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RESUMEN

Después de algunas consideraciones muy generales sobre el analisis
de muros de contencion sometidos a cargas estdticas, se hace una revi-
sion somera del estado actual del conocimiento sobre el andlisis sismi-
co de este tipo de estructuras. La parte principal del trabajo esta
dedicada a formular un modelo continuo del relleno y a desarrollar sus
posibilidades de aplicacion en el andlisis dinamico. Se definen espec-
tros de respuesta (espectros de Bessel) andlogos a los que aparecen en
el estudio de la presion hidrodinamica en presas bajo accion sismica.
Se aplica, en seguida, la teoria para formular un modelo del relleno
con parametros concentrados, que representa razonablemente bien el com-
portamiento del medio continuo postulado, y mediante el cual el andlisis
sismico de muros de contencidn se puede efectuar empleando las técnicas
usuales del analisis dindmico de estructuras con un nimero finito de
grados de libertad.

1. CONSIDERACIONES SOBRE EL ANALISIS ESTATICO DE
ESTRUCTURAS DE CONTENCION

En el calculo de 1a presion de tierras sobre estructuras de conten-
cioén, en condiciones estdticas, una de las consideraciones mds importan-
tes es la que se refiere a las restricciones cinemdticas que debe cumplir
el campo de desplazamientos del relleno. Estas restricciones, cuya in-
fluencia sobre la intensidad y distribucidon de las presiones de tierra
es determinante, estdn regidas, de una manera todavia no bien conocida,
por la magnitud y forma de los desplazamientos y deformaciones que ex-
perimenta la estructura bajo la accion de las cargas. Las estructuras
de la practica ofrecen un rango tan amplio de variabilidad en lo que
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concierne a su deformabilidad y capacidad de desplazamiento dentro de
los 1imites que imponen las condiciones de servicio, que no se puede ir
mas alla de una caracterizacion esquemdtica de las situaciones posibles,
considerando como guia los casos extremos que pueden presentarse.

En un extremo estan aquellas estructuras que por su rigidez y forma
de sujecion experimentan deformaciones y desplazamientos muy pequefios
bajo 1a accidn de cargas estaticas. Es el caso, por ejemplo, de las pa-
redes de sbtanos, restringidas por las losas de piso, o de los muros
frontales de estribos de puente, cuya deformacion esta coartada por las
alas y, en su extremo superior, por la estructura del tablero. En el
otro extremo se encuentran las estructuras que pueden experimentar des-
plazamientos y deformaciones relativamente grandes sin que ello afecte
a su seguridad y funcidon, como es el caso de muros de contencidon en vo-
ladizo que pueden deformarse, desplazarse y girar en la base apreciable-
mente antes de la falla.

Si los desplazamientos del relleno son nulos, la presion de tierras
es igual a la presion en reposo Po:

Po = Ko Yz (1.1)

donde y es el peso volumétrico del relleno, z la profundidad bajo la su-
perficie del relleno (que se supondrd horizontal) y K0 el coeficiente de
empuje en reposo. Si el relleno estd cargado en toda su superficie por
una carga normal uniforme y flexible, de intensidad g,

Py = Ko (Y2 + q) (1.2)
En ambos casos la distribucion de presiones es lineal en z.
Si hay, ademds, otras cargas aplicadas en la superficie del relleno,
las presiones correspondientes se pueden estimar razonablemente empleando

la teoria cldsica de 1a elasticidad. Las soluciones disponibles para es-
tos problemas son relativamente simples sélo cuando la pared es perfecta-



mente lisa.

Segiin Jaky (1), el valor de K, se puede estimar con buena precisién
en el caso de suelos normalmente consolidados mediante la férmula

Ko =1 - sen ¢ (1.3)
donde ¢ designa el dngulo de rozamtento del relleno en términos de es-
fuerzos efectivos. Esta expresidon ajusta bien con la mayor parte de los
datos experimentales. Si se admite que el relleno se comporta como un
s6lido elastico, homogéneo e isGtropo, con deformaciones horizontales nu
las, la teoria cldsica -de la elasticidad conduce a la expresiodn

K = o (1.4)
donde v es el coeficiente de Poisson del material.

Para suelos sobreconsolidados o compactados, Ko es mayor que el ob-
tenido de las ecuaciones 1.3-4 y estda afectado por la secuencia de las
operaciones de construccion. ‘En suelos expansivos se pueden presentar
valores especialmente altos de Ko' Kézdi (2) y Wu(3) dan tablas de va-
lores empiricos de Ko para diversos tipos de suelos,a base de las cua-
les se ha preparado la tabla 1. Para valores de v aplicables a diversos
suelos véase (4), p. 116.

Para precisar la naturaleza de la otra situacion extrema, considére-
se un medio continuo seminfinito de superficie horizontal formado por un
material que obedece al criterio de falla de Mohr-Coulomb y estd solici-
tado por el campo de fuerzas de la gravedad. Se supondra que inicial-
mente los esfuerzos son los que corresponden al estado en reposo descri-
to anteriormente. Si el medio experimenta una dilatacion homogénea en
una direccion horizontal, la presion vertical permanecerda fija mientras
que la presion sobre los planos verticales perpendiculares a la direccion
de la dilatacion disminuird, a medida que se va movilizando la resisten-
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cia de cortante,en toda la masa, hasta que se alcanza un estado 1imite
de falla (o de equilibrio plastico). En esta situacién final, 1lamada
estado activo de Rankine (5), la condicién de Mohr-Coulomb se satisface
en todo punto del medio y se puede determinar el estado de esfuerzos
correspondiente sin conocer los desplazamientos y deformaciones, los cua
les quedan indeterminados. La presidn sobre un plano vertical perpendi-
cular a la direccion de la dilatacién es una funcidén lineal de z:

by = Ky 2 - 2c/K,’ (1.5)

donde KA es el coeficiente de empuje activo dado por

_ 1 -sen ¢
KA = T+ sen o (1.6)

y ¢ es la cohesion del material.

Si, en Tlugar de una dilatacion, el s6lido experimenta una compre-
sion homogénea en una direccion horizontal, aumenta 1a presion en los
planos verticales perpendiculares a la direccion de 1a compresion hasta
que de nuevo se alcanza un estado de equilibrio plastico. Esto ocurre
simultaneamente en toda la masa. Para esta situacion 1imite (estado
pasivo de Rankine) se satisface de nuevo la condicidn de Mohr-Coulomb,
los esfuerzos son determinables, pero no asi los desplazamientos y de-
formaciones. La presion sobre los planos verticales perpendiculares a
la direccion de la compresidon es

Pp = Kp vz + 2¢ /K, - (1.7)
donde
K l+send (1.8)

es el coeficiente de empuje pasivo. De nuevo la distribucion de presio-
nes es lineal en z.



En ambos casos las superficies de falla son planos perpendiculares
al plano definido por la vertical y 1a direccion horizontal de la dila-
tacion o compresion, y forman con la vertical dngulos iguales a 45°- %-,
en el caso activo, y a 45°+ %3 en el caso pasivo.

Supdngase ahora que en el medio seminfinito se intercala una pared
lisa vertical, finita o no, deformable o no deformable, de plano perpen-
dicular a la direccion de la dilatacidon o compresion y que puede despla-
zarse libremente en esa direccion junto con el medio. Es obvio, por
simple simetria, que el campo de esfuerzos descrito por aquellas de las
ecuaciones 1.5.-8 que sean aplicables, segin se trate de dilatacion o
compresion, no se altera por la presencia de la pared. Esta situacion
describe el otro caso extremo a que se aludidé anteriormente. Las estruc-
turas de contencion del mundo real no satisfacen estas condiciones idea-
les, ya sea porque no son lisas o porque no estin libres de desplazarse
junto con el medio. Las presiones que actldan sobre ellas no seran en-
tonces lineales en z, ni independientes del monto de las deformaciones
y desplazamientos, como tampoco seran planas las superficies de falla,
ni la situacion de equilibrio 1imite se producird simultaneamente en to-
da 1a masa.

No es cuestion de entrar aqui a detallar como resuelve estos proble-
mas la mecdnica de suelos, pero sT1 conviene 'decir algunas palabras sobre
los desplazamientos necesarios para que se produzcan, aunque sea aproxi-
madamente, los estados activo y pasivo en un volumen significativo de la
masa del relleno. Que se necesitan desplazamientos superiores a unos
ciertos minimos para desarrollar en el relleno los estados activo o pasi-
vo es un hecho conocido desde hace unos cincuentaafios (6,7); sin embargo,
la determinacion de la presion de tierra para desplazamientos inferiores
a esos minimos es un problema que no ha sido completamente resuelto to-
davia. En la tabla 2 se dan estimaciones, basadas en evidencia experi-
mental, de Tos desplazamientos necesarios para que tenga lugar el desa-
rrollo de los estados 1imite mencionados. Conviene advertir que para
suelos cohesivos Tos valores de dicha tabla no tienen el mismo grado de
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apoyo experimental que para suelos no cohesivos. Conviene sefialar tam-
bién que, en el caso de empuje pasivo y cuando el movimiento tiene com-
ponente vertical,los desplazamientos necesarios pueden ser aun mayores
que los anotados en la tabla. Una dificultad importante para fijar va-
Tores minimos en el caso pasivo es que la falla se produce gradual y
progresivamente y no para un desplazamiento bien definido. Para mas
detalles sobre la evidencia experimental se pueden consultar los traba-
jos de Rowe y Peaker (8), de Roscoe (9) y de James y Bransby (10).

La magnitud del desplazamiento minimo del extremo superior de un mu-
ro de contencion para el cual se produce el estado 1imite de falla del
relleno es mucho mayor para el caso pasivo que para el activo. Segin los
datos de tabla 2, para suelos no cohesivos 1a relacion es de 50:1 en el
caso de traslacion perpendicular al plano de la pared y de 100:1 para ro
tacion en torno de la base. En las experiencias de Rowe y Peaker (8) y
en las de James y Bransby (10), los desplazamientos necesarios para pro-
ducir la falla pasiva generalizada en arena resultan mayores que aque-
110s que es razonable aceptar para una estructura en servicio.

Llama la atencion que segiln la taﬁ]a 2, 1a relacion A/H entre el des-
plazamiento A necesario para producir| el estado 1imite de que se trate y
la altura H de la pared resulte independiente de H, y que, dentro de ca-
da tipo de suelo y forma de desplazamiento, la relacién mencionada no
dependa de las propiedades mecadnicas del relleno. Se trata sin duda de

~una excesiva simplificacion del problema.

En el caso de empuje activo, los desplazamientos necesarios para que
dicho estado ocurra son suficientemente pequefios como para aceptar que
Tos esfuerzos en las etapas de deformacion del relleno previas a la falla
generalizada estan relacionados con las propiedades del medio referentes
a su deformabilidad. Si se supone quk las variables significativas del
problema son H, v, ¢, ¢, y las constabtes eldasticas G y v (G = modulo de
rigidez transversal), el andlisis dimknsiona] conduce a la conclusidn
que A/H es de 1a forma |



%:F(X_éi,i”,(p,v) (1.9)

Si, ademads, se admite que ¢, ¢, v y G son independientes de la defor-
macion y que las relaciones entre esfuerzos y deformaciones son lineales,
la ec 1.9 se reduce a

i

= (c
i (YH 265V) (1.10)
que en el caso de relleno no cohesivo (c = 0) toma la forma mis simple

=¥ (4,0) (1.11)

b w >

Haciendo uso de las hipotesis recién enunciadas y aceptando 1la apli-
cabilidad de la teoria eldstica clasica (s61ido de Hooke, homogéneo e
is6tropo) se puede establecer (11) que el estado de falla activa comien-
za a producirse en ciertos puntos del relleno para un desplazamiento
(AA)i dado por

y (1.12)

y que dicho estado compromete un volumen significativo de 1a masa de
suelo para un desplazamiento lateral (AA)f tal que

(B)¢ = %7; (2p)5 (1.13)

Estos resultados han sido deducidos para una pared vertical perfecta-
mente lisa, relleno no cohesivo de superficie horizontal y movimiento de
traslacion pura en direccidon perpendicular a la pared.

A pesar de las simplificaciones que ha sido necesario aceptar en la
deduccidn, estas foérmulas proporcionan resultados razonalbes. Por ejem-
plo, considérese un relleno no cohesivo de las siguientes caracteristi-
cas:
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v = 1.55 ton/m3, ¢ = 355 y=0.3, G =500 ton/m>
Con estos datos se obtiene

()¢
H

4

=2.23 x 107" H

donde H y (AA)f estan expresados en metros. E1 resultado coincide con
el de tabla 2 (A/H = 0.001) para H = 4.5 m, y es respectivamente mayor
o menor que el de la tabla segln que H sea superior o inferior a 4.5 m.

En el presente trabajo se tomara como criterio para decidir que un
problema es de desplazamientos pequefios la condicion

A < (AA)i (1.14)

donde A es el desplazamiento lateral maximo de la estructura de conten-
cion y (AA)i es el desplazamiento definido por la ec 1.12.

La determinacion de las presiones sobre estructuras de retencidon que
experimentan desplazamientos pequefios ha recibido alguna atencion en los
dltimos afios, pero la actividad desarrollada en conexion con este tipo
de problema no es ni con mucho comparable al esfuerzo que se ha destina-
do al estudio de los estados de falla, sobre el cual se ha concentrado
una buena parte de la investigacion tedrica y experimental de la mecani-
ca de suelos. E1 problema central, aun no resuelto satisfactoriamente,
es el de formular relaciones constitutivas confiables, validas para los
suelos en el rango de las deformaciones pequefas, o, por lo menos, esta-
blecer relaciones carga-deformacion que se puedan usar con alguna confian
za.

Se puede afirmar, sin distorsionar gravemente los hechos histéricos,
que el analisis cientifico del empuje de tierras comienza con Coulomb



(12). E1 libro de Heyman (13) contiene excelentes referencias sobre los
precursores de Coulomb y el desarrollo ulterior de la teoria hasta su
forma moderna, con observaciones criticas de gran interés. Coulomb pos-
tula que los suelos pueden representarse como un medio continuo caracte-
rizado por dos parametros ¢ - ¢ y por un criterio de falla que hoy cono-
cemos con el nombre de criterio de Mohr-Coulomb, pero, curiosamente, nun
ca llega a establecer las ecuaciones generales del equilibrio de un me-
dio continuo, a pesar de que en varios puntos de su Essai (12), uno pen-
saria que estd a punto de hacerlo. Este paso es dado por Cauchy en 1823
(14). Las ecuaciones diferenciales del equilibrio y las condiciones de
frontera para un medio ¢ - ¢ son formuladas por primera vez por Lévy (15)
en 1869 ; a &1 se deben también 1a aplicacion al problema de la funcién
de esfuerzos introducida por Airy en 1862 (16) y una discusidn completa
del caso en que hay roce entre la pared y el suelo. Lévy hace notar que
si se fija a priori el valor del coeficiente de roce entre suelo y pared,
dicho valor serd, salvo casualidad, incompatible con la distribucidon de
esfuerzos en el suelo resultante del analisis como material de Coulomb

y concluye que las superficies caracteristicas no seran en general pla-
nas, aunque el estado en que se encontraba la’teoria en esa época no le
permitio determinarlas. La posibilidad de que la superficie de ruptura
fuera curva ya habia sido considerada por Coulomb (articulo XV de ref
12), quien sefiala, ademis, el método a seguir para determinarla, aun-
que sus calculos finales los realiza para el caso de una superficie p1a?
na. Saint-Venant fue el encargado de reportar a la Académie el trabajo
de Lévy; sus comentarios estdn seguidos de un breve trabajo de Saint-
Venant mismo (17) en el cual sefiala que la ecuacion diferencial que es
preciso resolver es de segundo orden y no lineal (de segundo grado) y
que, por tanto, no hay esperanza de obtener una solucion general exacta.
La verdad es que s1 se puede obtener tal solucion, al menos para parte
del campo de esfuerzos, en el caso que la superficie del suelo es plana,
horizontal o inclinada, y esa es precisamente Ta solucion obtenida por
Lévy. Boussinesq (18,19) es quien por primera vez enuncia explicita-
mente que se estd suponiendo que toda la masa del suelo contenida dentro
de cierta region se encuentra en un estado 1imite de equilibrio y se

17



percata de la existencia de superficies de discontinuidad en el campo de
esfuerzos. Recién en 1934, Caquot (20, 21) obtiene soluciones completas
del problema de Lévy y Saint-Venant. E1 término final del desarrollo de
esta teoria (material de Coulomb) estd marcado por los trabajos de Soko-
Towskii (22, 23). Una excelente exposicidon sobre los desarrollos mds mo-
dernos, examinados desde el punto de vista de 1a teoria de la plasticidad
es la de Sa]engon (24); 1a claridad del enfoque y las numerosas referen-
cias bibliograficas que contiene le otorgan a esta obra un valor inapre-
ciable.

Desde que Terzaghi introdujo la idea del suelo como un material for-
mado por dos fases, ha resultado obvio que los materiales de una fase,
como el de Coulomb, el de Tresca o el de von Mises, constituyen modelos
que resultan pobres en muchos problemas de mecdnica de suelos. Seria
muy largo entrar a describir los diversos modelos propuestos, tanto de
una fase como de dos fases, discutir sus relativas bondades y defectos
y sefialar los 1imites de aplicabilidad en mecanica de suelos. Un resu-
men adecuado, pero pobre desde el punto de vista critico, se puede en-
contrar en (25), especialmente en los capitulos 2 y 3, donde se hallara
también una bibliografia razonablemente completa hasta 1975.

La actual proliferacion de modelos se debe en gran parte a la dis-
ponibilidad de computadoras electronicas de gran capacidad que salvan
las dificultades analiticas mediante la fuerza brutal de la tecnologia
avanzada, que a veces es mera fuerza bruta. Esa disponibilidad ha per-
mitido resolver casos relativamente complicados que de no ser por ello
no se sofiaria en' atacar. Paralelamente, las posibilidades que ofrecen
las computadoras estan 1levando a una apreciacion mds sobria y realista
de las limitaciones involucradas. E1 articulo de Clough y Tsui (26) da
un buen resumen de las aplicaciones al andlisis estdtico de estructuras
de contencion realizadas hasta 1975.

Los nuevos métodos se orientan al problema de predecir no solamente
las presiones de tierra sino también el estado de deformacion de la es-



tructura y del suelo. Los resultados obtenidos son alentadores y, a ve-
ces, satisfactorios. Pero cabe aqui decir algunas palabras de adverten-
cia a los excesivamente optimistas. Los autores recién nombrados citan-
do resultados de (28) exhiben como satisfactorio haber obtenido tedrica-
mente desplazamientos laterales maximos de un tablestacado, del orden de
seis veces los desplazamientos maximos medidos. Ellos dicen errdoneamen-
te que los desplazamientos medidos fueron del orden de la mitad de los
calculados . Repitiendo el cdlculo con valores de los parametros del
suelo corregidos a la luz de los resultados observados en la estructura
real, los autores de (28) obtienen nuevas estimaciones de los desplaza-
mientos miximos del orden del doble de los medidos. Las distribuciones
de los desplazamientos calculados y medidos, alin después de esta correc-
cion, difieren notoriamente (Véase fig 15.8 de ref (26)), de donde re-
sulta que los momentos de flexidn predichos por la teoria deben estar
afectados por errores enormes.

En otro de los ejemplos de la referencia citada (26) se intenta re-
producir por el cdlculo los resultados experimentales de James y Bransby
(10). Los experimentos fueron efectuados sobre rellenos de arena seca
con superficie horizontal 1ibre de cargas, sostenidos por una pared pla-
na, rugosa, inicialmente vertical, que se hacia girar en torno de su ba-
se y en contra del relleno, con el propésito de provocar el estado pasi-
vo. Los autores del trabajo experimental tomaron precauciones para que
el estado de deformacion fuera plano y que la influencia del roce en las
paredes laterales del modelo fuera despreciable. La comparacion con los
resultados del cdlculo se refiere a una de las series experimentales,
correspondiente a una arena suelta (serie PH de ref (10)) con una rela-
cion de vacios inicial ey= 0.77, y un peso volumétrico inicial y0=1.50
ton/m3 (ref (10)), Tabla 1). Para esta arena, James y Bransby dan
¢ = 35° (errdneamente, los autores de (26) anotan el valor de ¢ = 49°,
que corresponde a las series experimentales con arena densa: serie PE de
ref (10)) .

La concordancia entre las presiones calculadas y las observadas es
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tolerable desde un punto de vista cualitativo; pero segin los mismos au-
tores de (26), no se obtuvo concordancia cuantitativa y lo atribuyen a
que los efectos de escala del modelo experimental fueron significativos
(para 1o cual no tienen prueba) y al valor andémalo de ¢ (en lo cual es-
tan equivocados, como ya se sefiald).

En la Tabla 3 se ha hecho una comparacion de los empujes y momentos
de volteo obtenidos por cdlculo (26) con los valores experimentales (10).
Se puede apreciar que la teoria empleada en (26) da resultados mediana-
mente aceptables para giros pequefios, pero yerra inaceptalbmente por de-
fecto para giros mayores de 3°. Las discrepancias son mayores en el mo-
mento de volteo que en los empujes. Se observara, ademas, que segin los
datos experimentales, el punto de aplicacion de la resultante de las pre
siones sube al aumentar el angulo de giro (para arena suelta), mientras
que el cdlculo no predice practicamente ninguna variacion en la posicion
de la resultante. Las experiencias de ref (10) muestran que el movimien
to del punto de aplicacion del empuje total varia en forma inversa en el
caso de arena densa; es decir, baja al aumentar el giro de la pared.

2. ESTADO ACTUAL DEL ANALISIS SISMICO DE
ESTRUCTURAS DE CONTENCION

E1 cdlculo de presiones de tierra sobre muros de contencion en con-
diciones sismicas es un tema que no ha alcanzado todavia un grado de de-
sarrollo semejante al del correspondiente problema estatico. Ya se ha
sefialado anteriormente que nuestro conocimiento sobre las relaciones
constitutivas de los suelos es imperfecto, aun bajo condiciones estati-

- cas. En el caso de cargas y deformaciones que varian lenta y mondtona-

mente, el estado actual de Ta teoria se puede considerar satisfactorio;
no asi cuando se trata de cargas y deformaciones oscilantes, alternan-
tes o rdpidamente variables. Esta es casi con certeza la razén por la
cual en las aplicaciones practicas se emplean métodos de cdlculo muy
simplificados.

Método de Mononobe-Okabe. En 1924, Mononobe (29) propuso un método




para estimar la presion de tierras bajo accidén sismica. Dicho método,
queno es mis que una modificacidén trivial de la teoria debida a Coulomb,
fué desarrollado, en seguida, por Okabe (30) y por Mononobe y Matsuo
(31). Las hipotesis bdsicas del método son las siguientes:

(1) E1 muro se desplaza lateralmente 1o suficiente para producir en
el relleno un estado de equilibrio plastico.

(2) E1 relleno cumple con el criterio de falla de Mohr-Coulomb.

(3) La falla del relleno ocurre en un plano inclinado que pasa por
el pie del muro.

(4) La cufia de suelo comprendida entre el plano de falla, la pared
y la superficie 1ibre se comporta como un cuerpo rigido someti-
do a un campo de fuerzas constante cuyas componentes por unidad
de peso son kh, seglin la horizontal, y kv’ seglin la vertical.

(5) La cufia de suelo se encuentra en equilibrio bajo la accidn de su
propio peso, las fuerzas de cuerpo recién descritas y las fuer-

zas de superficie que actlian en el plano de falla y en el contac

to con la pared.

Aplicando estas hipotesis y las condiciones de equilibrio de fuerzas
y momentos se puede calcular el empuje total sobre el muro (debido a 1a
gravedad y al campo estatico que representa a la accidon sismica, conjun-
tamente). E1 andlisis se puede hacer tanto para el caso activo como el
pasivo, segiin sea el sentido en que se desplaza la pared.

Aln en el caso de relleno no cohesivo las formulas que resultan son
relativamente complicadas y es preferible recurrir, en las aplicaciones
practicas, a graficas o tablas (32). El1 método se puede extender al ca
so de rellenos cohesivos, agregando las fuerzas cohesivas que se desa-
rrollan en la superficie de falla y en el contacto con el muro. Se pue
den aplicar también los métodos graficos desarrollados por diversos au-
tores para el andlisis bajo condiciones estaticas; ello requiere rede-
finir el campo de la gravedad y modificar la geometria del problema (32,
pp 29-30). Este artificio permite tratar casos mas complicados, como
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son aquellos en que la espalda del muro es quebrada o l1a superficie del
relleno es irregular.

S6lo unos pocos paises tienen reglamentos de construccidn que incor-
poren disposiciones para el disefio sismico de muros de contencidn; en
general, cuando dichas disposiciones existen estan basadas en el método
de Mononobe-Okabe (33). Segin parece, el método es empleado incluso
en paises cuyos reglamentos no 1o prescriben.

En las primeras versiones del método se suponia que el empuje total
actuaba a 1a altura H/3 sobre la base. En vista de los resultados de
pruebas en modelos y de algunos refinamientos tedricos del método, Seed
y Whitman (34) han recomendado que el incremento de empuje debido a la
accion sismica, por encima del estdtico, se aplique a la altura 0.6H
contada desde la base.

Conviene discutir algunas de las limitaciones del método.

1). Los desplazamientos necesarios para que se desarrolle completa-
mente un estado plastico en el relleno pueden ser relativamente grandes,
en el caso activo, y mayores que los desplazamientos admisibles por ra-
zones de seguridad y de servicio, en el caso pasivo. Esto limita la apli
cabilidad del método al calculo de presiones dindmicas adicionales por
encima de la presion activa sobre estructuras quepor su deformabilidad y
forma de sujecidn admiten desplazamientos relativamente grandes (mayores
que los desplazamientos (AA)f de ec. 1.13 omayores que los de Tabla 2,
segin cual de estos dos criterios se adopte).

2).Aunque la suposicion de una‘ superficie plana de falla parece ra-
zonable a primera vista, su validez se basa en un nimero relativa-
mente pequefio de pruebas en modelos y observaciones de campo. Se pueden
desarrollar soluciones plasticas que no requieran de esta hipotesis, co-



mo las de refs (35-37) basadas en el método de Sokolovskii(22-23) o en
la hip6tesis de que la superficie de falla tiene por directriz una espi-
ral logaritmica.

Nandakumaran (38) ofrece una detallada resefia de los trabajos desa-
rrollados por investigadores hindies. Todos plantean variantes del mé-
todo de Mononobe-Okabe, adaptando 1a teoria de Coulomb (39-40) o modifi-
caciones de 1a misma (41-42), y consideran campos estdticos de fuerzas
que suponen equivalentes a los efectos dindmicos. Reconocen que la dis-
tribucidn de presiones sobre la pared no es hidrostdtica y que la resul-
tante se localiza por encima de 1a mitad de la altura de la pared.

Ninguna de estas modificaciones del método de Mononobe-Okabe supera
las deficiencias fundamentales del original.

3) Aun con los refinamientos sefialados en el punto anterior, el méto-
do sigue siendo un método estdtico, en el cual los efectos dindmicos son
sustituidos por un campo ficticio de fuerzas de cuerpo, independiente del
tiempo, cuya evaluacion requiere de 1a seleccidon adecuada de los coefi-
cientes sismicos kh y kv. En general, esos coeficientes se eligen signi-
ficativamente menores que las aceleraciones mdximas que son de esperar en
un moyimiento sismico que se pueda considerar adecuado como excitacion de
disefio; aparentemente se procede asi basdndose en la esperanza de que se
puede tolerar algin corrimiento lateral de la estructura, aunque hasta ha-
ce poco no se daba ninguna justificacidn cuantitativa para tal reduccion.

4) Es obvio por 1o dicho en el punto anterior, que el método no tiene
en cuenta los efectos de resonancia o de refleccion y refraccion de ondas,
ni Tos de disipacion de energia por roce interno o radiacion.

Wood (43) y, anteriormente, Newmark y Rosenblueth (44) han sugerido
que el método empleado por Newmark (45) para estudiar la estabilidad de
terraplenes sometidos a temblor podria adaptarse al andlisis de Ilas estruc
turas de retencidon. E1 método de Newmark permite evaluar los desplaza-
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mientos acumulados por deslizamientos debidos a fuerzas de inercia que
exceden la resistencia del suelo, empleando un modelo rigido-pldstico.
Si se aplica este enfoque, el disefio se podria basar en la seleccidn de
un 1imite aceptable para el desplazamiento lateral permanente de la pa-
red, en lugar de los coeficientes s1sm1cos kh y k La sugerencia ha
sido seguida por Richards y Elms (46) y se d1scute con algin detalle a
continuacion.

Método basado en limitar desplazamientos. E1 procedimiento desarro-
11ado por Richards y Elms (46) es aplicable a muros de contencién masi-

vos para los cuales se pueda admitir un cierto desplazamiento lateral
maximo. Utiliza un modelo rigido-plastico no simétrico para representar
el sistema muro-suelo, similar al modelo de falla progresiva introduci-
do por Newmark (45) para describir el comportamiento sismico de terraple-
nes. Newmark (45) y posteriormente Franklin y Chang (47) calcularon los
desplazamientos acumulados de dichos modelos excitados por los acelero-
gramas de varios temblores y de pulsos elementales de aceleracion. Para
comparar los resultados, escalaron los registros a una aceleracidn maxi-
ma y una velocidad mixima del terreno de 0.5 g y 76.2 cm/seg (30 in/sec),
respectivamente, y obtuvieron asi grdficas del desplazamiento acumulado
al término de la excitacion, normalizado a los niveles maximos de acele-
racion y velocidad recién anotados. Estos desplazamientos finales norma-
lizados se pueden graficar como funcion de la resistencia al deslizamien
to normalizada, N/A, donde A es la aceleracion maxima expresada como frac
cion de la gravedad. Se han propuesto varias ecuaciones empiricas para
representar los resultados; una de ellas es la de Richards y Elms (46),
basada en los resultados de Franklin y Chang (47),

2
_ Ve N -4
A = 0.087 KE—(K-) (2.1)

donde

= desplazamiento relativo del bloque elastoplastico al término de
la excitacion (desplazamiento permanente)



V = velocidad maxima de la excitacidn

A = aceleracidn maxima de la excitacién expresada como fraccién de
la aceleracion de la gravedad

N = coeficiente adimensional determinado de tal forma que para una
aceleracion Ng se produce la situacion de equilibrio 1imite del
bloque elastoplastico.

g = aceleracion de la gravedad

La ecuacion 2.1 es dimensionalmente homogénea y, por tanto, se puede
emplear con cualquier sistema racional de unidades. E1 ajuste de la ec
2.1 fue hecho de manera que representara aproximadamente la cota superior
de los resultados y es vdlida para valores de N/A comprendidos entre 0.3
y 0.8.

Si se eligen valores para A, Ay V, 1a ec 2.1 permite determinar N.
Usando para kh el valor de N asi calculado, 1a teoria de Mononobe-Okabe,
o una de sus modificaciones, permite calcular el empuje sobre el muro y
determinar su peso. En el analisis deben incluirse las fuerzas de iner-
cia sobre el muro mismo.

La aplicacion de este método al disefio de muros de gravedad ha sido
discutida con cierto detalle por Whitman (48). Al117 se describen, ade-
mas, algunos refinamientos para tener en cuenta la componente vertical
de la aceleracion y el caso en que el muro puede inclinarse.

E1 mérito del procedimiento de Richards y Elms es el de dar un cri-
terio razonable para estimar kh' Pero 1e son aplicables las mismas cri-
ticas fundamentales que al de Mononobe-Okabe y sus modificaciones. Con-
viene observar que el procedimiento de Richards y Elms no determina las
presiones sobre la pared sino indirectamente, recurriendo a la solucidn
de Mononobe-Okabe. Se pueden hacer, ademds, las siguientes observacio-
nes.

1) La operacion de escalar los acelerogramas a niveles de acelera-
cion y de velocidad maximas del terreno fijados de antemano no es posi-
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ble con un acelerograma dado,si no es distorsionando el contenido de fre-
cuencias, porque las dos escalas no se pueden satisfacer simultidneamente,
salvo por casualidad.

2) Es sabido que aun para una misma localidad, temblores de diferente
intensidad tienen distribuciones de energia diferentes en el dominio de
la frecuencia.

3) El1 sistema de bloque elastopldstico no simétrico es francamente no
lineal y, por 1o tanto, las envolventes de 1os desplazamientos permanen-
tes serdn diferentes para distintos factores de escalamiento de las acele-
raciones y velocidades. Piénsese solamente en 1o que ocurre si se eligen
escalas para las cuales no se excede la resistencia al deslizamiento: la
envolvente tendrd todas sus ordenadas nulas y, sin embargo, la experien-
cia muestra que en tal caso puede haber presiones importantes sobre el mu-
ro (49), que tratdndose de un muro de gravedad con toda seguridad no in-
teresan, pero si son importantes para otros tipos de estructura de conten
cion.

Recientemente, Byrne y Salgado (50) han empleado un modelo, similar
al de Newmark, que tiene la ventaja de determinar directamente la fuerza
resultante sobre la pared, sin necesidad de recurrir a la hipdtesis de
igualar N con el coeficiente kh de la teoria de Mononobe-Okabe. Conviene
hacer notar que sus resultados para el caso de los acelerogramas regis-
trados en la Alameda Central de ciudad de México son poco realistas, por_'
que los escalan de manera que la aceleracion maxima sea 0.27 g, ]seis ve
ces }as aceleraciones maximas registradas en los temblores de mayo de
1962.

Modelos eldsticos. En estos modelos se supone que el suelo se puede
representar como un continuo elastico lineal. Los primeros trabajos que

emplean este tipo de modelo parecen ser los de Matsuo y Ohara (51) y de
Ishii etal, (52) que hicieron formulaciones parecidas empleando las ecua-
ciones de Navier, suponiendo homogeneidad e isotropia del relleno y que



el muro era un sélido rigido, sujeto a traslaciones y rotaciones en su
base. Tajimi (53, 54) empled 1a teoria bidimensional de propagacidn de
ondas para calcular las presiones sobre un muro de sotano vertical, ri-
gido y liso. En todos estos casos las soluciones estan presentadas pa-
ra excitaciones arménicas. Los autores de los trabajos citados repor-
tan semejanzas cualitativas con resultados experimentales. De las re-
ferencias consultadas, la que trata con mids detalle y profundidad esta
clase de problemas es la ya citada de Wood (43). Recientemente, el au-
tor ha propuesto un modelo eldstico simplificado, algunas de cuyas im-
plicaciones fueron publicadas en (32) y (55).

Modelo de Scott. Mencion aparte merece el modelo propuesto por
Scott (56) en el cual el relleno es representado por una viga de cortan-
te de eje vertical, empotrada en la base y libre en su extremo superior,
acoplada al muro mediante un medio de Winkler. Se trata de un modelo
eldstico unidimensional, uno de cuyos méritos es la sencillez, aunque

‘el principal de todos reside en que permite aplicar el método de andli-
sis modal y hacer uso de los espectros de respuesta.

La formulacién de Scott permite, ademds, considerar variaciones de
la rigidez de cortante del relleno seglin la vertical y tener en cuenta
la flexibilidad de la estructura y de su fundacién. Hadjian (57) pro-
pone algunos refinamientos del modelo consistentes principalmente en
agregar amortiguadores para tener en cuenta los efectos disipativos.

E1 taldn de Aquiles del modelo de Scott estd en la eleccidon de la
rigidez del medio de Winkler que acopla la viga de cortante con el muro.
Propone una manera de hacer dicha eleccion basdndose en los resultados
de Wood (43) para rellenos cuya extension en la direccién perpendicular
a la pared es finita, pero no da indicacion alguna de como proceder cuan
do ditha extensidn es muy grande o seminfinita. Ademds, la expresion pa
ra la rigidez del medio de Winkler dada por Scott conduce a ciertos res-
sultados absurdos. Por ejemplo, si el relleno esta solicitado por un
campo horizontal uniforme, independiente del tiempo, el empuje total

27



28

sobre el muro resulta proporcional a H3 y €] momento de volteo de las
presiones, proporcional a H4 (para rellenos suficientemente extensos

en la direccion perpendicular al muro). Esto contradice la evidencia
experimental, los resultados de la teoria cldsica de la elasticidad y
los de 1a teoria de Mononobe-Okabe y sus modificaciones. Para obtener
una reconciliacion del modelo de Scott con la experiencia y los resulta-
dos de otras teorias es preciso suponer que la rigidez del medio de
Winkler es inversamente proporcional a la altura del muro; igual cosa va-
le para los amortiguadores propuestos por Hadjian.

E1 modelo de Scott se puede generalizar representando el relleno por
un conjunto de vigas de cortante acopladas, entre si y al muro, mediante
resortes (y, eventualmente, mediante amortiguadores también). Dicha ge-
neralizacion equivale al modelo propuesto por el autor (32, 55).

Un modelo generalizado de Scott como el recién descrito ha sido em-
th WcEE, vol 6, pp. 73-80, 1980) pa-
ra calcular la respuesta estrucutral del edificio de un reactor nuclear

pleado por Tanaka y Nakahara (Proc. 7

y compararla con la respuesta observada durante un temblor de magnitud
7.4 que produjo una aceleracion maxima de 80 gal en el sd6tano. La con-
cordancia obtenida es satisfactoria. Desgraciadamente los autores no
dan resultados sobre la presion de tierras en los muros de sotano, por-
que su interés era la estructura del edificio.

La hipotesis de Tinearidad en que se basan los modelos eldsticos, in-
cluido el de Scott, limita el rango de su aplicabilidad a aquellas estruc-
turas que solo pueden experimentar desplazamientos pequefios en el sentido
fijado por la ec 1l.12.

Modelos no lineales. E1 uso de modelos continuos no lineales en pro-

blemas de dindmica de suelos estd aun en su infancia. Las dificultades
principales son la formulacion de relaciones constitutivas adecuadas al
problema, la enorme diferencia de rigidez entre los materiales estructu-
rales (concreto y acero) y el material del relleno y el costo de procesa-



miento numérico que s6lo se justifica en el caso de obras de gran impor-
tancia o de mucho riesgo. Una dificultad adicional aparece si se trata
de reproducir en forma realista la condicion de bcrde en el contacto en-
tre muro y relleno cuando se produce despegue.

Algunas publicaciones en las cuales se emplean modelos continuos no
Tineales en relacibn con problemas de empuje de tierras en condiciones
dindmicas son las de Aubry y Chouvet (58-59), de Kausel et al. (60) y
de Nazarian y Hadjian (61). E1 uso de los métodos desarrollados por
Belytschko y Mullen (62) y por Hughes y Liu (63-64) parece ofrecer pers-
pectivas interesantes,

Estudios experimentales. Wood (43) hace un resumen interesante de
los resultados de experimentos de laboratorio bajo excitacion dinamica y
sefiala las limitaciones y dificultades del método experimental:

(1) La mayor parte de las cajas empleadas en los ensayos eran dema-
siado cortas, de manera que las presiones en la pared objeto de
las mediciones quedaban influidas por la pared opuesta

(2) La flexibilidad de las celdas medidoras de presidén y la restric-
cion impuesta por las paredes laterales de la caja tienden a re-
ducir los valores medidos para las presiones sobre la pared es-
tudiada.

(3) Los rangos de frecuencia empleados en las mediciones son muy es-
trechos y, en general, se han empleado frecuencias demasiado ba-
jas. El andlisis dimensional conduce a Ta conclusion que para
preservar la semejanza mecdnica, los ensayos deben efectuarse pa-
ra frecuencias significativamente mayores que las del prototipo.

(4) Los periodos de vibracin de las funciones forzantes empleadas
en los ensayos parecen haber sido bastante mayores que el perio-
do fundamental del sistema pared-suelo del modelo, de manera que
la posibilidad de resonancia con el primer modo, que es el impor-



30

tante desde el punto de vista del empuje total y del momento de
volteo, ha quedado excluida en los experimentos.

(5) Para que los resultados experimentales obtenidos en modelos sean
aplicables al prototipo es necesario satisfacer condiciones de
semejanza dificiles de cumplir como son las que se refieren a
flexibilidad de la pared, al criterio de falla del suelo y a la
presion de confinamiento efectiva que influye notablemente en
el estado del suelo en la falla y en sus propiedades elasticas.

Algunas de estas objeciones han sido superadas en experimentos mas
recientes como los de Ichihara y Matsuzawa (35) y de Matsuzawa y Matsuma-
ra (65). Seglin la primera de estas referencias, el desplazamiento lateral
de la pared necesario para inducir el estado activo en un relleno de arena
densa e independiente del nivel de aceleracion y esta comprendido entre
5.4x10"% H y 7.3x10"% H. Para el estado pasivo, los autores de (65) en-
contraron desplazamientos laterales necesarios practicamente independien-
tes del nivel de aceleracion empleado en las pruebas y aproximadamente
iguales a 2 x 10"2 H, 1o que da una relacion entre los desplazamientos pa-
ra los dos casos comprendida entre 1:27 y 1:37. En la ref. (11) el autor
ha encontrado que la relacion entre los desplazamientos necesarios para
inducir, respectivamente, los estados activo y pasivo en un suelo granu-
lar es del orden de 1:8 K,. Para ¢ = 35°, 40° y 45° esta relacion ted-
rica vale respectivamente 1:29.5, 1:36.8 y 1:46.6. La comparacion resul-
ta licita proque en ambas series de experimentos se emplearon rellenos de
espesores aproximadamente iguales.

3. MODELO ELASTICO SIMPLIFICADO DEL RELLENO

Se supondrd que las caracteristicas geométricas y mecanicas del re-
1leno y de la estructura de contencion, asi como 1a funcion forzante y
las fuerzas de ligazon, son invariantes para una traslacion paralela al
eje horizontal 0z. Esta hipotesis implica, entre otras cosas, que la

estructura de contencidon es de longitud infinita en la direccién de 0z,



y que su eje longitudinal es recto. Obviamente el problema del movimien-
to del sistema es un problems de deformacifn plana y se le podrd formular
y analizar en un plano coordenado Oxy, perpendicular al eje 0z. Se em-
plearan coordenadas cartesianas ortogonales, con Ox horizontal y dirigido
hacia el relleno y Oy vertical ascendente.

Se postulard que el relleno tiene las siguientes propiedades:

H.1. E1 relleno se comporta como un medio eldastico continuo, sin cuplas
de esfuerzo.

H.2. Los esfuerzos normales verticales en el relleno son nulos.

H.3. Los esfuerzos y deformaciones estan relacionados por las siguientes
ecuaciones constitutivas:

. =k &4 - . g @ (3.1)
donde

u = u(x,y,t) es el desp’azamiento del relleno en la direccidn Ox,
en el lugar de coordenadas (x, y), para el tiempo t

Kex = Kxx(x,y), ny = ny(x,y) son coeficientes de elasticidad que,
en general, seran funciones de x e y.
o, =0, (x,y,t) es el esfuerzo unitario normal en un plano normal

al eje Ox, positivo para el caso de traccion y negativo en el
caso de compresion

Tyx = Tyx (x, y,t) es el esfuerzo tangencial unitario en un plano
normal al eje Oy y en la direccion del eje Ox, positivo cuando
actia en el sentido positivo del eje Ox y la normal exterior

del elemento considerado apunta en el sentido positivo del eje
Oy.

-Con las hipotesis enunciadas y admitiendo que los desplazamientos
son pequefios, se obtiene la siguiente ecuacidn diferencial del movimien-
to:
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2
2w _ 3 sul, 3 u
P (2 X [Kxx ax]+ vy [IS'X ay]+ pX (3.2)

donde

o (x,y) es la densidad de masa del material del relleno
X(x,y,t) es la proyeccion sobre Ox de las fuerzas de cuerpo
por unidad de masa

Relleno homogéneo.

Si el relleno es homogéneo, Kyxs ¥ ny y o son constantes. En tal
caso es conveniente introducir dos constantes positivas a y B tales que
2 2

K. = pa“, ny = pB (3.3)

Con esta notacidon, la ec 3.2 toma la forma

2 2 82u B2 82u

3°u
— = o + — + X (3.4)
at2 axl dy

Para fuerzas de cuerpo nulas (X=0), esta ecuacion se puede reducir
a la ecuacion bidimensional de ondas mediante un cambio adecuado de las
variables espaciales. En efecto, haciendo

X = af, y = Bn (3.5)

se obtiene, para X=0,

5 = > + > (3.6)



Dos casos particulares son especialmente importantes
a) Si X=0, y u no depende de x, la ec 3.4 toma la forma

2
__%.= gl Y (3.7)

t ayz

QL |

b) Si X = 0, y u no depende de y, dicha ecuacion se reduce a

2
A (3.8)

@ [
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<
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Se deduce de aqui que en el medio postulado se pueden propagar ondas
planas de cortante puro en la direccion Oy con la velocidad de propaga-
cion B, y ondas planas de compresion y dilatacidon en la direccion Ox con
velocidad de propagacion o . Esto da un significado fisico a las constan-
tes a y B.

Mas en general, si F es una funcidn arbitraria que posee segunda de-
rivada, la funcion

u=F (mx + ny + ct) (3.9)

es solucion de 1a ec. 3.4 para el caso de fuerzas de cuerpo nulas (X=0),
siempre que m, n, ¢ sean constantes que cumplen las condiciones

2 on? o+ n? g2

(3.10)

Por consiguiente, en el medio postulado se pueden propagar ondas planas
en cualquiera direccion definida por los cosenos directores (m, n) con
la velocidad de propagacion ¢ dada por la primera de las ecuaciones 3.10.

Es facil demostrar que ¢ satisface la desigualdad
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B CLK o (3.11)

y que en esta relacion las alternativas de igualdad ocurren si la direc-
cion de propagacion es paralela a Oy o paralela a Ox. En el primer caso
¢ = B y se trata de ondas de corténte puro; en el segundo, ¢ = o y las on-
das son de compresidon y dilatacion. Para toda otra direccion de propaga-
cion, las ondas no son ni de corte puro ni de dilatacion pura; pero, en
todos los casos los desplazamientos de las particulas del medio son para-
lelos a Ox.

Conviene observar que el medio postulado no es isdtropo y no presenta
efectos que se puedan considerar estrictamente como del tipo Poisson. Por
consiguiente, aun en el caso homogéneo, el modelo difiere significativa-
mente del s6lido elastico de Hooke, homogéneo e isGtropo. Tampoco existe
un sdlido elastico clasico que sea equivalente al modelo propuesto para
toda clase de problemas, aunque se consideren modelos elasticos clasicos
no isotropos.

E1 proposito del modelo propuesto es analizar de manera simplificada
aquellos problemas en que los desplazamientos en la direccion Ox predomi-
nan francamente. La ventaja respecto de modelos basados en la teoria cla
sica de la elasticidad es que los esfuerzos y deformaciones que interesan
quedan completamente determinados cuando se conoce la funcidon u(x,y,t).
En los problemas planos de la teoria clasica se necesita conocer dos fun-
ciones, u(x,y,t), v(x,y,t), que son las componentes del desplazamiento
seglin Ox y segin Oy, respectivamente; o bien funciones a partir de las
cuales se puedan determinar u y v. En la teoria cldsica u y v satisfacen
ecuaciones a derivadas parciales del segundo orden, acopladas entre si.
Justamente la presencia de los términos de acoplamiento es la fuente prin-
cipal de las dificultades analiticas que presentan los probliemas de elas-
ticidad clasica. En el modelo propuesto, esas dificultades han sido
cbviadas al postular las ecuaciones constitutivas 3.1. E1 precio que hay
que pagar por esta simplificacion es que los resultados seran aplicables
a una clase restringida de problemas: aquellos en que los efectos hori-
zontales (paralelos a Ox) sean los predominantes.



Con el objeto de establecer una relacifn aproximada con el modelo
elastico clasico se considerardn dos casos simples de deformacion homo-
génea en rellenos homogéneos: cizalle horizontal simple y compresidon (o
dilatacion) horizontal uniforme. Se puede establecer que para estos dos
casos los resultados del modelo propuesto coinciden con los de 1la elasti-

cidad cldsica para un s6lido de Hooke, homogéneo e isétropo, si las cons-
tantes Kxx’ ny se eligen de manera que

ny = G, KXX = 1—'-'2- (3.12)
donde E, G y v son, respectivamente, el médulo de Young, el mbédulo de
rigidez y el coeficiente de Poisson del s6lido de Hooke. Se deduce que

o y B estan relacionadas con v através de la ecuacion

a = BVéz:j (3.13)

-V

Conviene observar que en la teoria clasica (s6lido de Hooke, homoge-
neo e isdtropo), se encuentra que tanto las ondas de cuerpo de cortante
puro como las de dilatacion se pueden propagar en cualquiera direccion
con velocidades VS y VP relacionadas a través de la ecuacion

P s 1 -2v (3.14)

En consecuencia,

<

P
VS

™R

si y sb6lo siv= C.

Matsuo y Ohara (51) han propuesto un modelo eldstico simplificado
que se obtiene a partir de las ecuaciones del movimiento de la teoria
clasica de la elasticidad, expresadas en términos de las derivadas de
los desplazamientos, despreciando la contribucion de los desplazamientos
verticales. La ecuacion diferencial para u que se obtiene de esta mane-
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ra es formalmente la misma que la ecuacidn 3.2 con KXx y K., constantes;
pero la relacion entre las constantes y los parametros eldsticos E, G y

V es distinta de la que aqui se da en la ec. 3.12. Llamando Ky ? K}x
las constantes eldsticas del modelo de Matsuo y Ohara se tiene
- ‘ T = . 1 —- Ll-\L)E
Ky = Kyx = 8 - Ky = T20) (1) (3.15)

E1 modelo de Matsuo y Ohara coincide con el aqui propuesto si y solo si
v = 0. /

Como se vera opbrtunamente, el modelo de Matsuo y Ohara conduce a
resultados absurdos en problemas de elastostdtica cuando v = %n

4. GENERALIZACIONES

El modelo propuesto se puede generalizar de varias maneras sin que
pierda su simplicidad. - Por ejemplo, para tener en cuenta efectos tridi-
mensionales se puede agregar en el segundo miembro de la ec 3.2 un tér-
mino de la forma

Q2

- [KZX ‘;] (4.1)

Esta generalizacion resulta Gtil, por ejemplo, en el andlisis de las

(o34

presiones del relleno sobre el muro frontal de estribos de puente bajo
accion sismica, cuando se desee tener en cuenta la restriccidon introdu-
cida por las alas del estribo, o cuando se pretenda obtener el empuje
sobre muros de contencion cuya longitud es comparable con la altura.

Los efectos disipativos en el seno del relleno se pueden considerar
modificando las ecuaciones constitutivas 3.1 como se indica a continua-
cion:

_x  u au
XX 93X ° Tyx ~ ny Ay * ny 3y (4.2)



donde Cxx’ ny son coeficientes que dependen de x e y, pero no de t, y
el punto sobre u indica derivacidn respecto del tiempo. Con esta modi-

ficacion, la ecuacidon diferencial del movimiento queda en la forma

2 ]
w3 g v}l 9 |y _ou
atZ oX XX 9X dy yx 9y |
3 9 du 3 9 u |
t o3t X [Cxx x|t st 3y [ny i (4.3)

Tiene especial interés el caso en que exista una constante k tal que

C., =xK (4.4)

La ec. 4.3 toma entonces la forma

2
U _ ) K 3u 3 au
° ;1:2 ) [1 T K E)T][ax (Kxx ax)+ 3y (ny 3y)]+ oX (4.5)

La correspondiente ecuacion homogénea (ec. 4.5 con X = 0) es separable.
En efecto, escribiendo

u=u (x,y,t) = ¢(x,y) f(t) (4.6)

la ec. 4.5, para X = 0, se separa en la ecuacion en derivadas parciales

para ¢
o o 2
= (Kadx)ray (e By) v 20 =0 (4.7)

y la ecuacion diferencial ordinaria para f
Fe22 «f+ 22 =0 (4.8)

2 < -
donde A" es la constante o parametro de separacion.
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Introduciendo una nueva constante ¢ definida por la relacifn
KA = 2C (4.9)

Ta ec. 4.8 se reduce a 1a bien conocida ecuacion de las oscilaciones 1i-
bres de un oscilador lineal simple con amortiguamiento viscoso ¢ (expre-
sado como fraccidn del amortiguamiento critico) y frecuencia circular na-
tural no amortiguada A.

5. DISCRETIZACIONES DEL MODELO Y RELACION CON LOS
DE AMBRASEYS Y DE SCOTT

E1 modelo propuesto se puede discretizar de varias maneras. Una de
ellas es 1a que se muestra en la Fig. 1, formada por masas L dispuestas
sobre una malla cuadrada de lado h, acopladas entre si por resortes hori-
zontales capaces de transmitir solamente esfuerzos axiales y de deformar-
se por dilatacion o compresion, y por resortes verticales que solamente
pueden deformarse transversalmente y transmitir esfuerzos de cortante. En
general, tanto las masas como las rigideces de los resortes seran funcion
de la posicion que ocupan en Ta malla. Esta representacion discreta po-
dria haberse empleado en lugar del modelo original y, en tal caso, las
ecuaciones del modelo continuo se podrian haber obtenido por un proceso
de 1imites, haciendo tender a cero el tamafio h de Ta celda tipica.

Si se particiona la Fig 1 por medio de planos verticales y se susti-
tuyen los resortes horizontales de compresidn situados dentro de cada
particion por vinculos rigidos (bielas), cada particion se comportara
como una viga vertical de cortante. Si, en seguida, se acoplan entre si
Tos ejes de las vigas contiguas por medio de resortes de compresidn de
flexibilidad igual a la suma de las flexibilidades de los resortes de
compresion que en el modelo discreto original estaban entre los ejes de
cada dos vigas contiguas, se obtiene el modelo generalizado de Scott,
con la diferencia de que 1a flexibilidad de los resortes que acoplan las
vigas entre si depende de la forma en que se hayan elegido los planos de



particion. En general, la masa por unidad de largo vertical y la rigidez
local de cortante de cada viga dependerd de 1a coordenada vertical y tam-
bién del nimero de orden de 1a viga.

Si 1a Fig. 1 se particiona por medio de planos horizontales y dentro
de cada particion se reemplazan los resortes verticales de cortante por
vinculos rigidos, el material situado dentro de una partici6n cualquiera
se comportard como una barra eldstica, deformable a 1a tensién y a la
compresion. Si, en seguida, se acoplan entre si los ejes de las barras
contiguas por medio de resortes de cortante de flexibilidad igual a la
suma de las flexibilidades de los resortes de cortante que en el modelo
discreto de Fig. 1 estaban situados entre los ejes de cada par de barras
contiguas, se obtiene el modelo propuesto por Ambraseys (66) para el ana-
lisis de presas de tierra. En general la masa por unidad de largo hori-
zontal y la rigidez local de cada barra sera funcion de la coordenada ho-
rizontal y del nimero de orden de la barra.

Resulta as1 que los modelos de Scott y de Ambraseys son casos parti-
culares del que aqui se ha propuesto. Desde el punto de vista de su apli-
cacion al andlisis sismico de estructuras de contencidn de tierras, la
discretizacion por medio de barras horizontales tiene la ventaja de que
un relleno estratificado horizontalmente queda representado por un mode-
lo de barras en el cual las propiedades mecdnicas de cada barra (masa
por unidad de largo y rigidez) son constantes; esto introduce simplifica-
ciones analiticas importantes, ya que la ecuacidn en derivadas parciales
3.2 que contiene dos variables independientes espaciales (x,y) queda sus-
tituida por un sistema de ecuaciones en derivadas parciales en una varia-
ble espacial con coeficientes constantes. En cambio, si se empleara la
discretizacion por medio de vigas de cortante, las ecuaciones tendran
coeficientes que serian funciones de la variable y, salvo en el caso de
relleno homogéneo.

Discretizaciones similares a la de barras y a la de viga de cortan-
te aqui descritas han sido empleadas por Flores et al. (67).
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6. PARED VERTICAL RIGIDA Y FIJA. RELLENO HOMOGENEQ
SOBRE UNA BASE HORIZONTAL FIJA SOMETIDO A UNA
FUERZA DE CUERPO CONSTANTE

Considérese una pared rigida y fija, de altura H, longitud infinita
y eje recto, que sostiene a un material que satisface las hipotesis H.1,
H.2 y H.3. Se supondrd que el material del relleno estd soldado a una
base fija y rigida, limitada por un plano horizontal situado al mismo
nivel que la base de la pared con el cual es solidaria. Se supondra,
ademads, que el relleno permanece en contacto con la pared vertical y es-
ta sometido a una fuerza de cuerpo

X=-a (6.1)
donde a es una constante positiva.
Se consideraradn tres casos, como 1o sefiala la Fig. 2., donde se ha

indicado, ademds, el sistema de ejes coordenados que se empleard. Para
los tres casos valen la siguiente ecuacion diferencial

2 2 _ _
a uxx,+ B ugy = 2 u = u(x,y) (6.2)
y las condiciones de frontera
u(o,y) = 0, u(x,o0) = 0, (x,H) = 0 (6.3)

u
y
donde los subindices indican derivacidn parcial.

La condicion de borde en la frontera vertical alejada del muro de
~ contencion es diferente para cada caso y se especificara al hablar de
cada uno de ellos.

Relleno seminfinito.

La condicion de borde al infinito es



lim .. _ - a 2

xow U(KsY) = ug(y) = 2 (y™ - 2Hy) (6.4)

La funcibn uo(y) se puede interpretar como el desplazamiento debido a
la fuerza de cuerpo especificada por la ec 6.1 en una capa del material

de relleno, de espesor H, que se extendiera indefinidamente en los dos
sentidos del eje Ox.

La solucion de las ecs. 6.2-4 es

uty) = ugl) + I Ay e () (6.5)
donde
¢ (y) = senny
An = E;ﬂ . (6.6)
iy = G

y los coeficientes An se obtienen desarrollando uo(y) en una serie de
Fourier de senos de 1la forma

8

uo(y) = A, sen uy (6.7)

= "

™

Una vez conocido u(x,y) se pueden obtener expresiones para la pre-
sion sobre la pared, p(y), el empuje total, P, y el momento de volteo
de las presiones respecto de la base, M:

© 3 (y)
8yHaa n
ply) =~— I (6.8)
g8 n=l (2n-1)°
2 o 2
p = l%YH——"“ﬁ L ——1——3430.543 Y—H—g?ﬁ (6.9)
™ g8 n=1 (2n-1) 9
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3 © n+l 3
_ 32yH%a (-)" H ao
M= ::‘ =l &~ 0.325 == (6.10)

donde vy es el peso del material por unidad de volumen y g es la acelera-
cion debida a la gravedad.

La resultante P queda aplicada a la altura ﬁ'sobre la base dada por

— _M_0.325 , _
h =5~ ge5 H= 0.6H (6.11)

(=

Relleno de longitud finita

Se consideraran dos casos: relleno completamente fijo en x=L, y re-
11eno libre en x=L. La condicion de borde en x=L es

u(L,y) =0 (6.12)
en el primer caso,
uX(L,y) =0 (6.13)
en el segundo.
En ambos casos la solucidon puede expresarse en la forma

u(x,y) = n§1 [Bn cos h A, x +C_ sen h Anx] o, (y) (6.14)

Los coeficientes Bn’ Cn se determinan en cada caso para satisfacer la
condicion de borde en x=0 y la que corresponda de las dos condiciones
6.12 y 6.13 segln se trate de extremo fijo o extremo libre.

Las soluciones encontradas se han comparado con resultados basados
en la teoria clasica de la elasticidad. E1 propdsito ha sido el de cali-
brar 1a bondad del modelo propuesto.



En 1a Fig. 3 se muestra 1a distribucidn de presiones correspondiente
al caso (b) de Fig. 2 para una relacién L/H =5y v = 0.3, Junto con la
curva que se deduce de la ec. 6.14 se muestran dos soluciones calculadas
empleando el método del elemento finito y las ecuaciones de la elastici-
dad clasica. Una de esas soluciones corresponde al caso de paredes ver-
ticales perfectamente 1isas {t = 0) y ha sido publicada por Wood (43);

Ta otra corresponde al caso de adherencia perfecta en la pared vertical
(desplazamiento vertical nulo). Como se puede apreciar, las distribucio-
nes de presiones de la teoria eldstica son muy parecidas a la que se ob-
tiene con el modelo aqui postulado.

En la Fig. 4 se hace la comparacifn de los empujes y momentos de vol-
teo para una amplia gama de valores de L/H y valores de v comprendidos en-
tre 0.1 y 0.5. La concordancia es muy satisfactoria.

Cabe observar dos cosas: primera, que cuando se cumple la desigual-
dad

hg =Lylv o, (6.15)

H 2

tanto el empuje total como el momento de volteo resultan practicamente
independientes de la razon L/H, y segunda, que donde la teoria eldstica
clasica necesita de una curva para cada valor de v para representar la
variacion de P (o de M) en funcién de L/H, la teoria simplificada nece-
sita solo una curva universal. Es decir, la teoria simplificada logra
aclarar, aunque sea de manera solamente aproximada, el papel que juega
el pardmetro v y la manera como influye su variacion en P y en M.

La primera de estas observaciones vale, ademds, para la distribucion
de las presiones sobre la pared vertical (x=0). Si se cumple la desi-
gualdad 6.15, dicha distribucion es practicamente independiente de la re-
lacion L/H y de 1a naturaleza de la condicidon de frontera en el extremo
alejado de la pared. Es decir, cuando se cumple la condicidn 6.15, el



relleno se comporta prdcticamente como si su extensidn en la direccifn
perpendicular a la pared fuera seminfinita. Por supuesto que estas con-
clusiones valen solamente en condiciones estdaticas y habrd que re-exami-
nar su validez cuando se trate de problemas dindmicos.

Desde el punto de vista prdctico, la conclusién recién anotada con
duce, por una parte, a una simplificacidn de los cdlculos, ya que nume-
rosos rellenos de extension finita se podrdn considerar como si fueran

seminfinitos. Por otra parte, la conclusion mencionada fija el largo
minimo L que debe darse a los modelos de laboratorio de mecanica de sue-
los para estudiar el empuje de tierras, de manera que se garantice que la
influencia de la pared opuesta a 1a que es objeto de las mediciones sea
despreciable. Bastara elegir L mayor que cuatro o cinco veces H.

De paso, conviene dejar anotado aqui que el modelo de Matsuo y Ohara
habria conducido a valores infinitos de P para v = 0.5.

Y una dltima observacion:

De acuerdo con las ecs. 6.8 y 6.14, tanto en el caso de relleno fi-
nito como seminfinito, Ta distribucion de presiones resulta de la super-
posicion de arcos de sinusoide que contienen un nimero impar de cuartos
de periodo en el intervalo 0 < y < H. La contribucion al empuje y al
momento de volteo de estas componentes sinusoidales de la distribucion
de presiones decrece rapidamente al aumentar el nimero de orden, n. Asi,
por ejemp]o, el segundo término de la serie de ec. 6.9 es ?%-::0.037, y

el tercero 1%5 = 0.008. (Para la serie de ec. 6.10, el segundo témino es
%T-z:O.OIZ y el tercero §%§'= 0.0016). Se deduce que, dentro de las
aproximaciones inherentes a una disciplina como la mecdnica de suelos,
nos podemos conformar con el primer término de cada una de esas series.

E1 error cometido en la evaluacion de P al Tlimitar la serie a solo
el primer término es de 5%, por defecto; para el momento de volteo,M, el
error correspondiente es de 1%, por exceso. Habrd que ver si 1o mismo es
valido tratdndose de problemas de dindmica.



7. PARED RIGIDA FIJA. RESPUESTA DINAMICA DEL RELLENO

7.1 Excitacion sismica

Supdngase que la base y la pared de la Fig. 2a se mueven en la direc-
cion del eje Ox como un solo cuerpo rigido con una aceleracion s(t) fun-
cion arbitraria del tiempo. Sea u (x,y,t) el desplazamiento del relleno
respecto de la base provocado por esta excitacion. Entonces u(x,y,t) es
1a solucion del problema con valores en la frontera descrito por la ecua-
cion diferencial

2 2

Ugg = a°U  + B Uy - s(t) (7.1)

y las condiciones de borde

u(o,y,t) = 0, u(x,o,t) =0, uy(x,H,t) =0 (7.2)

La solucion de este problema es

u(x,y,t) = = f_(x,t) o (y) (7.3)
n=1 " n
donde
-8 .t ® sen Ax sen Rp(t-t) dA
fn(x,t) ﬂz {m s(t)dt S TR ZheT) (7.4)

con

R = VA% of +el (7.5)
y

_ (2n-1)7g
2, = 2H (7.6)
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La presion sobre la pared es

ply,t) = - pofu, (0,y,t)
® . « sen(R (t-t) dx
- 8pa2 T <I>n(y) ft s(t)dt / g (7.7)
2 p=1 21 - n
Haciendo la sustitucion
Rn = (7.8)
o bien
2
y= S Ve - (7.8)
la integral interior de la ec. 7.7 se transforma en
« Sen uQn(t-T) du T
J = 55 Jo Qn(t-r) (7.9)

o Vuz -1

donde 9o (.) es la funcion de Bessel de primera especie y orden cero;
véase, p.ej.,Gradshteyn y Ryzhik, 1965, 3.753.2, p. 419 (67).

Introduciendo la funcion de dos variables S(t,R) definida por 1a re-
lacion

s(t, @) =a st S0 3, [at-0] do (7.10)

-0

la expresidn para la presion p(y,t) se puede poner en la forma

o (y)

8yHao > n '
ply,t) = 55— I S(t, ) (7.11)
72g8 n=l (2n-1)2 n

Se deduce inmediatamente que la resultante P(t) de las presiones y
su momento resultante respecto de la base de la pared estdn dados, res-
pectivamente por



2 o S(t,.)

16vH o > n
P(t) = 222 5 (7.12)

g8 n=1 (2n-1)°

y
n+l
_ap @ (CDS(E, @)
M(t) =3 pX ) (7.13)
mgl n=1 (2n-1)

La funcion S(t,Q) parece haber sido introducida por primera vez en
la literatura sobre ingenieria sismica por Kotsubo (68) y por Ferrandon
(69) en relacion con el problema de las presiones hidrodindmicas sobre
una pared rigida vertical.

Por analogia con la teoria de la respuesta sismica de estructuras
lineales simples con amortiguamiento nulo, se definira un espectro de
respuesta B(Q, 0) a través de la relacion

B(é, 0) = sup {] S(t,) |} (7.14)
t

y se le dard el nombre de espectro de aceleracion de Bessel de la excita-
cion para amortiguamiento nulo.

Con esta definicion resulta de inmediato que la presion, el empuje
y el momento de volteo quedan acotados por las siguientes expresiones

© B(Q., 0)
8yH ,
plyst)ls == & —F—p (7.15)
mgR n=1 (Zn_l)
2 = B(a, 0)
p(t)] « ooy 7 (7.16)
" gB n=1 (2n_1)
3 o B(Q , 0)
M(t)] < EE%E-QL‘ z “—IL‘7f- (7.17)
7 g8 n=l (2n-1)
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La teoria se puede generalizar para incluir el efecto de la presen-
cia de amortiguamiento interno en el relleno. Empleando las relaciones
4.4,que definen una clase particular de amortiguamiento viscoso, la ecua-
cion diferencial 7.1 debe sustituirse por la siguiente

e, = (14 k2 (o2 u, + 8 uy) - $(¢) (7.18)

tt at

Las condiciones de borde siguen siendo las de ecs. 7.2. Los resultados
finales son de la misma forma que los expresados por las ecs. 7.11-13,
salvo que en lugar de la funcidn de dos variables S(t,Q ) hay que intro-
ducir una funcion de tres variables S(t,® ; z) definida por

s(t.32)= —2L L 5(r) Ik [e(t-r)e™ OE]ar (7.19)

—_—
- 00
(]
i 2=

donde 7 es el amortiguamiento expresado como fraccion del critico y esta
ligado al parametro « por la ec. 4.9; el simbolo Im indica parte imagi-

naria y K0 (.) es 1a funcion de Bessel modificada (funcidn de Mac Donald)
de orden cero.

Para el caso amortiguado se puede definir la funcion B(Q,z) que 1la-
maremos espectro de aceleracion de Bessel de la excitacion para el amor-
tiguamiento z por la relacidn

B(Q2,z) = sup {[S(t,Q; )|} (7.20)
t

Las cotas de ecs. 7.15-17 siguen valiendo con B(Q,z) en lugar de B(Q,O).

7.2 Respuesta impulsiva

Sea ui(x,y,t—e ) 1a respuesta de desplazamientos del relleno a un
pulso unitario de aceleracion dado por

s =6 (t -9) (7.21)



donde &8(.) es la distribucion de Dirac. Para el caso no amortiguado se
encuentra

_8u(t-8) 3 $nly)

ui(x,y,t-e) = 23:1——-(x,t-e) (7.22)

T n=1

donde U(.) es la funcion escaldon unitario de Heaviside y

= JO[%" Vol (t-e)z-gz]dg L0 <x<a(t6)

hy(x,t- ) = (7.23)
%;-sen o (t-8) x > o (t-8) >0

Este resultado muestra que las ondas reflejadas en la pared vertical
en el instante 6 afectana los desplazamientos del relleno, hasta el instan-
te t, s6lo en la region 0 < x < o (t-6), y no tienen influencia sobre ellos
para X > a (t-6). Ademds, en la region que no ha sido alcanzada por el fren-
te de ondas reflejadas, los desplazamientos del relleno no dependen de x,

y son los mismos que regirian para una capa que se extendiera indefinidamen-
te en ambos sentidos del eje de la x.

Resultados similares se pueden obtener para el caso amortiguado.

7.3 Respuesta de frecuencias.

Sean p(y, w) e‘wt, P(w) e1wt, M(w) e1wt, respectivamente, la distri-
bucién de presiones sobre la pared, el empuje total y el momento de volteo
causados por la excitacidn armdnica

S(t) = e (7.24)

Se puede demostrar que

© ¢ (y)
8vHao n
(y,w) = z F(w, 7.25
p(y,uw ;%;g—- ez (wsc) (7.25)
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donde

2 2 .
(1-r% cos® 8)-i 2z r_ cos6
Fa(ae) =% 18—y g de (7.26)
' (1-r7 cos“e)“+(2zr _cosh)
o n n
y
= W
rn = —Qn . (7.27)

Integrando sobre la variable y entre 0 y H se obtiene para P(w) 1la
expresion

E&ﬁa ; ﬂﬂw;)
ﬂ3g8 n=1'¢""

P(w) = (7.28)

y, andlogamente, para el momento de las presiones respecto de la base

3 o (-1)"! F (u,
M(w) = 32}“ @y (-1) n(-%) (7.29)

T g8 n=1 (2n-1)4

La funcidn Fn(w,g) se puede expresar en forma cerrada en términos
de funciones elementales

Poniendo
F (wez) =X -13Y (7.30)

n n n

se encuentra, después de un cadlculo elemental pero tedioso,

AL+ (1-rﬁ) _
ReF =X = 7.31
nomn A, V2(A +B )
-ImF, =Y, =V2AC | /__3;___ﬂ arctg (rﬁ Z(A";Cn))
n 12(An+Cn) Ln -
1 ' "n (An'cn)
+ —==—="argtgh ( ) } (7.32)
V2(h_-C,) A+ ?



donde

2 _ 2.2 2 2
An = (1 - rn) + 4 ry
1 2 2 2
Bn =1 - ry * 2z n (7.33)
_ 2 2
Cn =1 - L 2¢

Las funciones Re Fn’ - Im Fn, IFnI y -aran han sido representadas -
en las Figs. 5y €. Véase, ademas, Fig 7.

Conviene observar que la componente de Fn en fase con la excitacion
resulta importante en el rango de las frecuencias bajas (menores que
la frecuencia Qn) y que para esas frecuencias dicha componente predomina
francamente sobre la componente en cuadratura. Al revés, para frecuencias
mayores que 2. es la componente en cuadratura la que predomina.

Se observara, ademas, que aparecen diferencias notorias al comparar
1a respuesta de frecuencia del relleno con la de un oscilador lineal sim
ple con amortiguamiento viscoso, que tuviera el mismo grado de amortigua-
miento ¢ expresado como fraccion del critico y 1a misma frecuencia cir-
cular Qn. Tal vez la mas importante sea que para amortiguamientos peque-
fios los valores maximos de anl son significativamente menores que los
correspondientes maximos de la curva de respuesta del oscilador, como se
sefiala en la tabla 4.

Mientras las ordenadas maximas de la respuesta de frecuencia del os-
cilador varian aproximadamente como %E— (z< <1), Tos maximos de IFnl son
aproximadamente proporcionales a 1—-.

44

De acuerdo con 1a ec. 7.3.2, Im Fn es una funcion trascendente de la
variable - . Por lo tanto para cada n no hay manera de representar
exactamente"Fn como si fuera la funcion caracteristica de un sistema me-

canico de un nimero finito de grados de Tibertad con parametros concen-
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trados independientes de la frecuencia, ya que todo sistema de este Gltimo
) %n'
E1 uso de modelcs con parametros concentrados dependientes de la frecuencia
tiene, por otra parte, el inconveniente de violar los principios de la ter-
modindmica y conduce, en general, a sistemas que no son causales (respuesta
anterior a la excitacion). Estas dificultades no excluyen la posibilidad
de aproximar razonablemente el comportamiento del relleno mediante modelos
simples con parametros concentrados independientes de la frecuencia. Los

modelos asi obtenidos no violan principios fisicos y pueden emplearse den-

tipo tiene una funcidn caracteristica que es algebraica en la variable

tro de un rango de frecuencias limitado adecuadamente de acuerdo con el con-
tenido de frecuencias de la excitacion.

Si 1a excitacion tiene un modulo de Fourier que presenta valores peque-
fios fuera del soporte 0 < w' < |w| < w", s6lo contribuiran significativamen-
te a la respuesta aquellos modos del relleno cuyas frecuencias 2, satisfacen
la relacion w' < Q, < w". Si, ademas, el modulo de Fourier de la excitaciodn
es una funcion suave en el intervalo sefialado, las contribuciones importan-
tes serdn las de los modos de mas baja frecuencia, de entre los ya identifi-
cados. Lo usual serd que las contribuciones mds significativas al empuje
total y al momento de volteo sean las del modo fundamental. En tal caso se
podra modelar aproximadamente el relleno como un sistema de un grado de 1i-
bertad con parametros independientes de la frecuencia.

Mientras no se disponga de los espectros de Bessel de un buen nimero
de temblores reales representativos, el uso de modelos lineales con parame-
tros concentrados resuitara Gtil porque dichos modelos permiten emplear el
enfoque usual en el andlisis sismico de estructuras, basado en espectros
de respuesta de sistemas lineales de un grado de libertad con amortiguamien
to viscoso. El problema consiste en definir adecuadamente las caracteristi-
cas mecanicas de los osciladores que se empleardn para representar aproxi-
madamente el comportamiento de cada modo de relleno.

8. MODELO DE PARAMETROS CONCENTRADOS

Hay varias posibilidades de eleccion de un modelo Tineal de un grado



de libertad para representar cada modo del relleno, posibilidades que di-
fieren entre si por la manera de acoplar 1a masa del modelo al muro y a
1a base. Con la idea de mantener el modelo 1o mds simple posible se ana-
lizardn solamente dos, que son las representadas en la Fig 8 (a) y (b).
E1 de la primera alternativa mencionada ha sido empleado por Wood (43) al
estudiar el empuje sobre paredes que pueden girar en torno de su base.

Cuando se aplica un campo de fuerzas, independiente del tiempo, de
intensidad a, la reaccidon del resorte es, para cualquiera de los dos mo-
delos,

(Pn)est = m, a (8.1)

Comparando con la ec. 6.9 se deduce que esta fuerza coincide con el
enésimo término de la expresion del empuje sobre el muro en condiciones
estdticas para el modelo eldstico continuo postulado en el capitulo 3, si
se elige

_ 16y o

m e
(2n-1)"m"gB

] (8.2)

La frecuencia circular natural para amortiguamiento nulo es en cual-
quiera de las alternativas (a) o (b)

Exigiendo que esta frecuencia coincida con la del enésimo modo del
relleno se obtiene para la rigidez kn del resorte la expresion

_ 2 _ _4aB
kn = mn Qn = -(m (8.3)

La cota hn a la cual debe ir acoplada la masa al muro esta deter-

53



minada por

n+l
ho = -(—1—)-——(5,1‘2 24 (5.4)

con 1o cual se asegura que el valor y la signatura de cada componente
modal del momento de volteo son los correctos.

En ambos modelos, 1a ecuacion diferencial del movimiento relativo
de 1a masa mn es

m, U, *c U+ kn u, = -m s(t) (8.5)
donde s(t) es el desplazamiento absoluto, comin a la base y al muro
solidario con ella.

Definiendo D, por la relacion
c.=2m_D @ (8.6)

la ec. 8.5 queda en 1a forma

2

u, + 0, @ u +a°u = - s(t) (8.7)

n

La solucion de régimen permanente de la ec. 8.7 para la excitacion
armonica

$(t) = oot (8.8)

es _elut
u (t) = ——5—— (8.9)
Qn - w + 21Dn9nw

La amplitud compleja del empuje sobre el muro es entonces

H = (8.10a)




para el modelo (a), y

m (142i D_ r_)
Hn = N — ". n (8.10b)
l-rn + 2 1 Dn rn

para el modelo (b), con

w
r = —
n Qn

Comparando las expresiones de Hn con la ec. 7.28 se concluye que
para que uno cualquiera de los dos modelos de parametros concentrados
fuera una representacion exacta del correspondiente modo del modelo con-
tinuo, seria necesario que se tuviera

H =F (8.11)

1o que es imposible, porque, como ya se dijo, Fn es funcién trascenden-
te de oo mientras que Hn es funcion racional.

Queda tan solo un parametro por determinar: el amortiguamiento Dn'
Como no hay manera de cumplir 8.11 para toda ros S exigird, en lugar de
esa ecuacion imposible, 1a siguiente

max |Hn| = max |F (8.12)

nl
Esta condicion permite, en cada uno de los casos (a) y (b), determinar
Dn como funcion de z. E1 resultado aparece en la Tabla 5.

Debe observarse, en primer lugar, que en ambos modelos Dn resul ta
independiente de n; es decir el amortiguamiento de cualquiera de los
dos modelos (a) o (b) es el mismo para todos 1os modos del modelo con-
tinuo, aunque diferente para el caso (a) que para el caso (b). Por con-
siguiente se escribira D en lugar de Dn’ omitiendo el indice. En segun-
do Tugar, para ambos modelos D es apreciablemente mayor que ¢, sobre to-
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do si ¢z es pequefio. Finalmente, los valores de D para uno y otro modelo
difieren poco entre si para valores de ¢ de hasta 5%, y aun para valores
mayores la diferencia no es muy grande.

Para el rango de valores de ¢ estudiado (0.0l < z < 0.20), D se pue-
de representar con aproximacion razenable por las expresiones

D = 0.8 ¥z(1-¢) (8.13a)
para el modelo (a), y
D =0.8 Vl—Ez;' (8.13b)

para el modelo (b).

Las graficas de IHnl son muy parecidas para los dos modelos (Fig 9).
La diferencia estd en las relaciones de fase. E1 modelo (a) exagera el
defase entre el empuje y la excitacion, tomando como criterio de compa-
racion el modelo continuo aqui postulado. Para el modelo (a), puede
variar entre 0 y 180°; mientras que para el modelo (b) varia entre 0 y
90°, 1o que esta mas de acuerdo con los resultados de Fig 6 para el
modelo continuo. En vista de estas observaciones se adoptard el modelo

(b).

Como se puede concluir comparando las graficas de IHnl y |Fn], la
del modulo de 1a respuesta de frecuencia del modelo de parametros con-
centrados tiene una punta notoriamente mds ancha que la correspondiente
al modelo continuo. Esta observacion permite concluir que el modeleo de
parametros concentrados dard empujes por exceso, ya que muestrea el es-
pectro de la excitacion en un ancho de banda bastante mayor, sobre todo
si ¢ es pequefio.



9. PARED RIGIDA QUE PUEDE GIRAR EN TQORNO
DE SU BASE

E1 modelo de parémetros concentrados desarrollado en el capitulo an-
terior es aplicable cuando la pared estd fija en 1a base. Se necesita
modificarlo, si se quiere tener en cuenta la posibilidad de que el muro
gire. '

Considérese un relleno seminfinito de espesor uniforme H, sin roce
interno, soldado a una base fija, horizontal y rigida, y sostenido por
una pared plana vertical y rigida a la cual se le impone un movimiento
arménico de rotacidon en torno de su base, como se indica en la Fig 10.
Bastard resolver este problema para poder determinar los elementos que
es preciso agregar al modelo de manera que los efectos de la rotacidn
del muro queden incluidos. Se ha juzgado que para una estimacidon preli-
minar de esos elementos no es necesario considerar el amortiguamiento
interno del relleno.

Sea
o(t) = o et (9.1)

la rotacion impuesta al muro. E1 movimiento del relleno quedarad regido
por la ecuacion diferencial

Uy = 07U+ 82uyy (9.2)
con las condiciones de borde

u(x,0,t) = 0 (9.3)

uy(x,H,t) =0 (9.4)

u(o,y,t) = 8y elut
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Tim u(x,y,t) = 0 (9.6)

X >

Tim ux(x,y,t) =0 (9.7)

X = oo

Las dos G1timas condiciones anotadas expresan que tanto los despla-
zamientos como las presiones tienden a cero lejos de la pared.

Para resolver el problema, consideraremos su extensidn par en x, im-
poniendo la condicidn

u(x,y,t) =u (’xs y’t) (9-8)

La funcién

. t @
ez o (y) g (x) (9.9)

u(x,y,t) =6
0 n=1

donde @n(y) es la funcion definida en ec. 6.6, satisface las condiciones
de borde 9.3 y 9.4 en la base y en la superficie libre. Para que cumpla,
ademds, la ecuacion diferencial 9.2 es preciso que las funciones gn(x)
satisfagan la ecuacién diferencial ordinaria

2
d-g Q2 2

’2‘ - 0 "g g, =0 (n=1,2,3...) (9.10)
o

dx

donde Q esta dado por

_ (2n-1) =8
Qn - H
Sean
_JfZ 2 ,
vy =W - W, lw] < a (9.11)



R (9.12)

v'
n n 4

Entonces, la solucidn par en x de la ec. 9.10 es

v, x|
A e a , lw| < @,

9,(x) = v (9.13)
A, cos (S , lw[ > Qp

donde los An (n =1, 2, ...) son coeficientes por determinar.

La condicion de borde sobre la pared (ec. 9.5) exige que se tenga

y =2 X An sen igﬂ%%l_ll (9.14)
n:

Esta relacion permite determinar los An. Un calculo elemental da

1
_ 8H(-1)™
An - (2"—1)2 TT2 (9-15)
Yy, por consiguiente,
u(x,y,t) = o e nzl AL o (y) U(e -lw]) e ———+ U(lu|-,) cos }
donde U(.) es Ta funcidon unidad de Heaviside.
La presion sobre la pared es
p=-po u, (o,y,t)
B iwt o
= pad e z An v, U(\)n -lwl) @n(y) (9.16)

n=1

Integrando sobre toda T1a altura se obtiene el empuje total
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-iwt o n+1 2
) _ 8HaBY®, e 5 (-1) 5 1 Y U(Qn - |wl) (9.17)
2 n=1 (2n-1) an

Analogamente, el momento de volteo de las presiones respecto de la base es

H 16Hapye et = 1 A o (2 -lw|) (9.18)
M= /" pydy = 5 —— Vi- &, Ul -|u]) (9.18
0 n3g n=1 (2n-1) U n

Limitando los desarrollos en serie de ecs. 9.17-15 a su primer térmi-
no, se tiene, aproximadamente

8Hapye e' © 2
Pe— 0" WAL 9Ty (e - (u]) (9.17a)
A S 2 17 y
T g Ql
16H2aBy6 oe“"t /'—7
M= 3 1 -%’?u(nl-mn (9.18a)
g

De la ecuacion 9.16 se infiere que la rotacion del muro influye sobre
las presiones correspondientes al enésimo modo del relleno solamente para
frecuencias de la rotacion inferiores a la del modo. Al limitar los desa-
rrollos en serie de P y de M a su primer término, se estan despreciando
las contribuciones al empuje y al momento de volteo de las frecuencias
de giro superiores a 9, 1o cual es 1icito como aproximacion a menos que
el muro sea muy alto o el relleno muy blando y que la excitacion sismica
contenga frecuencias muy altas.

/2

La funcién[i-wz/nlélse puede aproximar por un polimonio de segundo

grado en el intervalo - <w< Q. Se elegira una aproximacion de la for-

)
ma
Vi-ol/a.2 = 1 - by (9.19)
- 1 51—2' .

Esta eleccion respeta las propiedades del sistema para frecuencia nula
(estatica).



Haciendo minima la integral

Ql wz b wz\z
I=17/ 1/1-—2—-(1- ——;]dw (9.20)
-0 Q 92
1 1 1
se encuentra que el mejor valor de b, en el sentido de los minimos cua-
drados, es
_ 1 Ty
b=25 (§-- TEQ =~ 0.6849 (9.21)

E1 error maximo cometido al sustituir ¥1 - wz/szl2 por 1 - bwz/le
(con €1 valor de b de ec. 9.21) es de 7% en el intervalo 0 < w < 0.9 Q.-

E1 momento de volteo debido a las presiones del relleno se puede
aproximar entonces por
16H2uBy6oei t

'1T3g

M=

2
bw
(1- ﬁ;ﬁ) U(Ql - fwl)

Este momento, y el empuje P correspondiente, se pueden reproducir intro-
duciendo en la base del muro un resorte de rigidez al giro k0 en parale-
To con el que se utilice para representar la rigidez de la cimentacidn

a la rotacion, y una masa puntual m, adherida al muro a la distancia %?
de la base. Un cadlculo simple da para k0 ym, las expresiones
o =168 aBy g 516 Hasy (9.22)
0 3 = v )
(R g
16bH%0 Koo :
m, = =g~ = 0.315 -B_—Y_ (9.23)
T Bg g
Obsérvese que (véase ec. 8.2)
my, = b my (9.24)
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v E1 modelo completo para el caso de pared rigida que puede girar en
torno de la base se ha representado en la Fig 11 considerando un solo mo-
do del relleno. Las ecuaciones del movimiento para el caso de excita-
cién sismica son las siguientes

myuy = - kylug- g%g) - ¢y (uy - 329) - my s(t)
2 .
4H _ 2Hf, 2He . 2Hb
(I+ ;2— mo)e = fF[Ll (u1 - —F—)+c1 (u1 - —;f-} (9.25)
2H , W oy o
- (Ke+k0)e - Cee - (mo. 3 + 'g- H) S(t)

donde los simbolos empleados tienen los siguientes significados:

u; = desplazamiento relativo de la masa del oscilador representativo
del primer modo del relleno, respecto de la base, positivo cuan-
do estad dirigido en el sentido positivo del eje Ox

6 = rotacion del muro, positiva cuando esta dirigida hacia el re-
11eno

m; = masa del oscilador que representa al primer modo del relleno
(ec. 8.2, con n=1)

>~
t

1 rigidez del resorte del oscilador que representa al primer modo
del relleno (ec. 8.3, con n=1)

¢ = constante de amortiguamiento del oscilador que representa el
primer modo del relleno = ZDlek1
D = amortiguamiento del oscilador que representa el primer modo del
relleno, expresado como fraccion del critico. Se le puede esti-
mar empleando la ec. 8.13b:
D= 0.8 v == , dond
R A €
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z = amortiguamiento especifico del relleno

H = altura del muro (espesor del relleno)

H = altura del centro de masas del muro sobre la base

g'= masa del muro

I = momento de inercia de masas del muro respecto de un eje horizon-
tal perpendicular al dibujo y que pasa por el centro de la base.

m, = masa puntual adherida al muro a Ta altura %; por encima de la

base (ec 9.23)

Ke = rigidez de la cimentacin del muro a Ta rotacidn

k0 = rigidez de rotacidn ficticia (ec. 9.22)

Ce = constante de amortiguamiento de la cimentacidn para la rotacion

5(t) = aceleracidn horizontal del terreno en la base del muro, posi-
tiva cuando esta dirigida en el sentido positivo del eje Ox.

Las masa, rigidez y constantes de amortiguamiento se entiende que se
refieren a la unidad de Targo de muro.

10. RECOMENDACIONES PARA EL ANALISIS

10.1 Seleccion del método de andlisis. ET1 primer paso que es necesa-

rio dar para evaluar las presiones de tierra sobre una estructura de con-
tencidn bajo condiciones sismicas es el de seleccionar el método apropia-
do de andlisis. Esta seleccidn esta condicionada por la magnitud de los
desplazamientos y deformaciones que la estructura experimenta bajo la
accibn sismica.
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Para tener una estimacién previa de los desplazamientos y deforma-
ciones mdximos que es dable esperar, se recomienda aplicar a la estructu-
ra fuerzas horizontales estdticas como las evaluadas en el capitulo 6 del
presente trabajo. Este cdlculo preliminar no tiene mds objeto que selec-
cionar el método de andlisis.

En el capitulo 6 se dan férmulas y grdficas para la presifn de tie-
rras, empuje total y momento de volteo debidos a un campo uniforme de
fuerzas de cuerpo, de intensidad a, independientes del tiempo. Al apli-
car esos resultados para estimar los desplazamientos mdximos que servirdn
de base a la seleccion del método de andlisis se recomienda sustituir a
por la ordenada del espectro de aceleraciones absolutas de un oscilador
lineal con amortiguamiento viscoso D, expresado como fraccidn del critico,
evaluada para el periodo Tl, con

D = o.sVT-‘_?z (10.1)

T1 = v (10.2)

donde H es la altura del muro, VS la velocidad de propagacion de ondas de
cortante en el relleno y ¢z el amortiguamiento especifico del relleno, ex-
presado como fraccion del critico.

Las formulas del capitulo 6 valen para una pared rigida fija y un
relleno elastico representable por el modelo simplificado introducido en
el capitulo 3, aunque esta Gl1tima 1imitacion no es importante dado el
buen acuerdo obtenido entre dicho modelo y la teoria elastica clasica.

Se puede admitir entonces que la recomendacidén enunciada anteriormente
dara una estimacion preliminar conservadora de los desplazamientos maxi-
mos, utilizable para el solo efecto de seleccionar el método de analisis.

Sea Am el desplazamiento mdximo de la estructura calculado en la for-
ma recién recomendada. Si se cumple la condicibn



A< (84); (10.3)

donde (Aﬂ)i estd dado por (véase ec. 1.12)

2
(8y); = % (1-v) (K K,) ot (10.4)

Vs

se puede admitir que el comportamiento sismico del relleno sera esencial-

mente elastico y se analizara el problema en tal hipGtesis, ya sea apli-

cando los resultados obtenidos en el presente trabajo (capitulos 6-9) o
bien Tos encontrados por Wood (43).

Si se viola la condicion 10.3, se aplicard el método de Mononobe-
Okabe, o alguna de sus modificaciones, o bien el de Richards y Elms. La
eleccion entre estas dos posibilidades se hard atendiendo a 1a magnitud
de los desplazamientos laterales que puede admitir la estructura sin que
se afecte su seguridad o el cumplimiento de su funcion.

10.2 Estructuras con deformaciones y desplazamientos pequefios. Cuan-

do se cumple la condicion 10.3 la presion total de tierras (estdtica +
sismica) se calculara tomando para la presion estdtica el valor de la
presion en reposo. La presidon sismica se determinara segin lo expuesto

en los capitulos 8 y 9, respectivamente, seglin que la pared esté fija en
su base o pueda girar en torno de ella, aplicando Tos métodos del andli-
sis modal.

Esta manera de estimar las presiones sismicas no es aplicable cuando
parte apreciable del desplazamiento Am sea debido a deformaciones propias
de 1a pared, como es el caso de muros de tablestacas. Casos tipicos en
que cumplida la condicion 10.3, se puede aplicar el procedimiento descri-
to son los de muros de sotanos de edificios fundados sobre terreno firme,
paredes verticales de canalizaciones o de tanques subterrdneos, muros de
gravedad de concreto en masa, muros de concreto reforzado con contrafuer-
tes.



10.3 Estructuras sin limitacion de desplazamientos. Cuando se cum-
pla la condicibn

By > (B¢ = 15 (8); (10.5)

y, ademds, no exista motivo para limitar los desplazamientos por razones
basadas en la funcion de Ta estructura, se empleard el método de Mononobe-
Okabe debidamente corregido para tener en cuenta que la sobrepresion dina-
mica no es hidrostdatica. En este tipo de andlisis debe incluirse el efec-
to de las fuerzas de inercia sobre el muro mismo, especialmente si la es-
tructura es masiva (muros de gravedad).

Cuando es posible que se produzca falla local en 1a pared propiamente
tal, como es el caso de la falla por flexidn en el fuste de un muro de con
creto reforzado en voladizo, o en las losas de la pared de un muro con con-
trafuertes, estas partes de la estructura deben verificarse para las soli-
citaciones inducidas por las presiones dindmicas calculadas como si los
desplazamientos fueran pequefios, mas las presiones estdticas. Para esta
verificacidn, las presiones estdticas que deben agregarse a las dinamicas
seran las del estado activo.

10.4 Estructuras con desplazamientos limitados. Sea Ag el desplaza-

miento maximo que se puede admitir por motivos basados en Ta funcidn de la
estructura. Se pueden presentar tres casos

D Bag < ()
1) Ag > (AA)f
I11) (Ag)i< B g < (84)¢

En el primero es aplicable 1o dicho para estructuras con desplaza-
mientos pequefios. En el segundo, se aplicara el método de Richards y
Elms:



En el tercer caso es dudoso que se pueda emplear el método de Richards
y Elms, porque el nivel de desplazamientos es tal que no se ha desarrollado
el estado activo en un volumen significativo del relleno. Se sugiere en
ese caso analizar la estructura para la presidn en reposo mds la sobre-
presion dinamica del método de Richards y Elms.

Es aplicable 1o dicho anteriormente respecto de los casos de estruc-
turas con partes sensibles a sobrepresiones que pueden producirse durante
el sismo antes de alcanzarse el estado Timite de las teorias de Mononobe-
Okabe y de Richards y Elms. Estas presiones dinamicas pueden ser bastan-
te mayores que las predichas por las teorias mencionadas para el estado
limite. Se las puede estimar, como ya se ha dicho, suponiendo valida la
teoria elastica y se las deberd incluir en la revisidn de las partes sen-
sibles de 1a estructura (flexidn en losas de concreto reforzado de la pa-
red de un muro con contrafuertes, o en el fuste de un muro de concreto re-
forzado en voladizo). Obviamente, cuando se aplica el método de Richards
y Elms para la verificacion de la estabilidad global (deslizamiento, vol-
camiento, falla de la cimentacidn) las sobrepresiones a que se ha aludido
no entran en el andlisis ni es necesario tenerlas en cuenta, como tampoco
en la determinacion del peso del muro necesario para controlar los despla-
zamientos globales de la estructura.

11. LIMITACIONES DE LOS METODOS DE ANALISIS

11.1 Limitaciones del andlisis eldstico. Los modelos que representan

el relleno como un s6lido elastico lineal y homogéneo tienen algunas 1imi-
taciones importantes que conviene sefialar. En primer lugar, los suelos

no se comportan linealmente, aun para defcrmaciones pequefias. En el caso
de cortante puro, por ejemplo, 1a curva carga-deformacion bajo condicio-
nes cuasiestaticas y carga mondtonamente creciente, se aparta notoriamen-
te de una 1inea recta, y ello sucede para cargas bastante inferiores a

las que profucen la falla por cortante. Si la carga no es mondtona, la
rama de descarga no coincide con la de carga y el material exhibe un com-
portamiento histerético, es decir ya no sélo el comportamiento es no-1i-
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neal, sino que, ademas, tampoco es eldstico.

La disipacion de energia por histeresis se puede representar por un
amortiguamiento viscoso "equivalente" s6lo de manera aproximada. E1 va-
Tor de ese amortiguamiento viscoso supuestamente equivalente depende de
la forma y amplitud de la excitacidn y, en el caso de determinarlo expe-
rimentalmente, depende también del disefio experimental empleado, aunque
no muy criticamente.

Las experiencias de laboratorio han mostrado que los coeficientes
"elasticos" de los suelos dependen significativamente de la presidn con-
finante efectiva. En la teoria de elasticidad, si se analizan los ten-
sores de deformacidn y de esfuerzos en sus respectivos componentes devia-
torio y no deviatorio, hay una relacion directa entre el componente de-
viatorio de los esfuerzos y el componente deviatorio de las deformacio-
nes, sin que en esa relacion intervengan los componentes no deviatorios.
En cambio, 1o que Ta experiencia muestra para los suelos es que el com-
ponente deviatorio de la deformacion depende no sdlo del componente de-
viatorio de los esfuerzos, sino también del componente no deviatorio. Ha
sido corriente tener en cuenta este tipo de comportamiento mediante el
artificic de suponer que el médulo de cortante (médulo de rigidez) emplea
do en el cdlculo es funcidén de la presion confinante (aproximadamente pro
porcional a la raiz cuadrada de la presion confinante efectiva). Como en
el caso de un relleno, la presidon confinante efectiva es proporcional a
la profundidad bajo la superficie, el efecto de acoplamiento entre la par
te no deviatoria del tensor de esfuerzos y la parte deviatoria del tensor
de deformaciones se ha tratado de tener en consideracion admitiendo que
el médulo de rigidez es proporcional a la raiz cuadrada de la profundi-
dad, con lo cual el problema se lineariza, ya que se sustituye un modulo
elastico que es funcidn del nivel de esfuerzos por otro que es funcidn
de la posicion. Hasta donde sabemos, no se ha examinado la licitud de
esta sustitucion.

Otra fuente de series dificultades en el analisis eldstico Tlineal es



la que proviene de las no linearidades prcvocadas por el hecho de que en
el contacto entre relleno y pared se puede producir el despegue. Aparen-
temente, el no considerar este tipo de efectos conduce a resultados del
lado de la seguridad en 1o que se refiere al empuje dindmico y al momen-
to de volteo dinamico, pero no podemos estar seguros de que siempre sea
asi.

Finalmente, otras limitaciones de las soluciones eldsticas disponi-
bles estdn relacionadas con el hecho de que algunos problemas tridimen-
sionales (estribos de puente, muros de longitud finita) se analizan como
si fueran bidimensionales. Ademds, la maycr parte de las soluciones pu-
blicadas se refieren a rellenos de superficie horizontal 1ibre de cargas;
poco se ha hecho para analizar los casos de rellenos con superficie incli-
nada o sobre los cuales actian cargas externas. Estas limitaciones no
son inherentes al método de analisis; con algin trabajo adicional, los
problemas mencionados también se pueden resolver dentro del marco de las
teorias elasticas. Pero, por supuesto, subsisten las limitaciones de ca-
racter mas esencial que se han mencionado anteriormente y gque se refieren,
de una u otra manera, el caracter no lineal del problema.

11.2 Limitaciones de los analisis de Richards y Elms y de Mononobe-

Okabe. En primer lugar conviene recordar que estos métodos son aplica-
bles s6lo a muros masivos rigidos con capacidad para experimentar despla-
zamientos de cierta importancia, no controlados, como en el caso del mé-
todo de Mononobe-Okabe, o pretendidamente controlados como en el de Ri-
chards y Elms. Y decimos pretendidamente controlados porque el modelo
empleado por Richards y Elms, con ser un avance importante, es todavia
bastante primitivo en 1o que se refiere a la estimacidon de Tos desplaza-
mientos permanentes.

En el capitulo 2 se han expuesto con cierto detalle las objeciones
principales al método de Richards y Elms; ello nos ahorra repetirlas
aqui. Conviene si sefialar un punto importante: si el muro puede girar
en torno de su base, se produce una reduccidon importante del empuje y,
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sobre todo, del momento de volteo. Es probable que los resultados del
método de Richards y Elms queden en tal caso excesivamente del lado de
la seguridad, en 1o que se refiere a la estabilidad global de la estruc-
tura.

11.3 E1 caso de las estructuras flexibles. E1 andlisis racional de

los esfuerzos a que estan sometidas estructuras de retencidn flexibles
(como ser muros de tablestacas), aun en el caso de acciones estdticas,
presente dificultades especiales. En primer lugar, la sensibilidad de

la distribucion de los esfuerzos (momentos flexionantes) a las hipéotesis
que se hagan sobre las propiedades mecanicas del relleno y sobre 1a forma
de ligazon de la estructura, es extraordinariamente alta. Actualmente sé-
lo disponemos de métodos relativamente confiables para analizar estados
1imites en condiciones estaticas.

E1 problema se complica adicionalmente por el hecho de que l1a sensi-
bilidad de 1a estructura exige que no se dejen de lado consideraciones

sobre 1a posibilidad de pérdida de contacto entre estructura y relleno.

11.4 Agua freatica. Los modelos eldsticos suponen que el relleno es-

ta constituido por una sola fase y, por lo tanto, no pueden tener en cuen
ta los efectos de la presencia de agua. Los problemas planteados cuando
hay agua requieren de cambios radicales en el modelo y en los métodos de
resolucion. En nuestra opinion queda excluida 1a posibilidad de tratar-
Tos analiticamente y resulta necesario recurrir al andlisis numérico,

via método de los elementos finitos, por ejemplo, lo cual resultara jus-
tificado cuando se trate de obras de excepcional importancia y siempre
que se disponga de relaciones constitutivas confiables.

11.5 Definicidn de la excitacidon sismica. No se entrard aqui a enu-

merar las dificultades que tiene la definicion de una excitacion sismica
adecuada. Este problema es de alcance general en toda la ingenieria sis-
mica, pero toma particularidades especiales, en el caso de los muros de
contencién, porque es corriente que estas estructuras estén asociadas a



irregularidades topograficas y a cambios bruscos en las calidades de los
suelos (relleno artificial versus terreno natural, por ejemplo).

CONCLUSION

La conclusion general que se puede extraer es que el andlisis sismi-
co de estructuras de contencion de tierras esta recién en su infancia. Los
métodos aqui expuestos apuntan hacia una solucion del problema para cier-
tas categorias limitadas de estructuras, pero al mismo tiempo revelan un
buen nimero de problemas por plantear y resolver que requeriran de un es-
fuerzo continuado de investigacion durante algunos afios.
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TABLA 1. COEFICIENTE DE EMPUJE EN REPOSO

Tipo de suelo K0 Referencia
Arena suelta, saturada 0.46 (2)
Arena densa, saturada 0.36 (2)
Arena suelta (e=0.8), seca 0.64 (2)
Arena densa (e=0.6), seca 0.49 (2)
Arena compactada 1-1.5 (3)
Arcilla, compactacion manual 1 -2 (3)
Arcilla, compactada a maquina 2 -6 (3)
Arcilla sobreconsolidada 1-4 (3)

TABLA 2. DESPLAZAMIENTOS NECESARIOS PARA DESARROLLAR LOS ESTA-
DOS ACTIVO Y PASIVO EN EL RELLENO

(Segun Wu, ref 4)

. R Desplazamiento
Relleno Estado Tipo de movimiento necesario
A
No cohesivo Activo Traslacion 0.001 H
Activo Rotacion en torno
de 1a base 0.001 H
Pasivo Traslacion 0.05 H
Pasivo Rotacion en torno
de la base >0.1H
Cohesivo Activo Traslacion 0.004 H
Activo Rotacion en torno
de Ta base 0.004 H

Notas: H = altura de la pared

Traslacion en direccion perpendicular al planc dela pared;

desplazamiento del extremo superior de la pared, en el ca-

so de rotacion.
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TABLA 3. COMPARACION DE RESULTADOS DEL CALCULO (26) CON LOS
EXPERIMENTALES (10). PARED RUGOSA INICIALMENTE VER
TICAL QUE GIRA EN TORNO DE LA BASE CONTRA UN RELLE
NO DE ARENA SUELTA SECA 3
(eo = 0.71, Yo = 1.5 Ton/m~, ¢ = 35°)
Angulo P M h h
de giro _cale —calc . (H)cal (H)exp
Pexp Mexp
3° 0.78 0.77 0.48 0.49
7° 0.71 0.64 0.48 0.53
13° 0.59 0.52 0.47 0.55
Notas: P = resultante de las presiones (empuje total)
M = momento de volteo de las presiones respecto de la base
h = cota del punto de aplicacidon de P sobre la base
H = altura de la pared.
TABLA 4. COMPARACION DE LOS MODULOS MAXIMOS DE LA RESPUESTA
DE FRECUENCIA DEL RELLENO Y DE UN OSCILADOR CON
AMORTIGUAMIENTO VISCOSO PARA IGUAL VALOR DE ¢
1
v 5 IFnl max 2cv/1-¢2
0.01 6.15 50.00
0.05 2.91 10.01
0.10 2.14 5.03
0.20 1.64 2.55




TABLA 5.

VALORES DE Dn EN FUNCION DE ¢

D
& Modelo (a) " Modelo (b)
0.01 0.0816 0.0827
0.05 0.175 0.186
0.10 0.241 0.272
0.20 0.322 0.407
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