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1.- Introduccion, objetivos y conceptos previos

1.1. Introduccion

La determinacion del empuje del terreno sobre una estructura de contencion ha
sido uno de los problemas ingenieriles mas estudiados en el campo de la
Geotecnia. Esta cuestion es relativamente facil de tratar desde el punto de vista
de calculo aunque todavia existen incertidumbres en aspectos tales como la
distribucién de la ley de presiones con la profundidad o el punto de aplicaciéon
de la resultante. Dichas incertidumbres se incrementan cuando en la estructura
de contencion se introducen cargas dindmicas, que es el caso de los sismos. La
respuesta dindmica de incluso el tipo mas simple de muro de retencién de
tierras es compleja. Dicha respuesta dindmica depende de la masa y la rigidez
del muro, de las tierras contenidas y, del suelo base donde se apoya el muro, de
la interaccion entre todos estos factores y del tipo de movimiento que solicite al

muro.

El efecto devastador de los terremotos hace que el problema del
comportamiento sismico de muros sea de gran importancia. A pesar del gran
numero de estudios que se han hecho al respecto a lo largo de los afos, la
respuesta dindmica de estructuras de sostenimiento de tierras esta lejos de ser
bien entendida. Como resultado de esto la practica ingenieril de hoy en dia

carece de informacion concluyente que pueda ser usada en los disefios.

Los métodos cominmente empleados en la practica profesional para el disefio
de estructuras de sostenimiento de tierras bajo condiciones sismicas son:

a) Analisis Pseudo-Estatico basado en el equilibrio de fuerzas (Mononobe —

Okabe 1926, 1929). Este método presenta limitaciones importantes, pero a pesar

de eso es el mas utilizado en la practica profesional; b) Andlisis Pseudo-

Dinamico (Steedman and Zeng, 1990) que incluye el efecto de la frecuencia y
¢) Método de los desplazamientos de bloques deslizantes (Richard y Elms,

1979), que tiene en cuenta el movimiento permanente del muro por efecto del

sismo.

Las estructuras de contencion de tierras, aunque responden a usos y tipologias
muy variadas (muros de hormigon, muros de muelles, tablestacados ect.), se
pueden clasificar en una primera aproximacion en rigidas y flexibles. El alcance

de este trabajo Unicamente abarcara los muros considerados rigidos. Estos

Master en Ingenieria de Caminos, Canales y Puertos
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muros rigidos suelen fallar por vuelco o deslizamiento en la base, jugando el
peso un papel estabilizador, ya que el colapso viene dado por el movimiento de

la estructura.

Los casos reportados de colapsos de muros rigidos debidos a fendomenos
sismicos son escasos. Este hecho se puede atribuir a dos causas (Seed y Whitman,
1970)

1. Los dafios producidos no son muy considerables por lo que se
infravaloran y muchas veces no son inventariados.

2. Se concede mucha mayor importancia a los danos en estribos de
puentes (por su repercusion econdmica) que se detallan con mas

interés.

De acuerdo con los datos disponibles, los terremotos producen deslizamientos
y vuelcos de muros de gravedad, o ambas cosas a la vez. Sin embargo, como
han sefialado diversos investigadores (Peck et al., 1948, Casagrande, 1973), los
danos son muchas veces atribuibles a deficiencias de proyecto de la estructura,
comprobandose en muchas ocasiones que este es inadecuado incluso para

resistir las cargas estaticas de servicio.

Todo esto implica que al disefiar una estructura de contencion se debe cuidar
no solo el disefio sino también el proceso constructivo haciendo que coincida el

disefo con la estructura final.

1.2. Objetivos
Los objetivos de este trabajo se desglosan a continuacion:

1. Establecer las principales diferencias que hay entre las metodologias
para el calculo sismico de muros.

2. Analizar cada método para determinar los puntos fuertes y puntos
débiles que se pueden encontrar en los mismos.

3. Realizar un estudio paramétrico con algunas de las diferentes
metodologias utilizadas.

4. Calibrar los métodos analizados comparando los datos obtenidos
mediante su aplicacién con mediciones in situ o de laboratorio de
presiones de tierra sobre muros de gravedad en emplazamientos

sismicos.

Master en Ingenieria de Caminos, Canales y Puertos
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1.3. Descripcion del problema

El principal problema que se trata en este trabajo es el de la determinacion de
las presiones que los rellenos de tierra ejercen sobre estructuras de retencion
encargadas de sostenerlos, asi como también los desplazamientos a los que se
ven sometidas dichas estructuras, para de esta forma saber el tipo de disefio de
muro que se podria utilizar. Estas presiones y desplazamientos suelen
calcularse de varias formas basadas bien en métodos pseudoestaticos y
pseudodindmicos, en la teoria eldstica, en soluciones elastoplasticas, en la teoria

de andlisis limite o en el método de las caracteristicas.

En la ingenieria actual se utilizan en general dos tipos de muros de retencion:
los rigidos y los flexibles. Los elementos de retencion rigidos son basicamente
los muros que proporcionan la estabilidad por gravedad (o como comunmente
se dice: por peso propio) pudiendo ser de mamposteria, de piedra, concreto en
masa, etc. Los elementos de retencion flexibles, son elementos de poco espesor
(como los tablestacados) sometidos a momentos flexionantes y que
estructuralmente se disefian de concreto armado, acero, etc. Las tipologias de

muros mas frecuentes se muestran en la figura 1.3.1.

pr————
——}
Muro gravitacional Muro cantilever Muro cantilever Muro de suelo reforzado
1]
—  —
Muro de subterraneo Estribo de puente Tablestacado anclado Muro atirantado

Figura 1.3.1. (Diferentes tipologias de muros de retencion de tierras)

10
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1.3.1. Fuerzas que intervienen en el calculo de un muro de retencion

En general las fuerzas actuantes sobre un muro de retencion en el cual la
seccidn estructural se mantenga constante a lo largo de un trecho considerable,
pueden calcularse para una seccion de muro en la direccion normal al eje
longitudinal del mismo de un metro (1.00m) de longitud. A continuacion se
presentan las diferentes fuerzas que deben tomarse en cuenta en el calculo de
un muro de retencidn ya sean estas fuerzas estaticas o dindmicas.

a) El peso propio del muro.
Esta fuerza acttia en el centro de gravedad del muro.

b) La presion o empuje del relleno contra el trasdés del muro con su
correspondiente intensidad dependiendo del tipo de suelo que se trate.

c) La componente normal de las presiones en la cimentacion.
Generalmente se considera la presion en la cimentacidn linealmente distribuida
a lo largo de la base, dando lugar a un diagrama trapecial de esfuerzos.

d) La componente horizontal de las presiones en la cimentacion.

e) La presion o empuje del relleno contra el intrados del muro, en caso de que
exista.
El nivel de desplante de un muro de retencion debe colocarse bajo la zona de
influencia de las heladas y a una cota que garantice la adecuada capacidad de
carga del terreno. Esta fuerza es generalmente despreciada por la incertidumbre
que causa a la hora de los casos practicos.

f)  Fuerzas de puente.
Estas fuerzas se consideran solo en el caso de que el muro de contencion sea un
estribo de puente. Se incluyen aqui las fuerzas de peso propio del puente, la
fuerza del frenado, fuerzas centrifugas, en caso de puentes curvos, etc.

g) Las sobrecargas actuantes sobre el relleno, usualmente uniformemente
distribuidas o lineales.

h) Las fuerzas de filtracién u otras debidas al agua.
Si se permite la acumulaciéon de agua tras el muro generara presiones
hidrostaticas sobre €él, independientemente de la calidad del relleno, pero en
este caso se reduce ademas la presion de tierras por efecto del peso especifico
sumergido. Esta condicion debe ser siempre evitada instalando en el muro un
drenaje adecuado para evacuar el agua que se acumule en el relleno.
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i) La subpresion.
Cuando el drenaje bajo el muro no es correcto o ha sufrido desperfecto, puede
almacenarse agua en esta zona, lo que origina una presion hacia arriba en la
cimentacion del muro, haciendo que el muro “flote” y por consiguiente se
produzca su falla. Esto se puede evitar colocando un adecuado drenaje bajo la
cimentacion.

j) Las vibraciones
Las vibraciones producidas por el trafico, ferrocarriles o maquinaria pueden
incrementar las presiones totales sobre muros cercanos. Sin embargo, no es
frecuente introducir estos factores en los cdlculos por ser relativamente
pequenos.

k) Las fuerzas de impacto.
Estas fuerzas y sus efectos suelen ser rdpidamente amortiguadas por el relleno y
por tanto no son tomados en cuenta para el calculo.

I) Los temblores o cargas debidas a sismos (cargas pseudoestaticas).
Los efectos de las cargas sismicas lo que hacen es aumentar momentdneamente
el empuje que se produce sobre el muro, pudiendo causar el fallo del mismo.

m) La accion de las heladas.
Cuando el drenaje de los rellenos no es adecuado, la parte superior del mismo
puede saturarse y en condiciones climaticas apropiadas el agua puede helarse.
Esto puede producir una expansion de cierta importancia del relleno y
consiguientemente una mayor presion sobre el muro.

n) Las expansiones debidas a cambios de humedad en el relleno.
Estos problemas son frecuentes en rellenos arcillosos en los que la expansion
produce un aumento en las presiones laterales sobre el muro. Cuando el suelo
se seca se contrae, disminuyendo consecuentemente las presiones. Este efecto
suele presentarse mas intensamente en la superficie del relleno, decreciendo con
la profundidad.
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1.3.2. Modos de fallo

Para disefiar muros de retencion es necesario definir lo que significa “fallo” y
comprender como los muros pueden fallar. En condiciones estaticas los muros
de retencion actiian por fuerzas relacionadas a la masa del muro, el empuje del
suelo y por fuerzas externas tales como las trasmitidas por anclajes al terreno.
Un disefio apropiado de un muro de retencion conseguira el equilibrio de estas
fuerzas sin la introduccion de esfuerzos cortantes que se aproxime a la maxima
fuerza cortante que puede soportar el suelo. Sin embargo durante un sismo
fuerzas inerciales y cambios en el suelo pueden causar un desequilibrio de estas
fuerzas y causar una deformacién permanente del muro. La falla, ya sea por
deslizamiento, vuelco, flexién o cualquier otro mecanismo ocurre cuando estas
deformaciones se vuelven excesivas. La cuestion es determinar qué nivel de
deformacion es excesivo. Esta deformacion depende de muchos factores y
deben establecerse in situ segtin el muro de que se trate.

Las tipologias de muros rigidos tienen diferentes modos de fallo los cuales, que
se detallan a continuaciéon, y que pueden ocurrir individualmente o

conjuntamente.

Deslizamiento
Es el modo de fallo mas comun en muros de gravedad. Corresponden a un

corrimiento de la estructura segin el plano de cimentacion, cuando ésta es

superficial. (Figura 1.3.2.)

Figura 1.3.2. (Fallo por deslizamiento de un muro de contencién)
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Estabilidad global

El fallo de muros por este mecanismo se produce cuando se origina un
deslizamiento profundo en el terreno que afecta globalmente tanto a la propia
estructura de contencion como al suelo que la soporta ya sea éste el
correspondiente a la cimentacion de la obra o incluso el suelo de los alrededores
ajeno a la propia obra. (Figura 1.3.3.)

-

—" Weak orliguefied
layer

.

Figura 1.3.3. (Fallo por inestabilidad glébal del suelo bajo un muro de contencién)

Vuelco
En el caso de muros de gravedad rigidos, estos vuelcan al pivotar sobre un
suelo firme, cuando la cimentacién es superficial (muro no enterrado) y los

empujes dindmicos en el trasdds del muro son excesivamente altos. (Figura
1.3.4.)

Figura 1.3.4. (Fallo por vuelco de un muro de contencion)
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Hundimiento

Este es un mecanismo de colapso complicado, ya que el hundimiento se traduce
en un asiento, un desplazamiento y un giro del muro, simultdneamente. Se
produce cuando actiian cargas verticales (excéntricas) importantes sobre la

zapata de la cimentacion del muro, la cual esta empotrada en un suelo blando.
(Figura 1.3.5.)

Figura 1.3.5. (Fallo por hundimiento de un muro de contencién)

Ademads de los modos de fallo ya descritos, pueden producirse otros tipos de
fallo, ya sean estaticos (por ejemplo: sifonamientos, erosiones o socavaciones en
el pie del muro o en la zona de intrados) o dindmicos (licuefaccion del suelo,
por ejemplo).

1.3.3. Notacion

Habiendo ya definido los modos de fallo mds generales y las fuerzas que
intervienen en el problema ahora se asignaran los nombres a las constantes y
variables que se utilizardn durante todo este trabajo y que se muestran en la
siguiente figura.

Figura 1.3.3.1. (Figura identificativa de nomenclatura)
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Parametros geométricos.

(H) altura del muro.

(B) anchura del muro.

(0) angulo de inclinacion del trasdos del muro,

(B) angulo de inclinacion de la superficie del relleno respecto a la horizontal.
(aae) inclinacion de la superficie de rotura.

Parametros del relleno.

(¢p) angulo de friccion o rozamiento interno del suelo.

(0) angulo de fricciéon muro — terreno en la parte del trasdds del muro.
(v) peso especifico del suelo.

(yna) peso especifico del hormigén armado.

(c) cohesion del suelo.

(cw) adhesion muro-relleno en el trasdds del muro.

Fuerzas, Empujes y coeficientes.

(W) peso propio de la cufia de rotura.

(W) peso propio del muro.

(F) resultante de la reaccion del suelo.

(P:) empuje dindmico activo sobre el muro.

(Pyc) empuje dindmico pasivo sobre el muro.

(kn) coeficiente de aceleracion sismica horizontal.

(kv) coeficiente de aceleracion sismica vertical.

(q) sobrecarga distribuida aplicada sobre el relleno.
(Kae) coeficiente de empuje dindmico activo de tierras.
(Kye) coeficiente de empuje dindmico pasivo de tierras.
(ha) punto de aplicacion de la resultante del empuje respecto a la base del muro.

1.3.4. Descripcion formal

El problema que pretendemos resolver consiste en el cdlculo de un muro de
gravedad que es sometido a una accion sismica, tanto desde el punto de vista
del disefio como del andlisis del mismo. Este andlisis trata de obtener los
empujes a los que se vera sometida la estructura debido a los efectos de un
sismo, asi como también la posible superficie de falla mas critica que tendra el
relleno dependiendo del tipo este. Los calculos empleados a estos efectos son
los mas comtnmente utilizados, pero tienen la limitacion de que solo ofrecen
datos de los empujes a los que se ve sometida la estructura. Sin embargo estos
calculos no consideran las deformaciones que se producen en los muros, debido
a que las deformaciones (propiamente: movimientos) son escasamente
utilizadas para el disefio de muros. En este trabajo se presenta un estudio
paramétrico basado en los empujes dindmicos activos principalmente, asi como
también basado en la aceleracion limite que puede soportar un relleno.
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2.- Estado del arte y el conocimiento

2.1. Introduccion

Existe un gran nimero de estudios sobre el comportamiento de estructuras de
retencion de tierras y estribos de puentes contra terremotos de magnitud
importante. Dichos estudios previos se resumen en este capitulo de manera

sucinta.

2.2. Presiones de origen estatico
2.2.1. Teoria de Rankine (1857)

Este es uno de los procedimientos pioneros y mas sencillos utilizado para el
calculo de los empujes activo y pasivo que causa un suelo de relleno sobre un
muro de retencion que lo sostiene. Esta teoria se basa en suponer que el trasdos
del muro es vertical, la superficie del terreno es horizontal, el nivel fredtico es
horizontal y estacionario no hay rozamiento entre el muro y el terreno. Se
plantean entonces dos estados en los cuales la estructura de contencién de
tierras puede fallar, a saber: Estado Activo del suelo y Estado Pasivo. En el
Estado Activo lo que ocurre es que el elemento de contencidon de tierras se aleja
del suelo y por lo tanto éste puede llegar a una falla incipiente. En el Estado
Pasivo lo que ocurre es que el muro empuja al suelo, rompiendo a éste a

compresion.
2.2.2. Teoria de Coulomb (1776)

Hace mas de 200 afios, Coulomb (1776) presentd una teoria para las presiones
activa y pasiva de tierra en muros de retencion, en la cual supuso que la
superficie de falla era un plano y que existia friccion suelo-muro. Coulomb
observd que si se retiraba el muro de retencién de un suelo granular, en el
relleno se formaba una cufia de falla delimitada por la superficie del suelo, el
limite con el trasdos del muro y una superficie de falla curva que para fines

practicos considero como plana, como se muestra en la figura 2.2.1.
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4

Figura 2.2.1. (Cufia de falla supuesta por Coulomb)

En dicha figura (W) es el peso propio de la cufia de rotura, (F) es la resultante
de la reaccion del suelo, (Pa) es el empuje sobre el muro, (0) es el angulo de
inclinacion del trasdos del muro, (B) es el angulo de inclinacion de la superficie
del relleno respecto a la horizontal, (@) es el angulo de friccion interna del suelo

y (O) es el angulo de friccion muro — terreno.

El empuje (Pa) que ejerce el suelo contra el muro se puede determinar
conociendo la cufa critica y resolviendo graficamente el poligono de fuerzas del
diagrama de cuerpo libre de la cufa a través de una suma vectorial, debido a
que conocemos la magnitud, direccion y sentido del peso (W), y las magnitudes

y direcciones de (Pa) y (F).
2.3. Presiones de origen dinamico

2.3.1. Métodos basados en el equilibrio limite: Métodos
pseudoestaticos

Los métodos pseudoestaticos definen primero una superficie de rotura antes de
iniciar los andlisis. Se pueden establecer dos grupos métodos: aquellos que
utilizan superficies de rotura planas y los que las utilizan superficies de rotura

curvas.!

Uno de los primeros métodos de este tipo para el calculo de las presiones de
tierras laterales debidas a efectos dindmicos se debe a Okabe (1926) y Mononobe y
Matsuo (1929), que desarrollaron las bases del andlisis pseudoestatico para el

calculo de presiones de tierra sobre muros debidas a sismos. Este método se ha

1 . . , . .
Principalmente orientados al calculo de empujes pasivos.

18

Master en Ingenieria de Caminos, Canales y Puertos



p
Presiones de tierra en muros rigidos sometidos a cargas sismicas X U

popularizado bastante entre los profesionales de la ingenieria civil ya que

constituye una extension de la Teoria de Coulomb (1776) para el caso de

condiciones pseudoestaticas de carga dindmica. En el Método de Mononobe y

Okabe (M-O) se aplican aceleraciones pseudoestaticas, activas o pasivas, a la

cuna de falla de la teoria de Coulomb, calculando el empuje total de tierras

mediante el equilibrio de fuerzas en dicha cufia. El método de Mononobe —

Okabe ha sido analizado por numerosos autores entre los que se puede destacar

una serie de trabajos que se resumen a continuacion.

Seed y Whitman (1970) realizaron un estudio paramétrico del método de M-
O, concluyendo que el coeficiente de empuje dindmico activo de tierras (Kae)
aumenta cuando aumenta el valor del dngulo de inclinacion de la superficie
del relleno () o cuando disminuye el angulo de friccién interna del suelo
(¢), mientras que los parametros de angulo de rozamiento muro — terreno
(®) y el coeficiente de aceleracion sismica vertical (kv) influyen poco en el

resultado.

Richards y Elms (1979) analizaron el efecto de la inercia del muro, no
considerada en el método de M-O, de cara a la estabilidad del muro frente a
deslizamiento. Comprobaron que para muros de gravedad, el efecto de la
inercia es del mismo orden que la presion dindmica del suelo obtenida por

M-O, por lo que habia que tenerlo en cuenta en los calculos.

Davies, Richards y Chen (1986) al igual que Seed y Whitman (1970) también
realizaron un estudio paramétrico sobre el coeficiente de empuje activo (Kac)
y pasivo (Kpe) de tierras, deducidos del método de (M-O). En dicho estudio
comprobaron que la inclinaciéon del plano de rotura con respecto al terreno
(aae) tiende a cero a medida que aumenta el coeficiente de aceleracion
sismica horizontal (kn). También comprobaron que para sismos moderados,
la superficie de fallo en el caso pasivo no difiere de manera significativa de

la predicha para el caso estatico, lo que no sucede en el caso activo.

Fang y Chen (1995) investigaron la influencia de la direccion de las
aceleraciones sismicas en el método de Mononobe y Okabe. Comprobaron
que el maximo empuje dindmico activo (Pa) se produce cuando el
coeficiente de aceleraciéon sismica horizontal (kn) se dirige hacia el muro y
coeficiente de aceleracion sismica vertical (kv) hacia abajo. Por el contrario el

minimo empuje pasivo (Pa) se obtiene cuando (kn) se dirige hacia el muro
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mientras que (kv) se dirige hacia arriba. Por todo ello, para fines de diseno,

proponen que se considere kv< kn/2.

e Kim et al (2010) mas recientemente, han extendido el procedimiento de M-O
obteniendo una expresion analitica para el calculo del empuje activo donde
se incluye la cohesion del suelo, la adhesion con el trasdos del muro y la
aplicaciéon de una carga puntual y/o distribuida sobre el relleno. Para
demostrar la validez de esta expresion, contrastaron su resultado con las
soluciones obtenidas por M-O y con soluciones graficas. Arango (1969)
propone un método simplificado para obtener Kic a partir de valores
tabulados de Ka obtenidos por el método de Coulomb en condiciones
estaticas, pero empleando valores modificados de las inclinaciones del muro

y el relleno, Oy .

e Saran y Prakash (1970), Yakovlev vy Shkola (1978) y Michalowski (1984)
propusieron metodologias similares basadas en establecer el equilibrio de
un elemento diferencial de suelo situado dentro de una cufa de rotura
definida previamente en lugar de buscar el equilibrio de la cufia completa, lo
que permite obtener la ley de presiones sobre el trasdds del muro y no

solamente la resultante.

e Dewaikar y Halkude (2002) desarrollaron una metodologia distinta a la
propuesta por Mononobe y Okabe la cual consiste en calcular el punto de
aplicacion del empuje activo y pasivo basadas en las ecuaciones de Kotter? en

superficies de rotura plana.

e Prakash y Basavanna (1969) plantearon, para un suelo sin cohesién, un
método analitico basado en cunas planas y en el principio de superposicion.
Estos investigadores establecieron el equilibrio de acciones horizontales y
momentos, (ndtese que la teoria de Coulomb que no garantiza el equilibrio
de momentos), para obtener la distribucién de presiones en el trasdds del
muro. Sus andlisis demostraron que no existen grandes diferencias en
cuanto a la magnitud del empuje activo respecto al método de M-O, aunque
si en cuanto al punto de aplicacién de la resultante, obteniendo valores

superiores a 1/3 de la altura del muro (H).

2 . . .
Kotter desarrollé unas ecuaciones (que llevan su nombre) que deben satisfacer los esfuerzos
generados a lo largo de una superficie de deslizamiento cualquiera en una condicidon de fallo incipiente.
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Shukla et al (2009) para el caso activo y Shukla y Habibi (2011) para el caso
pasivo, desarrollaron sendas expresiones analiticas para el empuje de tierras
en un muro de contencidén con trasdés vertical, sin rozamiento (& = 0), con
relleno horizontal de tipo cohesion (c- ¢) sin sobrecarga (q=0), basandose en
la cufia de rotura de Coulomb y considerando tanto la aceleracion horizontal
como la vertical. Para ello buscan la cufia de rotura que maximiza o
minimiza, segun corresponda, la expresion completa de la resultante del

empuje.

Hasta ahora solo se han definido métodos basados en cufas de rotura plana. A

continuacion se presentan varios métodos que utilizan superficies de rotura

curvas.

Morrison y Ebeling (1995), calcularon el empuje de tierras pasivo para
distintos valores del rozamiento muro-relleno () en un muro vertical con
relleno horizontal, sin cohesion ni sobrecarga y con una superficie de fallo
compuesta Unicamente por un arco de espiral logaritmica. Para lo que
tantearon distintas cufias estableciendo el equilibrio de cada una de ellas
hasta obtener la que proporciona el menor valor del empuje pasivo (Ppe). Se
asume que toda la cufia de suelo se comporta como un bloque rigido y que
los movimientos que sufra deben se r suficientes para movilizar toda la
resistencia a cortante del suelo. Posteriormente, Kumar (2001) calculd
nuevamente el empuje de tierras pasivo pero considerando una superficie
de fallo compuesta por un arco de espiral logaritmica en las proximidades
del muro y una superficie plana cerca de la superficie del terreno, uniendo

ambas de forma tangencial.

Subba Rao y Choudhury (2005), basandose en la superficie de rotura empleada
por Kumar determinaron los coeficientes de empuje pasivo asociados al
peso del terreno, a la sobrecarga y a la cohesion, de forma andloga al método
utilizado por Saran y Prakash para el caso activo con superficie de rotura
plana. Para cada coeficiente, establecieron el equilibrio de momentos,
anulando los términos correspondientes a los otros dos y buscaron la
superficie de rotura que minimiza cada coeficiente de forma individual
posteriormente aplicaron el principio de superposicion. A los tres
coeficientes, pero el problema surge al minimizar cada componente por
separado, ya que se obtienen tres superficies de fallo distintas siendo dificil

determinar cudl es la verdadera.
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Hazarika (2009), plantea una investigacion basadas en la teoria del equilibrio
limite aplicada a cunas de rotura compuestas. Este autor adopta una
superficie de fallo formada por un arco de espiral logaritmica partiendo del
muro seguida de un tramo plano mds proximo a la superficie. En este
estudio se propone una formulacion analitica que permite calcular el empuje
activo sobre el muro considerando ademas un fallo progresivo del material
de relleno. Para ello Hazarika emplea una estimacion del angulo de
rozamiento interno movilizado del suelo, que adopta diferentes valores en
los distintos puntos del plano de rotura en funcién de los estados de
deformacidn alcanzados, a diferencia del método de M-O que solo considera
un valor fijo del angulo de friccion interna del suelo (¢). El método se
contrasta con los resultados obtenidos experimentalmente por Ichichara y
Matsuzama e Ishibashi y Fang, haciendo la observacion de que el método
propuesto sigue la tendencia de dichos resultados experimentales, mientras
que M-O solo predice los valores mas bajos, subestimando el empuje activo,

especialmente para las aceleraciones mas altas.

Jakovlec (1977) propone dos métodos para el estudio de una sobrecarga no
uniforme sobre un drea finita distanciada de la coronacién del muro. El
primer método se basa en la teoria de Coulomb y en él se deducen varias
expresiones para determinar el dngulo de inclinacién de la superficie de
fallo (plana) y el empuje activo de tierras en presencia de una sobrecarga de
cualquier tipo (no uniforme, inclinada o alejada una cierta distancia de la
coronacion del muro) actuando sobre un muro rugoso con un relleno

horizontal y trasdos inclinado.

Motta (1994) propuso unas expresiones para ese mismo tipo de muros con
terreno inclinado, validas tanto para empuje activo como pasivo, cuando
actla una sobrecarga uniforme sobre el relleno. Estas expresiones estan
basadas en la teoria de “Safe — Streess State” desarrollada afios atras por
Sokolovsky (1960).

Greco (2006) siguiendo esta misma linea propuso una solucion analitica para
el empuje activo basandose en la teoria de Coulomb aplicada a un relleno
sin cohesion sobre el que acttia una sobrecarga vertical finita, pudiendo
tanto el relleno como el trasdds del muro estar inclinados. También analizd

el efecto que tiene la posicion de la sobrecarga tanto en el empuje activo,
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como en la modificacion del plano de falla y ademds propuso un
procedimiento analitico simple para evaluar la posicion del punto de

aplicacion del empuje.

Caltablanco et al. (2000) usando también un método pseudoestatico
analizaron la influencia de una sobrecarga aplicada en un muro vertical y
relleno horizontal situada a cierta distancia de la coronacion del muro.
También consideraron la influencia en la respuesta sismica del sistema
relleno-estructura del propio muro a través de las fuerzas normales y de
cortante que se desarrollan en la base del mismo. Analizaron el equilibrio
frente al deslizamiento y obtuvieron expresiones analiticas para la
aceleracion critica y la inclinaciéon de la cufia de rotura. Concluyeron que se
obtienen distintas cufias de rotura en los casos con y sin sobrecarga y que el
colapso del muro se puede presentar para valores de aceleracion critica

menores cuando hay sobrecarga.

2.3.2. Métodos basados en el equilibrio limite: Métodos
pseudodinamicos

El trabajo desarrollado por Steedman y Zeng (1990) es pionero dentro de los
meétodos pseudodindmicos para el calculo de presiones y constituye la base
de numerosas investigaciones posteriores. A partir de ensayos en
centrifugas, Steedman y Zeng observaron que se producia una distribucion
de presiones no lineal con la profundidad, ademds de un cambio de fase en
las aceleraciones del relleno a medida que las ondas de corte se propagan
desde la base a la superficie del terreno. Estos aspectos no son recogidos por
los métodos pseudoestaticos puesto que asumen que las aceleraciones son
uniformes en magnitud y fase en todo el relleno’. Debido al hecho de que el
modulo a cortante (G) de un relleno sin cohesion se va reduciendo para las
cotas mas proximas a la superficie y que la velocidad de las ondas de corte
(vs) tiene un valor finito, se produce un cambio de fase y una amplificacion
entre el movimiento en la base y el movimiento en la superficie del terreno,
siendo éstos los principales aspectos que los métodos pseudodindmicos son

capaces de reflejar.

3 .z s, . . s . .
La aceleracién seria uniforme en magnitud y fase en el caso de suelo rigido y cuando la velocidad de las
ondas de corte fuese infinita.
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e Posteriormente Choudhury y Nimbalkar (2006) realizaron una extension del
método pseudodindmico de Steedman y Zeng en el caso activo, donde
incluyen la velocidad de las ondas longitudinales (vp) y una fuerza de
inercia vertical (kv). Del estudio paramétrico realizado sobre el modelo
concluyen que, a medida que (kn) aumenta también lo hace (Pa) destacando
la no linealidad de la distribucion de presiones y la variacion del punto de
aplicacién de la resultante. Observan una importante influencia en el empuje
activo de (kv) y (¢), mientras que el angulo de rozamiento muro — terreno (J)
afecta poco. Dicho estudio paramétrico refleja los mismos comportamientos
de (¢), () y (kn), que los observados en los estudios paramétricos de Seed y
Whitman sobre M-O a excepcion de (kv), pardmetro este que tenia poca
influencia en M-O mientras que su influencia si es notable en los métodos
pseudodindmicos. Por udltimo, contrastan los resultados obtenidos por el
meétodo pseudodindmico propuesto con los del método pseudoestatico de
M-O, obteniendo una distribucion de presiones no lineal, mas realista y de

menor magnitud que en el caso de M-O.

o Nimbalkar y Choudhury (2007) aplicaron el enfoque pseudodindmico para
analizar la estabilidad frente al deslizamiento de un muro en la condicion de
empuje pasivo y considerando la inercia del relleno y la inercia del muro,
aspecto que hasta el momento habia sido poco estudiado destacando
solamente el trabajo desarrollado por Richards y Elms*. Nimbalkar y
Choudhury asumieron para su estudio una superficie de rotura plana, por lo
que los valores del mismo se limitan al rango 8/ ¢ <0.5. Del estudio
numeérico desarrollado dedujeron que la estabilidad del muro frente a
deslizamiento aumenta cuando aumenta (¢), mientras disminuye cuando
aumenta kv, el periodo de la solicitaciéon o la amplificacién del movimiento,
observando nuevamente que la influencia del angulo de rozamiento muro —
terreno (9) es poco destacable. Continuando con el modelo pseudodinamico
propuesto por Steedman y Zeng y modificado por Nimbalkar y Choudhury,
P Ghosh (2008) lo generaliza para un muro con el trasdds inclinado, tanto en
caso activo como en el pasivo, y también para el caso donde el trasdds del

muro presente doble inclinaciones.

o También Azad et al. (2008) utilizaron el método pseudodindmico de

Steedman y Zeng junto con el método de las rebanadas —empleado

4 , . P .z . . .
Este método se menciond en la seccidn 2.3.1y se volvera a tratar mas en detalle en la seccién 3.4
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previamente para el caso estdtico por autores como Rahardjo y Fredlund—
para obtener la distribucion de presiones activas sobre el muro. Para ello
calculan la estabilidad (equilibrio de acciones horizontales, verticales y
momentos) de cada rebanada, considerando una superficie de rotura plana
junto con un criterio Mohr-Coulomb, aplicado a un muro vertical con
relleno horizontal y sin sobrecarga en la condicion activa, el cual maximizan
par encontrar la superficie critica. De los resultados obtenidos comprueban
que la resultante coincide con la resultante calculada por M-O, pero con una
distribucion de presiones totalmente distinta. A su vez, comparan sus
resultados con los resultados experimentales de Seed y Whitman
encontrando un ajuste razonable para el punto de aplicacién de la

resultante.

2.3.3. Métodos basados en las Teorias elasticas

En esta seccion enumeraremos brevemente algunos de los diferentes
meétodos existentes para el cdlculo de muros basados en soluciones de la
teoria de la elasticidad. En esta linea trabajaron a Matsuo y Ohara (1960)
quienes propusieron una nueva formulacion para evaluar las presiones de
tierra sobre un muro fijo, considerando que el relleno es un medio
bidimensional elastico y uniforme. Las soluciones obtenidas derivan de las
ecuaciones de la elastodinamica, asumiendo que la onda viaja a través del
medio eldstico hasta alcanzar el muro donde se desarrollan las
correspondientes presiones. Matsuo y Ohara deducen sendas expresiones
analiticas para un muro fijo, tanto con pardmetros elasticos constantes como
variables con la profundidad, y para un muro con rotacion respecto a su
base. Contrastan sus soluciones tedricas con resultados experimentales,
obteniendo un mejor ajuste para el caso de un muro fijo frente a un muro

con rotacion.

Tajimi (1973) realizé un andlisis tedrico de las presiones dindmicas de tierras
sobre muros enterrados cuando se someten a vibraciones periodicas de
traslacion horizontal o rotacién respecto a su base. Para ello, se basan la
teoria de propagacion de ondas en dos dimensiones para un medio eldstico
y homogéneo. En el modelo matematico propuesto adopta un cuarto del
espacio infinito sobre cuyo borde vertical estan impuestas las deformaciones
laterales que acompanan el muro. Finalmente, comprueba que sus

resultados tedricos reproducen las tendencias obtenidas en diversos
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resultados experimentales tanto para el caso de rotacion como el de

traslacion.

e Scott (1974) propuso un modelo para reproducir el comportamiento
dindmico del sistema muro-relleno donde considera el suelo como una viga
a cortante unidimensional conectada al muro por una serie continua de
muelles de constante elastica K. Dichos muelles representan la interaccion
suelo-muro, obteniendo asi las presiones desarrolladas a cada cota del muro,
que son proporcionales a los desplazamientos laterales a ese nivel. Scott
considera un relleno horizontal y un sismo conocido en la base del muro.
Para simplificar asume que predomina el primer modo de vibracion frente a
los demas, obteniendo la expresion para la deflexion de la viga a cortante y
por tanto la distribucion de presiones asociada y el empuje resultante sobre

el muro y el momento en la base.

e Posteriormente Yeh (1978) adopta el modelo de Scott pero considerando
movimientos tanto de traslacion horizontal como de rotacién del muro, a
efectos de analizar la influencia que los movimientos del muro tienen sobre
las presiones y momentos. A partir de los estudios numéricos desarrollados
comprueba que el punto de aplicacion de la resultante es similar al obtenido
por Scott, pero que la magnitud de dicha resultante y los momentos

producidos son mucho mas altos.

e Wood (1973) propuso soluciones analiticas tanto para la condicion estatica
del muro como dindmica usando la teoria eldstica lineal para un muro liso
que retiene un relleno homogéneo y elastico limitado por bordes rigidos.
Resuelve tanto el caso de muro rigido como el calculo de las presiones
debidas a los desplazamientos del muro inducidos por el terremoto, para
posteriormente combinar ambas soluciones en el dominio de la frecuencia
(principio de superposicién) y obtener una solucién general para las
presiones inducidas en una estructura deformable y sometida a un sismo
horizontal en su base. Wood concluye que en el caso de muros rigidos sobre
cimentaciones firmes el comportamiento durante el terremoto puede ser
principalmente  elastico, mientras que cuando existen grandes

desplazamientos® se puede desarrollar un estado plastico completo.

5 . . ez s .. . .y
Se suele asumir que la condicidn plastica se alcanza cuando el desplazamiento de la coronacién del
muro es superior al 0.5% de la altura del muro.

26
Master en Ingenieria de Caminos, Canales y Puertos



p
Presiones de tierra en muros rigidos sometidos a cargas sismicas X U

Arias et al. (1981) propusieron un modelo eldstico donde analizan la
interaccion estdtica y dindmica entre el muro y el relleno en el rango de los
pequenos desplazamientos. El modelo del relleno consiste en una
modificacion de la viga a cortante donde las tensiones verticales son nulas y
solamente actilan tensiones horizontales, obteniendo soluciones analiticas
tanto para una solicitacion sismica cualquiera como para un impulso. Su
modelo se puede generalizar a un caso tridimensional, a rellenos no

homogéneos o rellenos con amortiguamiento linea.

Veletsos y Younan (1994) reivindicaron la validez de las teorias eldsticas
frente al excesivo uso del método de Mononobe y Okabe. Observan que,
dependiendo de las caracteristicas del terremoto, el modelo propuesto por
Scott puede presentar imprecisiones importantes debido a dos razones
fundamentales. En primer lugar a que el modelo de Scott no incluye
amortiguamiento geométrico del medio, y en segundo lugar a que no tiene
capacidad para trasmitir fuerzas verticales por medio de acciones de corte
horizontal. En base a esto proponen un modelo para un estrato semi-infinito
y uniforme de material viscoeldstico lineal, con amortiguamiento de tipo
histerético, limitado por una capa rigida inferior, libre en superficie y
contenido en uno de sus contornos laterales por un muro rigido, fijo o con
restricciones eldsticas frente a la rotacion. Este medio se modeliza por una
serie de barras horizontales semi-infinitas, eldsticas y de masa distribuida,
junto con un grupo de muelles horizontales y lineales que representan la
capacidad de transmitir acciones de cortante horizontal. La forma de
proceder consiste en obtener la respuesta de cada barra y componer la
respuesta total aplicando el principio de superposicion para los m modos
considerados, teniendo en cuenta que los modos mads altos son poco

significativos.

Psarropoulos et al (2005) verificaron la solucidon analitica desarrollada por
Veletsos y Younan a través de un modelo en elementos finitos
implementando en el programa comercial ABAQUS. Por medio de este
modelo analizaron problemas mas realistas que no podian ser estudiados
por medio de la solucion analitica. En particular consideraron un relleno no

homogéneo y la flexibilidad de la cimentacion frente a la traslacion.
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e Jung et al (2010) ampliaron la soluciéon analitica propuesta por Veletsos y
Younan incluyendo el desplazamiento horizontal del muro. Contrastan sus
resultados con las soluciones obtenidas de un modelo en elementos finitos
donde ademads estudian la influencia de otros parametros, tales como el
desplazamiento vertical, la existencia de una interfaz friccionante muro-
relleno y las caracteristicas de la solicitacion sismica. En la solucion analitica
asumen que no existen tensiones de cortante en la interfaz y que el muro y el
relleno estan siempre unidos, por lo que se pueden desarrollar tracciones,
mientras que en el modelo numérico la interfaz se modela como friccional,
de forma que el suelo se puede separar del muro si se produjeran tracciones.
En ambos casos asumen que el muro y el suelo se mantienen en régimen

elastico.

e Wu y Finn (1996; 1999) desarrollaron un conjunto de abacos que permiten el
calculo del empuje sismico sobre muros rigidos, con rellenos uniformes y no
uniformes, de extension finita o semi-infinita (L/H > 5) debido a una accion
horizontal, solicitacién armoénica o registro sismico. Para ello emplean un
meétodo aproximado que se basa en una modificacion del modelo de viga a
cortante, trabajando sobre tres perfiles de suelo (G uniforme y G con
variacion lineal o parabdlica con la profundidad), 25 valores de G y 10
acelerogramas y utilizando un modelo en elementos finitos derivaron
envolventes de empujes maximos para el caso de relleno eldstico no
homogéneo y no lineal. En su investigacion concluyen que el empuje sobre
el muro es funcién de la frecuencia fundamental del sistema muro-relleno®.
Obtienen las mayores presiones sismicas en los casos en que el mddulo a
cortante elastico (G) es uniforme y las menores cuando el modulo a cortante
elastico (G) es lineal, mientras que el punto de aplicacién de la resultante

varia entre 0.5H, en el caso de G lineal y 0.64H cuando G es uniforme.
2.3.4. Métodos basados en soluciones elastoplasticas

Los trabajos que se relacionan a continuacidon estan basados en soluciones

elastoplasticas para el calculo del empuje sobre muros.

e Richards Jr. et al. (1991) obtuvieron una solucion elastopldstica para el
analisis en campo libre (sin presencia de estructuras) de una capa de suelo

homogéneo de material granular cuando se encuentra sometida a

6 P . . .
Proponen un método aproximado para calcular la frecuencia fundamental del sistema muro-relleno.
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aceleraciones horizontal y vertical uniformes. Estos autores presentaron su
investigacion desde un nuevo punto de vista, ya que asumen que al imponer
al suelo una aceleracion sismica superior a un cierto valor critico, el estado
del suelo cambiara por completo. De tal modo que cuando se alcance la
plastificacion general del suelo, éste tendra un comportamiento mas
proximo a un “fluido anisotropo” que es aquél cuyo flujo presenta
restricciones sobre las direcciones en las cuales se puede desarrollar. Esto es
lo que Richards et al. definen como fluidificacion del material (“seismic
shear fluidization”). Para ello, establecieron el equilibrio de un elemento
diferencial de suelo junto con un criterio de rotura Mohr-Coulomb
obteniendo ecuaciones simples que pueden reflejar varios estados de

fluidificacion y que permiten relacionar la fluidificacion y la licuefaccion’.

e En la misma linea de soluciones elastoplasticas, Evangelista et al (2010)
desarrollaron una nueva solucion definida como NSPPS (New Stress
Psudostatic Plasticity Solution) para evaluar el empuje de tierras activo,
prestando especial atencion al valor obtenido de la inclinacion de la
resultante respecto a la normal. Aplican esta metodologia a muros flexibles
(muros ménsula), con relleno horizontal o inclinado y sin cohesion. Para ello
realizan el andlisis del estado tensional de una masa de suelo sometida a una
accion sismica horizontal (kn# 0, kv =0) cuando se encuentra en una situacion
de fallo bajo el criterio de rotura de Mohr-Coulomb. Este planteamiento es
analogo al establecido en la teoria de Rankine, pero introduciendo es este
caso una accion de cortante debida a la aplicacion de la accion sismica
horizontal (kn). Contrastan sus soluciones con el resultado de M-O
obteniendo buenos ajustes cuando emplean los mismos valores de la

inclinacion de la resultante respecto a la normal.
2.3.5. Métodos basados en la teoria del analisis limite

La teoria del andlisis limite ha sido ampliamente empleada en el campo de la
geotecnia para la resolucion de diferentes tipos de problemas, como la
estabilidad de taludes, la capacidad de carga de cimentaciones o el empuje de
tierras sobre un muro de contencion. Esta teoria se apoya en dos teoremas, el

teorema de la cota superior y el teorema de la cota inferior, que permiten acotar

” La fluidificacion se desarrolla con un flujo a cortante que tiene lugar a valores finitos de tensiones
efectivas, produciéndose desplazamientos finitos e incrementales, mientras que en la licuefaccién el
flujo a cortante tiene lugar para valores nulos de tensién efectiva y los desplazamientos son limitados,
entendiéndose por tanto la licuefaccién como un caso limite de fluidificacidn.
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superior e inferiormente el valor de la carga limite en estudio, de tal modo que
cuando coinciden las soluciones aportadas por ambos teoremas se llega a una

solucion exacta.

En cuanto al cdlculo del empuje sobre un muro en condiciones sismicas a
través de la teoria del andlisis limite, se pueden encontrar en la bibliografia
importantes estudios como se expondra brevemente a continuacion, aunque las
referencias bibliograficas son mucho mas extensas cuando se trata del caso
estatico. Por otra parte, es necesario indicar que la teoria del andlisis limite solo
proporciona resultados del valor limite de la resultante sobre el muro, pero no
da informacion ni de la distribuciéon de presiones ni del punto de aplicacion de

dicha resultante.

e Uno de los trabajos mas relevantes en esta materia fue realizado por Chen y
Rosenfarb (1973) que si bien fué desarrollado para un problema estatico,
sirvio de base para que posteriores autores lo aplicaran al caso dindmico.
Chen y Rosenfarb emplearon el teorema de la cota superior para obtener el
empuje limite, tanto en la condicién activa como en la condicién pasiva, en
un caso general, es decir un suelo con cohesion, sobrecarga y un relleno con
pendiente. Para ello estudiaron seis mecanismos traslacionales de fallo
distintos, destacando favorablemente dos frente al resto. Uno de ellos estaba
definido por dos bloques triangulares y el otro estaba compuesto por dos
bloques triangulares intercalados por un tramo curvo definido por una
espiral logaritmica, obteniendo aiin mejores resultados con este ultimo.
Soubra (1999) propuso para el empuje pasivo un mecanismo de fallo
traslacional conformado por n-bloques triangulares rigidos sometidos a una
traslacion horizontal. Este mecanismo permite una superficie de
deslizamiento mads libre respecto al mecanismo de espiral logaritmica
propuesto por Chen y Rosenfarb, y también permite introducir cohesion,

sobrecarga y relleno con pendiente inclinada.

e Posteriormente Yang y Ying (2006) basandose en el teorema de la cota
superior y empleando el mecanismo traslacional de n-tridngulos de Soubra,
calcularon el empuje sismico pasivo (kv=0) con un criterio de rotura no
lineal, a diferencia de los métodos anteriores que estan basados en el método
de Mohr-Coulomb. El criterio no lineal empleado esta formado por una
superficie de rotura curva y convexa definida por tres parametros que se

obtienen de forma experimental. Sin embargo, para simplificar el calculo del
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trabajo exterior y la disipacion de energia interna emplean una recta
tangente a dicha superficie curva por el punto de rotura, procedimiento que
da resultados muy similares a las investigaciones donde se adopta un
criterio Mohr-Coulomb. El criterio no lineal fue también empleado para el
calculo del empuje activo por Yang (2007), tanto para el caso estatico donde
empled un mecanismo traslacional definido por dos bloques triangulares
rigidos, como para el dindmico donde emple6 un mecanismo rotacional
formado por un tunico bloque rigido curvo definido por una espiral
logaritmica. También se pueden encontrar métodos basados en la cota limite
inferior, aunque en menor proporcion que las de cota superior. Entre ellos se
puede mencionar la investigacion de Lancellotta (2002, 2007) para el empuje
pasivo, primero para el caso estdtico y posteriormente para el dinamico+
(pseudo — estatico), donde llega a obtener una solucién analitica para el
calculo de la presién normal sobre el muro, mientras que las presiones
tangenciales se pueden calcular como ox: = (Ox)*(tand). Debido al empleo del
teorema de cota inferior, Lancellotta obtiene una solucion conservadora, que
en ausencia de sismo (problemas estaticos) coincide las soluciones obtenidas

por Sokolovskii y por Rankine.

e Coincidiendo con las publicaciones de Lacellotta también se publicd el
trabajo desarrollado por Mylonakis et al. (2007), donde ambos mantienen
importantes similitudes, aunque este ultimo se puede aplicar a un caso mas
general, ya que permite tanto el calculo del empuje activo como el pasivo y
ademds la aplicacion de una sobrecarga. Mylonakis y sus colaboradores,
basandose en el teorema de la cota inferior, introducen el calculo sismico de
forma pseudoestatica, gracias a la rotacion de los ejes del problema respecto

al caso estatico, al igual que lo hizo Lacellotta.
2.3.6. Método de las caracteristicas

La gran mayoria de los métodos propuestos para calcular el empuje de tierras
sobre un muro, fundamentalmente los basados en las teorias de equilibrio
limite y andlisis limite, pasan por definir previamente una geometria para la
superficie de rotura. La hipotesis mas sencilla es la de asumir una superficie de
rotura plana. Sin embargo, el método de las caracteristicas (“Method of
Characteristics” o también “Slip line method”), desarrollado por Sokolovskii en
1960 para la plastificacion de medios coulombianos bidimensionales, permite

obtener una superficie de rotura de forma automatica para un problema
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bidimensional en deformacion plana. Las ecuaciones de equilibrio y la
condicién de fallo, definida por el criterio de Morh-Coulomb, se satisfacen para
cada punto de la masa de suelo involucrada. El calculo se inicia a partir de dos
puntos conocidos que se encuentran situados en el contorno, calculando para
cada uno de ellos las dos familias de lineas de rotura y obteniendo un nuevo

punto de calculo como resultado de la interseccion de dichas familias.

e Kumar y Chitikela (2002) emplearon el método de las caracteristicas
propuesto inicialmente por Sokolovskii para determinar el empuje pasivo de
un suelo sin cohesion en un muro de trasdos inclinado y relleno horizontal,
sometido a carga sismica pseudo-estaticas. Obtuvieron asi, usando el
principio de superposicion, dos coeficientes analiticos (Kpy) debido al peso
propio y (Kpq) debido a la sobrecarga. Kumar y Chitikela definieron tres
posibles casos de célculo en funcién de (0g) y (Ow), que representan el angulo
entre la tension principal primera y el eje vertical a lo largo de la superficie

del relleno (0;) y a lo largo del muro (Ow), respectivamente.

e DPosteriormente, Cheng (2003) amplia el trabajo desarrollado por Kumar y
Chintikela al caso de un muro con relleno inclinado y suelo tipo ¢ — ¢, tanto
en la condicién activa como pasiva. Usan para ello tres coeficientes, uno
asociado al peso propio, otro a la sobrecarga y otro a la cohesion, aunque a
diferencia de Kumar y Chintikela, Cheng no propone expresiones analiticas
para dichos coeficientes sino que describe la metodologia a seguir. Tanto
Kumar y Chintikela como Cheng compararon sus resultados con los
obtenidos por M-O (superficie de rotura plana), Morrison y Ebeling
(superficie de rotura espiral logaritmica), Soubra (teorema de la cota

superior en el analisis limite) y Kumar (superficie de rotura compuesta).
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3.- Presiones de tierra en muros de gravedad sometidos
a cargas simicas

3.1. Introduccion

El comportamiento sismico de muros de retencién depende de la presion lateral
de tierras que se desarrolla durante la excitacion. Esta presion incluye la presion
gravitacional estatica que existe antes de que el sismo ocurra, y la presion

gravitacional dindmica producida por el sismo.

La presion estatica de tierras en estructuras de retencion es influenciada por los
movimientos del muro y del suelo. La presion activa de tierras se desarrolla como
un movimiento del muro de retencion “hacia afuera” del suelo que retiene,
produciendo una tension lateral del suelo del trasdds. Cuando el movimiento
del muro de retencion es suficiente para movilizar el terreno retenido se dice
que se ha alcanzado la presién activa minima del terreno. Un pequenio movimiento
del muro de retencion basta para desarrollar la presion activa minima (para el
caso de un suelo sin cohesion), por lo que los muros de gravedad se disefian
para que puedan producir este pequefio movimiento. En el caso de los muros
restringidos ® la presion estatica puede llegar a ser mayor que la presién activa

minima.

La presion pasiva se desarrolla como un movimiento del muro de retencién
“hacia dentro” del suelo retenido, produciendo una tensién de compresion
lateral en éste. Cuando el movimiento del muro es suficiente para movilizar el
suelo, entonces se dice que se ha alcanzado la Mdxima presion pasiva de tierras. La
estabilidad de muchos muros de retencién depende predominantemente del
balance entre la presion activa de un lado (trasdos) y la presion pasiva del otro

lado (intrados).

Incluso en condiciones estaticas, la prediccion de los movimientos y las fuerzas
que se producen en muros de contencion de tierras es una tarea complicada.
Las desplazamientos son raramente considerados en los disefios; lo que se hace
es estimar las fuerzas que actuaran sobre el muro de retencion y hacer el disefio
de los muros para que resistan dichas fuerzas con un factor de seguridad lo
suficientemente alto como para que se produzcan deformaciones aceptables

desde el punto de vista de la estabilidad de la estructura. Un sin namero de

® Este tipo de muro pueden ser: Muros Anclados, Estribos de puentes etc.
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métodos simplificados se han desarrollado para evaluar las cargas en los muros

de retencion parte de los cuales se describen a continuacion:
3.2. Método de Mononobe - Okabe (1929)

Debido a la compleja interaccion suelo — estructura durante sismos, las
presiones laterales de tierras basadas en las soluciones plasticas (también
conocidas como pseudoestaticas) son ampliamente utilizadas para el disefio de
muros de retencién. Okabe (1926) y Mononobe y Matsuo (1929) desarrollaron
las bases del andlisis pseudoestatico de los empujes producidos por un sismo en
una estructura de retencién de tierras, lo que se conoce popularmente como el
método de Mononobe y Okabe (M-O). Este método, simple y directo, ha sido
ampliamente utilizado por los disenadores debido a que estudios
experimentales y tedricos han mostrado que da resultados satisfactorios. Es el
método mads antiguo utilizado para determinar la presion lateral dindmica de
tierras (activa y pasiva) sobre una estructura de retencidon y a su vez es una
derivacion del método de Coulomb en donde se le agregan a éste una fuerza
vertical y una fuerza horizontal de inercia debidas a la carga sismica

pseudoestatica El andlisis se basa en las siguientes hipotesis:

a) El desplazamiento del muro es suficiente como para producir un estado de
equilibrio plastico del suelo del trasdos, con un empuje activo minimo.

b) La superficie de rotura del terreno es plana, pasa por el pie del muro y a lo
largo de ella se moviliza la méxima resistencia a esfuerzo cortante.

c) La cufa de rotura se comporta como un sélido rigido, de forma que las
aceleraciones horizontales y verticales son uniformes en la masa de suelo y
de valor igual a las componentes de la aceleracion del terremoto en la base
del muro.

d) El empuje lateral sobre el muro actia a H/3 de la base de éste, siendo H la
altura del muro.

e) Se desprecia la accion de las fuerzas de inercia de la propia estructura sobre
la cufia de rotura.

f) Eltipo del suelo del relleno es granular sin cohesion y no saturado.
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En 1776, Coulomb dedujo la siguiente ecuacion’® para la presion activa de tierras
en un muro de retencion suponiendo relleno sin cohesion:

Pa:E)/HZKa (321)
Donde:

Pa = Empuje activo por unidad de longitud del muro.

y = Peso especifico del suelo.
H - Altura del muro.
Ka = Coeficiente de empuje activo de tierras, definido por la ecuacion:

20 —
Ko — cos“(¢ — f) _ i
2 sin(6 + ¢) sin(p — i) L
cos?(B) cos(6 + B) [1 +\/cos(6 T B)cos(i =)
donde:

@ > Angulo de friccién interna del suelo.

B = Angulo que forma la superficie del trasdés con la vertical
8 > Angulo de friccién entre el muro y el terreno

i > Angulo que forma la superficie del terreno con la horizontal

Figura 3.2.1. (Cuna de rotura de Coulomb y poligono de fuerzas actuantes)

La ecuacion de Coulomb fue modificada por Mononobe (1929) y Okabe (1926)

mediante la inclusién en la misma, en adicion a las fuerzas estaticas, de dos

fuerzas, una vertical y otra horizontal, que representan los efectos dinamicos
que produciria un sismo sobre la masa de suelo soportada por el muro.

? La deduccién de esta ecuacién 3.2.2 se puede encontrar en el libro Mecanica de Suelos Il de Juarez
Badillo y Rico Rodriguez, pag. 177.
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La formulacion consiste en introducir sendas fuerzas de inercia en la cufa
deslizante a través de los coeficientes sismico horizontal (kn) y vertical (kv),
representativos del terremoto. Dichos coeficientes multiplicados por el peso de
la cuna (W) dan como resultado dos acciones adicionales a las consideradas por

la teoria estatica de Coulomb.

La siguiente figura muestra las fuerzas que intervienen en la solucion de
Mononobe y Okabe. Linea AB es el parametro del trasdos del muro y ABC es la

cufa de rotura, considerada en el andlisis como un solido rigido.

=
L:&.
\
-
<
-~
=

rl\ ,| /
[\ \ kW Unit weight of soil = y

7

Friction angle = ¢

Figura 3.2.2. (Cufia de rotura por empuje activo de Mononobe y Okabe)

Las fuerzas que intervienen en este método son:

Peso (W) de la cuna de rotura.

b. Empuje dindmico activo de tierras. (Pac)

c. Resultante de las fuerzas cortantes y normales a lo largo del plano BC de
rotura (F).

d. kn*W y kW, fuerzas de inercia en las direcciones vertical y horizontal

respectivamente, siendo kn y kv los coeficientes sismicos respectivos;
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Componente horizontal de la aceleracion
kn = 7 (3.2.3)

Componente vertical de la aceleracion

Y g la aceleracion de a la gravedad.

Asi pues, si se considera un muro de sostenimiento sometido a un movimiento
sismico, cuando la aceleracion del suelo esta dirigida hacia el relleno, las fuerzas
de inercia en la cufa de rotura del suelo actian hacia afuera tendiendo a
desplazar al muro en este sentido. Para un cierto valor de la aceleracion, se
alcanza el estado limite de las fuerzas friccionales en la base de la estructura y el
muro se desplaza hacia afuera con relacién a la base, en la situacion de empuje
dindmico activo. Por el contrario, si la aceleracion del suelo estd dirigida hacia
afuera, las fuerzas de inercia iniciales estan dirigidas hacia el relleno, y la
situacion es de empuje dindmico pasivo, lo que requiere unas fuerzas de

empuje muy elevadas para que se produzca la falla del suelo.

El empuje dinamico activo que resulta del andlisis realizado por Mononobe y

Okabe puede ser expresado como sigue:

1
Pae = E)/Hz(l - kV)Kae (325)

donde K es el coeficiente sismico de empuje activo que se calcula con la

siguiente expresion.

. cos? (9 = f =)
v - o —T—0° (326
cos cos?(B) cos(5 + B + ) ll + \/:g;g __il__ (g)fllr/jg(ﬁos(li _lg))
donde:
Y =tan™?! (1 fhkv> (3.2.7)

es el denominado “dngulo sismico”

Respecto al angulo que forma la superficie de falla critica con la horizontal,
Zarrabi y Kashani (1979) desarrollaron una expresion para determinar dicho

angulo de inclinacion para el caso activo.
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Esta expresion es la siguiente:

(ae = @ — i + tan™? <_tan((p _Clé — O+ ClE) (3.2.8)
Siendo:
C1E = Jtan(p — ¢ — i) [tan(p — — i) + cot(p — Y — B)][1 (3.2.9)
+ tan(6 + Y + B) cot(p — Y — B)]
(3.2.10)

C2E = 1+ {tan(6 + ¢ + B)[tan(p — Y — i) + cot(p — Y — B)1}

Todo lo anteriormente expuesto aplica tinicamente al caso de empuje sismico
activo. A continuacion trataremos la version del método de Mononobe y Okabe

para el caso de empuje dindmico pasivo.

Si sobre el muro se ejerce una fuerza que empuje hacia la masa del suelo, en un
cierto instante, el relleno granular que sostiene este muro fallara a lo largo del
plano de rotura BC que se muestra en la figura 3.1.3. En la falla, la fuerza (Pp.)
de la figura representa la fuerza dinamica pasiva. Las fuerzas por unidad de
longitud del muro que son necesarias para que éste alcance el equilibrio se
muestran en la figura 3.2.3 y tienen la misma notacion utilizada en figura 3.2.2.

C_——
PR A0 Lt
e B4
PR ) //
4§10 7
1 ; N\ 2 v 7 Soil unit weight =y
NG\ P % Soil friction angle = ¢
N\ | > 4
AN\ WW
% \ ﬂ > Ry /
1 A8
I\ \ \\ | //,‘
PPF___» . \\ \\ \ |' P
e, e T \ y - F
H [ SN W Y
| o ulp N e
| -1 i // -
NN N
| \\ \.\ \ ﬁ p N
\ \, \ \ | /
l\\\ \ \, \\‘| g
|\ \
A \ N\ N\
W
I N\ \ X\
o
o B

Figura 3.2.3. (Cuna de rotura por empuje pasivo de Mononobe y Okabe)
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El empuje dinamico pasivo que resulta del analisis de Mononobe y Okabe

puede expresarse como sigue:
1
Ppe :E)/Hz(l —kv)er (3211)
donde Kjye es el coeficiente sismico de empuje pasivo que se calcula con la
siguiente expresion:
cos?(¢ + B — )

i i —9)|° (3212
cos 1 cos2(B) cos(6 — B + ) [1 + \/zg;g "_' (g)fltr/jg(ﬁot(li _1;)%

er =

donde 1 es el “angulo sismico”:

Y =tan™?! (1 ﬁhk‘) (3.2.13)

Para el caso pasivo de Mononobe y Okabe, Zarrabi y Kashani (1979) también
desarrollaron unas expresiones para determinar la inclinacién de la superficie

critica de rotura con la horizontal.

e =P — ¢ + tan™! <ta“("’ e +o C3E> (3.2.14)

C3E = Jtan(p + i — ) [tan(p + i — ) + cot(p + B — P)][1 (3.2.15)
+tan(§ + Y — B) cot(p + B — )]

C4E = 1+ {tan(6 + ¥ — B)[tan(g + i — Y) + cot(p + B — Y]} (3.2.16)
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3.3. Método de Dubrova (1963)

Este procedimiento se denomina “Método de redistribucion de presiones” y fue
desarrollado por Dubrova (1963). El método permite calcular las presiones

sismicas que actuan sobre un muro rigido, con relleno granular en estado

activo, bajo dos tipos de movimientos:

1) Rotacién en base

2) Rotacion en coronacion

Para el primer caso el procedimiento de anadlisis se esquematiza en la Fig. 3.3.1

para un muro con trasdds vertical y relleno granular con una inclinacion (i)

respecto a la horizontal.

Wi
zt A knw
2 2 7 Pellano
; 7 ke W / Granular (y)
. 7]
H ,;Pa[g(f 4 W
__pr A i\
/ /'A 7 : 'y‘
; // // | F
ha| 1 7 3
. v 4 / \
/ / as
' ///IL/' SR AN

Muro

Figura 3.3.1. (Modelo de muro utilizado por Dubrova, 1963)

Si a este muro le aplicamos las condiciones de equilibrio dindmico para obtener

el empuje sismico a una cota z, se obtiene:

p a”sin(ae —Y*) + kn cos(@e —P*)
ae = *
cos(@e — P*) + tan § * sin(de — P*)

(3.3.1)
En donde:

a*=1+ k.
(W) es el peso de la cuna de rotura

(aac) Es el angulo de inclinacion de la linea de rotura de la cufia de rotura con la
horizontal
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(") Es el angulo formado por la fuerza total resultante, F, en el plano de
inclinacion con la normal a éste.

(kn) Es el coeficiente de aceleracion sismica horizontal
(6) Es el &ngulo de rozamiento entre el relleno y el muro

El peso de la cufia de rotura se obtiene mediante la siguiente expresion:

cos(ae)

1
W= SEYH z? * cos(i) (3.3.2)

sin(ate — i)
en donde:

(v) Es el peso especifico del relleno granular
(z) Es la profundidad a la que se calcula el empuje sismico

(i) Es el angulo de inclinacién de la superficie del relleno con la horizontal

El angulo de inclinacion del plano de rotura con la horizontal (8) se calcula,

segin Dimarogona (1983), de la siguiente manera:

lp*

+ o (3.3.3)

N

Rae =

mientras que el valor de el dngulo formado por la fuerza total resultante, F, con
la normal al plano de inclinacion () se obtiene dependiendo del tipo de

rotacion del muro:

z
Y =¢— (pﬁ (Rotacion en Base) (3.34)
z
Y= 0@ 7 (Rotacion en Coronacién) (3.3.5)
siendo:
(¢) Angulo de rozamiento interno del relleno granular
(H) Altura total del muro
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3.4. Método de Steedman - Zeng (1990)

Steedman y Zeng (1990) propusieron un método pseudodindmico para el
cdlculo de empujes, que tiene como finalidad incorporar de manera
simplificada los efectos de amplificacion y desfase producidos en el relleno tras

un muro de contencidn por efecto de cargas sismicas.

N
Q1 l

H 14
) b

J Pyg a F

Figura 3.4.1. Geometria del muro y notacion para el Método de Steedman y Zeng, (1990)

Para un muro ménsula (figura 3.4.1) de base fija y (0 = = kv=0), sometido en
su base a una solicitacidon sinusoidal o armonica de periodo T y amplitud (as),
asumiendo una superficie de rotura plana y estableciendo el equilibrio de
fuerzas horizontales, con un mddulo de rigidez a cortante (G) constante, se

tiene (Steedman y Zeng, 1990):

a(z,t) = an* sin [w (t — Hv_s Z)] (3.4.1)

en donde:

a(z,t) > Aceleracién a una profundidad (z) desde la superficie del terreno
an = Componente horizontal de la amplitud del movimiento

w > Frecuencia angular del movimiento

t = Tiempo

H - Altura del muro

z > Profundidad

vs 2 Velocidad de las ondas de corte en el terreno
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La masa de un elemento diferencial de la cuna triangular de falla (Inclinada un

angulo a respecto a la horizontal) a la profundidad z viene dada por:

m(z) = 5 dz (3.4.2)
En esta ecuacion:

y = Es el peso especifico del relleno.

g > Eslaaceleracion de la gravedad.

L fuerza inercial que acttia sobre el muro se obtiene integrando:

Ayan

—4n2g pr— [2H cos w{ + A(sin w{ — sin wt] (3.4.3)

H
Q@) = f m(z) xa(z, t)dt =
0

En la ecuacién 3.4.3 (A) es la longitud de onda de la onda de corte que se

propaga verticalmente:

4 = 2y (3.4.4)
w
y
H
_._ 3.4.5
{ — (3.4.5)

Es importante notar que, para el caso de una cufa de falla rigida, los métodos
de Mononobe-Okabe y de Steedman-Zeng coinciden, ya que:
yH?an _ an

1]lslirgo(Qh)max = 2gtana EW = knW (3.4.6)

El empuje total del relleno (dindmico + estatico) puede ser obtenido aplicando
equilibrio de fuerzas en la cufia de la figura 3.4.1 de lo que resulta la siguiente
expresion:

Qn(t) cos(a — @) + W sin(a — @)

Pae(t) == COS(6 T (p — a) (347)

Por consiguiente, la distribucion de empujes se consigue derivando la ecuacion

(3.3.7) respecto de z. Asi, se tiene que:
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Pae

yz  sin(a — @) + knxy*z cos(a—¢) sin [‘U (t - ES)] (3.4.8)

:tanacos(6+<p—a) tana cos(6 +¢ — )

El primer término de la ecuacion (3.4.8) corresponde al empuje estatico que
actiia sobre el muro, el cual varia linealmente con la profundidad y no depende
del tiempo. La resultante de este empuje se ubica a una altura H/3 medida
desde la base del muro. Por su parte, el segundo término constituye el empuje
dinamico, el cual varia de forma no-lineal con la profundidad, en funcién de la
razon H/ A . Por este motivo, el punto de aplicacion del empuje dindmico no es
constante como sugieren los métodos tradicionales, y varia con el tiempo segun

la ecuacion:

2m%H? cos w{ + 2mAH sin w{ — A?(cos w{ — cos wt)

ha=H —
¢ 2nH cos w{ + nA(sin w{ — sin wt)

(3.4.9)

La Figura 3.4.2 muestra la comparacion de los métodos de Mononobe-Okabe y
Steedman-Zeng para un coeficiente de aceleracion horizontal de 0.2 y una razén
H/ 2 = 0.3. Se puede apreciar que ambos métodos dan valores bastante
similares, siendo la estimacion de Mononobe-Okabe algo mds conservadora.
Por este motivo y por su simpleza, suele preferirse en la practica el uso de este

ultimo método.

0.2
Mononobe-Okabe

04}
Steedman-Zeng
08}
08}
PAE
1 1 1 1 - H
0 01 0.2 0.3 04

Figura 3.4.2. Comparacion de métodos de Mononobe-Okabe y Steedman-Zeng
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3.5. Método de Richards - ElIms (1979)

Las estructuras de contenciéon deben presentar estabilidad cuando estan
sometidas a cargas dindmicas y, adicionalmente, no deben sufrir
desplazamientos permanentes excesivos después del final de la excitacion, que

puedan comprometer su utilidad.

Richards y Elms (1979) propusieron un método simplificado para el analisis
sismico de muros de gravedad asumiendo que estas estructuras constituyen un
sistema ductil (rigido-plastico) que puede aceptar desplazamientos
permanentes de algunos centimetros. Se basaron para ello en el calculo de los
desplazamientos permanentes por el método tradicional de bloques deslizantes
de Newmark (1965) combinado con los datos de Franklin y Chang (1977) para
el calculo de los desplazamientos permanentes del suelo. En este estudio se
tomaron en consideracion los efectos de inercia concluyendo que siempre se
producen pequenos movimientos laterales del muro incluso para sismos

moderados.
Las hipotesis de calculo del método de Richards-Elms son las siguientes:

1. El muro de retencidn es rigido.

2. Las fuerzas de inercia debidas a la masa del muro se incluyen en el
célculo.

3. Solo se considera el deslizamiento traslacional del muro con relleno seco.

4. Una vez que la aceleracion horizontal del suelo excede la aceleracion
admisible para éste, el muro se mueve alejandose del relleno hasta que la
direccién del movimiento del muro cambie.

5. La cufa de falla del relleno se mueve como un cuerpo rigido con el muro

de retencion.

Cuando la cufia activa de suelo se someta a una aceleracion suficientemente
grande como para causar el desplazamiento del muro sobre su base, se dice que
el muro ha llegado a la aceleraciéon de fluencia o cedencia. Cuando la
aceleracion del sismo sea igual a la aceleracion de fluencia o cedencia (ay) se
requiere que se cumplan las ecuaciones de equilibrio dindmico del muro. Estas
expresiones se deducen de la figura 3.5.1 que ilustra el equilibrio dindmico de

un muro rigido de gravedad con las fuerzas correspondientes.
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T= Fn+ (Pae)h

(3.5.1)
N=W+ (Pae)v (352)
En las ecuaciones anteriores: »
T = Ntan g (3.5.3)
ayx W
Fn= (3.5.4)
g
(Pae)h = Pae COS(5 + ﬁ) (355)
(Pae)v = Pae sin(6 + ,8) (3.5.6)
donde:
@» > Angulo de friccién interna del suelo donde se va a cimentar el muro.
N > Componente vertical de la reaccion de la base del muro.
Ww = Peso del muro.
T - Componente horizontal de la reaccion de la base del muro.
ay = Aceleracion de fluencia o cedencia del suelo.
4\
8|
Par Sca(d+8) 'u'
Pa =~ 1 | I‘"-,
peComn | l_:w'
| LR
| e\
N
Figura 3.5.1. (Muro de gravedad bajo la accion de fuerzas pseudoestaticas)
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La aplicacion del método de Richards y Elms necesita estimar la aceleracion de

fluencia o aceleracion limite (ay) de la estructura para el muro de gravedad con

peso (Ww) de la Figura 3.5.1. Para lograr esto se procede a hacer un artilugio

matematico con las ecuaciones anteriores. Si se sustituyen las ecuaciones 3.5.1 y

3.5.2 enla ecuacion 3.5.3, al despejar la aceleracion limite (ay) nos queda que:
Pac cos(8 + ) — Paesin(§ + ) tan b

ay = |tan @b — W g (3.5.7)

Richards y Elms (1979) recomiendan que el empuje de tierras (Pac) sea calculado
por el método de Mononobe-Okabe que, a su vez también necesita previamente
del valor de (ay) para ser aplicado. La solucion de la ecuacién 3.5.7 debe por

tanto, ser realizada de forma iterativa.

Utilizando el método de la doble integracion en el tiempo, Richards y Elms
(1979) propusieron la siguiente correlacion para determinar los
desplazamientos permanentes del muro de gravedad usando los resultados del

andlisis de los bloques deslizantes (Newmark, 1965) ; Franklin y Chang, 1977):

Va2, Amax ay

dperm = 0087 > 03 (358)

at Cimax

donde (vmx) es la velocidad pico o maxima del suelo y (amx) es la aceleraciéon
pico o maxima del suelo producidas por el sismo y (ay) es la aceleracion de

fluencia del sistema muro-relleno.

Resulta interesante destacar que el valor del desplazamiento permanente total
depende de los parametros caracteristicos del movimiento del suelo y de las
caracteristicas del muro, que estan implicitamente contenidas en el valor de ay.
De esta manera a partir de la posibilidad de predecir el desplazamiento
permanente, se pueden desarrollar procedimientos de disefio basados en la

adopcion de un desplazamiento aceptable para el movimiento del muro.
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3.6. Método de Whitman - Liao (1985)

El método de Richard y Elms anteriormente descrito ofrece una aproximacion
determinista a la estimacion de los desplazamientos ocurridos en muros de
gravedad debido a fuerzas dinamicas. Su simplicidad viene, en parte, por
considerar despreciables ciertos aspectos de los problemas de presiones
dindmicas de tierras. Whitman y Liao (1985) identificaron varios errores de
modelado en las hipdtesis de Richard y Elms (1979). Estos errores eran
fundamentalmente despreciar la respuesta dindmica del relleno, despreciar
factores cinemadticos, despreciar mecanismos de vuelco y despreciar las
aceleraciones verticales. Asi por ejemplo, los andlisis de elementos finitos del
efecto de la respuesta dindmica del relleno debidas a desplazamientos de muros
(Nadim, 1982), muestran que se produce una amplificaciéon cuando la excitacion
del relleno coincide con su periodo natural, debido a que se producen
desplazamientos permanentes considerablemente mayores que los que resultan
del modelo de bloque rigido de Richard y Elms. Los estudios realizados con
andlisis en donde la cufia de falla y el muro considerados como bloques
separados (Zarrabi — Kashani, 1979) muestran asimismo que los requerimientos
cinematicos de los desplazamientos horizontales y verticales de la cufia de falla
causan desplazamientos mucho menores que el modelo de Richard y Elms. En
esta misma linea, los estudios que combinan deslizamiento y vuelco (Nadim,
1980; Siddharthan et al 1992) indican que los mecanismos de vuelco
generalmente incrementan el desplazamiento del muro con respecto a las
predicciones del método de Richard y Elms. Lo mismo sucede con los métodos
que consideran no nulas las aceleraciones verticales, que dan desplazamientos
permanentes ligeramente mas altos que los que la desprecian, por los menos
para muros con movimientos con picos altos (amax mayor de 0.5g) y ay/amax 20.4
(Whitman y Liao, 1985). Whitman y Liao cuantificaron y combinaron los efectos
de cada uno de estos errores para describir el error total del modelo mediante
una distribucion lognormal de variables aleatorias con valor promedio, (M), y

desviacién estandar (Owwm).

Utilizando los resultados de andlisis de desplazamientos permanentes en
catorce casos histdricos publicados por Wong (1982), propusieron la siguiente
expresion para estimar el valor medio de los desplazamientos permanentes del

muro de gravedad:

vmaxz
dperm = 495 - exp(

(3.6.1)

—9.4 « ay>
amax
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donde dperm viene dado en pulgadas, vmx se mide en pulg/seg y amax se expresa

en pulg/seg?

Las incertidumbres debidas a la variabilidad de los movimientos del suelo
fueron caracterizadas por Whitman y Liao (1985) mediante una distribucion
lognormal de la variable aleatoria (dperm), de valor promedio (dperm) y

desviacion estandar (Gindpem).

El efecto de la incertidumbre en las propiedades del suelo (especificamente los
angulos de fricciéon) sobre los desplazamientos permanentes fue también
investigado. Usando desviaciones estandar de (o¢ =2°-3° para angulos de
rozamiento interno del suelo y os =5° para la interaccion muro-relleno y
Combinando todos los pardmetros de incertidumbre se obtuvo la siguiente
expresion para la varianza de la variable aleatoria lognormal dper: el
desplazamiento permanente puede ser caracterizado como una variable

aleatoria de distribuciéon lognormal de valor promedio:

94 +xg
amax

2
Glndpermz - ( ) O-ay2 + O-lnM2 + GanZ (362)

donde:

onQ 2 Desviacidn estandar de la variable aleatoria lognormal Q (insertidumbre
en el movimiento sismico del terreno)

0x = Desviacion estandar de la variable aleatoria lognormal ay (resistencia del
suelo)

om=> Desviacion estandar de la variable aleatoria lognormal M (error de

modelado)
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3.7. Método de Newmark (1965)

En la V Rankine Lecture, Nathan Newmark (1965) presenté un modelo sencillo

de comportamiento de presas y terraplenes sometidos a acciones sismicas.

El modelo expuesto suponia un bloque de presa o terraplén apoyado sobre un
plano horizontal, sometido a un terremoto en una sola direccion, en el que el
bloque deslizaria si la aceleracion superaba al rozamiento entre el plano y el

bloque. Newmark considerd dos hipotesis:

1. Elbloque es libre de deslizar en cualquier direccion

2. El bloque estd obligado a deslizar en una sola direccion.
Esta uiltima hipdtesis es la que se ha utilizado en la mayoria de las aplicaciones.

Este modelo ha sido utilizado para el estudio del movimiento de muros de
contencion de tierras en el caso de carga sismica, determinando el

desplazamiento permanente de un muro sometido a la accion de un terremoto.

Newmark propuso su método para la determinacién del deslizamiento
permanente de un terraplén producido por la accion de un sismo, para lo que
simulo el terraplén que se mueve como un bloque rigido — plastico deslizando

sobre un plano inclinado.

Sliding
//»/ : ' ' Sliding
) el // T ] b]ock
Failure .-~ = ///l” g Inclined//"’ i
surface plane R

=5 -

Figura 3.7.1. (Analogia utilizada en el método de Newmark)

La fuerza resultante debida a la aceleracion sismica, que hace que el terraplén
deslice, es una parte del peso de la cuna que desliza (W) y se denomina (kn.W),

donde (kn) es el coeficiente sismico horizontal.

La masa deslizante se puede modelizar como un bloque deslizando sobre un
plano inclinado. El plano esta sometido a una aceleracion (k*g) que es superior

al valor limite (kn)im correspondiente a la condicion de méxima resistencia al
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deslizamiento, lo que implica que el bloque esta en situacion de deslizamiento

inminente.

Figura 3.7.2. (Modelo de bloque deslizante)

En esta situacion, el deslizamiento permanente del bloque es la suma de los
desplazamientos incrementales ocurridos durante el movimiento sismico del

terreno.

Considerando que la resistencia del bloque se debe solamente al rozamiento
plano-Bloque (c=0) el factor de seguridad al deslizamiento vale, en condiciones
estaticas (k«=0)

Fuerza estabilizadora ~~ Rs  Wcosftang tang

~ Fuerza desestabilizadora  D. W sinf  tanf (3.7.1)

donde ¢ es el angulo de friccion entre el bloque y el plano inclinado.

Ng= Wecos

Figura 3.7.3. (Modelo de bloque deslizante para los casos estatico y dindmico)
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Si se considera ahora una aceleracion horizontal, debida a un sismo, (figura
3.7.3), despreciando el efecto de la aceleracion vertical, (hipdtesis de Newmark)
resulta que sobre el bloque acttia la fuerza de inercia (kh*W), lo que implica que

el factor de seguridad sera:

_ Fuerzaestabilizadora ~ R«(t)  (cosf — kn(t) sin B)tan ¢
 Fuerza desestabilizadora  Da(t)  sinf + kn(t) cos B

(3.7.2)

El factor de seguridad dindmico decrece cuando (ki) aumenta y habra, en
condiciones estaticas, algunos valores positivos de (ki) que produciran un factor
de seguridad de 1.0. A este coeficiente sismico se le denomina coeficiente critico

(kair) v 1a aceleracion correspondiente es la aceleracion critica, Qeit = Keit*g.

Para el caso estudiado, (aceleracion dirigida en el sentido descendente del plano
inclinado deslizamiento descendente del bloque), el coeficiente critico resulta

ser:

ke« = tan(p — B) (3.7.3)

mientras que para el deslizamiento ascendente del bloque:

tan ¢ +tan
kcrit = (374)
1+tang*tanpf

lo que se produce tinicamente cuando ¢ y f son pequefios

Cuando un bloque situado sobre un plano inclinado estd sometido a una
aceleracion pulsatoria de amplitud (A), que excede la aceleracion critica durante

un intervalo At, se produce un movimiento relativo entre el bloque y el plano.

Si la aceleracion critica (a«i) es menor que la amplitud(A), la aceleracion relativa
del bloque con respecto al plano inclinado, durante el intervalo comprendido
entre (to) y (totAt) es:

Awa(t) = av(t) — Qeric = A — Aorit to<st<to+at (3.7.5)
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an(t) 4
A S e —"
(a)
8 f== - S
N
| Time
v () 4 .
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‘ ‘ ‘ Time
d, A | [
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(c) ‘ ﬁ
I W | .
fo o+ Al ts Time

Figura 3.7.4. (Variacién de la velocidad relativa y desplazamiento relativo entre el bloque deslizante y el
plano debida a un pulso rectangular que excede la aceleracién de fluencia)

La velocidad y el desplazamiento relativos del bloque con respecto al plano
inclinado, se obtienen integrando dos veces con respecto al tiempo la

aceleracion relativa:

t
vra(t) = J ara(t) dt = (A — aeir) (t + to) to<st<to+at
£ 1 (3.7.6)
drel(t) = f vrel(t) dt = E (A - acrit) (t + tO)Z th<t<to+at
0
Para t = to + At, la velocidad relativa alcanza su valor maximo que es:
Vrel(t + tO) = (A - acrit) (At)

(3.7.7)

Por lo que: dra(t + t0) = %(A — ae)(AY)

Transcurrido ese tiempo, la aceleracion desciende bruscamente a cero para
t=t + Aty el bloque se comienza a desacelerarse debido a la fuerza de
rozamiento en su base. Para un tiempo t=ti, la velocidad es nula y el
desplazamiento cesa. Durante el intervalo t=to+ Aty t=1t:;, la aceleracion

relativa del bloque con respecto al plano inclinado toma el valor:

arel(t) - ab(t) — Acrit = 0 — Acrit = —Acrit to < t < to + At (3.7.8)

mientras la velocidad relativa en este intervalo es:
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t

Vrel(t) = Vrel(tO + At) + f arel(t) dt = (A * At — acrit) (t - tO) to < t < to + At
to+At

Estableciendo que para t=t: la velocidad relativa es igual a cero resulta:

A
At (3.7.9)

Acrit

tit=t+

Por tanto:

t
dra(t) = f Vrwa(t) dt = (A = At(t — to — At) — % (t? — (to + AD)?) to<st<to+at (3.7.10)
to+At

Después del tiempo ti, el bloque y el plano inclinado se mueven juntos. En la
figura 3.7.5 puede verse el desplazamiento sufrido por el bloque en el intervalo
entre (t=to) y (t=t1). Entre to y to+tAt la velocidad crece linealmente y el
desplazamiento relativo cuadraticamente. Para (to+ At) la velocidad alcanza su

maximo y a continuacion decrece linealmente hasta t=ti.

Por tanto el desplazamiento relativo total (permanente) es:

(3.7.11)

1 , A
drel(t) = E (A - acrit)At Qo

Este desplazamiento depende de forma importante de la duraciéon del tiempo

en que se supera la aceleracion critica, de la amplitud y de la duracién del

pulso de aceleracion.

'§05
& ay
(@ = 0]
@
2
<05
50
(b) 0

Velocity (ecmisec)
&

-
o

(c)

Displacement (em)
o

Time (s)

Figura 3.7.5. (Aceleracion, velocidad y desplazamiento; Wilson y Keefer, 1985)
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En el caso de un movimiento sismico importante, la aceleracion critica puede
superarse un numero determinado de veces y provocar otros tantos
incrementos de desplazamiento, como se muestra en la figura 3.7.5. Por tanto, el
desplazamiento total serd funcién de la duracion del movimiento sismico, asi
como de la amplitud y el contenido frecuencial. Sarma (1975) y Yegian et al.
(1991) han demostrado que el desplazamiento de un bloque deslizante
sometido a un movimiento armonico (rectangular, triangular o senoidal)

periddica es proporcional al cuadrado del periodo del movimiento de la base.

Newmark se basé en este procedimiento para proponer que el desplazamiento

permanente relativo para un movimiento pulsatorio de velocidad vmax es:

(3.7.12)

‘/max2 1 — ecrit
drel = ( )

2 Acrit A

Esta ecuacion es igual a la 3.7.11 cuando la velocidad méxima es: Vma® = A4 * At

Franklin y Chang (1977) demostraron la validez de la ecuacién 3.7.12 para un
numero importante de sismos. No obstante, una de las limitaciones del método

de Newmark es no tener en cuenta la aceleracion vertical debida al terremoto.
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3.8. Resultados de pruebas de laboratorio

Durante los inicios del método de Mononobe y Okabe se desarrollaron varios
modelos de laboratorio a pequefia escala para determinar la magnitud del
empuje causado por un relleno seco y granular sobre un muro de retencion
(Mononobe y Matsuo, 1929; Jacobsen, 1939). M4ds recientemente, Sherif,
Ishibashi y Lee (1982), Sherif y Fang (1984) y Ishibashi y Fang (1987) publicaron
los resultados de mediciones de las presiones laterales de tierras en muros de
laboratorio bien instrumentados para obtener mejores resultados. El muro
modelo utilizado en mesa vibrante tenia una altura de Im y fue sometido en los
ensayos a un movimiento sinusoidal de 3.5 Hz de frecuencia que transmitia al
conjunto muro-relleno una aceleracion maxima de hasta 0.5g. Los resultados de

estos experimentos se comentan aqui de forma resumida.

La distribucion de la presion activa de tierras y en consecuencia la magnitud del
empuje activo depende mucho del modo de fallo del muro. En la siguiente
figura se muestran los tres posibles fallos a los que se ve sometido un muro en

condiciones de empuje activo.

, |
e et

(a) Rotation about bottom (b) Translation
}'v]

" ey

(c) Rotation about top

Figura 3.8.1. (Fallos causados por una condicion activa: a) Rotacién en la base, b) Traslacion y c) Rotacion
en coronacion)
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Los resultados de los ensayos de laboratorio en modelo reducido relacionados

con cada uno de estos tres modos de fallo se describen a continuacion:
A. Rotacion con respecto a la base del muro de retencion

Ishibashi y Fang (1987) midieron la distribucion de presion dinamica activa de
tierras detras del muro modelo de 1m de altura con trasdos vertical (6 = 0). Se
utiliz6 arena seca como material de relleno. La superficie del relleno se
mantuvo horizontal (f = 0) y las propiedades de la arena del relleno fueron las

siguientes:

Peso especifico seco del relleno: 15.94 — 16.11 kN/m3
Densidad relativa del relleno: 49.5 — 57.6%
Angulo de friccidn interna: 38.5 — 40.1

Para estas pruebas el muro modelo fue rotado en la base. La magnitud del
coeficiente sismico horizontal (kn) fue variando desde 0 hasta 0.6 y el vertical

(kv) se mantuvo igual a 0. De la ecuacién 3.2.5 se despejd el pardmetro Kae:

Pae
Kae =

1 (3.8.1)

ZvH*

N2} Model test rexults
( Ishshashi, and Fang 1987)

Maonvoobe = Okabe theory

(0= 292 8=19)

o- - - L L -
0 0l 02 (1R 04 s

Figura 3.8.2. (Comparacion entre el modelo tedrico y el modelo experimental de rotacion en la base)
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para comparar los resultados experimentales con los de las distintos métodos

de calculo.

La figura 3.8.2 muestra la variacion de los valores experimentales de (Kae cos §)
obtenidos de las pruebas de Ishibashi y Fang (1987). También se presenta en la
figura 3.8.2 la variacion tedrica del parametro Kae cos § obtenido de la ecuacion
3.2.5con kv = 8 = f = 0). Se asume en dicha figura que ¢ = 39.2°y § = ¢ /2. La
comparacion entre los valores tedricos y experimentales mostrados en la figura

3.8.2 es como sigue:

Pae(experimental) =123 & 1.43Pae(teérico) (382)

B. Traslacion del muro

Sherif, Ishibashi y Lee (1982) reportan resultados experimentales de un muro
sometido a traslacion por efecto sismico. Los pardmetros de los ensayos

realizados son los siguientes:

Muro de retencion
Altura H: 1.00m
Angulo que forma el trasdés del muro con la vertical (8 = 0)

Arena del relleno

Peso especifico: 16.28kN/m3

Angulo de friccién interna: 40.9°

Angulo de friccion muro — relleno: (§ = 23.9°)
Angulo del relleno con la horizontal (i = 0°)

Para estas pruebas la magnitud del empuje horizontal (Kae cos §) variaba desde
0 hasta 0.5, con un coeficiente sismico vertical kv=0. La figura 3.8.3 muestra la
comparacion entre valores experimentales y valores calculados con el modelo
de Mononobe — Okabe. La conclusidon que se puede sacar de esta grafica es que
los valores experimentales de (Pae) obtenidos por Sherif, Ishibashi y Lee (1982)
resultan ser alrededor de un 30% mayores que los obtenidos con el modelo de

Mononobe y Okabe a través de las ecuaciones 3.2.5 y 3.2.6.

Sherif, Ishibashi y Lee (1982) también desarrollaron una relacién empirica para
la magnitud de la traslacion del muro en funcion de la variacion del angulo de

friccion interna de la arena (@pico VS @residual):

A= H(7 — 0.13¢)10™* (3.8.3)
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(A= traslacion lateral del muro de retencion ; H = altura del muro)

---- Mononobe=0Okabe theory

0.1 Maodel test results

(Sherif, Ishibashi and Lee, 1982)

0 l | l l l
0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6

Ky

Figura 3.8.3. (Comparacion entre el modelo tedrico y el modelo experimental de traslacion del muro)

C. Rotacion con respecto a la coronacion del muro de retencion

Sherif y Fang (1984) publicaron la distribucidn de la presion dindmica de tierras
detrds de un muro de retenciéon de gravedad de 1m de altura con trasdos
vertical (8 = 0) y experimentando una rotacion en su parte superior. Se utilizo
como relleno una arena con un peso especifico promedio de 15.99 kN/m3. La
superficie del relleno se mantuvo horizontal (i = 0°). En la figura 3.8.4 se
muestra (la variaciéon, con la profundidad, de la distribucién de las presiones
activas dinamicas pae cos §), También se muestra en esta figura el modelo
teorico de Mononobe y Okabe (con f =0° i=0° y k.= 0°) para varios

valores de ku.
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Figura 3.8.4. (Comparacion entre el modelo tedrico y el modelo experimental de rotacién en coronacién)

De la comparacion del modelo tedrico y el experimental, se deducen las

siguientes conclusiones:

a) Cuando la falla de muro ocurre por rotacion en su parte superior la

variacion de la presion dindmica activa de tierras es muy diferente de la

predicha por la teoria de Mononobe y Okabe.

b) Para un valor dado de kn, la componente horizontal del empuje, Pae cos §,

calculada con la curvas experimentales usando la ecuacion:

Paecosd = f(pae cos d)dy (3.8.4)

y= profundidad medida desde la parte superior del muro.

es alrededor de un 15 a un 20% mayor que la predicha por la teoria de

Mononobe y Okabe.
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4.- Estudio paramétrico de algunas metodologias

4.1. Introduccion

En este capitulo, en base al estudio paramétrico del método de Mononbe-Okabe
realizado por Seed y Whitman (1970) se presenta un estudio paramétrico de las
diferentes formulas para calcular el empuje sismico de las tierras a efectos de
comparar los distintos métodos antes expuestos. Este estudio serd mas amplio
que el realizado por Seed y Whitman ya que abarcara los métodos de

Mononobe —-Okabe y de Dubrova para los casos activo y pasivo.

Para el estudio se ha considerado el muro vertical de la Fig. 4.1.1, que retiene un
relleno no cohesivo cuyo angulo de friccion interna es de 33° (¢=33°), con un
peso especifico de 16.50kN/m3 (y=16.50kN/m2) (105pcf).

—>r3ﬂ |—-t—
[

i
Loose sand
20 ft ;f 230
v =105 pcf
b = 357 §=17°

o= Bt |
Figura 4.1.1. (Ejemplo utilizado en los estudios paramétricos realizados)
El objetivo del estudio es analizar la variacion del empuje dindmico (Pae 0 Ppe)
con respecto al coeficiente de aceleracion horizontal (kn), haciendo variar

algunos parametros (¢, i, 0 y kv) y dejando los demas iguales para luego

analizar las graficas resultantes.
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4.2. Método de Mononobe - Okabe (1929)

La formulacion de Mononobe y Okabe, pese a que su planteo parece muy
general, al considerar tantas variables en juego, tiene limitaciones. Las variables
no son independientes entre si y las mismas se encuentran acotadas por ciertos

limites.

A estas consideraciones debe sumarse el hecho de que muchas de estas
variables provienen de parametros geotécnicos con sus correspondientes
imprecisiones y otros son caracteristicos del terremoto, con su aleatoriedad e
incertidumbre inherente. Es por ello que se justifica plenamente el empleo de
expresiones simplificadas para determinar los empujes activos dindmicos, de

forma rdpida y sencilla por parte de los ingenieros proyectistas.

Los resultados de este método pueden considerarse conservadores si se tiene en
cuenta que estructuras de contenciéon que no verifican segin este método, no
han volcado durante sismos severos. Ello se debe a que se produjeron

desplazamientos en los muros sin que los mismos salieran de servicio.

El método de M-O es vélido exclusivamente para suelos secos sin cohesion
normalmente consolidados, lo que lo hace muy limitativo si existen diferentes
tipos de suelo en el area de estudio. En el mismo se hacen hipdtesis que difieren

mucho de la realidad tales como:

a. El desplazamiento del muro debe ser suficiente como para producir un
estado de equilibrio plastico del suelo del trasdos.

b. La superficie de rotura del terreno es plana y en ella se moviliza el
maximo esfuerzo cortante.

c. La cuna de rotura se comporta como un solido rigido.
El empuje lateral acttia a H/3 del muro.

e. Se desprecian las fuerzas de inercia del muro.

Ninguna de las hipdtesis anteriores es realista, lo que lleva en ocasiones a dar

resultados erroneos.

A la teoria de M-O en su formulacién original se le pueden hacer dos
objeciones. La primera es que la hipdtesis subyacente (distribuciones
hidrostaticas de las leyes de presiones con la profundidad) no es muy realista y
solo se cumple aproximadamente cuando no hay rozamiento muro-relleno

(6 = 0) y el muro experimenta una rotacion alrededor de su base. En caso
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contrario, se ha comprobado (Prakash y Basavanna 1969) que aparece una
distribucién no lineal de presiones y que el empuje total resultante se aplica a

una cota superior a H/3.

La segunda deficiencia del método es que no introduce la fuerza de inercia del

muro en las ecuaciones de equilibrio. Richard y Elms han modificado esta

carencia de la teoria, incorporando el peso del muro (Ww) y el angulo de

friccion en la base (¢'b) al proceso de andlisis. Al establecer la condicion limite

de equilibrio (inicio del deslizamiento en la base del muro) se obtiene:
_cos(6+6) —sin(6+0)tan g’

Ww = Pae = CiePae 421
(1= kv)tang@'s — kn ( )

en donde Cie se denomina factor de inercia del muro y permite deducir el valor

minimo del peso del muro necesario para resistir el empuje activo Pae

Asi las cosas, si analizamos la expresion 3.2.6 se puede observar que el término

sin(¢ — i — ) tiene importantes implicaciones que afectan al método.

Primero, si ¢ —i — 1 < 0 el termino seria negativo lo que implica que Kae no
tendria una solucion real posible. En la practica esto significa que no existe una
condiciéon de equilibrio. Por lo tanto, para asegurar la estabilidad de la
pendiente del suelo, necesita que el angulo que forma el relleno con la
horizontal sea menor o igual que la diferencia entre el dngulo de friccion interna

del suelo ¢ y el dngulo sismico :
i<sp—19y

Para el caso en que no se consideren fuerzas sismicas (i = 0) y para que haya

estabilidad la relacion anterior queda asi:
i<

Por otra parte, si el relleno tiene una superficie horizontal (f = 0), para que

haya estabilidad debe ocurrir que:
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Recordando que:

v = ()

y combinando las dos ecuaciones anteriores da como resultado
kn < (1 — kv)tan™1(¢)

Esta relacién indica que el valor del coeficiente sismico (1 — kv)tan™*(¢p)
horizontal no debe sobrepasar el valor limite. Por consiguiente el valor critico

del coeficiente sismico horizontal debe ser:
kn(er) = (1 — kv)tan™1(¢)

en donde kn(r) representa el valor critico de la aceleracion sismica (an(er) =

kn(cr) « g que provoca el colapso de la estructura.

Habiendo determinado pues los puntos limitantes de este método, a
continuacion se presentan una serie de graficas en donde se muestra como
varian los empujes activo y pasivo dindmico al hacer modificaciones de un
parametro (¢, O, i, kv) manteniendo constantes los demas, asi como también,
cdmo varia el valor de la aceleracion limite (ay) calculada segin el método de
Richard — Elms descrito en la secciéon que se trata en la seccidon 3.5 de este

trabajo.
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Mononobe - Okabe para el Caso Activo

700

600

500

400

Pae (kN/m) / / /
300 V4

200 ‘//
=

L
—
0
0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7 0.8 0.9
kh
e () = 30°  em— ) = 35° ¢ =40° $=25°
a)
700
600
500
400
Pae (kN/m) / /
300 / //
200 ///;//
100 %
0
0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7 0.8
kh
i=0° i=10° — = 20°
b)

a) Figura 4.2.1. (Influencia del 4ngulo de friccidn interna del suelo en el valor del empuje dindmico activo)

b) Figura 4.2.2. (Influencia de la pendiente del relleno en el valor del empuje dindmico activo)
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C) Figura 4.2.3. (Influencia del dngulo de friccién suelo-muro en el valor del empuje dindmico activo)

d) Figura 4.2.4. (Influencia del coeficiente de aceleracién vertical en el valor del empuje dindmico activo)
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Mononobe - Okabe para el Caso Pasivo
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f)

e) Figura 4.2.5. (Influencia del angulo de friccién interna del suelo en el valor del empuje dindmico pasivo)

f) Figura 4.2.6. (Influencia de la pendiente del relleno en el valor del empuje dindmico pasivo)
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g) Figura 4.2.7. (Influencia del 4ngulo de friccion suelo-muro en el valor del empuje dindmico pasivo)

h)

h) Figura 4.2.8. (Influencia del coeficiente de aceleracién vertical en el valor del empuje dindmico pasivo)
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Mononobe - Okabe para el Caso de Aceleracion limite
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i) Figura 4.2.9. (Influencia del 4ngulo de friccién interna del suelo en el valor de la aceleracién limite)

j) Figura 4.2.10. (Influencia de la pendiente del relleno en el valor de la aceleracion limite)
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K) Figura 4.2.11. (Influencia del angulo de friccién suelo-muro en el valor de la aceleracién limite)

1) Figura 4.2.12 (Influencia del coeficiente de aceleracion vertical en el valor de la aceleracién limite)
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4.3. Método de Dubrova (1963)

En determinadas circunstancias los muros de retencion pueden experimentar
una traslacion lateral o una rotacion en base o coronacion. Una solucién para la
distribucion de la presion activa para estos casos fue presentada en los anos 60
por Dubrova (1963) y también por Harr (1966). En la soluciéon de Dubrova se
admite la validez del esquema de Coulomb dindmico, con dos modificaciones

importantes:

a) El empuje sismico depende del dngulo 1\, que a su vez es funcion de la
profundidad relativa, z/H, y del angulo de rozamiento interno del suelo,
¢’ (Fig. 4.3.1)
b) 1V varia también con el tipo de movimiento del muro (ver ecs. 3.3.4 y
3.3.5).
El empuje sismico activo sobre el muro de la Fig. 4.3.1 resulta ser entonces (ecs.
3.3.1y3.3.2):

P _ 1 HZ t Qae tan(aae - llj*) + kh (4 3 1)
e = Y AN Qe N 6 tan (ce — ) o

donde el angulo a.. que forma el plano de rotura con el plano horizontal puede
determinarse, utilizando la formula 3.3.3 y el valor de y*viene dado por las ecs.

3.3.4 y 3.3.5 para muros con rotacion en base y coronacion respectivamente.

En la figura 4.3.1 se muestra como opera el método de Dubrova para una
rotacidon en coronaciéon del muro. La fuerza resultante R de la fuerza normal y
cortante a todo lo largo de la linea de falla AC, estd inclinada un angulo ¢ con
respecto a la normal a AC. Sin embargo, para estados intermedios de falla
(A’C’, A”C”7, ect), la fuerza R estd inclinada un angulo 1 con la normal al plano,

lo que corresponde a una rotura progresiva del suelo del relleno.
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Figura 4.3.1. (Planos de falla supuestos en el método de Dubrova)

Utilizando el método de Dubrova para los casos de rotacion en base y en
coronacion se presentan a continuacion una serie figuras homologas a las
calculadas para el método de Mononobe Okabe para obtener conclusiones de
tipo practico a partir del andlisis comparativo de los resultados. El modelo de
muro-relleno utilizado en ambos casos fue el mismo mostrado previamente en

la Fig. 4.1.1 de este capitulo.
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Dubrova para el Caso Activo con Rotacion en Base (z=H)
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a) Figura 4.3.2. (Influencia del 4ngulo de friccidn interna del suelo en el valor del empuje dindmico activo)

b) Figura 4.3.3. (Influencia de la pendiente del relleno en el valor del empuje dindmico activo)
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d)
C) TFigura 4.3.4. (Influencia del &ngulo de friccién suelo-muro en el valor del empuje dindmico activo)

d) Figura 4.3.5.(Influencia del coeficiente de aceleracién vertical con el valor del empuje dindmico
activo)
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Dubrova para el Caso Activo con Rotacion en Coronacion (z=H)
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e) Figura 4.3.6. (Influencia del 4ngulo de friccion interna del suelo en el valor del empuje dindmico activo)

f) Figura 4.3.7. (Influencia de la pendiente del relleno en el valor del empuje dindmico activo)
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g) Figura 4.3.8. (Influencia del 4ngulo de friccion suelo-muro en el valor del empuje dindmico activo)

h)

h) Figura 4.3.9. (Influencia del coeficiente de aceleracién vertical en el valor del empuje dindmico activo)
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Dubrova para el Caso de Aceleracion Limite (z=H)
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i) Figura 4.3.10. (Influencia del 4ngulo de friccién interna del suelo en el valor de la aceleracién limite )

j) Figura 4.3.11. (Influencia de la pendiente del relleno en el valor de la aceleracion limite)
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K) Figura 4.3.12. (Influencia del angulo de friccién suelo-muro en el valor de la aceleracién limite)

1) Figura 4.3.13. (Influencia del coeficiente de aceleracion vertical en el valor de la aceleracién limite)
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Ley de distribucion de presiones, Pae(z)

0.1 \
o2 N\
o2 TN\
IR\

\
z/H 0.5
0.6
N
0.7 \\ \\
0.8 \ \\
09 \ I
1
0 0.5 1 1.5 2 2.5 3 3.5
Pae(z)/yH
s -0 Rotacidn en Base Rotacién en Coronacion
m)
Puntos de aplicacion de los empujes
0.6

0.5 \
0.4 \

N
ha/H 0.3 \\
02 \‘\
0
0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7 0.8 0.9 1
kn
= \M-O (Pae, Ppe) Dubrova, (Pae, Rotacién en base)

n)

m)Figura 4.3.14. (Ley de distribucién de presiones de M-O y Dubrova para rotacién en base y coronacién)

n) Figura 4.3.15. (Evolucién de los puntos de aplicacién de empujes dindmicos para M-O y Dubrova)
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5.- Conclusiones

A continuacidn se presentan las conclusiones finales de este trabajo las cuales se

refieren a los métodos tratados asi como al estudio paramétrico que se

desarrolla en los apartados 4.2 y 4.3.

Para poder utilizar el método M-O con terreno inclinado, el angulo de la
pendiente del relleno debe ser igual o menor que la diferencia entre el
angulo de friccion interna del suelo y el angulo sismico. En caso
contrario el método M-O no da respuesta alguna para el calculo del

empuje (Fig. 4.2.2).

Debido a las limitaciones del método de Mononobe - Okabe resulta que
para valores de kh>0.45, en el caso de ¢ = 25°, el método no arroja ningtin
resultado. Lo mismo sucede para valores mayores que kn=0.57, en el caso
de ¢ =30°, para valores mayores que kn=0.8, en el caso de ¢ =35° y para

valores mayores que kn=0.8, en el caso de ¢ =40° (Fig. 4.2.1)

A medida que el valor del dngulo de friccion interna decrece para un
valor de kn constante, el valor del empuje dindmico total se incrementa
considerablemente (Fig. 4.2.1). Por ejemplo, si se incrementa el dangulo de
friccion interna de 25° a 40° podemos notar incrementos del 40% al 50%.
Este hecho nos confirma que el valor del angulo de friccion interna es un
factor muy importante a la hora de determinar el valor del empuje

dinamico.

Si aumenta el valor del coeficiente de aceleracion horizontal, kn, aumenta
considerablemente el empuje dindmico activo P (desde 95 hasta 600
kN/m en el caso de i=20°), pero no tanto para el caso de i=0°, (aumenta

un 50% menos si i=0°).

El dngulo de friccion suelo-muro y la componente vertical de la
aceleracion influyen relativamente poco en el valor del empuje sismico
activo (Figs. 4.2.3 y 4.2.4). Una aceleracion vertical hacia arriba (positiva)
es mas dafiina para una estructura de contencién que una aceleracion
hacia abajo (negativa) debido a que en el 1er. caso disminuye el peso del

muro que contribuye a la estabilidad de este.
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* Los valores calculados por M-O para el empuje pasivo son muy
excesivos, (especialmente para terreno inclinado; Fig. 4.2.6) lo que
significa demostrando que el método de Mononobe -Okabe no es

confiable para el calculo de empujes pasivos dindmicos.

* La forma de las graficas Ppe <kn (Figs. 4.2.5 a 4.2.8) indica que a medida
que el valor de coeficiente de aceleracion horizontal (kn) aumenta el valor
del empuje dindmico pasivos disminuye, ya que la aceleracion horizontal
empuja sobre el intrados del muro causando que el muro comprima
fuertemente el relleno detras del trasdods y se aleje del relleno que esta
delante del intrados lo que origina una descarga de este relleno. En caso
de que se opte por utilizar el método de Mononobe-Okabe para el
calculo de empujes pasivos dindmicos hay que tener en consideracion la
influencia del coeficiente de aceleracion vertical (kv). Esto figura 4.2.8
muestra que a medida que la aceleracion hacia abajo (negativa) aumenta

los empujes pasivos también aumentan aproximadamente un 20%.

* La aceleracion limite (ay) es la aceleracién maxima que puede soportar
un tipo determinado de relleno (coeficiente de seguridad del muro ay-1).
A medida que crece el valor del dngulo de friccion interna del suelo
también lo hace la aceleracion limite, (Fig. 4.2.9), lo que indica que los
suelos mas compactos son capaces de soportar mayores aceleraciones

que los suelos no compactados.

* (Cuando aumenta el valor de la inclinacion del relleno (i) la aceleracion
limite (ay) disminuye Fig. (4.2.10). Lo mismo sucede cuando el coeficiente
de aceleraciéon horizontal (kn) aumenta con independencia de cualquier

otro parametro, ya que entonces disminuye la estabilidad del muro.

* La influencia de los pardmetros (0 y kv) no es significativa en el valor de
la aceleracion limite (ay), que se comporta de forma similar al empuje

dindmico activo, Pae, en este aspecto.

* En general, los empujes activos calculados con el método de Dubrova
con rotacion en base resultan ser mayores que los calculados con rotacion
en coronacién y también son superiores a los calculados con el método

de Mononobe Okabe a excepcion de los empujes calculados con la

81

Master en Ingenieria de Caminos, Canales y Puertos



p
Presiones de tierra en muros rigidos sometidos a cargas sismicas X U

variacion del angulo de friccion interna. En este tltimo caso se observa
que los empujes de Dubrova con rotacién en base son menores a los
obtenidos con Mononobe Okabe y no varian con el &ngulo de rozamiento

interno del suelo (Fig. 4.3.2).

* En el método de Dubrova la inclinacion del relleno respecto a la
horizontal (i) solo estd presente en el cdlculo del peso de la cuna de
rotura (W), (ec. 3.3.2) por lo que resulta ldgico que a medida que
aumenta el valor de éste también lo haga el peso de la cufia de rotura y
por ende los empujes dindmicos también aumenten, como se muestra en

la figura 4.3.3.

* Se observa (Fig. 4.3.4) que a medida que aumentas los valores de los
angulos de friccion entre muro y relleno hay una ligera reduccion de los
empujes dindmicos, lo que nos indica la poca influencia que tiene este
parametro (0) en el cdlculo de los empujes. Una situacion similar (Fig.
4.3.5) se presenta con el parametro (kv) que afecta levemente al empuje
Pae, disminuyendo este al pasar de orientacion positiva (hacia arriba) a

orientacion negativa (hacia abajo).

* Las aceleraciones limites en Dubrova, al igual que en Mononobe Okabe,
tienden a reducirse a medida que el valor del coeficiente de aceleracion
horizontal crece. Esto significa que el relleno “se afloja” por efecto de una
excitacion sismica creciente, de tal forma que a mayor aceleracion del

sismo menor es la aceleracion limite del terremoto.

* El deslizamiento permanente del muro por efecto del sismo obtenido con
el método de Richard y Elms (empirico) es mucho mayor que el obtenido
mediante el método de Whitman y Liao (probabilistico) debido a las

simplificaciones de las que es objeto el primer método (conservador).

* En las figuras 3.4.14 y 3.4.15 se muestran la distribucion de presiones de
los empujes y los puntos de aplicacion de dichos empujes
respectivamente. Para el caso de las distribuciones de presiones M-O
presenta una ley lineal mientras que Dubrova, tanto en rotacion en base
como en coronacion, presenta leyes no lineales mostrandose valores

mayores de presiones cuando se trata de rotacion en base, lo cual resulta
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logico ya que a medida que el muro rota en su base hace que el relleno
produzca unas presiones mayores en su base. Para el caso de la
evolucion de los puntos de aplicacion se aprecia que M-O
independientemente de cualquier pardmetro del problema el punto de
aplicacion siempre es H/3 lo que no es cierto en la realidad demostrada
por diferentes autores, mientras que los puntos de aplicacion de los
empujes en Dubrova van disminuyendo a medida que avanza la

plastificacion del relleno.
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Anejo 1

Dainos observados en muros sometidos a sismos

Sismo Ano | Magnitud Dafios Referencia
Kitaizu, Japén 1930 7.1 Falla Localizada en muros de gravedad Amano et al. (1956)
Shizuoka, Japon 1935 8 Colapso en muros de contencion Amano et al. (1956)
Tonankai, Japon 1944 8.2 Desplazamiento en moros de contencién Amano et al. (1956)

. B Falla en muros de contencién, movimientos en

Nakai, Japén 1946 8.1 Amano et al. (1956)
muros de gravedad

Tokachioli, Japén 1952 7.8 Movimiento en muros de gravedad Amano et al. (1956)
Volcamiento en muros de gravedad,

Chile 1960 8.4 desplazamiento en muros de contencion Duke y Keeds (1963)
anclados

Niigata, Japén 1964 75 Desplazamiento en moros de contencién. Hayashi et al. (1966)

gata, Jap ’ Rotacion en muros de gravedad y ’
Inaneahua. Nueva Desplazamiento de estribos hacia centro del
& . 1968 7.1 puente. Asentamientos del 10% al 15% de la Nicol y Nathan (2001)

Zelandia .
altura del estribo
Desplazamientos transversales relativos entre
el tablero y el estribo de 30cm. Asentamientos

San Francisco USA 1971 6.7 dfel relleno. Dafos en fgndacmnes I,ne.dlante Fuis et.al. (2003)
pilotes. Roturas de pavimentos asfalticos. Terzariol et al. (1987)
Fisuras por flexién en estribos por
desplazamientos del tablero
Deformacién del tablero. Giro de la

- . superestructura apartando el tablero de los Pondrelli et al. (2001)

Friuli, Ttalia] 1976 64 estribos. Dafios en los muros de ala, falla del Terzariol et al. (1987)
estribo. Asentamientos del relleno.
Vuelco por falla rotacional afectando el suelo
del relleno y la fundacién. Asentamientos de
terraplenes constituidos por arenas sueltas

Tangsshan, China 1976 76 saturadas. Colapso de tramos de tableros por Gao et al. (1983)

inclinacion de pilas debido a deslizamiento de
estribos. Desplazamiento hacia el centro del
puente. Pandeo de rieles ferroviarios por
movimientos desfasado de estribos.
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Campania Basilicata,
Italia

1980

6.8

Asentamientos de rellenos. Pandeo de
barandas. Aumento de fisuras existentes.

Terzariol et al. (1987)

Coalinga, USA

1983

6.5

Asentamientos entre 15cm a 20cm en
terraplenes de acceso. Rotura de pavimento,
Rotacion de estribo. Grietas en losa de
aproximacion. Desplazamiento de muros de
contencidn y agrietamiento en terraplenes de
acceso

Terzariol et al. (1987)

Chile

1985

7.4

Danos en estribos. Asentamientos en
terraplenes de acceso.

Terzariol et al. (1987)

Loma Prieta, USA

1989

7.1

Danos en puentes y vias de comunicacién.
Dafios en construcciones de mamposteria y
muros

Green, R. y Ebeling, R. (2003)

Northridge, USA

1994

6.7

Desplazamientos entre el tablero y el estribo.
Asentamiento en terraplenes de transicion

Fuis et al. (2003)

Kobe, Japén

1995

7.2

Desplazamiento de estribos hacia centro del
puente. Fisuras en losa de aproximacion.
Grandes asentamientos en terraplenes de
acceso. Rotacion de estribos. Desplazamiento
de muros de contencion.

Nishimura (2003)

Gujarat, India

2001

7.5

Agrietamiento en terraplenes de acceso a
puentes. Rotacion y desplazamiento de estribos
en diferentes puentes. Severos dafios en vias de
comunicacion.

Eidinger (2001)
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