” puede ser calculado por la teoria de Coulomb. Tomandose el valor
del angulo de friccion entre el suelo y el muro “6 = ¢” y “i = 07, el coeficiente de empuje
activo “K,” se obtiene mediante:

sen® (oL + &)
Ka = = 0,448

sen? o . sen(o. + J). [1 + \/sen(q) +8).sen( i.) ]2
sen(o — ).sen(ot + 1)

El empuje activo “E,” sera entonces:

E,=1.y.H>.K,+q.H.K,.S0& _ 16 62tf/m
sen(ou + 1)

y su punto de aplicacién es dado por "Hg ™

v.H2+3.q.H Q

HE = = 2,0311'1
© Hp =3y H+64q

3.8.1.4 Peso de la estructura

El peso especifico de los gaviones “yg” es dado por:

Yo=Y, - (1—1n) = 1,70tfm?
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y el area “S” de la seccion transversal del muro es:

a

S—h + % — 10,0m?

El peso total del muro “P” sera entonces:

P=y

.- S=17,0tfm

Para el calculo de la posicion del centro de gravedad “G” del muro, se determinan

primeramente las coordenadas para un sistema de ejes “x” e “y’” alineados con la base de

la estructura:

1a2hyl h(B2+aB-2a%)
L2 6
Xg= S :1,08m

la2h,1l nB-a)
y'G= 2 6 =2,081’1'1
S

Las coordenadas “x;” e “y;” del centro de gravedad de la seccion son:

XG=Xg-€08 B+ yg.sen B=1,29m

yg=— Xg-sen B + yg.cos B =1,96m
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3.8.1.5 Seguridad contra el deslizamiento Q

La fuerza normal “N” que actua en la base del muro esta dada por:

N=P.cosB+E,cos(aa—0—-P)= 29,97tf/m

Adoptandose el angulo de friccion “6*” entre el suelo de fundacion y en la base del muro
“6*= ¢ =27, la fuerza resistente disponible “T;” sera dada por:

O

T,=N.tan 6" = 15,27tf/m

El coeficiente de seguridad con el deslizamiento es:

F,= e = 1,80> 1,50

E,.sen (ot—0—p)—P.senf

3.8.1.6 Seguridad contra el vuelco

Las coordenadas del punto de aplicacion del empuje activo “E,” son:

xg = B.cosp — Hg .tan (90" — o0) = 2,14m

Yg,= Hg, — B.cosp =1,72m O
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El momento de vuelco sera dado por el momento de la componente horizontal del empuje
activo:

Mg =E,sen (o - 8).yg, = 19,93tfm/m

Los momentos resistentes son los momentos de peso propio de la estructura y el momento
de la componente vertical del empuje activo:

M, =P,  =21,93tfm/m

Mg, =E,cos (00— J) . Xg, = 28,72tfm/m

El valor del coeficiente de seguridad contra el vuelco es:

M, + M
Ft=%=2,54> 1,5

Eah

3.8.1.7 Presiones en la fundacion

La distancia “d” entre el punto de aplicacion de “N” y el punto de giro esta dada por:
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y la excentricidad “¢” es:

e =B _048m<B _0,50m
2 6

Asi mismo las presiones en las extremidades de la base seran:

Omax = A (1 +6. %) = 19,58tf/m? < q,4,, = 20,0tf/m?
B

—— NS (1 -6. %) = 0,40tf/m? < q, 4, = 20,0tf/m?
B

3.8.1.8 Secciones Intermedias

Para cada seccion intermedia entre las camadas de gaviones son determinadas las
tensiones normales y de corte actuantes. Para esto son determinados el empuje activo y
el peso de los gaviones situados encima de la seccion analizada.

Asi mismo, para la primera seccion intermedia, encima de la base, se calcula, de manera
analoga a lo ya expuesto:

o = 82,0° Y, = 1,43m Mp = 9,79m

K, = 0365 P = 10,20tf/m Mg = Mg —Mg = —045t/m
H = 4,08m Xg = 0,96m d = 0,57m

E, = 9,20tf/m? yg = 1,96m

Xg = 1,75m N = 16,53tf/m

O

O

O

O
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2 Las distancia y momento encima son determinados con respecto al punto de giro de
la seccién intermedia que se situa en la extremidad de la seccién, al frente del muro.

El angulo de friccidn disponible a lo largo de la seccién intermedia “6*” esta dado por:

d"= 25 .y,— 10°=32,50°

Para gaviones de 1.0m de altura y malla 8x10, el peso de la red metalica "p, = 8,6 kgf/m3“
Q y la cohesion disponible en la seccion intermedia “c,” sera:

¢,= 0,30 . p, - 0,50 = 2,08tf/m?

La maxima fuerza de corte admisible “T,,,,”, a lo largo de la seccion sera:

adm »

Taam= N.tan 8" + ¢, . B = 14,69t{/m

O

y la fuerza de corte “T”, que actua en la seccion es:

T=-P.sen B+E,.sen (0. —06—P)=5,55<T,4m

La maxima tension normal admisible en la seccién intermedia “q,,,,” vale:

O

Qaam= 50 . ¥, — 30 = 55,0tf/m?
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y la maxima tension normal “q,,,” que actua en la seccion es:

Qi =N = 14,63tf/m2 < qy
2.d

Repitiendo el mismo calculo para las otras secciones intermedias se obtienen la tabla

3.8.1.
Seccion T [tf/m] Toam [tF/m] Omax [tf/M?] Qadm [tF/M?]
1 5,55 14,69 14,63 55,00
2 3,63 13,34 8,42 55,00
3 1,88 8,10 5,27 55,00
4 0,56 4,00 2,19 55,00

O

Tabla 3.8.1 - Resultados de las verificaciones de las secciones intermedias

3.8.1.9 Estabilidad global

La verificacion de la estabilidad global del conjunto suelo-estructura de contencion es
generalmente ejecutada por el método de Bishop, que analiza la rotura a lo largo de
superficies circulares que contornean el muro de gaviones.

Parala ejecucién de este analisis normalmente son empleados programas de computadoras,
pues la busqueda de la superficie de rotura mas critica es bastante trabajosa. Q

El programa de analisis GawacWin® realiza estos calculos de manera automatica y para
este ejemplo damos los siguientes resultados para la superficie cilindrica mas critica:

x, = —0499m
Yo = 5283m
R = 6633m

Donde “x,” e “y,” son las coordenadas del centro de superficie critica con respecto al
punto de giro y “R” es el radio. O
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El coeficiente de seguridad contra la rotura global “F," obtenido es:

F, = 1238

3.8.2 Ejemplo Teodrico 02
3.8.2.1 Datos del problema

En este segundo ejemplo, se puede analizar la estabilidad de una estructura de contencién
de gaviones similar al ejemplo anterior, como muestra la figura 3.8.3.

Los datos de los gaviones del suelo que componen el macizo contenido y el suelo de
fundacion son los mismos que en el primer ejemplo:

* Gaviones:
- Peso especifico de la piedra de relleno: y, = 2,43 tf/m3.

- Porosidad: n = 30%.

* Macizo contenido:
- Peso especifico del suelo: y=1,8 tf/m3.
- Angulo de friccién interna: ¢ = 30°.

- Cohesidén: ¢ =0.

* Fundacion:
- Carga maxima admisible: q,q4,, = 20,0 tf/m?.

- Angulo de friccién interna: ¢ = 27°.
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o=74,2°

o §=0=30°
K Y= 1,8 tf/m’
3 q=0,5 tf/m’

Figura 3.8.3 - Segundo ejemplo

En este ejemplo, al contrario del anterior, la superficie superior del terraplén es horizontal, ya que
presenta una inclinacion con una pendiente de 1:2 (vertical/horizontal) hasta una distancia de
40m desde el muro. A partir de ese punto la superficie del terreno
es horizontal.

Sobre el macizo esta aplicada una carga uniformemente distribuida “q = 0,5 tf/m2*.
3.8.2.2 Superficie de aplicacion del empuje activo

La superficie de aplicacion del empuje activo, como en el primer ejemplo, es tomada como
el plano medio que una las extremidades inferiores y superiores de las camadas de
gaviones de la base y del coronamiento del muro.

11} ”

El angulo “a” entre el plano de aplicacion del empuje activo y la horizontal es:

o= arctan ——+ B =74,20°
B-a

O
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y la altura total "H" esta dada por:

_ h.seno

= =5,18m
sen (o0 — PB)

3.8.2.3 Empuje activo

En este caso, el empuje activo debe ser determinado por el método del equilibrio limite,
pues la superficie del macizo contenido es irregular.

Para esta determinacion, se trazan algunas superficies de rotura hipotéticas como se
muestra en la figura 3.8.3. Entonces se analiza el equilibrio de varias cufias formadas por
las superficies de rotura trazadas. El valor del empuje “E,” actuante en cada una de ellas
puede ser obtenido del equilibrio de fuerzas, dado por:

E.- (P+Q). sen(p—90)
‘ sen (0L+p —d —9)

donde “P” es el peso de la cufa y “Q” es la porcidn de sobrecarga que se encuentra sobre
ella.

Se pueden obtener asi mismo los valores del empuje activo en funcion de la superficie de rotura.

Estos valores estan mostrados en la tabla 3.8.2.

Cunha P [tf/m] Q [tf/m] p [graus] E, [tf/m?]
1 22,4 2,71 70,2 15,96
2 28,74 2,71 63,2 17,68
3 35,08 3,21 57,2 18,47
4 41,42 3,71 51,8 18,35
5 47,76 4,21 47,1 17,42

Tabla 3.8.2 - Resultados de los equilibrios de las cufias

Con estos valores se construye el grafico mostrado en la figura 3.8.4. De ahi se puede
determinar la posicién de la cufa critica y el valor del empuje total:
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pcrit = 55’20

E,= 18,55tf/m

Para la determinacién del punto de aplicacion de “E,”, el efecto de la sobrecarga debe ser
separado del efecto de suelo. La sobrecarga, a su vez, fue dividida en dos componentes
“Q," Yy “Q,” y el empuje causado por ellas se determina mediante:

quQ. Sen(pcrit_q))
sen (0 + P — ¢ — 9)

Los empujes causados por el suelo y por las dos componentes de la sobrecarga asi como
sus puntos de aplicacion sobre el muro de contencion estan mostrados en la figura 3.8.5
y relacionados en la tabla 3.8.3:

Empuje Valor He
E, 17,01tf/m 1,8Tm
Eqi 1,01tf/m 3,80m
Eqo 0,53tf/m 1,21m

Tabla 3.8.3 - Empujes causados por el suelo y por las dos componentes de la sobrecarga

El punto de aplicacion del empuje total puede ser determinado a partir de los centros de
gravedad de las fuerzas enunciadas arriba. Asi se obtiene:

Hg =1,90m

O
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E, = 18,55tf/m

Figura 3.8.4 - Variacién del empuje con la superficie de rotura

3.8.2.4 Peso de la estructura

El peso especifico de los gaviones “y,” esta dado por:

Y, = 7Y,-(1 = n) = 1,70tf/m’

y el area “S” de la seccion transversal del muro es:

S=h,+ B2 h=10,0m

El peso total del muro “P” sera entonces:

P=1,.S=17,0tf/m

Para el calculo de la posicion del centro de gravedad “G” del muro, se determinan

“_m “_m

primeramente sus coordenadas para un sistema de ejes “x” e “y"” alineados con la base
de la estructura:
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Las coordenadas “x;“e “ys“ del centro de gravedad de la seccion son:
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Q, =1,18tf/m
Q, =221tf/m
T T aTrirrT g
S I
/ Superficie de Ruptura

E,=17,01tf/m
E,, = 1,01tf/m
E,,= 0,53tf/m

Figura 3.8.5 — Punto de aplicacion del empuje activo

3.8.2.5 Seguridad contra el deslizamiento

La fuerza normal “N” que actua en la base del muro esta dada por:

N=P.cosB+E,.cos (o—06—f)=31,48t{/m

Adoptandose un angulo de friccion interna “6*” entre el suelo de fundacién y la base del
muro “5*= ¢ = 27°", la fuerza disponible “T,” sera entonces:

Ty =N. tan 8" = 16,04tf/m

El coeficiente de seguridad contra el deslizamiento es:

T
@ Fy = d =1,65<1,5
E,.sen (a0— 38— ) —P.senf
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3.8.2.6 Seguridad contra el vuelco

Las coordenadas del punto de aplicacion del empuje activo “E,” son:

xg, =B. cos B- H . tan (90° - o) = 2,45m

¥, =Hg,—B .sen=1,59m

El momento de vuelco sera dado por el momento de la componente horizontal del empuje
activo:

Mg =E,.sen (o—9).yg =20,56tfim/m

Los momentos resistentes son los momentos del peso propio de la estructura y el momento
de la componente vertical del empuje activo:

M, =P, =21,93tfm/m

Mg, =E,.cos (a— 8).an = 32,58tfm/m

O
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@ El valor del coeficiente de seguridad contra el vuelco es:

3.8.2.7 Presiones en la fundacion

La distancia “d” entre el punto de aplicacion de “N” y el punto de giro esta dada por:

O

M +M; +M
d=—" Ta P 08m
N
y la excentricidad “e” es:
e :% —042m<B —0,5m

O

Asi mismo las presiones en los extremos de la base seran:

ot = (1 +6. %) — 19,30tf/m? < gy, = 20,0tf/m?

Goin = N (1 +6. %) _ 1,68tf/m? < g, = 20,0tf/m?
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3.8.2.8 Secciones intermedias

Para cada seccion intermedia entre las camadas de gaviones son determinadas las
tensiones normales y de corte actuantes. Para esto son determinados el empuje activo y
el peso de los gaviones situados encima de la seccidn analizada.

Asi mismo, para la primera seccion intermedia, encima de la base, se calcula, de manera
analoga al ya explicado, por el método del equilibrio limite:

o = 82,0° P = 10,20tf/m M, = 9,79m

E, = 9,20tf/m? Xg = 0,96m Mg = Mg -M; = - 0,86tf/m
Xg, = 1,78m Yo = L,69m d = 0,62m

Ye, = 1,28m N = 17,17tf/m

Las distancia y momentos arriba enunciados son determinados con respecto al punto de
giro de la seccion intermedia que se situa en el extremo de la seccion, al frente
del muro.

El angulo de friccion disponible a lo largo de la seccion intermedia “6*” se obtiene mediante:

d" =25y, —10°=32,5°

Para gaviones de 1.0m de altura en malla 8x10, el peso de red metalica “p, = 8,6 kgf/m3" Y,

asi mismo, la cohesion disponible en la seccion intermedia “c,” sera:

¢, =0,30.p, — 0,50 = 2,08tf/m?
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La maxima fuerza de corte admisible “T,,,,” a lo largo de la seccion sera:

adm

T.am = N.tan 8" +¢,. B =15,10tf/m

y la fuerza de corte “T” que actua en la seccion es:

T=-PsenB+E,.sen(o.—8—-P)=6,19tm< T, ,

y la maxima tension normal admisible en la seccion intermedia “q,,,,” vale:

Qaam = 50.Y, — 30 = 55,0tf/m?

y la méxima tension normal “q,;,” que actué en la seccion es:

Quix= N =13,84 tf/m?> < q

Se repite el mismo calculo que para las otras secciones intermedias
tabla 3.8.4.

y se obtiene la

Seccién T [tf/m] T.am [tf/m] Omax [tF/m?] Qagm [tf/m?]
1 6,19 15,10 13,84 55,00
2 3,96 13,56 8,02 55,00
3 1,88 8,11 4,87 55,00
4 0,41 3,94 1,98 55,00

Tabla 3.8.4 - Resultados de las verificaciones de las secciones intermedias
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3.8.2.9 Estabilidad global Q

Para el analisis de la estabilidad global del conjunto estructura-suelo fue utilizado el programa
de analisis GawacWin®, que realiza estos célculos de manera automatica y para este
ejemplo brinda los siguientes resultados para la superficie mas critica:

x, = —0477m
Yo = 6,988m
R = 8120m

Donde “x,” e “y,” son las coordenadas del centro de la superficie critica en relaciéon al
0 Yo
punto de giro y “R” es el radio.

El coeficiente de seguridad contra la rotura global “F,” obtenido es:

F, = 1210

3.8.3 Ejemplo Teérico 03

Como tercer ejemplo es analizada la estabilidad de un muro de gaviones por el programa
GawacWin®. En la figura 3.8.6 esta mostrada la geometria de la seccion del muro y del macizo. Q

En este ejemplo, el macizo contenido es formado por el suelo natural y por el relleno. Los
datos del relleno son:

- Peso especifico del suelo: y =18 kN/m3.
- Angulo de friccién interna: ¢ = 30°.

- Cohesioén: ¢ =0.

Los datos del suelo natural, a su vez, son:
- Peso especifico do solo: y = 18,5 KN/m3.

- Angulo de friccion interna: ¢ = 35°.

Y O

- Cohesion: ¢ = 10 kN/m?2.
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2 La interfase entre suelo natural y el relleno comienza 1.0 m arriba de la cota de apoyo del
muro y tiene una inclinacion de 35°.

40m—=  q=25tf/m’
MO T
NN

Solo natural

Figura 3.8.6 - Tercer ejemplo

La superficie del terraplén tiene una inclinacién de 1:2 hasta una distancia horizontal de 4.0
m del muro. A partir de ahi la superficie es horizontal. Existe también una carga uniforme
“‘q9=2,5 tf/m2” distribuida sobre el terraplén.

El suelo de fundacion es el mismo suelo natural del terraplén y la superficie de este al
frente del muro esta a 0,85 m arriba de la cota de apoyo de la estructura.

Los datos del problemas y los resultados del analisis hechos por el programa son mostrados
a continuacion en el resumen emitido por el GawacWin®.
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GawacWin 1.0

Pagina 1

Programa licenciado para: Maccaferri do Brasil Ltda.

Proyecto: ejemplo tedrico
Archivo: ejemplo

Fecha: 21/1/2005

Datos sobre el muro

Inclinacion del muro

Peso esp. de las piedras
Porosidad de los gaviones
Geotextil en el terraplén
Reduccién en la friccion
Geotextil en la base
Reduccién en la friccion
Malla y diam. del alamb.:

DATOS INICIALES
6,00 grad. Camada Largo Altura Distancia
24,00 kN/m?® m m m
30,00 %
Si 1 450 1,00 -
500 % 2 3,00 1,00 0,50
No 3 3,00 1,00 0,50
: 9% 4 2,50 1,00 0,50
8x10,827mmCD  ° 2,00 1,00 0,50
6 1,00 1,00 0,50

Datos sobre el suelo del terraplén

Inclinacién del primer trecho
Largo del primer trecho

Inclinacion del segundo trecho

Peso especifico del suelo
Angulo de friccién del suelo
Cohesion del suelo

26,57 grad.
4,00 m
0,00 grad.

18,00 kN/m?

30,00 grad.
0,00 kN/m?

Camadas adicionales en el terraplén

Camada Altura inicial Inclinacién  Peso especifico  Cohesién  Angulo de friccion
m grad. kN/m? kN/m? grad.
1 1,00 35,00 18,50 10,00 35,00
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GawacWin 1.0

Pagina 2

Programa licenciado para: Maccaferri do Brasil Ltda.

Proyecto: ejemplo tedrico
Archivo: ejemplo

Fecha: 21/1/2005

Datos sobre la fundacion

Profundidad de la fundacién : 0,85 m
Largo horiz. en la fundacién : m
Inclinacion de la de fundacion . 0,00grad.
Peso especifico del suelo © 18,50 kN/m?
Angulo de friccién del suelo © 35,00 grad.
Cohesién del suelo o 10,00 kN/m?2
Presion aceptable en la fundacion : kN/m?
Nivel del agua : m

Camada adicional en la fundacién

Camada Profundidad Peso especifico Cohesion Angulo de friccién
m kN/m? kN/m? grad.

Datos sobre la napa freatica

Altura inicial : m

Inclinacion del primer trecho : grad.

Largo del primer trecho : m

Inclinacion del segundo trecho : grad.

Largo del segundo trecho X m

Datos sobre las cargas

Cargas distribuidas sobre el terraplén Primer trecho 25,00 kN/m?
Segundo trecho 25,00 kN/m?

Cargas distribuidas sobre el muro Carga kN/m?

Linea de carga sobre el terraplén

Carga 1 X kN/m Dist. al tope del muro m

Carga 2 X kN/m Dist. al tope del muro m

Carga 3 : kN/m Dist. al tope del muro m

Linea de carga sobre el mur

Carga : kN/m Dist. al tope del muro m

Datos sobre efectos sismicos

Coeficiente Horizontal : Coeficiente Vertical
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GawacWin 1.0

Pagina 3

Programa licenciado para: Maccaferri do Brasil Ltda.

Proyecto: ejemplo tedrico
Archivo: ejemplo

Fecha: 21/1/2005

RESULTADOS DE LOS ANALISIS DE ESTABILIDAD

Empuje Activo y Pasivo

Empuje Activo

Punto de aplicacion conref. al eje X
Punto de aplicacién conref. aleje Y
Direccién del empuje con ref. al eje X

Empuje Pasivo
Punto de aplicacién con ref. al eje X

Punto de aplicacion conref. aleje Y
Direccién del empuje con ref. al eje X

DESLIZAMIENTO

Fuerza Normal en la base

Punto de aplicacidn con ref. al eje X
Punto de aplicacién conref. aleje Y
Fuerza de corte en la base

Fuerza resistente en la base

Coef. de seq. contra el deslizamiento

VUELCO

Momento Activo
Momento Resistente

Coef. de seq. contra el vuelco

Tensiones actuantes en la fundacion

Excentricidad

Tensién Normal a la izquierda

Tensién Normal a la derecha

Max. tensién aceptable en la fundacidn

314,11 KN/m
341 m
236m

49,07 grad.

57,32 KN/m
0,04m
0,36 m
0,00 grad.

510,49 kN/m
1,70 m
-0,18 m

95,65 kN/m

445,35 kN/m

2,92

485,87 kN/m xm

- 1372.73 kN/m x m

2,83

0,54 m
201,65 kKN/m?
30,56 kN/m?
734,61 KN/m?

La Maccaferri, no asume responsabilidad sobre los disefios y calculos
presentados, estos tienen unicamente caracter informativo y de
sugerencia buscando optimizar el uso de los productos MACCAFERRI
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Pagina 4

Programa licenciado para: Maccaferri do Brasil Ltda.

Proyecto: ejemplo tedrico
Archivo: ejemplo

Fecha: 21/1/2005

ESTABILIDAD GLOBAL

Distancia inicial a la izquierda m

Distancia inicial a la derecha m

Profundidad inicial con ref. a la base m

Max. profundidad aceptable para el calculo m

Centro del arco con referencia al eje X 1,16 m

Centro del arco con referencia al eje Y 8,70 m

Radio del arco 9,78 m

Numero de superficies analizadas 63

Coef. de seq. contra la rotura global 2,15

Estabilidad Interna

Camada H N T M T wax. T adm. O wmax. O adgm.
m kN/m kN/m  kN/mxm  kN/m? kN/m? kN/m? kN/m?

1 5,18 348,63 133,15 296,62 44 38 94,78 204,88
2 419 302,18 103,66 348,67 34,55 84,79 130,94 54579
3 3,14 202,21 70,76 209,58 28,30 71,99 97,55
4 2,09 119,23 43,01 112,07 21,50 58,27 63,43
5 0,99 24,99 13,50 10,48 13,50 35,93 29,80

La Maccaferri, no asume responsabilidad sobre los disefios y calculos
presentados, estos tienen unicamente caracter informativo y de
sugerencia buscando optimizar el uso de los productos MACCAFERRI
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GawacWin 1.0 Pagina 5
Programa licenciado para: Maccaferri do Brasil Ltda.
Proyecto: ejemplo tedrico
Archivo: ejemplo Fecha: 21/1/2005
+ e
©
\é‘\.““‘ -
DATOS SOBRE EL SUELO
Suelo Y c (0] Suelo Y c (0]
kN/m? kN/m? grad. kN/m? kN/m? grad.
BO 18,00 0,00 30,00 FO 18,50 10,00 35,00
B1 18,50 10,00 35,00
CARGAS
Carga Valor Carga Valor
kN/m? KN/m
q1 25,00
g2 25,00

VERIFICACIONES DE ESTABILIDAD

Coef. de seg. contra el Desliz. 2,92 Tensién en la base (izq.)
Coef. de segq. contra el Vuelco 2,83 Tension en la base (der.)
Coef. de seg. contra la Rot. Global 2,15 Max. tensidén aceptable

201 ,65kN/m?
30,56kN/m?
734,61kN/m?

La Maccaferri, no asume responsabilidad sobre los disefios y calculos
presentados, estos tienen unicamente caracter informativo y de
sugerencia buscando optimizar el uso de los productos MACCAFERRI




MACCAFERRI 3. Teoria y célculos de estabilidad

Q 3.9 Casos de Obras
3.9.1 Caso 01

Como primer caso practico, sera analizada la estabilidad de un muro en gaviones
construido en 1991 en la Avenida dos Ferroviarios, en la ciudad de Jundiai, Estado de Sao
Paulo — BRASIL. El analisis sera realizado con el método del Equilibrio Limite.

La figura 3.9.2 muestra la geometria de la seccion del muro y del macizo y la figura 3.9.1
muestra una vista general de la estructura en el afio 2003.

Q Figura 3.9.1 — Vista general de la obra en 2003

3.9.1.1 Datos del problema

Para la verificacion de la estabilidad del muro de contencién en gaviones mostrado en la
figura 3.9.1 y detallado en la figura 3.9.2, fueron realizados sondeos en el suelo (mismo
material en la base y en el relleno compactado) y sondeo de reconocimiento en el local de
la obra, siendo definidas las siguientes caracteristicas:

* Macizo contenido:

- Peso especifico del suelo: y = 1,8 tf/m3.
Q - Angulo de friccién interno: ¢ = 25°.

- Cohesion: ¢ =1,0 tf/m?2.
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* Fundacioén: las mismas caracteristicas anteriormente informadas y

- Carga maxima admisible: q_, = 3.0 kgf/cmz.

* Para los gaviones fue considerado:

- Peso especifico de la piedra de relleno: T, = 2,60 tf/m3.

q= 1,0tf/m

h=5,0m

f=0,3m

s

Figura 3.9.2 — Representacién grafica de la seccion critica de la estructura construida Q

- Porosidad: n = 30%.

La superficie superior del macizo contenido es horizontal “i = 0” y sobre la misma esta
aplicada una carga uniformemente distribuida “q = 1,0 tf/m?2”.

3.9.1.2 Superficie de aplicacién del empuje activo

La superficie de aplicacidén del empuje activo es considerada como el plano medio que una
las extremidades inferior y superior de las camadas de gaviones de la base y del tope del
muro, como indicado en la figura 3.9.3 juntamente con las fuerzas que actuan sobre la

estructura. Q
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[{ 1]

El angulo “a“ (figura 3.9.3) entre el plano de aplicacion del empuje activo y la horizontal es

definido como:

_ h _ 5 _ 790
oc—arctan(B_a)+[3 arctan(3_l)+6 72

Siendo la altura total “H” dada por:

hsena ~ Ssen742 518m

“sen(a—PB) sen(742-6)

3.9.1.3 Calculo del empuje activo “E_“

El empuje activo “E,”, en este caso, puede ser calculado con la teoria de Coulomb pero
sera realizado un analisis considerando el método del equilibrio limite.

Considerando el valor del angulo de friccidén entre el suelo y el muro “6 = ¢”, “i =0", teniendo
en cuenta las caracteristicas de un suelo cohesivo como material de relleno y de fundacion,
y computando la presencia de una sobrecarga, podemos estimar el valor del empuje activo
aplicado a la estructura.

Debido a la cohesion del suelo del relleno, tendremos la ocurrencia de grietas de traccion,
que en la peor condicion, estaran llenas de agua. La profundidad “z,” de tales grietas de

traccidn, considerando la presencia de la sobrecarga uniforme “q” distribuida sobre el
macizo, sera dada por:

2.c 1 q 2.1,0 1 1,0
Zn — . —_—— 2 . - 2 S 1,19
’ i tan l__(l) i 1’80 tan T _ 2 1’80 "
4 2 4 2
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La fuerza ejercida por el agua “F " contra las paredes de la grieta de traccion entonces sera:

FW:%. Y, . zgz% 1,0 . 1,19* = 0,71tf/m’

La fuerza “C” debida a la cohesion del suelo es dada por esta cohesion “c” multiplicada por
la area de la superficie de rotura, conforme indicado en la figura 3.9.4.

(183)

Consecuentemente, el empuje activo “E,, considerando el método del equilibrio limite,
sera determinado de la siguiente manera:

* Deben ser definidas algunas superficies de rotura hipotéticas como indicado en la figura 3.9.4;

* Es definido entonces el equilibrio limite de las varias cuias formadas por las superficies
de rotura disehadas;

* El equilibrio de las fuerzas que actuan sobre la cufia de suelo posibilita la determinacion
de “E,” para cada cufa analizada, conforme el calculo que sigue. Q

_ P+Q).sen(p—9¢)+F,.cos(p—¢)—C.cosd

Ea
sen(a—p—¢—0)

(184)
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B=6

5,0m /,7C=c.AD

¢ = 1,0tf/m’

Figura 3.9.3 — Aplicaciéon del método del equilibrio limite a suelos cohesivos

donde “P” es el peso de la cufia, “Q” es la parcela de la sobrecarga que se encuentra por
arriba de la misma, “F,” es la presion hidrostatica ejercida por el agua contenida en las
grietas de traccion y “C” es la fuerza resistente provocada por la cohesién (figura 3.9.4).

Q
B
? \D N
\ ) | .
0 W
\ o
L o
\\ /D
/)
\ ? /C—czﬁ
L y
\ /

Figura 3.9.4 — Fuerzas existentes sobre la cufia de suelo cohesivo

Se obtienen, asi, los valores del empuje activo en funcién de la superficie de rotura, al

variar el angulo “p” (figura 3.9.5).
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3.9.1.4 Determinacion de “E,” para la cuia de suelo formada con p = 70°

MACCAFERRI

Q

i

Figura 3.9.5 - Esquema estatico por la situacién p = 70°

a) peso de la cuiia de suelo “P”, figura 3.9.5:

P = (Area 01 + Area 02) . v,

(185)

donde

Area 01 = 3,80m’
Area 02 = 4,63m”

tenemos asi:

P = (3,80 +4,63). 1,80 = 15,17tf/m

O
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@ b) sobrecarga considerada “Q”, figura 3.9.5:

Q=q.BD (156)

Q=1,0.2,92=2.92tf/m

c) Fuerza debida a la cohesién del suelo “C”, figura 3.9.5:

(187)

donde:

AD'=425m

tenemos asi:

C=10.425=425m

por lo tanto el valor de “E " para la cuia analizada “p = 70°” sera:

E P+Q).sen(p—¢)+F,.cos(p—¢)—C.cosd
o sen(aa—p—9—0)

(188)

=947

@ g _ (15,17 +2,92) .sen (70 - 25) + 0,71 . cos (70 — 25) — 4,25 . cos 25
‘ sen (74,2 — 70 — 25 — 25)
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Los calculos son repetidos para cada variacion del angulo “p”. Los resultados estan Q
indicados en la tabla 3.9.1.

: P Q C F,, p E,
Cuna [tf/m] [tf/m] [tf/m] [tf/m] | [graus] [tf/m]
1 15,16 2,92 4,25 0,71 70,00 9,4601
2 17,50 3,33 4,40 0,71 65,00 9,9464
3 17,98 3,41 4,44 0,71 64,00 9,9939
4 18,49 3,50 4,48 0,71 63,00 10,0496
5 18,99 3,59 4,52 0,71 62,00 10,0817
6 19,51 3,68 4,56 0,71 61,00 10,1078
7 20,03 3,77 4,61 0,71 60,00 10,1064
8 20,20 3,80 4,62 0,71 59,70 10,1166 |
9 20,57 3,86 4,65 0,71 59,00 10,1065
10 21,13 3,96 4,70 0,71 58,00 10,0942
11 21,69 4,06 4,76 0,71 57,00 10,0518

Tabla 3.9.1 — Empujes obtenidos de los equilibrios de las cufas

Con estos valores fue construido el grafico mostrado en la figura 3.9.6. A partir de esta se
puede determinar la posicidn de la cuia critica y el valor del empuje total:

E E,= 10,121 tf/m

10,0 [—

\ \ \ \ \ \
65° 64° 63° 62° 61° 60°

59 58° 57° P

Figura 3.9.6 — Variacion del empuje con la superficie de rotura
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@ Tenemos asi:

3. Teoria y célculos de estabilidad

E,=10,12tf/m y p =59,70°
Q
B D
? \
z, F,,
iiiiii SN N Y
G D
/
/
/
as /
/% Superficie de rotura
/Hqu 3,93m
Hp =1,92m
Hy =4,39m

/
//\p ~59,70°

A

Figura 3.9.7 - Punto de aplicaciéon de los empujes devido a la sobrecarga, suelo y presion hidrostatica

@ Para la determinacién del punto de aplicacion de “E,“, los efectos de la sobrecarga “Q” y

de la fuerza ejercida por el agua contra las paredes de la grieta de traccion “F,,” deben ser

separados del efecto del suelo, siendo los empujes generados por tales fuerzas

determinados como indicado a seguir.

Para la sobrecarga:

E,-Q. sen (Perit = §)
SN (0 — Pog— 0 — )

(189)

sen (Peric — ¢)

SN (0= Pogy — 0~ O)
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donde:

BD =H . tan (90° — a) + (H — Z,) . tan (90° — p_;,)
(191)

BD = 5,18 . tan (90 — 74,20) + (5,18 — 1,19) . tan (90 — 59,70) = 3,80m

tenemos asi:

sen (59,70 — 25)
sen (74,20 — 59,70 — 25 — 25)

= 2,17tf/m

E,—(1.3,80).

Cuyo punto de aplicacion sera:

Figura 3.9.8 — Detalle de la figura 3.9.7 para la determinacién de la distancia MN

150



MACCAFERRI 3. Teoria y calculos de estabilidad

2 Para la fuerza ejercida por el agua contra las paredes de la grieta de traccion:

EF _ Fw . Cos (pcrit = (I))
sen ((X. ~ Perit — (I) = 6)

cos (59,70 — 25)

E. —0,71. — 0,59tf/m
v sen (74,20 — 59,70 — 25 — 25)
@ Para el suelo tendremos:
Eas - P. sen (pcrit B ¢) _1C. COS (I)
sen (OC — Perit — ¢ - 8) sen (Uv — Perit — (I) - 8)
(193)
Eas — P. sen (pcrit — d)) _lc. E . COS (I)
sen ((X ~ Perit — (I) - 8) sen (OC — Perit — ¢ - 6)
(194)
donde:
AD' = V(H -7, + [(H-2Z,) . tan (90° - po) |
(195)
AD' = (5,18 — 1,19 + [(5,18 = 1,19) . tan (90 — 59,70)]* = 4,62m
Tenemos asi:
E _ 2023 . sen (59,70 — 25) |1 46 cos 25
@ ® sen (74,20 — 59,70 — 25 — 25) sen (74,20 — 59,70 — 25 — 25)

E, = 11.54—4,21=736tf/m 151
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Los empujes provocados por el suelo y por las dos partes de la sobrecarga, asi como sus
puntos de aplicacion sobre el muro de contencion estan indicados en la figura 3.9.7 y
relacionados en la tabla 3.9.2 que sigue:

Empuje Valor He
E. 7,36tf/m 1,92m
E, 2,17tf/m 3,93m
Er 0,59tf/m 4,39m

Tabla 3.9.2 — Empujes causados por el suelo y por las dos partes de la sobrecarga

El punto de aplicacion del empuje total puede ser determinado del centro de gravedad de
las fuerzas mencionadas. Asi se obtiene: Q

Hp, =2.49m

Superficie de rotura

g, = 2,49m

Figura 3.9.9 — Punto de aplicacion del empuje activo

OBS.: El empuje pasivo generado por la ficha de 0,30 m no fue considerado, siendo que
durante todo el tiempo de la construccion esta camada de suelo no existiria.
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@ 3.9.1.5 Peso de la estructura

El peso especifico de los gaviones "y,” es dado por:

Yg=Yp ° (l _n)
(196)

Ye = 2,60 . (1 —0,30) = 1,82tf/m’

y el area “S” de la seccion transversal del muro es:

Superficie de rotura

5= 2,49m

Figura 3.9.10 — Area considerada e brazos del momento de las fuerzas

S=h.ay (B-a).h
2 (197)

S _5,00.1,00 +(3’00f_1)'5 _

10,0m?
El peso total del muro “P” sera entonces:

P=y,.S
£ (198)

P=1,82.10=182tf/m 153
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Para el calculo de la posicién del centro de gravedad “G” del muro, en primer lugar se C

determinan sus coordenadas para un sistema de ejes “x” e “y” alineado con la base de la

estructura.

1l a2 h, 1l h (B2+a.B-2.22)
x . 2 6
G_
S
(199)
1.1,00%.5,00+1.500.(3,00°+1,00.3,00—2.1,00%)
x'g= 2 6 — 1,08m
: O
y

lan, 1l n®B-a
.2 6
Yg=

S
(200)

% . 1,00 . 5,00% ;. % . 5,002 (3,00 — 1,00)

V' = _2,08m
© 10

Las coordenadas “x.” e “y,” del centro de gravedad de la seccion son:

Xg=Xg.cosP+y';.senf
(201)

Xg = 1,08 . cos 6° + 2,08 . sen 6° = 1,29m

=x'n.senB+Vy's.cos
Yo © B+y'g B @02) @

yo = 1,08 . sen 6° + 2,08 . cos 6° = 1,96m
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3.9.1.6 Seguridad contra el deslizamiento

La fuerza normal “N” que actua en la base del muro es dada por:

N=P.cosB+E,.cos(aa—05-p)

N=18,20 . cos 6°+ 10,12 . cos (74,20 — 25 — 6) = 25,48tf/m

*33

Adoptando el angulo de friccidn “53™ entre el suelo de fundacién y la base del muro como

“d" = ¢ = 25°”, la fuerza de resistencia disponible “T,” sera dada por:

T,=N.tand (204)

T,=25,48 . tan 25 = 11,88tf/m

El coeficiente de seguridad contra el deslizamiento es:

Ty

F,=
d E,.sen(aa—8—-B)—P.senf

- 11,88
10,12 . sen (74,20 — 25 — 6) — 18,20 . sen 6

Fy =2,36> 1,50
3.9.1.7 Seguridad contra el vuelco
Las coordenadas del punto de aplicacion del empuje activo “E " son:

Xxg =B .cosB—Hg .tan (90 — )
) : (206)

Xg =3 .co0s 6°—2,49 . tan (90 — 74,20) = 2,28m

a

yg =Hg —B.senf3

yg =2,49 -3 .sen 6°=2,18m

(205)
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Para el empuje hidrostatico sera necesaria la coordenada “y” del punto de aplicacion, que
vale:

yp —-D.SeNQ__B senf_ 2.7,
sen (o0 — B) 3 s

Ve = 5.sen7420 3 gene°_ 2 .1,19_4.07m
v sen (74,20 — 6°) 3

El momento de vuelco sera dado por el momento de la componente horizontal del empuje
activo, sumado al momento generado por la fuerza hidrostatica actuante sobre la pared de
la grieta de traccion:

Mg =E,.cos(90—-a+39d).y; +F,.ypy
ah & (209)

Mg = 10,12 . cos (90 — 74,2 + 25) . 2,18 + 0,71 . 4,07 = 19,59tf/m

Los momentos resistentes son los momentos del peso propio de la estructura y el momento
de la componente vertical del empuje activo:

M, =P .xq

M, = 18,20 . 1,29 = 23,48tf/m

M; =Ea.sen (90 —a+9).xg
av a (211)

M; =10,12.sen (90 — 74,20 + 25) . 2,28 = 15,08tf/m

a

el valor del coeficiente de seguridad contra el vuelco es:

=

+
M, + Mg _ 234841508 975150
Mg 19,59

O
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3.9.1.8 Presiones en la fundacion

La distancia “d” entre el punto de aplicacion de “N” y el fulcro del vuelco es dada por:

(212)

d_ 2348 +1508-19.59 40
25,48

y la excentricidad “e” es:

e=B _4-0,76m>B —0,50m
2 6

La presion critica sera entonces:

2.25/48
W = W = 22,95tf/m < q,4,, = 30,0tf/m

3.9.1.9 Secciones intermedias

Para cada seccion intermedia entre las camadas de gaviones son determinadas las
tensiones normales y de corte actuantes. Para esto son determinados el empuje activo y

el peso de los gaviones colocados arriba de la seccion analizada.
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Para la primera seccién intermedia, arriba de la base (figura 3.9.11), es entonces calculado,
de manera analoga a la ya indicada:

o = 7544 ye, = 1,18m N = 17,00tf/m

H = 4,13m P = 11,76m , = 1401tfm

E, = 6,07tf/m’ X = 1,10m Mg = Mg —M; = 044tfim
Xg = 2,11tf/m? yg = 1,60m d = 0,85m

O

Las distancias y los momentos arriba mencionados son determinados en relacion al fulcro
del vuelco de la seccion intermedia, que es ubicado en la extremidad inferior de la seccion
frontal del muro (punto “F” en la figura 3.9.10).

Figura 3.9.11 — Primera seccién intermedia, arriba de la base

El angulo de friccion disponible a lo largo de la seccion intermedia “6” es dado por:

§*=25.y,~ 10° O

(214)

" =25.1,68—-10°=32°
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@ Para gaviones standard de 1.0 m de altura, considerando el peso de la malla metalica “p,

=8,6 kgf/m3“ la cohesion disponible en la seccion intermediaria “c,” sera:

¢, = 0,30 . p, — 0,50 =2,08tf/m

La maxima fuerza de corte admisible “T,;,,”, a lo largo de la seccion, sera:

@ Tyym=N.tand +c¢,.B o15)

T, = 16,00 . tan 32 + 2,08 . 2,50 = 15,21tf/m

y la fuerza de corte “T”, que actua sobre la seccion, es:

——P.sen E. .sen(o—0—
B+ E, - sen (o~ 5~ B) -

T——11,76 . sen 6° + 6,06 . sen (75,44 — 25 — 6) = 3,01tf/m < T,

O

La maxima tension normal admisible “q,,,,” vale:

Gagm = 50 . ¥, — 30 = 54,0tf/m”

y la maxima tensién normal “q,,,” que actua sobre la seccion es:

=N = 16 12 12 tf/m?
Amax 7 d 20,66 5 m” < {a4m

O

Repitiendo el mismo calculo para las otras secciones intermedias, se obtiene la tabla 3.9.3 5
que sigue.
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Seccion T.am [tf/m] T [tf/m] Qagm [tf/mM?] Omax [tF/mM?]
1 15,21 3,01 54,00 12,12
2 10,20 1,48 54,00 8,95
3 6,23 0,55 54,00 5,53
4 3,27 0,20 54,00 2,11

Tabla 3.9.3 — Resultado de las verificaciones de las secciones intermedias
3.9.1.10 Estabilidad global

La verificacién de la estabilidad global del conjunto suelo-estructura de contencion es
generalmente realizada utilizando el método de Bishop, que analiza la rotura a lo largo de
superficies de rotura cilindricas que contornan el muro de gaviones.

Para la realizacion de este analisis, normalmente son usados programas de computadora,
siendo que la busqueda de la superficie de rotura mas critica es muy trabajosa.

El programa de analisis GawacWin® realiza estos calculos de manera automatica y, para
este caso, los resultados para la superficie cilindrica mas critica son:

X, = —0,64m
Yo = 5,17m
R = 6,60m

Donde “x,” e “y,” son las coordenadas del centro de la superficie critica en relacion al fulcro
del vuelco y “R* es el radio.

El coeficiente de seguridad contra la rotura global “F,” obtenido es:

F, = 146

3.9.2 Caso 02

Como segundo caso practico sera analizada la estabilidad de un muro de gaviones @
construido en la ciudad de S&o José, en Costa Rica, en el barrio “Cerro Real”. La estructura

tiene como finalidad la formacién de terrazas en un terreno accidentado.
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La figura 3.9.12 muestra la geometria del muro y del macizo.
3.9.2.1 Datos del problema

Para verificar la estabilidad del muro de contencion en gaviones detallado en la figura
3.9.12, fueron realizados ensayos y sondeos de reconocimiento en el local de la obra,
definiendo asi las siguientes caracteristicas:

* Macizo contenido:
- Peso especifico del suelo: y=1,70 tf/m3.
- Angulo de friccion interno: ¢ = 28°.

- Cohesién: ¢ = 0t/m?2.

* Fundacién: las mismas caracteristicas anteriormente indicadas y
- Profundidad de la fundacion: f= 0,50 m.

- Presion admisible: K¢ = 15 t/m?.

* Para los gaviones fue considerado:
- Peso especifico de la piedra de relleno: y, = 2,40 tf/m3.

- Porosidad: n = 30%.

Figura 3.9.12 - Representacién grafica de la seccién critica de la estructura construida
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&

Figura 3.9.13 — Vista general de la obra un afio después de su conclusién (2003)

”

La superficie superior del macizo contenido es horizontal “i = 0".
3.9.2.2 Superficie de aplicacion del empuje activo

La superficie de aplicacién del empuje activo es definido a seguir e indicado en la figura
3.9.14 juntamente con las fuerzas que actuan contra la estructura.

El angulo “a“ entre el plano de aplicacion del empuje activo y la horizontal es definido

como: Q

h 6 o
oa=arctanf — 1 —arctan (— 9 6 =282
(B—b—a)+B (3—0,5—1)+

siendo la altura total “H* dada por:

h.sena 6 . sen 82 et o

“sen(o—P)  sen (82— 6)
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3.9.2.3 Calculo del empuje activo “E_“

Como en el caso anterior, el empuje activo “E,” sera calculado considerando el método del
Equilibrio Limite.

LLE 134

Considerando el valor del angulo de friccion entre el suelo y el muro “6 = ¢”, “i =07, teniendo en
cuenta las caracteristicas de los suelos de relleno y de fundacion anteriormente indicadas,
podemos estimar el valor del empuje activo actuante sobre la estructura.

Como ya explicado, el empuje activo “E,*, considerando el método del equilibrio limite, sera
determinado de la siguiente manera:

+ son disefiadas algunas superficies de rotura hipotéticas como indicado en la figura 3.9.15;

* es analizado entonces el equilibrio de las varias cufias formadas por las superficies de
rotura trazadas;

el equilibrio de las fuerzas que actuan sobre la cuiia de suelo posibilita la determinacion
de “E,” para cada cuia analizada, conforme la férmula:

E_p. sen(p—9)
: sen (0 +p—9—0)

Figura 3.9.14 — Fuerzas que actuan sobre la estructura
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donde “P” es el peso de la cufia de suelo formada entre la superficie de rotura y la superficie Q
de aplicacion del empuje activo (figura 3.9.14).

Se obtienen asi los valores del empuje activo en funcidén de la superficie de rotura, o sea
variando el angulo “p” (figura 3.9.14).

3.9.2.4 Determinacion de “E_” para la cuiia de suelo formada con p = 60°

Figura 3.9.15 — Esquema estatico para la situacion p = 60° Q

a) peso “P” de la cuna de suelo, figura 3.9.15:

P = (Area 01 + Area 02) .y,

donde:

Area 01 (A, B, C) =2,65m’
Area 02 (A, B, C) =10,81m’ Q
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2 Tenemos asi:

P =(2,65+10,81). 1,70 = 22,88tf/m

Por lo tanto el valor de “E " para la cufia analizada “p = 60°" sera:

E _P. sen (p — ¢)
‘ sen (o +p—¢—9)

@ (219)

E, 2288 . sen (60 —28) __ _12,15tf/m
sen (82 + 60 — 28 — 28)

Los calculos son repetidos para cada variacion del angulo “p”. Los resultados son indicados
en la tabla 3.9.4 que sigue.

Cuna P Q ¢

[tf/m] [tf/m] [tf/m]

@ 1 22,88 60,00 12,1548
2 23,63 59,00 12,2176
3 24,39 58,00 12,2631
4 25,17 57,00 12,2954
5 25,97 56,00 12,3132
6 26,30 55,60 12,3181
7 26,79 55,00 12,3154
8 27,63 54,00 12,3006
9 28,49 53,00 12,2674
10 29,37 52,00 12,2145
11 30,28 51,00 12,1445

Tabla 3.9.4 — Empujes calculados de los equilibrios de las cufias

Con estos valores fue construido el grafico mostrado en la figura 3.9.16. Del mismo es

posible determinar la posicion de la cuia critica y el valor del empuje total:
165



166

MACCAFERRI

3. Teoria y calculos de estabilidad

12,32
12,3

12,0 —

\ \ \ \ \
51° 52° 53° 54° 55° 56° 57° 58° 59° 60° P

Figura 3.9.16 — Variacién del empuje con la superficie de rotura

Tenemos asi:

E, = 12,32tf/m y p =55,60°

Para la definicion del punto de aplicacion del empuje activo, es definido el centro de
gravedad “P“ de la cufia de suelo formada por la superficie de rotura critica y es disefiada
una paralela a esta por este punto, como indicado en la figura 3.9.17. El punto de aplicacion
de “E,” estara en el cruce de esta paralela con la superficie de aplicacion del empuje.
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Figura 3.9.17 — Punto de aplicacién del empuje

Hp, = 2,04m

OBS.: el empuje pasivo generado por la parte enterrada de 0,50 m fue totalmente
menospreciado, siendo que el terreno en frente a la estructura es inclinado formando un
talud y, durante todo el periodo de construccion, esta camada de suelo no existia.

3.9.2.5 Peso de la estructura

El peso especifico de los gaviones “y,” es dado por:

Yg = Yp o (1 — n)
(220)

¥, = 2,40 . (1-0,30) = 1,68tf/m’
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y el area “S*“ de la seccion transversal del muro es: :

Figura 3.9.18 — Area considerada y brazos del momento de las fuerzas

S=0,5+h_a+ (B_Oasz—a).h

S_0,546,00.1,00 (3500—055— D6 _1m?

El peso total del muro “P” sera entonces: Q

P= Vg o S )

P=1,68.11=18,48tf/m

Para el calculo de la posicion del centro de gravedad “G” del muro, son determinadas en
[{3N L]

primer lugar sus coordenadas para un sistema de ejes “x” e “y"”, alineados con la base de
la estructura.

1 .az.h+a.b.h+h.(B—b—a)2+h.a(B—b—a)+h.b(B—b—a)+b2.(l) @

X o 2 6 2 2 2 1375m
S
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1 2 1 2 b. I
~.a.hy 2 h*".B-b—-a). 2>
2 < ( ) + >
MG =

S

2
1.1,00.6,00? % . 6,002 . (3,00 — 0,50 — 1,00) 4 0,50 1°

. 2 2 _2477m
G 11

Las coordenadas “x;” e “y;” del centro de gravedad de la seccién son:

Xg=Xg.cosB+ys.senf
(224)

Xg = 1,375 . cos 6°+ 2,477 . sen 6° = 1,63m

Vo=Xg-sen P +y';.cos P
(225)

yg = 1,375 .sen 6° + 2,477 . cos 6° = 2,32m

3.9.2.6 Seguridad contra el deslizamiento

La fuerza normal “N” que actua sobre la base del muro es dada por:

N=P.cosPB+E,.cos(aa—03—-p)

N=18,48.cos 6 + 12,32 . cos (82 —28 — 6) = 26,62t{/m

Adoptandose el angulo de friccion “6”entre el suelo de fundacién y la base del muro como
"0" = ¢ = 28°”, la fuerza de resistencia disponible “T;” sera dada por:

Ty=N.tan o 227)

T,=26,62 . tan 28 = 14,16tf/m

169



3. Teoria y calculos de estabilidad MACCAFERRI

El coeficiente de seguridad contra el deslizamiento es: Q

Fy— Ty
E,.sen(aa—8—-B)—P.senb

F, = el ~1,96> 1,50
12,32 . sen (82 —28 —6) — 18,48 . sen 6

3.9.2.7 Seguridad contra el vuelco

Las coordenadas del punto de aplicacion del empuje activo “E,” son:

Xg =B .cosB—Hg .tan (90 — o)

Xg =3 .cos6—2,04 . tan (90 — 82) = 2,70m

yg =Hg —B.senf

yg =2,04 -3 .sen 6 =1,73m

El momento de vuelco sera dado entonces por:

Mg =E,.cos (90 -a +98) . ¥,

Mg = 12,32 . cos (90 — 82 +28) . 1,73 = 17,24tf/m

Los momentos resistentes son los momentos del peso propio de la estructura y el momento
de la componente vertical del empuje activo: @

170
M, = 18,48 . 1,63 = 30,12tf/m
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Mg =E,.sen (90 —a +90) . xg

M; =12,32.sen (90— 82 + 28) . 2,70 = 19,5tf/m

El valor del coeficiente de seguridad contra el vuelco es:

M, + Mg 30,12+19,55
M, 1724

av

t =

=2,88>1,50

3.9.2.8 Presiones en la fundacion

La distancia “d“ entre el punto de aplicacion de “N* y el fulcro del vuelco es dada por:

Mp + MEaV - ME
N

ah

d_3012+1955-1724 _ 7o
26,64

[Tl

y la excentricidad “e” es:

e=B _d-028m>DB _050m
2 6
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La presidn critica en la base sera entonces:

qmale(lw-i)
B B

Imax =

26§64 : (1 +6 03&) _13,85thm? < q_,_ — 15,0tf/m’

3.9.2.9 Secciones intermedias

Para cada seccion intermedia entre las camadas de gaviones son determinadas las
tensiones normales y de corte actuantes. Para esto son determinados el empuje activo y
el peso de los gaviones colocados por arriba de la seccion analizada.

Para la primera seccion intermedia, por arriba de la base (figura 3.9.19), son calculados
entonces de manera analoga a la ya mostrada:

o = 79,30° yg, = L45m N = 2641tf/m
H = 5,13m P = 14,70m M, = 21,11tfm/m

E, = 922tf/m’ xg = 1,15m Mg = Mg —M; = 2,02tfm/m
Xg = 2,16tf/m> yg = 2,03m d = 090m

Las distancias y momentos arriba indicados son determinados en relacion al fulcro de
vuelco de la seccion intermedia que se situa en la extremidad inferior de la seccidn, en la
frente del muro (punto “F” en la figura 3.9.19).

O
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Figura 3.9.19 — Primera seccion intermedia, por arriba de la base

*7)

El angulo de friccion disponible a lo largo de la seccion intermedia “6” es dado por:

8 =25.7,— 10° =

§ =25.1,68—10°=32°

Para gaviones standard de 1.0m de altura, considerando el peso de la malla metalica “p, =

11} “*

@ 8,6 kgf/m3”, la cohesion disponible en la seccion intermedia “c,” sera:

¢, = 0,30 . p, — 0,50 = 2,08tf/m’

”
adm >

La maxima fuerza de corte admisible “T a lo largo de la seccion, sera:
S
Tyym=N.tand +c,.B

@ Togm =21,11 . tan 32 + 2,08 . 2,50 = 18,39tf/m
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y la fuerza de corte “T”, que actua en la seccion, es:

T=P.senB+E,.sen(aa—5-P)
(238)

T=14,70.sen 6 + 9,22 . sen (79,30 — 28 — 6) = 5,02tf/m < T,

La maxima tension normal admisible en la seccion intermedia “q,q,,” vale:

Gagm = 50 . 7, — 30 = 54,0tf/m’

y la maxima tensién normal “q,,;,” que actua en la seccion es:

0. - N _ 2Ll
mix =24~ 2.0,90

= 11,72tf/m? < q 4,

Repitiendo el mismo célculo para las otras secciones intermedias se obtiene la tabla 3.9.5.

Seccion T.qm [tf/m] T [tf/m] Qg [tF/M?] Qs [HF/M2]
1 18,39 5,02 54,00 11,73
2 12,72 3,01 54,00 9,01
3 10,44 1,62 54,00 5,84
4 6,30 0,58 54,00 3,64
5 3,27 0,05 54,00 1,83

Tabla 3.9.5 — Resultados de las verificaciones de las secciones intermedias

3.9.2.10 Estabilidad global

La verificacién de la estabilidad global del conjunto suelo-estructura de contencion es
generalmente realizada utilizando el método de Bishop, que analiza la rotura a lo largo de
superficies de rotura cilindricas que contornan el muro de gaviones.

Para la realizacion de este analisis, normalmente son usados programas de computadora,
siendo que la busqueda de la superficie de rotura mas critica es muy trabajosa.

O
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El programa de analisis GawacWin® realiza estos calculos de manera automatica y, para
este caso, los resultados para la superficie cilindrica mas critica son:

yo = 8,03m
R = 9,89m

Donde “x,” e “y,” son las coordenadas del centro de la superficie critica en relacion al fulcro
Q del vuelco y “R* es el radio.

El coeficiente de seguridad contra la rotura global “F," obtenido es:

F, = 1,24

g

3.10 El programa GawacWin®

Pagina 1

Frograrra licenciado para: vhccafer do Erasi Lida
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[ T - o oz Fecha 1BE005
Q =fal afal ﬁi{ﬂ 8 DATOS INCIALES
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247 T
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B 2 ‘1w om
Sl E 1m 1m om

%
8510, 827 D

o
Largo del primer trecho (m}: 530
i segundo techo (gados) 1000

Cohesion  Anguie de friccion 2
Hin® grad.

051 a0m

De acuerdo con las metodologias presentadas en este manual, Maccaferri, junto a la GCP
Engenharia, desarroll6 el programa GawacWin® para ofrecer a los ingenieros proyectistas
un instrumento rapido e confiable para realizar los analisis necesarios para el disefio de
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muros de contencidn en gaviones.

Este programa esta en condicion de trabajar en una grande variedad de situaciones
diferentes (todas las descritas anteriormente), que pueden verificarse en la practica,
limitando asi a un minimo las situaciones que ameriten de analisis complementares.

Para facilitar su utilizacion y agilizar los analisis, el programa fue desarrollado con una
interface amigable, implementada a través de rutinas graficas que permiten al usuario
acompanar visualmente el efecto de los dados a medida en que estos van siendo
introducidos en el programa, acompafnando también el desarrollo de los analisis ejecutados.
De esta forma el problema en estudio esta siempre visible en la tela a través del disefio de
la seccion del muro, terrapleno, fundacion y sobrecargas externos.

La primera hipétesis de calculo adoptada por el programa es la que considera el problema
como una configuracién plana. Por esto son necesarias solamente las dimensiones del
problema en el plano de la seccion. Esta hipotesis es comunmente adoptada en geotecnia,
a tal punto que pocas veces se hace referencia a la misma. Obviamente un analisis
tridimensional seria mas precisa, del punto de vista de la representacion de la realidad.
Este tipo de analisis por otro lado envuelve un enorme aumento en la complexidad de los
célculos y en la demanda computacional. Otro factor que debe ser subrayado es que el
analisis plano es mas pesimista que un analisis tridimensional, llevando a resultados a
favor de la seguridad.

Los métodos utilizados en los calculos hacen referencia al “Equilibrio Limite”, a las teorias de
Rankine, Coulomb, Meyerhof, Hansen y Bishop (implementado a través de un algoritmo
llamado Simplex) para la verificacién de la estabilidad global de la estructura.

El programa considera las caracteristicas mecanicas de los gaviones, productos del Grupo
Maccaferri; los resultados de los calculos no seran realisticos en el caso de ser utilizados
otros tipos de materiales.
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€ h, 6=29 Seccién h B n' n" o, o,
1 1,0 13,49 | 255 | 015 | 020

2 2,0 1,64 | 1,95 | 014 | 041

3 3,0 1084 | 1,75 | 015 | 053

0 0 20 4 4,0 1041 | 1,65 | 017 | 0,77
5 5,0 10,14 | 1,59 | 0,19 | 0,94

6 6,0 9,96 | 1,55 | 021 | LIl

7 6,5 855 | 1,50 | 034 | 127

1 1,0 1723 | 394 | 014 | 0722

2 1,5 8,57 | 2,56 | 0118 | 045

3 1,5 392 | 1,89 | 054 | 0,50

0 0 25 4 2,0 3,67 | 1,63 0,53 | 0,67
5 3,0 459 | 1,58 | 031 | 090

6 3,5 424 | 1,53 0,46 | 0,99

7 4,5 482 | 1,53 037 | 1,16

1 1,0 21,98 | 599 | 0,13 | 023

2 1,5 1094 | 3,88 | 0,14 | 048

3 1,5 5,01 2,87 0,41 0,63

0 0 30 4 2,0 4,68 | 247 | 036 | 084
5 2,0 325 | 2,17 | 0,75 | 0,88

6 2,5 322 | 2,01 0,75 | 0,99

7 3,0 323 | 191 0,76 | 1,13

1 1,5 10,87 | 2,09 | 0,18 | 021

2 2,0 6,61 | 1,8 | 027 | 04l

3 2,5 537 1,72 | 086 | 0,59

0 1 25 4 3,0 4,75 1,63 0,45 0,75
5 3,5 4,39 1,56 0,55 0,39

6 4,0 4,14 | 1,52 | 065 | 1,03

7 5,0 4,67 | 151 0,50 | 125

1 1,0 583 | 223 | 021 | 0,20

2 1,5 463 | 2,12 | 029 | 039

3 1,5 2,71 1,86 | 0,79 | 034

5 0 20 4 2,0 284 | 1,77 | 0,74 | 055
5 2,0 2,16 | 1,65 1,38 | 037

6 2,5 2,27 1,59 1,32 0,53

7 3,0 237 | 1,57 1,30 | 0,70

1 1,0 12,51 | 236 | 0,116 | 0,20

5 0 25 g 2 2,0 10,82 | 1,81 0,15 | 041
3 3,0 10,08 | 1,62 | 0,16 | 0,59

4 4,0 9,68 | 1,53 0,18 | 0,76

1 1,0 16,16 | 3,69 | 0,15 | 0,22

2 1,5 8,05 | 240 | 0119 | 044

€ 3 1,5 370 | 1,78 | 057 | 0,48

5 0 30 4 2,5 4,90 1,64 0,28 0,76
5 3,0 439 | 1,55 042 | 086

6 4,0 503 | 1,54 | 031 | 1,04

7 4,5 4,67 | 1,51 047 | L15
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€ h 6=29 Seccion h B n' n" o o,
1 1,0 | 20,79 | 565 | 0,13 | 023

2 1,5 | 1036 | 3,67 | 015 | 048

€ 3 1,5 476 | 2,72 | 043 | 06l

5 0 30 4 2,0 445 | 235 | 038 | 082
5 2,0 3,09 | 206 | 081 | 084

6 2,5 307 | 191 | 082 | 095

7 3,0 308 | 1,82 | 083 | 1,08

1 1,5 | 31,20 | 3,14 | 015 | 021

2 25 | 17,63 | 2,14 | 0,14 | 044

10 0 20 € 3 35 | 1397 | 1,81 | 0,15 | 065
4 45 | 1227 | 165 | 017 | 0,83

5 5,0 937 | 151 | 029 | 1,00

1 1,0 | 1496 | 341 | 015 | 022

2 1,5 748 | 222 | 020 | 044

€ 3 1,5 345 | 1,65 | 0,62 | 045

10 0 25 4 2,5 456 | 1,53 | 032 | 074
5 3,5 523 | 1,51 | 027 | 089

6 4,5 573 | 1,52 | 027 | 1,04

7 5,0 524 | 1,50 | 042 | 117

1 1,0 | 1948 | 528 | 0,14 | 023

2 1,5 974 | 344 | 015 | 048

€ 3 1,5 449 | 2,55 | 046 | 0,60

10 0 30 4 2,0 420 | 221 | 042 | 080
5 2,0 292 | 1,94 | 089 | 0,79

6 2,5 291 | 1,80 | 090 | 0,89

7 3,0 292 | 1,72 | 092 | 1,02

1 1,5 9,56 | 1,82 | 0,18 | 021

2 2,5 895 | 1,82 | 0,19 | 044

€ 3 3,0 670 | 1,72 | 031 | 062

10 1 25 4 3,5 566 | 1,63 | 041 | 0,79
5 4,0 504 | 1,55 | 052 | 095

6 5,0 552 | 1,53 | 042 | L17

7 55 509 | 1,50 | 055 | 1,30

1 1,0 527 | 2,00 | 022 | 020

v 2 1,5 419 | 1,9 | 022 | 020

e’ 3 1,5 245 | 164 | 089 | 027

10 1 30 4 2,0 2,58 | 1,59 | 085 | 047
5 2,5 2,64 | 1,56 | 090 | 061

6 3,0 2,69 | 1,54 | 097 | 074

7 3,5 2,72 | 1,53 1,05 | 086

1 1,0 | 13556 | 3,08 | 015 | 022

2 1,5 6,81 | 2,02 | 021 | 043

€ 3 2,0 509 | 1,66 | 031 | 059

15 0 25 4 3,0 581 | 1,57 | 024 | 077
5 4,0 6,26 | 1,55 | 023 | 093

6 5,0 6,59 | 1,54 | 024 | 1,09

7 6,0 6,20 | 1,55 | 0,57 | 095
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€ d=295 Seccién h B n' n" o, c,
1 1,0 | 18,01 | 487 | 014 | 023

2 1,5 9,03 | 3,08 | 0,116 | 048

€ 3 1,5 4,18 | 237 | 049 | 058

15 30 4 2,0 3,92 2,05 0,47 0,77
5 2,0 2,73 | 181 0,99 | 0,72

6 2,5 2,72 | 1,68 1,01 | 0,82

7 3,0 2,73 | 161 1,04 | 094

1 1,0 | 11,76 | 2,65 | 0,116 | 0,22

2 1,5 595 | 1,75 | 024 | 042

20 95 e 3 2,5 6,54 | 1,58 | 020 | 0,61
4 3,5 681 | 1,52 | 021 | 0,78

5 4,5 6,99 | 1,50 | 023 | 095

6 5,5 7,2 | 1,50 | 0,15 | 1,12

1 1,0 | 1627 | 428 | 0,14 | 023

2 1,5 820 | 2,87 | 0,17 | 048

(o 3 1,5 3,82 | 2,15 | 055 | 0,55

20 30 4 2,0 358 | 1,87 | 053 | 0,73
5 2,0 2,51 | 1,65 1,13 | 0,62

6 2,5 2,50 | 1,54 1,16 | 0,71

7 3,5 3,11 | 1,51 0,72 | 1,07

1 1,0 455 | 1,70 | 024 | 0,19

2 1,5 361 | 1,62 | 038 | 035

€ 3 2,0 332 | 1,57 | 051 | 049

20 30 4 2,5 3,08 | 1,54 | 0,63 | 0,62
5 3,0 3,10 | 1,51 0,75 | 0,74

6 4,0 371 | 1,53 | 055 | 1,01

7 4,5 360 | 1,55 | 0,71 | 1,12

1 1,0 | 1402 | 375 | 0,14 | 023

2 1,5 7,2 | 248 | 0,19 | 047

e 3 1,5 335 | 1,87 | 063 | 049

25 30 4 2,0 315 | 1,63 | 0,65 | 0,66
5 2,5 300 | 1,52 | 0,75 | 0,77

6 3,5 362 | 1,50 | 0,52 | 1,03

7 4,5 4,10 | 1,51 044 | 1,21

1 1,0 9,01 | 233 | 016 | 024

2 2,0 797 | 1,85 | 015 | 048

e A g 3 2,5 542 | 1,57 | 030 | 0,67
4 4,0 635 | 1,54 | 033 | 0,73

1 1,0 | 13,49 | 255 | 0,15 | 0,20

2 2,0 817 | 1,73 | 039 | 0,29

3 3,0 747 | 1,63 | 062 | 041

0 20 4 4,0 721 | 1,60 | 086 | 0,53
5 5,0 746 | 1,54 | 084 | 0,80

6 6,0 717 | 1,53 1,13 | 0,86

7 7,0 6,77 | 1,50 1,44 | 0,85
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€ h, 6=29 Seccion h B n' n" o, o,
1,0 | 1723 | 394 0,14 | 0,22
1,5 627 | 2,25 042 | 028

1,5 3,27 1,76 0,84 0,30

2,0 2,53 1,52 1,33 0,08

3,0 3,26 1,71 1,71 0,12

4,0 3,51 1,54 1,56 0,31

45 3,70 | 1,50 | 141 | 0,72
1,0 | 21,98 | 599 | 013 | 023
1,5 7,65 | 328 | 038 | 031

1,5 4,03 2,57 0,71 0,42

2,0 3,21 2,21 1,14 0,25

2,5 2,90 2,05 1,52 0,17

3,0 2,75 1,98 1,88 0,12

4,0 3,12 2,00 1,99 0,20

1,5 10,87 2,09 0,18 0,21

1,5 3,89 1,63 0,52 0,28

2,5 3,80 1,51 0,85 0,25

3,5 4,59 1,59 0,89 0,56

4,0 3,90 1,58 1,42 0,43

5,0 3,90 1,56 1,50 0,73

5,5 3,66 1,51 1,70 0,75

1,0 5,83 2,23 0,20 0,20

1,5 3,68 1,95 0,57 0,24

1,5 2,32 1,76 1,18 0,10

2,0 2,12 | 1,68 | 1,68 | 0,110

3,0 2,81 1,98 1,97 0,06

4,0 3,20 1,89 1,78 0,31

4,5 3,43 1,86 1,58 0,74

1,0 12,51 2,36 0,16 0,20

2,0 7,66 1,60 0,40 0,30

3,0 7,04 1,51 0,64 0,43

4,0 6,86 1,50 0,87 0,58

5,5 826 | 1,51 | 084 | 086

6,5 792 | 1,51 LIl | 0098

1,0 16,16 3,69 0,14 0,22

1,5 5,91 2,11 0,43 0,28

1,5 3,09 1,65 0,88 0,28

2,5 3,26 1,52 1,17 0,18

3,5 3,71 1,55 1,35 0,30

e, | [ | o | [ | = | e

4,0 3,48 1,52 1,70 0,34

5,0 3,90 1,56 1,80 0,55

1,0 20,79 5,65 0,13 0,23

1,5 7,25 3,09 0,39 0,32

1,5 3,83 2,44 0,73 0,41

2,0 3,07 2,09 1,19 0,24

2,5 2,78 1,95 1,58 0,15

3,0 2,64 1,88 1,96 0,09

N AWM NN N R|WIND|R|ON N R IWIN|=[Q|N AR [WIND[ =D |([ON[R|WIND =RV |V [—|IQ [N [W[N |~

3,5 3,06 1,82 1,47 0,77
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€ d=0 Seccion h B n' n" o, c,
1 1,5 | 3120 | 3,04 | 015 | 021

e % 25 | 1200 | 1,80 | 036 | 036

10 20 3 3,5 9,40 | 1,60 | 0,59 | 0,53
4 45 839 | 1,52 | 083 | 069

5 5,5 786 | 1,50 | 1,08 | 0,86

1 10 | 1496 | 341 | 015 | 022

2 1,5 553 | 1,95 | 044 | 028

£ 3 3,0 393 | 1,63 | 081 | 028

10 25 4 3,0 425 | 1,59 | 1,05 | 037
5 4,0 464 | 1,62 | 126 | 0,52

6 4,0 450 | 154 | 123 | 082

7 5,0 406 | 151 | 1,65 | 081

1 10 | 1948 | 529 | 013 | 023

2 1,5 6,84 | 2,89 | 039 | 032

e 3 1,5 3,63 | 229 | 0,77 | 040

10 30 4 2,0 202 | 197 | 124 | 022
5 2,5 2,66 | 1,84 | 1,66 | 0,12

6 3,0 253 | 1,78 | 2,06 | 0,06

7 3,5 201 | 1,73 | 1,58 | 0,73

1 1,5 956 | 1,82 | 0,18 | 021

2 2,0 482 | 1,50 | 050 | 032

€ 3 3,0 493 | 154 | 079 | 046

10 25 4 40 523 | 1,61 | 1,05 | 063
5 4,5 460 | 1,58 | 141 | 0,70

6 5,0 415 | 1,54 | 1,80 | 0,74

7 6,0 453 | 1,52 | 1,68 | 1,05

1 1,0 527 | 2,00 | 022 | 020

2 1,5 337 | 1,75 | 062 | 024

€ 3 1,5 202 | 1,58 | 1,32 | 0,02

0 20 4 2,5 258 | 1,63 | 1,51 | 0,09
5 3,5 3,15 | 1,77 | 1,66 | 031

6 40 3,07 | 1,78 | 2,03 | 035

7 45 341 | 1,72 | 148 | 1,07

1 10 | 13,56 | 3,08 | 015 | 022

P 1,5 510 | 1,78 | 046 | 028

€ 3 2,5 50 | 1,63 | 072 | 039

0 20 4 3,0 422 | 1,53 | 1,08 | 047
5 40 451 | 1,54 | 134 | 061

6 5,0 513 | 1,56 | 127 | 098

7 6,0 483 | 1,50 | 147 | 097

1 10 | 1801 | 487 | 047 | 023

2 1,5 639 | 2,67 | 040 | 032

E 3 1,5 3,40 | 2,03 | 0,82 | 038

0 20 4 2,0 2,76 | 1,84 | 132 | 0,19
5 2,5 253 | 1,72 | 1,76 | 0,09

6 3,0 198 | 166 | 121 | 082

7 3,5 268 | 1,62 | 1,84 | 0,56
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€ h ¢=9 Seccion h B n' n" o, o,
1 10 | 11,76 | 2,65 | 016 | 022

2 2,0 726 | 1,75 | 040 | 044

€ 3 2,5 504 | 154 | 075 | 052

20 0 25 4 3,5 517 | 1,52 | 1,04 | 0,70
5 4,5 537 | 1,54 | 131 | 092

6 5,5 567 | 1,50 | 125 | 127

7 6,5 693 | 197 | 121 | 085

1 1,0 | 1627 | 438 | 0,14 | 023

2 1,5 588 | 243 | o042 | 033

= 3 1,5 | 3,14 | 194 | 088 | 035

20 0 30 4 2,0 2,58 | 1,60 | 142 | 0,15
5 2,5 238 | 1,59 | 191 | 0,04

6 3,0 2,77 | 1,54 | 137 | 077

7 3,5 2,55 | 1,50 | 2,03 | 049

1 1,0 455 | 1,70 | 024 | 0,19

2 1,5 300 | 1,52 | 071 | 023

€ 3 2,0 263 | 1,50 | 122 | 0,19

20 1 30 4 3,0 324 | 1,63 | 1,45 | 042
5 3,5 3,06 | 1,64 | 1,90 | 045

6 4,0 308 | 1,58 | 1,80 | 0,75

7 45 308 | 154 | 1,78 | 097

1 10 | 1402 | 375 | 0,14 | 023

2 1,5 525 | 2,13 | 045 | 034

E 3 1,5 281 | 1,71 1,00 | 0,30

25 0 30 4 2,0 235 | 1,51 | 1,60 | 0,09
5 3,0 29 | 1,68 | 200 | 028

6 4,0 331 | 1,58 | 1,89 | 0,64

7 45 335 | 1,53 | 1,76 | 1,01

1 1,0 9,01 | 233 | 016 | 024

2 2,0 648 | 1,60 | 041 | 0,68

w0 . o € 3 2,5 462 | 1,54 | 087 | 091
4 3,5 502 | 1,60 | 122 | 1,44

5 4,0 428 | 1,53 | 1,81 | L6l

6 5,0 458 | 1,50 | 1,68 | 2,10
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4. ESTRUCTURAS EN GAVIONES — INFORMACIONES

COMPLEMENTARES

4.1 Material de llenado

Para el llenado de los gaviones puede ser utilizado cualquier material pétreo, siempre
que su peso y sus caracteristicas satisfagan las exigencias técnicas, funcionales y de
durabilidad exigidas para la obra.

Los materiales normalmente utilizados son cantos rodados o piedras trituradas. En el
caso de tales materiales no estar disponibles en las proximidades o tengan alto costo,
pueden ser usados materiales alternativos tales como sacos llenados con arena o mortero,
escombros, escorias de alto horno, bloques de concreto, etc., aun si estas soluciones
puedan significar una reduccién de las caracteristicas del muro, por ejemplo, la flexibilidad
y la permeabilidad.

Siempre debe ser preferible usar materiales de alto peso especifico, especialmente
porque el comportamiento de la estructura a gravedad depende directamente de su peso
propio. Deben también ser descartadas piedras solubles, friables o de poca dureza. En el
caso de obras expuestas a bajas temperaturas, deberan también ser despreciadas piedras
que puedan fracturarse por efecto del congelamiento. La tabla 3.7.3 (Capitulo 3) nos indica
los pesos especificos de los diferentes tipos de rocas mas comunes.

El peso del muro depende también del indice de vacios del material de relleno, la
figura 4.1.1 presenta un abaco para la determinacion del peso especifico de los gaviones
v, que forman el muro, en funcion del peso especifico de la piedra “y,” y de la porosidad
del gavion “n”. Normalmente la porosidad varia entre 0,30 y 0,40 en funcion de la curva
granulométrica del material de relleno, de su forma y del cuidado que se tenga durante el

llenado.

3
Peso especifico da rocha u m
Peso especifico de la roca

2.0

saoiqeb sop od1yDadsa 0sad

sauoineb sof ap od1y1>adse osad

0.5

«
w3

0.0

1.0 15 2.0 25 3.0

Figura 4.1.1 - Abaco para determinar el peso especifico de los gaviones
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Las dimensiones mas adecuadas para las piedras usadas para el llenado varian entre
1,5 a 2 veces la dimension “D” de la malla de red (distancia entre las torsiones). La
utilizacién de piedra de menor tamafio (diametros siempre mayores que la dimension “D”
para evitar la salida a través de la red) permite una mejor distribucion del llenado, mejor
distribucion de las cargas actuantes y mayor flexibilidad de la estructura. Pueden ser
usadas piedras fuera de estas limitaciones siempre que lo autorice el ingeniero responsable.

4.2 Colocacion en Obra
4.2.1 Como colocar los Gaviones tipo Caja
4.2.1.1 Trabajos preliminares

Los Gaviones tipo Caja (a partir de ahora denominados gaviones) son suministrados
doblados y agrupados en fardos. El amarre necesario para las operaciones de montaje y
union de gaviones puede ser enviado dentro del mismo fardo o por separado.

El fardo debe ser almacenado, siempre que sea posible, en un lugar proximo al
escogido para el montaje. Para facilitar el trabajo, el lugar donde seran armados los
gaviones debera ser plano, duro y de dimensiones minimas de aproximadamente 16m?2
con inclinacién maxima de 5%.

Los gaviones estan constituidos por un pafio Unico que, una vez doblado, formara la
cara superior, anterior, inferior y posterior de la caja. A este pano son fijados dos pafios
menores que, una vez levantados, constituiran las caras laterales. Otro(s) pafio(s) es(son)
colocado(s), unido(s) al pafio mayor con una espiral, para permitir la formacion de el(los)
diafragma(s) interno(s). Todos los pafios son de malla hexagonal de doble torsion producida
con alambres de acero revestidos con aleacién de zinc / aluminio y tierras Raras (Galfan®)
y, cuando especificado, adicionalmente revestidos por una camada de material plastico.
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Figura 4.2.1 — Fardos de gaviones y rollo de alambre de amarre

4.2.1.2 Montaje

El montaje consiste, inicialmente, en retirar cada pieza del fardo y transportarla, aun
doblada, al lugar preparado para este fin (una superficie rigida y plana). Sera entonces
abierta y, con los pies, seran eliminadas todas las irregularidades de los
panos (figura 4.2.2).

A continuacién, la cara frontal y la tapa son dobladas y levantadas en posicién vertical
y, de igual forma, la cara posterior. Se obtiene asi la forma de un paralelepipedo abierto
(una caja). Una vez formada esta caja, se unen los alambres de borde que sobresalen de
las aristas de los pafios torciéndolos entre si (figura 4.2.3).

Levante las laterales
y diafragma para
formar una caja.

Desdoble el
gavién caja sobre una
superficie rigida y plana,
eliminando eventuales
irregularidades.

Alicate
5 de 10"

Junte los
cantos
///// superiores
de los paneles con
los alambres

Figura 4.2.2 — Preparacion para el montaje de un gavion Figura 4.2.3 — Posicionamiento de los paneles laterales y
diafragmas
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Usando el alambre enviado junto con los gaviones, se amarran* las aristas verticales
que estan en contacto. De la misma forma se amarra el(los) diafragma(s) separador(es).
De esta forma los gaviones quedaran divididos en células iguales.

Para cada arista de 1 metro de largo, son necesarios aproximadamente 1,4m de
alambre. La tapa, en esta etapa, debe ser dejada doblada sin ser amarrada.

4.2.1.3 Colocacion

El elemento, ya montado, es transportado (de forma individual o en grupos) al lugar
definido en el proyecto y ubicado apropiadamente. Los elementos, entonces, son
amarrados, aun vacios, uno al otro a lo largo en todas las aristas en contacto (menos las
tapas), formando la primera camada de la estructura (figura 4.2.5).

Las tapas deben ser dobladas en direccion a la cara externa y dispuestas de tal
manera que sea facilitado el llenado.

Fije el alambre de
amarre en el canto inferior
de las aristas y amarrelas
alterando vueltas

simples y dobles
a cada malla.

Amarre varias
cajas en grupos,
liévelos juntos a los

ya colocados y

costurelos,

con el mismo tipo
de costura a lo largo
de todas las arista:
en contacto,

Figura 4.2.4 — Costuras de las aristas con alambre de amarre Figura 4.2.5 — Posicionamiento de los gaviones antes de su

llenado

* El amarre debe ser realizado pasando el alambre a través de todas las mallas que forman el borde, alternando
una vuelta simple con una doble. De esta forma, estara asegurada la unién resistente entre los gaviones, tal que pueda
resistir los esfuerzos de traccion a los cuales estara sometido. Los bordes estaran en contacto de tal manera que los

esfuerzos de tracciéon no puedan causar movimientos relativos.

El plano de apoyo debe ser previamente preparado y nivelado. Debe ser verificado
que las caracteristicas de resistencia del terreno sean similares o iguales a las consideradas
en el proyecto. Caso contrario, la camada superior del terreno debe ser substituida por
material granular de buenas caracteristicas (una resistencia menor que la prevista puede
poner en riesgo la estabilidad de la obra).
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Para garantizar que la estructura presente la estética esperada, debe ser realizado un
buen acabado del paramento frontal. Para eso se puede recorrer a la utilizacién de un tirfor
o encofrado (Figura 4.2.6).

El encofrado puede ser formado por tres tablas de madera de aproximadamente 2 a
3cm de espesor, 4 a 5m de largo, y de 20cm de ancho, mantenidas paralelas a una
distancia de 20cm una de la otra por tablas transversales menores, formando grillas de
aproximadamente 1 x 4m o 1 x 5m. El encofrado debe ser fijado firmemente al paramento
externo, usando el mismo alambre de amarre.

Para obtener un buen acabado, después
de haber posicionado y amarrado varios gaviones caja y, antes
del llenado, ténselos con un tirfor o use un encofrado
de madera.

Figura 4.2.6 — Detalle de utilizacién del encofrado

4.2.1.4 Llenado

Como ya mencionado, para el llenado deben ser usadas piedras limpias, compactas,
no friables ni solubles en agua, tales que puedan garantizar el comportamiento y la
resistencia esperada para la estructura.

Las piedras deben ser colocadas (acomodadas) apropiadamente para reducir al
maximo el indice de vacios, conforme a lo previsto en el proyecto (entre 30% y 40%), hasta
alcanzar los 0,30 m de altura, para el caso de gaviones con 1,0 m de altura y 0,25 m para los
de 0,50 m de altura. Deben entonces ser colocados dos tirantes (tensores) horizontalmente
a cada metro cubico (en cada célula). Los tirantes deben ser amarrados a dos torsiones
(minimo cuatro alambres distintos) de la cara frontal (aprovechando el espacio existente
entre las tablas del encofrado) y a dos de la posterior de cada célula.

Para los gaviones con 1,0 m de altura, posteriormente a esta etapa inicial de llenado,
debe ser llenado otro tercio de la célula y repetida la operacidén anteriormente mencionada
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para los tirantes. Se debe tener cuidado para que el desnivel con las piedras de las celas

contiguas no sobrepase 0,30m, para evitar la deformacién del diafragma y de las caras

laterales y consecuentemente, facilitar el llenado y posterior cerrado de la tapa.

Es asi completado el llenado de cada cela hasta que su altura exceda en

aproximadamente 3cm a 5cm la del gavion. Superar este limite puede generar dificultades

a la hora del cierre de

los gaviones.

SOSN8 ENY

)
AN A A

Llene en
3 etapas
X
[
[

| L
IO )

[ gy
PN SN

llene hasta 1/3
de la capacidad total

NN~

L) LA D

ST

L D ) /

DB OIO=)
coloque los tirantes y llene

hasta 2/3 de la capacidad total

PPN
Il |

2/3

15 |
@

coloque nuevamente los tirantes
y acabe el llenado hasta 3 o
5 cm por arriba del altura del gavion

Tirante Tirante

O

No llene una caja sin que la caja al lado esté
también parcialmente llenada

En los gaviones caja de 0,50m de altura
haga el llenado en 2 etapas

IMPORTANTE

Figura 4.2.7 — Llenado de un gavion con 1,0m de altura

Figura 4.2.8 — Detalle de la colocacion de los tirantes

Para los gaviones con 0,50m de altura, el llenado alcanzara inicialmente la mitad de
la altura de la caja, colocandose luego los tirantes y completando el llenado hasta 3 0 5cm
encima de la altura de cada célula.

El llenado de los gaviones tipo caja puede ser realizado manualmente o con auxilio de
equipo mecanico. Las piedras deben tener consistencia conforme a lo descrito en el item
4.1 “Material de llenado”, siendo el tamafo ligeramente superior a la abertura de las
mallas.
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Figura 4.2.9 - Detalle de las etapas de llenado en células adyacentes
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4.2.1.5 Cierre

Una vez completado el llenado de las células, la tapa, que habia estado doblada, sera
desdoblada sobre la caja con la finalidad de cerrar superiormente el gavion, siendo
amarrada, a lo largo de su perimetro libre, con todos los bordes superiores de los paneles
verticales y, posteriormente, al(los) diafragma(s). El amarre debe unir, siempre que sea
posible, los bordes en contacto con los gaviones vecinos.

Doble las tapas
y amarre con el
mismo tipo de
costura.

Los gaviones
estan listos.

Figura 4.2.10 — Detalle de la etapa de cierre del gavion tipo caja

4.2.2 Como colocar los Gaviones tipo Saco
4.2.2.1 Trabajos preliminares

Los Gaviones Saco (a partir de ahora denominados gaviones) son suministrados
doblados y agrupados en fardos (similares a los gaviones tipo caja). Los alambres
necesarios para las operaciones de montaje e union de los gaviones pueden ser enviados
dentro del mismo fardo o separados.

Los fardos deben ser almacenados, siempre que sea posible, en un lugar proximo al
escogido para el montaje. El lugar donde seran montados los gaviones, para facilitar los
trabajos, debera ser plano, duro y de dimensiones aproximadas minimas de 16m?2 y con
inclinacion maxima de 5%.

El gavion esta constituido por un unico pafio en malla hexagonal de doble torsion
producido con alambres metalicos revestidos con Zn / Aluminio y tierras raras (Galfan®) y
adicionalmente revestidos por una camada de material plastico. Dos alambres, con las
mismas caracteristicas y de mayor diametro, son insertados en la malla, en cada
extremidad, perpendicularmente a las torsiones dejando las extremidades salientes.
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4.2.2.2 Montaje

Los gaviones son retirados del fardo y transportados, aun doblados, al lugar preparado
para el montaje, donde seran desdoblados sobre una superficie rigida y plana, y con los
pies, seran eliminadas todas las irregularidades del pafo (figura 4.2.11).

El pano sera enrollado, en sentido longitudinal, hasta formar un cilindro abierto en las
extremidades, cuyas generatrices son paralelas a las torsiones de la malla.

Usando parte del alambre de amare enviado junto con los gaviones, son amarrados,
entre si, los primeros 30cm de los bordes longitudinales en contacto, en cada extremidad
de cada elemento (figura 4.2.12).

a partir de cada extremidad alternando vueltas simple

Enrolle la red hasta formar un cilindro y amarre 30cm
y dobles a cada malla.

Desdoble el
gavion saco sobre una
superficie rigida y plana,
eliminando eventuales

irregularidades.

Figura 4.2.11 — Preparacién de un gavién saco Figura 4.2.12 — Detalle del amarre de una extremidad

Una de las extremidades del alambre de amarre se amarra a un punto fijo (por
ejemplo una estaca clavada en el suelo). La otra extremidad es estirada en direccion
contraria al punto de anclaje, hasta cerrar completamente la extremidad del cilindro.

La punta suelta del alambre es enrollada firmemente alrededor de la extremidad del
cilindro antes de ser estirada.

La misma operacion se repite en la otra extremidad del elemento. El cilindro es
levantado verticalmente y lanzado contra el suelo o “pisado” internamente hasta conformar
las extremidades del gavion. El aspecto final sera el de un puro.

O
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Fije una extremidad
del alambre grueso
insertado en la red y tire
la otra hasta cerrar
el cilindro.

Enrolle el alambre grueso al rededor de la red cerrando
la extremidad del saco. Repita la operacion en la otra extremidad.

Figura 4.2.13 — Amarre y cierre de las extremidades del Figura 4.2.14 — Detalle de la conformacion de las

gavion tipo saco extremidades del gavion tipo saco

El mismo alambre de amarre, cortado en pedazos con largo de 1,5 veces la
circunferencia del cilindro, es insertado cruzando la malla en sentido perpendicular a las
torsiones, a cada metro, dejando las extremidades salientes dobladas hacia
atras (tirantes).

De la misma forma son colocados en sentido diametral, a cada metro, otros pedazos
de alambre de amarre, cuyo largo sea de aproximadamente 3 veces el diametro del
gavion, cumpliendo también la funcidn de tirantes. La parte central del alambre debe
prender dos torsiones (cuatro alambres), diametralmente opuestas a la parte abierta del
gavion y las extremidades ser dejadas fuera del mismo.

@ El elemento ya montado sera transportado hasta el lugar de llenado y apoyado
horizontalmente en el suelo.

Coloque tirantes diametrales o perimetrales
a cada metro para evitar deformaciones excesivas

@ durante el llenado y colocacion.

Figura 4.2.15 - Detalle de los tirantes
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4.2.2.3 Llenado y Cierre

Como ya mencionado, para el llenado deben ser usadas piedras limpias, compactas,
no friables y no solubles en agua, tal que puedan garantizar el comportamiento y la
resistencia esperada para la estructura.

Las piedras deben ser colocadas, desde las extremidades hasta el centro del gavion,
con el cuidado de reducir al maximo el indice de vacios, conforme sea previsto en el
proyecto (aproximadamente de 30% a 40%).

Cada vez que sea levantado un tirante diametral, este debera ser amarrado a los bordes
de la abertura, de esta forma el gavion sera progresivamente cerrado. Los tirantes perimetrales,
que fueron insertados durante la etapa de montaje, deben ser amarrados a las mallas para
evitar eventuales deformaciones del elemento durante su transporte.

El llenado
del gavion saco
es realizado desde
las extremidades
hacia el centro.

Después de llenado, termine el cierre del gavién saco
con el mismo tipo de costura.

N

Figura 4.2.16 — Llenado del gavién Figura 4.2.17 — Cierre del gavién y fijacién de los tirantes
Las operaciones indicadas arriba son repetidas hasta haber sido completado el llenado
y el cierre total de los gaviones.
4.2.2.4 Colocacion

Después de montados y llenados en el obrador, los gaviones deben ser colocados con
la ayuda de equipos adecuados, hasta el lugar definido en el proyecto (en la gran mayoria
de los casos, los gaviones tipo saco son instalados llenos).

Para ser levantados, los gaviones seran sujetados por ganchos, longitudinalmente a
lo largo de los bordes de unidn del pafio.

Es importante que para distribuir las tensiones generadas por el peso propio del

O
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elemento a lo largo de la malla que lo constituye, sea utilizado un elemento metalico de
largo aproximadamente igual a el del gavién, en el cual son conectados cables o cadenas
usados para el izado.

4.2.18 - Detalle del sistema de izado normalmente utilizado

para la instalacion de los gaviones saco

Para evitar deformaciones excesivas, es aconsejable que los puntos de enganche
coincidan con la posicion de los tirantes.

El gavidon debe ser levantado horizontalmente y transportado hasta su posicion
final, sin movimientos bruscos. Es conveniente que al apoyar los gaviones no sean
dejados espacios entre ellos. Los gaviones tipo saco no necesitan ser amarrados
entre si.

Los gaviones saco
pueden tambiém
ser colocados
enganchados por una

extremidad.

4.2.19 - Posicionamiento de los puntos de izado
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4.2.3 Como colocar los Gaviones tipo Colchén Reno®
4.2.3.1 Operaciones Preliminares

Los Colchones Reno® (a partir de ahora denominados colchones) son suministrados,
doblados y agrupados en fardos (similares a aquellos de los gaviones tipo caja). El alambre
de amarre necesario para las operaciones de montaje y union de los colchones puede ser
enviado dentro del mismo fardo o por separado.

Los fardos deben ser almacenados, siempre que sea posible, en un lugar préximo al
escogido para el montaje. El lugar donde seran montados los colchones, para facilitar el
trabajo, debera ser plano, duro y de dimensiones minimas de 16 m?2 y con inclinacion
maxima de 5%.

El colchdn es constituido por un pafo unico que, doblado, formara la base, las paredes
laterales y los diafragmas. Cuatro cortes en sus extremidades indican donde deberan ser
dobladas las paredes. Otros dos cortes definen el largo de los diafragmas. Cuatro espirales
mantienen unidas las paredes dobladas que forman los diafragmas. Otro pafio de malla
forma la tapa del colchdn. Las bases y las tapas son colocadas en fardos separados.
Todos los pafios son en malla hexagonal de doble torsién producida con alambres
metalicos revestidos con una aleacion de zinc / aluminio y tierras raras (Galfan®) y
adicionalmente revestidos por una camada de material plastico.

4.2.3.2 Montaje

El montaje consiste, inicialmente, en retirar la base de cada pieza del fardo y
transportarla, aun doblada, hasta el lugar preparado para el montaje, donde entonces
sera desdoblada sobre una superficie rigida y plana y, con los pies, seran eliminadas
todas las irregularidades de sus paneles hasta obtenerse el largo nominal de la pieza
(figura 4.2.20).
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Desdoble el colchén Reno sobre una superficie rigida y plana,
eliminando eventuales irregularidades.

)

Diafragma de pared doble Estire el colchén Reno hasta
alcanzar su largo nominal.

Pared lateral

Pared frontal >

Linea de dobladura

La tapa del colchén
Reno es provista
separadamente.

Figura 4.2.20 — Abertura del pafio base del colchon

Siguiendo con el montaje se juntan, con los pies, las paredes de los diafragmas que

queden abiertas (figura 4.2.21) y se levantan las paredes laterales de los diafragmas a la

posicion vertical utilizando los cortes como guias para la definicién de la altura de cada

elemento (figura 4.2.22). Es aconsejable la utilizacion de listones de madera para doblar

correctamente las paredes.

Arregle los diafragmas

que queden abiertos.

Levante las paredes.

Figura 4.2.21 — Correccién de los diafragmas

Al colocar las paredes longitudinales en posicion vertical,

Figura 4.2.22 — Detalle de la conformacién del colchén

las extremidades de las

paredes transversales que quedan sobresalientes deben ser dobladas y amarradas a las

paredes longitudinales usando los alambres de mayor diametro que sobresalen de las

mismas (figura 4.2.22).

Las partes dobladas de las paredes longitudinales deben ser amarradas a los

diafragmas, usando el alambre de amarre enviado junto con los colchones, de tal manera

que estos dobleces coincidan y se fijen a los diafragmas. De esta forma, el colchdén queda

separado en celdas a cada metro (figura 4.2.23).
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Al final de estas operaciones se obtiene un elemento en forma de un prisma rectangular
abierto en la parte superior caracterizado por su gran area superficial y por su pequena
espesura (17, 23 o 30 centimetros).

4.2.3.3 Colocacion

Los colchones, ya montados, seran transportados hasta el lugar definido en el
proyecto, ubicados apropiadamente y amarrados (con el mismo tipo de costura utilizada
para los diafragmas) entre si, aun vacios, en todas las aristas en contacto.

Es importante recordar que en caso que el talud sea muy inclinado, la instalacién de
los colchones debe ser hecha con el auxilio de elementos que garanticen a su estabilidad
(estacas de madera, grapas etc.).

El talud debe ser geotecnicamente estable, siendo previamente preparado y perfilado.
Por eso deben ser extraidas las raices, piedras y cualquier material que sobresalgan vy
rellenadas eventuales depresiones, hasta conseguir una superficie regular.

Durante el montaje de los colchones, deben ser colocados tirantes verticales que
uniran la tapa a la base de los colchones, auxiliando en el confinamiento del material de
relleno y minimizando la posibilidad de deformaciones durante la vida de servicio del
revestimiento. Tales tirantes seran obtenidos pasandose la parte central de un pedazo de
alambre de amarre (cuyo largo sea de aproximadamente cuatro veces el espesor del
colchén) por dos torsiones (cuatro alambres) de la base y dejando las extremidades en la
posicion vertical (figura 4.2.24).

Una los colchones Reno
vacios amarrandolos
en las aristas superiores
en contacto.

Hinque estacas
en el tope del talud.

Todos los amarres son
realizados alternando
una vuelta simple a una
doble a cada 10cm.

Coloque un tirante
vertical a cada m2 para
unir la tapa al fondo.

Amarre las paredes
frontales y los diafragmas
a las paredes laterales.

O
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Figura 4.2.23 — Amarre de la pared longitudinal al diafragma Figura 4.2.24 — Detalle del tirante vertical y utilizacién de estacas Q
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Q 4.2.3.4 Llenado

Cuando colocados en terrenos inclinados, se inicia el llenado de los colchones a partir
de la parte inferior del talud; las piedras deben ser colocadas apropiadamente para reducir
al maximo el indice de vacios, conforme sea previsto en el proyecto (entre 25% y 35%). El
tamano de las piedras debe ser homogéneo y levemente superior a las aberturas de las
mallas del colchén a fin de garantizar un minimo de dos camadas de piedras, un buen
acabado y un facil llenado.

Durante el llenado, se debe tomar cuidado para que los tirantes verticales sobresalgan
de las piedras para que puedan ser posteriormente amarrados a las tapas. Por el mismo
motivo, se debe también tener cuidado que los diafragmas queden en posicion vertical.

Se completa el llenado de cada celda hasta exceder en su altura en aproximadamente
tres centimetros. Superar este limite puede generar dificultades a la hora del cierre de los
colchones.

Figura 4.2.25 — Llenado de los colchones

4.2.3.5 Cierre

Una vez completado el llenado de los colchones, deben ser traidas, desde el lugar
donde fueron depositadas, las tapas aun dobladas. Cada tapa sera entonces desdoblada
y extendida sobre el respectivo colchén.

Después de amarrada en uno de los bordes del colchén, la tapa debe ser estirada y

amarrada a lo largo de los otros bordes. El amarre debe, siempre que sea posible, unir

Q también el borde del colchén contiguo. Finalizando, la tapa debe también ser amarrada a
los diafragmas y a los tirantes verticales.
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Cnicie el IIenado a partir Coloque las tapas y

de la parte inferior._Jamarrelas a las aristas
superiores de las paredes y
diafragmas y a los tirantes.

Figura 4.2.26 - Cierre de los colchones

4.3 Terraplén

Un factor de gran importancia del comportamiento de la estructura de contencion es
el terraplén a ser formado al tardos de misma. Tal terraplén debe recibir de los proyectistas
y constructores la misma atencion dispensada a la propia estructura.

El objetivo es el de conferir al terraplén caracteristicas estructurales y, a su vez,
impedir la ocurrencia de problemas tales como:

Erosiones: Se entiende por erosion (proceso erosivo) a la destruccion de la estructura del
suelo y su remocion, sobretodo por la accion de las aguas de escurrimiento superficial.

Principalmente en el caso de terraplenes, la erosion se puede manifestar a través del
sifonamiento de las particulas del suelo del cuerpo del terraplén provocado por las aguas de
percolacion, que forman conductos o cavidades en el interior del macizo o en el contacto de este
con la estructura; tal erosiéon es también conocida como "piping". La evolucion de este proceso
puede provocar asentamientos y rupturas en los terraplenes.

Deslizamientos (roturas): Son movimientos rapidos de porciones de taludes naturales,
de cortes o terraplenes. Se presentan con superficies de ruptura bien definidas, que es funcién
del tipo de suelo, geometria del talud y de las condiciones de flujo de agua. Ocurren debido a
diversos factores, teniendo al agua como principal agente deflagrador.

Recalques (asentamientos): Son fendmenos que ocurren en los terraplenes, interfiriendo
de manera substancial en las obras que seran construidas sobre estos o en sus proximidades.
Es comun que ocurran asentamientos desde pocos centimetros hasta metros, pudiendo
constituirse en indicios de deslizamientos. Las causas mas comunes para este fendmeno son

O
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la baja capacidad de soporte del suelo de fundacion, la compactacion inadecuada, deficiencias
del sistema de drenaje y/o la asociacion de estos factores.

Los problemas anteriormente mencionados pueden ser evitados simplemente con la
adopcion de practicas adecuadas en la ejecucion de los terraplenes que de forma general,
deben contemplar las siguientes etapas:

* correcta seleccion del yacimiento, que debe ser funcion del tipo de suelo, volumen a
ser extraido y localizacion;

« tratamiento previo de los suelos en el yacimiento, o sea, los suelos deben presentar
humedades préximas a la franja especificada, desmenuzados y homogeneizados;

* limpieza del terreno en la preparaciéon de la fundacion, con la remocion de la
vegetacion y sus raices, eventuales escombros o materiales botados y retirada de los
suelos con material organico, turfosos y de suelos muy micaceos;

» almacenamiento del suelo superficial y del suelo con material organico para la
utilizacion posterior en la fase final de la ejecucién del terraplén, de forma de tornar el
terraplén mas fértil y menos susceptible a las erosiones superficiales;

* preparacion de la superficie de contacto entre el terreno natural y el terraplén, cuando
esté inclinado (inclinacién superior a 1:3 vert/hor) en forma de escalones, de modo de
garantizar una perfecta adherencia, impidiendo la formacion de superficies de deslizamiento;

* implantacion de un sistema de drenaje (sub-superficial y profundo cuando sea
necesario) evitando que el surgimiento de agua, superficie freatica elevada o la posibilidad
de infiltraciones significativas produzca la saturacion del macizo contenido;

* ejecucion del terraplén, compactando el suelo en camadas de espesores compatibles
con el equipo utilizado (sapos, placas, rodillos compactadores, etc.), generalmente no
superiores a 25 cm y esparcidas a lo largo de toda a camada.

La compactacion de la franja de suelo en contacto con la estructura de gaviones
(franja de 1,0 m medida a partir de la parte posterior de la estructura) debe ser realizada
usando compactadores manuales (tipo sapo, placas, etc.). Para la compactacion de la
parte restante, deben ser usados compactadores mayores y procesos convencionales.
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» controlar la calidad de las camadas compactadas, considerando basicamente tres
items que seran: control visual, control geométrico del acabado y un control que permita

medir el desvio de la humedad y el grado de compactacion;
* implantar el sistema de drenaje y proteccién superficial.

El terraplén debe ser realizado contemporaneamente a la construccion de la estructura
de contencion, o sea, a medida que la estructura sube (camada sobre camada de gaviones)

el terraplén debe ser asentado y compactado en su tardos.

El terraplén, como ya mencionado, es asentado en camadas hasta conseguir la altura de los
gaviones ya instalados y rellenados; hecho esto es retomado el montaje y la instalacion de los
gaviones; se usaran los criterios descritos en el item 4.2.1 “Colocacion de los Gaviones Caja“. Tal

secuencia es repetida hasta completar la altura total de la estructura prevista en el proyecto.
4.4 Drenajes

Normalmente las obras en gaviones, debido a su alta permeabilidad, no necesitan de
sistemas especificos de drenaje, debe pero ser considerado que el relleno compactado a
su tardos es otro elemento estructural que merece todos los cuidados y dispositivos
necesarios para su estabilizacion y mantenimiento o mejora de los sistemas de captacion

e transporte de las aguas superficiales y/o de percolacion.

Como ya citado, las obras de drenaje tienen por finalidad captar y dirigir a las aguas
de escurrimiento superficial, asi como el retiro del agua de percolacion interna del macizo

de suelo contenido.

La ejecucion de estas obras representa uno de los procedimientos mas eficientes y de
mas larga utilizacion en la estabilizacion de todo tipo de taludes, tanto en los casos en que
el drenaje es utilizado como soluciéon, como aquellos en que es un recurso adicional
utilizado conjuntamente con obras de contencion. Igualmente, en estos ultimos casos, a
pesar de ser comunmente denominadas “obras complementares” o “auxiliares”, las obras
de drenaje seran de fundamental importancia. Existen numerosos registros de obras de
gran importancia y de alto costo que fueron dafiadas y hasta totalmente perdidas, apenas

por el hecho de no haber sido implementadas obras de drenaje adecuadas.

Es obvio que un drenaje solamente podra ser un proceso eficiente de estabilizacion
cuando sea aplicado a taludes en los cuales el régimen de percolacion sea la causa
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principal, o por lo menos una causa importante, de su inestabilidad. Esta premisa es
acordada, buscando reforzar el concepto de la necesidad de la buena comprension de los
mecanismos que causan la inestabilidad de los taludes, para que se puedan utilizar los
procesos correctivos mas adecuados, una vez que aun obras de drenaje profundas son
utilizadas, a veces, de manera inconveniente, resultando gastos innecesarios y de ningun
beneficio.

Subdividimos las obras de drenaje en dos tipos principales, a saber, drenaje superficial
y drenaje profunda. A continuacién seran presentados conceptos basicos sobre estas dos
posibilidades, recordando que para su correcto dimensionamiento se deben considerar,
entre otros factores, los indices pluviométricos, el area de contribucion y las caracteristicas
de los materiales por donde escurren las aguas a ser drenadas.

4.4.1 Drenaje superficial

Con el drenaje superficial se pretende basicamente realizar la captacion del
escurrimiento de las aguas superficiales a través de canaletas, cunetas, aceras o cajas de
captacion y en seguida, conducir estas aguas para un lugar conveniente. A través del
drenaje superficial se evitan los fendmenos de erosion en la superficie de los taludes y se
reduce la infiltracibn de agua en los macizos, resultando una disminucién de efectos
dafinos provocados por esta en la resistencia del terreno.

Canaleta

Biomanta

I
\\\\\\\

Figura 4.4.1 — Sistemas de drenaje y de control de la erosién superficial

La ejecucion de obras de drenaje superficial es uno de aquellos procedimientos que,
en el caso de estabilizacion de taludes naturales o de cortes, representa una elevada
relacion costo / beneficio una vez que, con inversiones bastante reducidas, se consiguen

excelentes resultados. En muchos casos, basta la realizacion de estas obras, o entonces
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su asociacion con medidas de proteccion superficial, para la completa estabilizacion de los

taludes.

De manera general las obras de drenaje superficial seran constituidas por canaletas y
cunetas de captacién de las aguas de escurrimiento superficial y por canaletas, “escaleras
de disipacion” o tuberias para su conduccién hasta lugares adecuados.

Canaleta en el tope

Proteccion superficial con Biomanta

Canaleta al pie del talud

Muro de contencion en gaviones caja
Canaleta al pie del muro

Canaleta de la carretera

Proteccidon superficial con Biomanta
Canaleta al pie del talud

Muro de contencidn en gaviones caja

Canaleta al pie del muro

Figura 4.4.2 - Representacion de un sistema de drenaje superficial

De tramos en tramos, en los lugares de cambio de flujo o confluencias, seran instalados
disipadores de energia o elementos de proteccién con el objetivo de reducir la fuerza
erosiva de las aguas, evitar el desbordamiento de los conductos e impedir la formacion de
obstrucciones. Comunmente, los sistemas de drenaje superficial son asociados a servicios
de proteccidén superficial de los taludes y de las bermas, tales como revestimientos
impermeabilizantes (impregnacion asfaltica, revestimiento de mortero o aplicacion de

concreto proyectado) o revestimientos vegetales (principalmente con graminaceas).

Cuando la estructura fuera inclinada contra el macizo y estuviera apoyada sobre una
base de concreto o suelo impermeable, es aconsejable prever un sistema de drenaje con

tubos drenantes envueltos con grava (figura 4.4.3).
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Finalizando, cabe resaltar que los sistemas de drenaje superficial son imprescindibles
en las obras que estabilizan taludes de corte y terraplenes recién implantados, en la medida
en que reducen o hasta impiden la evolucion de los procesos erosivos superficiales a que
estos tipos de taludes estan especialmente sujetos.

S )

relleno

dreno concreto

Figura 4.4.3 — Representacion de un sistema de drenaje con tubos drenantes y grava

4.4.2 Drenaje profundo

El objetivo del drenaje profundo esencialmente es promover procesos que permitan el
retiro de las aguas de percolacion interna del macizo (del flujo a través de los poros de un
macizo de tierra o a través de rajaduras y fisuras de un macizo rocoso o saprolitico),
reduciendo el flujo de percolacion y las presiones neutras intersticiales. Obviamente, el
retiro del agua del macizo estara asociado necesariamente a obras de drenaje superficial,
buscando colectar y dirigir el flujo de agua drenado del interior del macizo.

El drenaje profundo puede ser realizado por drenes sub-horizontales, cuyo
funcionamiento se dara por flujo gravitacional, pozos de alivio (con o sin bombeo del
agua), ponteiras (con bombeo por succion), trincheras drenantes o galerias. En
laderas naturales y taludes de corte, los procesos mas empleados son los que utilizan
drenes sub-horizontales (también conocidos como drenes horizontales profundos
“‘DHP*), generalmente de pequeno diametro y ejecutados en gran nimero. Ademas de
los drenes profundos, se utilizan otros procesos para drenar el flujo de agua del
interior de los macizos de tierra y rocosos, tales como trincheras drenantes ejecutadas
junto al pie de una masa inestable y galerias
de drenaje.

Es posible mejorar el drenaje del macizo a ser contenido por estructuras en gaviones
con a construccion de contrafuertes al tardos de la misma.
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Los contrafuertes pueden ser considerados como elementos de ancho unitario y
seccion coincidente con la curva de maximo empuje, siendo mas largos en las camadas
superiores y disminuyendo en las inferiores (ver figura 4.4.4).

= Contrafuerte

Filtro Geotextil

Figura 4.4.4 - llustracién del contrafuerte

La funcion de los contrafuertes es predominantemente drenante pero, al mismo
tiempo, desarrollan una funcion estatica, contribuyendo para el enrobustecimiento y
estabilidad de la estructura, reduciendo los eventuales desplazamientos del tope.

En primer lugar es necesario esclarecer que no existe una metodologia para el
dimensionamiento de la seccion, posicion y cantidad de los contrafuertes en los muros de
gaviones, por otro lado, tales elementos son normalmente utilizados en estructuras de este
tipo con el objetivo de mejorar su desempefio.

Los contrafuertes, en estructuras de contencion en gaviones, fueron inicialmente
utilizados en obras longitudinales (obras de contencion y proteccion de margenes contra
erosiones), actuando como empotramiento (acabamiento) de las extremidades de aguas
arriba y abajo de la estructura.

En las estructuras que sufrieron socavamiento (erosion del suelo de base debido a la
ausencia de la “plataforma de deformacion” y las consecuentes deformaciones, fue
observado que estas eran menos acentuadas en la proximidad de los contrafuertes.
Basados en estas observaciones, estos elementos pasaron a ser utilizados no solamente
en las extremidades de los muros de gaviones, sino también a lo largo de su desarrollo,
para optimizar su desempeno.
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Desde entonces, se notd que las estructuras provistas de tales elementos presentan,
normalmente, los siguientes beneficios:

* Los contrafuertes proporcionan mejores condiciones de drenaje al macizo contenido,
especialmente dentro de la zona sujeta al mecanismo de falla; esto se debe al echo de que
los mismos crean caminos preferenciales para el rapido flujo de las aguas de percolacion,
sean estas originadas por la infiltracién o elevacion del nivel freatico. Tales efectos se
reflejan, de manera positiva, en las condiciones de estabilidad del conjunto suelo-
estructura, al permitir el alivio de las presiones hidrostaticas y minimizar la posibilidad de
plastificacion del suelo;

» Actuan como elementos de anclaje, siendo que su presencia aumenta el area de
contacto con el suelo (tanto en la base cuanto en el macizo a ser contenido) mejorando la
estabilidad en lo que se refiere al deslizamiento, vuelco y presiones en la fundacion;

* Los gaviones, aun si son suministrados en piezas separadas y posteriormente unidos
entre si a través de costura, trabajan de forma solidaria, como una estructura monolitica,
de tal forma que estas, cuando provistas de contrafuertes, ganan mayor rigidez. De esta
forma, frente a eventuales problemas de asentamientos o en presencia de suelos de baja
capacidad de soporte, condiciones estas que generarian deformaciones acentuadas, parte
de estas solicitaciones son absorbidas por los contrafuertes, disminuyendo asi, tales
problemas.

Con relacién a la posicion de estos elementos a lo largo de las estructuras, podemos
decir que su definicibn es hecha de forma empirica y esta basada en experiencias
anteriores; son también tomados en cuenta una serie de factores que relacionan las
caracteristicas de la obra con el local y situacion de construccion de la misma, tales
factores son:

* Posibilidad de la variacién de la cota de la superficie freatica (condicién de
rebajamiento rapido);

» Capacidad de soporte del suelo de la base;
» Heterogeneidad del suelo de apoyo;
* Susceptibilidad a la mudanza de las caracteristicas de resistencia del terreno del relleno;

* Solicitaciones hidraulicas (tension de arrastre);
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» Geometria de la seccion de la estructura (altura y esbeltez);
« Situacion en planta de la estructura;
* Interferencias (galerias, descargas hidraulicas, etc.).

Con base en todas las observaciones e informaciones anteriormente expuestas, se
define como regla general una distancia minima entre los contrafuertes de 5,0 m y maxima
de 25,0 m.

Concluyendo el item drenaje, debe ser evaluada la necesidad de utilizacion de
sistemas filtrantes para la proteccion de los rellenos.

4.4.3 Necesidad de filtros de proteccién

La filtracion es la capacidad que tiene un material poroso de drenar un suelo
permitiendo el libre movimiento de un fluido en su interior, sin permitir el pasaje, entre sus
vacios, de las particulas del suelo que esta siendo drenado.

El material filtrante, ademas de la funcién de filtracion también preserva las
caracteristicas estructurales del suelo/material drenado evitando la erosion regresiva
(piping) en este material y previniendo la colmatacion del medio drenante. Tal material
debe obedecer, siempre y concomitantemente, a los siguientes requisitos:

» debe ser suficientemente fino para evitar el pasaje, a través de sus vacios, de las
particulas del suelo que esta siendo drenado y protegido y, al mismo tiempo;

* debe ser suficientemente grueso para que las cargas disipadas en el mismo, durante
el flujo, sean pequenas.

Tales condiciones seran obedecidas cuando sean respetadas las siguientes tres
desigualdades:
1- D5 (filtro) < 5 Dgs (suelo)
2-4D 5 (suelo) < D, (filtro) <20 D5 (suelo)

3- Dy, (filtro) < 25 Dy (suelo)
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4.4.3.1 Filtracion con utilizacion de geotextiles

El disefio de obras de filtracidn utilizando geotextiles requiere el conocimiento de
algunas de las propiedades de estos materiales. Ademas de las propiedades hidraulicas
necesarias para la funcion de filtracion, deben ser conocidas las propiedades mecanicas de
tales productos, para verificar si soportan las solicitaciones mecanicas durante su instalacion
y durante su vida de trabajo. Es también necesario que los geotextiles garanticen la
continuidad de sus funciones a lo largo de la vida de la estructura, hecho que impone una
importante analisis de la durabilidad de estos materiales.

Como comentado, los filtros deben ser disefiados para permitir la retencién de las
particulas finas del suelo y, al mismo tiempo, el libre flujo del fluido a ser drenado.

Los criterios de disefio de los geotextiles como elementos filtrantes son varios. Asi
como para los filtros naturales, estos criterios comparan el tamafio caracteristico de las
particulas del suelo (diametros correspondientes al pasaje de un determinado porcentaje
del suelo a través de una criba) con el tamafo de los vacios del geotextil, caracterizado
por su abertura de filtracion.

Para un correcto disefio es entonces necesario evaluar los tres elementos cuyos
parametros intervienen en la filtracién: suelo, fluido vy filtro.

Los criterios que se proponen son aplicables a suelos de granulometria continua.

Para suelos de granulometria discontinua, como por ejemplo arcillas dispersivas,
deben ser estudiados de forma especial.

Material Coeficiente de permeabilidad ks [cm/s]
Piedras de 4' a 5' 100
Piedras de 3' a 4' 80
Piedras de 2'a 3' 45
Piedras de 1'a 2' 25

Piedras < 1' 15
Grava 5
Arena gruesa 1a0,1
Arena fina 102 a 104
Arena limosa 10“%a 10
Arena arcillosa 10%a 10°
Arena limo-arenosa 10°a 107
MacTex® 4x 107

Tabla 4.4.1 - Permeabilidad de algunos materiales
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Para una correcta definicién del geotextil a ser usado como filtro, deben ser tenidos en
cuenta dos aspectos distintos: la permeabilidad y la retencién.

4.4.3.1.1 La permeabilidad

Las aberturas de los poros del geotextil deben ser suficientemente grandes para
permitir un adecuado drenaje y disminuir las presiones hidrostaticas.

En el caso de suelos bien graduados, el movimiento de las particulas provocado por
el flujo, al encontrar el geotextil, tiende a formar rapidamente un pre-filtro, no existiendo asi
fendmenos de erosion regresiva (piping).

Fue verificada la formaciéon de “piping” continuo solamente en los casos en que la Q
abertura de filtracion del geotextil era muy superior a la del suelo, siendo que el geotextil
tenderia siempre a bloquear algunas de las particulas, dando inicio al pre-filtro (figura
4.4.)5).

Figura 4.4.5 - Formacion del pre-filtro

4.4.3.1.2 La retenciéon

Las aberturas de los poros del geotextil deben ser suficientemente pequenas para
evitar la migracion de los finos.

El problema de la colmatacién solamente se verifica en situaciones bien definidas. La @
filtracion de particulas en suspension tiende a colmatar el filtro; el problema es grave
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solamente en el caso de particulas muy finas (arcillas o limos) que podrian reducir la
permeabilidad del sistema al punto de requerir la substitucién del filtro o su retrolavado.

Como anteriormente indicado, asi como en el caso de un filtro natural, para una
correcta filtracion, debe ser garantizado contemporaneamente no solamente que el
geotextil detenga las particulas del suelo si no que también que este no se colmate durante
la filtracion.

Los principales mecanismos de colmatacién son el bloqueo de la entrada de los poros
y el bloqueo interno de los vacios, asi como representado en la figura 4.4.6.

Figura 4.4.6 - Mecanismos de colmataciéon de un filtro geotextil

En el bloqueo de la entrada de los poros, solamente una pequefia parte del suelo
obstruye internamente los vacios del geotextil, mientras que las aberturas superficiales del
filtro son fechadas por particulas mayores. Este es un mecanismo particularmente
importante en el caso de suelos con curva granulométrica discontinua (suelos de
graduacion abierta) y que estan expuestos al fendmeno de subfusion (movimiento de
particulas mas finas a través de los poros de la matriz del suelo formada por particulas
mayores).

En el bloqueo interno de los vacios, el geotextil puede perder mucho de su
permeabilidad debido a la obstruccion de sus vacios por las particulas de suelo retenidas
en su interior.
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Existen actualmente varios criterios propuestos para el disefio de los filtros geosintéticos
con diferentes consideraciones, pero la grande mayoria esta basada en la relacion:

095 s d85

Siendo dg; el diametro equivalente de la criba que permite el pasaje de 85% del suelo
a ser filtrado y O, la apertura de filtracién del geotextil.

Uno de los criterios mas utilizado es el criterio del Comité Francés de Geotextiles y
Geomembranas (CFGG) de 1986, debido a su simplicidad y también porque tal criterio
permite considerar diversas situaciones.

4.4.3.2 Colocacién del geotextil (cuando especificado)

El geotextil es generalmente empleado al tardos de las estructuras en la interfase
entre los gaviones y el material de relleno (figura 4.4.7), especialmente cuando estas
estructuras también tienen la funcion de defensa hidraulica (fluvial, lacustre o maritima) y
en los casos en que el material de relleno necesite de tal proteccién.

Cuando el suelo de fundacion posee baja capacidad de soporte o esté expuesto a
estar saturado, es recomendable la adopcion de un geotextil en la interfase fundacion-
estructura. En este caso el geotextil desempefara las funciones de separacion y refuerzo
(figura 4.4.7) y debera ser correctamente dimensionado para soportar tales esfuerzos.

El geotextil, que es suministrado separadamente, debe ser cortado en pafos de
dimensiones adecuadas.

Se debe tener cuidado que el geotextil, durante el manipuleo, no sea ensuciado
por barro, grasa, etc., echo que podria comprometer su permeabilidad (colmatacion).

Aprovechando las sobras del alambre de amarre, el geotextil puede ser fijado, con dos
puntos a cada metro, en la arista superior posterior del gavién, apoyandolo el paramento
interno.

Para mantener la continuidad del filtro, se debe prever un traslape minimo de 30cm,
al final de cada pano o, con equipamiento adecuado, proceder a la costura entre los pafios
de geotextil.
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Figura 4.4.7 — Detalle de la posicién del filtro geotextil al tardos o en la base de la estructura

4.5 Informaciones practicas complementares
4.5.1 Nivel de la fundacién

Es aconsejable empotrar la estructura por lo menos 0,30 m con la finalidad de
aumentar su resistencia al deslizamiento y para promover la retirada de la camada
superficial de suelo organico, no recomendada como fundacion.

Lmin. =0,30m

Figura 4.5.1 - Detalle del empotramiento de la base de la estructura en el suelo de fundacién

4.5.2 Preparacion de la fundacién

Normalmente, la preparacion de la fundacion se resume a la regularizacion del terreno
en la cota de apoyo de la estructura. Cuando se desea mejorar la capacidad de soporte
del suelo de fundacion, es recomendable prever una camada de piedras o de concreto
pobre sobre este suelo, como mostrado en las figuras que siguen.
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o asn . +0,20m =1 —¢ de0,10a0,15m

Figura 4.5.2 - Detalle de la preparacion del terreno en la cota de apoyo de la estructura

4.5.3 Gaviones de las camadas inferiores

Para estructuras con alturas superiores a 5,0 m, es recomendable que los gaviones
que forman las camadas proximas a la base tengan altura de 0,5 m, siendo que, debido a
su mayor cantidad de malla de acero por m3 ofrecen, consecuentemente, mayor resistencia
a los esfuerzos de compresion y corte. El resultado es una estructura mucho mas eficiente,
tanto del punto de vista estructural, como también del estético.

4.5.4 Posicion de los gaviones en la estructura

Siempre que posible, principalmente en las camadas inferiores de estructuras altas, es
recomendable colocar los gaviones con la dimension mayor ortogonal a la cara externa de
la estructura. Esta posicion proporciona a la misma mayor resistencia a los esfuerzos de
compresion y corte.

4.5.5 Escalonamiento entre camadas

Se recomienda que el aumento o reduccion de la dimension transversal entre las
camadas de la estructura no exceda 0,5 m para las estructuras con escalones internos o
externos, pudiendo llegar a 1,0 m en las estructuras con escalones en ambas caras. Para
la camada de base pueden ser aceptados aumentos de hasta dos veces los indicados
anteriormente.

La ultima camada de gaviones de la estructura (tope) debera tener dimension
transversal minima de 1,0 m.
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4.5.6 Escalonamiento interno y externo

Estructuras con escalones internos y paramento externo plano generalmente son
preferidas por razones estéticas o de limitacion de espacio. Del punto de vista estatico, las
estructuras con escalones externos resultan mas estables.

Para estructuras con escalones internos y altura superior a 5,0 m, es recomendable
que la camada de base sea colocada con escalonamiento externo (figura 4.5.3). Es
también conveniente que estas estructuras sean inclinadas de por lo menos 6° 0 mantengan
un escalonamiento externo de 10 cm entre las camadas. Estos detalles contribuyen para
un mejor aspecto estético de la obra, principalmente si la estructura llegara a presentar
pequefias deformaciones.

NN

Figura 4.5.3 - Detalle de los escalones en la cota de apoyo de la estructura

4.5.7 Plataformas de deformacion

Siempre que la estructura de contencién también deba funcionar como defensa fluvial,
es necesario prever, en su parte frontal, una plataforma de deformacién en colchones
Reno®, para evitar la erosion del suelo de apoyo y consecuente socavacion de la estructura
(figura 4.5.4).
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O
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Figura 4.5.4 - Plataforma en Colchones Reno® para la proteccion del pie de la estructura

4.5.8 Transposicion de tubos, vigas, etc.

Estos tipos de intersecciones, que son comunes en obras longitudinales, principalmente
aquellas de defensa fluvial, y que representan problemas para las otras soluciones de
contenciodn, son facilmente realizadas en las estructuras en gaviones. Es suficiente doblar
o cortar los elementos que seran atravesados por tales interferencias, haciendo con que
la estructura en gaviones envuelva las mismas.

= AT . ¥ Y
Figura 4.5.5 - Detalle de la estructura adaptada a las interferencias
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4.5.9 Transposicion con otros tipos de estructuras

El cruce de una estructura en gaviones con otro tipo de estructura preexistente
(concreto, enrocado, etc.) no requiere ningun cuidado o técnica especial. Es
suficiente que los gaviones que forman la transicién queden totalmente alineados
y apoyados a la otra estructura evitando asi la fuga del material a ser protegido.

Q Figura 4.5.6 - Detalle de una transicién
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