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Resumen ejecutivo:

Se realizo el presente trabajo titulado: “Procedimientos de disefio estructural para muros
de contencién convencionales aplicado a proyectos de la ciudad de Managua”, donde se
explica el analisis y disefio de cuatro tipos de muros de contencion del tipo convencional:
Un muro de contencion de gravedad un muro de contencion de semigravedad, un muro

de contencion en voladizo y un muro de contencién con contrafuertes.

El presente documento consta de 9 capitulos, en el capitulo 1 se presentan las
generalidades, tales como la introduccion, antecedentes, justificacién y objetivos. En el
capitulo 2, se presenta el marco tedrico con los tipos de muro de contencion estudiados
en el documento, las teorias de presion de tierra en los muros de contencion, y otras

consideraciones para el estudio de los mismos.

En el capitulo 3 se describe el procedimiento de disefio para los muros de contencion
convencionales, tales como el predimensionamiento, el analisis geotécnico, tanto por
esfuerzos admisibles (tomados del libro Fundamentos de Ingenieria de Cimentaciones.
Braja. M. Das. Séptima Edicion), como de esfuerzos ultimos (utilizando el manual de
disefio de puentes LRFD AASHTO 2017), ademas de la consideracién de empuje
sismico en los muros, utilizando los coeficientes sismicos del RNC-07 para aplicar a

condiciones de Managua.

El capitulo 4 describe los procedimientos de disefio estructural utilizados para los muros
de semigravedad, voladizo y muro con contrafuertes, tomados del manual del ACI 318S-

14. El capitulo 5 presenta el disefio metodoldgico del documento.

El capitulo 6 y 7 presentan los datos del proyecto A y B de los cuales se utilizaron para
el disefio de los muros de la manera siguiente: disefio de muro de gravedad y
semigravedad con los datos del proyecto A, y el disefio del muro de contencion en
voladizo y el muro de contencidn con contrafuertes con los datos del proyecto B, en estos

capitulos estan aplicados todos los procedimientos descritos en los capitulo anteriores.

En el capitulo 8 se presentan los procedimientos y consideraciones utilizadas para
introducir y revisar los muros de contencion en el software geotécnico GEO5 2020 y en

el capitulo 9 las conclusiones y recomendaciones.
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Simbologia:

B : Base del muro

¢’ : cohesion

h.q: altura equivalente de suelo

h,,: altura total de un muro medida desde la base superior o altura libre del segmento de

muro o machon considerado.

H : Altura del vastago

H; : Altura Total

D; : Profundidad de desplante

D : Altura del dentellén

D, : Profundidad de desplante (si hay dentellén)
eg . excentricidad

erq . €Xxcentricidad calculada segan AASHTO
E.: Modulo de elasticidad del concreto

E;: Modulo de elasticidad del acero

f'. - Resistencia a compresioén del concreto
fy - Fluencia del acero

Fes, F,

us: Fys - Factores de forma

F., F

qi» Fyi - Factores de inclinacion de la carga

N¢, Ny, N, : Factores de capacidad de carga

I, : Inercia del muro (cm*)

k, : coeficiente de presion en reposo del suelo



k, : coeficiente de presidn activa del suelo
k, : coeficiente de presion pasiva del suelo
l;: longitud de desarrollo

l,,: longitud del muro completo o longitud de segmento de muro o0 machoén considerada

en la direccion de la fuerza.
R,: resistencia nominal de deslizamiento, resistente contra la falla por deslizamiento (kgf)
R;: resistencia nominal al deslizamiento entre el suelo y la fundacion (kgf)

R.,: resistencia nominal pasiva del suelo disponible a través de la vida de disefio de la

estructura.

Sc,Sq,S, - Factores de forma

T, : Distancia del talon

tm1 - Espesor de corona

tn2 : Base del vastago

t, : Espesor/altura de la zapata

P : Distancia del pie

V = fuerza vertical total (kgf)

q.. : capacidad de carga de Meyerhof
q,, : capacidad de carga nominal de Meyerhof
B: Angulo de inclinacion del terreno
Y. Peso especifico del acero

¥s . Peso especifico del suelo

é, . deriva del muro

A : Presion de sobrecarga vehicular



AH : Deflexion maxima del muro

¢ : Angulo de friccion del suelo (grados)

5 : Angulo de friccion entre el suelo y el muro

65, : Angulo de inclinacion de la cara interior del muro respecto a la horizontal
p: porcentaje de acero de refuerzo.

@, factor de resistencia para resistencia de corte entre el suelo y la fundacién (Tabla
10.5.5.2.2-1)

@ep- factor de resistencia para resistencia pasiva (Tabla 10.5.5.2-1)

y: Angulo de Mononobe-Okabe



1. CAPITULO 1: GENERALIDADES
1.1. Introduccion

La ingenieria civil tiene como objetivo llevar a cabo construcciones de elementos
estructurales eficientes, Gtiles y resistentes, puesto que la naturaleza se encuentra
expuesta a constantes cambios y requiere la creacion de una edificacion segura
gue brinde confianza para habitar y que sea capaz de perdurar en el tiempo
soportando los efectos del ambiente.

En Nicaragua, las obras estructurales para retencion de tierra son una necesidad,
de modo que se ha implementado la construccion de muros de contencion, por
ende, es preciso conocer acerca del sistema constructivo de estos elementos, el

cual deriva de diferentes métodos a la hora de disefarlos.

A razon de obtener los métodos de disefio mas efectivos, se estudiaron cuatro
tipos de muros de contencién convencional: Muro de gravedad, muro de
semigravedad, muro en voladizo, y muro con contrafuertes, efectuando un ejemplo
aplicado a cada uno, con sus respectivos procedimientos los cuales estan regidos
por una serie de requerimientos. Luego de conocer el proceso de disefio de cada
muro convencional en estudio, se compararon los resultados, obteniendo como

informacion cual es el mas conveniente de acuerdo a la zona, dimensién y utilidad.

Mediante el manual del ACI y el AASHTO y el Reglamento Nacional de la
Construccién, entre otros documentos se realizaron los disefios de ejemplos de
los tipos de muros antes mencionados, con los datos de 2 proyectos ejecutados

en la ciudad de Managua.



1.2. Antecedentes

En la ultima década Managua ha venido implementando en su infraestructura el
uso de muros de contencion de forma mas frecuente ya sea como obra principal u
obra secundaria de un proyecto de construccion. Entre algunas construcciones de

muros de contencién se pueden mencionar:

En el 2006, se inauguré un paso a desnivel en la Rotonda Centroamérica en la
ciudad de Managua, el desarrollo de la construccion duré alrededor de cuatro
meses. El sistema de ampliaciéon es subterraneo y esta ubicada sobre dos fallas
tectdnicas, por ende, la obra fue flanqueada por muros de contencién para evitar

desastres ante un terremoto.

En octubre del 2014, se utiliz6 un muro de contencion en el Paso Desnivel de
Rubenia, el cual era necesario para retener una masa de suelo, donde se

encontraban viviendas cercanas. Este finalizé en agosto del 2015.

El 22 de junio del 2020 se inicio el proceso constructivo de un muro de contencion
en el lado suroeste del Mercadito de la Candelaria en el Barrio Monsefior Lezcano
de la Ciudad de Managua, concluyendo el 17 de julio del 2020. Su principal funcion
era evitar la entrada de las corrientes de agua que se forman cuando las lluvias se

vuelven copiosas.

También se realiz6 un muro de contencidbn en las inmediaciones del Barrio
Memorial Sandino de Managua, ejecutandose en el afio 2021, para poder mejorar
la vialidad de la zona.



1.3. Justificacién

En Managua, las circunstancias del tipo de suelos, la cantidad de lluvias, las fallas
geoldgicas y las pendientes de un terreno, son factores de suma importancia al
momento de organizar y preparar un area donde se realizard un proyecto
constructivo. Luego de realizar los estudios requeridos, se define si es necesario

el uso de muros de contencion en el proyecto.

Existe una gran variedad de tipos de muros de contencién y cada tipo de muro
tiene sus propias ventajas y desventajas dadas para ciertas situaciones en
especifico al momento de disefar, pero en Managua no existe un instructivo que
recopile la informacion o procedimientos de forma general para disefiar un muro

de contencion.

Por lo tanto, tomando en cuenta lo anterior, se realizdé una guia de procedimientos
de disefio para muros del tipo convencional que toma en consideracion los factores
mas importantes que ayuden a la seleccion del tipo de muro de contencion
convencional (muro de gravedad, semigravedad, voladizo y con contrafuertes) y al
disefio mas adecuado para la situacién que se requiera solucionar. A partir de la
informacion de dos proyectos llamados proyecto A y proyecto B ejecutados en la
ciudad de Managua, se realizaron los ejemplos de muro de contencién de
gravedad y semigravedad con los datos del proyecto A y los ejemplos de muro de
contencion en voladizo y con contrafuertes con los datos del proyecto B.



1.4. Objetivos

Objetivo general

v Desarrollar una guia de procedimientos de disefio estructural para muros de
contencion de tipo convencional por medio de proyectos realizados en la

ciudad de Managua.

Objetivos especificos

v Explicar las condiciones necesarias para aplicar cada uno de los tipos de

muros de contencidén convencionales.

v' Realizar ejemplos con los distintos tipos de muros de contencion
convencionales (muros de gravedad, semigravedad, voladizo y con

contrafuertes), aplicando un analisis geotécnico y estructural.

v Presentar una comparacion entre los resultados obtenidos de los ejemplos

con cada uno de los tipos de muros con ayuda de un software geotécnico.



2. CAPITULO 2: MARCO TEORICO

2.1. Tipos de muro:

En toda obra de ingenieria es comudn la necesidad de retener suelos, los cuales
pueden significar riesgos importantes en las estructuras y proyectos que puedan
ser realizados en terrenos que no son lo suficientemente firmes o resistentes, o
gue se exponga a fuerzas externas que reduzcan su estabilidad causando
accidentes o derrumbes en la obra o producto final. Por lo tanto, es necesario tener
estructuras de contencidén que permitan sostenimiento adecuado del suelo; éstas

se pueden clasificar en dos grupos:

» Los Muros se ejecutan en el aire y no en el interior del terreno. Asimismo,
estos se clasifican en 3 subgrupos importantes:
e Muros de Sostenimiento: Cuando se construye separado del terreno
natural y luego se rellena el trasdds con suelo (Imagen 2.1.a).
e Muros de Contencién: Cuando se construye para contener suelos que
se caerian, en un plazo mas o menos largo. (Imagen 2.1.b).

e Muros de Revestimiento: Su funcién es proteger el terreno de la

erosion y de la meteorizacion (Imagen 2.1.c).

Imagen 2.1: Tipos de muros: a) Muro de sostenimiento, b) Muro de contencion y
c) Muro de revestimiento. Fuente: Jiménez Salas et al., 1981.

» Las Pantallas, se construyen en el interior del terreno.



2.1.1. Muros de contencién convencionales:

Los muros de contencion o retencidon se pueden clasificar asimismo en dos

categorias principales:

a) Muros de contencién convencionales.

b) Muros de tierra estabilizados mecanicamente.

Los muros de contencion convencionales se pueden clasificar en 4 grupos en

general:

1) Muros de contencion de gravedad.
2) Muros de contencién de semigravedad.
3) Muros de contencién en voladizo o cantiléver.

4) Muros de contencion con contrafuertes.

2.1.1.1. Muros de contencién de gravedad y semigravedad:

En los muros de gravedad los esfuerzos estabilizadores vienen por su propio peso
y con el peso del suelo que se apoyan entre ellos. Debido al costo de los
materiales, solo pueden ser econdémicos para alturas moderadas que sean
menores de 5 metros y de dimensiones que no requieran de refuerzos (Imagen
2.2.a).

Los muros de gravedad son menos propensos a sufrir esfuerzos de flexion, no
requieren ser reforzados con acero y suelen construirse en concreto u hormigon

simple, o en mamposteria de piedras.

En muchos casos se puede emplear una cantidad pequefia de acero para la
construccion de muros de gravedad, logrando minimizar el tamafio de las
secciones de los muros. A esos muros se les refiere generalmente como muros de

semigravedad (Imagen 2.2.b).
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a) Muro de gravedad b) Muro de semigravedad

Imagen 2.2: Muro de gravedad y b) Muro de semigravedad. Fuente:
Fundamentos de Ingenieria de Cimentaciones. Braja. M. Das. Séptima Edicion,
Figura 8.1, p.376.

Los muros de gravedad se disefian usualmente a partir de los planteamientos de

las presiones sismicas, teniendo en cuenta los siguientes criterios:

1) Se tiene que cimentar sobre suelos estables.

2) Debe de existir un sistema de drenaje y subdrenaje muy completo.

3) Laaltura maxima para las estructuras de muros de gravedad es de 5 metros.

4) Los muros de gravedad sélo son efectivos para estabilizar deslizamientos
de dimensiones pequefas.

5) El disefio debe de realizarse utilizando analisis de la estabilidad de taludes

y comprobando la estabilidad intrinseca del muro.

2.1.1.2. Muros de contencién en voladizo.

Estan hechos de concreto reforzado debido a los esfuerzos que sufren y consisten
en un cuerpo o alzado delgado y una losa de base. Este tipo de muros es
econdmico hasta una altura de aproximadamente 7 metros. En estos muros el
momento volcador del empuje es contrarrestado principalmente por el
estabilizador de los suelos situados sobre la solera. La presion sobre el cimiento
es menor que en los muros de gravedad, por los cual es adecuado cuando la

cimentacion es mala.
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Imagen 2.3: Muro de contencion en voladizo. Fuente: Fundaciones de Ingenieria
de Cimentaciones. Braja M. Das. Séptima Edicion, Figura 8.1, p.376).

2.1.1.3. Muros de contencién con contrafuertes:

Los contrafuertes son uniones entre la pantalla vertical y la base. La pantalla de
este tipo de muros resiste los empujes trabajando como una losa continua apoyada
en los contrafuertes, es decir que el esfuerzo principal en los muros se coloca
horizontalmente. El propoésito de los contrafuertes es reducir los momentos

cortantes y flexionantes (Imagen 2.4).

Los muros de contencién con contrafuertes se utilizan para desniveles mayores a
6m, estos representan una evolucion de los muros en voladizos, ya que, al
aumentar la altura del muro, aumenta el espesor de la pantalla, este aumento de
espesor es sustituido por contrafuertes, la solucién conlleva un armado, encofrado

y vaciado mas complejo.

Los contrafuertes se pueden colocar en la cara interior de la pantalla (Imagen
2.7.a) en contacto con la tierra 0 en la cara exterior donde estéticamente no es
muy conveniente. La solucion mas légica es la que sitla los contrafuertes en la
zona del trasdos (Imagen 2.7.a) ya que en ella la losa frontal funciona como cabeza
de una seccidon en T para resistir los momentos flectores producidos por los
empujes, disponiéndose la armadura de traccidon correspondiente en el

contrafuerte.



Contrafuerte

Imagen 2.4: Muro de contencion con contrafuerte. Fuente: Fundaciones de
Ingenieria de Cimentaciones. Braja M. Das. Séptima Edicion, Figura 8.1, p.376).

La solucion de disponer los contrafuertes en el intradds, desde el punto de vista
mecanico tiene peor rendimiento, ya que la cabeza comprimida situada en los
bordes de los contrafuertes es muy escasa, salvo que se le dote de un gran
espesor, lo cual es antieconémico. (Tomado de Muros de contencion y muros de

sétano del autor J. Calavera, 2.a edicion. Capitulo VII, pag. 143).

a b)

Imagen 2.5: Posicién en que pueden estar los contrafuertes, a) Con contrafuerte
en el trasdds, y b) Con contrafuerte en el intradds. Fuente: Muros de Contencién
y Muros de Sétano. J. Calavera. Segunda Edicién. p.143.

2.2. Teorias de presion de tierra:

Para la contencién de terrenos naturales o terrenos artificiales donde se

encuentren taludes verticales o casi verticales de suelo, se utilizan muros de

contencién y otras estructuras similares.



Es necesario para el disefio adecuado de estas estructuras realizar una estimacion
o evaluacion de la presion lateral de tierra, donde deben tomarse en cuenta
distintos factores tales como: el tipo y la cantidad de movimiento del muro, la
configuracion y las caracteristicas de deformabilidad del muro, los parametros de
la resistencia cortante del suelo, el peso especifico del suelo, las condiciones de

friccion muro-suelo, la compactacion del relleno, las condiciones de drenaje en el
relleno asi como la posicion del nivel freatico.

En la siguiente figura se muestra un muro de contencion con una altura H, con
distintos comportamientos del relleno:

a) El movimiento lateral del muro puede ser restringido (Imagen 2.6.a). La
presion lateral de tierra sobre el muro a cualquier profundidad se llama
presién en reposo de tierra.

b) El muro puede moverse (traslacion o rotacion) hacia fuera del suelo retenido
(Imagen 2.6.b). Con suficiente inclinacion del muro fallara una cufa
triangular de suelo detras del muro. A esta condicién se le llama presion
activa de tierra.

c) El muro se mueve hacia el suelo (Imagen 2.6c). Con un movimiento
suficiente del muro, fallara una cufia de suelo. A la presion lateral para esta

condicion se le llama presion pasiva de tierra.

+AH -AH
= -
VA f
L, \ S o,
< T h(en Teposo) |‘ < T h (activa) _‘. i Tp (pasiva)
\ | [Cufia de 2] Cuia de
\ | |- falla del . ,!‘f;. falla del
1\ suelo ~p  suelo
Altura=H | |7 Altura=H :_'"_:.‘: Altura=H
: ! %
a) EREREEaS b) SRR o)

Imagen 2.6: Condiciones de la presion lateral de tierra sobre un muro de
contencion. . Fuente: Fundamentos de Ingenieria de Cimentaciones. Braja. M.
Das. Séptima Edicion, Figura 7.1, p.324.
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2.2.1. Presion lateral en reposo de tierra:

Se tiene un muro o estribo que esta restringido al movimiento lateral y es
completamente rigido con un suelo que tiene un peso especifico; si se le aplica
una carga uniformemente distribuida g/area unitaria, la presion estéatica del suelo
sera de reposo si es aplicado a un tercio de la altura del muro (Imagen 2.7.a). La
resistencia cortante del suelo es (ecuacion 1.81, Braja M. Das, 7ma Edicion):

s=c +co'tang’ (1)
Donde:

¢” = Cohesion.
¢’ = Angulo de friccion efectivo.

o' = Esfuerzo normal efectivo.

K.q
®
@ P,
P N Po_
el
H/3
Tl
——K,(q +vH) —]

a) b)

Imagen 2.7: Presion en reposo de tierra. . Fuente: Fundamentos de Ingenieria de
Cimentaciones. Braja. M. Das. Séptima Edicion, Figura 7.3, p.325.

El esfuerzo subsuperficial vertical para una profundidad z de la superficie del

terreno es (ecuacion 7.1, Braja M. Das, 7ma Edicion):

do=q+vz (2)
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Si el muro esta en reposo y es completamente rigido, ya sea que la masa del suelo
se aleje o0 se acerque (deformacion horizontal es cero), la presion lateral a una

profundidad z es (ecuacion 7.2, Braja M. Das, 7ma Edicion):

op, =K,0', +u (3)

Donde:

u = Presion de poro de agua.

K, = Coeficiente de presién en reposo de tierra.

Para un suelo normalmente consolidado, la relacién para K, (ecuacion 7.3, Braja
M. Das, 7ma Edicion):

K, ~1—sin¢’ (4)

Para un suelo sobre consolidado, el coeficiente de reposo es (ecuacion 7.4, Braja
M. Das, 7ma Edicién):

K, = (1 —sin¢")OCR™¢" (5)
Donde:
OCR: es la relaciéon de sobre consolidacion.

Si se selecciona un valor adecuado del coeficiente de presidon en reposo de tierra
K, se puede utilizar la ecuacién de g, para determinar la variacion de la presion
lateral de tierra con la profundidad z. Si la sobrecarga es g = 0y la presion de poro
es u = 0 entonces el diagrama de presion serd triangular. Se puede obtener la
fuerza total P, por longitud unitaria del muro por medio del area del diagrama de

presion de la Imagen 2.8.b, el cual es (ecuacién 7.5, Braja M. Das, 7ma Edicién):

1
P, =P, +P, =qK,H + EszKO (6)
Donde:

P, = Area del rectangulo 1.

P, = Area del triangulo 2.
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Al tomar momentos respecto al fondo del muro es posible obtener la ubicacién de
la linea donde actua la fuerza resultante P,, donde resulta (ecuacion 7.6, Braja M.
Das, 7ma Edicion):

P (z)+ 7 (3)

7=—5 @)

El diagrama de presién en reposo de la Imagen 2.8 sufrird cambios si el nivel
freatico esta a una profundidad de z < H; y si el peso especifico del suelo debajo

del nivel freético es igual a y’(es decir Y44+ — 7). S€ tiene que:

En z=0, o'}, = Ky0', = Koq
En Z:Hl, O-’h = KOOJO = KO(q + yHl)
En z=H,, o'y, = Koo', = Ko(q + yH, + V'H,)

S I R ™
!

Y
Cf
H, ¢’ ®
Z . .
oy g Nivelfredico K,(q+yHy)
H —
‘y’sai
H, < <« O}, —— u
¢
A ¥ @
‘L’ ‘J‘l waHZ ‘J‘
Ky(q+vH, +v'Hy)
a) b)

Imagen 2.8: Presion en reposo con el nivel freatico ubicado a una profundidad
z<H. . Fuente: Fundamentos de Ingenieria de Cimentaciones. Braja. M. Das.
Séptima Edicion, Figura 7.4, p.327.

Cabe resaltar que o', es la presion efectiva vertical y, ¢';, es la presion efectiva
0 h

horizontal. Para obtener la distribucion total que actia sobre el muro, es necesario

sumar la presién hidrostatica u, la cual es cero de z = 0 hasta z = H; y obtiene un
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valor de H,y,, en z = H,. Asi, la fuerza total por longitud unitaria del muro puede

determinarse con ayuda del &rea de diagrama de presion:
P,=A;+A, +A;+ A, + As (8)
Donde:
A: Es el area del diagrama de presion, por lo que se obtiene (ecuacion 7.7, Braja
M. Das, 7ma Edicion):

1 2 1 rpy2 1 2
Po = Kqul + EKoyHl + Ko(q + VHl)HZ + EKO)/ HZ + EywHZ (9)

2.2.2. Presion activa:

En la condicion previa de presion de reposo de tierra, el muro esta restringido y no
cede en absoluto. En el caso de presion activa, el muro se mueve a una distancia
Ax, retirandose del suelo. Asi, la presion que ejerce el suelo a cualquier
profundidad disminuira. Esta condicion se presenta en la Imagen 2.9.a. Para la
presion activa de tierra se presentan distintas teorias que se presentan a

continuacion.

2.2.2.1. Presion activa de tierra de Rankine:

La teoria de Rankine asume que:

1) El suelo es homogéneo e isotropico.
2) La superficie de falla es plana.
3) La superficie posterior del muro es vertical.

4) No existe friccién entre el suelo y la parte posterior del muro.

Para un muro sin friccion, el esfuerzo horizontal ¢';, a una profundidad z sera igual
a K,o',(= K,yz) cuando Ax=0. Sin embargo, con Ax > 0, ¢';, serd menor que
K,o',. Los circulos de Mohr (Imagen 2.9.h.), los circulos a y b se muestran los

desplazamientos del muro con Ax = 0 y Ax > 0 respetivamente. Al ir aumentado
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el desplazamiento del muro Ax, el circulo de Mohr correspondiente llegard hasta
la envolvente de falla de Mohr-Coulomb definida por:

s=c +o'tan¢’ (1)

El circulo c de la Imagen 2.9.b representa la condicion de falla en la masa del suelo,
el esfuerzo horizontal es igual ¢’,, y se conoce presion activa de Rankine. Por

esto las lineas de deslizamiento o planos de falla en la masa del suelo formaran

Movimiento
del muro hacia €——
la izquierda

—{Avfe— 45+ /:j\ /{\45 +¢'/[2
T Ry \ 7\ /N £\ 7
\ N = Nt N 7

angulos de +(45 + ¢'/2) con la horizontal asi como se muestra en la Imagen 2.9.a.

Esfuerzo
' > cortante
\ ’ 7N
\ v v A V. h ¢
1 /N /N 7/ \ 7\ 7
\ / NP 2 Wy S W
1
1
\

’

Y
¢
’
’ Ny ¢’ b)
Y, Y
\ 9\ /\\ /
Ny 7/ Nzl 4
H ] /v\\ b
’
N 5.y
\ Oj,
W

a)

Esfuerzo
normal
oy o, Ko a,
Rotacién del muro
respecto a este punto

9 efectivo
c) T

f« oK, |

> —>{ 20K, }<—

a

— 01K, = 20'VK, |—
Imagen 2.9: Presién de Rankine. .

Fuente: Fundamentos de Ingenieria de
Cimentaciones. Braja. M. Das. Séptima Edicion, Figura 7.6, p.329.

Donde (ecuacion 7.19, Braja M. Das, 7ma Edicion):

COS @ — +/COS2 a — cos?
k, =cosa \/ ¢) (11)

cos @ + +/cos? a — cos? ¢
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Si el relleno es horizontal (a = 0),

1—sin¢ H\°

k =—=tan<45°——) 12
¢ 1+sing 2 (12)

Para la determinacién de los valores de ¢, sus valores pueden variar entre 0 o 10°

para arcillas suaves y 30 o 40° para algunos materiales granulares. Por lo tanto,

los valores de k, pueden variar entre 0.30 para algunos materiales granulares y

1.0 para algunas arcillas humedas.

La ubicacion de la fuerza activa de Rankine se encuentra a una distancia

H /3 desde la base del muro.

b4

Imagen 2.10. Presion de Rankine. Fuente: Fundamentos de Ingenieria de
Cimentaciones. Braja. M. Das. Séptima Edicion, Figura 8.4, p.379.

2.2.2.2. Presion activa de coulomb:

El método de Coulomb, a diferencia de la teoria de Rankine, considera la friccion,
entre el trasdés del muro y el terreno a un angulo §’, para esta teoria se considera
un muro con trasdds inclinado a un angulo B con respecto a la horizontal. Y el
relleno presenta una inclinacién de un angulo de a con respecto a la horizontal

(Imagen 2.11).
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El método considera una cierta cuiia de suelo que se produce debido a que la
superficie de falla es un plano (BC;,BC,, etc.). Asi, para determinar la fuerza activa
se necesitan considerar las cuiias de falla posibles las cuales ejercen una fuerza
respectiva que causa el equilibrio. Sobre la cufa, las fuerzas que actian
(consideradas por longitud unitaria a un angulo recto con respecto a la seccion que

se forma) son:

e Elpeso de la cuia, .

e Lafuerzaresultante R, de las fuerzas cortantes normal y la resistente dadas
a lo largo de la superficie BC,, la cual esta inclinada a un angulo ¢’ respecto
a la normal trazada en B(;.

e Lafuerza activa por longitud unitaria P, que se ejerce en el muro, tendré una

inclinacién de &' respecto a la normal trazada en el trasdés del muro.

Para que haya un equilibrio se realiza un triAngulo de fuerzas que se pueden
observar en la Imagen 2.11.b. En esa figura, 6, es el &ngulo que forma BC; con
respecto a la horizontal. El valor P, se puede determinar ya que se conoce la
magnitud de W y las direcciones de las tres fuerzas. Asi podria determinarse
también las fuerzas activas de otras cufias de prueba, tales como: BC,, BC;, entre
otras. De esta forma la fuerza activa de Coulomb es el valor maximo de P,, y se

representa de la siguiente manera (ecuacion 7.25, Braja M. Das, 7ma Edicién):
1
Pa = E a)/HZ (13)

Donde (ecuacién 7.26, Braja M. Das, 7ma Edicion):
K, = Coeficiente de presion activa
sin?(B + ¢")

PP , sin(¢’ + §') sin(¢p’ — a) (14)
sin? Bsin(B — 6') |1 +\] sin(g =5 sin(a =)

yH? = Altura de muro.

K, =

17
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Fuerza -,
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Movimiento

del muro que

se aleja del
<«— suelo

s

0, ¢'

a)

Imagen 2.11: Presion activa de Coulomb. Fundamentos de Ingenieria de
Cimentaciones. Braja. M. Das. Séptima Edicion, Figura 7.12, p.341.

La linea de accion de P, se ejercera a una distancia de H/3 arriba de la base del
muro y con una inclinacion del &ngulo 6° con respecto a la normal trazada hasta la
parte posterior del muro. Para un disefio real de un muro de contencién se tiene

que el valor de 6" es el angulo de friccion del muro, se supondra que esta entre
¢'/2y2¢'/3

Si se le aplica una sobrecarga uniforme de intensidad g y se ubica arriba del
relleno, la fuerza activa P,, se puede calcular con (ecuacién 7.27, Braja M. Das,

7ma Edicion):
1 2
P = 2 aYeqH (15)
Donde:

sin 8 2q
Yeq :}/+[ (

sin(B + a) ﬁ) (16)
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Los valores de K, también se pueden obtener en su tabla respectiva para

diferentes condiciones: f =90°y a = 0°, 8" = gqb’ y 6 =¢'/2.

Sobrecarga = ¢

: . \

K q [ Senz B :| KGYH Sen ‘3
“ !sen (B + a)|

a) b)

Imagen 2.12: Presion activa de Coulomb con una sobrecarga sobre el relleno.
Fuente: Fundamentos de Ingenieria de Cimentaciones. Braja. M. Das. Séptima
Edicion, Figura 7.13, p.346.

2.2.2.3. Presion lateral de tierra debida a una sobrecarga:

Para estructuras sin cedencia ocasionada por distintos tipos de sobrecarga, el
calculo de la presion lateral de tierra se apoya de la teoria de la elasticidad, entra
ellas estan: carga en linea (Imagen 2.13.a) y carga en franja (Imagen 2.13.b).
Segun la teoria de la elasticidad, el valor del esfuerzo a una profundidad z, sobre
una estructura de contencién afectada por una carga en linea con intensidad
g/longitud unitaria es (ecuacion 7.29, Braja M. Das, 7ma Edicion):
2

7= z_g(aZiI;Z)z (17
Donde:
o = Esfuerzo horizontal a una profundidad.

Z = bH.
19



Los términos a y b estan indicados en la Imagen 2.13.a.

Aunque, ya que el suelo no es un medio completamente elastico, la consideracion
anterior puede variar. Estas modificaciones son representadas en las ecuaciones

siguientes (ecuacion 7.30 y 7.31, Braja M. Das, 7ma Edicién):

4a a*b

o = H_Hm para a > 04 (18)

q 0.203b (19)
= < 0.4
"= HO16+prz Prees?
Segun la teoria de la elasticidad, el esfuerzo horizontal o a una profundidad z
debida a una carga de franja (Imagen 2.13.b) con intensidad g/area unitaria
ubicada a una distancia b’ de un muro de altura H es (ecuacién 7.32, Braja M. Das,

7ma Edicion):
q .
o= (B —sinB cos2a) (20)

Considerando esta situacion en suelos, el valor de la ecuacion se duplica, ya que
se debe tomar en cuenta la cedencia de la masa de suelo, asi (ecuacién 7.33,

Braja M. Das, 7ma Edicién):

o= ZFq(ﬁ —sinf cos2a) (21)

La fuerza total por longitud unitaria (P) debida s6lo a una carga de franja se
expresa (ecuacion 7.34, Braja M. Das, 7ma Edicion):

P=5clH©, — )] (22)

Donde (ecuacion 7.35y 7.36, Braja M. Das, 7ma Edicion):

!

0, = tan™?! (%) (grados) (23)

a +b

0, = tan‘1< > (grados) (24)
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Carga en linea
q/longitud unitaria

/

Imagen 2.13: Presidn lateral de tierra producida por a) carga en linea y b) carga
de franja. Fuente: Fundamentos de Ingenieria de Cimentaciones. Braja. M. Das.
Séptima Edicion, Figura 7.14, p.348.

El valor Z de la resultante P se puede obtener con la siguiente féormula (ecuacion

7.37, Braja M. Das, 7ma Edicion):

H%(6, — 8,) + (R — Q) — 57.3a'H
B 2H (0, — 6,) (25)

7z =

Donde (ecuacién 7.38 y 7.39, Braja M. Das, 7ma Edicion):

R=(a+b)%(90 —6,) (26)
Q =b"2(90-6,) (27)

2.2.3. Presion pasiva:

Para la condicion de presién pasiva de tierra, se considera que le muro rota o se
desplaza en direccion hacia la masa del suelo a una distancia Ax, produciendo

esfuerzos que se incrementan llegando a un maximo.

2.2.3.1. Presion pasiva de Rankine:

Como teoria de Rankine, se considera un muro sin fricciéon, con un muro de trasdos

vertical, y un relleno horizontal a una profundidad z, donde la presién vertical
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efectiva del suelo es ¢’, = yz. En un momento inicial el muro no cede, ejerciendo
un esfuerzo lateral igual a ¢';, = K,0',, este momento se muestra en el circulo de
Mohr a de la Imagen 2.14.b. Si el muro de desplaza hasta una cantidad Ax, el
esfuerzo vertical a una profundidad z permanece igual, pero el esfuerzo horizontal

sera mayor, entonces 'y, > K,0',,.

Al analizar el circulo de Mohr b, si el desplazamiento es mayor que Ax, los
esfuerzos a una profundidad z cambiaran al circulo de Mohr c, el cual toca la
envolvente de falla de Mohr-Coulomb, lo que indica que el suelo fallara debido a
los esfuerzos y se desplazara hacia arriba. El esfuerzo horizontal ¢'; en este

modelo se conoce como presion pasiva de Rankine, asi o', = ¢'),.

Los esfuerzos que presenta el circulo de Mohr ¢ (Imagen 2.14b), muestra que ¢,

es el esfuerzo principal menor y o', es el esfuerzo principal mayor, asi se define la

ecuacion de presion pasiva que es (ecuacion 7.60, Braja M. Das, 7ma Edicion):

o'y =0, tan? <45 + %) + 2c'tan <45 + %) (28)

Al considerar el término K,, llamado coeficiente de presion pasiva de tierra de

Rankine y sustituyéndolo en la ecuacion anterior se tiene que (ecuaciéon 7.61, Braja
M. Das, 7ma Edicién):

K, = tan® <45 + %) (29)

Por tanto (ecuacion 7.62, Braja M. Das, 7ma Edicién),
o, =0 K, + 2K, (30)

Esta ecuacion define el diagrama de la Imagen 2.14.c que es el diagrama de la

presiéon pasiva del muro de la Imagen 2.14.a, en ella se puede observar que
Enz=0-0,=0yo, =2c/K,
Enz=H->d',=yH yo', = yHK, + 2c'|/K,
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movimiento del muro
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” Rotacién
respecto a a)
este punto
2(."VK,,
ry
c)
H
X
|<—K,,yH + 2("VK,, —>

Imagen 2.14: Presion pasiva de Rankine Fuente: Fundamentos de Ingenieria de
Cimentaciones. Braja. M. Das. Séptima Edicion, Figura 7.23, p.361.

La fuerza pasiva por longitud unitaria es (ecuacion 7.63, Braja M. Das, 7ma
Edicion):
e ! 31
By = 5YH?K, + 2¢ H\K, (31)

Para relleno granular (¢’ = 0), la fuerza pasiva por longitud unitaria del muro es

(ecuacion 7.64, Braja M. Das, 7ma Edicion):

1

Pp = E)/HZK (32)

p

2.2.3.2. El principio presion pasiva de coulomb:

El andlisis en la teoria de Coulomb en el casi pasivo resulta similar al del casi activo
ya que considera la friccion entre el trasdds del muro y el relleno a un angulo de

friccion de 6§, ademas considera que la superficie potencial de falla del suelo era
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también un plano. Tomando una cufia de falla con un plano de prueba como ABC;

(Imagen 2.15.a), sobre esta cufia las fuerzas por longitud unitaria que actidan son:

1) El peso de la cufia W
2) Laresultante R, de las fuerzas normal y cortante sobre el plano BC;

3) Lafuerza pasiva P,.

Fuerza pasiva

~ "
-
\T"‘\. .”
P = —_
plmin) €————— +————= ==
|

I
|
I
I
Movimiento l G
—— > del muro hacia c,!
el suelo -

fl

Imagen 2.15: Presion Pasiva de Coulomb. Fuente: Fundamentos de Ingenieria
de Cimentaciones. Braja. M. Das. Séptima Edicion, Figura 7.25, p.365.

En la Imagen 2.15.b se tiene el triangulo de fuerzas para la cufia de prueba ABC;.
A partir de éste se puede obtener la fuerza pasiva de Coulomb P,. Se pueden hacer
triangulos de fuerzas para cada uno de los planos de prueba, asi, el valor minimo
de P, que se obtenga es la fuerza pasiva de Coulomb cuya formula es (ecuacion
7.70., Braja M. Das, 7ma Edicion):

1 2
P, =5YH’K

. (33

24



Donde (ecuacion 7.71., Braja M. Das, 7ma Edicion):

K,: Coeficiente de presion activa de coulomb.

B sin?(B — ¢")
P 2
. N s (34)
. . , sin(¢p’ + &) sin(¢’ + a)
sin? Bsin(B + 6') |1 —\/ Sin(E + 5 sin(f + @)

La fuerza pasiva resultante B, actuara a una distancia de H/3 desde la base del

muro y tendra una inclinacion de &’ con la normal trazada hasta el trasdés del muro.

2.3. Clasificacion del suelo:

2.3.1. Clasificacién SUCS:

Es importante conocer la clasificacion de los suelos por medio del sistema
unificado de clasificacion de suelos (SUCS por sus siglas en inglés), para describir
la textura y el tamafio de las particulas del suelo, esto permite tomar decisiones lo
mas precisas posibles al momento de disefiar, y prever los posibles riesgos en el

caso que un suelo fuera deficiente.

El sistema unificado de clasificacion de suelos o SUCS, esta definido por el Manual
del ASTM D2487, los cuales son mayormente utilizados para uso geotécnico, los

cuales se pueden ver resumidos en las imagenes a continuacion:
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SUELOS DE GRANO GRUESQ
(mas del 50% del material es mayor que la malia No. 200)
Gravas limpias (menos del 5% de finos)

.:.: GW Gra;e;sst?:]egn%rsaduadas, mezclas grava-arena,
GRAVAS A9 poc :
Mas del 50% de |-} GP Gravas pobremente graduadas, mezclas
grano grueso o grava-arena, poco o sin finos.
mayor que la Gravas con finos (Mas del 12% de finos)
malla No. 4

1 GM Gravas limosas, mezclas grava-arena-limo

GC Gravas arcillosas, mezclas grava-arena-arcilia

Arenas limpias (Menos del 5% de finos)
Arenas bien graduadas, arenas gravosas, poco

SW

0 sin finos
ARENAS
: Arenas pobremente graduadas, arenas
50% 0 més del SP ’
grano grueso gravosas'
menor que la Arenas con finos (Mas del 12% de finos)
malla No. 4 3

Arenas limosas, mezclas arena-limos

Arenas arcillosas, mezclas arena-arcilla

Imagen 2.16: Clasificacion SUCS para suelos de grano grueso. Fuente: articulo
web, theconstructor.org.

SUELOS DE GRANO FINO
(50% 0 mas del material es menor que la malla No. 200)

Limos inorganicos y arenas muy finas, particulas
de roca, arenas finas arcillosas o limosas ¢ limos
LIMOS Y con ligera plasticidad
ARCILLAS PR s
Limite Arcjllas inorganicas e baja a media plas_ticndad,
Liquido arcillas gravosas, art;xllas arenosas, arcillas
menor que limosas, arcillas, arcillas magras.
50% , 2o ot -
Limos organicos y arcillas limosas organicas de
baja plasticidad
Limos inorganicos, suelos limosos o arenas finas
LIMOS Y micaceas o diatomeas, limos elasticos
ARCILLAS
Limite Arcillas inorganicas de alta plasticidad, arcillas
Liquido grasas
50% 0
mayor Arcillas organicas de media a alta plasticidad,
limos orgéanicos
SUELOS 5o
ALTAMENTE Turba y otros suelos altamente organicos
ORGANICOS

Imagen 2.17: Clasificacion SUCS para Suelos de grano fino. Fuente: articulo
web, theconstructor.org.
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2.3.2. Clasificacién AASHTO:

Otra clasificacion de suelos utilizada en el disefio de carreteras es la clasificacion
del AASHTO, en el caso de muros de contencion que sean utilizados para sostener
taludes donde se hard uso de carreteras o puentes, es necesario utilizar la
clasificacion del AASHTO. Existe una clasificacion equivalente para pasar la
clasificacion de suelos de SUCS a términos del AASHTO.

Tipo de suelo ASTM AASHTO
Basico (1) D2487 M 145
SW, SP (2)
Sn GW, GP
Al, A3 (2)

(Arenas gravosa, SW) Arenas y gravas con 12% o
menos de finos
GM, SM, ML

Si También GC y SC con menos

A-2-4, A-2-5, A4
(Limos arenosos, ML) | del 20% pasando la malla No.

200
CL, MH, GC, SC
También GC y SC con mas del | A-2-6, A-2-7, A5, A6
20% pasando la malla No. 200

Cl

(arcilla limosa, CL)

(1) Las clasificaciones de suelo listadas en paréntesis es el tipo que fue probado
para desarrollar los valores de modulo de suelo restringido en la tabla 12.12.3.5-
1. Las correlaciones a otros tipos de suelos son aproximadas.

(2) Materiales graduados uniformemente con un tamafio de particula promedio
menor que la malla No. 40 no debe ser usado como relleno para alcantarillas
termoplasticas a no ser que sean especificamente permitidas en los documentos
de contrato y precauciones especiales sean tomadas a control de contenido de
humedad y monitoreo de niveles de compactacion.

Tabla 2.1: Clasificaciones equivalentes de suelo para ASTM y AASHTO. Fuente:
Manual de especificaciones de disefio LRFD para puentes del AASHTO 2017,
Tabla 12.12.3.5.2, P.12-81.
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3. CAPITULO 3: PROCEDIMIENTO DE DISENO PARA MUROS
CONVENCIONALES:

Al disefiar muros de contencion, se suponen sus dimensiones para luego realizar
una revision a la estabilidad en cada seccion del muro; si estas no son
satisfactorias, se modifican y se vuelven a revisar hasta lograr la resistencia segun

condiciones minimas.
3.1. Predimensionamiento para muros de gravedad y semigravedad:

Las medidas del muro para predimensionamiento, no estan completamente
sujetas a una norma, éstos valores son generalmente asumidos o sugeridos segun
la experiencia del disefiador, pero, existen documentos los cuales presentan
graficos con sugerencias de dimensiones aproximadas para iniciar con las

revisiones de estabilidad de los muros.

I [Puntera

0.12
<o >

0.17H

—— 05207H ——>]

Imagen 3.1: Dimensionamiento aproximado para varios componentes de un muro
de contencion de gravedad. Fuente: Fundamentos de Ingenieria de
Cimentaciones. Braja. M. Das. Séptima Edicion, Figura 8.3, p.378.

Los muros de contencion tipo gravedad, se recomiendan para taludes de hasta 5

metros de altura. El libro “Fundamentos de Ingenieria de Cimentaciones. Braja. M.
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Das. Séptima Edicidn”, sugiere un dimensionamiento aproximado para muros de
gravedad (Imagen 3.1). En el caso de muros de contencion de semigravedad, se
usan para el mismo intervalo de alturas que los de tipo gravedad y usualmente
tiene un refuerzo ligero. Al tener en su estructura ese refuerzo ligero, la cantidad
de concreto requerido seria menor, causando que las dimensiones del muro se

reduzcan.
3.2. Predimensionamiento para muros de voladizo y con contrafuertes:

Los muros de contencion en voladizo y sus variaciones (simple o con
contrafuertes) se recomiendan para alturas de entre 5 hasta 7 metros. En el mismo
Braja M. Das, sugiere un dimensionamiento aproximado para muros en voladizo

(Imagen 3.2).

0.3 m
min

min
0.02

_4_ —{ 0.1 H |«— 0.1 H
e— 05207H —| |

Imagen 3.2: Dimensionamiento aproximado para varios componentes de un muro
de contencion en voladizo. Fuente: Fundamentos de Ingenieria de
Cimentaciones. Braja. M. Das. Séptima Edicion, Figura 8.3, p.378.

Para alturas desde 6 metros se recomienda utilizar muros con contrafuertes. Para
disefar este tipo de muros, al igual que en los muros de gravedad y en los muros

en voladizo se siguen secuencia de pasos, a diferencia de los muros de voladizo
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gue presenta sus calculos en base a 1 metro lineal, el disefio de muros con

contrafuertes se realiza para un tramo (s) de longitud de muro.

Las dimensiones tentativas para predimensionar estos muros son las siguientes

(Tomado de Tesis de grado, guia multimedia para el disefio de muros a gravedad,

muros en cantiliver y muros con contrafuertes, del autor Christian German

Gallegos, afio 2006.

b: El espesor de la corona debe tener como minimo veinte centimetros,

aunque es preferible que sea treinta centimetros.

b>02m

B: El ancho de la base del muro debe estar alrededor del 40% al 70 % de la

altura del muro:

D: El espesor de la zapata de cimentacion puede tener una dimension entre:

H
b=
H
b=1%

De: El ancho del dedo se recomienda de un valor comprendido entre un
cuarto del ancho de la base del muro a un medio del ancho de la base del

muro:

De =

De =

N S|

s: La separacion entre los contrafuertes podemos determinarla por:

s =0.75m+ 0.3H
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e c: El espesor del contrafuerte se recomienda con un valor, pero su espesor

minimo sera de 25 centimetros.

e HD: Es la altura del diente, donde el diente tiene como funcién ayudar a

evitar el deslizamiento en el muro

e BD: Es el ancho del diente; el uso del diente dependera de los criterios que

cada disefador considere.

Estos son valores tipicos de tanteo pero pueden variar de acuerdo a las

necesidades de cada caso.

D lg D -
\/ D _/'L__’_,/—;F
J HD

Imagen 3.3: Dimensionamiento aproximado para varios componentes de un muro
de contencion con contrafuertes. (Fuente: Tesis de grado, guia multimedia para
el disefio de muros a gravedad, muros en cantiliver y muros con contrafuertes,

Christian German Gallegos, afio 2006. Capitulo IV, pag. 119).

Existen dos fases para el disefio de un muro de contenciéon convencional. Primero
se conoce la presion lateral de tierra, y se revisa la estructura por estabilidad,

aplicando un andlisis geotécnico. Segundo, cada componente se revisa por
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resistencia y se determina el reforzamiento de acero de cada componente

mediante un disefio estructural.
3.3. Analisis geotécnico:

La revision por estabilidad consiste en un analisis geotécnico en el cual se realizan
las distintas revisiones de fallas posibles en el muro. Estas fallas son, por
volcamiento, por deslizamiento a lo largo de la base y por capacidad de carga. El
analisis geotécnico tiene 2 tipos de revisiones para determinar la estabilidad de la

estructura, éstas son:

e Andlisis por esfuerzos admisibles.

e Andlisis por esfuerzos ultimos.

3.3.1. Analisis por esfuerzos admisibles:

Como se menciono anteriormente: un muro de retencion puede fallar en cualquiera

de las siguientes formas:

e Puede volcarse respecto a su puntera

e Puede deslizarse a lo largo de su base.

e Puede fallar debido a la pérdida de su capacidad de soporte de carga del
suelo que soporta la base.

e Puede experimentar un asentamiento excesivo.

Imagen 3.4: Fallas de un muro de retencién: a) por volcamiento; b) por
deslizamiento; c) por capacidad de carga. Fuente: Fundamentos de Ingenieria de
Cimentaciones. Braja. M. Das. Séptima Edicion, Figura 8.5, p.381.
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Cuando hay un estrato de suelo débil a poca profundidad de la base del muro, o
dentro de una profundidad de 1.5 veces el ancho de la base del muro de
contencion, se debe considerar la posibilidad de tener un asentamiento excesivo.
En algunos casos, el uso de un material de relleno de peso ligero en el trasdés del

muro puede resolver el problema.

3.3.1.1. Revisién por volcamiento:

El factor de seguridad contra el volcamiento respecto a la puntera (respecto al

punto C), se expresa como (ecuacion 8.2., Braja M. Das, 7ma Edicion):

SMp

FSyoicamiento = W (35)
0

Donde:

IM, = suma de los momentos de las fuerzas que tienden a volcar el muro con

respecto al punto C.

IMy = suma de los momentos de las fuerzas que tienden resistir el volcamiento

del muro respecto al punto C.

Los momentos que tienden a volcar la estructura (2M,) son los momentos
producidos por el empuje lateral y la sobrecarga y, los momentos que tienden a
resistir el muro (ZMyg) resultan ser el peso propio de la estructura y de la porcion
del suelo encima de la cimentacion (XV); para facilitar ese proceso, el muro se
divide en areas y se obtienen los brazos de momentos respecto al punto C, se
obtienen los momentos parciales y se suman para obtener el momento de

volcamiento total.

Segun el libro de Ingenieria de cimentaciones Braja. M. Das, el valor minimo

deseable para factor de seguridad por volcamiento es de 2 a 3.
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3.3.1.2. Revision por deslizamiento a lo largo de la base:
El factor de seguridad contra deslizamiento se puede expresas como (ecuacion
8.7., Braja M. Das, 7ma Edicion):

YFp,
FSaestizamiento = =o— (36)

*F,
Donde:
XFg, = suma de las fuerzas horizontales resistentes.

XF,; =suma de las fuerzas horizontales de empuje.

&1
&

Imagen 3.5: Revision por deslizamiento a lo largo de la base. Fuente:
Fundamentos de Ingenieria de Cimentaciones. Braja. M. Das. Séptima Edicion,
Figura 8.8, p.385.

Las fuerzas horizontales resistentes (XFz) son producidas por el peso propio de la
estructura, ademas de considerar la fuerza pasiva que se produce en la puntera
del muro con el suelo de relleno de la cimentacion. Las fuerzas horizontales de

empuje (ZF,;) son las fuerzas de empuje de tierra y el empuje de la sobrecarga.

Segun Braja M. Das, se requiere un factor minimo de 1.5 contra el deslizamiento.
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Si el valor deseado de FS;.qizamiento NO S€ lOgra, se pueden investigar varias
alternativas:

e Aumentar el ancho de la losa de base, es decir el talén de la zapata (Imagen
3.6).

e Utilizar un dentellén en la losa de base. Al incluir el dentellon, la fuerza
pasiva en la cimentacion tendria una nueva altura de D; = Dy + D (Imagen
3.6).

e Uso de un ancla de hombre muerto en el cuerpo del muro de contencién
(Imagen 3.6).

I Uso de un
| anclaje de
hombre muerto

T D , —————— Aumento de
D, _m‘jjilf)sa de base
I

P y I 1 Usodeun
. 1 p Y2
/ i dentellén &
______ I L—— en la base 2

Imagen 3.6: Alternativas para aumentar el factor de seguridad respecto al
deslizamiento. Fuente: Fundamentos de Ingenieria de Cimentaciones. Braja. M.
Das. Séptima Edicion, Figura 8.9, p.386.

3.3.1.3. Revisién por falla por capacidad de carga:
La presion vertical transmitida al suelo por la losa de base de retencion se debe

revisar contra la capacidad de carga ultima del suelo. El factor de seguridad para

capacidad de carga es (ecuacion 8.23., Braja M. Das, 7ma Edicién):

q
FScap_de_carga = q - (37)

max
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Donde:
q,,= capacidad de carga del suelo debajo de la cimentacion.
max= Presion maxima debajo de la losa de base.

En el analisis del muro por capacidad de carga, se requiere controlar la
excentricidad que presente el muro debido a sus dimensiones y las cargas que lo
afectan. Esto esta definido por el momento neto de las fuerzas verticales (peso
propio) y horizontales (empuje del suelo), representada como R (Imagen 3.7), y

respecto al punto C, esto es (ecuacion 8.16., Braja M. Das, 7ma Edicion):

Myero = EMp — ZM,, (38)

Py =F,cosa

)
-

F
: Gmin = Fralén

Ymix = Ypuntera

Imagen 3.7: Revision de falla por capacidad de carga. Fuente: Fundamentos de
Ingenieria de Cimentaciones. Braja. M. Das. Séptima Edicion, Figura 8.9, p.386.
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Se considera que la resultante R actla en el punto E de la losa base (ver Imagen
3.7), esto para determinar el brazo de la resultante R, el cual es (ecuacion 8.17.,

Braja M. Das, 7ma Edicion):

e < Mneto
— 7= 39
CE=X S (39)

Entonces, la excentricidad de la resultante R se expresa como (ecuacion 8.18.,

Braja M. Das, 7ma Edicién):

B _
ex=5—X (40)

Las presiones maximas y minimas debajo estdn en la puntera y el taldn
respectivamente, y se calculan con las siguientes férmulas (ecuaciones 8.20 y
8.21., Braja M. Das, 7ma Edicion):

XV 6 * ep

AQmax = Qpuntera = ?(1 + > (41)
XV 6 * ep

Qmin = Qtalon = ?(1 - > (42)

El comportamiento de la presion debajo de la losa base depende de la
excentricidad de la resultante R, ya que, cuando el valor de la excentricidad e es
mayor que B/6, el valor de g, resulta negativo, esto implica que existan
esfuerzos de tension en la seccién del talon. Este esfuerzo no es deseable, ya que
la resistencia a la tensién del suelo es muy pequefia. Si al analizar un disefio se

obtiene un e > B/6, se debe volver a dimensionar y recalcular.

La ecuacion de Meyerhof es la que se recomienda para el calculo de la capacidad
de carga ultima del suelo en cimentaciones continuas ya que, de las ecuaciones
de capacidad de carga que existen, se aplican solamente a cimentaciones
cuadradas y circulares, ademas que no consideran la resistencia cortante a lo largo

de la superficie de falla, arriba del fondo de la cimentacion (ver segmentos Gl y
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HJ). Meyerhof si toma todo esto en cuenta, por eso se aplica para muros de

contencioén.

L Suelo
Peso especifico
Cohesion
Angulo de friccién

I
o=

I
<

Imagen 3.8: Falla por capacidad de carga en un suelo bajo una cimentacion
rigida continua (corrida). Fuente: Fundamentos de Ingenieria de Cimentaciones.
Braja. M. Das. Séptima Edicién, Figura 3.5, p.137.

La capacidad de carga de una cimentacion continua es (ecuacion 8.22., Braja M.

Das, 7ma Edicion):

Qu = ¢'NFesFeaFei + qNgFysFaaFq; + %ysBNyFysFdeyi (43)
Donde:
¢’ = cohesion.
q = esfuerzo al nivel del fondo de la cimentacion. g = y,D.
¥s =peso especifico del suelo.

B =ancho de la cimentacion.

Fes, F,

qs: Iys =factores de forma (Tabla 9.1).

Feq, Fqa, F, q =factores de profundidad (Tabla 9.1).

F, F

qi» Fyi =factores de inclinacion de la carga (Tabla 9.1).

N., Ng, N, =factores de capacidad de carga (Tabla 9.1).
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Los valores Fg, Fs, Fys, €n €l caso de cimentaciones continuas son iguales a 1.

Estos valores dependen de ciertos pardmetros del muro (desplante y base) y del
suelo (angulo de friccidn), expresados en la tabla 3.4 del libro de fundamentos de

ingenieria de cimentaciones Braja M. Das

Los factores de capacidad de carga son (ecuaciones 3.20, 3.21 y 3.22, Braja M.

Das, 7ma Edicion):

N, = tan (45 + %) e™tan e’ (44)

N, = (N;—1)cotd’ (45)
N, =2(N,+1)tan¢’ (46)

3.3.2. Analisis por esfuerzos ultimos:

Las revisiones aplicadas seran segun el Manual de especificaciones de disefio de
puentes LRFD del AASHTO 2017. Aplicando la teoria del apartado 10.6.3 llamado
“Disefio en el estado limite de resistencia”. Esta teoria utiliza sus factores de
combinaciones de carga correspondientes de la tabla 3.4.1-1 (Tabla 9.2) y factores

de resistencia (Tabla 9.7) para cada caso.

3.3.2.1. Falla por deslizamiento:

Segun el apartado 10.6.3.4 del AASHTO 2017, la falla por deslizamiento debe ser
investigada para zapatas que soportan cargas horizontales o inclinadas y/o estan
fundadas en taludes.

Si existen fundaciones en suelos arcillosos, la posible presencia de grietas de
contraccion entre el suelo y la fundacion deben ser consideradas. Ademas, si el
empuje pasivo esta incluido como parte de la resistencia cortante requerida para
soportar deslizamiento, debe haber una consideracién a una posible remocion

futura del suelo en frente de la fundacion.
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la resistencia factorada contra falla por deslizamiento (en kgf) es (ecuacion
10.6.3.4-1, del Manual de Especificaciones para disefio LRFD de Puentes
AASHTO 2017):

Rp = @R, = @R, + <pepRep (47)
Donde:

R, = resistencia nominal de deslizamiento, resistente contra la falla por
deslizamiento (kgf)

@, = factor de resistencia para resistencia de corte entre el suelo y la fundacion
(Tabla 10.5.5.2.2-1)

R, = resistencia nominal al deslizamiento entre el suelo y la fundacion (kgf)

@ep = factor de resistencia para resistencia pasiva, Tabla 10.5.5.2-1 (Tabla 9.7)
R., = resistencia nominal pasiva del suelo disponible a través de la vida de disefio

de la estructura.

Si el suelo debajo de la zapata es sin cohesién, la resistencia nominal de
deslizamiento entre el suelo y la fundacién debe ser tomado como (ecuacion
10.6.3.4-2, del Manual de Especificaciones para disefio LRFD de Puentes
AASHTO 2017):

R, = CVtan¢' (48)
A lo cual:

C = 1.0 para concreto encofrado contra el suelo

C = 0.8 para zapata de concreto prefabricado

Donde:

¢' = angulo de friccion interna (grados)

V' = fuerza vertical total (kgf)
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3.3.2.2. Capacidad de carga del suelo:

Segun el apartado 10.6.3.1 del AASHTO 2017, la capacidad de carga o zapatas
corridas deben ser determinadas basadas en la posicion mas alta anticipada del

nivel freatico en la ubicacion de la zapata.

La resistencia factorada, g, en el estado limite de resistencia debe ser tomado
como (ecuacion 10.6.3.1.1-1, del Manual de Especificaciones para disefio LRFD
de Puentes AASHTO 2017):

qr = Ppqn (49)

Donde:
¢p = factor de resistencia, tabla 10.5.5.2-1 (Tabla 9.7)
g, = capacidad de carga nominal (kgf/m?)

Donde también las cargas son excéntricas. Las dimensiones efectivas de las
zapatas, L' y B', deben ser usadas en vez de las dimensiones generales L y B en

todas las ecuaciones. Tablas y figuras pertinentes a capacidad de carga.

¢ Capacidad de carga nominal (q,):

La capacidad de carga nhominal de zapatas corridas en suelos sin cohesion debe
ser evaluada utilizando andlisis de presiones efectivas y parametros de resistencia
de suelos drenados. La capacidad de carga nhominal de zapatas corridas en suelos
sin cohesién debe ser evaluada para andlisis de presiones totales y parametros de
resistencia de suelo no drenados. En casos donde los suelos cohesivos puedan
suavizarse o perder resistencia con el tiempo, la capacidad de carga de estos
suelos debe también ser evaluados para condiciones de carga utilizando analisis

de presiones efectivas y parametros de resistencia de suelos drenados.

Para cimentaciones continuas en suelos compactados, la capacidad de carga
nominal debe ser evaluada utilizando analisis de presiones efectivas o totales que

sean los mas criticos.
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La capacidad de carga nominal de una capa de suelo (en kgf/m?) es (ecuacion
10.6.3.1.2a-1, del Manual de Especificaciones para disefio LRFD de Puentes
AASHTO 2017):

Gn = cNem + YD NgmCug + 0.5VBN,1, G,y (50)

En el cual (ecuaciones 10.6.3.1.2a-2, 10.6.3.1.2a-3, 10.6.3.1.2a-4, del Manual de
Especificaciones para disefio LRFD de Puentes AASHTO 2017):

Nem = NScic (51)

Ny = NoSqdqiq (52)

Nym = NySyiy (53)
Donde:

¢ = cohesion, tomada como resistencia al corte no drenado

N, = factor de capacidad de carga de cohesién (carga no drenada) (ecuacién 45).
N, = factor de capacidad de carga (drenada o no drenada) de sobrecarga
(empotramiento) (ecuacion 44)

N, = factor de capacidad de carga (carga drenada) de peso especifico (ancho de
zapata) (ecuacion 46)

y = peso especifico del suelo sobre o debajo de la cimentacion.

Dy = altura de desplante

B = ancho de la zapata

Cwq, Cwy = factores de correccion considerando las tablas de ubicacion y nivel
fredtico, tabla 10.6.3.1.2a-2 (Tabla 9.5)

Se,Sq, Sy = factores de forma, tabla 10.6.3.1.2a-3 (Tabla 9.3)

d, = factor de correccion de profundidad considerando la resistencia al cortante a
lo largo de la superficie de falla pasando a través de material sin cohesion sobre
la elevacion de soporte, tabla 10.6.3.1.2a-4 (Tabla 9.4). El factor de correccién de
profundidad deberia ser usado solamente cuando el suelo por encima de la

elevacion de carga de la zapata es tan competente como el suelo debajo del nivel
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de la zapata; de otra manera, el valor de d, debe ser tomado como 1. El valor de

d,, se define por interpolacion para valores que no estén en la tabla.

ic,iq,1, = factores de inclinacion de carga, determinados por las ecuaciones

10.6.3.1.2a-5 o 10.6.3.1.2a-6, 10.6.3.1.2a-7 y 10.6.3.1.2a-8 del Manual de
Especificaciones para disefio LRFD de Puentes AASHTO 2017.

¢ Factores de inclinacién:

Para ¢y = 0:
i.=1—(nH/cBLN,) (54)
Para ¢y > 0:
e =lq — [(1 - iq)/(Nq - 1)] (55)
En el cual:
. H "
e = [1 ~ (V + ¢BL cot ¢)] (56)
. H (n+1)
v [1 " (V¥ cBLcot ¢)] 7
y:

o= (BB + (2 ) s+ w9

Donde:

B =ancho de zapata

L = longitud de zapata

H = carga horizontal sin factorar

V' = carga horizontal sin factorar

6 = direccion proyectada de la carga en el plano de la zapata, medida desde el

lado de la longitud L
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Imagen 3.9: Convenciones de carga inclinada. Fuente: Especificaciones para
disefio LRFD de Puentes AASHTO 2017, figura C10.6.3.1.2 a -1. p.10-69.

¢ Presion vertical en la base del muro:

Segun el apartado 11.6.3.2 del AASHTO 2017, la capacidad de carga debe ser
investigada en el estado limite de resistencia, utilizando las cargas factoradas y
factores de resistencia, asumiendo las siguientes distribuciones de presion de

suelo:

e Donde el muro esta soportado por una fundacion de suelo:

La presion vertical debe ser calculada asumiendo una presién uniformemente
distribuida sobre un area base efectiva (Imagen 3.10). La presion vertical debe ser
calculada como sigue (ecuaciéon 11.6.3.2-1, del Manual de Especificaciones para
diseiio LRFD de Puentes AASHTO 2017):

qv = (58)

B — 2eg,
Donde:

IV = la sumatoria de las fuerzas verticales, y otras variables (Imagen 3.10).
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Imagen 3.10: Criterios de capacidad de carga para fundaciones de muros
convencionales en suelos. Fuente: Especificaciones para disefio LRFD de
Puentes AASHTO 2017, figura 11.6.3.2-1. p.11-21.

Sumando los momentos respecto al punto C:

(Frcos ) h/3 — (FrsinB) B/3 — Vi Xy — VoXyp + WXy
e =
V1+V2+W1+W2+F7~Sinﬁ

e Donde el muro esta soportado por una fundacion de roca:

La presion vertical debe ser calculada asumiendo una presion linealmente
distribuida sobre un &area base efectiva (Imagen 3.11). Si la resultante esta dentro
del tercio medio de la base (ecuaciones 11.6.3.2-2 y 11.6.3.2-3, del Manual de

Especificaciones para disefio LRFD de Puentes AASHTO 2017):

Oymax = ZBTV(l + 6%) (59)

Ovymin = ZBV (1 - 6%) (60)
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Si la resultante esta fuera del tercio medio de la base (ecuaciones 11.6.3.2-4 y
11.6.3.2-5, del Manual de Especificaciones para disefio LRFD de Puentes
AASHTO 2017):

Opmin = 0 (62)

Sie > B/6, o,min S€ reducira a cero, y a como "e" incrementa, la parte del talén de

e
1+62) (61)

la zapata que tiene tension vertical cero aumenta.

Sumando los momentos respecto al punto C:

(FrcosB)h/3 — (FrsinB) B/2 — Vi Xyy — VoXyp + WXy
e =
Vi+Vy,+W,+ W, + Frsinf

I./ﬂi_ Base (zapata)
%

I‘—P Xvi B
relleno retenido
x ; b6 Yo Ky

l F,= 0.5y, bk,
v,
h W, I g p

| W, W3

y ’ i A
W Cymin

o,

ymax R P
4—,>| R = resultante fzas. verticales
< B2 | € = excentricidad de la
B =) resultante

Imagen 3.11: Criterios de capacidad de carga para fundaciones de muros
convencionales en roca. Fuente: Especificaciones para disefio LRFD de Puentes
AASHTO 2017, figura 11.6.3.2-1. p.11-21.
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¢ Limites de excentricidad:

Segun el apartado 11.6.3.3 del AASHTO 2017, en el caso de fundaciones en suelo,
la ubicacion de la resultante de las fuerzas de reaccion debe ser entre el tercio
medio (1/6) del ancho de la base. En el caso de fundaciones en roca, la ubicacion
de la resultante de las fuerzas de reaccion debe ser entre los nueve décimos

medios (9/20) del ancho de la base.

3.4. Consideraciones AASHTO usadas para el disefio de muros:

3.4.1. Estado del muro:

En los comentarios del apartado 3.11.1, explica que los muros que pueden tolerar
desplazamiento pequefios o nulos deben ser disefiados a presion lateral en
reposo. Muros que pueden desplazarse fuera de la masa del suelo deben ser
disefiadas para condiciones de presiones entre activas y en reposo, dependiendo
en la magnitud de los desplazamientos tolerables. Los desplazamientos requeridos
para alcanzar la presion activa minima o la presion pasiva maxima estan en funcion
de la altura del muro y el tipo de suelo. Algunos valores tipicos de desplazamientos

relativos a la altura del muro estan definidos en la tabla C3.11.1-1. Donde:

A = desplazamiento en la corona del muro requerido para alcanzar presiones
minimas activas o0 maximas pasivas por inclinacion o traslacion lateral (metros).

H = altura del muro (metros).

Valores de A/H
Tipo de relleno Activo Pasivo
Arena densa 0.001 0.01
Arena de mediana densidad 0.002 0.02
Arena suelta 0.004 0.04
Limos compactos 0.002 0.02
Arcilla magra compacta 0.010 0.05
Arcilla grasa compacta 0.010 0.05

Tabla 3.1: Valores aproximados requeridos para alcanzar condiciones de presion
de tierra activos o pasivos (Clough and Duncan, 1991). Fuente: Especificaciones
para disefio LRFD de Puentes AASHTO 2017, Tabla C3.11.1-1. p. 3-109.
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3.4.1.1. Deflexiéon del muro:

Utilizando la ecuacién 98 de flecha maxima del libro de Resistencia de Materiales,
primera parte de Timoshenko, pagina 142, se definié la ecuacion para deflexion

maxima en x = L de la siguiente manera:

Parax =1L

B 1PcZ<L 1 >

El 2
B Pc?L Pc3
Y = 2El ~ 6El
_ 3Pc’L—Pc?
Y = T GEl
3L —c¢
= pc? 63
y=Pct—co— (63)
2 x 45—
/—-—-—-—-—c_——'- ]Im X

=

e

- ]
JN N R S S

w?
-
I'

Imagen 3.12: Viga en voladizo sometida a la accion de una carga concentrada P,
a una distancia c del empotramiento. Fuente: Resistencia de Materiales, primera
parte, S. Timoshenko, P.142

3.4.2. Sobrecarga vehicular:

Los reglamentos del AASHTO son utilizados para construcciones de carreteras y
puentes, si el muro que se desea construir se ubicara al lado de una carretera o

para estribo de puente, se considerara un peso de volumen de trafico como
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sobrecarga vehicular. Segun el apartado 3.11.6.4 de manual de especificaciones
para disefio de puentes LRFD del AASHTO 2017, se debe aplicar una carga viva
de sobrecarga (LS) si se espera que una carga vehicular actie en la superficie de
relleno en el trasdés del muro. El incremento en la presion horizontal debido a
carga viva de sobrecarga se estima como (ecuacion 3.11.6.4-1, del Manual de
Especificaciones para disefio LRFD de Puentes AASHTO 2017):

Ap,= kysheq (64)

Donde:

A,= constante de presion de tierra horizontal debida a carga viva de sobrecarga.
¥s= Peso unitario del suelo (kgf/m3).

k= coeficiente de presion lateral de tierra.

h.q = altura equivalente de suelo para carga vehicular.

La altura equivalente del muro h,, se toma de la tabla 3.11.6.4-2 del AASHTO
2017 (Tabla 3.2). Se requiere interpolar para alturas intermedias de muros. La
altura del muro debe ser considerada como la distancia entre la superficie del

relleno y el fondo de la zapata.

Altura muro de | h, (metros) Distancia del trasdos
contencién del muro al borde del trafico
(metros) 0.0m 0.30m o mayor
1.5 1.5 0.61
3.0 1.1 0.61
>6.0 0.61 0.61

Tabla 3.2: Altura equivalente de suelo para carga vehicular. Fuente:
Especificaciones para disefio LRFD de Puentes AASHTO 2017, Tabla 3.11.6.4-2.
p. 3-142.

3.4.3. Disefio sismico para muros de contencién convencionales:

Segun el apartado 11.6.5 del Manual para disefio de puentes LRFD del AASHTO
2017, los muros de contencion de gravedad y semi-gravedad, deben ser disefiados

para conocer los requerimientos de la estabilidad general, externa e interna
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durante la carga sismica. Los procedimientos para estabilidad en general, para
estabilidad de volcamiento y para estabilidad por deslizamiento, deben ser usados,
pero incluyendo las fuerzas inerciales y presiones de tierra inducidas
sismicamente y utilizando los factores de resistencia y estado limites de carga para

evento extremo I.

Para la evaluacion de excentricidad sismica de muros con fundaciones en suelo y
roca, la ubicacion de la resultante de la fuerza de reaccion debe estar entre 1/3
(dos tercios medios) de la base para yg, = 0.0 y dentro de 4/10 (ocho décimas
medias) de la base yz, = 1.0. Para valores de yz, entre 0.0 y 1.0, la restriccion de
la ubicacion de la resultante debe ser obtenida por medio de una interpolacion

lineal de los valores descritos en este parrafo.

La fuerza total lateral a ser aplicada al muro debido a las cargas de presion de
tierra y sismica , P, debe de ser determinada considerando el efecto
combinados de P,z and Py, el cual (ecuacion 11.6.5.1-1 del manual para disefio
LRFD de puentes del AASHTO 2017):

Pir = Kn(Wy + W;)  (65)
P, = Fuerza de presion lateral dinamica de tierra
P, = Fuerza inercial horizontal debida a cargas sismicas de la masa del muro.
K, = Coeficiente de aceleracion sismica horizontal.
W,, = peso del muro.
W, = el peso del alma que esta sobre el muro, incluyendo el tacon.
En el caso de estabilidad del muro, tomando en cuenta los efectos combinados de
P,z Y P, y considerando que éstos no ocurran simultaneamente, los siguientes

dos casos deben ser investigados:

e La combinacion del 100% de la presion lateral sismica P45 con el 50% de la
fuerza inercial del muro Pz, y

e La combinacion del 50% de P4z, pero no menor a la presion estatica activa,
con el 100% de la fuerza inercial del muro Pjy.
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Imagen 3.13: Diagrama de fuerzas para evaluacion de estabilidad externa de
muro de gravedad. Fuente: Especificaciones para disefio de LRFD de Puentes
AASHTO 2017, figura 11.6.5.1-1. p.11-25.

Para suelos cohesivos inestables o suelos sin cohesion saturados, la posibilidad
de pérdida de fuerza inducida por sismo debe ser valorada en el analisis.

3.4.4. Calculo de los coeficientes de aceleracion sismica para disefio

de muros:

El apartado 11.6.5.2.1 acerca del coeficiente de aceleracion sismica horizontal kj,,
explica que para los calculos de presiones y cargas laterales sismicas de tierra
deben estar determinados en base del PGA en la superficie del suelo (por ejemplo

kno = E,qq PGA = A, donde kj, es el coeficiente de aceleracion sismica horizontal

asumiendo que no existe desplazamiento).

El coeficiente de aceleracion determinada en la superficie original del suelo
deberia considerarse como el coeficiente de aceleracion actuando en la base del
muro. Para muros construidos en suelos tipo A o B (Roca dura o blanda,
clasificacion AASHTO 2017), k;, debe ser tomado como 1.2 por el factor de sitio

por el coeficiente de aceleracion pico del suelo (kpo = 1.2E, 4, PGA).
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El coeficiente de aceleracion sismica vertical k,,, debe de ser asumido como 0 con
el proposito de calcular las presiones laterales de tierra, a menos que el muro esté
significativamente afectado por efectos de fallas cercanas o si las aceleraciones
verticales relativamente altas estén actuando simultaneamente con la aceleracion
horizontal. En la estimacion de la aceleracion actuante en la masa del muro
(apartado 11.6.5.2.2), si se asume que el muro tendra desplazamientos, k; =
0.5ky,.

3.4.4.1. Clasificaciéon de sitio:

Los datos de PGA Y f,4q. S€ €ncuentran en tablas del AASHTO que contienen

parametros y coeficientes para el disefio sismico.

Clase

de sitio Tipo de suelo y perfil

A Roca dura con velocidad de onda de corte medida v, > 1524 m/s

B Roca con 762 m/s < vg > 1524 m/s

Suelo muy denso y suelo rocoso con 366 m/s < v, > 762 m/s

C o con cualquiera N > 50 golpes/m, o5, > 9764.86 kgf/m?
D Suelo rigido 183 m/s < ¥, <366 m/s, 0 con cualquiera

15 < N <50 golpes/m, 0 4882.43 < $;, < 9764.86 kgf /m?*

Perfil del suelo con #; < 183 m/s o con cualquiera N < 15 golpes/m,
E 0 $, < 4882.43 kgf/m?, o cualquier perfil con mas que 3m de arcilla

blanda definida como suelo con PI > 20,w > 40% y $,, <
2441.21 kgf /m?

Suelos que requieren de evaluaciones especificas en sitio, tales como:
e Turbas o arcillas altamente organicas (H > 3m o arcilla

F altamente organica donde H = espesor del suelo)

e Arcillas de muy alta plasticidad (H > 7.6m con PI > 75)

e Arcillas muy espesas blandas/media rigidas (H > 36m)

Excepciones: Donde las propiedades del suelo no son conocidas con suficiente
detalle para determinar la clase de sitio, se realizar4 una investigacion del sitio
suficiente para determinar las clases de sitio. Clases de sitio E o F no deben ser
asumidos a menos que la autoridad que tenga jurisdiccion determine que las
clases de sitio E 0 F podria estar presentes en el sitio o en el evento que las clases
de sitio E o F son establecidos por datos geotécnicos.
Tabla 3.3: Definiciones de clases de sitio. Fuente: Especificaciones para disefio
LRFD de Puentes AASHTO 2017, Tabla 3.10.3.1-1. p. 3-88.
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Donde:

s = velocidad promedio de ondas de cortante para mayores de 30 metros de perfil
del suelo.

N = conteo de golpes promedio en a prueba de penetracion estandar (SPT)
(ASTM D1586) para mayores de 3 metros de perfil de suelo.

s, = resistencia cortante no drenada promedio (ASTM D2166 o ASTM D2850)
para mayores de 30 metros de perfil del suelo.

PI = indice de plasticidad (ASTM D4318).

w = contenido de humedad (ASTM D2216).

Debido a que las tablas del AASHTO estan basadas en datos de EEUU, se aplicara
la clasificacion y datos referentes a Nicaragua, mediante el reglamento nacional
de la construccion, RNC 2007.

3.4.5. Consideraciones sismicas para Managua:

Como se menciono antes, los valores de PGAYY f,,, deben ser tomados segun las

normativas del Reglamento Nacional de la Construccion 2007, se hara la siguiente

consideracion:

e PGA serd el valor de a, del RNC-07 (Imagen 9.1), definido como el Factor
de aceleracion maximo del suelo en el tiempo T = Oseg.
* f,4q S€ra el valor de S del RNC-07 (ver Tabla 3.4), definido como el factor

de sitio o factor de amplificacion por tipo de suelo.

3.4.5.1. Factor de amplificacion del suelo S:

Del articulo 25 del RNC-07 se tiene 4 tipos de suelo para considerar los efectos de

amplificacion debido a las caracteristicas del terreno:

Tipo I: Afloramiento rocoso con V; > 750m/s
Tipo Il: Suelo firme con 360 < V, < 750 m/s

Tipo lll: Suelo moderadamente blando, con 180 <V, < 360 m/s,
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Tipo IV: Suelo muy blando, con V; < 180 m/s.
Siendo V; la velocidad promedio de ondas de cortante calculada a una profundidad

no menor de 10 m.

Se utiliza la siguiente tabla para determinar los factores de amplificacion S, por tipo
de suelo, sabiendo que Managua pertenece a la Zona sismica C (Fuente: Tabla 2

del Reglamento Nacional de la Construccién, 2007):

Zona Sismica i Tipo dlel Suelo m
A 1.0 1.8 2.4
B 1.0 1.7 2.2
C 1.0 1.5 2.0

Tabla 3.4:Factores de amplificacion por tipo de suelo, S. Fuente Reglamento
nacional de la Construccion, 2007; Tabla 2, p.22.

3.4.5.2. Coeficiente de aceleracion maxima ay:

El valor del coeficiente de aceleracibn maxima a,, presente en el espectro de
disefio sismico del Reglamento Nacional de la Construcciéon 2007, considerado
para estructuras clasificadas del Grupo B, (Arto. 20 RNC-07), esta definido por el
mapa de isoaceleraciones (Imagen 9.1, Anexos, pagina i)

3.4.6. Teoria de Mononobe-Okabe:

3.4.6.1. Presion activa de Mononobe-Okabe:

El método de Mononobe (1929) y Okabe (1926) es una extension de las teorias
desarrolladas por Coulomb, consiste en aplicar fuerzas pseudoestaticas a la cufia
de falla de Coulomb, ocasionadas por las aceleraciones del terreno, asi se obtiene

el empuje pseudoestatico del suelo, mediante equilibrio de fuerzas de la cufia.
Este sistema considera lo siguiente:

e Relleno seco, granular y homogéneo (no susceptible a licuefaccion).
e El muro se mueve lo suficiente para despreciar los efectos de punta del

muro.
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¢ Empuje activo:

Las fuerzas en la cuiia de falla irAn acompafnadas por las fuerzas pseudoestaticas
horizontales y verticales, cuyas magnitudes se relacionan con la masa de la cufia

de falla por la aceleracion pseudoestatica.

Considerando los factores de aceleracion sismicas y factores de sitio descritos
anteriormente, la presion resultante del empuje del suelo se determina de
la siguiente expresion (ecuacion 11.6.5.3-2 del manual para disefio LRFD
de puentes del AASHTO 2017):

1
Pyp = EKAEVHZ (66)

Donde (ecuacion A11.3.1-1 del manual para disefio LRFD de puentes del AASHTO
2017):

cos?(¢p — 6 — )
Kag = _
' i - B — 67
cos(y) cos2(8) cos(8 + 6 + ) |1 + jzg;(& jrr g)jlggﬁos([; _1/{;% (67)
Donde:

= tan~! [ﬂf—hk)] (68)

y: Peso especifico del suelo de relleno (kgf/m3)

H: Altura del muro (metros).

¢: Angulo de friccion interna (grados).

6: Angulo de inclinacion de la cara interna del muro, respecto a la vertical (grados).
§: Angulo de friccion entre el suelo y el muro (grados).

B: Angulo de inclinacion del terreno respecto a la horizontal (grados).
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Imagen 3.14: Diagrama de fuerzas el método de Mononobe-Okabe. Fuente:
Especificaciones para disefio de LRFD de Puentes AASHTO 2017, figura
Al11.3.1-1. p.11-111.

La ubicacion de la resultante P,; se debe calcular a partir de una ponderacion
expresada en el apartado A11.3.1 del manual para disefio LRFD de puentes del
AASHTO 2017. Sabiendo que la componente estatica de Coulomb (P,) actia a
H/3 por arriba de la base del muro; Seed y Whitman (1970) sugieren que los
efectos dinamicos actian a 0.6H. Por lo tanto P,; estard ubicado por arriba de la

base del muro a una altura de:

o Fa(H/3) + 845 (0.6H)

Pap

(69)
Donde:
Agp= Pap — P, (70)
3.4.7. Combinaciones de carga:

Segun el apartado 3.4.1 del AASHTO, describe los factores de carga y las
combinaciones, a diferentes estados limites (ver Tabla 9.2, Anexos, pagina iii).

Para el caso de muros de contencidn, se tomaron los siguientes estados limites:
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e Resistencia |: combinacion de carga basica relacionada al uso vehicular
normal del puente sin viento.

e Evento extremo |: Combinacion de carga incluyendo sismo. El factor de
carga por carga viva ygo debe ser determinada en base a especificaciones
del proyecto.

e Servicio I: Combinacion de carga relacionada al uso normal operacional del
puente con viento a 112 Km/h y todas las cargas tomadas en sus valores
nominales. Esta combinacion de carga también debe ser usada para
estabilidad de talud.

Load comb. Ybpc YEV YLs YEH Ycr YEQ
Resistencia la 0.90 | 1.00 1.75 1.50 - -
Resistencia Ib 1.25|1.35 1.75 1.50 - -
- 1.00

Caso Extremo | | 1.00 | 1.00 0.5 -

Servicio | 1.00 | 1.00 1.00 1.00 - -

Tabla 3.5: Combinaciones de carga utilizadas para el analisis del muro de
contencion.

3.4.8. Relaciones Demanda-Capacidad:

A diferencia de como se analiza el muro en las revisiones por esfuerzos admisibles,
en el caso de los esfuerzos ultimos lo que se realiza es una relacion de demanda-
capacidad en cada requerimiento (volcamiento, deslizamiento y capacidad de
carga). Estas relaciones deben ser menores que 1 para indicar que el muro esta

trabajando correctamente.
3.5. Drenaje.

Es de mucha importancia la prevencién de la acumulacién de agua en el trasdos
del muro, si se permite que el agua se deposite en ese lugar, habrd grandes

presiones laterales del liquido contra el muro.

El relleno mas adecuado para un muro de contencién es un suelo sin cohesion y
bien drenado. Junto con el relleno de material granular, se hacen agujeros en las

paredes, llamados lloraderos de 4 pulgadas o mas de diametro (se usan tamafnos
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mayores para facilitar la limpieza) aproximadamente de 1.5 a 3 metros de centro a
centro, horizontal y verticalmente. Si el relleno es de arena gruesa, conviene

emplear grava alrededor de los agujeros para evitar que la arena tape los agujeros.

El uso de lloraderos tiene la desventaja de que el agua que sale por ellos tiene
muy mal aspecto, y también puede causar que el suelo se ablande en la zona de
mayor presion, bajo la punta de la zapata. Un método mas recomendable consiste
en usar un tubo perforado de 6 a 9 pulgadas. En una cama de grava a lo largo de

la base del muro.

Es inevitable que tanto en los lloraderos como en los tubos de drenaje se
produzcan obstrucciones, provocando mayores presiones de agua. El uso de
mantas fabricadas para drenaje 0 membranas porosas que se colocan entre el
muro y el suelo de relleno permiten que la humedad drene libremente a los

sistemas de drenaje.

- : Material de filtrc

Agujero S Material de filtro /
de drenaje :/ 205 Tubo perforado

a) Agujeros de drenaje o lloraderos. b) Mediante un tubo perforado de drenaje

Imagen 3.15: Provisiones de drenaje para el relleno de un muro de retencién: a)
agujeros de drenaje; b) mediante un tubo perforado de drenaje. (Tomado del
libro, Fundaciones de ingenieria de cimentaciones del autor Braja M. Das,
séptima edicion, capitulo 8: Muros de retencion, pag. 397).
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4. CAPITULO 4: DISENO ESTRUCTURAL:

Para los casos de muros en voladizo y muros con contrafuertes, los elementos del
muro se disefian como si fuera una viga, mediante el método de resistencias, a

excepcion de los contrafuertes, los cuales requieren otras consideraciones.

Para disefiar el muro de semigravedad y en voladizo, se disefia cada elemento del
mismo (punta, talon y vastago) como si fuera una viga en voladizo utilizando el
meétodo de resistencias y con el Manual ACI 318S-14.

A tm 1
VASTAGO

TALON
PUNTA
| P |
T ! YYVVYVVVYVYYVYYY
i ) r
t{ d||C : ; ) fd}
r | 1
A y i
f T
Ty
(hp qu

Imagen 4.1: Cargas que inciden en cada elemento del muro de semigravedad y
en voladizo. Fuente: Elaboracién propia.

Punta: Para la punta, las cargas que inciden en ella es la presion del suelo.

Taldn: Para el talén, las cargas que inciden son, la carga de sobrecarga, el peso
del material de relleno, el peso propio del talén y la presion del suelo; esta ultima
se desprecia para facilitar calculos.

Vastago: Para el vastago, las cargas que inciden son: la presion de la sobrecarga
y la presion por sismo.

Para el disefio de la punta, el talon y el vastago, las cargas que afectan deben ser
factoradas segun las combinaciones de carga del ACI Tabla 5.3.1 (Tabla 9.8), 1.6

para carga vivas de servicio en la punta y el vastago, y 1.2 para el talon.
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4.1. Consideraciones de disefio segun ACI-318:

Las siguientes ecuaciones que se presentan son utilizadas para todos los casos
de muros de contencion que requieren refuerzo, tales como las combinaciones de
carga, revisiones de disefio, refuerzo minimo requerido, etc. Mas adelante se
presentaran las ecuaciones o procedimientos exclusivos de los muros de

contencion en voladizo y con contrafuertes.

4.1.1. Combinaciones de cargay factores de reduccion de

resistencia ¢:

Para el método de resistencia, se deben aplicar las combinaciones de cargas y los
factores de resistencia presentados en las tablas 5.3.1 (Tabla 9.8, Anexos, pagina
v) y 21.2.1 (Tabla 9.9, Anexos, pagina vi) del ACI 318S-14, respectivamente, los

cudles se detallan en los ejemplos que requieren disefio estructural.

4.1.2. Determinacién del refuerzo:

Al calcular el refuerzo requerido de la seccion a disefiar se necesita determinar el
recubrimiento libre a utilizar, a como especifica el Manual del ACI-318 en el
apartado 20.6.1.3.3, la cual depende de la tabla 20.6.1.3.1 (Tabla 9.12, Anexos,
péag. ix).

El refuerzo minimo para flexion en vigas no preesforzadas As,,i,, como dice en

el apartado 9.6.1.2, debe ser mayor que (a) y (b):

0.80,/f,
fe

Eb d 72
fy w ( )

() b,d (71)

(b)
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4.1.3. Elementos del Bloque de esfuerzos:

DEFORMACIONES

SECCION UNITARIAS ESFUERZOS
e ge=0003 0.85f."
Iy G
a=cxp | @ &
H d —%
As
v
B

"A'
R\

Imagen 4.2: Blogue de esfuerzos. Fuente: Elaboracion Propia.

Segln el apartado 22.2.2.4.1, se debe suponer un esfuerzo de 0.85f,
uniformemente distribuido en una zona de compresion equivalente, limitada por
los bordes de la seccion transversal y por una linea recta paralela al eje neutro,
ubicada a una distancia a de la fibra de deformacion unitaria maxima en
compresion, tal como se calcula con (ecuaciéon 22.2.2.4.1 del Manual del ACI-
318s):

a = B;c (73)
En el cual:
T AgF,
@= 0857 085.b Y
Donde:

T = fuerza total a traccion de la seccion (kgf)

A, = Area de refuerzo (cm?).

F, = Limite de fluencia del acero (kgf/cm?).

f! = resistencia a la compresion del concreto (kgf/cm?).

b = ancho de la seccion (cm)
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Del apartado 22.2.2.4.2 la distancia desde la fibra de deformacién unitaria maxima

del eje neutro, c, se debe medir en direccion perpendicular al eje neutro.

Como describe el apartado 22.2.2.4.3, los valores de ; deben estar de acuerdo
con la Tabla 22.2.2.4.3 del ACI-318 (Tabla 4.1):

fe'  kgf /cm? p1
170 < f.’ < 280 0.85 @
250 < £ <550 | 0.85 — 0'05(570_ 280) | p)
£ > 550 0.65 ©

Tabla 4.1: Valores de B, para la distribucion rectangular equivalente de esfuerzos
en el concreto. Fuente: Manual ACI-318, Tabla 22.2.2.4.3, p.371.

La deformacion unitaria en el acero &, a como se muestra en el blogue de
esfuerzos, debe ser mayor que 0.005, donde se considera que esta trabajando a
traccion. Ya que la deformacion maxima del concreto debe ser de 0.003, se tiene
que

d—c
* 0.003 (75)

St:

4.1.4. Revisiones de los elementos del ACI:

La resistencia de disefio de la seccion debe ser (apartado 11.5.1.1 del ACI 318S-
14):

¢M,, = M,, (revisibn por momento)
¢V, =V, (revision por cortante)

En el cual:

anT*(d—%) (76)
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4.1.4.1. RevisioOn por cortante:

El apartado 22.5.5.1 determina la ecuacion V, para miembro no preesforzados sin

fuerza axial (en kgf):
V. = 0.530/f.'b,,d (77)
4.1.4.2. Acero por contraccion y temperatura:

Las bases de los muros de contencién trabajan como una losa en una direccién,
el apartado 24.4.1 del ACI-318 explica, que para losas estructurales en una
direccién donde el refuerzo a flexiéon de extiende en una sola direccién, se debe
colocar refuerzo en direccion perpendicular al refuerzo a flexion, esto es para

resistir los esfuerzos debido a contraccion y temperatura.

La cuantia de refuerzo corrugado de retraccion y temperatura calculada con
respecto al area bruta de concreto no debe ser menor que los valores dados en la
Tabla 24.4.3.2 del manual del ACI 318S-14 (ver Tabla 9.13, anexos pag. ix).

El espaciamiento del refuerzo corrugado de retraccion y temperatura no debe
exceder el menor de 5h y 45cm (apartado 24.4.3.4 del manual del ACI 318S-14).

4.2. Ecuaciones ACI de disefo estructural para muro de semigravedad y

muro en voladizo:

Para el muro de semigravedad, debido a que solo se le aplica un refuerzo ligero
para reducir las dimensiones del muro y la cantidad de concreto, se aplicaran
consideraciones tales como: solo realizar el refuerzo de la pantalla interna del muro

y un porcentaje de refuerzo en la punta y el talon.

4.2.1. Longitud de desarrollo, l;:

En el apartado 25.4.2.1 del ACI 318S-14, se indica que la longitud de desarrollo

para barras corrugadas y alambre corrugado en traccién, [; debe ser mayor de a

y b:
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a) La longitud calculada con 25.4.2.2 0 25.4.2.3.
b) 30cm.

Latabla 25.4.2.2 (Tabla 9.10, anexos pég. vii) requiere los valores de ¥, ¥,, 1 que

se encuentran en la tabla 25.4.2.4 (Tabla 9.11, anexos pag. Viii)

El siguiente valor de [; esta definido por 25.4.2.3 (ecuacion 25.4.2.3a):

A A Y
ld: fy ttels *db (78)

3.50/f . (¢ :lrbktr)

Donde:

e El término de confinamiento (¢, + k.-)/d;, no debe tomarse mayor a 2.5.

e ¢, es un factor que representa el menor valor entre el recubrimiento lateral,
el recubrimiento de la barra o alambre (en ambos casos medido hasta el
centro de la barra o alambre) y la mitad del espaciamiento medido entre los
centros de las barras o alambres.

e k. esun factor que representa la contribucion del refuerzo de confinamiento
gue atraviesa los planos potenciales de hendimiento (ecuacion 25.4.2.3b
del manual del ACI 318S-14).

ke = % (79)
sn

e Y, es el factor tradicional de ubicacién del refuerzo, que refleja los efectos
adversos de la posicion de las barras (anteriormente llamado “efecto de la
barra superior).

e Y, es un factor de revestimiento, que refleja los efectos del revestimiento
epoxico.

e Y. es un factor de tamafno del refuerzo, refleja el comportamiento mas

favorable del refuerzo de menor diametro.
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e A, es el area total de todo el refuerzo transversal dentro de un
espaciamiento s que cruza el plano potencial de hendimiento a través del
refuerzo que esta siendo desarrollado.

e nes el nimero de barras o alambres que se empalman o desarrollan dentro

del plano de hendimiento.

El valor de k;, puede tomarse como k;, = 0 como una simplificacion de disefio ain

si hay refuerzo transversal presente.

4.2.2. Longitud de desarrollo para gancho estandar:

La longitud de desarrollo 1;,, segun el apartado 25.4.3.1, para barras corrugadas

en traccién que terminen en un gancho estandar debe ser la mayor de a hasta c:

0.075f, ¥, ¥, ¥,
a ( f = )*db (80) (. V.’ en kgf /cm?)
b) 8d, (81)

c) 15cm

Para el calculo de [, los factores de modificacion ¥, ¥, ¥, y A deben cumplir con
la Tabla 25.4.3.2 (Tabla 9.15, anexos, pagina xi). Los factores de ¥, y ¥, pueden

tomarse iguales a la unidad.

4.2.3. Limites del refuerzo:

El apartado 11.6 del Manual indica los limites de refuerzo para cortante en el muro.
Cuando V, < 0.5¢V, en el plano del muro, el refuerzo longitudinal p; minimo vy
refuerzo horizontal p, minimo deben cumplir con la Tabla 11.6.1 (Tabla 9.16,
anexos pag. xii). También indica que no hay necesidad de cumplir esto limites si
se demuestra por medio de analisis estructural que se obtiene resistencia y

estabilidad adecuadas.

Cuando 1, = 0.5¢)V. en el plano del muro, se deben cumpliray b (apartado 11.6.2,
ACI 318S-14):
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a) p; debe ser al menor el mayor valor entre el valor calculado mediante la
ecuacion 11.6.2 y 0.0025, pero no necesita exceder al valor de p, requerido

por la tabla 11.6.1 (Tabla 9.16, anexos pag. xii).

hy,
p = 0.0025 + 0.5 (2.5 - —) (p — 0.0025) (82)

Ly

b) p; debe ser al menos 0.0025.

4.3. Ecuaciones ACI de disefio estructural para muro con contrafuertes:

El andlisis para muros con contrafuertes es diferente a los muros en voladizo y
semigravedad, el vastago de estos muros debido a los contrafuertes, necesitan ser

analizados como una losa en una direccion y con vigas continuas.

Se utilizaran algunas consideraciones del apartado 6.5 del ACI-318 del método de

analisis simplificado para vigas no preesforzadas y losas en una direccion.

En el apartado 6.5.4 donde Vj, se calcula debido a cargas gravitacionales de
acuerdo a la Tabla 6.5.4 (Tabla 4.2)

Localizacion v,
i i intari 1.15w, ¢,
Cara exterior del primer apoyo interior /2
Cara de todos los demas apoyos Wu{)n/2

Tabla 4.2: Cortantes aproximados para vigas continuas no preesforzadas y losas
en una direccion. Fuente: ACI 318S-14, Tabla 6.5.4, p. 77.

En el apartado 6.5.2 donde M, se calcula debido a cargas gravitacionales de

acuerdo a la Tabla 6.5.2 (ver Tabla 9.17, anexos pag. xiii)

66



5. CAPITULO 5: DISENO METODOLOGICO:

Esta investigacion fue descriptiva puesto que se detallaron los procedimientos
para el disefio de muros de contencion convencionales (muros de contencion en

voladizo, de gravedad, semigravedad y con contrafuertes).

Segun el tiempo de ocurrencia la investigacion fue prospectiva, ya que la
informacion obtenida y recopilada acerca de los procedimientos para el disefio de

muros de contencién conformara un instructivo que sirva como fuente de consulta.

Se empled el método deductivo para tener un registro de los procedimientos de
disefio en los muros de contencidn por medio de conocimientos en mecanica de

suelos y disefio de concreto.

El método de analisis permitié obtener, de las fuentes bibliograficas y datos de
proyectos realizados sobre muros, informacién de importancia para realizar
ejemplos que faciliten a una mejor comprension del disefio estructural de los muros

de contencién convencionales.

Del mismo modo se aplicé el método de sintesis para redactar conclusiones
respectivas a los ejemplos aplicados y proporcionar las diferencias de cada tipo de

muro respecto a su uso y conveniencia.

El enfoque de la investigacion fue cualitativo ya que se explicaron distintas
directrices de diferentes especialidades, las cuales fueron: la geotecnia y el disefio

estructural para disefio de muros.

El area de estudio de la que se obtuvo informacién para realizar los ejemplos fue
de proyectos realizados en la ciudad de Managua, denominados como proyecto A
y proyecto B, los cuales estan regidos bajo diferentes normas y reglamentos
nacionales e internacionales que se adapten a las condiciones que exige la zona

en estudio.

Para la realizaciébn de los ejemplos, el proyecto se divide en dos etapas

importantes:

Analisis geotécnico:
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En cada uno de los disefios se realizé una explicacion paso a paso de los célculos
de presion de tierra, aplicando las teorias de Rankine y de Coulomb, presion
dindmica de Suelos (Mononobe-Okabe), calculo de la revision por estabilidad de
cada uno de los muros (Factor de seguridad por volcamiento, factor de seguridad
por deslizamiento a lo largo de la base y factor de seguridad por capacidad de
carga) y, ademas, se realizdé un andlisis de estabilidad utilizando el manual de
AASHTO Bridge Design Specifications 2017 para enfoque de muros realizados en

carretera.
Disefio Estructural:

Debido a que a los muros de contencion de gravedad no contienen refuerzo, sélo
se realiz6 el disefio de refuerzo para el muro en voladizo, el muro con contrafuertes

y semigravedad.

En el caso del muro en voladizo, la punta, el talon y el vastago se disefiaron como
vigas en voladizo, se revis6 por momento, luego por cortante y se calculé su
longitud de desarrollo. Para la union de la punta y el talon se realizo el calculo del
acero por retraccion y temperatura, y para el disefio del vastago se realiz6 el
calculo de refuerzo para pantalla interior y pantalla exterior por medio de tablas
ACIl 318S-14.
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6. CAPITULO 6: PROYECTO A:
6.1. Datos del proyecto:

Para el proyecto A, con ubicacién en Managua, requiere sostener un talud de altura
de 3.9 metros de altura, sobre el cual se ubicard un area destinada a parqueo,

donde los datos disponibles del proyecto son los siguientes:

El suelo presenta las mismas caracteristicas de suelo en toda su altura, siendo un
solo estrato para todo el talud, con un peso especifico de 2570 kgf/m3, un angulo
de friccion interna de 33° y modulo de elasticidad de 129 kgf /cm?. El tipo de suelo

es un suelo granular con clasificacion SUCS de SM, como arena limosa.

Los datos del proyecto A se utilizaran para disefiar un muro de contencion de

gravedad y uno de semigravedad para fines comparativos.
6.2. Ejemplo muro de gravedad:

Se necesita contener un suelo de 3.9 metros de altura, sobre el cual se espera
tener una zona de parqueo vehicular. Los datos son proporcionados del proyecto

A, ubicado en la ciudad de Managua, los cuales son:

L

ml

Hy
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f
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Imagen 6.1: Dimensiones muro de contencion de gravedad. Fuente: Elaboracién

propia.
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6.2.1. Informacién de disefio:

6.2.1.1. Geometriadel muro:

Altura del muro: H = 3.9m.
Espesor de la zapata: t, = 0.45m
Profundidad de desplante:

Df = 1.0m

Espesor de corona: t,,; = 0.30m
Base del vastago: t,;; =t +n +

r=09m

6.2.1.2. Datos del suelo:

Peso especifico kgf
¥s = 1600 —
del suelo: m
Angulo de
friccion interna ¢ = 33°
del suelo:
Angulo de 2
e §=2-¢
friccion entre el 3
6 =22°

suelo y el muro:

Pie: P = 1.0m

Talén: T, = 1.50m
Base:B=T,+t, +P =34m
Altura total: H, = H + t, = 4.35m
Base del intradés: n = 0.2m

Base del trasdoés: r = 0.4m

Cohesion en la

cimentacion:

Inclinacién del

terreno:

Inclinacién de la
cara interna del

0, = 84.144°
muro respecto a

la horizontal:

6.2.1.3. Datos de los materiales:

Peso

- kgf
especificodel vy, = 24OOF
concreto:
Resistencia a
compresion f'c = 4000psi

del concreto:

Modulo de

elasticidad kaf

E. = 253224.7—
m
del concreto:
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6.2.2. Andlisis geotécnico:

Conociendo los datos y el uso que se dard de muro, se utilizan las normas del
AASHTO LRFD Bridge 2017 debido a que es para uso vehicular. Los valores
usados en geometria del muro, son valores preliminares de disefio, los cuales se
evaluaran por estabilidad para ver si cumplen con los requerimientos para el

disefio; si no cumplen, se cambiaran y volveran a evaluarse hasta cumplir.
6.2.2.1. Andlisis por esfuerzos admisibles:

¢ Calculo de la altura equivalente segun AASHTO:

Es necesario conocer la altura equivalente del muro para calcular el valor de la
sobrecarga, en este caso, debido a que el uso del muro sera para soportar peso
vehicular, se utilizaran las especificaciones para disefio de LRFD de Puentes
AASHTO 2017. La altura equivalente de suelo para carga vehicular en muros esta
determinada por la tabla 3.11.6.4-2 del AASHTO (ver tabla Tabla 3.2, pag. 49).

La altura total del muro es de H, = 4.35 m; considerando que la distancia entre el
trasdés y el tréfico es de 0 metros, se interpolan los valores de la tabla y se obtiene

que la altura equivalente es h,, = 0.87 m.

El esfuerzo vertical de sobrecarga vehicular es: g5 = y; * heq = 1394.4kgf /m?

¢ Coeficiente de presién activa de Coulomb:

Calculando el coeficiente de presion activa de Coulomb, ecuacion 14, seccion
2.2.2.2. de este documento:

sin(8,, + ¢)?
k, = On + &) = 0.288

sin(8,)? -sin(8, — &) | 1 + \/ sin(¢ + 6) - sin(¢ — B)

sin(6;, — &) - sin(8, + B)

La presion de sobrecarga por tanto es: A = kg * y; * heq = 402.256 kgf /m?
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¢ Calculo de esfuerzos verticales y horizontales:

Se calculan las presiones verticales y horizontales a 3 profundidades importantes:

a nivel superficial, a la altura del vastago y considerando la altura total del muro:

Enz=0, 0'p1=Vs*heg=13944kgf/m?

0'h1 = kg *0'yy =402.256 kgf /m?

Enz=H, 0'p3=0p +y:*H=76344kgf/m?

0'hy = kg x0'p, =2202.371kgf /m?

EnZ:Ht, 0’03 =O"02+)/S*tz=83544kgf/m2

0'h3 = kg *x 0’ p3 = 2410.077 kgf /m?

!
T h1

Esfuerzo vertical a

nivel superficial

Esfuerzo horizontal a
nivel superficial
Esfuerzo vertical a la
altura del vastago
Esfuerzo horizontal a
la altura del vastago
Esfuerzo vertical a la
altura total del muro
Esfuerzo horizontal a

la altura total del muro

ka(ys . heq]

\O'hz = 0'n1 T Ka(ys - H)

4

0'p3 = 0'pa + kap(¥s - t2)

Imagen 6.2: Diagrama de esfuerzos horizontales para muro de gravedad. Fuente:

Elaboracion propia.
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Mediante el diagrama de esfuerzos horizontales, se calculan las presiones totales

a cada profundidad z por medio del calculo de cada area:

e Areal:
kgf
A, = H "1 =1568.8——
d1 *0 pq m
e Area?2:
Ag, =05*H * (U'hz - U’hl)

k
Agy = 3510224
m

e Presion lateral a la altura del
vastago (H):
_ _ kgf
Pa1 = Aa1 + Agz = 5079.024—=

e Presion lateral en todo el
muro (Hy):
Py =Ag +Agy +Ags + Aga

k
Py, = 61168259/
m

e Area3:

k
'3 =t, %0y, = 991.067%

e Area4:
Agz =05 % t, % (0'p3 —0'p2)

kgf
A, = 46.734—2L
a2 m

e Presion activa a la altura del
vastago (sin sobrecarga):

k
Py=Py—AxH= 3510.224%

e Presion activa en todo el muro
(sin sobrecarga):
Py = Py — A+ H;

k
P, = 4367.009 9
m

e Ubicacion de P,; desde la base del vastago:

B (Aq1) (g) + (Aa2) (g)

Z, = =1501m

PA1

e Ubicacion de P,, desde la base del vastago:

=1.657m

) (o D+ ) (6 +3) + UAas) (£) + ) (B)
2 P2

e Momento producido por P,;:
MAl = PA1 * Zl = 76224‘51kgf

Presién lateral de sobrecarga:

kgf

P =A% H = 1749816~
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e Momento producido por Py,:
MAZ = PAZ * ZZ = 10138012kgf

e Momento producido por P,.:
M. = Py, x Z,. = 3805.849kgf

e Coeficiente de presion pasiva

en la cimentacion del muro:

2

K, = tan (45° + %) = 3.392

e Ubicacion de P,. desde la base del

muro:

H;
Zi =~ =2175m

e Momento producido por P,,:
Maz = MAZ - MSC = 6332-164‘kgf

e Presion pasiva en la cimentacion

del muro:

1 kgf
By =5xkp*vs+ D} = 2713.696 ——~

Hy

Imagen 6.3: Presion pasiva en el muro de gravedad. Fuente: Elaboracion propia.

¢ Estado del muro:

Calculando el desplazamiento maximo en la parte superior del muro y su deriva,
se comparan los resultados con la tabla C3.11.1-1 del Manual del AASHTO 2017

(ver Tabla 3.1, pag. 47) para identificar en qué condiciones de presion esta

trabajando el muro.
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im

JIA [

Imagen 6.4: Seccion considerada del muro para inercia del muro. Fuente:
Elaboracion propia.

e Calculo de la inercia del muro:

1 tmi + tm2\> 1
I = 5 (1) » (%) = 1800000 — * cm*
e Desplazamiento maximo en la corona: e Deriva del muro:
_PA1'Z12'(3'H—Z1)

6-E, I,

Comparando el valor del desplazamiento relativo o deriva, con la Tabla 3.1 de la

AH
AH = 0.043 cm 0, = 7= 0.00011

pagina 47, con relleno de Arena de mediana densidad, se pueden ver que el
desplazamiento relativo es menor que el valor de 0.002, esto implica que el muro

estaria trabajando en estado en reposo, como se espera para muros de gravedad.
6.2.2.2. Revisiones por esfuerzos admisibles:

¢ Revisién por volcamiento:

Im1

5
2 6 H
H,
3
k ll 5;[
D ¥
T
|‘?‘_t. 4'r Ly
¢ le |
P ot T

Imagen 6.5: Revision por volcamiento para muro de gravedad. Fuente:

elaboracion propia.
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1)
2)
3)
4)
5)
6)

Areas:

Ay =Hx*nx05=0.39m?
A, =ty x H = 1.17m?
A; = H x7r 0.5 = 0.78m?
A, =T, *B = 1.53m?

As = H xr =0.5 = 0.78m?
Ag = H * T, = 5.85m?

e Peso/longitud unitaria:

W, = Ay *y. = 936 kgf/m

W, = A, *y. = 2808 kgf/m
W; = Az *y. = 1872 kgf/m
W, = A, *y. = 3672 kgf/m
Ws = Ag xy, = 1248 kgf/m
We = Ag *¥s = 9360 kgf/m

Brazo de momento desde el punto
C:
2

=P+ (gn) = 1.133m
=P+n+ (t,; *0.5) =1.35m

1
=P+n+tm1+<§ r) = 1.633m
=B*05=17m

1
=P+n+tm1+<§ r) =1.767m

Suma de fuerzas verticales:

SV =W, + Wy + Ws + W, + Ws + W
SV = 19896 Kgf /m

Momento Resistente:

ZMR =M1+M2 +M3+M4+M5+M6
IMy = 41160.4 kgf

e Célculo del momento
resistente:

M; =W, *x; =1060.8 kgf
M, =W, xx, = 37908 kgf
Mz = W3 * x3 = 3057.6 kgf
My, =W, *xx, =6242.4 kgf
Mg = Wy * x5 = 2204.8kgf
Mg = Wg * xo = 24804 kgf

¢ Momento de volcamiento:
M, = M,, = 10138.012 kgf

El factor de seguridad contra volcamiento es (ecuacion 35, apartado 3.3.1.1. de

este documento):

IMp
FS otcamiento = =~ = 4.06 > 2 - OK

M,
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¢ Revision por deslizamiento a lo largo de la base:

e Fuerza resistente maxima: e Suma de las fuerzas
R' =XV +tanéd + B * ¢’ horizontales resistentes:
R' =8038.506 Kgf/m XFr =R+ B,

2Fz = 10752.202 Kgf/m
e Suma de las fuerzas
horizontales de empuije:
SF; = Py, + Py,
XF; = 6116.825Kgf/m

e El factor de seguridad contra deslizamiento es (ecuacion 36, apartado 3.3.1.2.

3.3.1.1. de este documento):

XFp,
FS gestizamiento = Z_Fd =1.758 > 1.5 - 0K

¢ Revision por capacidad carga:

Calculando la ubicacién de las fuerzas verticales que actian sobre la losa base o

fuerza resultante, respecto al punto C (ver Imagen 3.7, pagina 36), se tiene que:

¢ Momento neto respecto a C: e Brazo de la resultante R:
Myero = EMp — XM,
My = 31022.388 kgf

M
Xp = Z”[e/”’ = 1.559m

e Excentricidad de la resultante R:
B
eR:__XR:0.14'1m

2
Es importante revisar que el valor de la excentricidad esté dentro del tercio medio

de la base del muro, o0 e < B/6. Siendo B/6 = 0.566 m.
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e Presion maxima ubicada en e Presi
la puntera: talon

)4 6 * eg
Qpuntera = ?(1 + B ) Qtaion =

kgf
Amax = qpuntera = 7305474?

e Factores de forma para o

cimentacién continua:
Fis=1,Fs=1,Fs=1

6n minima ubicada en el
XV (1 6 * eR>
B B

kgf

Qmin = Ytaléon = 4’398.056F

Esfuerzo efectivo a nivel del

fondo de la cimentacion:

kgf

Trs q=)/s*Df=1600F

e Ancho efectivo:
B'=B—-2xe;z =3.118m

le

Xr €R
e

T

Imin

B/2 | BJ/2

Imagen 6.6: Revision de la falla por capacidad de carga. Fuente: Elaboracién

propia.

>

Se hace la revision de D;/B para saber las ecuaciones a utilizar para los factores

de forma, profundidad e inclinacién de la Tabla 9.1, anexos péagina ii. En este caso

es igual a D¢ /B = 0.294, por eso se aplicaran las ecuaciones cuando Df/B < 1.
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e Factores de capacidad de carga: e Factores de inclinacion:

¢I 2 7] 2
N, = tan (45° + 7) xemane = 26,092 Fei = Foi = (1 - 900) = 0.656
g 2
N, = (Nq - 1) cot ¢’ = 38.638 F, = (1 _$> = 0.232

N, =2(N, + 1) tan¢' = 35.188
Y=t (ZF“) = 17.09°
= an SV = .

e Factores de profundidad:

1 - qu F d = 1
Fog=Fy——2 =1 Y
cd =744 N tan ¢’ 086
. Dy
qu =1+ 2tan (I)’ (1 — Sin (I)’)Z (E)
= 1.09

e Capacidad de carga de una cimentacion superficial:

, 1 kgf
Gu = €' NeFesFeaFei + qNqFysFaaFoi + 5 VsB'Ny FysFyaFy; = 50170.325

e Elfactor de seguridad de capacidad de carga es (ecuacion 37, apartado 3.3.1.3.

de este documento):

qu

Qpuntera

FScap de carga = = 6.867 >3 > OK

6.2.2.3. Anélisis por esfuerzos ultimos (revisiones AASHTO):

¢ Revision contra falla por deslizamiento:

Se aplican los procedimientos y formulas explicados en el apartado 3.3.2.1. de

este documento, con ¢’ = 33°:
e Factor para concreto e Fuerza total vertical:

: k
encofrado contra el suelo SV = 19896 gf
C=1.0 m
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Resistencia nominal al deslizamiento entre el suelo y la fundacion (ec. 48):

_ L kgf
R, = CVtan¢' = 12920.613 —

Factor de resistencia por cortante entre el suelo y la fundacién, ¢, = 0.80 y
factor de resistencia para resistencia pasiva, ¢, = 0.50 (Tabla 9.7, anexos pag.
V).

Resistencia nominal pasiva del suelo disponible:

k
R, = P, = 2713.696 %f

Fuerzas resistentes al deslizamiento:

_ _ kgf
Rg = @R, + @opRep = 11693.3397

Fuerzas resistentes totales:

k
Rew = 1.25 % @R, + 1.50 * @gpRep = 14955.885%

¢ Revision por capacidad de carga:

I"mJ.

Hy

Imagen 6.7: Revision AASHTO por capacidad de carga para muro de
semigravedad. Fuente: Elaboracion propia.
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Areas:

A, = H=*n+0.5=0.39m?
Ayg =ty * H = 1.17m?
Az, = H*1 0.5 = 0.78m?
Ay =T, * B = 1.53m?

A, = H*1 0.5 = 0.78m?
Agq = H * T, = 5.85m?

2 o

e Brazo de momento desde el punto C:

2
x1a=0.5*B—(P+§*n)=O.567m

X =05*B—(P+n+05%t,;)=035m

1
x3a=0.5*B—(p+n+tm1+§*r)

= 0.067m
X4 =05xB—05+%B =0m

1
Xsa =0.5*B—(B—TA+§*r)=—O.333m

Xgq = 05+*B—(B—05%T,) =—0.95m

e Suma de Fuerzas verticales:

e Peso/longitud unitaria:
Wiq = A1q * Ve =936 kgf/m
Wyq = Azq *y, = 2808 kgf/m
Wiq = Azq *y, = 1872 kgf/m
Wya = Ayq * Ve = 3672 kgf/m
Wsq = Asq *vs = 1248 kgf/m
Weq = Aga *vs = 9360 kgf/m

e Calculo de momentos:

Mla - Wla * xla - 5304 kgf
M2a == WZa * x2a = 9828 kgf
M3a == W3a * x3a = 1248 kgf

Myg = Wyg * X4 =0 kgf

Msq = Wsq * x5 = —416kgf
Mgq = Weq * Xoq = —8892kgf

ZI/a = 125 * (Wla + WZa + Wga + W4a + Wsa + Wéa)

XV, = 24870Kgf/m

e Momento Resistente de volcamiento:
Mg, = 1.25 * EMy = 51450.50 kgf

e Excentricidad desde el punto C:

1.50 * M, + 1.75 « My, 4+ 1.25 * My, + 1.25 * My, + 1.25 % Ms, + 1.25 * Mg, + 1.25 * M,

€Raq =

era = 0.264m

XV

a
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Se comprueba que el valor de la excentricidad esté dentro del tercio medio de la

base del muro, o:
era < B/6
0.264m < 0.566 m -» OK

A continuacion, se hacen los calculos de los elementos que conforman la ecuacion
de capacidad de carga nominal, segun descrito en el apartado 3.3.2.2. pagina 41

de este documento.

e Presion vertical en la cimentacion: e Longitud de la zapata:
XV, L=100m
=—— = 7 2
I =75 2o 8660.756 kgf /m
e Factores de capacidad de carga e Factores de forma (Tabla 9.3,
(ecuaciones 44, 45 y 46): anexos pag. iii):
¢\’ B
Nq = tan (450 + 7) en’tanqb’ = 26.09 Sq =1+ (Z * tan ¢> = 1.022
B\ (N,
N, = (Nq — 1) cot¢’ = 38.638 Sce=1+ (f) (V) = 1.023
Cc

N, =2(N; +1)tan¢' = 35.188 B
S,=1-04 (Z) = 0.986

e Factor de correccion de profundidad d, (Tabla 9.5, anexos pag. iv): Se realiza
la extrapolacion para encontrar el valor de d,;, primero para d, para 32 grados,
luego el d, para 37 grados, y luego se hace extrapolacion para el ¢’ = 33°y

obtener el d, correspondiente. Teniendo un ¢’ = 33°y Dy /B = 0.294:

— Valor de d, para 32 grados:

Xq11 = 1 Ya11 = 1.20 N Yaz1 — YVai11 _
a=- - =

_ _ Xgp1 — X
Xaz1 = 2 Yaz1 = 1.3 dz1 — “*di1

0.1
bg1 = Ya11 — Mg * xg11 = 1.1

D
Xyay = Ef = 0.294

Yaz1 = Mgy * Xg31 + bgy = 1.129
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— Valor de d, para 37 grados:
Xq12 =1

Xgz2 = 2
Dr _ 0204
Xd32 = B

Yda32 = Mgy * X432 + bdZ = 1.165

— Valor de d, para ¢’ = 33 grados:

Xq13 = 32 Ya13 = Yas1

Xaz3 = 37 Yaz3 = Yasz
¢I

X433 = F = 33

yd33 = md3 * xd33 + bd3 == 1136

Yazz2 — Yai1z2 _

Mgy = 0.05

Xd22 — Xd12

baz = Ya12 — Mgz * Xg12 = 1.15

Mys = Yd23 — Yd13 _ 0.007

Xd23 — Xd13

bg1 = Ya13 — M3 * Xq13 = 0.904

El valor calculado por extrapolacion del factor de correccion de profundidad es

dq = yd33 = 1136

e Factores de inclinacion:

Los componentes para factores de inclinacion se basan en la Imagen 3.9:

convenciones de carga inclinada, pagina 44:

— Direccién de carga en el plano de la zapata: 6 =0°

— Ancho de la zapata:
— Carga vertical sin factorar:

— Carga horizontal sin factorar:

Para ¢’ > 0:

i.=i,—[(1-1i,)/(N;—1)] = 0.672

H n
ta [ (V + cBL cot ¢)

by = [1 WV + c};, cot¢)]

B =3.4m
V, =XV x L =1989600kgf
Ha:(PaZ-l'Psc)*L

k
H, = 611682.494m * if

(n+1)

=0.474
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n = ((2 + %)/(1 + %)) cos(0)? + ((2 + %)/(1 + %)) sin(6)? = 1.033

o Coeficientes C,,, C,, para varias e Factores N¢p, Nym, Nym
profundidades de agua subterranea (ecuaciones 51,52,53):
(Tabla 9.5, anexos pag. iv) N.y, = N.S.i. = 26.548

Dy, =15%xB+Df=61m Nym = NyS,dgi, = 20.738

Con el nivel freatico considerado como Ny, = N, S, i, = 16.448

Dy, > D, :

Cog = 1

Coy =1

e La capacidad de carga nominal es (ecuaciéon 50 del presente documento):

qn = ¢'Nem + ¥sDeNgm Cyq + 0.5ysBN,,,C,,, = 77918.717 kgf /m?

e Elfactor de reduccion para capacidad de carga es ¢, = 0.45 (Tabla 9.7, anexos
pagina v).
e La capacidad de carga ultima es (ecuacién 49):
qr = @p * qn = 35063.423 kgf /m?

6.2.2.4. Calculo del empuje sismico:

Se necesita definir el tipo de suelo y la zona sismica para obtener el factor de
amplificacion segun el RNC-07, se utilizaran las consideraciones descritas en el
apartado 3.4.5. de este documento. Con ubicacion en Managua y teniendo un

Suelo Tipo Il

e Factor de
amplificacion al
periodo cero Eyga = 1.5
(Tabla 3.4, pag.
54)

e Peso especifico

) PGA = 0.30
del acero:

e El| coeficiente sismico de aceleracibn horizontal, asumiendo cero

deformaciones del muro es:
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kno = Fpga * PGA = 0.45
e Asumiendo que el muro puede desarrollar deformaciones, el coeficiente
sismico de aceleracion horizontal:
kp = 0.5 * ko, = 0.225

e El coeficiente sismico vertical, para fines de calculo de empuje se toma igual a

cero:
k,=0
Teniendo:
0 [ ] = 12.68°

Mo (1 - v)

e El coeficiente de presion de Mononobe-Okabe es (ecuacion 67, apartado 3.4.6.
pagina 54):
cos?(¢p—0—0
Ko (¢ =6 = 6uo)

s 0 [P

K,p = 0.39

e Laresultante total bajo condiciones de cargas pseudoestaticas:

PAD = 1KADV H = 5838 ZOSLf
2 st m

e Incremento del empuje:

AAD: PAD Paz = 1471 196%

e Ubicacion de la fuerza resultante:

Pay * (12) + Agp * (0.60 » Hy)

=2177m
PAD

Zap =

e Momento causado por la fuerza dinamica:
MAD = ZAD * PAD = 12709217 kgf
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¢ Calculo de las fuerzas inerciales:

El célculo de las fuerzas inerciales para la estabilidad general (apartado 3.4.3.

pagina 49):
P, = ky, x 2V, = 5595.75 kgf /m
¢ Fuerza sismica:

Tomando en cuenta las consideraciones del AASHTO resumidas en el apartado

3.4.3. de este documento, la fuerza sismica es la mayor de:

Yeg1 = 1.00 Pyp + 0.50 = P, = 8636.08 kgf/m
YEQ2 = 1.00 * P, + Max(0.5 * Pyp, Psp) = 9962.759 kgf /m

e Lafuerza sismica Pg, es:

PEQ = Méx()/EQl’)/EQZ) = 9962759 kgf/m

e El momento del EQ es:
Mg, = 1.00 My, + 0.50 x EMy, = 33289.417 kgf
Mpggz = 1.00 * P, + Max(0.5 * Myp, My,) = 47515.008 kgf
Mgo = Max(Mgg,, Mgg,) = 47515.008 kgf
6.2.2.5. Combinaciones de carga:

Aplicando las consideraciones de combinaciones de carga del AASHTO resumidas

en el apartado 3.4.7. pagina 56:

e Resistencia la:

Py =09 %XV + 1.5 % P, + 1.50 * Py, = 27519.091 kgf /m

Myiq = 0.9 % EMp + 1.5 * My, + 1.50 * M,, = 53202.841 kgf
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e Resistencia Ib:

Pup = 1.25 % SV + 1.75 = P, + 1.50 * P, = 34482.691kgf/m

My, = 1.25 * EMy + 1.75 * M. + 1.50 * M,, = 67608.981 kgf

e Evento extremo I:

Pue; = 1.00 * £V + 0.50 * P, + 1.00 * Py, = 30733.667 kgf /m

Mye; = 1.00 * SMp + 0.50 * Mg, + 1.00 * Mgy = 90578.333 kgf

e Servicio I:

Pus; = 1.00 % IV + 1.00 * P, + 1.00 = P,, = 26012.825 kgf /m

My, = 1.00 * EMp + 1.00 x Mg, + 1.00 * M, = 51298.412 kgf

6.2.2.6. Relaciones Demanda-Capacidad:

Por medio de las relaciones demanda-capacidad se determina si el muro con las
dimensiones elegidas resiste las fuerzas externas, tanto en volcamiento,
deslizamiento y capacidad de carga. Los resultados de los cocientes deben de ser
menores que uno para determinar que el muro tendra un buen desempefio en los

eventos considerados en el disefio.

e Volcamiento:

Momento de volcamiento ultimo: Momento resistente de volcamiento:
M, = 1.50 * My, + 1.75 * M, Mg, = 1.25 * My
M,, = 16158.481 kgf YMpg, = 51450.5 kgf
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Relacion Demanda-Capacidad de

volcamiento:

Rpcy = 2Mou _ 0.314 - 0K
= = 0. -
bV sm

Ru

e Deslizamiento:

Fuerza deslizante ultima:
Zqu = 150 * Paz + 175 * }DSC
XFy, =9612.691 kgf/m

Relacion Demanda-Capacidad por

deslizamiento:

R 2Ma 0.643 — 0K
= = (. -
bed —ym

Ru

e Capacidad de carga:

Méaxima demanda del suelo:

Pus = max(PuIa' Pulb' Puel' Pusl)/]-m
P,; = 34482.691 kgf /m?
Relacion Demanda-Capacidad de

P
Rpcc = — = 0.983 » 0K

ua

Fuerza ultima resistente al
deslizamiento:

IR, = 1.25 % @ R; + 1.50 * @, R,
IR, = 14955.885 kgf/m

Capacidad de carga ultima:
Gua = 35063.423 kgf /m>
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6.3. Ejemplo muro de semigravedad:

Se necesita contener un suelo de 3.9 metros de altura, sobre el cual se espera
tener una zona de pargueo, ubicado en la ciudad de Managua. Para este ejemplo

se disefiara un muro de semigravedad. Los datos se presentan a continuacion:

tm1
—i
AR
4
¢
)
H, H
&
D 3 |
! t, Utz |
3 | Ty
B

Imagen 6.8: Dimensiones muro de contencion de semigravedad. Fuente:
Elaboracion propia.

6.3.1. Informacién de disefio:

6.3.1.1. Geometria del muro:

e Altura del muro: H = 3.5m. e Pie:P=12m

e Espesor de la zapata: t, = 0.5m e Talon: T, =2.0m

e Profundidad de desplante: e Base:B=T,+ty,, +P=38m
Dy = 1.5m e Alturatotal: HL = H +t, = 4m

e [Espesor de corona: t,;; = 0.40m

e Base del vastago: t,,, = 0.60m

6.3.1.2. Datos del suelo:

- Moédulo de
e Peso especifico _ kgf ° e . _kgf
del suelo: Vs = 1600F elasticidad del E= 129cm—2

suelo:
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Angulo de

Inclinacién del

friccion interna ¢ = 30° , B =0°
] terreno:

del suelo:

. e Inclinacion de la

Angulo de 5=2=. :

9 ¢ cara interna del ano
friccion entre el 3 | 0, =90
sueloy el muro: g  20° muro respecto a la

' = horizontal:

Cohesiénenla . _ kgf
cimentacion: m?2

6.3.1.3. Datos de los materiales:
Peso e Peso

- k e k

especificodel y, = 24004 especifico Vg = 1750%
concreto m del acero: m
Resistencia a e Limite de
compresion del  f'. = 4000psi fluencia del  f, = 60ksi
concreto: acero:
Modulo de Médulo de

- B kgf ° - ~ kgf
elasticidad del  E. = 253224 —- elasticidad E, = 2038902 —
concreto: m del acero: m
Cohesiénenla . _ kgf
cimentacion: m?

6.3.2. Andlisis geotécnico:

Conociendo los datos y el uso que se dara de muro, se utilizan las normas del
AASHTO LRFD Bridge 2017 debido a que es para uso vehicular. Los valores
usados en geometria del muro, son valores preliminares de disefio, los cuales se
evaluaran por estabilidad para ver si cumplen con los requerimientos para el

disefio; si no cumplen, se cambiaran y volveran a evaluarse hasta cumplir.

6.3.2.1. Anélisis por esfuerzos admisibles:

¢ Calculo de la altura equivalente segun AASHTO:

Es necesario conocer la altura equivalente del muro para calcular el valor de la
sobrecarga, en este caso, debido a que el uso del muro sera para soportar peso

vehicular, se utilizaran las especificaciones para disefio de LRFD de Puentes
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AASHTO 2017. La altura equivalente de suelo para carga vehicular en muros esta
determinada por la tabla 3.11.6.4-2 del AASHTO (ver tabla Tabla 3.2, pag. 49).

La altura total del muro es de H, = 4 m; considerando que la distancia entre el
trasdés y el trafico es de 0 metros, se interpolan los valores de la tabla y se obtiene

que la altura equivalente es h,, = 0.924 m.

El esfuerzo vertical de sobrecarga vehicular es: g5 = y; * heq = 2374.68 kgf /m?

¢ Coeficiente de presién activa de Coulomb:

Calculando el coeficiente de presion activa de Coulomb, ecuacion 14, seccion

2.2.2.2. de este documento:

sin(6y, + ¢)?
k, = By + ¢) = 0.251

o st~y 1+ [SELE o)

La presion de sobrecarga por tanto es: A = kg * y; * heq = 596.382 kgf /m?

¢ Calculo de esfuerzos verticales y horizontales:

Se calculan las presiones verticales y horizontales a 3 profundidades importantes:

a nivel superficial, a la altura del vastago y considerando la altura total del muro:

Enz=0, 0y =Vs*heg =2374.68kgf/m? Esfuerzo vertical a nivel
superficial
0'n1 =kg*0'y; =596.382kgf/m? Esfuerzo horizontal a

nivel superficial
Enz=H, o'y, =0p1+y:*H=11369.7kgf/m? Esfuerzo vertical a la
altura del vastago
'y =kg*0'y, = 2855.402 kgf /m? Esfuerzo horizontal a la

altura del vastago
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0'p3 =0y + Vs *t, = 12654.68 kgf /m?

Esfuerzo vertical a la
altura total del muro
Esfuerzo horizontal a la

altura total del muro

OJhl - ka(ys E heq)

0,112 = OJhl + ka(ys py H)

Enz= Ht!
0'h3 = kg x0'p3 = 12654.68 kgf /m?
t"ll
—i
et
4
¢
6
H;
T
(8 I T2 ,
P | Ty
B

Imagen 6.9: Diagrama de esfuerzos horizontales para muro de semigravedad.
Fuente: Elaboracion propia.

Mediante el diagrama de esfuerzos horizontales, se calculan las presiones totales

a cada profundidad z por medio del célculo de cada area:

e Areal:
k
Adl = H * O_Ihl = 2087335Lf
m
e Area?2:
Agy =05 H x(0'py —0'py)

k
Ago = 3953.287Lf
m

e Presioén lateral a la altura del
vastago (H):

_ _ kgf
Py =44 +Ag = 6040.6227

e Area3:

k
Agz =t, %0 py = 1427.701%

e Area4:
Ags =05 % t, % (0'p3 —0'p2)

kgf
A, = 80.679 —=
a4 m

e Presion activa a la altura del
vastago (sin sobrecarga):

k
Py =Py —AxH = 3953.287%
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e Presion lateral en todo el muro e Presion activa en todo el muro

(H,): (sin sobrecarga):
Py = Ags + Agz + Agz + Aaa Pgy = Py —AxH,
p,, = 60406229, P, = 6040.622 9L

m m

e Ubicacion de P4, desde la base del vastago:

(Ag1) (%) + (Ag2) (g)

= = 1.368
L P m

e Ubicacion de P,, desde la base del muro:

A (6 + ) + (e (6 +5) + A ($) + A (3)

= = 1.368
g Paz "
e Momento producido por Py;: e Presion lateral de sobrecarga:
My, = Pay * Z; = 8265kgf P = AxH, = 2385, 526Lf
m
e Momento producido por Py,: e Ubicacion de P,. desde la base
H,

ZSC = 7 =2m
e Momento producido por P,.: e Momento producido por P,,:
My, = P, * Zy, = 4771.052kgf Mg, = My, * My, = 6884.635kgf

e Presion pasiva en la cimentacion del muro:

kgf

1
Pp=§*k *yS*Df =7261147
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Imagen 6.10: Presion pasiva en el muro de semigravedad. Fuente: Elaboracion
propia.

¢ Estado del muro:

Calculando el desplazamiento méaximo en la parte superior del muro y su deriva,
se comparan los resultados con la tabla C3.11.1-1 del Manual del AASHTO 2017

(ver Tabla 3.1, pag. 47) para identificar en qué condiciones de presion esta

trabajando el muro.

1m

2 |t

Imagen 6.11: Seccion considerada del muro para inercia del muro. Fuente:
Elaboracién propia.

e Caélculo de la inercia del muro:

o

1 tm1 + tm2\> 1
=—x (1) * (u) = 1041666.667 — x cm*
12 2 m
e Desplazamiento maximo en la corona:

Py 2,3 H—1Zy)
6-E. 1,

= 0.065cm

AH
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e Deriva del muro:

AH
56 = 7 = 0.0002

Comparando el valor del desplazamiento relativo o deriva, con la Tabla 3.1 de la
pagina 47, con relleno de Arena de mediana densidad, se puede ver que el
desplazamiento relativo es menor que el valor de 0.002, esto implica que el muro
estaria trabajando en estado en reposo, como se espera para muros de gravedad

y semigravedad.
6.3.2.2. Revisiones por esfuerzos admisibles:

¢ Revision por volcamiento:

Imagen 6.12: Revision por volcamiento para muro de semigravedad. Fuente:
elaboracion propia.

e Areas: e Peso/longitud unitaria:

1) A; =ty * H = 1.4m? W, = A, xy, = 3360 kgf/m
2) Ay, = (tpyy — tyy) * H % 0.5 = 0.35m? W, =A,*y. =840 kgf/m
3) A; =t, *x B = 1.9m? W5 = Az *y, = 4560 kgf/m
4) Ay =Ty*H =7m? W, = A, xys = 17990 kgf/m
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e Brazo de momento desde el e Célculo del momento
punto C: resistente:

Xy =P+ ty, —tpn *0.5=1.6m M; =W, *x, =5376 kgf

My, = Wy x x, = 1120 kgf

Mz = W3 * x3 = 8664 kgf

M, =W, x4 = 50372 kgf

2
xZ = P + §(tm2 - tml) = 1333m

x3=B*05=19m
X4:P+tm2+TA*05:28m

e Suma de Fuerzas verticales: ¢ Momento de volcamiento:
IV =26750Kgf/m

¢ Momento Resistente:
ZMR =M1+M2 +M3+M4_
XMy = 65532 kgf

e Elfactor de seguridad contra volcamiento es (ecuacion 35, apartado 3.3.1.1. de
este documento):

XMp
FSyotcamiento = W =5.622>2 - 0OK
0

¢ Revision por deslizamiento a lo largo de la base:

e Fuerza resistente maxima: e Suma de las fuerzas
R' =XV +tand + B * ¢’ horizontales resistentes:
R' = 10807.702 Kgf /m XFr =R +P,

YFr = 11533.815Kgf/m
e Suma de las fuerzas
horizontales de empuje:
YXF; = Pyy + P,
YF; = 7549.002Kgf/m
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e El factor de seguridad contra deslizamiento es (ecuaciéon 36, apartado 3.3.1.2.
3.3.1.1. de este documento):

>Fp,

FS gestizamiento = Z_Fd =1.528> 1.5 - 0K

¢ Revision por capacidad de carga:

Calculando la ubicacién de las fuerzas verticales que actian sobre la losa base o

fuerza resultante, respecto al punto C (ver Imagen 3.7, pagina 36), se tiene que:

¢ Momento neto respecto a C: e Brazo de la resultante R:

Mpeto = EMg — XM,

Moo = 53876.313 kgf

e Excentricidad de la resultante
R:

B
eR = E_XR = _0114m

Es importante revisar que el valor de la excentricidad esté dentro del tercio medio
de la base del muro, o0 e < B/6. Siendo B/6 = 0.633m

M
Xp = Z”[e/“’ =2.014m

e Presion maxima ubicada en la e Presion minima ubicada en el

puntera: talon:
XV 6 * eg XV 6 * e

Qpuntera = E(l + B ) Qtalon = F(l T TR )

qmax = dpuntera = 8307-332% Tmin = Qralon = 5771-615%

e Factores de forma para e Esfuerzo efectivo a nivel del
cimentacion continua: fondo de la cimentacion:

Fs =1 Fs=1Fs=1 kgf

qzys*Df=3855W

e Ancho efectivo:
B'=B—2xeg =3.572m
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Se hace la revision de Dy /B para saber las ecuaciones a utilizar para los factores
de forma, profundidad e inclinacion de la Tabla 9.1, anexos péagina ii. En este caso

esigual a D¢/B = 0.395, por eso se aplicaran las ecuaciones cuando Df/B < 1.

e Factores de capacidad de carga: e Factores de inclinacion:
o ¢12n'tan¢>' F.=F.=|1 lp2_068
7] 2
N, = (Nq - 1) cot ¢’ = 38.638 F, = (1 — a) = 0.273
N, =2(N, + 1) tan¢' = 35.188 SF
d
Y = cot(—) = 15.8°
0 (zv)
e Factores de profundidad:
_ qu
F.,=F,, ————=1.11
cd =744 N tan ¢’ 8

— ’ : IAVA Df
Foq =1+ 2tan¢’ (1 —sin¢’) 5
=1.113

Fyd:1

e Capacidad de carga de una cimentacion superficial:

1 kgf
Gu = ¢'NeFesFeaFei + qQNqFysFoaFai + 5 ¥sB'Ny FysFyaFyi = 125020.668 —

e Elfactor de seguridad de capacidad de carga es (ecuaciéon 37, apartado 3.3.1.3.

de este documento):

T 1207>35 0K

FS cap_de_carga =
Qpuntera

6.3.2.3. Andlisis por esfuerzos ultimos (revisiones AASHTO):

¢ Revision contra falla por deslizamiento:

Se aplican los procedimientos y formulas explicados en el apartado 3.3.2.1. de

este documento, con ¢’ = 33°:
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e Factor para concreto ¢ Fuerza total vertical:

. k
encofrado contra el suelo SV = 26750 Lf
C=1.0 m

Resistencia nominal al deslizamiento entre el suelo y la fundacion (ec. 48):

B . kgf
R; = CVtan¢ =17371.653 7

Factor de resistencia por cortante entre el suelo y la fundacion, ¢, = 0.80 y
factor de resistencia para resistencia pasiva, ¢, = 0.50 (Tabla 9.7, anexos
pég. v).

Resistencia nominal pasiva del suelo disponible:

k
R, = B, = 726.114 %f

Fuerzas resistentes al deslizamiento:

_ _ kgf
Rg = @R, + @opRep = 14260.3797

Fuerzas resistentes totales:

k
Ry = 1.25 * @Ry + 1.50 * @R,y = 17916.239%

¢ Revision por capacidad de carga:

tml
—3
RS
| |
| |
| |
| 4 | H
= | H,
pesnreey :
21
W T
3 Ly
g,
T
P T,
B

Imagen 6.13: Revision AASHTO por capacidad de carga para muro de
semigravedad. Fuente: Elaboracion propia.
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e Areas: e Peso/longitud unitaria:

1) Ajg =ty * H = 1.4m? Wiq = A1q * Ve = 3360 kgf/m
2) Ayg = (tyy — tmy) * H * 0.5 = 0.35m? Waq = Azq * V. = 840 kgf/m
3) Az, =t,* B =19m? Waq = Asq * Y, = 4560 kgf/m
4) Ay =Ty*H =7m? Wia = Agq * Vs = 17990 kgf/m
e Brazo de momento desde el punto C: e Calculo de momentos:

X14 =05*B — (P +ty,, —05*t,;) =0.3m Mg = Wig * X14 = 1008 kgf
My, = Waq * X0 = 476 kgf
M3, = Wsq *x3, =0 kgf

M4a = W4,a * X4a = _16191kgf

2
xZa ZOS*B_ P+§(tm2_tm1) :0567m
X34 =05*B—-05*B =0m

X4 =05%xB—(B—05%T,) =—-09m

e Suma de Fuerzas verticales:
Z‘/a = 125 * (Wal + WZa + W3a + W4a)
TV, = 33437.5Kgf/m

e Momento Resistente de volcamiento:
Mg, = 1.25 * EMy = 81915 kgf
e Excentricidad desde el punto C:

150 % Mgy + 1.75 % Mge + 1.25 % Myq + 1.25 ¥ Myg + 1.25 % My,
B vV,

€Rra = 0.009m

Se hace la revision de que el valor de la excentricidad esté dentro del tercio medio
de la base del muro, o:

€ra < B/6

0.009m < 0.633m —» 0K
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A continuacion, se hacen los célculos de los elementos que conforman la ecuacién
de capacidad de carga nominal, segun descrito en el apartado 3.3.2.2. pagina 41

de este documento.

e Presion vertical en la cimentacion: e Longitud de la zapata:
Vg, L=100m

= ——=208840.05k 2
e Factores de capacidad de carga e Factores de forma (Tabla 9.3,

(ecuaciones 44, 45 y 46): anexos pag. iii):

¢\’ B
N, = tan (450 + 7) eTtand’ — 7¢ g Sg=1+ (z * tan (],')) = 1.025
/ B Nq

N, = (N, — 1) cot¢’ = 38.638 S.=1+ (Z) (E) = 1.026

N, =2(N, + 1) tan¢’ = 35.188 B
S, =1-04 (Z) = 0.985

e Factor de correccion de profundidad d, (Tabla 9.5, anexos pag. iv):Se realiza
la extrapolacion para encontrar el valor de d,, primero para d, para 32 grados,
luego el d, para 37 grados, y luego se hace extrapolacion para el ¢’ = 33°y

obtener el d, correspondiente. Teniendo un ¢’ = 33°y Dy/B = 0.395:

— Valor de d, para 32 grados:

Xq11 = 1 Yai1 = 1.20 — Yaz1 — YVai11 _ 01
aa=————=0
Xg21 = 2 Yaz1 = 1.3 Xd21 — Xd11

2 = - =11
Xd3z1 = Ef = 0.395 ba1 = Ya11 — Ma1 * Xq11

Ya31 = Mgy * Xg31 + bgy = 1.139

— Valor de d, para 37 grados:

X =1 = 1.20 —
d12 Ydiz Mgy = Yaz2 — Ydiz — 005

Xazz2 = 2 Yazz = 1.25 Xa22 — Xd12
D o _
Xa32 = Ef — 0.395 baz = Yaiz — Maz * Xq1 = 1.15

Ydzz = Mgy * X432 + bdZ =1.17
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— Valor de d, para ¢’ = 33 grados:

X =1 = —
di3 Ydi13 = Yd31 Mys = Ydz23 _ YVdi3 — 0.006
Xaz3 = 2 Ydz23 = YVd32 Xa23 — Xd13
_¢_ baz = Ya13 — Maz * Xgq13 = 0.946
Xd33 = 1 33

Vazz = Mgz * Xg33 + bgz = 1.146

El valor calculado por extrapolacion del factor de correccion de profundidad es
dq =Yai33 = 1.146

e Factores de inclinacion:

Los componentes para factores de inclinacion se basan en la Imagen 3.9:
convenciones de carga inclinada, pagina 44:

— Direccion de carga en el plano de la zapata: 6 =0°

— Ancho de la zapata: B =3.8m

— Carga vertical sin factorar: V, =XV * L =2675000kgf
— Carga horizontal sin factorar: H, = (Pyy + Py) * L

k
H, = 754900.241m * T‘if

Para ¢’ > 0:

io=i;—[(1—4iy)/(N;—1)] =0.698

_ H Jn
fa= | (V + cBL cot ¢)]
3 -1 H T 0.509
A (V + cBL cot ¢) ] -

n= ((2 + %)/(1 + %)) cos(8)? + ((2 + %)/(1 + %)) sin(6)? = 1.037
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o Coeficientes C,,, C,, para varias
profundidades de agua subterranea
(Tabla 9.5, anexos péag. iv)

Dy, =15*B+D;=72m

Con el nivel freatico considerado como

Dy, > Dy, :
Chg=1
Cwy =1

e Factores Ny, Ny, Ny
(ecuaciones 51,52,53):

N, = N.S.i, = 27.643

Nym = NySqdgi, = 21.718

Nym = N, S, i, = 17.639

e La capacidad de carga nominal es (ecuacion 50 del presente documento):

qn = ¢'Nem + ¥sDsNgm Cyq + 0.5¥sBNy1, C,yy, = 169853.957 kgf /m?

e Elfactor de reduccion para capacidad de carga es ¢, = 0.45 (Tabla 9.7, anexos

pagina v).

e La capacidad de carga ultima es (ecuacion 49):
qr = Qp * qnp = 76434.281 kgf /m?

6.3.2.4. Calculo del empuje sismico:

Se necesita definir el tipo de suelo y la zona sismica para obtener el factor de

amplificacion segun el RNC-07, se utilizaran las consideraciones descritas en el

apartado 3.4.5. de este documento. Con ubicacion en Managua y teniendo un

Suelo Tipo Il

e Factor de
amplificacion al
periodo cero Fyga = 1.5
(Tabla 3.4, pag.
54)

Peso especifico
del acero:

PGA = 0.30

e El| coeficiente sismico de aceleracion horizontal, asumiendo cero

deformaciones del muro es:

kno = Fpgq * PGA = 0.45
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e Asumiendo que el muro puede desarrollar deformaciones, el coeficiente
sismico de aceleracion horizontal:
ky = 0.5 * k;, = 0.225
e El coeficiente sismico vertical, para fines de calculo de empuje se toma igual a
cero:
k,=0

Teniendo:

Buo )] = 12.58°
‘U

o [

e El coeficiente de presion de Mononobe-Okabe es (ecuacion 67, apartado 3.4.6.
pagina 54):

cos?(¢ — 6 — Ouo)

KAD = 2

cos(Oy0) cos?(0) cos(6 + 0 + Oy0) |1 + \/sin(S + @) sin(¢p — B — Oy0)

cos(6 + 6 + Oy0) cos(B —6)

KAD = 043

e Laresultante total bajo condiciones de cargas pseudoestaticas:

P,y = ~K,py.H? = 8935.323 %)
2 s m

e Incremento del empuije:

AAD= PAD Paz = 3771 84‘6%

e Ubicacion de la fuerza resultante:

Pz * (5) + Agp * (0.60 * Hy)

=1.784m
Pap

Zyp =

e Momento causado por la fuerza dinamica:
MAD = ZAD * PAD = 15937067 kgf
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¢ Calculo de las fuerzas inerciales:

El célculo de las fuerzas inerciales para la estabilidad general (apartado 3.4.3.

pagina 49):
P, = ky * XV, = 7523.438 kgf /m
¢ Fuerza sismica:

Tomando en cuenta las consideraciones del AASHTO resumidas en el apartado

3.4.3. de este documento, la fuerza sismica es la mayor de:

Veo1 = 1.00 Pyp +0.50 P, = 12697.042 kgf /m
Vg2 = 1.00 * P + Max(0.5 * Pyp, Psp) = 12686.914 kgf /m

e Lafuerza sismica Pg, es:

Pro = Max(Veg1, Vegz) = 12697.042 kgf /m
e El momento del EQ es:
Mg, = 1.00 My, + 0.50 x EMy, = 48703.067 kgf
Mpggz = 1.00 * P, + Max(0.5 * Myp, My,) = 73500.533 kgf
Mgo = Max(Mgg,, Mgg,) = 73500.533 kgf
6.3.2.5. Combinaciones de carga:

Aplicando las consideraciones de combinaciones de carga del AASHTO resumidas

en el apartado 3.4.7. pagina 56:

e Resistencia la:

Py =09 %XV + 1.5 % P, + 1.50 * P, = 35994.885 kgf /m

Myjq = 0.9 * EMp + 1.5 x Mg, + 1.50 x My, = 77655.094 kgf
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e Resistencia Ib:

Pup = 1.25 % SV + 1.75 = P, + 1.50 * P, = 45357.385 kgf/m

My, = 1.25 % Mg + 1.75 % Py + 1.50 * My, = 100591.294 kgf

e Evento extremo I:

Puer = 1.00 * EV + 0.50 * P, + 1.00 * Py, = 40639.805 kgf /m

Mye; = 1.00 * SMp + 0.50 * Mg, + 1.00 * Mgy = 141418.059 kgf

e Servicio I:

Pys; = 1.00 % IV + 1.00 * P, + 1.00 = P,, = 34299.002 kgf /m

My, = 1.00 * EMp + 1.00 x Mg, + 1.00 * M, = 77187.687 kgf

6.3.2.6. Relaciones Demanda-Capacidad:

Por medio de las relaciones demanda-capacidad se determina si el muro con las
dimensiones elegidas resiste las fuerzas externas, tanto en volcamiento,
deslizamiento y capacidad de carga. Los resultados de los cocientes deben de ser
menores que uno para determinar que el muro tendra un buen desempefio en los

eventos considerados en el disefio.

e Volcamiento:

Momento de volcamiento Ultimo: Momento resistente de volcamiento:
M, = 1.50 * My, + 1.75 * M, Mg, = 1.25 * My
M,, = 18676.294 kgf YMpg, = 81915 kgf
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Relacion Demanda-Capacidad de

volcamiento:

Rpcy = 2Mou _ 0.228 - 0K
= = 0. -
bV sm

Ru

Deslizamiento:

Fuerza deslizante ultima:
Zqu = 150 * Paz + 175 * }DSC
XF4, = 11919.885 kgf/m

Relacién Demanda-Capacidad por

deslizamiento:

R —EMdu 0.665 - OK
= = .
beb = vm

Ru

e Capacidad de carga:

Maxima demanda del suelo:

P.s = max(Pyja, Putp, Puer, Pusi)/1m
P,s = 45357.385 kgf /m?
Relacion Demanda-Capacidad de

P
Rpce = — =0.593 - 0K

ua

6.3.3. Disefio estructural:

Fuerza ultima resistente al
deslizamiento:

IR, = 1.25 % @ R; + 1.50 * @, R,
YR, = 17916.239 kgf /m

Capacidad de carga ultima:
Gua = 76434.281 kgf /m?

Se aplicara el método de resistencias para el disefio de los elementos del muro,

se trabajara por partes la punta, el talén y el vastago del muro, se disefiaran como

una viga en voladizo y se utilizaran las consideraciones de disefio del ACI-318.
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6.3.3.1. Disefio de la punta:

PUNTA
o,
5 :l
d
t{ Jil HYy
T |
* ® © © © o
I‘ Sj N
Q1p Q2p ' 1.0m '

Imagen 6.14: Andlisis de la punta; vista longitudinal para el refuerzo. Fuente:

Elaboracién propia.

kgf

¢ Datos:
e Resistencia a kgf e Limite de
compresion f¢ =281.228 — fluenciadel  f, = 4218417 —

cm

del concreto: acero;

e Fuerzas en la punta:

cm?

Se multiplica por 1.6 por considerar la combinacion de carga para carga viva a

como se explica en el apartado 4.1.1. de la pagina 60.

G1p = 1.6 * qmax = 13291.731

ix — Qmin) * (B —P
qap = 1.6 % <(qma" qmg) ( ) + qmin> = 12010.527 kgf /m?

e Momento de disefo:

2
My = <(CI2P * P)(P * 0.5) + (q1p — q2p)(P * 0.5) (g * P>> * 1m
Myyy = 9262.558 kgf * m

¢ Dimensiones de la seccion:

e Alturade la e Basede la b
1

s h1=tz=05m s 1m
seccion: seccion:
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¢ Determinacién del refuerzo y propuesta:

e Factor de reduccion por momento (Tabla 9.9, anexos

. . ¢f = 0.90
pagina vi):
e Recubrimiento para elemento construido contra el
suelo y permanentemente en contacto con él (Tabla Tibre1 = 7.5cm

9.12, anexos pagina ix):

Se propuso utilizar la cantidad de 5 varillas #6 para el refuerzo.

e Diametro de 3 e Cantidad de

varillas: dv, = Zplg. Varillas: nv; =5

e Distancia del borde inferior al

centro del refuerzo: T = Tiiprer +dvy ¥ 0.5 = 8.45cm

e Peralte efectivo: di=h, —n;
d; = 0.415m

e Area minima de refuerzo (a como se explica en el apartado 4.1.2. pagina 60):

0.80,/f', 14 ,
Agminy = max| ————=* by xdy,—=* by xd; | = 13.789cm
fy fy
e Area de acero propuesto (debe ser mayor que Agmip):
dv12

Agpy = T * *nv; = 14.251 cm?

¢ Analisis y resultados:

Se calculan lo elementos del bloque de esfuerzos como se explica en el apartado

4.1.3. de la pagina 61 de este documento:

_ p a
B = 0.85 (Tabla 4.1, pag. 62) ¢ = ﬁ_l = 0.029m
1
Asminl * fy = d1 — G =
U085y T =T om0

Ty = Agpy * f, = 60117.291 kgf
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My, =Ty * (dl _%)
M, = 24245.814 kgf *m

e El momento de disefio es: ¢ El momento maximo en la punta:
¢rMpy = 21821.233 kgf *m My, = 9262.558 kgf *m

¢an1 > Muvl - OK

e Distancia centro a centro entre e Espaciamiento libre:
varillas: Siipre1 = S1 — dv,; = 18.095cm
100cm =
5 = — 20 em 2dv,; = 3.81cm
nv,

¢ Longitud de desarrollo:

Se determina la longitud de desarrollo de la punta segun las normas descritas en

el apartado 4.2.1. pagina 63 de este documento:

Teniendo que el espaciamiento libre, s;;,,.1 > 2dv;; el recubrimiento libre, 1,01 >
dv, y la varilla utilizada es #6, se revisa la Tabla 9.10, anexos pag. vii, para

determinar la férmula a utilizar, la cual es:

_ ( fy e
dal — \ ~ _ —

6.6A\f¢

Donde los valores 4, ¥;, ¥,, ¥, estan determinados de la Tabla 9.11 (anexos

) xdv, = 72.61lcm = 73cm

pagina viii):

e Concreto de peso e Factor de tamafio
normal: (para barras #6):

e Factor epoéxico (para Y, =1 e Factor de ubicacién Y, =1
refuerzo sin (con capa de concreto
recubrimiento): fresco diferente a

30cm, otro):
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El otro valor de [; esta determinado por la ecuacion 78 (apartado 4.2.1. pagina 63):

VAV
lapy = fy Lt € )xd, =43.812cm

350/fe (& Zbktr)

Donde k; =0 para simplificar célculos, c,; = min(ry,s; *0.5) = 8453, y el
cociente (¢, + k) /d;, no puede ser mayor que 2.5, por tanto:

Cp + ktT

= 4437 525
d, -

La longitud de desarrollo a utilizar sera la mayor de las dos ecuaciones calcularas
y que 30cm, por lo tanto, la longitud de desarrollo para la punta es:

lg = max(lgq1, lap1, 30cm) = 0.73m
¢ Revision del cortante maximo:

Se analiza si la punta cumple por cortante mediante las consideraciones del ACI,

explicadas en el apartado 4.1.4.1. de la pagina 63 del presente documento:

e El cortante resistente: e Factor de resistencia por cortante
V. = 0531 /f'cbwd (Tabla 9.9, anexos vi):

¢ = 0.75
V., = 36927.501 kgf
e Cortante de disefio: e El cortante maximo en la punta:
¢V = 27695.626 kgf V1 = (‘hp + qu) *Px05%1m
¢Ver>Vys » 0K V,, = 11850.224 kgf

Luego de realizar las revisiones por momento y cortante, se comprueba que la

cantidad de 5 varillas #6 para el refuerzo de la punta es adecuada (Imagen 6.14).
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6.3.3.2. Diserio de talén:

w TALON

YYVVVYVVYVYYYY
] (5 ® ¢ 6 ¢ o O
: Jlld |t
1

L 4
T

I JP N|
Id P 1.0m '

Imagen 6.15: Analisis del taldn; vista longitudinal para el refuerzo. Fuente:
Elaboracion propia.

¢ Datos:
e Resistencia a e Limite de
o k . k
compresion £/ = 281228 L fluenciadel  f, = 4218417 -
del concreto: cm acero: ¢

Carga aplicada en el talén (se multiplica por 1.2 por considerar la combinacion
de carga para carga muerta debido al peso del suelo y el peso propio del talon
a como se explica en el apartado 4.1.1. de la pagina 60):

Wywe = 1.2% (A+ys x H +y, x t,) = 12949.658 kgf /m?

e Momento de disefo:

My = Wypp * Ty) * (T4 * 0.5) * Im = 25899.316 kgf * m

¢ Dimensiones de la seccion:

o Altur_a, dg la h, =t, = 0.5m o Base_ de la b, = 1m
seccion: seccion:
¢ Determinacion del refuerzo y propuesta:
e Factor de reduccién por momento (Tabla 9.9, anexos b = 0.90
pagina vi): ! '
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e Recubrimiento para elemento expuesto a la
intemperie o0 en contacto con el suelo (Tabla 9.12, Tiprez = 5.0cm

anexos pagina ix):

Se propuso utilizar la cantidad de 6 varillas #6 para el refuerzo.

e Diametro de d _3 ] e Cantidad de o = 6
varillas: V2 =3 PG Varillas: 2=
e Distancia del borde inferior al

centro del refuerzo: T2 = Tiibrez + dvz * 0.5 = 5.953cm

e Peralte efectivo: d, =h, —1,
e Area minima de refuerzo (a como se explica en el apartado 4.1.2. pagina 60):
0.80+/f', 14 5
Agminzg = max| ————x* b, *dy,—* b, *d, | = 14.618 cm
fy fy

e Area de acero propuesto (debe ser mayor que Agpiy):

dv,?
*nv, = 17.101 cm?

Agpp = T *

¢ Analisis y resultados:

Se calculan lo elementos del bloque de esfuerzos como se explica en el apartado

4.1.3. de la pagina 61 de este documento:

f1 = 0.85 (Tabla 4.1, pag. 62) ¢, = %2 _ 503m

B

Asminz * fy dZ —C
= = 2.58 €4y = * 0.003 = 0.041
0.85 +f'_xb, o 27 g

T, = Agpy * f, = 72140.749 kgf

a,

My, =T, * (dz —%)

M,,, = 30845.683 kgf *m
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¢ El momento de disefio es: e El momento maximo en el taldn:
P M, = 27761115 kgf *m My, = 25899.316 kgf *m

¢an2 > Muvz - OK

e Distancia centro a centro entre e Espaciamiento libre:
varillas: Siibrez = Sz — dv, = 15.1cm
100cm =
S, = = 16.66 ~ 17cm 2dv, = 3.81cm

nv,

¢ Longitud de desarrollo:

Teniendo que el espaciamiento libre, s;;,re2 > 2dv,; el recubrimiento libre, 102 >
dv, y la varilla utilizada es #6, se revisa la Tabla 9.10, anexos pag. vii, para

determinar la formula a utilizar, la cual es:

_<@%%
da2 — \ . _ . —

6.6A\/f"¢

Donde los valores 4, ¥;, ¥,, ¥, estan determinados de la Tabla 9.11 (anexos

> * dv, = 95cm

pagina viii):
e Concreto de peso e Factor de tamafio
normal: (para barras #6):
e Factor epoxico (para Y, =1 e Factor de ubicacién Y, =13
refuerzo sin (con capa de concreto
recubrimiento): fresco mayor a 30cm,

debajo del refuerzo):

El otro valor de [; esta determinado por la ecuaciéon 78 (apartado 4.2.1. pagina 63):

N A AR
@2\ 350/F, (Cb:lr_kt)

b

* d, = 56.956cm
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Donde k;, = 0 para simplificar célculos, c,, = min(ry, s, * 0.5) = 5.95, y el cociente

(¢p + k¢r)/dy, NO puede ser mayor que 2.5, por tanto:

Cp + ktr

= 3.12 2.
4, 3.125 - 2.5

La longitud de desarrollo a utilizar seré la mayor de las dos ecuaciones calcularas
y que 30cm, por lo tanto, la longitud de desarrollo para el talon es:

lg = max(lz42, lgp2, 30cm) = 0.95m
¢ Revision del cortante maximo:

Se analiza si el talon cumple por cortante mediante las consideraciones del ACI,

explicadas en el apartado 4.1.4.1. de la pagina 63 del presente documento:

e El cortante resistente: e Factor de resistencia por cortante
, Tabla 9.9, anexos vi):
V., = 0.531 /f bwd ( )
¢. = 0.75
V., = 39149.506 kgf
e Cortante de disefio: e El cortante maximo en el talon:
$cVep = 29362.129 kgf Vip = Wuv, * Ty * 1m
OV >V, —» OK V,, = 25899.316 kgf

Luego de realizar las revisiones por momento y cortante, se comprueba que la

cantidad de 6 varillas #6 para el refuerzo del talon es adecuada (Imagen 6.15)

6.3.3.3. Acero por contraccion y temperatura:

En muros de contencion con refuerzo, luego de disefiar la punta y el talon como
una viga en voladizo, al momento de analizar la union de ellas, la base del muro
se considera como una losa en una direccién, por tanto, luego de haber disefiado
el refuerzo por flexion, se debe agregar un refuerzo perpendicular a este, llamado
como cuantia por retraccion y temperatura en el manual del ACI-318. Estas

consideraciones estan descritas en el apartado 4.1.4.2. pagina 63.
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Imagen 6.16: Detalle de refuerzo para union punta-talén, refuerzo por retraccion;
vista del refuerzo en la seccién longitudinal. Fuente: Elaboracién propia.

Teniendo un f, = 60ksi = 4218.417 kgf /cm?, se revisa la tabla de cuantia minima

de refuerzo de retraccion y temperatura (Tabla 9.13, anexos pagina ix) y se tiene

gue sebe ser el mayor que los siguientes valores:

a) 0.0018 * 4200 kgf /cm?
fy

= 0.002
b) 0.0014

Entonces, la cuantia minima de refuerzo de retraccion y temperatura p,, = 0.002.

Ahora, el area de cuantia minima considerando el area bruta de la base:
py * B xt, = 34.051cm?

Proponiendo varillas #4 para el acero por contraccion y temperatura:

e Diametro de 1 e Area de varilla T * dvy
dv, = Eplg. Av, = 2
varilla propuesto: por retraccion y
_ Av, = 1.27cm?
temperatura:
e Cantidad de Aminr e Distancia _ Ly
nv. = — S, =
varillas Ur centro a centro oy
requeridas: nv, = 3740 entre varillas: S = 14.73cm
nv, = 38 var s, = 15cm

e La longitud de desarrollo de las varillas (para ver el espaciamiento disponible
para ubicar las varillas):

Ly =Ty + P — (Mipre1 + Niiprez + dvy + dvy) + lgg + lg; = 4.7m
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Por lo tanto, el refuerzo para contraccién y temperatura seran de 38 varillas #4,
repartidas como 19 varillas ubicadas perpendicularmente al refuerzo de flexion
para la puntay 19 varillas ubicadas perpendicularmente al refuerzo de flexion para

el talén, a una distancia de 15cm. de centro a centro entre varilla (ver Imagen 6.16).

6.3.3.4. Disefio del vastago:

A t?)l 1
VASTAGO Fi

P qZU

Imagen 6.17: Analisis del Vastago. Fuente: Elaboracién propia.

¢ Datos:
J Resnstenga a . kgf ° Limite de ~ kgf
compresion fé =281.228 — fluenciadel  f, = 4218417 —
cm cm

del concreto: acero;

e Carga aplicada en vastago (se multiplica por 1.6 por considerar la combinacion
de carga para carga viva debido al empuje del suelo y la carga de sobrecarga

y el empuje sismico como se explica en el apartado 4.1.1. de la pagina 60):
Gy = 1.6 x A = 954.21 kgf /m?

1
G2y = 1.6 % (0'p5) + o* Kup *ys * H = 6523.249 kgf /m?
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¢ Momento de disefo:

Mz = ((qlv « H) (g) + (420 — 1) (;) (g)) «1m = 17214.653 kgf *m

¢ Dimensiones de la secciodn:

e Alturade la e Basedela

seccion: hs = tmy = 0.6m seccion: by = 1m
¢ Determinacién del refuerzo y propuesta:
e Factor de reduccion por momento (Tabla 9.9, anexos b = 0.90
L, . . f = u.
pagina vi):
e Recubrimiento para elemento construido contra el
suelo y permanentemente en contacto con él (Tabla Tiprez = 7.5cm

9.12, anexos pagina ix):

Se propuso utilizar la cantidad de 7 varillas #6 para el refuerzo.

e Diametro de dp. = 3 ; e Cantidad de —
varillas: Vs =3 PG Varillas: 3
¢ Distancia del borde inferior al

centro del refuerzo: T3 = Tiipres +dvs * 0.5 = 8.453cm

e Peralte efectivo: d; =h; —13
d; = 0.515m
e Area minima de refuerzo (a como se explica en el apartado 4.1.2. pagina 60):
0.80+/f", 14 ,
Agmins = max| ————#* by xd3,— * b3 xd3 | = 17.107 cm
fy fy

e Area de acero propuesto (debe ser mayor que Agpip):

2
dvs

Agpz = T * * nvy = 19.952 cm?
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¢ Analisis y resultados:

Se calculan lo elementos del bloque de esfuerzos como se explica en el apartado

4.1.3. de la pagina 61 de este documento:

B, = 0.85 (Tabla 4.1, pag. 62) s =2~ 0.036m

B
Asmin3 * fy d3 —C3
as = 085+ f'_+ by = 3.019cm €3 = o * 0.003 = 0.041
T3 = Agpz * f, = 84164.208 kgf
as
Mpz = T3 * (d3 _7)
M,; = 42114.1 kgf *m
e El momento de disefio es: ¢ El momento maximo en el talén:
¢rMp3 = 37902.69 kgf *m Mz = 17214.653 kgf *m
¢an3 > MuvB - OK
e Distancia centro a centro entre e Espaciamiento libre:
Varl||aS Slibre3 = S3 — dV3 = 130956"”1
100cm =
5 = ~ 15¢m 2dvs; = 3.81cm
nv;

¢ Longitud de desarrollo para el vastago:

Para el refuerzo del vastago, la longitud de desarrollo necesaria para cumplir con
la tensiébn minima del refuerzo, no alcanzaria en el espacio disponible que tiene
debajo que es el de la altura de la zapata, es por eso que se tiene que recurrir a
utilizar un gancho estandar (ver apartado 4.2.2. pag. 65), la cual su geometria esta
descrita en la tabla 25.3.1. del ACI 318S-14 (Tabla 9.14, anexos pag. X).

El gancho estandar que se usara es un gancho de 90 grados, teniendo varilla #6,
el diametro minimo de doblado es 6dv; = 11.43cm = 12cm y la extension recta

€Sl = 12dv; = 22.86cm = 23cm.
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Los factores de modificacion A, ¥,, ¥,, ¥, estan determinados de la Tabla 9.15

(anexos pagina xi):

e Concreto de peso A=1 e Factor de recubrimiento Y. =0.7
normal: (para ganchos de 90° con

recubrimiento > 5 cm)

e Factor epéxico (para ¥, =1 e Factor de confinamiento Y. =1.0
refuerzo sin de refuerzo (para la
recubrimiento): opcion “otros”)

La longitud de desarrollo del gancho estandar l;,, es el mayor de a, b o c:

<0.075fylpetpctpr
a

WE
b) 8d, = 15.2cm = 16¢cm

c) 15cm

) *d, = 25.15cm = 26cm

Entonces, l;;, = 26¢cm.

Se requiere conocer la longitud disponible para el desarrollo del gancho estandar:
lanaisp = tz — Tiibre1r — dvy — dv, = 39.325cm

Ya que lanaisp > lan, S€ determina que la longitud de desarrollo calculada alcanza

para que el refuerzo del vastago trabaje correctamente a tension.

¢ Revision del cortante méaximo para el vastago:

Se analiza si el vastago cumple por cortante mediante las consideraciones del ACI,

explicadas en el apartado 4.1.4.1. de la pagina 63 del presente documento:

e El cortante resistente: e Factor de resistencia por cortante
V. = 0.531 /f'cbwd (Tabla 9.9, anexos vi):
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V.s = 45815.521 kgf

e Cortante de disefio: e El cortante maximo en el talon:
PcVes = 34361.64 kgf Vis = (@1 + q2) * H ¥ 0.5  1m
¢ V3 >Vys > 0K Vys = 13085.548 kgf

En conclusion, se utilizaran 7 varillas #6 para el refuerzo del vastago, con un
gancho estandar de 90 grados con [z, = 26¢m, un diametro interior minimo de
doblado de 10d, = 19.05¢cm y extension recta es l,,; = 10d, = 23cm, para la

pantalla interior del vastago.

e PANTALLA INTERIOR
1.0m

S

C T ) +

Imagen 6.18: Refuerzo vertical para pantalla interior del vastago; vista refuerzo
seccion longitudinal. Fuente: Elaboracion propia.

¢ Calculo del refuerzo horizontal:

Para el refuerzo horizontal del vastago se utilizaran las observaciones del ACI-318

descritas en el apartado 4.2.3. pagina 65 del presente documento:

Debido a que V, < 0.5¢V, = 13085.5 kgf < 17180.8kgf, el refuerzo longitudinal p;
minimo y refuerzo horizontal p, minimo deben cumplir con la Tabla 11.6.1 (Tabla

9.16, anexos pag. xii).

e Refuerzo longitudinal: e Refuerzo horizontal:
pr = 0.0015 p: = 0.0025
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e Area minima de refuerzo horizontal
para el vastago (tomando el area

bruta de la seccion con el espesor

promedio del vastago):

1 T tmz) < H

Aminhy = Pminn * ( 2

Aminhv = 4‘375(,'7712

Para el refuerzo horizontal se proponen varillas #4:

e Diametro de varilla propuesto
para refuerzo horizontal:

e Area de varilla propuesta:

e Cantidad de varillas requeridas:

e Cantidad de varillas requeridas
para pantalla interior:

e Separacion entre varillas de
refuerzo horizontal para

pantalla inferior:

dv =—in
phv 2

T * dvypy,”
Appy = Tp’”’ = 1.27cm?
A -
NVppy = < A’”;::”) = 34.537

NVppy, = 35varillas

nv
NVpp; = ( Shv) ~ 18varillas

H—1y; —dv
Spen = tbres 773 = 20.04cm
Tlvphi -1

Spen = 20cm

Respecto a los muros de semigravedad, el refuerzo calculado en el vastago solo

tiene el refuerzo de la pantalla interior del muro, ya que se considera que el

refuerzo para estos muros es ligero para reducir la cantidad de concreto a utilizar,

respaldandose del acero para que éstos resistan los esfuerzos de flexion. En el

caso de muros en voladizo se calcula el refuerzo tanto para la pantalla interior

como para la pantalla exterior.

El refuerzo para el muro de semigravedad disefiado se ubicara de la siguiente

manera.
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=—| REFUERZO MURO PANTALLA INTERIOR
SEMIGRAVEDAD 1.0m J

sps
-

C == ) o

Imagen 6.19: Refuerzo muro de contencion de semigravedad. Fuente:
Elaboracién propia.

6.4. Drenaje para muros proyecto A:

Segun las opciones de drenaje explicadas en el apartado 3.5, pagina 57, ya que
el muro de gravedad no tiene refuerzo y el muro de semigravedad tiene poco
refuerzo, se pueden utilizar lloraderos de 4 pulgadas, a una distancia centro a
centro de 2.5 metros verticalmente y 1.5 horizontalmente a lo largo del muro para

reducir el empuje del agua estancada en el trasdés del muro.

DRENAJE MURO DRENAJE MURO
GRAVEDAD SEMIGRAVEDAD

Tubo PVC @4” Material Tubo PVC @4

Tubo PVC @4~ Material

Tubo PVC @4” A Material filtro grava
i filtro grava RREERARAGS EA
~v..."A 3 ¢
39, :

Imagen 6.20: Ubicacion drenaje en muros del proyecto A; muro de contencion de
gravedad y muro de semigravedad.
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6.5. Comparacion muros proyecto A:

Luego de disefar los muros de gravedad y de semigravedad, utilizando los mismos
datos de disefio y la misma ubicacion en el proyecto A, se puede hacer una
comparacion de las dimensiones obtenidas en cada muro, en este caso se puede

comparar la cantidad concreto segun las dimensiones disefiadas.

e Muro de gravedad: e Muro de semigravedad:

Area total de concreto (ver Imagen Area total de concreto (ver Imagen
6.5, pag. 75): 6.12, pag. 95)

SA. = Ay + A, + Az + A, SA. = Ay + Ay + As

YA, = 3.87m? YA, = 3.65m?

Peso de concreto por longitud Peso de concreto por longitud
unitaria (pag. 75): unitaria (pag. 95):

SW, =W, + W, + W + W, SW, =W, + W, + Ws

W, = 9288 kgf/m W, = 8760 kgf/m

Al hacer una comparacion de las areas y pesos correspondientes al concreto
utilizado en cada muro, se puede comprobar que el muro de gravedad tiene mayor
cantidad de concreto en su disefio que el muro de semigravedad, esto es porque
el muro de semigravedad, utiliza refuerzo para reducir las dimensiones del muro y

apoyarse en el acero para resistir los esfuerzos causados por el suelo.
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7. CAPITULO 7: PROYECTO B:

7.1. Datos del proyecto:

Profundidad Peso

(m) Golpes SUCS Compacidad Consistencia | especifico ¢ =

por pie relativa (grados) | kg/cm?

Desde | Hasta kg/m®
0.00 0.46 11 GC Media - 2170 26 225
0.46 0.91 15 SG Media - 2490 28 459
0.91 1.37 7 CL - Medio 2530 24 570
1.37 1.83 12 CL - Duro 2530 27 976
1.83 2.28 37 SP Denso - 2620 36 186
2.28 2.74 27 SP Medio - 2620 33 156
2.74 3.20 5 SC Suelto - 2480 23 90
3.20 3.65 18 SM Suelto - 2570 20 129
3.65 411 25 SM Medio - 2630 32 150
411 4.57 22 SM Medio - 2680 31 141
4.57 5.02 47 SM Denso - 2590 39 216
5.02 5.48 45 SM Denso - 2350 38 210
5.48 5.94 42 SM Denso - 2350 37 201
5.94 6.39 44 SM Denso - 2350 38 207
6.39 6.85 80 SM Muy denso - 2350 46 315
6.85 7.31 N>50 - - - - 39 225
7.31 7.76 N>50 - - - - 39 225
7.76 8.22 N>50 - - - - 39 225
8.22 8.68 N>50 - - - - 39 225
8.68 9.14 N>50 - - - - 39 225
9.14 9.59 27 SM Medio - 1690 33 156
9.59 | 10.05 20 SM Medio - 2600 30 135
10.05 | 10.51 25 SM Medio - 2600 32 150

Tabla 7.1: Tabla con elementos de sondeo del proyecto B. Fuente: Datos
proporcionados por la Alcaldia de Managua

En los datos del proyecto B, se define ubicado en la ciudad de Managua para

retener un talud de 6 metros de altura donde se espera que sobre el relleno tenga

uso vehicular.
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Para los ejemplos de muro en voladizo y muro con contrafuertes, se utilizaron los

datos proporcionados del proyecto B, presentados en la tabla de sondeos. Para

facilitar calculos, se simplific6 en 2 estratos definidos de la siguiente manera: de

0.0 metros a 4.57 metros, los golpes por pie son en promedio de 18 golpes por pie,

utilizando los valores de esa fila, el peso especifico es de 2570 kg/ m3, angulo de

friccion interna ¢ = 20° y médulo de elasticidad del suelo de 129 kg/ cm?, y para

el segundo estrato que es desde los 4.57 metros, los golpes por pie son en

promedio 45 golpes por pie, utilizando los valores de esa fila, el peso especifico es

de 2350 kg/ m3, angulo de friccion interna ¢ = 38° y mddulo de elasticidad del

suelo de 210 kg/ cm?.

Distance

F S R

Radius

LT ACTAR

Angle

o :
CF|C/TIERRA. LIMPIA

ARea

Volume

AL 95% PROCTOR

Cuick

Mode

exXit

Imagen 7.1: altura de talud de suelo a retener. Fuente: Planos proporcionados de

proyecto B
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7.2. Ejemplo muro en voladizo:

Se necesita contener un suelo de 6 metros de altura, el cual se requiere utilizar

para uso vehicular. Los datos de suelo estan definidos en la tabla de sondeos del

proyecto B, ubicado en la ciudad de Managua, los cuales se resumieron en dos

estratos principales.

t

ml

—4 _
Y1
(o3
h”l 61
H
H
Y2
= i h, (gz
! 2
t, Df itmz !
i,i
P P Ty
B

Imagen 7.2: Dimensiones muro de contencion en voladizo. Fuente: elaboracion

7.2.1. Informacién de disefio:

7.2.1.1. Geometriadel muro:

e Altura del muro: H = 5.1m.
e Espesor de la zapata: t, = 1.0m
e Profundidad de desplante:
Dy =1.6m
e Espesor de corona: t,;; = 0.40m

e Base del vastago: t,,, = 0.75m

propia

Pie: P =2.1m

Talén: T, = 3.0m

Base:B =T, + ty,, + P =5.85m
Altura total: H, = H +t, = 6.1m
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7.2.1.2. Datos del suelo:

¢ Estrato 1:
Altura Qel hy, = 4.57m
estrato:
Peso especifico kgf
del suelo: Vs1= 2570
Angulo de
friccion interna ¢, = 20°
del suelo:
Angulo de 5, = 2, b,
friccion entre el 3
sueloy el muro: §=13°

¢ Estrato 2:
Altura del h, =H; —hy
estrato: h, = 1.53m
Peso especifico kgf
del suelo: Vs2 = 2350 m3
Angulo de
friccion interna , = 38°
del suelo:

7.2.1.3. Datos de los materiales:

Peso

especificodel y, = 2400%
concreto m
Resistencia a

compresion del  f'. = 4000psi
concreto:

Modulo de

elasticidad del E, = 253224ki/:
concreto: cm

Modulo de
elasticidad del
suelo:

Inclinacién del
terreno:
Inclinacién de la
cara interna del
muro respecto a la
horizontal:

kgf
Esl = 129 CF

=00

0, = 90°

Modulo de
elasticidad del E, =210—
suelo:

Cohesion en la ¢ =
cimentacion:

Angulo de friccion 5, =
entre el suelo y el 3
muro: 5. = 25°

Peso
: k
especifico Vo = 1750£

del acero: m?
Limite de
fluencia del
acero:
Modulo de
elasticidad
del acero:

f, = 60ksi

k
E, = 2038902 ij;
cm
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7.2.2. Anélisis geotécnico:

Luego de ver los datos, se definen las normas a utilizar. Se usaran las normas del
AASHTO LRFD Bridge 2017 debido a que es para uso vehicular. Los valores
usados en geometria del muro, son valores preliminares de disefio, los cuales se
evaluaran por estabilidad para ver si cumplen con los requerimientos para el

disefio; si no cumplen, se cambiaran y volveran a evaluarse hasta cumplir.
7.2.2.1. Andlisis por esfuerzos admisibles:

¢ Calculo de la altura equivalente segun AASHTO:

Es necesario conocer la altura equivalente del muro para calcular el valor de la
sobrecarga, en este caso, debido a que el uso del muro sera para soportar peso
vehicular, se utilizardn las especificaciones para disefio de LRFD de Puentes
AASHTO 2017. La altura equivalente de suelo para carga vehicular en muros esta
determinada por la tabla 3.11.6.4-2 del AASHTO (ver tabla Tabla 3.2, pag. 49).

La altura total del muro es de H; = 6.1 m; considerando que la distancia entre el
trasdés y el tréfico es de 0 metros, se interpolan los valores de la tabla y se obtiene

que la altura equivalente es h,, = 0.61 m.

El esfuerzo vertical de sobrecarga vehicular es: g = ys; * heq = 1566.672 kgf /m?

¢ Coeficiente de presién activa de Coulomb:

Calculando el coeficiente de presion activa de Coulomb, ecuacion 14, seccion
2.2.2.2. de este documento:

e Estrato 1:

sin(6,, + ¢,)?
ki = O+ ¢1) = 0.361

sin(6,)? - sin(6, — 6,) - | 1+ \/Sin(d) +6,) - sin(¢py — B)

sin(0,, — &,) - sin(6;, + B)
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e Estrato 2:

sin(6,, + ¢,)?
kyy = O + ) =0.216

sin(6;,)? - sin(6, — 8,) | 1 + \/Sin((l) + 6,) - sin(¢, — B)

sin(@, — 6,) - sin(6, + )

La presion de sobrecarga por tanto es: A = kgq * Y51 * hegq = 566 kgf /m?

¢ Célculo de esfuerzos verticales y horizontales:

En este caso se calculan las presiones verticales y horizontales a 4 profundidades
importantes: a nivel superficial, a la altura del primer estrato, a la altura del vastago

y considerando la altura total del muro:

Enz=0, 0y =Vs *heq =1566.672kgf/m? Esfuerzo vertical a
nivel superficial

0'h1 = kgy *x0' 51 = 566.049 kgf /m? Esfuerzo horizontal a
nivel superficial

Enz=h;, 0oy =001 +ys *hy =13311.6kgf/m?  Esfuerzo vertical a

nivel del estrato 1

0'hy = kgy x0' 5, = 4809.562 kgf /m? Esfuerzo horizontal a
nivel del estrato 1
Enz=H, o0'p3=0"0y+Vs*(H—hy) Esfuerzo vertical a la
0,3 = 14557.072 kgf /m? altura del vastago
0wz =0"py+koy *ysy* (H—hy) Esfuerzo horizontal a
0'n3 = 5078.231kgf/m? la altura del vastago

Enz=H, 0'ps=0"03+7ys*t, =16907.07kgf/m? Esfuerzo vertical a la
altura total del muro

0'na=0"p3+kgy xysa * t, Esfuerzo horizontal a

0'na = 5585.154 kgf /m? la altura total del muro
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= Ka1(q +Vs1 - hy)

0'h3 = 0'h2 +Kaz * Vs2 - (H—hy)

/ Y !
Oha=0p3+kap Vs2-t;

—4 OJhl = kal *q
e
V1
(o} hy
6y
H
H .
t Y2 |
|
e N & ; 3
d, Y 14
t; Df { tin2 : 5 i’\
| |
— i
L 5
P | L Ty
B

Imagen 7.3: Diagrama de esfuerzos horizontales para muro en voladizo. Fuente:
Elaboracion propia.

Mediante el diagrama de esfuerzos horizontales, se calculan las presiones totales

a cada profundidad z por medio del célculo de cada area:

e Areal:

k
Adl = hl * O-,hl = 258684‘5%](

e Area?2:
Agy =05xhy (o' —0'p1)

k
Agr = 9696.427 Lf
m

e Area3:
Az =(H —hy)*d'y,

k
Ags = 2549.068 9/
m

e Presion lateral a la altura del

vastago (H):
Py =Ag1 + Agy + Ags + Aga

k
Py, = 14903.538%

e Area4:
Aga =05x(H—hy) x(0'p3 —0'p)

kgf
A = 71.197 ==
d4 m

e Areabs:

k
Ad5 = tz * O-,hl = 5078231%

e Areab6:
Age =05 xt, % (0'py —0'p3)

k
Age = 25346190
m

e Presion activa a la altura del
vastago (sin sobrecarga):

_ _ kgf
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e Presion lateral en todo el muro e Presion activa en todo el muro

(H,): (sin sobrecarga):
Pyp = Py1 + Ags + 4A¢ Pgy = Py —AxH,
p,, = 20235.23°% p,, = 16782.33°9/

m m

e Ubicacion de P4, desde la base del vastago:

h 2% hy H—h H—h
(Aar) (h2 + ) + (Aa2) (H = =52) + (Aas) (F72) + () (F52)
v Pay
Z, =2.044m
e Ubicacion de P,, desde la base del muro:
H— H-
Ay (b + by ) + Az (hy + Y )+ Ags (t, + 51 hl) +Aas (6 + 75 hl) +Aas (3) + Aus (%)
L Paz
Z, =2.244m
e Momento producido por Py;: e Presion lateral de sobrecarga:
My, = Py * Z; = 30466.893 kgf P. = AxH, = 3452.901 if
e Momento producido por Py,: e Ubicacion de P,. desde la base
Hy
Z,e=—=3.05m
2
e Momento producido por P,: e Momento producido por P,,:
M. = P, * Zs. = 10531.348 kgf Mg, = My, x Mg, = 34875.841kgf

e Presion pasiva en la cimentacion del muro:

1 kgf
B, ——*kaz * Yoo *Df = 6488617
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Imagen 7.4: Presion pasiva en el muro de contencion en voladizo. Fuente:
Elaboracion propia.

¢ Estado del muro:

Calculando el desplazamiento méaximo en la parte superior del muro y su deriva,
se comparan los resultados con la tabla C3.11.1-1 del Manual del AASHTO 2017
(ver Tabla 3.1, pag. 47) para identificar en qué condiciones de presion esta

trabajando el muro.

1m

2 |t

Imagen 7.5: Seccion considerada del muro para inercia del muro en voladizo.
Fuente: Elaboracion propia.

e Caélculo de la inercia del muro:

1 tm1 + tm2\> 1
I = 5 (1) » (%) = 1584244.792 —» cm?*
e Desplazamiento maximo en la corona:

Py 2,3 H—1Zy)
6-E. 1,

AH = (0.383 cm
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e Deriva del muro:

O =

A 0.001
H - .

Comparando el valor del desplazamiento relativo o deriva, con la Tabla 3.1 de la

pagi

na 47, con relleno de arena densa segun la consistencia en la tabla de

sondeos, podemos ver que el desplazamiento relativo es 0.001, esto implica que

elm

1)
2)
3)
4)
5)

uro estaria trabajando en estado activo.

7.2.2.2. Revisiones por esfuerzos admisibles:

¢ Revision por volcamiento:

Imagen 7.6: Revision por volcamiento para muro en voladizo. Fuente:
elaboracion propia.

Areas: e Peso/longitud unitaria:

Ay =ty x H=2.04m? W, = A, *xy, = 4896 kgf/m

Ay = (tpy — tyy) * H * 0.5 = 0.89m? W, = A, xy. = 2142 kgf/m

A; = t, * B = 5.85m? W5 = A3z xy. = 14040 kgf/m
A, =T, +H =13.71m? W, = Ay xyg, = 35234.7 kgf/m
As =T, + (H— hy) = 1.59m? Ws = Ay *¥s, = 3736.5 kgf/m
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e Brazo de momento desde el e Célculo del momento
punto C: resistente:
Xy =P+ ty, —tp 0.5 =2.65m M; =W, *x, = 12974 kgf
My = Wy * x, = 4998 kgf
Mz = W3 x x5 = 41067 kgf
M, = W, * x, = 153270.945 kgf
Mg = Wy * x5 = 16253.775 kgf

2
xZ = P + §(tm2 - tml) = 2333771

x3 =B *05=2925m
X4_ = P + tmz + TA * 05 = 435m
Xs =P+ ty, + T4 x0.5=4.35m

e Suma de Fuerzas verticales: ¢ Momento de volcamiento:
XV = 60049.2Kgf/m

¢ Momento Resistente:
ZMR =M1+M2 +M3+M4+M5
XMy = 228564.12 kgf

e Elfactor de seguridad contra volcamiento es (ecuacion 35, apartado 3.3.1.1. de
este documento):

XMp
FSyotcamiento = W =5.034>2 - 0OK
0

¢ Revisién por deslizamiento a lo largo de la base:

e Fuerza resistente maxima: e Suma de las fuerzas
R' =XV +tand, + B¢’ horizontales resistentes:
R' = 28427.88 kgf/m XFr =R + P, = 29758.45kgf/m

e Suma de las fuerzas
horizontales de empuje:

YXF; = Pyy + P,

YXF; = 20235.23kgf/m
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e El factor de seguridad contra deslizamiento es (ecuaciéon 36, apartado 3.3.1.2.
3.3.1.1. de este documento):
XFp,

FS gestizamiento = Z_Fd =1.471> 1.5

Se puede observar que el muro en voladizo no cumple segun la revision por
deslizamiento a lo largo de la base, en las siguientes revisiones, incluso en las de
esfuerzos Ultimos, se puede ver que el muro cumple con las revisiones y las
relaciones demanda-capacidad, por lo tanto, se propondra para el caso de
deslizamiento por esfuerzos admisibles una de las 3 soluciones sugeridas en la

teoria de deslizamiento (apartado 3.3.1.2. pagina 34).

Se propone usar un dentellén de 0.4m x 0.8m alineado con el trasd6s del muro,

con el fin de proporcionar resistencia al deslizamiento.

tml
—4
| )61
(o3
}ll 81
H
H,
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P 4'tm2: TA
B

Imagen 7.7: Muro de contencion en voladizo con dentellon propuesto para
reducir efectos de deslizamiento del muro. Fuente: Elaboracién propia.

Considerando el dentellén, se consideran los siguientes calculos:

e Altura del dentellon: e Altura del desplante total:
D =0.8m Dy = Df + D = 2.4m
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e Area del dentellon: e Brazo desde el punto C del dentellon:

Ag =ty * D = 2.65m? Xe = P + tyy — ty * 0.5 = 2.65m
e Peso/longitud unitaria: e Momento resistente del dentellon
We = Ag * V. = 1440 kgf/m Mg = Wy * xg = 3816 kgf

e La presion pasiva incluyendo el dentellon es:

kgf

1
P = E>|< ko * Vsp * DE = 1459.9387

p

¢ Revision por capacidad de carga:

Calculando la ubicacién de las fuerzas verticales que actlian sobre la losa base o
fuerza resultante, respecto al punto C (ver Imagen 7.6, pagina 134), se tiene que:

e Momento neto respecto a C: e Brazo de la resultante R:
Mneto = LMg — M, X, = M;Ie/“’ =3.041m

Myoro = 186972.932 kgf
e Excentricidad de la resultante
R:

B
eR = E_XR = _0116m

Es importante revisar que el valor de la excentricidad esté dentro del tercio medio
de la base del muro, o e < B/6. Siendo B/6 = 0.975m

e Presion maxima ubicada en la e Presiéon minima ubicada en el
puntera: talon:
XV 6 * eg XV 6 * e
Qpuntera = E(l + B ) Qtalon = ?(1 TR )
Améx = Qpuntera = 11758-754% Imin = Qtaion = 9263-195%
e Factores de forma para e Esfuerzo efectivo a nivel del
cimentacion continua: fondo de la cimentacion:
Fis=1,Fs=1,Fs=1 kgf

qzysz*DT=564OF
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e Ancho efectivo:
B'=B—-2xez =5.619m

Se hace la revision de Dy /B para saber las ecuaciones a utilizar para los factores

de forma, profundidad e inclinacion de la Tabla 9.1, anexos péagina ii. En este caso
esigual a Dy /B = 0.274, por eso se aplicaran las ecuaciones cuando Df/B < 1.

e Factores de capacidad de carga: e Factores de inclinacion:
N\ 2 g 2
Ny = tan (45° + f) em™tand2 = 48933 Foo=Fg = (1 - 900> = 0.636
2
N, = 2(N, + 1) tan ¢, = 78.024 ?
XF,
Y = cot (z_d) = 18.216°
e Factores de profundidad:
— qu

Foq =F,g ———— = 1.067

cd ™ 749 " N_tan ¢}

' . N2 Df
Faq =1+ 2tan¢; (1 — sin¢y) (F) = 1.066

F)/d=1

e Capacidad de carga de una cimentacion superficial:

) 1 ) kgf
Gu = ¢'NeFosFeaFei + QN FysFaaFoi + 5 ¥52B' Ny FysFyaFyi = 326739.17

e Elfactor de seguridad de capacidad de carga es (ecuacion 37, apartado 3.3.1.3.
3.3.1.2. 3.3.1.1. de este documento):

FSCap_de_carga = L =27.78> 3 - OK

Qpuntera
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7.2.2.3. Andlisis por esfuerzos altimos (revisiones AASHTO):

¢ Revisién contra falla por deslizamiento:

Se aplican los procedimientos y formulas explicados en el apartado 3.3.2.1. de

este documento, con ¢; = 38°:

e Factor para concreto e Fuerza total vertical:

: k
encofrado contra el suelo SV = 61489.2 gf
C=1.0 m

¢ Resistencia nominal al deslizamiento entre el suelo y la fundacion (ec. 48):

_ . kgf
R, =CVtang), = 48040.6287

e Factor de resistencia por cortante entre el suelo y la fundacion, ¢, = 0.80 y
factor de resistencia para resistencia pasiva, ¢, = 0.50 (Tabla 9.7, anexos
pég. v).

e Resistencia nhominal pasiva del suelo disponible:

kgf
R., = P, = 1459.938 —

e Fuerzas resistentes al deslizamiento:

B _ kgf
Rp = @:R: + @epRep = 39162471 —

e Fuerzas resistentes totales:

k
Rgy = 1.25 % @ R; + 1.50 * @R,y = 49135.581%

139



¢ Revision por capacidad de carga:

Dr

Imagen 7.8: Revision AASHTO por capacidad de carga para muro en voladizo.
Fuente: Elaboracion propia.

e Areas: e Peso/longitud unitaria:

1) Ajg =ty * H=2.4m? Wiq = A1g *¥e = 5760 kgf/m

2) Ayg = (tyy — tmy) * H % 0.5 = 0.9m? Waq = Agq * ¥, = 2160 kgf/m

3) A3, =t, * B = 4.08m? Wiq = Azq * Ve = 9792 kgf/m

4) Ay =Ty+H =10.511m? Wyq = Asg *ys1 = 270133 kgf/m
5) As, =Ty * (H — hy) = 3.289m? Wsq = Asg *Vs2 = 772915 kgf /m
6) Agg =ty * D = 0.60m? Weq = Aga *¥e = 1440 kgf/m

e Brazo de momento desde el punto C: e Célculo de momentos:

X1¢ = 0.5B — (P 4+t — 0.5 t,,;) = 0.275m Mg = Wig * X1, = 1346.4 kgf

My, = Wy * X9, = 1267.4 kgf

Mzq = W3 * X35 = 0 kgf

Myq = Wyy * x4 = —50209kgf
Ms, = Wy, * x5 = —5324.5kgf
Meq = Weq * x6q = 396kgf

2

X34 = 0.5B—0.5*B =0m

X4q = 0.58B — (B —0.5%T,) = —1.425m

Xsq = 0.5B — (B — 0.5 % T,) = —1.425m

Xeq = 0.5B — (P + t;; — 0.5 x t,;,1) = 0.275m
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e Suma de Fuerzas verticales:
XV, =125« Wy + Wy + Wy + Wyy + Wsy + Weg)
SV, = 76021.5 kgf /m

¢ Momento Resistente de volcamiento:
Mg, = 1.25 * My = 290475.15 kgf

e Excentricidad desde el punto C:

_ 150 * Maz + 175 * MSC + 125(M1a + MZa + M4,a + M5a + M6a)

€ra = SV = 0.066m
a

Se hace la revision de que el valor de la excentricidad esté dentro del tercio medio

de la base del muro, o:
era < B/6
0.066m < 0.975m - OK

A continuacién se hacen los calculos de los elementos que conforman la ecuacion
de capacidad de carga nominal, segun descrito en el apartado 3.3.2.2. pagina 41

de este documento.

e Presion vertical en la cimentacion: e Longitud de la zapata:
2V, =
gy = ———2— = 13442.973 kgf /m L=100m
B — 2eg,
e Factores de capacidad de carga e Factores de forma (Tabla 9.3,
(ecuaciones 44, 45 y 46): anexos pag. iii):
I\ 2 B
N, = tan (450 +72) etand; — 48 93 Sq=1+ (z* tan ¢é> = 1.046
! B Nq
N, = (N, — 1) cot ¢} = 61.352 Se=1+ (Z) (E) = 1.047

N, = 2(N, + 1) tan ¢, = 78.024 B
S,=1-04 (Z) = 0.977
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e Factor de correccion de profundidad d, (Tabla 9.5, anexos pag. iv): Se realiza
la extrapolacion para encontrar el valor de d,, primero para d, para 32 grados,
luego el d, para 37 grados, y luego se hace extrapolacion para el ¢’ del suelo

y obtener el d, correspondiente. Teniendo un ¢, = 38°y Dy/B = 0.314:

— Valor de d, para 32 grados:

Xq11 = 1 Ya11 = 1.20 N Ydz21 — Ydi1 _ 01
a=T——_—=0U
Xa21 = 2 Va1 = 1.3 Xd21 — Xd11
X431 = & =041 ba1 = Ya11 — Ma1 * X411 = 1.1
B
Ya3z1 = Mgq * Xg31 + bdl = 1.141
— Valor de d, para 37 grados:
Xa12 =1 Yaiz = 1.20 — Yazz — Ydi1z _ 0.05
a2=T""—-—-=0U
Xazz2 = 2 Yazz = 1.25 Xd22 — Xd12
Dr baz = Ya12 — Maz * Xg12 = 1.15

xd32 = F = 041

Yaz2z = Mgy * Xg32 + bgy = 1.171

— Valor de d, para ¢, = 38 grados:

X = 32 = —
di13 Yai13 = Yas1 My = Yazz ~ Yai3 — 0.006
Xaz3 = 37 Yaz3 = Yaz2 Xd23 — Xq13
_¢_ bas = Ya13 — Mgz * X413 = 0.952
X433 = F = 38

Ya3zz = Mgz * X433 + bd3 = 1.176

El valor calculado por extrapolacién del factor de correccion de profundidad es
dq = )’d33 = 1176
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e Factores de inclinacion:

Los componentes para factores de inclinacion se basan en la Imagen 3.9:
convenciones de carga inclinada, pagina 44:

— Direccion de carga en el plano de la zapata: 6 =0°

— Ancho de la zapata: B =5.85m

— Carga vertical sin factorar: V, =XV * L =6148920kgf
— Carga horizontal sin factorar: Hy = (Pyy + P) L

k
H, = 2023523.048m » ff

Para ¢’ > 0:

io =i, —[(1—i,)/(N;—1)] = 0.649

_ H Jn
fa = | (V + cBL cot ¢)]
. - H - (Tl+1)
i, = 1 = 0.44

. (V + ¢BL cot ¢)|

n= ((2 + %)/(1 + %)) cos(6)? + ((2 + %)/(1 + %)) sin(0)? = 1.055

e Coeficientes C,,q, C,, para varias e Factores Nep, Ny, Ny
profundidades de agua subterranea (ecuaciones 51,52,53):
(Tabla 9.5, anexos pag. iv) Ny = N.Sqi. = 41.682

Dy; =1.5%B+ Dy =10.375m Nym = NySqdqi, = 39.506

Con el nivel freatico considerado como Nym = N, S,i, = 33.551

Dy, > Dy,q:

Cug =1

Coy = 1

e La capacidad de carga nominal es (ecuacion 50 del presente documento):

qn = ¢'Nem + ¥sDsNgm Cuq + 0.5¥sBNy1, Cyy, = 379159.951 kgf /m?
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e Elfactor de reduccion para capacidad de carga es ¢, = 0.45 (Tabla 9.7, anexos
pagina v).
e La capacidad de carga ultima es (ecuacion 49):
qr = Qp * qn = 170621.978 kgf /m?

7.2.2.4. Calculo del empuje sismico:

El factor de amplificacion se obtiene segun el RNC-07, utilizando las
consideraciones descritas en el apartado 3.4.5. de este documento. Con ubicacién
en Managua y teniendo un Suelo Tipo Il.

e Factor de
amplificacion al S i
periodo cero Fyga =15 dglsgcifg_ec' IC0 pGa =030
(Tabla 3.4, pag. '
54)

e El| coeficiente sismico de aceleracion horizontal, asumiendo cero
deformaciones del muro es:

khO - Fpga

* PGA = 0.45
e Asumiendo que el muro puede desarrollar deformaciones, el coeficiente
sismico de aceleracion horizontal:
kp = 0.5 * ko, = 0.225
e El coeficiente sismico vertical, para fines de calculo de empuje se toma igual a
cero:

k,=0
Teniendo:

o )] = 12.68°
U

o [

e El coeficiente de presion de Mononobe-Okabe es (ecuacion 67, apartado 3.4.6.

pagina 54):
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C052(¢2 — 0 —0yo)

Kap = 2

c05(Bho) c052(6) cos(8, + 6 + Ouo) |1+ j oo T B T

KAD = 037

e Laresultante total bajo condiciones de cargas pseudoestéticas:

1 k
Pap =5 KapVsHf = 17660.991%

e Incremento del empuje:

k
AAD: PAD - Paz = 878662%

e Ubicacion de la fuerza resultante:
PAZ * (%) + AAD * (060 * Ht)
ZAD = = 2512 m
Pap

e Momento causado por la fuerza dindmica:
MAD = ZAD * PAD = 4436087kgf

¢ Célculo de las fuerzas inerciales:

El célculo de las fuerzas inerciales para la estabilidad general (apartado 3.4.3.

pagina 49):
P, =k, 3V, = 17104.838 kgf/m
¢ Fuerza sismica:

Tomando en cuenta las consideraciones del AASHTO resumidas en el apartado

3.4.3. de este documento, la fuerza sismica es la mayor de:
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e Lafuerza sismica Pg, es:

Ppo = Max(Ygo1,VEgz) = 33887.167 kgf /m
e ElI momento del EQ es:
Mgo; = 1.00 Myp + 0.50 * My = 160550.93 kgf
Mg, = 1.00 * P + Max(0.5 * Myp, My,) = 267255.961 kgf
Mgo = Max(Mggy, Mg,) = 267255.961 kgf
7.2.2.5. Combinaciones de carga:

Aplicando las consideraciones de combinaciones de carga del AASHTO resumidas

en el apartado 3.4.7. pagina 56:

e Resistencia la:

Puia = 0.9 %IV + 1.5 % P, + 1.50 * Py, = 86556.351 kgf /m

My;q = 0.9 * EMp + 1.5 x Mg, + 1.50 * M, = 279885.728kgf

e Resistencia Ib:

Pup = 1.25 %IV + 1.75 * P, 4+ 1.50 * P, = 108077.571 kgf/m

My, = 1.25 x EMp + 1.75 * P, + 1.50 * M, = 361218.77 kgf

e Evento extremo I:

Pyer = 1.00 x XV + 0.50 = Pc + 1.00 * Pgy = 97102.818 kgf /m

Myer = 1.00 % My + 0.50 * M, + 1.00 * Mgy = 504901.754 kgf
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e Servicio I:

P, = 1.00 * XV + 1.00 * P,, + 1.00 P, = 81724.43 kgf /m

Mg = 1.00 x SMy + 1.00 * My, + 1.00 * M, = 272287.308 kgf

7.2.2.6. Relaciones Demanda-Capacidad:

Por medio de las relaciones demanda-capacidad se determina si el muro con las

dimensiones elegidas resiste las fuerzas externas, tanto en volcamiento,

deslizamiento y capacidad de carga. Los resultados de los cocientes deben de ser

menores que uno para determinar que el muro tendra un buen desempefio en los

eventos considerados en el disefio.

e Volcamiento:

Momento de volcamiento ultimo:
SM,, = 1.50 * My, + 1.75 * My,
M, = 70743.62 kgf

Relacion Demanda-Capacidad de
volcamiento:

MO'U.

)
R =—=0.244 - OK
DCv SMpy -

e Deslizamiento:

Fuerza deslizante ultima:
YF4, = 1.50 % Py, + 1.75 * P,
SF,, = 31216.071 kgf/m

Relacion Demanda-Capacidad por
deslizamiento:

Mdu

RDCD = = 0635 4 OK

Ru

Momento resistente de volcamiento:
ZMRu = 125 * MR
Mg, = 290475.15 kgf

Fuerza dltima resistente al
deslizamiento:

IR, = 1.25 % @ R; + 1.50 * @R,
TR, = 49135.581 kgf/m
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e Capacidad de carga:

Maxima demanda del suelo: Capacidad de carga ultima:
Pys = max(Pyia, Puips Puers Pusl)/lm Qua = 110374.877 kgf/mz
P, = 108077.571 kgf /m?

Relacion Demanda-Capacidad de

P
Rpce = — = 0.633 = 0K
qr

7.2.3. Disefio estructural:

Se aplicara el método de resistencias para el disefio de los elementos del muro,
se trabajara por partes la punta, el talén y el vastago del muro, se disefiaran como

una viga en voladizo y se utilizaran las consideraciones de disefio del ACI-318.

7.2.3.1. Disefio de la punta:

PUNTA J
4 p J
; 1
1 td
tzI d_’_ "f i
r L
4 0000000000
TS
NI N|
Q1p Q2p ' 1.0m '

Imagen 7.9: Andlisis de la punta; vista longitudinal para el refuerzo. Fuente:
Elaboracion propia.

¢ Datos:
. Ressten_qa a o kgf ° Limite de ~ kgf
compresion fé =281.228 — fluenciadel  f, =4218.417 —
cm cm

del concreto: acero;
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e Fuerzas en la punta:

Se multiplica por 1.6 por considerar la combinacion de carga para carga viva a
como se explica en el apartado 4.1.1. de la pagina 60.

q1p = 1.6 * quay = 18814.006 kgf /m?

ix — qmin) * (B —P
Gop = 1.6 % <(q’”*’" qmg) B=P) qmm> — 17380.659 kgf /m?

¢ Momento de disefo:

2
My, = <(q2p x P)(P % 0.5) + (q1p — q2p)(P % 0.5) (§ * p)) *1m
My, = 40431.373 kgf *m

¢ Dimensiones de la seccion:

o Altur.a, d.e la h,=t, = 1.0m o Basg de la b, = 1m
seccion: seccion:
¢ Determinacion del refuerzo y propuesta:
e Factor de reduccién por momento (Tabla 9.9, anexos B = 0.90
pagina vi): ! '
e Recubrimiento para elemento construido contra el
suelo y permanentemente en contacto con él (Tabla Tipre1 = 7.5cm

9.12, anexos pagina ix):
Se propuso utilizar la cantidad de 11 varillas #6 para el refuerzo.

e Diametro de 3 e Cantidad de

varillas: dvl = Zplg Varillas: nv, = 11

e Distancia del borde inferior al

centro del refuerzo: T = Tiiprer +dvy ¥ 0.5 = 8.45cm

e Peralte efectivo: di=h —n;
d, = 0.915m
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e Area minima de refuerzo (a como se explica en el apartado 4.1.2. péagina 60):

Asmin1 = maX(

0.80,/7,
fy

14
* bl * dl'_ * b1 * d1> = 30.383cm2

fy

e Area de acero propuesto (debe ser mayor que Agpin):

dv

Aspp =T *

¢ Analisis y resultados:

L «nv, =31.353 cm?

Se calculan lo elementos del bloque de esfuerzos como se explica en el apartado

4.1.3. de la pagina 61 de este documento:

B, = 0.85 (Tabla 4.1, pag. 62)

_ Asmint * fy
0.85* f'_* b,

Ty = Agpy * f, = 132258.041 kgf

a, = 5.362cm

My, =T, * (d1 _%)

M,, = 117533.333 kgf *m
e El momento de disefio es:
My, = 105779.999 kgf *m

¢an1 > Muvl - OK

e Distancia centro a centro entre
varillas:
100cm

§; = ~ 10 cm
nv;

¢ Longitud de desarrollo:

a

¢, = — = 0.063m
B1
di—¢

*0.003 = 0.041

€1 =
C1

¢ El momento maximo en la punta:
M,,1 = 4043133 kgf *m

e Espaciamiento libre:
Slibre1 = S1 — dvl = 8.095cm

2dv; = 3.81cm

Se determina la longitud de desarrollo de la punta segun las normas descritas en

el apartado 4.2.1. pagina 63 de este documento:
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Teniendo que el espaciamiento libre, s;;,,.1 > 2dv;; el recubrimiento libre, 101 >
dv; y la varilla utilizada es #6, se revisa la Tabla 9.10, anexos pag. vii, para

determinar la formula a utilizar, la cual es:

( fyPePe
lgar =

6.6A\/f"¢

Donde los valores A, ¥;, ¥,, ¥, estan determinados de la Tabla 9.11 (anexos

) *dvy = 72.61lcm = 73cm

pagina viii):
e Concreto de peso e Factor de tamafio
=1 Y, =0.8
normal: (para barras #6):

e Factor epoxico (para Y, =1 e Factor de ubicacién Y. =1
refuerzo sin (con capa de concreto
recubrimiento): fresco diferente a

30cm, otro):

El otro valor de [; esta determinado por la ecuaciéon 78 (apartado 4.2.1. pagina 63):

fy WY

&mﬁf@%gﬁ)

ldbl = * db = 43.812cm

Donde k., = 0 para simplificar célculos, c,; = min(ry,s, * 0.5) = 5¢m, y el cociente

(cp + k¢r)/dy, NO puede ser mayor que 2.5, por tanto:

Cp + ktT‘

= 3.1 2.
4, 3.15 - 2.5

La longitud de desarrollo a utilizar sera la mayor de las dos ecuaciones calcularas

y que 30cm, por lo tanto, la longitud de desarrollo para la punta es:

lg = max(lz41, lgp1, 30cm) = 0.73m
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¢ Revision del cortante maximo:

Se analiza si la punta cumple por cortante mediante las consideraciones del ACI,

explicadas en el apartado 4.1.4.1. de la pagina 63 del presente documento:

e El cortante resistente: e Factor de resistencia por cortante
V. = 0531 ,f’cbwd (Tabla 9.9, anexos vi):

¢ = 0.75
V., = 81367.6 kgf
e Cortante de disefio: e El cortante maximo en la punta:
¢CV61 = 61025.7 kgf Vul = (qlp + qu) *Px05%x1m

¢Ve1>Vys » 0K V,1 = 38004.399 kgf

Luego de realizar las revisiones por momento y cortante, se comprueba que la

cantidad de 11 varillas #6 para el refuerzo de la punta es adecuada (Imagen 7.9).

7.2.3.2. Diseino de talon:

w TALON
YYVVVYVVVYYY
: rt o0 000OCOGOOGOOGOOGO
I J d |2
1
L + . e J
ld P 3 13

1.0m

Imagen 7.10: Andlisis del talon; vista longitudinal para el refuerzo. Fuente:
Elaboracion propia.

¢ Datos:
¢ Resistencia a e Limite de
s k ) k
compresion f. = 281.228 i]; fluenciadel  f, = 4218.417 Lj;
del concreto: cm acero: cm
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e Carga aplicada en el talon (se multiplica por 1.2 por considerar la combinacion
de carga para carga muerta debido al peso del suelo y el peso propio del talén

a como se explica en el apartado 4.1.1. de la pagina 60):

WuvZ =1.2= (A + Vs1 * hl + Vs2 * (hz - Z) + Y * tz) = 19147.739 kgf/m2

¢ Momento de disefio:
Mypz = Wypg * Tp) * (Ty * 0.5) x Im = 86164.826 kgf * m

¢ Dimensiones de la seccion:

o AItur_a, d.e la h, =t, = 1.0m o Base_ de la b, = 1m
seccion: seccion:
¢ Determinacién del refuerzo y propuesta:
e Factor de reduccion por momento (Tabla 9.9, anexos b = 0.90
L, . . f = u.
pagina vi):
e Recubrimiento para elemento expuesto a la
intemperie 0 en contacto con el suelo (Tabla 9.12, Tipre2 = 5.0cm

anexos péagina ix):

Se propuso utilizar la cantidad de 11 varillas #6 para el refuerzo.

e Diametro de 3 e Cantidad de

varillas: dv, = Zplg. Varillas: nv, =11

e Distancia del borde inferior al

centro del refuerzo: T2 = Tiibrez + dvz * 0.5 = 5.953cm

e Peralte efectivo: dy, =h, —1,
d, = 0.94m

e Area minima de refuerzo (a como se explica en el apartado 4.1.2. pagina 60):

0.80/F", 14
—————%by*xd,,—=*b, xd, | =31.212 cm?

Asminz = maX( fy fy
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e Area de acero propuesto (debe ser mayor que Agpip):

dv,*
* nv, = 31.353 cm?

Aspy =T *

¢ Analisis y resultados:

Se calculan lo elementos del bloque de esfuerzos como se explica en el apartado

4.1.3. de la pagina 61 de este documento:

= 2 a
B, = 0.85 (Tabla 4.1, pag. 62) c, = %2 _ 0 .065m
B1
Asminz * fy B d, —c, ~
% =085 [ by 00 €rr =~ —2+0.003 = 0041

T, = Agpy * f, = 132258.041 kgf

My, =T, * (dz _%)

M, = 120742.96 kgf *m

e El momento de disefo es: e El momento maximo en el taldn:
b My, = 108668.664 kgf *m My, = 86164.826 kgf *+m

¢an2 > MuvZ - OK

e Distancia centro a centro entre e Espaciamiento libre:
Varl||aS Slibre2 = Sz — de = 8095cm
100cm =
5, = ~ 10cm 2dv, = 3.81cm
nv,

¢ Longitud de desarrollo:

Teniendo que el espaciamiento libre, s;;,,.2 > 2dv,; el recubrimiento libre, 1502 >
dv, y la varilla utilizada es #6, se revisa la Tabla 9.10, anexos pag. vii, para

determinar la férmula a utilizar, la cual es:
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_ ( fy e
daz =\~ —

6.61\/f"¢

Donde los valores 4, ¥;, ¥,, ¥, estan determinados de la Tabla 9.11 (anexos

> * dv, = 95cm

pagina viii):
e Concreto de peso e Factor de tamafio
A=1 Y, =0.8
normal: (para barras #6):
e Factor epoéxico (para Y, =1 e Factor de ubicacion Y, =13
refuerzo sin (con capa de concreto
recubrimiento): fresco mayor a 30cm,

debajo del refuerzo):

El otro valor de [; esta determinado por la ecuacion 78 (apartado 4.2.1. pagina 63):

fy WY

3.54f ¢ (%)

lde = * db = 56.956cm

Donde k;, = 0 para simplificar célculos, ¢, = min(ry, s, * 0.5) = 5.95, y el cociente

(cp + k¢r)/dy, NnO puede ser mayor que 2.5, por tanto:

Cp + ktr
dp

= 2.625 - 2.5

La longitud de desarrollo a utilizar sera la mayor de las dos ecuaciones calcularas

y que 30cm, por lo tanto, la longitud de desarrollo para el talon es:

lg = max(lgq2, lap2, 30cm) = 0.95m

¢ Revision del cortante méaximo:

Se analiza si el talon cumple por cortante mediante las consideraciones del ACI,
explicadas en el apartado 4.1.4.1. de la pagina 63 del presente documento:
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e El cortante resistente: e Factor de resistencia por cortante

V. = 0.531 ,f’cbwd (Tabla 9.9, anexos vi):
¢c = 0.75
V., = 83589.605 kg f
e Cortante de disefio: e El cortante maximo en el talon:
¢ Ver = 62692.204 kgf Viz = Wuv, Ty x Im
O Ve >Vyy — OK Vy, = 57443.218 kgf

Luego de realizar las revisiones por momento y cortante, se comprueba que la

cantidad de 11 varillas #6 para el refuerzo del talén es adecuada (Imagen 7.10).

7.2.3.3. Acero por contraccién y temperatura:

En muros de contencion con refuerzo, luego de disefiar la punta y el talén como
una viga en voladizo, al momento de analizar la union de ellas, la base del muro
se considera como una losa en una direccién, por tanto, luego de haber disefiado
el refuerzo por flexion, se debe agregar un refuerzo perpendicular a este, llamado
como cuantia por retraccion y temperatura en el manual del ACI-318. Estas

consideraciones estan descritas en el apartado 4.1.4.2. pagina 63.

N|

r )

C )| [tz
[ BN BN BN BN BN BN BN BN BN BN

00 O0O0OGOOOO OO

—_

—
—

Ty 1.0m

Imagen 7.11: Detalle de refuerzo para unién punta-talén, refuerzo por retraccion;
vista del refuerzo en la seccion longitudinal. Fuente: Elaboracion propia.

Teniendo un f, = 60ksi = 4218.417 kgf /cm?, se revisa la tabla de cuantia minima
de refuerzo de retraccion y temperatura (Tabla 9.13, anexos pagina ix) y se tiene

gue sebe ser el mayor que los siguientes valores:

a) 0.0018 * 4200 kgf /cm?

= 0.002
fy
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b) 0.0014

Entonces, la cuantia minima de refuerzo de retraccion y temperatura p, = 0.002.

Ahora, el area de cuantia minima considerando el area bruta de la base:
py * B xt, = 104.84cm?

Proponiendo varillas #6 para el acero por contraccion y temperatura:

o Diametro de 3 o Areade varilla T * dv,?
dv, = Zplg. Av, = ————
varilla propuesto: por retraccion y 4
— 2
temperatura: Av, = 2.85cm
e Cantidad de Aminr e Distancia _ Ly
nv, = A_ Sp = —
varillas Ur centro a centro noy
requeridas: nv, = 36.78 entre varillas: S = 17.88cm
nv, = 37 var s, = 18cm

e La longitud de desarrollo de las varillas (para ver el espaciamiento disponible
para ubicar las varillas):

Ly =Ty + P — (Mipre1r + Niiprez + dvy + dvy) + lgg + lgp = 6.6m

Por lo tanto, el refuerzo para contraccion y temperatura seran de 37 varillas #6,
repartidas como 19 varillas ubicadas perpendicularmente al refuerzo de flexion
para la punta y 18 varillas ubicadas perpendicularmente al refuerzo de flexion para

el talén, a una distancia de 18cm. de centro a centro entre varilla (ver Imagen 7.11).
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7.2.3.4. Disefio del vastago:

mil

) t
VASTAGO + 4 @Gy

Y1
hy b1
8y
H
Y2
H—-hy ¢,
8,
A=)
tm2

Imagen 7.12: Analisis del Vastago. Fuente: Elaboracién propia.

¢ Datos:
. Re5|sten9|a a o kgf . lelte.de ~ kgf
compresion f¢ =281.228 — fluenciadel  f, = 4218417 —
del concreto: cm acero: ¢

e Carga aplicada en vastago (se multiplica por 1.6 por considerar la combinacion
de carga para carga viva debido al empuje del suelo y la carga de sobrecarga

y el empuje sismico como se explica en el apartado 4.1.1. de la pagina 60):

g1y = 1.6 * A =905.679 kgf/m?

1
G2y = 1.6 % (0'p3) + 5 * (Kap * ¥s1 * hy + Kap * Y2 * hy) = 10958.251 kgf /m?

e Momento de disefo:

My = ((‘hv « H) (g) + (42 — G1v) (g) (g)) «1m = 17214.653 kgf m

¢ Dimensiones de la seccion:

e Alturade la he =t . =075m ° Base de la b = 1m
seccion: 37— tm2 — seccion: 3
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¢ Determinacién del refuerzo y propuesta:

e Factor de reduccion por momento (Tabla 9.9, anexos

. . ¢f = 0.90
pagina vi):
e Recubrimiento para elemento construido contra el
suelo y permanentemente en contacto con él (Tabla Tibrez = 7.5cm

9.12, anexos pagina ix):
Se propuso utilizar la cantidad de 8 varillas #6 para el refuerzo.

e Diametro de 3 e Cantidad de

varillas: dvs = Zplg. Varillas: nv; =8

e Distancia del borde inferior al

centro del refuerzo: T3 = Tiipres +dvs * 0.5 = 8.453cm

e Peralte efectivo: d; =h;—1;
d; = 0.665m

e Area minima de refuerzo (a como se explica en el apartado 4.1.2. pagina 60):

0.80y/f". 14
Agminz = max| ————#* by * d3,— * by * d3 | = 22.086 cm?
fy 1y
e Area de acero propuesto (debe ser mayor que Agpy):
dv32 5
Agpz = T * *nvg = 22.802 cm

¢ Andlisis y resultados:

Se calculan lo elementos del bloque de esfuerzos como se explica en el apartado

4.1.3. de la pagina 61 de este documento:

= 3 a
p1 = 0.85 (Tabla 4.1, pag. 62) e =% 2 0.046m
B1
Asminz * fy _ ds; —c;3 B
G =B xby 00 M s ==~ %0003 = 0.041

Ty = Agps * f, = 96187.666 kgf
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Mz = T3 * (d3 _%)

M, = 62136.045 kgf *m

e El momento de disefo es: e El momento maximo en el taldn:
¢rMy,3 = 55922441 kgf +m My,3 = 55356.254 kgf *m

¢an3 > Muv3 - OK

e Distancia centro a centro entre e Espaciamiento libre:
varillas: Siibre3 = S3 — dvz = 11.095¢cm
100cm =
5 = ~ 13em 2dv; = 3.81cm
nvs

¢ Longitud de desarrollo para el vastago:

La longitud necesaria para cumplir la tension minima del refuerzo requiere el uso
de un gancho estandar (ver apartado 4.2.2. p4g. 65), la cual su geometria esta
descrita en la tabla 25.3.1. del ACI 318S-14 (Tabla 9.14, anexos pag. x).

Utilizando un gancho estandar de 90 grados, teniendo varilla #6, el diametro
minimo de doblado es 6dv; = 11.43cm = 12cm y la extension recta e€s [, =
12dv; = 22.86cm = 23cm.

Los factores de modificacion A, ¥;, ¥,, ¥, estan determinados de la Tabla 9.15

(anexos pagina xi):

e Concreto de peso A=1 e Factor de recubrimiento Y. =1.0
normal: (para recubrimiento

diferente a 5 cm)

e Factor epoxico (para Y, =1 e Factor de confinamiento Y. =1.0
refuerzo sin de refuerzo (para la
recubrimiento): opcion “otros”)
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La longitud de desarrollo del gancho estandar l;,, es el mayor de a, b o c:

(0.075@%%%
a

M
b) 8d, = 15.2cm = 16¢cm

c) 15cm

) *dp, = 25.15cm = 36cm

Entonces, l;, = 36cm.
Se requiere conocer la longitud disponible para el desarrollo del gancho estandar:
lanaisp = tz = Tiipre1 — dvy — dv, = 88.69cm

Ya que lgnaisp > lan, S€ determina que la longitud de desarrollo calculada alcanza

para que el refuerzo del vastago trabaje correctamente a tension.

¢ Revision del cortante méaximo para el vastago:

Se analiza si el vastago cumple por cortante mediante las consideraciones del ACl,

explicadas en el apartado 4.1.4.1. de la pagina 63 del presente documento:

¢ El cortante resistente: e Factor de resistencia por cortante
V. = 0531 ,f'cbwd (Tabla 9.9, anexos vi):

¢. = 0.75
V. = 59147.551 kgf
e Cortante de disefio: e El cortante maximo en el talén:
$cVez = 44360.663 kgf Vus = (G1p + q2) *H % 0.5 x 1m
¢ Ve3> Vys > 0K Vs = 30253.021 kgf

En conclusion, se utilizaran 8 varillas #6 para el refuerzo del vastago, con un
gancho estandar de 90 grados con [l;, = 36cm, un diametro interior minimo de
doblado de 10d, = 19.05cm y extension recta es l,,; = 12d, = 23cm, para la
pantalla interior del vastago.
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PANTALLA INTERIOR
1.0m

.

Coosssneinnc, ) .
I— S
Imagen 7.13: Refuerzo vertical para pantalla interior del vastago; vista refuerzo
seccion longitudinal. Fuente: Elaboracion propia.

¢ Refuerzo Pantalla Exterior:

Siguiendo los limites de refuerzo explicados en el apartado 4.2.3. de la pagina 65,
para el refuerzo longitudinal p; minimo y refuerzo horizontal p, minimo, los valores
dependen del cortante maximo V, y el cortante de disefio medio 0.5¢_.V., en este
caso del vastago; siendo estos: V,, = 59147.551 kgf y 0.5¢.V. = 22180.331 se
tiene que 1, > 0.5¢.V., por lo tanto, el refuerzo longitudinal p; minimo debe ser el
mayor del valor calculado con la ecuacién (82) del presente documento y que
0.0025 vy el valor del refuerzo horizontal p, minimo segun la Tabla 9.16, anexos
pag. Xxii:

e p, = 0.0025, para muro construido en obra, f, > 4200 kgf /cm?* y varillas < #5.

5.1m

e 200025 +05 (25— 27) (0.0025 - 0.0025) = 0.0025

e Area minima de refuerzo para el e Area minima para pantalla
vastago: externa:
tm1 + iz A .
Apiny = 0.0025 (%) * 100cm Aspe = ";"” — 7.188cm?

Apminy = 14.375cm?
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Se proponen varillas #4 para el refuerzo de la pantalla externa

e Diametro de varilla propuesto: e Area de varilla propuesta:
1 T % dv,,”

= — ve
dvpe > plg. Appe —
Distancia centro a centro entre

= 1.27cm?

e Cantidad de varillas requeridas:

Aspe ] varillas:
NVpe = ~ 6 varillas
Appe 100cm
Spe = " ~ 16cm

PANTALLA EXTERIOR

l': 1.0m
|' V1 T
S o3 hy
| o)
,' H
,' H
|I V2
lnl (0P} h,
RTINS | o
|
7 |
C > % r
I —

Imagen 7.14: Refuerzo vertical para pantalla exterior del vastago; vista refuerzo
seccion longitudinal. Fuente: Elaboracion propia.

¢ Calculo del refuerzo horizontal:

El calculo del refuerzo horizontal p, minimo previamente calculado de la Tabla 9.16

(anexos pagina xii), ya que V, = 0.5¢.V, es de p, = 0.0025. Se determina el area
minima de refuerzo horizontal para el vastago, segun el area bruta del muro

utilizando el espesor promedio del vastago:

Se proponen varillas #4 para el refuerzo horizontal:
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e Area minima de refuerzo
horizontal para el vastago:

t, +t
Aminny = Pt * (%) * H

Aminhv = 73313C7n2
e Area de varilla propuesta:

2
T * dUppy

Apny = —— = 1.27cm’

e Diametro de varilla propuesto:

dv =—in
phv 2

e Cantidad de varillas requeridas

para refuerzo horizontal:

A
NMVphy = ( Z:::v> ~ S58varillas

La cantidad de varillas requeridas para el refuerzo horizontal debe ser repartida

para la pantalla interior y la pantalla exterior, segun preferencias del disefiador, se

puede dividir la mitad para cada pantalla, aunque se considera que la pantalla

externa puede estar expuesta a los efectos de la intemperie y los cambios de

temperatura, se puede determinar 2/3 de la cantidad de varillas para la pantalla

externay el resto para la pantalla interna.

e Cantidad de varillas requeridas

para pantalla exterior:

2 % nvphv
3

NMVppe = ~ 39 varillas

e Separacion entra varillas de
refuerzo horizontal para
pantalla exterior:

H— Nibre3 — dU3 - dvphv

S =
peh
nvphe -1

Spen = 13.14 = 14cm

e Cantidad de varillas requeridas
para pantalla interior:

NUppi = NVppy — MVppe

nVpp; = 58 — 39 = 19 varillas

e Separacion entra varillas de
refuerzo horizontal para pantalla

interior:

H— Tiibre3 — de
Speh = = 27.8cm
NVpp; — 1

Spen = 27cm

El refuerzo para pantalla interior y pantalla exterior calculando de ubica de la

siguiente manera:

164



PANTALLA EXTERIOR PANTALLA INTERIOR
1.0m 1.0m

e

—
—
—

Spe .

—F

Imagen 7.15: Refuerzo vertical y horizontal de pantalla exterior; Refuerzo vertical
y horizontal de pantalla interior. Fuente: Elaboracion propia.

Imagen 7.16: Refuerzo muro de contencién en voladizo. Fuente: Elaboracion
propia.
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7.3. Ejemplo muro con contrafuertes:

Se necesita contener un suelo de 6 metros de altura, el cual se requiere utilizar

para uso vehicular. Los datos de suelo estan definidos en la tabla sondeos del

proyecto B, ubicado en la ciudad de Managua, los cuales se resumen en 2 estratos

principales.

Imagen 7.17: Dimensiones muro de contencidn con contrafuertes. Fuente:
elaboracién propia

7.3.1. Informacién de disefio:

7.3.1.1. Geometriadel muro:

e Altura del muro: H = 6m. J
e Espesor de la zapata: t, = 0.6m o
e Profundidad de desplante: o

Dy = 1.4m .

e Espesor del muro: t,,, = 0.40m

Pie: P = 0.7m

Talén: T, = 2.8m

Base: B =T, +t, + P =3.9m
Altura total: H, = H +t, = 6.6m
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?

£ 0C

Imagen 7.18: Dimensiones de los contrafuertes del muro. Fuente: Elaboracion
propia.

7.3.1.2. Datos del contrafuerte:

Distancia libre L = 265m e Espesor del e = 3.5m
entre contrafuertes: ’ contrafuerte: ¢ '
Separacion de los <= 3m
contrafuertes:
7.3.1.3. Datos del suelo:
¢ Estrato 1:
e Mobdulo de
- k
Altura c-iel hy = 4.57m elasticidad del Ey = 129Lf
estrato: suelo: cm?
Peso especifico B kgf e Inclinacion del e
del suelo: Vs1 = 2570 m3 terreno: p=0
Angulo de ¢ Inclinacion de la
friccion interna ¢, = 20° cara interna del | 0, = 90°
del suelo: muro respecto a la

horizontal:
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A 2
A_ngg,lo de 61=3"¢1
friccion entre el 3
sueloy el muro:  §=13°
¢ Estrato 2:
Médulo de
Altura del h, = H, — hy y - . kof
estrato: h, = 2.03m elastlclzldad del E, = 210W
suelo:
Peso especifico — 2350 kgf e Cohesionen la ¢ = kgf
del suelo: Ys2 = m3 cimentacion: m?
Angulo de e Angulo de friccion 5, = 2 b,
friccion interna , = 38° entre el suelo y el 3
del suelo: muro: 5, = 25°
7.3.1.4. Datos de los materiales:
e Peso e Peso
e k - k
especifico del  y, = 24004 especifico Yo = 17504
m . m
concreto del acero:
¢ Resistencia a e Limite de
compresion del  f', = 4000psi fluenciadel  f, = 60ksi
concreto: acero:
o Modl_JIc_) de ~ kgf Modl_JIc_) de ~ kgf
elasticidad del  E. = 253224 — elasticidad E, = 2038902 —
. cm . cm
concreto: del acero:

7.3.2. Andlisis geotécnico:

Luego de ver los datos, se definen las normas a utilizar. Se usaran las normas del
AASHTO LRFD Bridge 2017 debido a que es para uso vehicular. Los valores
usados en geometria del muro, son valores preliminares de disefo, los cuales se
evaluaran por estabilidad para ver si cumplen con los requerimientos para el

disefio; si no cumplen, se cambiaran y volveran a evaluarse hasta cumplir.
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7.3.2.1. Anélisis por esfuerzos admisibles:

¢ Célculo de la altura equivalente segun AASHTO:

Es necesario conocer la altura equivalente del muro para calcular el valor de la
sobrecarga, en este caso, debido a que el uso del muro sera para soportar peso
vehicular, se utilizaran las especificaciones para disefio de LRFD de Puentes
AASHTO 2017. La altura equivalente de suelo para carga vehicular en muros esta
determinada por la tabla 3.11.6.4-2 del AASHTO (ver tabla Tabla 3.2, pag. 49).

La altura total del muro es de H; = 6.6 m; considerando que la distancia entre el
trasdés y el tréfico es de 0 metros, se interpolan los valores de la tabla y se obtiene

que la altura equivalente es h,, = 0.61 m.

El esfuerzo vertical de sobrecarga vehicular es: qs = ys; * hoq = 1566.672 kgf /m?

¢ Coeficiente de presién activa de Coulomb:

Calculando el coeficiente de presion activa de Coulomb, ecuacion 14, seccion

2.2.2.2. de este documento:

e Estrato 1:

sin(6y, + 2
Koy = O+ 1) = 0.361

sin(6;,)? - sin(6, — 6,) -| 1 + \/::r?((glt%l))sslﬁl(((g; :_ﬁﬁ))

e Estrato 2:

sin(6,, + ¢,)?
kg, = O + ) =0.216

sin(6,)2 - sin(8, — 8,) - [ 1 + J :;;;((gjl J’_%z))'.ssiﬁl((d;fl :r?)

La presion de sobrecarga por tanto es: A = kgq * ¥ * heq = 566 kgf /m?
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¢ Calculo de esfuerzos verticales y horizontales:

En este caso se calculan las presiones verticales y horizontales a 4 profundidades
importantes: a nivel superficial, a la altura del primer estrato, a la altura del vastago
y considerando la altura total del muro:

Enz =0, 001 = Vs1 * heg = 1566.672 kgf/m? Esfuerzo vertical a
nivel superficial
0'h1 = kg1 *0' 51 = 566.049 kgf /m? Esfuerzo horizontal a
nivel superficial
Enz=h;, o', =0"p1+ys *h, =13311.6kgf/m?  Esfuerzo vertical a
nivel del estrato 1
0'hy = kg1 *0' 5y = 4809.562 kgf /m? Esfuerzo horizontal a
nivel del estrato 1
Enz=H, 0d'p3=00+Vs*(H—hy) Esfuerzo vertical a la
0'p3 = 16672.072 kgf /m? altura del vastago
0'h3 =0"py+koy ¥ Y5y * (H—hy) Esfuerzo horizontal a
0'ns = 5534.462 kgf /m? la altura del vastago
Enz=H, o0, =0p3+ys*t,=18082.07kgf/m? Esfuerzo vertical a la

’ o
O-h4_o-h3+ka2*ysz*tz

0'na = 5838.616 kgf /m?

altura total del muro
Esfuerzo horizontal a

la altura total del muro
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0'n2 = ka1 (q + ¥Ye1 - 11)

H¢

0,113 = thz +kaz - Vs2 - (H—hy)

P tm T(l

v

v

B

7 .
0}14_0113+ka2'}/52't2

Imagen 7.19: Diagrama de esfuerzos horizontales para muro con contrafuertes.
Fuente: Elaboracion propia.

Mediante el diagrama de esfuerzos horizontales, se calculan las presiones totales

a cada profundidad z por medio del célculo de cada area:

e Areal:

k
Ay = hy %0’y = 2586.845%

e Area?2:
Agy =05xhy * (o' —0'p1)

k
Ag, = 9696.427 if
m

e Area3:
Apz=(H—hy)*d'y,

k
Ags = 6877.674°%
m

e Area4:
Ags =05 (H—hy) *(0'p3 — 0'y2)

kgf
Agy = 518.3037

e Areab:

k
Ad5 = tZ * O'Ihl = 3320677%

e Areab6:
Age =05 xt, % (0'py —0'p3)

kgf
A = 91.246 ==
dé6 m
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e Presion lateral a la altura del e Presion activa a la altura del

vastago (H): vastago (sin sobrecarga):
Par = Aar + Aaz + Az + Aas Poy = Py — Ax H = 16282. 954—;?
kgf
Py, = 19679.25—
Al m
e Presion lateral en todo el muro e Presion activa en todo el muro
(H,): (sin sobrecarga):
Pyp = Pp1 + Ags + 4 Poy = Py — A+ H,
Py, = 23091, 173if P,, = 19355, 247if
m m

e Ubicacion de P,; desde la base del vastago:

H-h

2*3h1 H— hl)

 Aa) (b + ) + () (H = 251) + (Aa) (E520) + (a) (

1=
Paq

Zl - 2.285 m

e Ubicacion de P,, desde la base del muro:

A (ke ) + A (ke + ) + A (0 51 + s (6 P51 + s (5) + 40 (3)

‘e Paz
Z, =2.208m
e Momento producido por Py;: e Presion lateral de sobrecarga:
My, = Pay * Z; = 44963.614 kgf P = AxH, = 3735.926 kgf
m
e Momento producido por P,,: e Ubicacion de P,. desde la base
Z, ="t 33
sc — 2 =5om
e Momento producido por P,.: e Momento producido por P,,:
M. = P, x Z;. = 12328.55 kgf Mgy, = My, * Mg, = 38653.658kgf
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e Presion pasiva en la cimentacion del muro:

1 k
Py=5*kas *Vs2 * DF = 496.784%

2
£t 5
P/, D +
/ -~ _IZEZ

g tm Tq |

le »

I~ B g

Imagen 7.20: Presion pasiva en el muro de contencion con contrafuertes. Fuente:
Elaboracion propia.

¢ Estado del muro:

Calculando el desplazamiento maximo en la parte superior del muro y su deriva,
se comparan los resultados con la tabla C3.11.1-1 del Manual del AASHTO 2017
(ver Tabla 3.1, pag. 47) para identificar en qué condiciones de presion esta

trabajando el muro.

1m

G |

Imagen 7.21: Seccion considerada del muro para inercia del muro en voladizo.
Fuente: Elaboracion propia.

e Calculo de la inercia del muro:

L= (3) * (£,)? 1600000 + e
= — % ES = —_ %
m =717 m m.
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¢ Desplazamiento maximo en la corona: e Deriva del muro:

Py 22 (3'H-1Zy)
6-E. 1,

AH
AH = 0.664 cm 66 = 7 = 0.001

Comparando el valor del desplazamiento relativo o deriva, con la Tabla 3.1 de la
pagina 47, con relleno de arena densa segun la consistencia en la tabla de
sondeos, podemos ver que el desplazamiento relativo es 0.001, esto implica que

el muro estaria trabajando en estado activo.
7.3.2.2. Revisiones por esfuerzos admisibles:

¢ Revision por volcamiento:

A N YN NN NN
|
Y1 |
$1
0; |
|
|
|
| hy
1 |
H + 4 ' y
H[ : Ht
|
|
| i
T T i
34 2 i
P, ?
5% 2 :
| [
L 2+
: X :
-
Pty Ta
p B !
o

X4 = X5

Imagen 7.22: Revision por volcamiento para muro con contrafuertes; brazos de
momento de cada area. Fuente: elaboracion propia.
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1)
2)
3)
4)
5)

Areas:

A =t * H = 2.04m?

A, =t, *x B = 2.34m?

A; = 0.5% T, * H = 8.4m?

Ay =Ty * hy = 12.796m?

A =Ty = (h, — t,;) = 4.004m?

Brazo de momento desde el
punto C:

Xy =P+1t,*05=09m
x, =B *0.5=195m

1

X4 =P+t +T,*05=25m

X5

=P+t, +T4*0.5=25m

Suma de Fuerzas verticales:

ZV=W1+W2+W3+W4+W5
SV = 73831.12 Kgf /m

Momento Resistente:

ZMR :M1+M2 +M3+M4_+M5
SMy = 162865 kgf

este documento):

FSyotcamiento =

Mg

M,

e Peso/longitud unitaria:
W, = A, *y, = 5760 kgf/m
W, = A, *y, = 5616 kgf/m
W; = Az *y. = 20160 kgf/m

W, = A, xys; = 32886.72 kgf/m

Ws = A, *Ygy =9409.4 kgf /m

e Calculo del momento
resistente:

M; =W, *x, =5184 kgf

My, = Wy x x, = 10951.2 kgf

Mz = W3 * x3 = 40992 kgf

My, =W, xx, = 82214.3 kgf

Ms = Wy * x5 = 23523.5 kgf

e Momento de volcamiento:
M, = M,, = 50982.213 kgf

=3.195>2 > 0K

El factor de seguridad contra volcamiento es (ecuacion 35, apartado 3.3.1.1. de
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¢ Revision por deslizamiento a lo largo de la base:

e Fuerza resistente maxima: e Suma de las fuerzas
horizontales resistentes:
XFr = R' + B, = 35449.16 kgf /m

R' =XV +tand, + B *c’
R' =34952.376 kgf/m
e Suma de las fuerzas horizontales
de empuje:
SF; = Py, + P, = 23091.173 kgf /m
e El factor de seguridad contra deslizamiento es (ecuaciéon 36, apartado 3.3.1.2.
3.3.1.1. de este documento):

2Fpg,

FS jestizamiento = Z_Fd =1.535>1.5

¢ Revision por capacidad de carga:

Calculando la ubicacién de las fuerzas verticales que actian sobre la losa base o

fuerza resultante, respecto al punto C (ver Imagen 7.22, pagina 174), se tiene que:

¢ Momento neto respecto a C: e Brazo de la resultante R:
Myero = EMp — XM,
Myoeo = 111882.787 kgf

M
Xg =%”’= 1.515m

e Excentricidad de la resultante R:
B
eR:E_XRZOAI'SSm

Es importante revisar que el valor de la excentricidad esté dentro del tercio medio
de la base del muro, o e; < B/6. Siendo B/6 = 0.65m

e Presion maxima ubicada en la e Presion minima ubicada en el
puntera: talon:
XV 6 x ep XV 6 * ep
Qpuntera = F(l + B ) Qealon = ?(1 - B )

_ _ kgf
Qméx - qpuntem = 31589004?

kgf
Qmin = Qtaléon = 6273.109?
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e Factores de forma para e Esfuerzo efectivo a nivel del

cimentacion continua: fondo de la cimentacion:
Fs=1Fs=1Fs=1 q =Yy * Dy = 3290 kgf/m?
e Ancho efectivo:

B'=B—-2xe;z =3.031m

Se hace la revision de Dy /B para saber las ecuaciones a utilizar para los factores

de forma, profundidad e inclinacién de la Tabla 9.1, anexos pagina ii. En este caso

esigual a Dy /B = 0.274, por eso se aplicaran las ecuaciones cuando Df/B < 1.

e Factores de capacidad de carga: e Factores de inclinacion:
I\ 2 g 2
N, = tan (45° + 72> e™ané2 = 48.933 Foy=Fg = (1 - 900> = 0.651
2
N, = (N, — 1) cot ¢ = 61.352 E, = (1 _F = 0.651
b2

N, = 2(N, + 1) tan ¢}, = 78.024 -
d
Y = cot(—>) = 17.367°
0 (zv)

e Factores de profundidad:

Faq

—-——=1.109
4 N, tan 0%

ch = Fq
! . \2 Df

Fga =1+ 2tan¢} (1 — sin ¢}) (F) =1.107

F)/d = 1

e Capacidad de carga de una cimentacion superficial:

, 1 , kgf
Gu = €' NeFesFeaFei + qNoFysFaaFoi + 5 V52B'Ny FysFyaFyi = 197946311

e Elfactor de seguridad de capacidad de carga es (ecuacion 37, apartado 3.3.1.3.
3.3.1.2. 3.3.1.1. de este documento):

qu

Qpuntera

FScap_de_carga = =6.266 > 3 - 0OK
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7.3.2.3. Andlisis por esfuerzos ultimos (revisiones AASHTO):

¢ Revisién contra falla por deslizamiento:

Se aplican los procedimientos y formulas explicados en el apartado 3.3.2.1. de

este documento, con ¢; = 38°:

e Factor para concreto e Fuerza total vertical:

; k
encofrado contra el suelo SV = 73831.12 gf
C=1.0 m

¢ Resistencia nominal al deslizamiento entre el suelo y la fundacioén (ec. 48):

_ . kgf
R, =CVtang), = 57683.1937

e Factor de resistencia por cortante entre el suelo y la fundacion, ¢, = 0.80 y
factor de resistencia para resistencia pasiva, ¢, = 0.50 (Tabla 9.7, anexos
pég. v).

e Resistencia nhominal pasiva del suelo disponible:

kgf
Rep = By = 496.784 —~

e Fuerzas resistentes al deslizamiento:

B _ kgf
Rp = @cR: + @epRep = 46394.946—

e Fuerzas resistentes totales:

k
Rpw = 1.25 * 0cRy + 1.50 * @gpR,y = 58055.781%
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¢ Revision por capacidad de carga:

A A A A T

71|
¢q
5y |
|
|
|
|

I |hy
1 |

H - 4 | H
H,; : H;
|
|
,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,, l ) S
2
— o ¢!
ESEES S ol R ¥
5+ | h
Dy § [ Dy
‘E__ ,,,,, - ‘r
t, AL o b i
I Wi d - % = P V.

! r a
o |

tlll Tﬂ ‘
g

B/2 B/2
Imagen 7.23: Revision AASHTO por capacidad de carga para muro con
contrafuertes. Fuente: Elaboracion propia.

e Areas: e Peso/longitud unitaria:

1) Ay =ty * H=2.04m? Wiq = A1q *¥e = 5760 kgf/m

2) Ay =t, *B = 2.34m? Woo = Agq ¥y, = 5616 kgf/m

3) A3, = 0.5% Ty * H = 8.4m? Wsq = Az *y. = 20160 kgf/m
4) Ay =Ty *hy =12.796m? Wyq = Asq *ys1 = 32885.7kgf/m
5) Agy = Ty * (hy, — t,) = 4.004m? Wy = Asy * Vg2 = 9409.4 kgf /m
e Brazo de momento desde el punto C: e Célculo de momentos:

X14 = 05B — (P +0.5+t,) =1.05m Mg = Wi * X4 = 6048 kgf
Xy =0.5B—05+B =0m My, = Wy, * X9 = 0 kgf

M3q = W3 * X35 = —1680 kgf
My, = Wyy * x4q = —18087kgf
Mz, = Wyq * x5 = —5175.2kgf

1
X34 = 0.5B — [P +t, + 3 * TA] = —0.083m

X4q = 05B — (P +t,, +05xT,) = —0.55m
X5q = 05B— (P +t, +05xT,) =—-0.55m
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e Suma de Fuerzas verticales:

LV, = 1.25 x Wy + Wy + Way + Wy, + Ws,)

SV, = 922889 kgf/m

¢ Momento Resistente de volcamiento:

e Excentricidad desde el punto C:

_ 150 * Maz + 175 * MSC + 125(M1a + M3a + M4,a + M5a)

= 0.606m

eRa - EV
a

Se hace la revision de que el valor de la excentricidad esté dentro del tercio medio

de la base del muro, o:

era < B/6

0.606m < 0.65m —» OK

A continuacién se hacen los calculos de los elementos que conforman la ecuacion

de capacidad de carga nominal, segun descrito en el apartado 3.3.2.2. pagina 41

de este documento.
e Presioén vertical en la cimentacion:

L = 34336.572 kgf /m 2

e Factores de capacidad de carga

(ecuaciones 44, 45 y 46):

!

2
N, = tan (45° + 72) e™tan 92 = 48.93

N, = (N, — 1) cot ¢} = 61.352
N, = 2(N, + 1) tan ¢, = 78.024

e Longitud de la zapata:
L=100m

e Factores de forma (Tabla 9.3,

anexos pag. iii):

B
Sq=1+ (Z* tan¢§> = 1.03

S —1+(B)(Nq>—1031
€ LJ\N,]

B
S, =1-0.4 (Z) = 0.98
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e Factor de correccion de profundidad d, (Tabla 9.5, anexos pag. iv): Se realiza

la extrapolacion para encontrar el valor de d,, primero para d, para 32 grados,

luego el d, para 37 grados, y luego se hace extrapolacion para el ¢’ del suelo

y obtener el d, correspondiente. Teniendo un ¢, = 38°y Dy/B = 0.359:

— Valor de d, para 32 grados:
Xq11 =1 Yai1 = 1.20

Xa21 = 2 Yaz1 = 1.3
D
Xgap = Ff = 0.359

Ya31 = Mgq * Xg31 + bdl = 1.136

— Valor de d, para 37 grados:
Xq12 =1 Yaiz = 1.20
Xazz = 2 Yazz = 1.25

Dy
xd32 = F = 0359

Ydazz2 = Mgy * X432 + bdZ = 1.168

— Valor de d, para ¢, = 38 grados:

Xq13 = 32 Yai13 = Yas1

Xaz3 = 37 Yaz23 = Yas2
¢I

xd33 = F = 38

Ya33 = Mgz * X433 + bd3 =1.174

_ Ydz21 — YVdi1

mdl = 0.1

Xda21 — Xd11

bg1 = Ya11 — Ma1 * xg11 = 1.1

_ Yazz — Ydiz2 _

My = 0.05

Xdaz2 — Xdq12

baz = Ya12 — Mgz * xq12 = 1.15

My = Yaz3 — Ydi3 — 0.006

Xa23 — Xd13

bas = Ya13 — Mgz * X413 = 0.931

El valor calculado por extrapolacion del factor de correccion de profundidad es

dq = Y433 = 1.174
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e Factores de inclinacion:

Los componentes para factores de inclinacion se basan en la Imagen 3.9:
convenciones de carga inclinada, pagina 44:

— Direccion de carga en el plano de la zapata: 6 =0°

— Ancho de la zapata: B =39m

— Carga vertical sin factorar: V, =XV * L =7383112kgf
— Carga horizontal sin factorar: Hy = (Pyy + P) L

k
H, = 2309117m * %f

Para ¢’ > 0:

io =i, —[(1-1i,)/(N;,—1)] =0.671

_ H n
fa = | (V + cBL cot ¢)]
. - H - (Tl+1)
i, =1 = 0.466

. (V + ¢BL cot ¢)|

n= ((2 + %)/(1 + %)) cos(6)? + ((2 + %)/(1 + %)) sin(8)? = 1.038

e Coeficientes C,,q, C,, para varias e Factores Nep, Ny, Ny
profundidades de agua subterranea (ecuaciones 51,52,53):
(Tabla 9.5, anexos pag. iv) Ngp = N.Sgi, = 42.442

Dy; =15%B+ Dy =7.25m Nym = NySqdgi, = 40.127

Con el nivel freatico considerado como Nym = N, S,i, = 35.769

Dy, > Dy,q:

Cug =1

Coy = 1

e La capacidad de carga nominal es (ecuacion 50 del presente documento):

qn = ¢'Nem + ¥sDsNgm Cuq + 0.5¥sBNy1 Cyy, = 295929.787 kgf /m?
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e Elfactor de reduccion para capacidad de carga es ¢, = 0.45 (Tabla 9.7, anexos
pagina v).
e La capacidad de carga ultima es (ecuacion 49):
qr = @Qp * qn = 133168.404 kgf /m?

7.3.2.4. Calculo del empuje sismico:

El factor de amplificacibn se obtiene segun el RNC-07, utilizando las
consideraciones descritas en el apartado 3.4.5. de este documento. Con ubicacién

en Managua y teniendo un Suelo Tipo Il.

e Factor de
amplificacion al
periodo cero Eyga = 1.5
(Tabla 3.4, pag.
54)

e Peso especifico

_ PGA = 0.30
del acero:

e El| coeficiente sismico de aceleracion horizontal, asumiendo cero
deformaciones del muro es:
kno = Fpga * PGA = 0.45
e Asumiendo que el muro puede desarrollar deformaciones, el coeficiente
sismico de aceleracion horizontal:
kp = 0.5 * ko, = 0.225
e El coeficiente sismico vertical, para fines de calculo de empuje se toma igual a
cero:
k,=0

Teniendo:

Ouo )] = 12.68°
U

o [

e El coeficiente de presion de Mononobe-Okabe es (ecuaciéon 67, apartado 3.4.6.

pagina 54):
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C052(¢2 — 0 —0yo)

Kap = 2

c05(Bho) c052(6) cos(8, + 6 + Ouo) |1+ j oo T B T

KAD = 037

e Laresultante total bajo condiciones de cargas pseudoestaticas:

1 k
Pap =5 KapVsHf = 20674.893%

e Incremento del empuje:

k
AAD: PAD - Paz == 1319646%

e Ubicacion de la fuerza resultante:
PAZ * (%) + AAD * (060 * Ht)
ZAD = = 271 m
Pyp

e Momento causado por la fuerza dindmica:
MAD = ZAD * PAD = 56026378 kgf

¢ Célculo de las fuerzas inerciales:

El célculo de las fuerzas inerciales para la estabilidad general (apartado 3.4.3.

pagina 49):
P, = ky, * TV, = 20765.003 kgf/m
¢ Fuerza sismica:

Tomando en cuenta las consideraciones del AASHTO resumidas en el apartado

3.4.3. de este documento, la fuerza sismica es la mayor de:

]/EQZ = 100 * PI + Méx(OS * PAD' PAZ) = 4012025 kgf/m
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e Lafuerza sismica Pg, es:

Ppo = Max(ygo1, VEgz) = 40120.25kgf /m
e ElI momento del EQ es:
Mgo1 = 1.00 My, + 0.50 * EMy, = 137458.878 kgf
Mpggz = 1.00 * P, + Max(0.5 * Myp, My,) = 201518.658 kgf
Mgo = Max(Mgg,, Mgg,) = 201518.658 kgf
7.3.2.5. Combinaciones de carga:

Aplicando las consideraciones de combinaciones de carga del AASHTO resumidas

en el apartado 3.4.7. pagina 56:

e Resistencia la:

Puia = 0.9 % ZV + 1.5 * P, + 1.50 * P, = 102018.749 kgf /m

My;q = 09 *EMp + 1.5 x Mg, + 1.50 * M, = 226133.957 kgf

e Resistencia Ib:

Pup = 1.25 %IV + 1.75 * P, 4 1.50 * P, = 127859.641 kgf/m

My, = 1.25 x EMp + 1.75 * P, + 1.50 * M, = 283136.707 kgf

e Evento extremo I:

Pyer = 1.00 XV + 0.50 = P, + 1.00 * Py = 115819.333 kgf/m

Myer = 1.00 * EMp + 0.50 * M, + 1.00 * Mgy = 370547.935 kgf
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e Servicio I:

Py = 1.00 * ZV + 1.00 * P, + 1.00 * P,, = 96922.293 kgf/m

Mg = 1.00 * SMy + 1.00 * My, + 1.00 * M, = 21847.213 kgf

7.3.2.6. Relaciones Demanda-Capacidad:

Por medio de las relaciones demanda-capacidad se determina si el muro con las

dimensiones elegidas resiste las fuerzas externas, tanto en volcamiento,

deslizamiento y capacidad de carga. Los resultados de los cocientes deben de ser

menores que uno para determinar que el muro tendra un buen desempefio en los

eventos considerados en el disefio.

e Volcamiento:

Momento de volcamiento ultimo:
SM,, = 1.50 * My, + 1.75 * My,
IM,, = 79555.457 kgf

Relacion Demanda-Capacidad de
volcamiento:

MO‘U.

)
R =——=10.391 - 0K
DCv SMpy -

e Deslizamiento:

Fuerza deslizante ultima:
YF4, = 1.50 % Py, + 1.75 * P,
YF4, = 35370.741 kgf/m

Relacion Demanda-Capacidad por
deslizamiento:

Mdu

RDCD = = 0613 il OK

Ru

Momento resistente de volcamiento:
ZMRu = 125 * MR
S Mg, = 203581.25 kgf

Fuerza dltima resistente al
deslizamiento:

IR, = 1.25 % @ R; + 1.50 * @R,
YR, = 58055.781 kgf/m
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e Capacidad de carga:

Maxima demanda del suelo: Capacidad de carga ultima:
Bis = max(PuIa» Puibs Pyer Pusl)/lm Qua = 133168.404 kgf/mz
P, = 127859.641 kgf /m?

Relacion Demanda-Capacidad de

P
Rpce = — = 0.96 = 0K
qr

7.3.3. Disefio estructural:

Se aplicara el método de resistencias para el disefio de los elementos del muro,
se trabajard por partes la punta, el talon y el vastago del muro, se disefiaran como

una viga en voladizo y se utilizaran las consideraciones de disefio del ACI-318.

7.3.3.1. Disefio de la punta:

£7 wony Yo a e e St S S D D D i S St S S B S D
| 4
| r
l 1
| o1
|
|
|
| |hy
|
H |
He |
|
|
|
| Y2
| D2
| 02
| 2
Lz Puntajs |
A SEEpS. AN — T =
JJ | — [ [V
g
Omix = Q1p Yzp! |
i ] | ]
] s |
P 'ty Ta !
- |

: B

Imagen 7.24: Andlisis de la punta. Fuente: Elaboracion propia.
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El andlisis del pie ser& como una viga en voladizo y se utilizaran las

consideraciones del ACI-318.

¢ Datos:
e Resistencia a e Limite de
s k ) k
compresion  f! = 281228 L fuenciadel  f, = 4218417 I
cm cm

del concreto: acero:

e Fuerzas en la punta:

Se multiplica por 1.6 por considerar la combinacion de carga para carga viva a
como se explica en el apartado 4.1.1. de la pagina 60.

q1p = 1.6 * qpsy = 50542.406 kgf /m?

x — Qmin) * (B — P
Qap = 1.6 % <(qma" qmg) ( ) + qmin> = 432722 kgf /m?

e Momento de disefio:

2
My = [ (q2p * P)(P % 0.5) + (q1p — q2p) (P * 0.5) (§ * P> * 1m
My, = 11789.156 kgf *m

¢ Dimensiones de la seccion:

e Alturade la e Basedela

o hlth:O6m s b1:1m
seccion: seccion:
¢ Determinacion del refuerzo y propuesta:
e Factor de reduccién por momento (Tabla 9.9, anexos P 0.90
, . . f = u.

pagina vi):
¢ Recubrimiento para elemento construido contra el

suelo y permanentemente en contacto con él (Tabla Tipre1 = 7.5cm

9.12, anexos pagina ix):
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Se propuso utilizar la cantidad de 7 varillas #6 para el refuerzo.

e Diametro de 3 e Cantidad de

varillas: dv, = Zplg. Varillas: nv; =6

e Distancia del borde inferior al

centro del refuerzo: T = Tipre + dvy * 0.5 = 8.453cm

e Peralte efectivo: di=h,—n,

e Area minima de refuerzo (a como se explica en el apartado 4.1.2. péagina 60):

0.80/f", 14 5
Agminy = max| —————x* by xdy,—* by xd, | = 17.107cm
fy fy
e Area de acero propuesto (debe ser mayor que Agpip):
dv,*

Agpy =T * *nv; = 19.952 cm?

¢ Analisis y resultados:

Se calculan lo elementos del bloque de esfuerzos como se explica en el apartado

4.1.3. de la pagina 61 de este documento:

— A a
p1 = 0.85 (Tabla 4.1, pag. 62) ¢, = — = 0.036m
P
Asmin1 * fy _ di—¢ _
al = 085*—M - 30196‘m th —_ Cl * 0003 - 0041

Ty = Agpy * f, = 84164.208 kgf

Mpy =Ty * (d1 _%)
M, = 42114.1 kgf *m

¢ El momento de disefio es: ¢ El momento maximo en la punta:
¢sMyy =37902.69 kgf *m M,,1 = 11789.156 kgf *m

¢an1 > Muvl - OK
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e Distancia centro a centro entre e [Espaciamiento libre:

varillas: Siipre1 = S1 — dv; = 13.095cm
100cm =
s = ~ 15 cm 2dv,; = 3.81cm
nv,

¢ Longitud de desarrollo:

Se determina la longitud de desarrollo de la punta segun las normas descritas en

el apartado 4.2.1. pagina 63 de este documento:

Teniendo que el espaciamiento libre, s;;,,.1 > 2dv;; el recubrimiento libre, 1,01 >
dv, y la varilla utilizada es #6, se revisa la Tabla 9.10, anexos pag. vii, para

determinar la formula a utilizar, la cual es:

R Y
laar = ( fytete ) *dv, =72.61lcm = 73cm

6.6A\f¢

Donde los valores 4, ¥;, ¥,, ¥, estan determinados de la Tabla 9.11 (anexos

pagina viii):
e Concreto de peso e Factor de tamafio
A=1 Y, =0.8
normal: (para barras #6):

e Factor epoéxico (para Y, =1 e Factor de ubicacion Y, =1
refuerzo sin (con capa de concreto
recubrimiento): fresco diferente a

30cm, otro):

El otro valor de [; esta determinado por la ecuacion 78 (apartado 4.2.1. pagina 63):

VAL
lapy = Jy L€ |xd, =43.812cm

3.5/f "¢ € :lrbktr)

Donde k; =0 para simplificar célculos, c,; = min(ry,s; *0.5) = 7.5cm, y el

cociente (¢, + k) /d, no puede ser mayor que 2.5, por tanto:
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La longitud de desarrollo a utilizar sera la mayor de las dos ecuaciones calcularas

y que 30cm, por lo tanto, la longitud de desarrollo para la punta es:
lg = max(lz41, lgp1, 30cm) = 0.73m
¢ Revision del cortante méaximo:

Se analiza si la punta cumple por cortante mediante las consideraciones del ACI,

explicadas en el apartado 4.1.4.1. de la pagina 63 del presente documento:

e El cortante resistente: e Factor de resistencia por cortante
V. = 0531 ,f'cbwd (Tabla 9.9, anexos vi):

¢e = 0.75
V.4 = 45815.521 kgf
e Cortante de disefio: e El cortante maximo en la punta:
dcVer = 34361.64 kgf Vi = (qlp + qu) * P x0.5%1m
¢ V1>V > 0K V1 = 32835.112 kgf

Luego de realizar las revisiones por momento y cortante, se comprueba que la

cantidad de 7 varillas #6 para el refuerzo de la punta es adecuada.

Varilla #6

1.0m

Imagen 7.25: Andlisis de la punta, Seccién longitudinal para el refuerzo. Fuente:
Elaboracion propia.
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7.3.3.2. Disefio del vastago:

p0
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| Y1 l (]_.\t \ l » 1-2”1
| ¢ 7 ¥ \P v
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|
5 | | - e T
4 | 5
u H % : (_) &3‘; 1.2m
t
| T\ """" i
: @ .\p‘l-p 1.2m
I ) 4 \.\. SN &
| # 3
| j 02 1'\5) ’-\psv 1.2m
12 \
' A B . '
p5

|
s B B

Imagen 7.26: Analisis del vastago. Fuente: Elaboracién propia.

¢ Datos:
° ReS|sten_c,|a a - kgf ° L|m|te_de ~ kgf
compresion fd =281.228 — fluenciadel  f, =4218.417 —
del concreto: cm acero: cm

¢ Célculo de las presiones del suelo que actuan en el vastago:

Al analizar el vastago, se toma como una losa continua apoyada en los
contrafuertes, exceptuando la cimentacién. Para un buen célculo, primero se divide
el vastago en varios tramos a una profundidad (z), se determina el empuje que
produce el suelo de relleno, y luego las presiones promedio mayoradas en cada
tramo (ver Imagen 7.27).

192



e
—
—
—_—

g N T
[TTTTTTITIT] & T T

- - ;?134\
|« z - [« 7 > CONTRAFUERTE
.’l: s :? s 'i
B - .
wowenros - ATLLLTTTTTN \i/ﬂﬂ lﬂm\]
M, :1—16 M, :1_10 M :IIT
z i |
CORTANTES [ /I /u T [ /U__I/U’/ T l/vll :%
Vy= lzl- Vi=5

Imagen 7.27: Diagrama de cortantes y momentos en cada tramo. Fuente:
Elaboracion propia.

e Profundidad por tramo (2):

Zg = 0m z; = 12m Zy =12m+ 2z, = 2.4m

zz3 =12m+ z, = 3.6m zZ, = 12m+ z3 = 4.8m zs =12m+2z, =6m

e Empujes en el vastago por tramos:

p0 =A+ Kup *ys; * (H— zp) = 6261.612 kgf /m?
pl=0"ps + (kg1 * V51 *21) + Kap * V51 * (H — 21) = 6236.77 kgf/m2
P2 =0'py + (kg1 * V51 * 22) + Kap * V51 * (H — 2,) = 6211.928 kgf/m2

P3 = 0'py + (ka1 * Vs1 * 23) + Kap * V51 * (H — 23) = 6287.086 kgf /m?
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p4 = 0'py + (kgy * V51 *24) + Kap * V51 * (H — z,) = 8284.393 kgf/mz

p5 = 0'ny + (kg1 * V51 * 25) + Kap * ¥s1 * (H — z5) = 8575.999 kgf/mz

e Presiones promedio mayoradas por cada tramo:

Se multiplica por 1.6 por considerar la combinacion de carga para carga viva a

como se explica en el apartado 4.1.1. de la pagina 60.

p0 +pl kgf p3 + p4 kgf
pl +p2 kgf p4 + p5 kgf
p2 +p3 kgf

¢ Calculo de momentos por tramos:

Se determina el calculo de los momentos en cada tramo (ver Imagen 7.27) segun
el ACI-14, explicado en el apartado 4.3, utilizando los momentos de la Tabla 9.17,

anexos pag. xiii.

Debido al célculo de los momentos a distintas profundidades, se puede obtener un
ahorro en la armadura, ya que los momentos van creciendo desde su corona hasta
una profundidad z (todos los momentos por tramos se multiplican por 1 metro

lineal):

e Tramo 1:

1 1

M1 = E(plv x [?) = 4388.494kgf *m M4 = E(plv * [2) = 4388.494kgf *m
1 1

M2 = ﬁ(mv * [2) = 5015.422kgf *m M5 = H(plv * [?) = 6383.265kgf *m

1
M3 = E(pl,, * [2) = 7021.591kgf *m
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e Tramo 2:

1 1
M1 = 1—6(p2,, * [2) = 4371.049kgf *m M4 = 1_6(p2" * L?) = 4371.049kgf *m

1
(p2, * L?) = 6357.889kgf *m

1
M2 = —(p2, x L*) = 4995.485kgf *m M5 = o

14

1
M3 = = (p2, * L?) = 6993.678kgf m

e Tramo 3:

1 1

M1 = E(pSv * [2) = 4353.604kgf *m M4 = E(va * [2) = 4353.604kgf *m
1 1

M2 = ﬁ(pSv x [2) = 4975.547kgf *m M5 = H(va * [2) = 6362.512kgf *m

1
M3 (p3, * L?) = 6965.766kgf * m

T 10

e Tramo 4:

1 1

M1 = E(pélv * [2) = 5081.298kgf *m M4 = E(pélv * [2) = 5081.298kgf *m
1 1

M2 = ﬁ(pélv * [2) = 5807.195kgf *m M5 = H(pélv * [2) = 7390.979kgf *m

1
M3 = = (p4, * 1?) = 8130.077kgf m

e Tramo 5:

1 1
M1 = 1—6(p5,, * [2) = 5920.105kgf *m M4 = 1_6(p5” * [?) = 5920.105kgf *m

1 1
M2 = ﬁ(pS,, « [*) = 6765.834kgf *xm M5 = H(pSU * [?) = 8611.062kgf * m
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1
M3 = E(pS,, * [2) = 9472.168kgf *m

Momento maximo de cada tramo:

e Tramol: M3 =7021.591kgf *m e Tramo4: M3 =8130.077kgf *m
e Tramo 2: M3 =6993.678kgf *m e Tramo5: M3 =9472.168kgf *m

e Tramo 3: M3 = 6965.766kgf *m

Una vez obtenido el momento mayor en cada tramo, se selecciona el momento

maximo entre los tramos, el cual sera el momento de disefio a utilizar, para este

caso es:

M, =9472.168 kgf *m

¢ Dimensiones de la seccion:

e Alturade la o=t —04m ° Base de la
seccion: 27 'm ' seccion:

¢ Determinacion del refuerzo y propuesta:

e Factor de reduccién por momento (Tabla 9.9, anexos

¢; = 0.90

pagina vi):

e Recubrimiento para elemento construido contra el

b2:1m

suelo y permanentemente en contacto con él (Tabla Tiprez = 7.5cm

9.12, anexos pagina ix):
Se propuso utilizar la cantidad de 4 varillas #6 para el refuerzo.

e Diametro de dp. = 3 ] e Cantidad de
varillas: V2 =2 P9 Varillas:

e Distancia del borde inferior al
centro del refuerzo:

e Peralte efectivo: d, =h, —1,
d, = 0.315m

nv, =4

Ty = Niprez + dv, * 0.5 = 8.453cm
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e Area minima de refuerzo (a como se explica en el apartado 4.1.2. péagina 60):

Asminz = maX(

0.80,/F,

fy

14
* by * dy,— * by * d2> = 10.47 cm?

fy

e Area de acero propuesto (debe ser mayor que Agpin):

2
dv,

Agpy =T *

¢ Analisis y resultados:

*nv, = 11.401 cm?

Se calculan lo elementos del bloque de esfuerzos como se explica en el apartado

4.1.3. de la pagina 61 de este documento:

B, = 0.85 (Tabla 4.1, pag. 62)

_ Asminz * fy
0.85* f'_*b,

T, = Agpy * f, = 48093.833 kgf

= 1.848 cm

a,

My, =T, * (dz _%)

M, = 14728.103 kgf *m

¢ El momento de disefio es:
¢rM,, = 13255.293 kgf *m
¢an2 > MuvZ - OK

e Distancia centro a centro entre

varillas:

_ 100cm

s, = ~ 25cm

nv,

a
¢, = —= = 0.022m

B1
d,—c
€1y = ——2%0.003 = 0.04
C2

¢ El momento maximo del vastago:
My, = 9472.168 kgf *m

e Espaciamiento libre:
Siibre2 = Sy — dv, = 23.095cm

2dv, = 3.81cm
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¢ Longitud de desarrollo para el vastago:

La longitud necesaria para cumplir la tension minima del refuerzo requiere el uso
de un gancho estandar (ver apartado 4.2.2. p4g. 65), la cual su geometria esta
descrita en la tabla 25.3.1. del ACI 318S-14 (Tabla 9.14, anexos péag. X).

Utilizando un gancho estandar de 90 grados, teniendo varilla #6, el diametro
minimo de doblado es 6dv; = 11.43cm = 12cm y la extensiéon recta es [,,; =
12dv; = 22.86cm = 23cm.

Los factores de modificaciéon A, ¥;, ¥,, ¥, estan determinados de la Tabla 9.15

(anexos pagina xi):

e Concreto de peso A=1 e Factor de recubrimiento Y. =1.0
normal: (otros, sin confinamiento)

e Factor epoxico (para Y, =1 e Factor de confinamiento ¥, =1.0
refuerzo sin de refuerzo (para la

recubrimiento): opcion “otros”)

La longitud de desarrollo del gancho estandar l;,, es el mayor de a, b o c:

<0.075fytpetpctpr
a

NG
b) 8d, =15.2cm = 16cm

) *dp, = 35.9cm = 36cm

c) 15cm

Entonces, l;, = 36¢cm.
Se requiere conocer la longitud disponible para el desarrollo del gancho estandar:
lanaisp = tz — Tiibrer — dvy — 1.27c¢cm = 49.325cm

Ya que lgnaisp > lan, S€ determina que la longitud de desarrollo calculada alcanza

para que el refuerzo del vastago trabaje correctamente a tension.
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¢ Calculo del cortante por tramos:

Se calculan los cortantes por cada tramo (ver Imagen 7.27) segun el ACI 318-14,
explicado en el apartado 4.3, por medio de la Tabla 4.2, pagina 66. Donde la
distancia libre entre contrafuertes es L = 2.65m (todos los cortantes por tramos se

multiplican por 1 metro lineal):

e Tramo 1:
1 1.15
V1=2(pl, «L) = 13248.285kgf V2=——(pl, *L) = 15235.528kgf
e Tramo 2:
1 1.15
V1=2(p2, «L) = 13195.62kgf V2 =——(p2, L) = 15174.963kgf
e Tramo 3:
1 1.15
V1=2 (3, * L) = 13142.954kgf V2 =——(p3y, L) = 15114.397kgf
e Tramo 4:
1 1.15
V1=2(p4y L) = 15339.767kgf V2 =——(p4, +L) =17640.732kgf
e Tramo 5:
1 1.15
V1= (pS, xL) = 17872.015kgf V2=——(p5, *L) = 20552.818kgf
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Cortante maximo de cada tramo:

e Tramo 1: V2 =15235.528kgf e Tramo 4: V2 =17640.732kgf
e Tramo 2: V2 =15174.963kgf e Tramob5: V2 = 20552.818kgf
e Tramo 3: V2 =15114.397kgf

Una vez obtenido el cortante mayor en cada tramo, se selecciona el cortante
maximo entre los tramos, el cual sera el cortante de disefio a utilizar, para este

caso es:
V., = 20552.818kgf
¢ Revision por cortante:

Se analiza si el vastago cumple por cortante mediante las consideraciones del ACl,
explicadas en el apartado 4.1.4.1. de la pagina 63 del presente documento:

e El cortante resistente: e Factor de resistencia por cortante
V. = 0.531 ,f'cbwd (Tabla 9.9, anexos vi):
¢ = 0.75

V., = 35552.08 kgf

e Cortante de disefio: e El cortante méaximo en el talén:
Vo, = 26664.06 kgf V,, = 57443.218 kgf
¢ch2 > VuZ - OK

Luego de realizar las revisiones por momento y cortante, se comprueba que la

cantidad de 4 varillas #6 para el refuerzo del vastago es adecuada.

¢ Refuerzo Pantalla Exterior:

Siguiendo los limites de refuerzo explicados en el apartado 4.2.3. de la pagina 65,
para el refuerzo longitudinal p; minimo y refuerzo horizontal p;, minimo, los valores
dependen del cortante maximo V,, y el cortante de disefio medio 0.5¢.V,, en este
caso del vastago; siendo estos: V,, = 20552.818 kgf y 0.5¢.V. = 13332.03 se tiene
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que ¥, = 0.5¢.V,, por lo tanto, el refuerzo longitudinal p; minimo debe ser el mayor
del valor calculado con la ecuacion (82) del presente documento y que 0.0025 y el
valor del refuerzo horizontal p, minimo segun la Tabla 9.16, anexos péag. xii:

e p; = 0.0025, para muro construido en obra, f,, > 4200 kgf /cm? y varillas < #5.

o P 20.0025+0.5 (25— 22 (0.0025 — 0.0025) = 0.0025

e Area minima de refuerzo para el e Area minima para pantalla
vastago: externa:
Apiny = 0.0025 * t,,, * 100cm Agpe = Aminy — 5 cem?

Ao = 10cm? 2

Se proponen varillas #4 para el refuerzo de la pantalla externa

e Diametro de varilla propuesto: e Area de varilla propuesta:
1 T % dv,,”
= — pe

dvpe =5 plg. Appe = ——— = 1.27cm?
e Cantidad de varillas requeridas: e Distancia centro a centro entre

A varillas:
NV = ( Spe) ~ 4 varillas

Appe 100cm

Spe = ~ 25cm
NVpe

¢ Calculo del refuerzo horizontal:

El calculo del refuerzo horizontal p, minimo previamente calculado de la Tabla 9.16
(anexos pagina xii), ya que V,, = 0.5¢.V, es de p, = 0.0025. Se determina el area
minima de refuerzo horizontal para el vastago, segun el area bruta del muro

utilizando el espesor promedio del vastago:

Se proponen varillas #4 para el refuerzo horizontal:
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e Area minima de refuerzo
horizontal para el vastago:

Aminnw = Pt * tm * H

Apinny = 60cm?

e Area de varilla propuesta:

2
_ T xdUppy

Appy = 2 = 1.27cm?

e Diametro de varilla propuesto:

dvpp, = 5in

2

e Cantidad de varillas requeridas

para refuerzo horizontal:

A
NVppy = < mmhv) ~ 48varillas

Aphv

La cantidad de varillas requeridas para el refuerzo horizontal debe ser repartida

para la pantalla interior y la pantalla exterior, segun preferencias del disefiador, se

puede dividir la mitad para cada pantalla, aunque se considera que la pantalla

externa puede estar expuesta a los efectos de la intemperie y los cambios de

temperatura, se puede determinar 2/3 de la cantidad de varillas para la pantalla

externa y el resto para la pantalla interna.

e Cantidad de varillas requeridas
para pantalla exterior:

2 % nvphv
3

NMVppe = ~ 32 varillas

e Separacion entra varillas de
refuerzo horizontal para
pantalla exterior:

H— Nibre2 — dvz - dvphv

S =
peh
NVppe — 1

Spen = 19.01 = 20cm

e Cantidad de varillas requeridas
para pantalla interior:

NMVUphi = MVphy — NMVUphe

nvpp; = 48 — 32 = 16 varillas

e Separacion entra varillas de
refuerzo horizontal para pantalla
interior:

H— Nibre2 — dvz

= = 39.37
Speh T cm

Spen = 39cm
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Vrilla #6

i ——

r B ! Spe

1.0m '

Imagen 7.28: Refuerzo pantalla interior del vastago. Fuente: elaboracion propia.

Vrilla #4

| | —

B ! i Spe

L.0m '

Imagen 7.29: Refuerzo pantalla exterior del vastago. Fuente: elaboracion propia

¢ Diseflo de la armadura de anclaje entre el contrafuerte y el
vastago:

En cada lugar donde el vastago y el contrafuerte se unen, se genera una reacciéon
‘R”, la cual hace que el vastago intente separarse del contrafuerte, como se

muestra en la Imagen 7.30. Esta misma reaccion provoca esfuerzos a tension que
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el concreto no puede soportar, por lo que se calcula un anclaje como como un
estribo abierto para evitar la separacion entre el vastago y el contrafuerte (tomado
de la tesis “Guia multimedia para el disefio de muros a gravedad, muros en

cantiliever y muros con contrafuertes”, afio 2006, Ecuador).

; T
(TTELTTETTEY 4 JTHTTTOETTT ) 4 U

ASSP S SO [

Imagen 7.30: Diagrama de resultantes entre el vastago y el contrafuerte. Fuente:
Elaboracién propia.

e Tramo 1:
— Resultante: — Cuantia de acero:
k R 2
R=1.075pl, *L = 28483.813Lf As = = 7503 -
m (l)f * fy m
e Tramo 2:
— Resultante: — Cuantia de acero:
k R 2
R = 1.075 « p2, + L = 28370.582 9/ As = — 7473
m ¢f * fy m
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e Tramo 3:

— Resultante:
R = 1.075 % p3, * L = 28257, 351%
e Tramo 4:
— Resultante:
= 1.075 * p4, * L = 32980. 499%
e Tramo 5:
— Resultante:

R =1.075%p5,*L = 38424833%](

Utilizando varillas #6 para el refuerzo entre el vastago y el contrafuerte.

— Cuantia de acero:
2

cm
As = =7.443 —
m

qbf*fy

— Cuantia de acero:
2

cm
As = = 8.687 —
m

R
br * fy

— Cuantia de acero:
2

cm
As = =10.121—
m

R
(:bf*fy

Se obtiene la cantidad de varillas y la separacién por tramos segun las areas

calculadas:

Diametro de 3
. dvy = Zplg.
varilla:

Cantidad de varillas:

Avvcl *1m
nv,, = e
vc
Avvcz *1m
nvvz = Av =
vc
Av,,c3 *1my
N,z = T
ve
Av,,c4 * 1m
NUyys = A‘U =
ve
_ (Avyes ¥ Imy
NVys = . )" 4
ve

Cantidad de Varillas Totales:

NV, + NVyy + NVy3 + NV, + N0y,s = 17

Area de (dvye)?

varilla: v 4
Av,. = 2.85cm?

Separacion de varillas:

1.2m

sV, = = 0.4m
Nnv,q
1.2m

SV, = = 0.4m
nv,,
1.2m

Sv3 = = 0.4m
nv,3
1.2m

SU, = =0.3m
NV,
1.2m

Svg = = 0.3m
NVys
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vastago

Contrafuerte

\/avillac HE
variias #o

B ¥
‘ e. = 0.35m

< »

La longitud varia a
medida que va
bajando en el

J\/— contrafuerte

Imagen 7.31: Armadura de anclaje entre el vastago y el contrafuerte. Fuente:
Elaboracién propia.

Por tanto, para la union entre el vastago y el contrafuerte se requiere la cantidad
de 17 varillas #6, con la separacién respectiva a cada tramo previamente

calculado.

1.2m

H = 6.0m 1.2m

1.2m

T,=2.8m

Imagen 7.32: Detalle de refuerzo de anclaje vastago-contrafuerte. Fuente:
elaboracioén propia.
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7.3.3.3. Diserio del talén:

R I 7| 2+ Talén L
T T e = g,
qm{\.— £ 1. _,:
P Ty
! - ;

Imagen 7.33: Analisis del talén. Fuente: Elaboracién propia.

¢ Datos:
e Resistencia a e Limite de
g k ) k
compresion f; = 281.228 L]; fluenciadel  f, = 4218.417 LC
del concreto: cm acero: cm
¢ Distancia libre L =265m e Espesor dell e. = 3.5m
entre contrafuertes: contrafuerte:
e Separacion de los <= 3m

contrafuertes:

¢ Cargas aplicadas en el talén:

Las cargas aplicadas en el talon, estan indicadas en la Imagen 7.33, en color rojo,
las cuales son las siguientes: el peso del contrafuerte (1), el peso propio del tal6n

(2), el peso del suelo sobre el talon (3 y 4 por tener diferentes pesos especificos),
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y la porcion de carga sobre la cimentacion (q,, Y q2,). También se considera la

presion de sobrecarga A.

Calculando las areas de los elementos nombrados sobre el talén se tiene:

e Areas: e Pesos:

Ay = 05T, * H = 8.4m? Wi = Ay *e. xy. = 7056 kgf

Agy =Ty *t, = 1.68 m? Wy = Agp * 5 * Y, = 12096 kgf

Agp =Ty xhy = 12.796 m? W3 = Az % L xyg = 87147158 kgf
Ay =Ty * (hy — t,) = 4.0m? Wy, = Ay * L %y = 24934.91 kgf

Carga total sobre el talon: W, = W, + W, + W5, + W, = 131234.068 kgf

Para considerar esta carga total como presion sobre el talon se tiene que:

W,

A =16189.1 2
TA*S+ 6189.153 kgf/m

Se multiplican las presiones por 1.2 por considerar la combinacion de carga para
carga muerta debido al peso del suelo y el peso propio del talon a como se explica

en el apartado 4.1.1. de la pagina 60.

e Presiones mayoradas en la cimentacién del talon:

Grp = 1.2 % (mma" g’”‘") 44 qmin> = 29338.348 kgf/m?

Q2p = 1.2 % qin = 7527.731 kgf /m?

e Presion mayorada sobre el talén:

Wi

T=12 (E
=1.2 %
q T

A*S

+ A) = 19426.983 kgf /m?
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¢ Fuerzas que actuan sobre el talén con contrafuertes:

NN
Ny
o
=

NN
y
o
=1

Imagen 7.34: Fuerzas resultantes en el talon. Fuente: Elaboracion propia.

Las resultantes totales de las cargas que inciden en el tal6n se obtienen de la suma

de las fuerzas consideradas a como se indica en la Imagen 7.34:
Gn = q1¢ — qT = 9911.365 kgf /m?

Estas presiones en el taldbn se dividen por tramos, utilizando la misma

consideracion tomada en el vastago, y se presenta de la siguiente manera:

]
I~
«—
o
i
or
’

QNN
Sy
O~
o~
N

Z3:TA

Imagen 7.35: Fuerzas en el talon por tramos. Fuente: Elaboracion propia.
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e Distribucion de presiones por tramo del talon:

Paraz, =T,/3 = 0.933m Paraz, =T, *2/3 =1.867m
B (qm — qn) B (qm — qn)

z1 = qu — T—A*Zl z2 = qu — T*Zz

4z = 11236.623 kgf /m? 4z = 10573.994 kgf /m?

e Presiones por tramos que actian en el talén: Las presiones entre tramos se

obtienen promediando los extremos de cada tramo calculado.

+ +

q = % = 11567.938 kgf /m? qs = qzzz—q” = 10242.679 kgf /m?
+

g = w = 10905.308 kg f /m?

¢ Momentos en cada tramo:

Se determina el calculo de los momentos en cada tramo (ver Imagen 7.36) segun
el ACI-14, explicado en el apartado 4.3, utilizando los momentos de la Tabla 9.17,
anexos pag. xiii. Se realiza un procedimiento similar al de momentos y cortantes
con la seccién del vastago (todos los momentos por tramos se multiplican por 1

metro lineal):

e Tramo 1:

1 1

M1 = E(q1 x [2) = 5077.24 kgf *m M4 = E(% x [2) = 5077.24 kgf *m
1 1

M2 = ﬁ(q1 x[?) =5802.56 kgf *m M5 = E(‘h * [?) = 7385.077kgf *m

1
M3 = E(q1 * [2) = 8123.584 kgf *m
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e o e N CONTRAFUERTE
€s . | e, ! e

q ! q /1 «a
TALON AI,

MOMENTOS *

A
izl

M; =—

M, =
14 o]

A
¥

1 1
2 ;
? 1
CORTANTES D ll +y l I\m\*\ g |

Imagen 7.36: Diagrama de momentos y cortantes del talén. Fuente: Elaboracion
propia.
e Tramo 2:

1 1
M1 = 1_6(q2 * [2) = 4786.408 kgf *m M4 = 1—6(q2 * [?) = 4786.408 kgf *m

1 1
M2 = E(qz * [?) = 5470.181 kgf xm M5 = H(q2 * [2) = 6962.048 kgf *m

1
M3 = E(qz * [2) = 7658.253 kgf *m

e Tramo 3:

1 1
M1 =—(qs * [?) = 4495576 kgf *m M4 = T (@3 * L[?) = 4495576 kgf »m

1 1
M2 = ﬁ(% x [2) =5137.801 kgf *m M5 = E(q3 * [2) = 6539.02 kgf *m

1
M3 = == (gs * L?) = 7192.922 kgf *m
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Momento maximo de cada tramo:

e Tramo1l: M3 =812358kgf*m e Tramo3: M3 =719292kgf *m
e Tramo2: M3 =765825kgf *m

Una vez obtenido el momento mayor en cada tramo, se selecciona el momento
maximo entre los tramos, el cual serd el momento de disefio a utilizar, para este

caso es:

M, = 8123.584 kgf *m

¢ Dimensiones de la seccion:

e Alturade la M=t =06m ° Base de la
seccion: 3Tz seccion:

S
w
Il

1m

¢ Determinacién del refuerzo y propuesta:

e Factor de reduccion por momento (Tabla 9.9, anexos b = 0.90
péagina vi): !

e Recubrimiento para elemento construido contra el
suelo y permanentemente en contacto con él (Tabla Tipre2 = 7.5cm

9.12, anexos pagina ix):

Se propuso utilizar la cantidad de 7 varillas #6 para el refuerzo.

e Diametro de 3 e Cantidad de

varillas: dv, = Zplg. Varillas: nvz =7

e Distancia del borde inferior al

centro del refuerzo: T3 = Tiipre3 +dvz * 0.5 = 8.453cm

e Peralte efectivo: d; =h;—13
d; = 0.515m

e Area minima de refuerzo (a como se explica en el apartado 4.1.2. pagina 60):

0.80,/f,

14
f— * by * d3,— * by xd3 | = 17.107 cm?
y

Asminz = maX( f
y
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e Area de acero propuesto (debe ser mayor que Agpip):

dvs*
* nvs; = 19.952 cm?

Aspz =T *

¢ Analisis y resultados:

Se calculan lo elementos del bloque de esfuerzos como se explica en el apartado

4.1.3. de la pagina 61 de este documento:

B . a
B, = 0.85 (Tabla 4.1, pag. 62) c3 = — = 0.036m
B
Asmin3z * fy d3 —¢3
@G = 5oes ' by 3.019 cm €t3 s *

Mz = T3 * (d3 _%)

M,z = 42114.1 kgf *m

¢ El momento de disefio es: ¢ El momento maximo del vastago:
¢ Mps = 37902.69 kgf * m M,,; = 8123.584 kgf * m

¢an3 > Muv3 - OK

e Distancia centro a centro entre e Espaciamiento libre:
Val‘l||aS Slibrez3 = S3 — dV3 = 130956"”1
100cm =
5 = ~ 15¢m 2dv; = 3.81cm
nvs

¢ Longitud de desarrollo:

Se determina la longitud de desarrollo de la punta segun las normas descritas en

el apartado 4.2.1. pagina 63 de este documento:
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Teniendo que el espaciamiento libre, s;;,re3 > 2dvs; el recubrimiento libre, 101 >
dv; y la varilla utilizada es #6, se revisa la Tabla 9.10, anexos pag. vii, para

determinar la formula a utilizar, la cual es:

P AY
ligg1 = ( Syt ) *dvy = 72.61lcm = 73cm

6.6A\/f"¢

Donde los valores A, ¥;, ¥,, ¥, estan determinados de la Tabla 9.11 (anexos

pagina viii):
e Concreto de peso e Factor de tamafio
=1 Y, =0.8
normal: (para barras #6):

e Factor epoxico (para Y, =1 e Factor de ubicacién Y. =1
refuerzo sin (con capa de concreto
recubrimiento): fresco diferente a

30cm, otro):

El otro valor de [; esta determinado por la ecuaciéon 78 (apartado 4.2.1. pagina 63):

fy W W Vs
&mﬁf@%gﬁ)

ldbl = * db = 43.812cm

Donde k. =0 para simplificar célculos, c,; = min(ry,s; * 0.5) = 7.5cm, y el

cociente (¢, + k¢-)/d;, no puede ser mayor que 2.5, por tanto:

Cp + ktT‘

=394 525
d, -

La longitud de desarrollo a utilizar sera la mayor de las dos ecuaciones calcularas

y que 30cm, por lo tanto, la longitud de desarrollo para la punta es:

lg = max(lz41, lgp1, 30cm) = 0.73m
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¢ Calculo del cortante por tramos:

Se calculan los cortantes por cada tramo (ver Imagen 7.36) segun el ACI 318-14,
explicado en el apartado 4.3, por medio de la Tabla 4.2, p4gina 66. Se realiza un
procedimiento similar al de momentos y cortantes con la seccion del vastago

(todos los cortantes por tramos se multiplican por 1 metro lineal):

e Tramo 1:
1 1.15
V1=2(qy L) = 15327.517 kgf V2 =——(q.* L) = 17626.645 kgf
e Tramo 2:
1 1.15
V1=>(qp * L) = 14449.534 kgf V2=——(q,*L) = 16616.964 kgf
e Tramo 3:
1 1.15
V1=2(qs*L) = 1357155 kgf V2=——(qs*L) = 15607.283 kgf

Cortante maximo de cada tramo:

e Tramo 1: V2 =17626.645 kgf e Tramo 3: V2 =15607.283 kgf
e Tramo 2: V2 =16616.964 kgf

Una vez obtenido el cortante mayor en cada tramo, se selecciona el cortante
maximo entre los tramos, el cual sera el cortante de disefio a utilizar, para este

Caso es:

Vs = 17626.645 kgf

¢ Revision por cortante:

Se analiza si el talébn cumple por cortante mediante las consideraciones del ACI,

explicadas en el apartado 4.1.4.1. de la pagina 63 del presente documento:
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e El cortante resistente: e Factor de resistencia por cortante

V. = 0.531 ,f'cbwd (Tabla 9.9, anexos vi):
¢. = 0.75

V.5 = 53328.119 kgf

e Cortante de disefio: e El cortante maximo en el talon:
¢cVes = 39996.09 kgf Vs = 17626.645 kgf
¢ch:3 > Vu3 - OK

Luego de realizar las revisiones por momento y cortante, se comprueba que la

cantidad de 7 varillas #6 para el refuerzo del talon es adecuada.

Varilla #6

—_—

.-'III ‘
- e
. | Id Ty
! 1.0m 1

Imagen 7.37: Andlisis del talon, Seccién longitudinal para el refuerzo. Fuente:

Elaboracion propia.

¢ Disefio de la armadura de anclaje entre el contrafuerte y el

talén

Al igual que en la union del vastago con el contrafuerte, se genera una reaccion
‘R”, la cual hace que el vastago intente separarse del contrafuerte, como se
muestra en la Imagen 7.38. Esta misma reaccion provoca esfuerzos a tension que
el concreto no puede soportar, por lo que se calcula un anclaje como como un
estribo abierto para evitar la separacion entre el vastago y el contrafuerte (tomado
de la tesis “Guia multimedia para el disefio de muros a gravedad, muros en

cantiliever y muros con contrafuertes”, afio 2006, Ecuador).
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Imagen 7.38: Diagrama de resultantes entre el talon y el contrafuerte. Fuente:
Elaboracion propia.

Tramo 1:
— Resultante:
k
R=1.075+%q, +L = 32954.163%
Tramo 2:
— Resultante:
k
R=1.075%q, *L = 31066.498%
Tramo 3:
— Resultante:

_ kgf
R =1.075%qs * L = 29178.833——

— Cuantia de acero:

— Cuantia de acero:

A 8.183 em?
S = = O. —_—
¢f * fy m
— Cuantia de acero:
A 7.686 em’
S = = /. —_—
¢f * fy m
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Utilizando varillas #6 para el refuerzo entre el vastago y el contrafuerte.

Se obtiene la cantidad de varillas y la separacién por tramos segun las areas

calculadas:
e Diametro de 3 e Areade dv,,.)?
. dvtc - Zplg . AvtC — T[M
varilla: varilla: 4
Av,, = 2.85cm?
e Cantidad de varillas: e Separacion de varillas:
Avieq x Im 12m
NV = (—) =3 st; = = 0.4m
Avy, nv
AvVper x Im 1.2m
NV, = (—) =3 st, = = 0.4m
Av,, t2
Avicz * Im 1.2m
NVyz3 = |————| =3 Sty = = 0.4m
Avy, NV
e Cantidad de Varillas Totales:
NV, + NV, + nv,; =9
e, =0.35m
X
Varillas #6 La longitud
varia a
medida que
Contrafuerte va bajando
en el
A contrafuerte
A4
Talén

Imagen 7.39: Armadura de anclaje entre el talon y el contrafuerte. Fuente:
Elaboracion propia.

Por tanto, para la union entre el talon y el contrafuerte se requiere la cantidad de 9

varillas #6, con la separacion respectiva a cada tramo previamente calculado.
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Varilla #6

|
0,2 9
10.93m'0.93m 0.93m!
| |
' T,=2.8m !

Imagen 7.40: Detalle refuerzo anclaje talon-contrafuerte. Fuente: elaboracion
propia.

7.3.3.4. Acero por contraccion y temperatura:

Considerando la base del muro como una losa en una direccion, se debe agregar
un refuerzo perpendicular al refuerzo de la punta y el talon, llamado como cuantia
por retracciéon y temperatura en el manual del ACI-318. Estas consideraciones

estan descritas en el apartado 4.1.4.2. pagina 63.

Teniendo un f, = 60ksi = 4218.417 kgf /cm?, se revisa la tabla de cuantia minima

de refuerzo de retraccion y temperatura (Tabla 9.13, anexos pagina ix) y se tiene

que sebe ser el mayor que los siguientes valores:

a) 0.0018 * 4200 kgf /cm?
fy

= 0.002
b) 0.0014

Entonces, la cuantia minima de refuerzo de retraccion y temperatura p, = 0.002.

Ahora, el area de cuantia minima considerando el area bruta de la base:

219



py * B xt, = 41.936cm?

Proponiendo varillas #4 para el acero por contraccion y temperatura:

o Diametro de 1 o Area de varilla 7 * dv,?
_ dv, = Eplg. _ Av, = ———
varilla propuesto: por retraccion y 4
— 2
temperatura: Av, =1.27cm
e Cantidad de _ Aminr e Distancia Ly
o =— Sy = —
varillas Ur centro a centro oy
requeridas: nv, = 33.105 entre varillas: ~ Sr = 14.035cm
nv, = 34 var s, = 15cm

e La longitud de desarrollo de las varillas (para ver el espaciamiento disponible
para ubicar las varillas):

Ly =Ty + P — (Mipre1 + Tiipres + dvy + dvz) + lgg + lg3 = 4.8m

Por lo tanto, el refuerzo para contraccion y temperatura seran de 34 varillas #4,
repartidas como 17 varillas ubicadas perpendicularmente al refuerzo de flexion
para la puntay 17 varillas ubicadas perpendicularmente al refuerzo de flexion para

el talén, a una distancia de 15cm. de centro a centro entre vatrilla.

f lay TALON

: 51

N| N|
r

Imagen 7.41: Detalle de refuerzo para union punta-talén, refuerzo por retraccion
y temperatura. Fuente: Elaboracion propia.
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7.3.3.5. Disefio del contrafuerte:
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Imagen 7.42: Disefio del contrafuerte. Fuente: Elaboracion propia.

il

2m

2m

El uso de contrafuertes ayuda a evitar el volcamiento y colapso que pueda

presentar el vastago debido a la presién que ejerce el relleno sobre este, por lo

gue, para su disefio, el contrafuerte se divide en franjas o tramos a los cuales se

le calcula el refuerzo de acero necesario para resistir las presiones.

El contrafuerte se analiza como un voladizo empotrado a la zapata del muro, a un

angulo de orientacién a con respecto a la vertical, luego se determina la presién

gue el relleno situado entre los contrafuertes ejerce en el contrafuerte, para obtener

el momento y asi disefiar el refuerzo de acero para cada tramo.

Angulo de inclinacién del contrafuerte

con respecto a la vertical:

Altura de cada tramo:

’JA
— t 1(_) j— 50
a = tan =2

H/3 =6m/3 =2.0m
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¢ Calculo de presiones por tramos en el contrafuerte:

e Profundidad z: e Célculo de presiones:
Zoe = Om Doc = A+ kg * Vg1 * Zge = 566.049 kgf /m?
zyc = 2.0m Pic = 0'n1 + (Kaq * Vo1 * 21) = 2423.167 kgf /m?

Zye = Z10 + 2.0m = 4m Doc = 0 pa — ka1 * Vo1 * (hy — 25.) = 4280.28 kgf /m?
Z3C == Z2C + 2.0m - 6m p3C - O-,h3 - 5534‘.4‘62 kgf/mz

e Céalculo de momentos:

Se hace el célculo de momentos en cada tramo, multiplicado por el factor de
mayoracion igual a 1.6 por considerar la combinacion de carga para carga viva a
como se explica en el apartado 4.1.1. de la pagina 60:

2

Z

Myie = 1.6 % =% (2 % poe + Pac) * s = 11376.849kgf * m
ZZc2

Myze = 1.6 % —— % (2 % Poc + Pac) * s = 69278.496kgf *m
ZBCZ

Myse = 1.6 * —— % (2 % poc + P3c) * s = 191996.944kgf * m

e Calculoded”
d; = sin(a) * z;. = 0.846m
d, = sin(a) * z,. = 1.692m

d; = sin(a) * z3, = 2.537m

¢ Diserio a flexion:

Se disefia como una viga en voladizo cada tramo del contrafuerte, con el momento

ultimo calculado por tramo previamente.

222



¢ Datos:

. Resnstenga a . kgf ° L|m|te'de ~ kgf
compresion f¢ =281.228 — fluenciadel  f, =4218.417 —
del concreto: cm acero: cm

e Factor de reduccion por momento (Tabla 9.9, anexos _
¢r =0.90

pagina vi):

e Recubrimiento para elemento construido contra el
suelo y permanentemente en contacto con €l (Tabla Tibrec = 7.5cm

9.12, anexos pagina ix):

+ Tramo 1:

¢ Dimensiones de la seccion:

e Alturade la e Espesor del

¢ Determinacién del refuerzo y propuesta:

Se propuso utilizar la cantidad de 2 varillas #8 para el refuerzo.

e Diametro de e Cantidad de

varillas: dv, = 1plg. Varillas: nvy; = 2

e Distancia del borde inferior al

centro del refuerzo: "1 = Tiprec + dvy * 0.5 = 6.27cm

e Peralte efectivo: di=h,—n,
d, = 0.783m

e Area minima de refuerzo (a como se explica en el apartado 4.1.2. pagina 60):

fy fy

e Area de acero propuesto (debe ser mayor que Agpin):

0.80./f'. 14 5
Agming = max * by *dy,—* by xdy | = 9.096cm
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2
dv,

Agpy =T * *nv; = 10.134 cm?

¢ Analisis y resultados:

Se calculan lo elementos del bloque de esfuerzos como se explica en el apartado
4.1.3. de la pagina 61 de este documento:

— A a
B, = 0.85 (Tabla 4.1, pag. 62) ¢ = 1 0.029m
B
Asminl * fy dl -0
a3 = 5ot oh, 3.019cm €r " 0.003 = 0.0

My, =Ty * (d1 —%)

M,, = 32831.035 kgf *m
e El momento de disefio es: e El momento maximo del tramo:

¢ M, = 29547.931 kgf *m My, = 11376.849kgf *+m
¢an1 > Mulc - OK

e Distancia centro a centro entre e Espaciamiento libre:
varillas: Siibre1 = S1 — dvy = 2.46cm
35cm 2dv; = 5.08cm
S = ~5cm
nvy
+ Tramo 2:

¢ Dimensiones de la seccion:

e Alturade la
seccion:

e Espesor del

hy = d; = 1.692m contrafuerte:

b, = e. = 0.35m
¢ Determinacién del refuerzo y propuesta:

Se propuso utilizar la cantidad de 2 varillas #11 para el refuerzo.
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e Diametro de 11
varillas:

e Distancia del borde inferior al
centro del refuerzo:

d, =h, —1,

d, = 1.561m

e Peralte efectivo:

dv, = —plg.
Uy 8P9

Cantidad de

, nv, = 2
Varillas: 2

T, =71y + Niprec + dvy * 0.5 = 13.016cm

e Area minima de refuerzo (a como se explica en el apartado 4.1.2. pagina 60):

0.80,/f,

Asminz = max( f
y

fy

14
* by x dy,— * by x d, | = 18.137cm?

e Area de acero propuesto (debe ser mayor que Agpiy):

dv

Aspy = T *

¢ Analisis y resultados:

2« nv, = 19.16 cm?

Se calculan lo elementos del bloque de esfuerzos como se explica en el apartado

4.1.3. de la pagina 61 de este documento:

f1 = 0.85 (Tabla 4.1, pag. 62)

_ Asminz * fy
0.85* f'_* b,

T, = Agpy * f, = 80824.358 kgf

a, = 1.848cm

My, =T * (dz —%)

M,, = 125450.816 kgf * m

e El momento de disefio es:
$rMp, = 112905.734 kgf *m
OMy; > My, > OK

e Distancia centro a centro entre

varillas:

B 35cm

S, = ~ 18cm

nv,

a
¢, = —==0.029m
B1

di — ¢

€1 = *0.003 = 0.04

C1

e El momento maximo del tramo:
M, = 11376.849kgf *m

e [Espaciamiento libre:
Siibre2 = Sy — dv, = 14.508cm

2dv, = 6.985cm
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+ Tramo 3:

¢ Dimensiones de la secciodn:

e Alturade la
seccion:

e Espesor del

hs = d3 = 2.537m contrafuerte:

b3 = eC = 035m
¢ Determinacién del refuerzo y propuesta:

Se propuso utilizar la cantidad de 3 varillas #11 para el refuerzo.

e Diametro de dv. = 11 l e Cantidad de o = 3
varillas: V2 =5 P4g Varillas: 2
e Distancia del borde inferior al

centro del refuerzo: T3 =1y + Mjprec + dv3 * 0.5 = 19.763cm

e Peralte efectivo: d; =h;—1;
d; = 2.34m
e Area minima de refuerzo (a como se explica en el apartado 4.1.2. pagina 60):
0.80y/f", 14 5
Asminy = max| —————* by xd3,— * by xd3 | = 27.177cm
fy fy

e Area de acero propuesto (debe ser mayor que Agpy):

2
dv;

Agpz =T * * nvy = 28.74 cm?

¢ Andlisis y resultados:

Se calculan lo elementos del bloque de esfuerzos como se explica en el apartado

4.1.3. de la pagina 61 de este documento:

= 3 a

f; = 0.85 (Tabla 4.1, pag. 62) ey =2 2 0.036m
P
Asmin3z * fy _ d3 —C3 B
G =B wby oo s = =+ 0.003 = 0.195
T3 = Agpz * fy = 121236.537 kgf
as

Mus =T = (ds = )
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M3 = 275349.257 kgf *m

e El momento de disefio es:

¢ Mps = 112905.734 kgf *m
PMy3 > My3c —> OK

e Distancia centro a centro entre

varillas:

35cm
S3 =

~ 12cm
nv,

"""" .
\‘\.
) Varilla #8
B\ S
\ / 1) |2.0m
W/
W
)
h\
I v
W Varilla #11
W #_,-'
A\
W/ @ 2.0m
'~..‘-\ Varilla #11
."\."\ I
_____________ L, . A
\.\ I
-.\-\.. A\
\'-\"\.}.

\\\\\ (3) |2.0m

e El momento maximo del tramo:
M3, = 191996.944kgf + m

e [Espaciamiento libre:
Slibre3s = S3 — dvg = 8.508cm

2dv; = 6.985cm

Vastago
/ Contrafuerte

/

Fi

1B

@ 2 varillas #8

e, = 0.35m

[

O 5 varillas #11

J\F

Imagen 7.43: Refuerzo del contrafuerte; ubicacion de las varillas del
contrafuertes, vista transversal. Fuente: elaboracion propia.
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7.3.1. Detallado final muro con contrafuertes:

t,, — le—
= T
1
Lo
83
hl
HT
Y2 -t
2
6‘2
hz
J

| B |

Imagen 7.44: Refuerzo del muro sin incluir el contrafuerte. Fuente: Elaboracion

propia.
. ____ Varilla #6
A
Varilla #8
1.2m ® ] \\ ;

1.2m @

H=60m| ™ &

1.2m @
1.2m ®
K SN S ||
o 0
| N

10.93m 0.93m 0.93m|

| |
' T,=2.8m !

Imagen 7.45: refuerzo total del contrafuerte del muro. Fuente: Elaboracién propia.
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7.4. Drenaje para muros proyecto B:

Segun las opciones de drenaje explicadas en el apartado 3.5, pagina 57, para el
muro en voladizo, debido a la cantidad de refuerzo, se propone utilizar un tubo
perforado de 8 pulgadas de didmetro a lo de la base del muro, con un material filtro
para evitar obstrucciones en el muro. El drenaje para el muro con contrafuetes, se
propone utilizar lloraderos de 4 pulgadas, a una distancia centro a centro de 2.5

metros verticalmente y 1.5 metros horizontalmente distribuido en el espacio entre

contrafuertes.
DRENAJE MURO CON
CONTRAFUERTES
DRENAJE MURO
EN VOLADIZO
B Tubo PVC @4” N Material filtro
N grava
A \ 8
.o
1. 4
ves?
Material filtro
2 rava
" TuboPVC o8 o BB o
Material filtro \ ‘:
‘04 )
:/ grava  []ene
4 R V] I )

Imagen 7.46: Ubicacion drenaje en muros del proyecto B; muro de contencion en
voladizo y muro con contrafuertes.

7.5. Comparacion muros proyecto B:

7.5.1. Comparacién del concreto:

Luego de disefar los muros en voladizo y con contrafuertes, utilizando los mismos
datos de disefio y la misma ubicacion en el proyecto B, se puede hacer una
comparacion de las dimensiones obtenidas en cada muro. En el caso de la

cantidad de concreto segun las dimensiones disefiadas de cada muro se tiene:
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e Muro en voladizo:

Area total de concreto (ver Imagen

7.6, Pag. 134):
ZAC :Al +A2 +A3+A6
$4, = 9.383m?

Peso de concreto por longitud
unitaria (Pag. 134):

SW, =W, + W, + Ws

W, = 22518 kgf/m

e Muro con contrafuertes:

Area total de concreto (ver Imagen
7.22, pag. 174):

SA. = Ay + Ay + As

YA, = 13.14m?

Peso de concreto por longitud
unitaria (174):

SW, =W, + W, + Ws

W, = 31536 kgf/m

Al hacer una comparacion de las areas y pesos correspondientes al concreto
utilizado en cada muro, se puede notar que el muro con contrafuertes presenta
mayor peso que el muro de voladizo, pero, a fines de revision el area transversal
del muro considera la parte mas ancha del contrafuerte, debido a que el
contrafuerte no se toma como longitud unitaria, una forma de hacer una
comparaciéon adecuada seria con las dimensiones de cada muro.
Proporcionalmente, tomando como guia la Imagen 7.46, pagina 229, se puede ver
las dimensiones a escala del espacio que utilizan cada muro; esto permite ver, que
el muro en voladizo requiere mayor espacio, una cimentacion mas grande y una
base mas grande para que se dé la estabilidad, en comparacién con el muro con
contrafuertes. Esta comparacion ayuda a notar el beneficio que tiene usar muros
con contrafuertes, ya que se reducen considerablemente las dimensiones al acudir

al uso de contrafuertes para que se dé la estabilidad.
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7.5.2. Comparacion del refuerzo:

Realizando una comparacion con la cantidad de varillas principales requeridas (sin

incluir las longitudes de desarrollo) en cada elemento disefiado en el documento:

Muro en voladizo:

e Acero para la punta:
e Acero para el talon:

e Acero por contraccion

e Acero para el vastago:

y temperatura:

11 varillas #6
11 varillas #6
37 varillas #6

Pantalla interna:

Pantalla externa:

Vertical:

8 varillas #6

6 varillas #4

Horizontal:

19 varillas #4

39 varillas #4

Tabla 7.2: Acero para el vastago del muro en voladizo. Fuente: Elaboracién

propia.

Muro con contrafuertes:

e Acero para la punta:

e Acero para el talon:

e Acero por contraccion y temperatura:

e Acero para el vastago:

7 varillas #6
7 varillas #6
34 varillas #4

Pantalla interna:

Pantalla externa:

Vertical:

4 varillas #6

4 varillas #4

Horizontal:

16 varillas #4

32 varillas #4

Tabla 7.3: Acero para el vastago del muro con contrafuertes. Fuente: Elaboracion

propia.
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Acero para el contrafuerte:

Union con el vastago:

17 varillas #6 (en cada cara del contrafuerte)

Unidén con el talén:

9 varillas #6 (en cada cara del contrafuerte)

Contrafuerte:

2 varillas #8 y 5 varillas #11

Tabla 7.4: Acero utilizado para cada contrafuerte. Fuente: Elaboracién propia.

Luego de considerar la cantidad de varillas utilizadas en cada elemento de los

muros en voladizo y con contrafuertes, se puede observar que el muro en voladizo

requiere mayor cantidad de refuerzo que el muro con contrafuertes debido a las

dimensiones requeridas, pero, la mayor cantidad de refuerzo requerido para el

muro con contrafuertes estd en el contrafuerte, debido a que estos son los que

determinan la estabilidad.
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8. CAPITULO 8: REVISION DE SOFTWARE:

Se utilizé el software GEO5 2020 para la comprobacion de los resultados en

estabilidad de los muros, en este caso se model6 cada uno de los 4 muros en el

programa para revisar la seccién de analisis geotécnico por esfuerzos admisibles

(ASD). Se eligi6 esta evaluacion de analisis debido a que los valores calculados

no son mayorados y éstos son los valores que se utilizan para el disefio estructural

y luego aplicarles el factor correspondiente.

8.1. Muros del proyecto A:

8.1.1. Muro de gravedad:

Mathcad: Programa
Peso del muro: 9288.00 kgf/m 9289.615kgf/m
Peso del suelo: 10608 kgf/m 10608.108kgf/m
Sobrecarga q: 2649.36 kgf/m 2648.203 kgf/m
Presion pasiva P,: 2713.696 kgf/m | 2738.958kgf/m
Presion lateral por sobrecarga
) 1749.816 kgf/m | 1618.29kgf/m

en el vastago P, :
Presién activa en todo el muro,

_ 4367.009kgf/m | 4029.918kgf/m
sin sobrecarga P,,:

Tabla 8.1: Comparacion de valores del calculo manual y el software.

Se realiz6 la comparacion de valores obtenidos en la hoja de célculo (ver Imagen

9.7, anexos pagina xvi), comparandolos con el software, obteniendo valores

similares.
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8.1.1.1. Revision por volcamiento y deslizamiento:

Se comprueba por medio del software que las revisiones por volcamiento y

deslizamiento cumplen para la estabilidad del muro (Imagen 9.8, anexos pag. xvii).

Volcamiento
Mathcad Programa
Momento resistente XMy 41160.4 kgf/m | 57628.242 kgf/m
Momento de volcamiento M, 10138.012 kgf/m | 7009.529 kgf /m
Factor contra el volcamiento Fs,;.. 4.06 8.22

Tabla 8.2: Comparacién de resultados para revision por volcamiento.

Deslizamiento

Mathcad Programa
Fuerza horizontal resistente XFg- | 10752.202 kgf/m | 16524.093 kgf/m

Presion activa a la altura del
5079.024 kgf /m 2094.497 kgf /m

vastago Py,

Factor contra el deslizamiento
1.758 7.91

Fsdesl.

Tabla 8.3: Comparacién de resultados para revision por deslizamiento.

La diferencia obtenida en las comparaciones de las revisiones por volcamiento y
deslizamiento (Tabla 8.2 y Tabla 8.3), estd dada porgue en el calculo manual, las
fuerzas de presion consideradas en el disefio fueron incluyendo la presion de
sobrecarga dando un valor mayor en algunos, y en la fuerza resistentes del
programa es porque considera de forma diferente el factor de seguridad por
deslizamiento, dando un resultado aun mas conservador que el utilizado en el

calculo manual.
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8.1.1.2. Revision por capacidad de carga:

Capacidad de Carga

Mathcad

Programa

Capacidad de carga de una

cimentacion superficial g,

50170.325 kgf /m

50170.325 kgf /m

Factor contra el deslizamiento

Fscap.

6.867

6.69

Tabla 8.4: Comparacién de resultados para revision por capacidad de carga.

Los valores obtenidos en capacidad de carga para la hoja de calculo y el software

(ver Imagen 9.9, anexos péagina xvii) son practicamente iguales, donde el factor de

seguridad indica que la revision por capacidad de carga es satisfactoria.

8.1.2. Muro de semigravedad:

El muro de semigravedad se evalia en el médulo de muro de gravedad del

software, debido a que en el analisis geotécnico que se calculé manualmente no

se toma en cuenta el refuerzo, el valor utilizado de f, en el software se puso ya

que el valor en el programa no puede ser cero (ver Imagen 9.11, anexos pagina

Xviii).

sin sobrecarga P,,:

Mathcad: Programa
Peso del muro: 8760.00 kgf/m 8761.402 kgf/m
Peso del suelo: 17990.00kgf/m | 17987.794 kgf/m
Sobrecarga q: 4749.68kgf/m 4749.838kgf/m
Presiéon lateral por sobrecarga
) 2385.526 kgf/m | 2533.995kgf/m
en el vastago P :
Presion activa en todo el muro,
5163.476 kgf/m | 5468.738kgf/m

Tabla 8.5: comparacion de valores de calculo manual y software.

235



Se realiz6 la comparacion de valores obtenidos en la hoja de célculo,
comparandolos con el software (Imagen 9.16, anexos pagina xxi), obteniendo

valores similares.
8.1.2.1. Revision por volcamiento y deslizamiento:

Se comprueba por medio del software que las revisiones por volcamiento y

deslizamiento cumplen con la estabilidad del muro (Imagen 9.17, anexos pagina

XXi).
Volcamiento
Mathcad Programa
Momento de volcamiento My 65532 kgf/m 10405.184 kgf /m
Momento de resistente M, 11655.687 kgf/m | 93999.48 kgf/m
Factor contra el volcamiento Fs,;.. 5.622 9.03

Tabla 8.6: Comparacion de resultados para revision por volcamiento.

Deslizamiento

Mathcad Programa

Fuerza horizontal resistente
SFq

11533.815 kgf/m | 23028.251 kgf/m

Presion activa a la altura del
) 6040.622 kgf/m | 6839.237 kgf/m
vastago P,

Factor contra el deslizamiento
1.528 3.37

FSdesl.

Tabla 8.7: Comparacion de resultados ara revision por deslizamiento.

La diferencia obtenida en las comparaciones de las revisiones por volcamiento y
deslizamiento (Tabla 8.6 y Tabla 8.7), estd también dada porque se considerd en
el calculo manual la presion de sobrecarga, otra vez, los valores de revision por

deslizamiento consideran la fuerza resistente de manera diferente que la utilizada
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en el calculo manual, dando un factor de seguridad mayor que el calculado, pero
ambos valores son satisfactorios para la estabilidad del muro.

8.1.2.2. Revisién por capacidad de carga:

Capacidad de Carga

Mathcad Programa

Capacidad de carga de una

_ . o 120266.378kgf/m | 120266.35 kgf/m
cimentacion superficial g,

Factor contra el deslizamiento

14.477 12.89
Fscap.

Tabla 8.8: Comparacién de resultados para revision por capacidad de carga.

Se comprueba que el muro cumple por revision de capacidad de carga (ver Imagen
9.18, anexos pagina xxii).

8.2. Muros del proyecto B:

Para los muros del proyecto B se agregaron los valores para 2 estratos de suelo a
diferencia de los muros del proyecto A.

8.2.1. Muro en voladizo:

' Unit weight of wall: 7 = 23.54 | [kN/mi]

Concrete Longitudinal reinforcement

Catalog User def. Catalog User def.

€28/35 B420

for = 2800 MPa fyx = 420.00 MPa
fam = 280 MPa

Material

Imagen 8.1: Ingreso de datos del suelo y del concreto usados para el disefio.
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Materials and standards | Wall analysis

Imagen 8.2:

Active earth pressure calculation : Coulomb

Passive earth pressure calculation : Coulomb

Earthquake analysis : Mononobe-Ckabe

Shape of earth wedge: Consider always vertical

Base key: The base key is considered as inclined footing bottom
Allowable eccentricity : 0333 [1]

Verification methodology Safety factors (ASD)

Reduce parameters of contact base - soil

Permanent design situation | Transient design situation | Accidental design situation | Seismic design situation

Safety factors
Safety factor for overtuming : SFo= 200 [-]
Safety factor for sliding resistance : SF. = 150 [-]
Safety factor for bearing capacity : SFp= 300 [-]

Consideraciones y factores de seguridad ingresados al software.

El muro en voladizo se evalué en el mdédulo de muro en voladizo del software,

tomando los mismos factores de seguridad para el analisis geotécnico.

5.10 14.57:
6.10
6.90
2,10, . 3.00
- — S
1.00 Yg oy .

S
—
Les)
(=]
.
e
14

' .t
| | . ok .t
. 0 . .
L . . -

Ploles 300 |

e
ae

Wall geometry
= k= 0.40 | [m] vy= 210 | [m] gy =
h= 510  [m] vz = 3.00 | [m] 53 =
i 5= [m] = [m] Shank
|x1 .
| hs [m] Xp= 1.80 | [m] X3 =
x2l_| %31 X = 100[Iml  x2= 0.75 | [m]

¥
WALALR ALY ,l}.l._l...l.‘.l..l!._l..l..ll. LARALAENEVENLVRAEAENEN ,l}.l._l..l\l..l!._l. AL

L L L L L L AAdLA.

14571

0.75 | [m]

3.00 | [m]

Imagen 8.3: Ingreso de datos del dimensionamiento del muro.
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Project
Edit soil parameters X "
&% Settings
— ldentification — Draw
AL Geometry
Name: | Y | Pattern category : = Material
Poorly graded sand (5P}, medium dense |GEO - | B Profile
— Basic data Search: | |
Unit weight : 7= 25.20 | [kN/m?] 185 Subcategory : B Assign
Stress-ctate: effective - ‘ | | & Foundation
Pattern: i
Angle of internal friction : Pef = [*] 32-35 attern I Backil
I~ Terrain
Cohesion of soil : Cof = [kPa] 0 = Water
Angle of friction struc.-seil : 3= [ I* Surcharge
— Pressure at rest L1 FF resistance
& Applied forces
Soil : cohesionless - ‘
& Earthquake
P Base anchorage
. Back '+ H ~
— Uplift pressure =
‘ |automat|c - | Outputs =
Calc. mode of uplift: | standard - -
Add pict
Saturation <10-90>: | 50 [%] [Eadgpicure |
Saturated unit weight : Tear = 25.20 | [kN/m?] Profile and assig..: 0
Total:

List of pictures

| Classfy | clear |

[ ok+ & ]

v oKk || Xcanea |

Imagen 8.4: Ingreso datos del estrato 1.

Edit soil parameters >
— ldentification — Draw
MName: Arena bien graduada, densidad media | Pattern category :
‘Well graded sand (W), mediumn dense |GEO M |
— Basic data Search: | |
Unit weight : = 23.05 | [kN/m?] 200 Subcategory :
Stress-state : effective - | |Soi|s(1 - 16) v |
X . Pattern :
Angle of internal friction : Pef = "1 34-39
Tl el = [kPa] 0
Angle of friction struc.-soil : 5= "1 v
— Pressure at rest 9 Sand
Soil : |cohesion|es; - | Color:
I - |
Background:
— Uplift pressure £
|automatic - |
Calc. mode of uplift : | standard - |

Saturated unit weight :

o= 23.05 | [kN/m?]

Saturation <10 - 90> : E 1%]

| Clssiy || Clear |

[ vox ][ Xcance |

Imagen 8.5: Ingreso de datos del estrato 2.
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By )
G A Y
f/:~//‘~/.-/

-

"ﬁ!bd'}"“.“‘? :
raduada, densidad

/’"}‘/"7“/’/ -

Assignment by left-click :

Arena p g idad media SP

| No. :Thickness [m] Assigned soil

! 1 S .
[ 1] LEY] Arena pobremente graduada, densidud| TP

[ 2 Arena bien graduada, densidad medi¥ _

Assign

Imagen 8.6: Presentacién de los 2 estratos del suelo del proyecto B en el
software.

El programa GEOS5 tiene la opcion de introducir los datos de mas de un estrato en

el muro en estudio.

Frames =

Project

Edit surcharge

Settings
Lk Setting

MName : Sochrecarga ‘u’ehicularI

| L, Geometry

=3 Material

— Surcharge properties

Type: | Surface

Type of action: | permanent

B Profile

% Soils

B Assign

& Foundation
07 Backfill

I~ Terrain

[F== Water

™ Surcharge

A1 FF resistance

3 (I

Z

— Surcharge magnitude

Magnitude :

q= 1536 | [kKN/m?]

& Applied forces
& Earthquake

&5 Base anchorage
S

oK+ 4

0K+ L

« 0K

Qutputs =

| | M Cancel

Add picture

Imagen 8.7: Ingreso del valor de sobrecarga (sobrecarga vehicular).
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~E £

— Parameters of resistance on front face

Resistance type

Seil:

Thickness :

3 |nat considered

|Arer|a bien graduada, densidad media 5P

we[ iom

Imagen 8.8: Consideraciones del trasd6s del muro.

Imagen 8.9: Revision por volcamiento y deslizamiento.

382,14
3401
10 -~
157880
ofa7
L _
5.85
+Z
0 - -
Verifcaion + (8] -1 [11]
Ne. = Force F, F. Applic. point Coeff. ~ Verification
[kN/m] [kN/m] x [m] z[m] OVERTURNING :  SATISFACTORY  (20.5%)
1 | Weight - wall 0.00 22087 278 -131 SLIP: SATISFACTORY  (55.9%)
2 |Weight - earth wedge 0.00 382.14) 435 -357 1.000
3| Active pressure -144,36 6384 5.85 -228 1.000
4 |Sobrecarga Vehicular -31.29 13.32 5.85 -3.24 1.000
§ | 5 |Sobrecargs Vehicular 0.00 46,08 435 -6.10| 1,000,
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Mathcad: Programa
Peso del muro: 22518 kgf/m 22522472 kgf/m
Peso de los estratos: 38971.2 kgf/m 38967.435kgf/m
Sobrecarga g 4700.016 kgf /m 4698.852 kgf/m
Presion lateral por sobrecarga
) 3452901 kgf/m | 3468.055kgf/m

en el vastago Ps.
Presion activa en todo el muro,

_ 16528.868kgf/m | 16099.28kgf/m
sin sobrecarga P,,

Tabla 8.9: Comparacion de valores de calculo manual y software.

Se realiz6 la comparacion de valores obtenidos en la hoja de calculo,

comparandolos con el software, obteniendo valores similares.

8.2.1.1. Revisién por volcamiento y deslizamiento:

Volcamiento

Mathcad

Programa

Momento resistente M,

232380.12 kgf/m

298621.65 kgf/m

Momento de volcamiento My

45407.188 kgf /m

44055.819 kgf /m

Factor contra el volcamiento Fs,;..

5.118

6.78

Tabla 8.10: Comparacién de resultados para revision por volcamiento.

Deslizamiento

Mathcad

Programa

Fuerza horizontal resistente LFy-

30569.528 kgf/m

48098.994 kgf /m

Presion activa a la altura del vastago

PA 1

14903.538 kgf /m

17911.315 kgf /m

Factor contra el deslizamiento Fsg .4

1.51

2.69

Tabla 8.11: Comparacion de resultados para revision por deslizamiento.
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@ Verification

Verification of complete wall

Check for overturning stability
Resisting moment Mz = 292878 kMNm/m
Overturning moment Mgy, = 43204 kNm/m

Safety factor = 6.78 » 2,00
Wall for overturning is SATISFACTORY

Check for slip
Resisting horizontal force Heee = 47169 kN/m
Active horizontal force act = 17365 kMN/m

Safety factor = 2689 = 1.50
Wall for slip is SATISFACTORY

Overall check - WALL is SATISFACTORY

Imagen 8.10: verificacion por estabilidad del muro en voladizo.

Los valores de factores de seguridad de volcamiento y deslizamiento del calculado

indican que el muro cumple en estabilidad.

8.2.1.2. Revision por capacidad de carga:

{5 Bearing cap. O X
Design load acting at the center of footing bottom
No Moment MNorm. force Shear Force Eccentricity Stress
' [kMm/m] [kMN/m] [kM/m] [-] [kPa]
1 -372.16 726.34 175.65 0,000 12416
Service load acting at the center of footing bottom
Mo Moment Norm. force Shear Force
' [kMm/m] [k ] [N/ ]
1 -372.16 726.34 175.65
Verification of foundation soil
Stress in the feoting bottorn : trapezoid
Eccentricity verification
Max, eccentricity of normal force ¢ = 0,000

Maximum allowable eccentricity g, = 0.333
Eccentricity of the normal force is SATISFACTORY

Verification of bearing capacity

Mazx, stress at footing bottom g =
Bearing capacity of foundation soil Ry =
Safety factor = 26,13 » 3.00

Bearing capacity of foundation soil is SATISFACTORY

12416 kPa
3244.83 kPa

Overall verification - bearing capacity of found. soil is SATISFACTORY

Imagen 8.11: Verificacion por excentricidad y capacidad de carga.
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Capacidad de Carga

Mathcad Programa

Capacidad de carga de una
_ y o 326739.17kgf/m | 330880.84 kgf /m
cimentacion superficial g,

Factor por capacidad de
27.787 26.13
carga Fsgqp,

Tabla 8.12: Comparacién de resultados para revision por capacidad de carga.

Se comprueba que el muro cumple por revision de capacidad de carga.

8.2.2. Muro con contrafuertes:

Edit current settings : Cantilever Wall

Materials and standards

Active earth pressure calculation : Coulemb -
Passive earth pressure calculation : Coulomb -
Earthquake analysis : Mononcbe-Okabe A
Shape of earth wedge: Consider always vertical -
Base key : The base key is considered as inclined footing bottom =
Allowable eccentricity : 0.333 | []

Verification methodelogy : Safety factors (ASD) -

Reduce parameters of contact base - soil

Permanent design situation | Transient design situatien | Accidental design situation | Seismic design situation

Safety factors
Safety factor for overturning : SEN= 2,00 [-
Safety factor for sliding resistance : SFe = 1.50 | [-]
Safety factor for bearing capacity : 5F, = 300 [-]

Imagen 8.12: Consideraciones y factores de seguridad ingresados al software.
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' Unit weight of wall : 7 = 2354 | [kN/m?]
Concrete
Catalog User def,
C28/35
fox = 28.00 MPa

fom = 2.80 MPa

Longitudinal reinforcement

Catalog User def.

B420
fye = 420.00 MPa

Imagen 8.13: Ingreso de datos del suelo y del concreto usados para el disefio.

Se utiliz6 el modulo de muro en voladizo del software para el muro con

contrafuertes, debido a que dentro del programa se incluye la opcién de agregarle

los contrafuertes.

6.000.00:1]

o.70) | .80
[k T’rj
1
{ 3.90 {

k Wall geomnetry
i 0.40 | [m] Vi =
h= 600 [m] v =
=

0.60 | [m]

L4 Lk k) ANLAALLL

Counterfort

070 [ml 5= 0.00 [ [<] Type: counterfort -
280 [m] Spacing : 1= 5.00 | [m]
Shank 040 [m] Thickness: b= 030 | [m]

] Upperwidth:a; = 000 | [m]

Imagen 8.14: ingreso de datos del dimensionamiento del muro y contrafuertes.
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Edit soil parameters

Identification Draw
MName : Arena pobremente graduada, densidad media SP| | Pattern category :

Poorly graded sand (5P}, medium dense GED

Basic data Search :
Unit weight : 25.20 | [kN/m?] 18.5 Subcategory :
Stress-state: effective - Soils (1-16)

. . Pattern :

Angle of internal friction : Pef = 20,00 | [7] 32-35
Cohesion of soil : Cef = 0.00 | [kPa] 0
Angle of friction struc.-soil : 13.00 | [7]

Pressure at rest 10 Silty sand
Soil : cohesionless - Color:

. Background :
Uplift pressure 2
automatic
{ Calc. mode of uplift : | standard -
Saturation <10 - 90> : 50 | [#]
| Saturated unit weight : Tsat = 25.20 | [kN/m?]
Classify Clear oK+ 4 " OK X Cancel

Imagen 8.15: Ingreso de datos del estrato 1.

Edit soil parameters

Identification

Name:

| Arena bien graduada, densidad media 5

Well graded sand (SW), medium dense

Basic data
Unit weight :

Stress-state:

Angle of internal friction :

Cohesion of soil :

Angle of friction struc.-soil :

Pressure at rest

Soil :

Uplift pressure

Calc. mode of uplift: | standard

Saturated unit weight :

Classify

Imagen 8.16:

23.05

33.00
0.00

25.00

[kN/m?] 200
] 34-39
[kPa] 0
[F1

23.05 | [kN/m3]

OK + 4

Frames =
—~

B Profile

B Assign

& Foundation

¥ Backdill

I~ Terrain

== Water

[* Surcharge

A1 FF resistance
.i Applied forces
& Earthquake

i Base anchorage
Stage settings
) Verification

e Bearing cap.

nne.

Outputs =
Add picture
Profile and assig...: 0
Total : 0
List of pictures

B ®

*
Draw
Pattern category:
GEOQ -
Search:
Subcategory :
Soils (1 - 16) -
Pattern :
9 Sand
Color:
Background :
automatic -
Saturation <10 - 90> : 50| [%]
+ OK ¥ Cancel

Ingreso de datos del estrato 2.
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\
\-. 1. Arena
\ pobremente ! Assignment by left-click :
‘\ graduada Arena pobremente graduada, densidad media 5P
\\ | |densidad media 5P No. | Thickness [ml e
6.50 1 4,57 Arena pobremente graduada, densidwd]
\- 2 |[2rena bien araduada,_densidad me g/ NGRS

\ A A
\ L AN
\ * 2. Arena bien.

. 'graduada,”
| densidad media

Assign

AW
O

3.90

Imagen 8.17: Presentacion de los 2 estratos del suelo del proyecto B en el
software.

Edit surcharge Xl 2 Set;ings

Name: | sobrecarga Vehicular AL Geometry

Surcharge properties =3 Material

Type: Surface - B Profile

% Soils

B Assign

& Foundation
7 Backfill

I~ Terrain

== Water

% ™ Surcharge

A1 FF resistance

Type of action : permanent -

9 (I

Surcharge magnitude ‘i Applied forces

& Earthquake

&5 Base anchorage
e

Cutputs =

Magnitude : q= 15.36 | [kN/m?]

0K + 0K+ Jk
0K+ 4p 0K « OK X Cancel
[y p—

Imagen 8.18: Ingreso de la sobrecarga (sobrecarga vehicular).
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FF resistance

——

‘ 3.90 ’

M~ -l A

Parameters of resistance on front face

Resistance type : | not considered ¥
Soil : iArena bien graduada, densidad media SW v
Thickness : h= 140  [m]

Imagen 8.19: Consideraciones de la fuerza pasiva del muro.

0 \Feriﬁuﬁnn:IE]: 8

No. A

(LRI TR N

Farce

| Weight - wall
| Weight - earth wedge

Active pressure

:'Sohrbcar\ga Wehicular
| Sobrecarga Vehicular

Nl
bl
Y a7
l 36.03
6.60 . e
1h1.58 \ /”M‘
LY
A\
3.90
iz
F, F. | Applic. point | Coeff. |~ Verification
[kM/r) | [khfm] « [m] | z [m] [-] OVERTURNING : SATISFACTORY
0.00] 111.58 142 SLIP: SATISFACTORY
000| 475 250
6120 7688 300
-2292| 14,65 390]
0.00| FET 250]

Imagen 8.20: Revision por volcamiento y deslizamiento.

(63.0%)
(67.8%)
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Mathcad: Programa

Peso del vastago y la zapata: 11376 kgf /m 11377.994 kgf/m
Peso de los estratos: 4229512 kgf/m 42292.73 kgf/m
Sobrecarga g 4386.76 kgf/m 4386.819 kgf/m

Presion lateral por sobrecarga

) 3735.926kgf/m | 3674.038kgf/m
en el vastago P

Presion activa en todo el
19355.247 kgf/m | 18211.112kgf/m

muro, sin sobrecarga P,,

Tabla 8.13: comparacion de valores de calculo manual y software.

Los resultados obtenidos del peso de los muros, las presiones activas y el peso

del suelo del software coinciden con los céalculos realizados manualmente.

8.2.2.1. Revisidn por volcamiento y deslizamiento:

@ Verification

Verification of complete wall

Check for overturning stability
Resisting moment Mre: = 165964 kNm/m
Overturning moment Mgy = 322,79 kMm/m

Safety factor = 3.17 = 2.00
Wall for overturning is SATISFACTORY

Check for slip
Resisting horizontal force Hyes = 42917 kMN/m
Active horizontal force  Hzg = 19412 kN/m

Safety factor = 2.21 > 1.50
Wall for slip is SATISFACTORY

Owerall check - WALL is SATISFACTORY

Imagen 8.21: Verificacion por estabilidad de muro con contrafuerte.

Se comprueba por medio del software que las revisiones por volcamiento y

deslizamiento cumplen con la estabilidad del muro (Imagen 8.21)
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Volcamiento

Mathcad

Programa

Momento resistente M,

162865 kgf /m

169236.182 kgf/m

Momento de volcamiento My

50982.213 kgf /m

53309.744 kgf/m

Factor contra el volcamiento Fs,;..

3.195

3.17

Tabla 8.14: Comparacion de resultados para revision por volcamiento.

Deslizamiento

Mathcad

Programa

Fuerza horizontal resistente LFy-

35449.16 kgf /m

43763.161kgf/m

Presion activa a la altura del vastago

Pas

23091.173 kgf /m

19794.731 kgf /m

Factor contra el deslizamiento Fsg.q;

1.535

2.21

Tabla 8.15: Comparacién de resultados para revision por deslizamiento.

8.2.2.2. Revisién por capacidad de carga:

@ Bearing cap.

- O X
Design load acting at the center of footing bottom
No. Moment Norm. force Shear Force Eccentricity Stress
[kMm/m] [kM/m] [kM/m] [-] [kPa]
1 151.86 660.87 19412 0.059 192,09
Service load acting at the center of footing bottom
No. Moment Norm, force Shear Force
[kMrn,/rm] [kM/m] [kM/m]
1 151.86 660.87 18412

Verification of foundation soil
Stress in the footing bottomn : trapezoid

Eccentricity verification
Max, eccentricity of normal force e = 0,059
Maximum allowable eccentricity ez = 0333

Eccentricity of the normal force is SATISFACTORY

Verification of bearing capacity

Max. stress at footing bottom G =
Bearing capacity of foundation seil Rg =
Safety factor = 8.46 > 3.00

Bearing capacity of foundation seil is SATISFACTORY

22936 kPa
1941.19 kPa

Overall verification - bearing capacity of found. soil is SATISFACTORY

Imagen 8.22: Verificacién por excentricidad y capacidad de carga.
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Capacidad de Carga

Mathcad Programa
Capacidad de carga de una
_ - " 197946.311 kgf /m | 197946.311 kgf /m
cimentacion superficial
Factor contra el deslizamiento 6.266 8.46

Tabla 8.16: Comparacién de resultados para revision por capacidad de carga.

Los resultados en el software para el muro con contrafuertes resultados bastantes

similares, y los factores de seguridad por volcamiento, deslizamiento y capacidad

de carga indican que el muro es satisfactorio.
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9. CAPITULO 9: CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES:
9.1. CONCLUSIONES:

Del presente trabajo monografico se puede concluir lo siguiente:

Se logro explicar mediante el documento las condiciones necesarias en las que se
aplica cada tipo de muro y las teorias que se deben aplicar en dependencia al uso
gue se le dara al muro. Al final de los capitulos 6 y 7 en la parte de comparacion
de muros en cada capitulo, se puede determinar que los muros de gravedad
(apartado 6.5, pagina 124) requieren mayor cantidad de concreto al compararlos
con el muro de semigravedad, los cuales tienen dimensiones reducidas gracias al
uso de refuerzo, esto permite usarlos en espacios reducidos y donde el muro de
gravedad seria demasiado grande; y que, en los muros en voladizo (apartado 7.5,
pagina 229) las dimensiones del muro (incluyendo cantidad de concreto) es mucho
mayor que al utilizar muros con contrafuertes, dando el beneficio de usar los muros
con contrafuertes en espacios limitados donde el muro en voladizo no podria

construirse.

Se disefiaron los 4 muros del tipo convencional explicados en el presente
documento (muro de gravedad, muro de semigravedad, muro en voladizo y muro
con contrafuertes), con un procedimiento paso a paso del analisis geotécnico y
disefo estructural, siguiendo las normas del manual de disefio de puentes LRFD
AASHTO 2017 y el manual del ACI 318S-14, respectivamente, haciendo uso de
los factores sismicos del RNC-07.

Se utilizé el software geotécnico GEO5 2020, y se modelaron los 4 muros para
hacerles la revision geotécnica por esfuerzos admisibles ASD, en donde los
resultados obtenidos indican que los muros cumplen en estabilidad, comprobando

los calculos realizados manualmente por medio de hoja de calculo.
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9.2. RECOMENDACIONES:

A razon comprender la definicibn de los muros de contencion se debe
reconocer su funcion e importanciay como éstos forman parte del desarrollo

de la infraestructura de una ciudad.

Es importante conocer las caracteristicas del suelo en el que se va a
construir, de modo que se recomienda ampliamente realizar un estudio de
laboratorio de los suelos, ya que en todo proyecto estos datos generalmente

son proporcionados por un geotecnista.

Es muy necesario incluir el disefio de muros de contencién de manera mas
amplia en la educacion de un ingeniero civil, ya que son de gran importancia

para su ambito profesional.

No se deben dejar aparte ningun tipo de reglamento o especificaciones para
consolidar el analisis y disefio de los muros de contencion en cada variacion

0 necesidad posible.

Es de utilidad promover los conocimientos acerca de los muros de
contencion para los niveles de pregrado de ingenieria civil, asi como el uso
de software que permita obtener un aprendizaje mas completo en el disefio

de estas estructuras de gran importancia.
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ANEXOS:

Puar:uCabe?
14.0 /
i
Hll
|
- 13.0
=
=
[41]
|
Bluafighds
12.0 \D _
11.0 \Kl
NN
-88.0 -87.0 -86.0 -85.0 -84.0 -83.0

Longitud

Imagen 9.1: Coeficientes a, para definir los espectros de disefio en la republica de
Nicaragua, para estructuras del grupo B.



Factor Relacion Referencia

Forma Fo=1 B\ (Ng DeBeer
es = +(Z)(E> (1970)

Profundidad g Dy <1 Hansen
' = (1970)
Para ¢’ = 0:
Foy=140 4(Df>
cd — . B
qu = 1
F)/d - 1
Para ¢’ > 0:
1— Fy,
Fog=F4——
cd 4 N_tan¢’'
/4 : N2 Df
Fga =1+ 2tan@’' (1 —sin¢’) (E)
F)/d = 1
D
. Zf
Si—>1
‘B
Para ¢’ = 0:
D; *
F.;=1+04tan™! (F)
qu = 1
Fyd = 1
Para ¢’ > 0:
1— Fyq
Fog=Fq——
cd qd Nc tan ¢)’
/ N2 -1 Df "
Fgq =1+ 2tan¢’' (1 —sin¢g’)“ tan 3
Fo=1
Inclinacion P2 Meyerhof
FCi = FQi = (1 - 900) (1963),
W2 Hannay
Fy; = (1 - 5) Meyerhof
(1981)

*: valor en radianes; ¥: inclinacion de la carga sobre la cimentacion respecto a la
vertical.
Tabla 9.1: Factores de forma, profundidad e inclinacion [DeBeer (1970); Hansen
(1970); Meyerhof (1963); Meyerhof y Hanna (1981)].



DC Usar uno de estos a la vez

DD

DW

EH

EV LL

ES IM

EL CE
Combinacion PS BR
de cargasen | CR PL
Estado Limite SH LS WA WS WL FR TU TG SE EQ BL IC CT CV
Resistencia | Yp 1.75 | 1.00 - - 1.00 | 0.50/1.20 | y¢ Vs - — — — —
Resistencia Il Yy 1.35 | 1.00 - - 1.00 | 0.50/1.20 | yr¢ | vsE - - - - —
Resistencia Yp - 1.00 | 1.00 | - | 1.00 | 0.50/1.20 | yr¢ | ¥se - - - - -
11
Resistencia Yo - 1.00 - - 1.00 | 0.50/1.20 - - - — — — —
\Y%
Resistencia V Yy 1.35 | 1.00 | 1.00 | 1.00 | 1.00 | 0.50/1.20 | yr¢ | ¥s& - - - - —
Evento 1.00 | yge | 1.00 - - 1.00 - - - 1.00 - - - -
Extremo |
Evento 1.00 | 0.50 | 1.00 - - 1.00 - - - - 1.00 | 1.00 | 1.00 | 1.00
Extremo Il
Servicio | 1.00 | 1.00 | 1.00 | 1.00 | 1.00 | 1.00 | 1.00/1.20 | yr¢ | vsE - - - - —
Servicio Il 1.00 | 1.30 | 1.00 - - 1.00 | 1.00/1.20 — - - - - - -
Servicio Ill 1.00 | y, 1.00 - - 1.00 | 1.00/1.20 | yr¢ | vsE - - - - —
Servicio IV 1.00 — 1.00 | 1.00 - 1.00 | 1.00/1.20 — 1.00 — — — — —
Fatiga | — LL, - 1.75 - - - - — — — — _ _ _ _
IMy CE
solamente
Fatiga Il — LL, - 0.80 - - - - - - — — — — — _
IMy CE
solamente

Tabla 9.2: Combinaciones de carga y factores de carga. Fuente: Especificaciones para
disefio LRFD de Puentes AASHTO 2017, Tabla 3.4.1-1. p. 3-15.

Factor Angulode | Términode | Término de peso Término de
Friccidn cohesion (s.) unitario (s, ) sobrecarga (s,)
B
Factores ¢r=0 1+ (ﬁ) 1.0 1.0
de forma
Scy Sy» Sq ¢r>0 1+<E)<&) 1_04(§> 1+(§t )
4 L NC ' L L an d)f

Tabla 9.3: Factores de correccion de forma. Fuente: Especificaciones para disefio

LRFD de Puentes AASHTO 2017, Tabla 10.6.3.1.2a-3. p. 10-70.



Angulo de friccion, ¢,

(grados) Dy /B d

q

1.20
1.30
1.35
1.40
1.20
1.25
1.30
1.35
1.15
1.20
1.25
1.30

32

37

42

CORNKFRORANREFRORADNE

Tabla 9.4: Factores de correccion de profundidad d,. Fuente: Especificaciones para
disefio LRFD de Puentes AASHTO 2017, Tabla 10.6.3.3.2a-4. p. 10-70.

D, Cuq Cuy
0.0 0.5 0.5
Df 1.0 0.5
>158+Df | 1.0 1.0

Tabla 9.5: Coeficientes C,,, Cy,, para varias profundidades de nivel freatico. Fuente:

Especificaciones para disefio LRFD de Puentes AASHTO 2017, Tabla 10.6.3.1.2a-2. p.
10-69.

Zona Tipo de suelo
sismica I Il 11
A 1.0 1.8 2.4
B 1.0 1.7 2.2
C 1.0 1.5 2.0

Tabla 9.6: Tabla 2 RNC, Factores de amplificacion por tipo de suelo, S




Método/Suelo/Condicion Fa(;tor de_
resistencia
Método teorico (Munfakh et al., 2001), en arcilla 0.50
Método teorico (Munfakh et al., 2001), en arena,
0.50
usando CPT
. Método teorico (Munfakh et al., 2001), en arena,
dcsgz(r:liad ¢p | usando SPT 0.45
9 Método semi-empirico (Meyerhof, 1957), todos los 0.45
suelos. '
Zapatas en roca 0.45
Prueba de carga de la placa 0.55
Concreto prefabricado colocado sobre arena 0.90
Concreto vaciado in situ sobre arena 0.80
. . %t ["Concreto prefabricado 6 vaciado in situ sobre limo 0.85
deslizamiento
Suelo sobre suelo 0.90
®ep | Componente de presion de tierra pasiva de la 0.50
resistencia al deslizamiento '

Tabla 9.7: Factores de resistencia para fundaciones poco profundas en el estado limite
de resistencia. Fuente: Especificaciones para disefio LRFD de Puentes AASHTO 2017,
Tabla 10.5.5.2.2-1, p. 10-41.

Combinacién de carga Ecuacién | Carga primaria
U=1.4D (5.3.1a) D
U=1.2D+1.6L+0.5(L, 6 S6 R) (5.3.1b) L

U=1.2D+1.6(L, 6 S 6 R)+(1.0L 6 0.5W) (5.3.1¢c) L. 0SOR

U=1.2D+1.0W+1.0L+0.5(L, 6 SO R) (5.3.1d) W
U=1.2D+1.0E+1.0L+0.2S (5.3.1e) E
U=0.9D+1.0W (5.3.1f) W
U=0.9D+1.0E (5.3.19) E

Tabla 9.8: Combinaciones de carga. Fuente: ACI 318S-14, Tabla 5.3.1, p. 65.



Accién o Elemento Estructural [0} Excepciones
0.65a Cerca de los extremos de
. 0.9 de | elementos pretensados donde los
Momento, fuerza axial 0 momento
(@) , : acuerdo | torones no se han desarrollado
y fuerza axial y combinados :
con totalmente, ¢ debe cumplir con
21.2.2 21.2.3.
Se representan requisitos
(b) Cortante 0.75 adicionales en 2~1.2.4 para
estructuras disefiadas para
resistir efectos sismicos.
(c) Torsién 0.75 -
(d) Aplastamiento 0.65 -
(e) | Zonas de anclajes de postensado 0.85 -
(H Cartelas y ménsulas 0.75 —
Puntales, tensores, zonas nodales
y areas de apoyo disefiadas de
(9) . 0.75 -
acuerdo con el método puntal
tensor del capitulo 23.
Componentes de conexiones de
miembros prefabricados
(h) : 0.90 -
controlados por fluencia de los
elementos de acero a traccién
(1) Elementos de concreto simple 0.6 -
0.45a
0.75 de
() Anclajes en elementos de acuerdo B
concreto con el
capitulo
17

Tabla 9.9: Factores de reduccion de resistencia, ¢. Fuente: ACI 318S-14, Tabla 21.2.1,

p. 363.
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Espaciamiento y
recubrimiento

Sistema mks
Esfuerzos en kgf /cm?

Varillas #6 o0 menores y
alambres corrugados

Varillas #7 y mayores

Espaciamiento libre entre
barras o alambres que se
estan desarrollando o
empalmado por traslapo
Nno menor que dy,
recubrimiento libre al
menos d,, y N0 menos
estribos a lo largo de [,
gue el minimo del
Reglamento
0
Espaciamiento libre entre
barras o alambres que
estan siendo
desarrollados o
empalmados por traslapo
Nno menor que 2d, y
recubrimiento libre no
menor que d,

< fyWePe
6.6A\/f"¢

fy¥e e )
* d —— | *d
> ’ <531¢?C ’

Otros casos

< fyWee
4401,

f¥ePe )
* d — | xd
) b <351Jfg b

Tabla 9.10: Longitud de desarrollo para barras corrugadas y alambre corrugado en

traccion. Fuente: ACI 318S-14, Tabla 25.4.2.2, p. 440.
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Factor de . Valor del
e Condicion
modificacion factor
Concreto de peso liviano 0.75
Concreto de -
- Concreto de peso liviano, donde f,; se | De acuerdo
peso liviano o
1 especifica con 19.2.4.3
Concreto de peso normal 1.0
Refuerzo con recubrimiento epoxico o
zinc y barras con recubrimiento dual de
zinc y epoxico con menos de 3d,, de 1.5
recubrimiento, o separacion libre menor
, . que 6db
Epodxico —2 .~
W Refuerzo con recubrimiento epoxico o
¢ zinc y barras con recubrimiento dual de 12
zinc y epodxico para las otras '
condiciones
Refuerzo sin recubrimiento o refuerzo 10
recubierto con zinc (galvanizado) )
~ Para barras #7 y mayores 1.0
Tamano
Para barras #6 o menores y alambres
W, 0.8
corrugados
Ubicacion Mas de 30cm de concreto fresco 13
@ colocado bajo el refuerzo horizontal '
t Otra 1.0

Tabla 9.11: Factores de modificacion para el desarrollo de las barras corrugadas y

alambres corrugados en traccion. Fuente: ACI 318S-14, Tabla 25.4.2.4, p.

442.
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Exposicion del : Recubri_miento
concreto Miembro Refuerzo especificado,
cm
Construido contra
el sueloy
permanentemente Todos Todos 7.5
en contacto con
él
Barras #6 a
#18 5.0
' Expuest'o ala Barra #5
intemperie o0 en Todos alambre,
contacto con el
suelo MW200 o 4.0
MD200, y
menores
Losas, Barras #13 y 40
viguetas y B #1213
muros a”;‘ls y 2.0
l_\lo expuesto a la Armadora
intemperie ni en . L
contacto con el Vigas, prlnglpal,
suelo columnas, es'grlbos,
pedestales | espiralesy 4.0
y amarres estribos
a traccion | cerrados para
confinamiento

Tabla 9.12: Recubrimiento especificado para elementos de concreto construidos en
sitio no preesforzados. Fuente: ACI 318S-14, Tabla 20.6.1.3.1, p. 356.

Lﬂ%g% fy, kgf/cm? | Cuantia minima de refuerzo

Barras < 4200 0.0020
corrugadas

Barras 0.0018 x 4200
corrugadas o £,
refuerzo de > 4200 Maypr

alambre de:

electro 0.0014

soldado

Tabla 9.13: Cuantias minimas de refuerzo corrugado de retraccion y temperatura
calculadas sobre el area bruta de concreto. Fuente: ACI 318S-14, Tabla 24.4.3.2, p.
430.



Diametro
Tipo de | Diametro :rr:ltﬁlrrlr?(r) Extension
ancho ela recta ipo de Gancho Estandar
ganch de | de (D) Loyt Tipo de Gancho Estand
estandar barra cm
doblado,
cm
#3 a #8 6d) e e
#9 a #12 8d,
| db _; ~~ Doblez de
i 90 grados
Ganchoo | »
de 90 12d, | \
#13y #18 10d, . Pismete— =
| gext
I
! tan |
#3a#8 | 6d, Py e sl cuelae
#9 a #12 8d,,
| %7 ~
Ganchcz Mayor de | f.’/ Bkl di
de 180 #13y #18 10d, 4d, y 6.5cm | Didmetro—" 180 grados
| A
| Eeﬁ
! Lan

(1) El gancho estandar para las barras corrugadas en traccion incluye el diametro

interior del doblez y el largo de extension recta. Se permite usar una extension recta
mas larga en el extremo del gancho. No se considera que esta extensién aumente la
resistencia de anclaje del gancho.

Tabla 9.14: Geometria del gancho estandar para el desarrollo de barras corrugadas en

traccion. Fuente: ACI 318S-14, Tabla 25.3.1, p. 436.




Valor
Factor de _
modificacion Condicion del
Factor
Concreto Concreto de peso Liviano 0.75
Liviano A Concreto de peso Normal 1.0
Refuerzo con recubrimiento epdxico o zinc y barras 12
con recubrimiento dual de zinc y epdxico )
Epdxico ¥, Refuerzo sin recubrimiento o refuerzo. Recubierto con 10
zinc (Galvanizado) ]
Para ganchos de barras #12 y menores con
- recubrimiento lateral (normal al plano del gancho) >
Recubrimiento o .2 0.7
v (2) 6.5cm y para ganchos de, 90 con recubrimiento en la
¢ extension de la barra mas alla del gancho > 5.0 cm
Otras 1.0
Para ganchos de 90° de barras #12 y menores que se
encuentran:
1. Confinados a lo largo de ¢,,; con estribos (1)
perpendiculares a 4,,; con s < 3 d,;, 0 bien
Confinamiento 2. confinados a lo largo de la barra que esta 08
del refuerzo ¥, desarrollando mas alla del gancho por estribos '
(2) perpendiculares a ¢,.,, con x < 3 d,,
Para ganchos de 180° de barra #12 y menores que se
encuentran confinados con estribos perpendiculares a
Loy CONs < 3d,
Otros 1.0

(1) El primer estribo debe confinar la parte doblada del gancho dentro de una
distancia 2d,, del borde externo del doblez del gancho.
(2) d,, es el diametro nominal de la barra del gancho.
Tabla 9.15: Factores de modificacion para el desarrollo de las barras con gancho en
traccion. Fuente: ACI 318S-14, Tabla 25.4.3.2, p. 443.



alambre
electrosoldado

. Tamafio Refuerzo
Tipos de de la kgf lon Refuerzo
Tipos de muro | refuerzo no b fy,i ng. Horiz.
reesforzado arra o cm? | MINIMO Minimo,p
P alambre 1), p; Pt
> 4200 |0.0012 0.0020
< >
oaras <# [™>7200 [0.0015 |0.0025
Construido en g > #5 | Cualquiera | 0.0015 | 0.0025
<
obra Refuerzo de y
alambre Aé/IWZOO Cualquiera | 0.0012 0.0020
electrosoldado MD200
Barras
. corrugadas o .
(Pzr)e fabricados refuerzo de grL;anw Cualquiera | 0.0010 0.0010

(1) No es necesario que los muros preesforzados, con un esfuerzo promedio a
compresion efectivo de al menos 16 kgf/cm?, cumplan con los requisitos para refuerzo
minimo longitudinal, p;.
(2) En muros en una direccion prefabricados, preesforzados, con ancho menor de 3.7m
y no conectados mecanicamente para causar restriccion en la direccién horizontal, no es
necesario cumplir con los requisitos minimos de refuerzo en la direccion normal al
refuerzo para flexion.
Tabla 9.16: Refuerzo minimo para muros con V;, < 0.5¢V_. en el plano del muro. Fuente:

ACI| 318S-14, Tabla 11.6.1, p. 179.
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Momento Localizacion Condicién M,
Extremo discontinuo monolitico 2
Wu{)n/
con el apoyo 14
Vanos extremos : : _
Positivo El extremo discontinuo no esta w, {,721/
restringido 11
. . 2
Vanos interiores Todos wyth / 16
Miembros construidos
. . . 2
o monoliticamente con viga dintel Wufn/2
Cara interior de 4
de apoyo
los apoyos : :
_ Miembros construidos
exteriores . P2
monoliticamente con columna Wu n/16
CcOmo apoyo
i 2
Cara exterior Dos vanos wy s /9
del primer
L Mas de dos vanos Wuf?l/
apoyo interior 10
Negativo® Las demas
2
caras de Todas Wu{)n/ 11
apoyos
a) Losas con luces que no
excedan de 3 m
ara de todos los _ .
(b)Vigas en las cuales la relacion
apoyos que o 2
entre la suma de las rigideces de Wu{)n/lz
cumplan (a) o .
las columnas y la rigidez de la
(b) .
viga exceda de 8 en cada extremo
del vano

(MPara calcular los momentos negativos, #,, debe ser el promedio de las luces de los
vanos adyacentes.
Tabla 9.17: Momentos aproximados para vigas continuas no preesforzadas y losas en
una direccién. Fuente: ACI 318S-14, Tabla 6.5.2, p. 76.
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Edit current settings : Gravity Wall

Materials and standards allanal)r5|s

Active earth pressure calculation : Coulomb -
Passive earth pressure calculation : Coulomb -
Earthquake analysis : Mononcbe-Okabe A
Shape of earth wedge: Consider always vertical -
Allowable eccentricity : 0,333 | [-]

Verification methodology : Safety factors (ASD) -

Reduce parameters of contact base - soil

Permanent design situation | Transient design situation | Accidental design situation | Seismic design situation
Safety factors
Safety factor for overturning : SFy= 200 [-]
Safety factor for sliding resistance : SEE 1.50 | [-]
Safety factor for bearing capacity : Sk = 3.00| [

Imagen 9.2: Consideraciones y factores de seguridad ingresados al software para muro
de gravedad.

Unit weight of wall : 7 = 23.54 | [kN/m?] Material of structure: | concrete hd
Concrete Longitudinal reinforcemnent
Catalog Catalog User def.
Concrete ACI 0.01 (user defined)
fe' = 27.58 MPa fy = 0.01 MPa

Material

Imagen 9.3: Ingreso de datos del concreto usados para el disefio del muro de
gravedad.
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0.3

3.90 19.50:1 9.75:1

435
pu 1200} 0.90 1.50 -
of:fsl |
1:0.00 )
3.40
A A
1
Wall geometry
ket 030 ml] ke 150 m] 5 19.50 | [m]
ki | 390 [m) K = 5: 000 [m]
ki | 045 | [m) k ml s 875 | fm]

ka: 0.90 | [m] m] 54° [m]

Imagen 9.4: Ingreso de datos de las dimensiones del muro de gravedad.

Edit surcharge X

Name : | Sobrecarga Vehicular | ]

Surcharge properties

Type: Surface A

Type of action : permanent hd

7

Surcharge magnitude

2
Magnitude : q= 13,67 | [kM/m]

0K+ 4 oK+ & % Cancel

Imagen 9.5: Ingreso del valor de sobrecarga (sobrecarga vehicular) del muro de
gravedad.



‘ 3.40 |

[N

Parameters of resistance on front face

Resistance type: .passive -
Soil Arena bien graduada SW -
" Angle of friction struc.-soil: &= 0.00 | [*]
E Thickness : h= 1.00 [m]
E.E Termain surcharge : f= 0.00 | [kN/m?]

Imagen 9.6: Consideracién de la fuerza pasiva del muro de gravedad.

26
e A A A A
104.02
15.87
4.35 a1.1 L~
39.52
16.26.
3.40 \.
£l
+Z
I 1
Verification : =
No. « Force F, F, Applic. point Coeff. Verification
| N/m] | [kN/m] | x([m] | z[m] [-] OVERTURNING : SATISFACTORY  (24.3%)
|1 Weight - wall | 0.00/ 91.10| 132 -1.34 SLIP: SATISFACTORY  (19.0%)
| 2 | FF resistance | 26,86/ 041 093 -033|
3 |Weight - earth wedge 0.00| 104.03| 2.55 -2.48
4 | Active pressure -33.92| 20.28| 340 -1.43
3 |Sebrecarga Vehicular | -13.47| 8.38| 340 -2.16
6 | Sobrecarga Vehicular | 0.00/ 25.87| 245| -4.35|

Verification

Imagen 9.7: Revision por volcamiento y por deslizamiento del muro de gravedad.
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Lra1 1

@ Verification

Verification of complete wall

Check for overturning stability
Resisting moment Mgz = 36514 kNm/m
Overturning moment Mg,y = 68.74 kNm/m

Safety factor = 8.22 = 2,00
Wall for overturning is SATISFACTORY

Check for slip
Resisting horizontal force Hiee = 16246 kN/m
Active horizontal force act = 2054 kN/m

Safety factor = 7.91 = 1.30
Wall for slip is SATISFACTORY

Overall check - WALL is SATISFACTORY

Imagen 9.8: Verificacion por estabilidad del muro de gravedad.

& Bearing cap. - O *
Design load acting at the center of footing bottom
No. Moment MNorm., force Shear Force Eccentricity Stress
[kMNm/m] [kM/ ] [kN/m] [-] [kPa]
1 -71.11 25017 20.54 0.000 73.58
Service load acting at the center of footing bottom
No. Moment Merm. force Shear Force
[kMm/m] [kM/m] [kMN/m]
1 -71.11 25017 20.54

Verification of foundation soil
Stress in the footing bottom : trapezoid

Eccentricity verification
Max. eccentricity of normal force e = 0.000
Maximum allowable eccentricity ez, = 0.333

Eccentricity of the normal force is SATISFACTORY

Verification of bearing capacity
Mazx. stress at feoting bottom 4]
Bearing capacity of foundation soil Ry
Safety factor = 6.6% = 3.00

Bearing capacity of foundation soil is SATISFACTORY

73.58 kPa
492.00 kPa

Overall verification - bearing capacity of found. soil is SATISFACTORY

Imagen 9.9: Verificacién de excentricidad y capacidad de carga muro de gravedad.
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Edit current settings : Gravity Wall

Materials and standards allanal)r5|s

Active earth pressure calculation : Coulomb

Passive earth pressure calculation : Coulomb

Earthquake analysis : Mononcbe-Okabe
Shape of earth wedge: Consider always vertical
Allowable eccentricity : 0,333 | [-]
Verification methodology : Safety factors (ASD)

Reduce parameters of contact base - soil

Permanent design situation | Transient design situation | Accidental design situation | Seismic design situation
Safety factors
Safety factor for overturning : SFy= 200 [-]
Safety factor for sliding resistance : SEE 1.50 | [-]
Safety factor for bearing capacity : Sk = 3.00| [

Imagen 9.10: Consideraciones y factores de seguridad ingresados al software para

muro de semigravedad.

Unit weight of wall : 7 = 23.54 | [kN/m?] Material of structure: | concrete
Concrete Longitudinal reinforcemnent
Catalog Catalog User def.
Concrete ACI 0.01 (user defined)
fe' = 27.58 MPa fy = 0.01 MPa

Material

Imagen 9.11: Ingreso de datos del suelo y del concreto usados para el disefio del muro

de semigravedad.
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=
4
[ = P

‘].

3.50 17.50:1
4.00
— 1720 0.60 2.00 .
""""" |
a.s‘o‘l |
1:0.00
3.80

Wall geometry
kit

ky:

ky:

040 | (ml ke
3.50 [m] k7

0.50 | [m] kg

20 M s

[m] L

Edit soil parameters

— ldentification

MName: Arena bien graduada SW

— Draw

Pattern category :

Well graded sand (5W), medium dense

— Basic data

Unit weight : =

Stress-state: effective

Angle of internal friction :
Cohesion of soil : Cof =

Angle of friction struc.-soil : &=

20.0

| — Pressure at rest

Soil : cohesionless - |

— Uplift pressure

Calc. mode of uplift: | standard - |

Teat = 25.20 | [kN/m?]

Saturated unit weight :

|GEo -

Search: | |

Subcategory :

[Soils (1-16) -

Pattern :

9 Sand

Color:

Background

I 0 4AJAALL

l?.SO_ [m]
o.uo: [m]
[m]

Iml

Imagen 9.12: Ingreso de datos del dimensionamiento del muro de semigravedad.

Frames =

I

3 Material

B Profile

B Assign

& Foundation
" Backfill

I~ Terrain

[F== Water

™ Surcharge

A1 FF resistance
& Applied forces
#& Earthquake
Stage settings

¥ Verification

& Rearinn can.
—~

automatic - |

Outputs =

Saturation <10-90>: | 50| 1%

Add picture

| wok || Xcance |

Profile and assi...: 0
Total :

List of pictures
/- -

(=]

K

Imagen 9.13: Ingreso de las propiedades del suelo del muro de semigravedad.
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Edit surcharge

Mame: Sobrecarga Vehicular

Surcharge properties
Type: Surface -
Type of action : permanent -

Z

Surcharge magnitude

Magnitude : 9= 23.29 [IN/m?]

oK+ 4 0K + « 0K 2 Cancel

Imagen 9.14: Ingreso del valor de sobrecarga (sobrecarga vehicular) en el muro de
semigravedad.

i [N i

Parameters of resistance on front face

Resistance type: not considered v
Soil : Arena bien graduada SW v
Thickness : h= 1,50 | [m]

FF resistance

Imagen 9.15: Consideraciones de la presion pasiva del suelo en el muro de
semigravedad.



Verification

Imagen 9.16: Revision por volcamiento y deslizamiento del muro de semigravedad.

Verification : [ —IEI

Mo, =

B L Pa =

Force

Weight - wall

Weight - earth wedge
Active pressure
Sobrecarga Vehicular
‘Sobrecarga Vehicular

46.38
17640
00 /ME‘S
25.92 53163
’ :
3.80
\
+2
F. F, Applic. paint Coeff, Verification
[kNfm] [kM/m] x [m] z[m] [-] OVERTURNING : SATISFACTORY (22.1%)
0.00 85.92 1.73 -1.15 1.000 T SATISFACTORY  [44.6%)
0.00 176.40 2.80 -2.25 1.000
-46.23 2718 3.80 -1.31 1.000
21,15 13.04 3.80 -1.98 1.000
0.00 46,58 2.80 -4.00 1.000

Verification

Verification of complete wall

Check for overturning stability
Resisting moment Mre: = 921.82 kNm/m
Overturning moment Mg, = 102,04 kNm/m

Safety factor = 9.03 » 2.00
Wall for overturning is SATISFACTORY

Check for slip

Resisting herizontal force Heee = 223.83 kMN/m
Active horizontal force Hzg = 67.07 kN/m

Safety factor = 3.37 > 1.50
Wall for slip is SATISFACTORY

Owerall check - WALL is SATISFACTORY

Imagen 9.17: Verificacion por estabilidad del muro de semigravedad.
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3 Bearing cap. - [m} X

Design load acting at the center of footing bottom

Mo, Moment Norm. force Shear Force Eccentricity Stress
[kMNm/m] [kM/m] [kM/m] [-] [kPa]
1 -159.07 347.74 67.07 0.000 91.51
Service load acting at the center of footing bottom
Mo, Moment Norm. force Shear Force
[kMm/m] [kM/m] [kM/m]
1 -159.07 347.74 67.07

Verification of foundation soil
Stress in the footing bottom @ trapezoid

Eccentricity verification
Max. eccentricity of nermal force & = 0.000
Maximum allowable eccentricity ez, = 0333

Eccentricity of the normal force is SATISFACTORY

Verification of bearing capacity
Mazx, stress at footing bottom g
Bearing capacity of foundation soil Rg
Safety factor = 12.89 = 3.00

Bearing capacity of foundation soil is SATISFACTORY

91.31 kPa
1179.41 kPa

Overall verification - bearing capacity of found. soil is SATISFACTORY

Imagen 9.18: Verificacion por excentricidad y por capacidad de carga del suelo para
muro de semigravedad.
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