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1. GENERALIDADES

Las excavaciones para subsuelos y sus estructuras de contencion son uno de los
principales condicionantes para el disefio arquitectonico.

Este condicionamiento depende del perfil de suelos en el lugar, de la presencia de
niveles de agua, del tamafo de la excavacion a realizar, de la tecnologia
constructiva disponible, etc.

Con estos factores es posible definir si es necesario 0 no entibar la excavacion, si
ese entibado debe ser definitivo o provisorio, y que metodologia constructiva resulta
mas conveniente para el mismo.

La excavaciéon mas sencilla se presenta cuando no existen edificaciones contiguas n
ilimitaciones en el ancho del predio. En esta circunstancia es posible dar a la
excavacion un talud estable por si mismos in necesidad de entibados ni obras de
contencion, tal como se aprecigfn la figura 1.

Figura 1



Una vez efectuada la excavacion y construida la fundacion se procede a ejecutar el
muro de contencién definitivo.

Cuando esto no es posible se debera construir una estructura de contencion que
permita la excavacion segura de los subsuelos y la ejecucion de la estructura
correspondiente, que incluso puede tener la forma mas diversa de acuerdo a las
necesidades del proyecto (Figura 2).

Figura 2

De estos aspectos mas el dimensionado del muro surgiran las dimensiones minimas
necesarias para su estabilidad.

Finalmente estas dimensiones de la estructura de contencién y los aspectos
constructivos de la misma condicionaran el proyecto arquitectonico.

En este capitulo se analizara para distintos tipos de suelo la necesidad o no de
entibados y se describiran algunas metodologias constructivas.

2. PERFILES DE SUELO
Para simplificar esta descripcion se hara referencia a dos tipos basicos de suelos:

» Cohesivos (arcillas, limos, limos arenosos, arcillas limosas, arcillas arenosas,
limos arcillosos)
» Granulares (arenas finas y gruesas, gravas, rodados)

Los primeros tienen una fuerza interna denominada cohesion que mantiene los
granos unidos entre si. Los segundos no poseen esta fuerza y soélo se da en ciertas
condiciones de humedad por las fuerzas capilares y de tensidon superficial que se
producen en el interior de su masa.



Suelos cohesivos
La cohesiéon depende de la compacidad del suelo, de las caracteristicas fisico
quimicas de los minerales que lo componen, de su cementacion, etc.

En general la cohesion es mas débil para suelos de grano mas grueso (limos y limos
arenosos) y es mas fuerte para suelos mas finos (arcillas y arcillas limosas).

Los suelos cohesivos permiten ciertos niveles de excavacion a talud vertical sin
entibamiento. La profundidad a excavar sin contencién depende de la cohesién.

En forma simplificada la altura maxima a excavar a talud vertical sin necesidad de

entibados, para una excavacion de grandes dimensiones o de gran desarrollo lineal
(zanjas, etc.), se puede expresar por la ecuacion:

v e (ooeef)

Siendo:

C = cohesion

¢ = angulo de friccion del suelo

Y = peso unitario

Ka = coeficiente de empuje activo

Para los valores habituales de cohesion en los suelos loessicos se puede admitir
una excavacion vertical sin entibados de alrededor de 3,00 metros de profundidad,
con suficiente margen de seguridad.

Cuando se supera esa profundidad son necesarios entibados o muros de
contencion.

Sin embargo en algunos casos es suficiente con impedir que el suelo pierda
cohesiodn, por ejemplo mediante un recubrimiento impermeable en la altura maxima a
excavar y a partir de esa profundidad mantener un talud estable (p. ej. 1:1). Para
construir en esa zonas e excava en trinchera por tramos y de ese modos e evita el
colapso de todo el frente excavacion.

En cada trinchera se construye el tramo de contencion definitiva antes de excavar la
préxima trinchera, tal como se ve en la figura 3.



Figur 3

Como se dijo esta situacion es para excavaciones abiertas o de gran longitud,
cuando la excavacion tiene un frente pequefio o es cerrada (pozos), se produce un
efecto de arco tridimensional y se logran excavaciones superiores a 30 metros sin
entibados.

El disefio de los mismos se hace considerando que el suelo actua sobre ellos
mediante una presion horizontal que puede ser constante o variable con la altura
dependiendo si el muro esta impedido de desplazarse (muros de sétano, pantallas
ancladas, etc.) o pueden girar libremente (muros de sostenimiento, estribos de
puentes, etc.).

—
a Suelo a/H b/H c/H ely.H
_ Limos 01 ] 07 | 02 | 0,8Kscosd
o Arena 0,0 0,1 0,0 0,65.K,
B b |[H Arc.rigida | 0,6 | 0,0 0,4 0,3
N Arc. media | 0,75 | 0,0 0,25 0,375
A Arc. blanda | 0,25 | 0,75 0,0 1-m(2q,/y.H)
No¢ Arc. fisurada | 0,25 | 0,5 | 0,25 0,2a0/4
%
Figura 4

Para los muros (figura 4), sin desplazamiento el diagrama de empujes puede
adoptarse como trapecial con los valores indicados en la tabla anterior, mientras que
para muros con desplazamiento libre puede asumirse un diagrama triangular con un
valor maximo en la base igual a:



o, =r.HK, —2c./K,

Donde:
H = altura de la excavacion

Para los muros con capacidad de giro se admite un diagrama linealmente creciente
con la profundidad (triangular) cuya presion en la base se obtiene con la misma
férmula anterior reemplazando la altura media por la altura total H de la excavacion.

En los suelos cohesivos, en particular los loess, puede aparecer otro tipo de falla
denominada “push out”, como se indica en la figura 5.

Figura 5

En estos suelos se genera por relajacién de tensiones, una grieta paralela a la cara
excavada que tratad e desplazarse hacia abajo comprimiendo una cufia de suelo
inferior la que es empujada hacia fuera. Para estabilizar estos suelos solo es
necesario apuntalar la cufia inferior. Asumiendo que la cufia tiene un angulo de 45°,
la fuerza que debe tomar ese apuntalamiento es igual al peso de la columna de
suelo. En la figura 6 se aprecia la ejecucion de un subsuelo donde se ha efectuado
un apuntalamiento provisorio mediante tablas y puntales para poder realizar las
fundaciones de las columnas medianeras.




Suelos granulares
Dado que los mismos no poseen cohesion no es posible realizar excavaciones
verticales sin entibar o proteger las mismas.

En estos suelos también se distingue entre el empuje que se produce sobre los
muros impedidos de girar y los de giro libre.

Para los primeros el empuje se asume como uniforme en altura con un valor medio
igual a:

o, =y7.H K,

medio
Para muros con posibilidad de giro se reemplaza Hnmedio por la altura total.
Con los valores asi obtenidos tanto para suelos cohesivos como granulares, se
pueden disefar las estructuras de contencién para una obra determinada.

3. ESTRUCTURAS DE CONTENCION

Las estructuras de contencién pueden clasificarse de acuerdo a su uso en el tiempo
como provisorias y definitivas.

Estructuras provisorias: Estan constituidas por los entibados, tablestacados o
pantallas. Pueden ser metalicos, de madera, de hormigén o mamposteria.

Los de madera estan compuestos por tablas o tablones verticales u horizontales que
estan en contacto con el suelo, tirantes horizontales o verticales, sobre los que
descansan las tablas o tablones y puntales sobre los que apoyan los tirantes (figura
7).

Figura 7

Estos puntales pueden apoyarse sobre la pared opuesta si la excavacion es angosta
0 acufarse en el suelo si la distancia al muro opuesto es muy grande.



Su construccion consiste en que a medida que se va excavando se van colocando
las tablas y los tirantes los se acodalan con los puntales a medida que se profundiza.

Para el caso de zanjas un método consiste en excavar pozos donde se colocan
guias metalicas empotrada sen el fondo del os mismos. Luego a medida que se
excava se hacen descender los tablestacados como si fueran cortinas o bien se
colocan tablas horizontales. A profundidades establecidas se acodalan las guias
verticales mediante puntales horizontales. En las figuras 7 y 8 se observa la
construccion mediante este sistema.
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Figura 8

Las estructuras metalicas se denominan en general tablestacados, como se observa
en la figura 9. En este caso se hincan tablestacas, que son planchas metélicas
rigidizadas, previa a comenzar la excavacion hasta una profundidad superior a la
misma y a medida que se excava se van colocando puntales o anclajes para
sostener estas tablestacas.
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Figura 9

Por su método constructivo estas tablestacas no pueden colocarse sobre el eje
medianero ya que necesitan de espacio para la maquinaria de hinca.

Los anclajes suelen ser problematicos si invaden el subsuelo de edificios vecinos o
afectan el uso publico (calles, etc.), se requieren permisos especiales para su
ejecucion.

En el caso de pantallas, las mismas se realizan antes de la excavacion y pueden ser
elementos continuos o aislados. Entre los primeros se encuentran los muros o
pantallas de hormigdn propiamente dichas, mientras que los segundos pueden ser
cortinas de pilotes separados entre si uno o0 mas diametros.

En la figura 10 se esquematiza la construccion de un muro pantalla con el auxilio de
lodos bentoniticos, y el caso de un muro pantalla con anclajes. En la figura 11 se
muestra una pantalla discontinua ejecutada mediante pilotes separados entre si.
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Figura 10
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Figura 11
La eleccion de uno u otro sistema depende del tipo de suelo a excavar, y si es
posible aprovechar cierta cohesion del mismo aun cuando la misma sea temporal,
para que actue un efecto de arco entre los pilotes que contenga el suelo.

En este caso también es imposible excavar bajo el eje medianero ya que las
maquinas de excavacidén precisan de espacio para su operacion. Si el suelo a
excavar es desmoronable o existe la presencia de agua, se puede realizar la
pantalla mediante el empleo de lodos bentoniticos que mantiene estables las
paredes de la excavacion mientras la misma se ejecuta y posteriormente, previa
colocacién de la armadura, se hormigonan desplazando el hormigon al lodo
bentonitico.

A medida que se avanza en la excavacion se van construyendo anclajes o apunta-
lamientos con las mismas limitaciones ya descriptas para los tablestacados.

Las estructuras de madera y metdlicas generalmente se extraen una vez que han
cumplido su funcién.

Estructuras definitivas

Las estructuras definitivas se construyen por dentro de las estructuras provisorias,
por lo que ademas de su espesor se pierde el espacio ocupado por la contencion
provisoria.

La estructura mas convencional es el muro de hormigdn que toma las cargas por su
propio peso y adicionando eventualmente el peso de las tierras suprayacentes al
mismo.

Las soluciones mas comunes se basan en muros de hormigdén armado o muros de
hormigén simple. La figura 12 muestra los esquemas tipicos de los muros de H® A°,
mientras que la figura 13 hace lo propio con un muro de H° Simple.
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En el caso de pantallas de hormigdn o cortinas de pilotes, las mismas pueden ser
usadas como parte de la estructura definitiva, lo que redunda en una economia de
obra. En estos casos sélo se hace un muro de terminacion o un muro entre pilotes
anclado en los mismos. En la figura 14 se observa esta situacion.

Si la obra es suficientemente grande como para permitir la excavacion provisoria con
taludes estables, se puede construir los muros definitivos, en general de hormigén
armado sin necesidad de entibados provisorios. En este caso se excava toda la
profundidad con el talud estable, y posteriormente se llega hasta la ubicacién del
futuro muro mediante trincheras verticales suficiente-mente angostas como para no
producir desmoronamientos (figura 15).

Figura 15



Estas trincheras se ejecutan dejando un espacio entre ellas que se excavara en una
segunda etapa una vez construido el muro dentro de las mismas. Para tomar los
empujes horizontales se emplea el mismo entrepiso como apuntalamiento sin
recurrir a anclajes u otros elementos provisorios.

Otra alternativa es la de excavar con un talud general que ocupe todo el subsuelo y
posteriormente ejecutar una berma, tal como se esquematiza en la figura 16.
Excavacidn
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Figura 16

La pantalla se ejecuta por tramos dejando un talud entre ellos. A posteriori se
realizan las perforaciones para los anclajes donde se alojan las armaduras y se
procede a hormigonar estos anclajes. Luego se coloca la armadura del tabique y se
construye el mismo mediante hormigdn proyectado. Una vez terminado esta etapa
se realizan las excavaciones de los tramos intermedios repitiendo el proceso.
Finalmente se trabaja del mismo modo en los niveles inferiores. En las figuras 17 y
18 se aprecian todas las etapas descriptas en una obra.
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Figura 17




Figura 18

Una variante de este sistema es emplear el denominado “suelo clavado” (Soil
Nailing), en especial si se tratad e rocas blandas o suelos con cierto grado de
cementacion.

El esquema es similar al anterior tal como se indica en la figura 19, con la diferencia
que en esta oportunidad las intrusiones colocadas en el suelo no funcionan como
anclajes sino como un refuerzo del mismo, algo asi como un suelo armado colocado
“in situ”.

Figura 19

Este muro puede ser de mamposteria, pero en general es de hormigébn armado,
dados los esfuerzos a los que estara sometido y para aprovecharlo como soporte de
las columnas y losas de entrepiso de la futura obra. En las figuras 19, 20 y 21 se
observan las etapas constructivas de suelo clavado en una obra.






Eventualmente pueden emplearse otros tipos de muros, ya no de tipo pantalla, para
algunas obras especiales. Tal como se muestra en la figura 22 estos muros pueden
ser cribados (cajones de madera, o llantas de automovil usadas), de gaviones o de

suelo reforzado.
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Figura 22

Cuando se requiera un muro flexible o con mayor adaptacion al terreno tanto por los
asentamientos esperables como por su integracion al paisaje pueden emplearse
gaviones. Estos elementos son cajones de alambre tejido rellenados con rodados o
gravas de gran tamafo de modo tal de darles peso, ya que este tipo de muro resiste
los empujes por gravedad. En el trasdés generalmente llevan un geotextil que sirve
de filtro para impedir el desplazamiento del suelo contenido hacia la excavacion.

En las figuras 23, 24 y 25 se puede observar la construcciéon de un muro de este
tipo.




Otra alternativa es la de emplear geogrillas y geotextiles para reforzar el suelo y por
lo tanto utilizar el mismo suelo compactado y reforzado como elemento resistente de
modo analogo a la denominada “Tierra Armada”.

En las figura 26 y 27 se pueden ver la colocacion del geotextil y la compactacién de
una capa de suelo.
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Finalmente también se pueden emplear muros o pantallas prefabricados. En las
figuras 28 y 29, se muestra la construccidon del estribo de un viaducto ejecutado
mediante pantallas prefabricadas, empotradas en la base y ancladas en la parte
superior, mediante un sistema patentado por el autor.

Consiste en la construccién de la fundacion, y asea una zapata corrida superficial
ola viga cabecera de un pilotaje. En esta viga se dejan los nichos para alojar sendas
patas de los paneles prefabricados. Se colocan los paneles y se hormigona su
empotramiento. Finalmente se rellena el trasdos y a la altura estipulada se construye
el anclaje superior que se toma de un muerto colocado en el relleno. Cada anclaje
toma dos paneles prefabricados de modo de lograr el trabajo en conjunto de los
mismos.



Figura 28

Ventajas y desventajas de cada tipologia:

Cada sistema tiene sus ventajas y desventajas las que se pueden resumir como
sigue para tenerlas en cuenta a la hora de seleccionarlos.

En las tablas siguientes se enumeran algunas de ellas para cada uno de los
sistemas antes descriptos.
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Dluro

Ventajas

Dasventajas

Feforzade

Loz mwos de concrato ammade pueden
emplearse en alturas srandes
(superiorss a2 disz metros), previc su
dizefic sstructwral v estabilidad. Se
utthzan meétedes cowmvencionzlss de
consmuecicn, en los cuales la mayoria
de los maestros de constuccion tienen
experiancia

Fequieren de buen pise
cimentacion.  Son antleconomicos
alturas mwov grandes v requisren
formaletas especiales. Su poco peso
los hace inefectivos en mmnchos casos
de estabilizacion de deslizammentos de
masas grandes de suelo.

FEE

Concreto
simpla

Felativaments smmples de constumr v
mantener, pueden consiiuirss en curvas
v en diferantes formas para propositos
argquitectomicos v puedsn  colocarzs
enchapes para su apariencia exterior.

Se requisre una muy buena fiundacion
¥ ono perTmte deformaciones
mmportantas, se necesitan cantidades
grandes de concrsfo v um tempo de
cwrade, antes de que puedan trabajar
efactrvamante.

Ceneralmente son antiscondInicss para
albwzs de mas de fres metros.

Concreto
ciclopen

Simmlares a los de concreto smmple.
Utilizan blogques o cantos de roca como
matertal embebide, dismimiyende los
volimenes de concrato.

de roca v
esfuerzos

El concreto ciclopeo {cantos
concreto) ne puede soportar
da flaxién grandes.

Dluro

Ventajas

Desventajas

Gaviones

Facil almie de presiomes d= agua.
Soportan movinuentos sm perdida de
eficiencia. Es de construceion sencilla v
economica.

Lasz mallas de acere galvamzade se
corroen facilments en ambisntes acidos,
por eemplo, en suslos residuales de
granitos se raquisre cantos o blogues de
roca, los cuales no necesatiamentes estan
dizsponibles en todos los sitios. Al amarre
de la malla v las mmidades generalmente
no se le hace un buen control de calidad.

Cnba

Simple de construm v mantener. Utiliza
el suelo en la mayor parte de s
volumen Utiliza elamantos
prefibricados los cuales peimiten wn
mejor confrol da ezhdad.

Se requisre matarial gramular,
autodrenante. Puede ser costose cuando
8 comstoyve un solo mworo por la
necesidad de prefibricar los slementos
de concreto smmrado. Gensrzlments no
funciona en alturas superiores a siste
metros.

Llantas
(Meusal)

Son faciles de construir ¥ ayudan en el
reciclaje de los elementos utilizados.

Mo exzten procedimisntos conflables de
disefic ¥ su vida utzl no es conocida

Fiadra -
Padraplén

Son fariles de construir v econdmucos

Faguieren da la uahzacon de blogues o
cantos de tamatio relativamente srande.

cuando hav pledra dispomble.

Tipo

Ventajas

Desventajas

Fefuerzo

tiras

Loz refuemrzos metalicos le dan ngidez
al temaplen v lo: prefibricades de
concreto en su cara de fachada los hace
presentables v decoratives. Existen

Laz zomaz de refusizo requieren
proteceion especial confra la comosion
Se requisren caracterisiicas especiales en
el rallang utillizado con los elementos de

empresas especiahizadas dadicadas 2 su |refuerzo.  Algunos tipos de mre de
constrecion tlemma ammada estan  cubierfos por

patentes,
Fefuerzo | Son zeneralments mwy ecomomicos ¥ | Som mmy fexibles v se  deforman
con faciles de constnur. facilmente. Las capas de geotexhl se
zaotexti] pueden comvertrr en superficies de
debilidad para deshzapuentos. El
geotextil se descompone con la lus zolar
Fefuerze | La malla le da cierta rigidez al terraplén | Dependiende del material constitutive la
conmazlla |v las capas no constituyen superficias | malla puede descomponarse o corroarse.

de debibdad. El efecte de anclaje ==

mejor.
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Estuchira Ventajas Desventajas
Anclajes v | Permuten la estabilizacion de blogques | Pueden sufior comosion.
panos ndividuales o puntos especificos
individuales | dentro de un mactzo da roca.
Mres Se pusden consour en  forma | Los elementos de refuerzo pueden sufir
Anclados progresiva de amibza hacia abajo, a | corrosion en ambisntes acides. Se puade

medida que 2 avanza con el proceso | requernr un mantenimmento permznente
de excavacion. Permiten excavar |(temsionamusnte) Con frecuencia se
qumte a edificios o estructuras. | roban las tuercas v elementos de anclaje.
Pemuten altwras considerables. Para su constmecion s2 puade requerir el
permi=o del vecine. Su construecion es
mwy costosa.

WNailing o [ Muy eficientes come elemento de | Generalmente =a raguisre wma cantidad
pilotillos tpo |refuerzo en materiales fracturados o | grande de pilotillos para estabilizar un
raiz sueltos. talud especifico lo cual los  hace
(roctpiles) COStDS0s.

Tablestaca | Su constmecion es rapida ¥ no requiers | Wo se puedsn consiiuir en zitios con

coltes  previos. Son  de facil |presencia de meca o cantos. Sm
constuocion Jumto 2 los cuerpos de | construccion es muny costosa.
agua o 1ios.
Pilotes Se pueden constur rapidaments. Se puads requeny un mimerc grands de
pilotes para estabilizar wn deshzangento.
Pilaz o | Mo se requiere cortar el talud antes da | Se requisren profimdizar muy por debajo
Caizsons | constnurle. Se  utilizan  sistemas |del pie de la excavacion.  Su costo
comvencionales  de  constuccion. | generzlmente es elevado. La excavacion

Pueden construmrse en sitios de dificd] | pueds requerir control del nivel freatico.
acceso.  Vanos calssons puedsn ser | Debe fenerse especial cwdade en las
construdes smmltanesrments. ENoIvaclones para evitar aceidentes.

4. VERIFICACIONES ESTRUCTURALES

Muros de gravedad: todos los esquemas resistentes por gravedad requieren de tres
verificaciones, a saber:

a.- Verificacion global
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b.- Verificacion al vuelco, deslizamiento y hundimiento

En el cuadro siguiente se esquematizan y resumen estas verificaciones:

TiPO DE 2 -
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c.- Verificaciones internas:

En estas verificaciones se incluyen el dimensionado del hormigén armado a flexion
(calculo de armaduras y resistencia del hormigbn a compresion) ademas de la
capacidad para absorber el esfuerzo de cortante en diversas secciones a distintas
alturas dentro del muro.

Las formulaciones no se indican por ser las comunes de los cursos de hormigon
armado en las carreras de Ingenieria Civil.

Muros pantalla: Estos muros no resisten los esfuerzos externos por su peso sino por
el empotramiento en la base y eventualmente por apuntalamiento o anclajes a
diferentes niveles por encima del plano de excavacion.

Las verificaciones global y de esfuerzos internos no se analizan por estar ya indicada
la primera y por tratarse de verificaciones de estructuras de hormigdn armado
(muros pantalla) o estructuras metalicas (tablestacados).

Merece por el contrario un parrafo aparte la verificacién al vuelco y determinacién de
esfuerzos ya que implican un analisis de interaccion suelo estructura.

Si se plantea la construccion de una pantalla sin anclajes para realizar una
excavacion de altura H, en un suelo de peso unitario y, con un angulo de friccién o,
tal como se indica en la figura 30, se pueden determinar para diferentes
profundidades “z” los esfuerzos debidos al empuje activo ejercido por el suelo en el
trasdds del muro y los debidos al empuje pasivo en la zona de empotramiento.

H Y, ¢

Ka= tg*(45-9/2)
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Figura 30

La presiones horizontales activa y pasiva a una profundidad “z” seran
respectivamente:

o, =72k, y o, =r(Z-H)k,



Por su parte los empujes correspondientes resultan:
1 1
E, :E.y.zz.ka y E, :5.7/.(2—H)2.kp

Finalmente los momentos flectores producidos por estos empujes a las
profundidades indicadas pueden formularse como:
M, :l.y.z3.ka y M, :%.y.(z—Hf.kp

Es decir que para un suelo uniforme pueden expresarse como una constante “p”
multiplicada por una longitud al cubo. De mas esta decir que los empujes pasivos
tiene sentido a partir de una profundidad z > H.

Con esta simplificacion puede construirse una tabla para calcular los momentos
flectores activos y pasivos para profundidades “z” preestablecidas y realizar la

diferencia entre ambos momentos para determinar el momento resultante.
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Al mismo tiempo se puede graficar este momento resultante con la profundidad, tal
como se indica en la figura 31.

Zeq

s X:____

Figura 31



Al realizar estos calculos se encuentra que a partir de la superficie los momentos
positivos son siempre superiores a los negativos hasta cierta profundidad “zeq” en la
que los momentos positivos y negativos se equilibran y por debajo de ella los
momentos negativos son mayores que los positivos.

La profundidad D = z¢q — H, es la penetracion minima que debe tener una pantalla
sin anclajes, para garantizar su empotramiento en la base de la excavacién. Desde
el punto de vista practico y para garantizar la aparicién de una fuerza de reaccion en
el extremo inferior, se adopta una penetracion:

tmin= 1,2XD

El momento Mnax €s el esfuerzo por unidad de longitud en profundidad con que se
debe verificar la pantalla ya sea de hormigdn armado continua, de pilotes separados
o tablestacas metalicas.

En el caso de pilotes separados la accion resultante en cada uno de ellos puede
calcularse aceptando que existe un efecto de arco en el suelo que los rodea, y
adoptando los esquemas indicados en la figura 32 y los coeficientes de distribucién
que se grafican en la figura 33.
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Si, por el contrario, se coloca un anclaje a una profundidad z; el equilibrio puede
obtenerse de dos formas diferentes ya sea que consideremos que la pantalla esta
simplemente apoyada en la base (minima penetracion) que es el denominado
Método Americano, o que se acepte cierto grado de empotramiento (penetracion
media) o Método Europeo.

En el Método Americano se opera graficamente tal como se muestra en la figura 34.
+M -M

Mamer

Figura 34

Es decir se traza una linea desde el punto de anclaje (z1) que sea tangente al
diagrama de momentos. El punto de tangencia indica la profundidad minima “D” que
debe penetrar la pantalla en el suelo inferior. La diferencia entre el diagrama de
momentos y la linea tangente muestra el valor del momento maximo con el que debe
dimensionarse la pantalla y la fuerza F, en cada uno de los anclajes separados entre

[Pl

si, en profundidad, una distancia “s”, sera:

Fa — Ivlamer S
h
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Por su parte en el Método Europeo la linea que parte del anclaje no es tangente al
diagrama de momentos si que lo intercepta a una profundidad “z,” cuyo valor Blum
propone como:

Con esta profundidad se construye el grafico indicado en la figura 35, y se
determinan los momentos flectores maximos y la fuerza en el anclaje.

Figura 35
Fa — MEUTO .S
h

euro

En este caso aumenta la profundidad de penetracion “D” en el suelo inferior, pero
disminuyen la fuerza en el anclaje ya que Meuro < Mamer Y Neuro > hamer Y 108 momentos
flectores ademas de disminuir presenta dos signos es decir que son mas
equilibrados y por ende el método es mas adecuado para tablestacas o elementos
que presenten igual resistencia flexional en ambas caras.

Todos los esfuerzos determinados por estos métodos derivan de las ecuaciones de
la estatica de los cuerpos rigidos, pero las pantallas por su esbeltez son elementos
flexibles. Estos significa que los esfuerzos son menores a los calculados en funcién
de la flexibilidad del muro y por otra parte para llegar a desarrollar el empuje pasivo
en el suelo se requieren grandes deformaciones. Rowe, a comienzos de la década
de 1970, estudié estos problemas y llegd a determinar un coeficiente r,, de

minoracion en funcion de la compacidad del suelo en el trasdos y de la rigidez
4

relativa de la pantalla p = % , tal como se indica en la figura 36, y para contemplar

la deformacion por empuje pasivo recomienda tomar sélo 2/3 de dicho empuje en las
ecuaciones anteriormente planteadas.

El método propuesto por Rowe, puede resumirse como sigue:



Se calculan los esfuerzos con los planteos anteriores, asumiendo el empuje
activo total y tomando 2/3 del empuje pasivo.
Se determina con el diagrama resultante el M y 1a Fa.
Se calcula p y mediante el grafico de la figura 36 se determina ry,.
Los esfuerzos finales resultaran:
r
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Figura 36

Con la fuerza F, se determina la longitud del bulbo de anclaje “lI,” en base al

diametro “d” del mismo y a la capacidad friccional “gs" de la interfase suelo-bulbo,
mediante la siguiente ecuacion:

=

| = a

" radqg,

Siendo “a” un coeficiente que vale 1 para bulbos simplemente hormigonados y
1,1<a<1,2 para bulbos inyectados en una o varias etapas.

Finalmente debe verificarse la estabilidad del conjunto para una posicion supuesta
del bulbo, como se indica en la figura 37, y asumiendo una superficie de falla que
pasa por el centro del mismo.
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Mediante la composicion de las fuerzas conocidas, W, R, Ea y E, y la direccion del
anclaje, se determina la fuerza T, necesaria para desequilibrar el bloque supuesto.
La relacion entre esta fuerza y F, determina el coeficiente de seguridad “FS”. Si este
valor es menor al fijado como minimo, se elige una nueva longitud del anclaje y con
ella una nueva superficie de falla, operando del mismo modo hasta hallar un FS
satisfactorio.

Suelo reforzado: En este tipo de muros (suelo reforzado con geotextiles, tierra
armada o soil mailing), al igual que en los de gravedad se requiere de verificaciones:
global, al vuelco, deslizamiento, hundimiento y de los esfuerzos internos.

Las dos primeras son iguales a las indicadas para muros rigidos, por lo que no se
analizaran en este apartado. Por su parte se analizara la verificacion de esfuerzos
internos que escapa a lo canones habituales.
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Figura 38

Para determinar la fuerza en cada elemento de refuerzo se asume una distribucién
de empuje activo y dentro de la zona reforzada un plano de falla potencial, este
plano puede formar con la horizontal (45°+¢/2).



La fuerza en cada refuerzo se calcula como la fraccion del empuje que tiene
incidencia en el mismo en funcién de su area de influencia, tal como se indica en la
figura 38.

La verificacion por el denominado “método global” consiste en encontrar el valor de
la fuerza resultante “E” del empuje producido a todas las fuerzas actuantes tales
como suelo en el trasdds, sobrecargas, fundaciones vecinas, presion del agua,
acciones sismicas, etc. Esa resultante debe ser igual a la resistencia brindada por
todos los refuerzos es decir:

E=1f(q,P,S,H,0,y)s<T,,.n

Siendo:

E = empuje resultante de todas las acciones internas y externas

s = separacion entre refuerzos en direccidon perpendicular al plano
n = n° de refuerzos en una vertical determinada

Taam = capacidad resistente admisible de cada refuerzo

Finalmente la longitud del anclaje se verifica en forma similar a lo indicado para
calcular la longitud de un bulbo de anclaje. Esta longitud se contabiliza a partir del
plano de falla antes delimitado.

5. MUROS BAJO ACCION SiSMICA

5.1.- Introduccion

El considerable nimero de dainos parciales y totales sufridos por estribos de puentes
y muros de contencion durante los terremotos, pone de manifiesto la necesidad de
disenar estas obras aplicando procedimientos y criterios que permitan establecer un
adecuado nivel de seguridad. En orden a reducir los costos, puede resultar
conveniente disefiar los estribos aceptando niveles de desplazamiento controlados,
sin que esto ponga en peligro la estabilidad de la estructura. Los dafios y fallas se
asocian con asentamientos de terraplenes, rellenos, desplazamientos, rotaciones o
vuelcos de las estructuras, empujes y choques debidos a fuerzas inerciales de la
superestructura contra los estribos, perdida de apoyo de la superestructura, rotura
de las losas de aproximacion y capas de rodamiento, licuacion del suelo de relleno
y/o de fundacion, etc.

Los empujes dinamicos de suelos sobre estructuras de contencién generalmente se
determinan mediante un analisis pseudo-estatico (Mononobe, 1929; Okabe, 1926).
Este procedimiento, considera desplazamientos practicamente nulos en el muro,
haciendo necesaria una revision paramétrica de sus variables. Este analisis permitira
la adopcion de formulaciones simples, que generalicen aun mas su empleo en el
disefio de estructuras usuales, para el potencial sismico de Argentina. Mediante la
presentacion de casos historicos de dafos producidos por acciones dinamicas, se
examinan los antecedentes disponibles para la prediccidn de los desplazamientos
(Terzariol et al., 1987a).



Existen procedimientos que permiten estimar el desplazamiento de estribos o muros
de contencién durante un terremoto (Seed, 1970; Richards, 1979; Elms, 1979;
Nadim, 1983). Estos procedimientos permiten establecer un coeficiente sismico de
disefio Kh a ser introducido en el analisis de Mononobe-Okabe, que considere un
desplazamiento horizontal aceptable (Musante, 1984; Nadim, 1983; Terzariol, 1987).

Puede admitirse que el sistema se comporta plasticamente una vez alcanzado un
cierto nivel de la aceleracion del suelo sobre el que se apoya la estructura,
deslizando sin que crezca su resistencia. El tratamiento se limita al comportamiento
de estructuras que se encuentran por encima del nivel freatico y que sostienen
suelos no cohesivos.

De este analisis quedan excluidos los casos en que existen elementos que impidan
estos desplazamientos (tensores de anclaje, pilotes inclinados, etc). La aplicacion de
los procedimientos para fundaciones mediante pilotes verticales queda condicionada
a que los desplazamientos admitidos para el estribo 0 muro resulten compatibles con
la capacidad de deformaciéon de los pilotes (Yang y Jeremil, 2002; Burdette et al.
2001; Ashour y Norris, 2003). En base a ello es posible formular criterios para el
proyecto, a través de un procedimiento simplificado de disefo basado en abacos
que contemplan los parametros tradicionales con la posibilidad de considerar
desplazamientos preestablecidos (Terzariol et al., 1987b).

5.2.- Revision de danos ocurridos en estribos de Puentes

La falla en estribos depende de las caracteristicas de estabilidad del suelo. Si bien
los dafios registrados en suelos dinamicamente estables son similares a los
observados en el caso de suelos dinamicamente inestables, debe tenerse en cuenta
que las causas originarias de los problemas son diferentes y asi lo sera su andlisis y
solucion.

Supelos Dinamicamente Inestables o
Suelos Dinamicamente Estables

Licuacion Generalizada | Licuacion Localizada

Vuelco por falla rotacional Vueleo por rotacidn de la Vuelco hacia el centro del puente del

afectando el suelo de relleno | findacidn. estribo vio mure de ala, in cluso con

v la fundacicn. Desplazamiento de estribos arrancamiento de partes de estas obras.
Asentanientos de hacia el centro del puente Chogques entre estribos vy superestructira.
terraplenses constitnidos por | por deslizamiento del suelo Desplazamieatos del nmro.

arenas sueltas saturadas. de fundacion sobre lentes

Aszentanuento del relleno.

Fotacion de  estribos yo tablerc del
puente.

Perdida de sustentacidn de la
superestructuea.

de material licuable




Se listan a continuacién algunos de los principales dafos observados en estribos de
puentes y muros de sostenimiento sometidos a sismos de magnitud importante.

Sismo Afic | Magnitad | Dafios

Kitaizn 1930 7.1 Falla localizada en nmures de gravedad.

Shiznoka 1935 8.0 Colapso en nures de contencién.

Tonankai 1944 8.2 Desplazamientos en muros de contencidn.

Nakai 1046 21 .T-'i?l!a en mures de confencidn, movimientos en muros de
gravedad.

Tokaclhioki 1952 7.8 Movimientos en nuros de gravedad.

Chile 1960 2.4 Volcanuento en s de gravedad. Desplazamientos en
mros de contencidn anclados.

- - = Desplazamdente en omwes de  contencion  anclades.

Nitgata 1964 - Eotacién en mowos de gravedad.

Inangahua. 1968 71 Desplazamiento de estribos hacia el centro del puente.

Nueva Zelandia N Asentamientos del 10% al 13% de 1a altura del estribo.
Desplazamientos transversales relativos entre el tablerc v

San F do el estribo de ~30 cm. Asentamrentos del relleno. Daiflos en

P 1971 6.6 findaciones mediante pilotes. Roturas de  pavimento

California, USA L ) i i
asfaltice. Fiswas por flexidn en  estribos, pos
desplazamientos de tableros.

Managua. 1972 53 Asentamientos  del relleno de 15em a 20 cm

Nicaragua - ' Asentamientos en terraplenes de acceso.

Friuii Deformacion del tablero. Giro de la superestructura

Teali ’ 1978 6.4 apartande el tablero de los estribos. Dafios en los munros de

alia

ala, falla del estribo. Asentanmento del relleno.




Wuelco por falla rotacional afectando el suelo de relleno v
la fundacidn. Asentamientos de terraplenes constituidos

Tangshan. 1076 16 por arenas sueltas saturadas. Colapso de trames de tableros

Cluna ' por inclinacion de pilas debido a deslizamiento de estribos.
Desplazaniento hacia el centro del puente. Pandeo de
rieles ferroviarios por movimiente desfasado de estribos.

Argelia 1930 §.0 Asentamientos en los terraplenes de acceso.

Campania 1980 6.8 Acentamientos de rellenos. Pandeo de barandas. Aumento

Basilicata. Italia : de fisuras existentes.
Asentamientos entre 15cm a 20cm en terraplenes de

Coalinga. 1083 65 acceso. Rotura de pavimento. Fotacion de estribo. Grietas

Californda. TUSA ) | en losa de apromimacidn. Desplazanmento de muros de
contencién v agrietaniente en terraplenes de acceso

Chile 1985 74 Dafios en estribos. Asentamientos en terraplenes de
acceso.

San Salvador. 1986 76 Dafios en estribos de puentes v carreteras. Destruceidn en

El Salvador N edificios

Napo. Ecnador 1987 6.8 Fallas en taludes. Colapso de puentes por volcamiento de
estribos

Spitak v Leninakan. Colapso en edificios modernos. Derrumbes en rocas v

: : 1938 60 . y

Armenia mros de contencion.

I oma Prieta. USA | 1989 71 Daflos en pu_eure& y vias de _-:n:n:m;mcan:ic:u. Dafics en
construcciones de mamposteria v nmros

Luzon. - Colapso de puente. Vueleo por falla rotacional afectando

- 1990 [ -

Islas Philipinas la fundacion.

Ezzm»a:.ar:. 1992 6.8 Desplazaniento v falla localizada en mwros de gravedad.

Tureuia - =

Northrides. USA 1994 6.7 Eesplaza._nueuma entre el ta.ble-i_"c-_ 'y el estribo.

= Asentamientos en terraplenes de transicidn.

Desplazanuento de estribos hacia el centro del puente.

Kobe. 1995 . Fisuras en losa de aproximacion. Grandes asentandentos

Japdn - en terraplenes de acceso. Rotacion de  estribe.
Desplazaniento de muros de contencidn.

Cariaco. - . . .

. 1997 6.9 Agrietamients v rotaciones en mwos.

Venezuela y

Iigi Deformacién en estribos de puentes. Licuacidn en arenas.

Tai B 1999 7.6 Fizuras en nmwos de gravedad. Dafios en vias de

anwan commucacion v terraplenss de aproximacion.
Gujarat. - _-'-‘Lg:l‘iE‘[.ﬂ.ﬂJiEﬂtD en terraplenes de acceso @ puentes.
India 2001 1.5 Botacion v desplazanuente de estribos en diferentes

puentes. Severos dafios en vias de connuucacion.




Marmecos 2002 6.5 Desplazamuento de muros de contencidn.

Clurigui. 2003 60 Dafios en estribos de puentes v en vias de comunicacion
Panama o - con grietas de 2 a 47

Enarctali.

Indonesia 2004 6.9 Graves dafios en edificios puentes ¥ viviendas.

5.3.- Métodos de diseino

Se han desarrollado diferentes hipétesis de disefio y dentro de las mismas aparecen
diversos métodos. Algunas de las metodologias existentes se indican en la Tabla
siguiente.

La diferencia entre las hipotesis radica fundamentalmente en permitir
desplazamientos del muro durante el evento sismico. A su vez dentro de cada
hipotesis se han desarrollados metodologias simplificadas para calcular los empujes
bajo acciones sismicas

Hipotesis hiétodos
Okabe (1926) v Mononobe (1929)
Kapila (1962)
Arango (1969)

Desplazamientos restringidos Matsuo y O Hara (1960)

Seed v Whitman (1970)

Meétodos simplificados
Fa0s sunpieae Terzariol et al. (1987k)

Fichards v Elms (1979)
Zarrabi (1979)

Wong (1982)

Terzariol et al. (1987a)

Desplazamientos controlados

5.3.1.-Teorias basadas en muros con desplazamientos restringidos
Formulacién de Mononobe y Okabe

Formulacién General:

La evaluaciéon del empuje activo dinamico de suelo requiere de un analisis complejo
que considera la interaccion suelo-estructura, para ello algunos autores han
adoptado hipétesis simplificativas, considerando el relleno como material granular no
saturado, fundacion indeformable, admitiendo que la cufia de suelo es un cuerpo
rigido, y que los desplazamientos laterales son despreciables.

Con estas limitaciones Okabe (1926) y luego Mononobe (1929), formularon una
teoria sobre el comportamiento de una cufia que se desliza sobre un plano de falla



actuando sobre un muro de contencién (Coulomb, 1776). La formulacién consiste en
introducir fuerzas de inercia generadas en la cufia deslizante con una serie de
hipotesis a través de coeficientes sismicos, horizontal y vertical, representativo del
terremoto, que multiplicados por el peso de la cufia dan como resultado dos
acciones adicionales a las consideradas por la teoria estatica de Coulomb.

Caracteristica Hipotesis
Desplazamiento del Estribo 171000 a 3/1000 de la altura en la parte superior
Tipo de suelo Granular, no saturado

Comportamients Bigido-Plastico.
Cuiia de suelo Solide Rigido.

Aceleraciones inducidas uniformes.

La superficie de falla del suelo de rellenc es plana y pasa por el

Superficie de falla pie del muro.

Efectos de borde El mmo es 1o suficientemente largo para considerar despreciables
los efectos de borde.

Aceleracion Uniforme en toda 1a cudla deslizante.

Este método pseudo-estatico consiste, en determinar el empuje activo dinamico
(K,q)> planteando el problema de la siguiente manera (Figura 39):
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Figura 39

El empuje activo dinamico (E_,) responde a la expresion;

Ey = % v-H(1-K, K,y

Siendo y el peso unitario del suelo de relleno, H la altura de muro de contencion, K,
el coeficiente sismico vertical y K_, el coeficiente de empuje activo dinamico.

A los efectos de verificar al vuelco y deslizamiento debe adicionarse el efecto
inercial, Richard y Elms (1979) establecieron un coeficiente Ci, que permite



determinar el peso del muro necesario para evitar el vuelco y deslizamiento,
considerando el empuje activo y la masa del muro.

Los coeficientes de empuje activo y pasivo dinamico se obtienen mediante
expresiones que contemplan caracteristicas geométricas y el parametro geotécnico
del suelo considerado.

. .
cos |lh—9 -0
K . = - |3

ad -

[sealp+d)-zenlp—B-1)

cosB-cos  Broosld+ P81+, . - - -
P P | '.Ic::nal.ﬁ—|3—'5.'-|::J5|.1—|3.'_'

Donde es el angulo de friccion interna, @d es el angulo de friccidbn entre muro y
suelo, i es el angulo de inclinacion del relleno, B es el angulo de inclinacion del
paramento interior del estribo y se obtiene como:

2] ='arch| |
L1—Kwv

El procedimiento para el disefio y verificacion de estribos mediante la formulacién de
Mononobe-Okabe puede resumirse de la siguiente manera:

1. Determinar el empuje activo en condiciones E

1 3
: =—vy-HK
estaticas. 2 :
2. Calcular el empuje activo dindmico E_ =%'r' H(1-K, K.,

3. Obtener el incremento dindmico de empuje AE,; AE.;=E,; -E,

E, actiaa 1/3 de H medido desde

la base.

AE,; actuaa 0.6 de H medido
desde 1a base.

4. Determinar le peso del muro para resistirle e
i . W =Ci-Ead
vuelco v deslizamiento.
Los resultados de este método pueden considerarse conservadores si se tiene en
cuenta que estructuras de contencion que no verifican segun este método, no han
volcado durante sismos severos. Ello se debe a que se produjeron desplazamientos
en los muros sin que los mismos salieran de servicio.

Analisis de la incidencia de los parametros en la formulacion de Mononobe y Okabe.
La magnitud del empuje es funcion directa del coeficiente K_,, el que a su vez

depende de una serie de factores incluidos en la formulacion de Mononobe y Okabe.

Estos factores son:
i: pendiente del relleno
@: angulo de friccién interna



Kh: coeficiente sismico horizontal
B: inclinacion del muro de contencién
O: angulo de rozamiento muro-suelo

Seed (1970) y Terzariol, et al (1987b), estudiaron la influencia de alguno de estos
parametros, como ser la pendiente de relleno, el angulo de rozamiento suelo-muro, y
el angulo de fricciéon interna del suelo con el coeficiente sismico. De esos estudios
puede concluirse que el angulo (d), no tiene practicamente influencia mientras que el
angulo de friccion interna (@) es la variable mas significativa. Por su parte la
pendiente del relleno (i) debe estar limitado para que la féormula no sea
indeterminada.

En la Figura 40 se ha graficado la variacion del coeficiente de empuje K_, en funcion
del angulo de friccién, el componente sismico y la inclinacion del muro (B).
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Como se aprecia, la incidencia de estos parametros es significativa en especial en
medida que aumenta el coeficiente sismico horizontal (Kh) Terzariol et al. (1987), por
otra parte demostré6 que no existen variaciones significativas si en lugar de
considerar dos empujes (E_,y AE_ ), se considera el empuje total actuando a 0,5 H.

Método Simplificado

La formulacion de Mononobe y Okabe, pese a que su planteo parece muy general,
al considerar tantas variables en Juego, tiene limitaciones. Las variables no son
independientes entre si y las mismas se encuentran acotadas por ciertos limites. Por
otra parte estas variables en la practica toman valores bastante definidos.

A estas consideraciones debe sumarse el hecho de que muchos de estos
parametros provienen de factores geotécnicos con sus correspondientes
imprecisiones, y otros son caracteristicas del terremoto, con su aleatoriedad o
incertidumbre.



Es por todo esto que se justifica el empleo de expresiones simplificadas para
determinar los empujes activos dinamicos, que puestas al alcance del ingeniero
proyectista, permitan su uso en forma rapida y sencilla.

En base a estas calibraciones numéricas se han derivado dos féormulas simples para
obtener el incremento del coeficiente del empuje activo por efectos sismicos (Kad).
Estas ecuaciones se plantean en funcion de Kh y, para Kv =i = 0= , y en grados
sexagecimales.

S10<=Kh=02: AK_,; =[‘1.155—%5 _]Kh
' N = - _ i % _ _ _(’_’) -.
S102<=Kh=035; AK, = [ E%@:J 0.08+ |_| 1.6 Aﬁ_.|Kh:|

Estas formulas se han desarrollado, entre estos limites considerando que para las
zonas sismicas previstas para Argentina por el reglamento INPRES-CIRSOC 103,
aun para desplazamientos muy pequefios, el maximo valor probable es 0.35.

Con el empleo de las mismas se puede enunciar un procedimiento, que se sintetiza
a continuacion:

1. Calcular el coeficiente de empuje activo estatico Ka, por la teoria de
Coulomb, mediante métodos analiticos, graficos, etc.

2. Seleccionar ponderadamente el coeficiente Kh mas adecuado de acuerdo
al problema en cuestion.

3. Determinar el incremento del coeficiente del empuje activo adKA mediante
las formula simplificada correspondiente.

4. Obtener el coeficiente de empuje activo dinamico y el empuje activo
dinamico total de la siguiente forma;

K=K, +AK

1 Y \
Ead = T_Kad-i'rH- I-.I_Ki' )

Aplicar este esfuerzo a una altura 0.5 de H para realizar las verificaciones estaticas
correspondientes.

5.3.2.- Teorias basadas en muros con desplazamientos controlados

Existen estructuras, como ser estribos de puentes o muros que no poseen
restricciones significativas al desplazamiento o giro . En estos casos estos
desplazamientos, siempre que no interfieran con otras estructuras o instalaciones,
resultan en empujes dinamicos menores que los obtenidos para desplazamientos



restringidos, con la consiguiente disminucion de las disminuciones de las
estructuras.

El desplazamiento total que a causa de acciones sismicas, sufre una estructura de
gravedad no restringida, se produce en forma incremental. Esto es, por acumulacién
de pequeios desplazamientos producidos por etapas (Terzariol, 1987b).

Considerando un muro de sostenimiento sometido a un movimiento sismico, cuando
la aceleracion del suelo esta dirigida hacia el relleno, las fuerzas de inercia actuan
hacia fuera tendiendo a desplazar al muro en este ultimo sentido. Para un cierto
valor de la aceleracion, se produce el estado limite de las fuerzas friccionales en la
base de la estructura y el muro se desplaza hacia afuera con relacién a la base, y la
situacion es de empuje activo. Por el contrario, si la aceleracion del suelo esta
dirigida hacia fuera, las fuerzas de inercia iniciales estan dirigidas hacia adentro, y la
situacion es de empuje pasivo requiriendo fuerzas muy elevadas para producir la
falla del suelo. Terzariol et al. (1987) plantean el modelo como una situacion de
resistencia no simétrica, ya que bajo excitaciones sismicas solo resultan posibles
desplazamientos en la direccion hacia afuera del relleno.

La descripcion anterior representa una modelacion simplista del fendmeno, sin
embargo, la observaciéon de ensayos y situaciones reales tiende a confirmar el
comportamiento de falla incremental. Ante el modelo de comportamiento indicado,
resulta posible aplicar el procedimiento desarrollado por Newmark (1965), para el
calculo de desplazamientos de presas. Este procedimiento considera un bloque
rigido que permanece sobre una superficie rugosa, plana y horizontal, sujeta a una
solicitacion sismica. Se admite que, cuando se supera la resistencia friccional, el
bloque puede moverse solamente en una direccidon con una aceleracién constante
(comportamiento rigido-plastico).

Richards y Elms (1979), a partir del criterio de Newmark (1965) para bloques
deslizantes, desarrollaron un procedimiento para la estimacién de desplazamientos y
el disefio de muros y estribos de gravedad, considerando que constituyen un
sistema ductil (rigido-plastico) y que puede aceptar desplazamientos permanentes
de algunos centimetros.

Resulta interesante destacar que el valor del desplazamiento permanente total,
depende de los parametros caracteristicos del movimiento del suelo y del coeficiente
sismico horizontal Kh que se adopte para la estructura. Es decir que las
caracteristicas del muro o estribo estan implicitamente contenidas en el valor de Kh,
que por otra parte, esta representando la resistencia al deslizamiento. A partir de la
posibilidad de predecir el desplazamiento se pueden desarrollar procedimientos de
disefio basados en la adopcion de un desplazamiento aceptable para el movimiento
del muro.



Método de Richard y Elms

El procedimiento desarrollado por Richards y Elms (1979) puede sintetizarse en los
siguientes pasos:

1. Adoptar un valor aceptable del maximo desplazamiento (d;). Este valor

debera resultar compatible con la perfomance requerida a la estructura en
funcién de los niveles de aceptacion que se adopten. Si hubieren conexiones
entre el estribo y la superestructura del puente, las mismas deberan ser
detalladas para permitir este desplazamiento con adecuado margen.

2. Seleccionar valores apropiados de la aceleracion maxima (Ag) y de la
velocidad maxima (V) que caracterizan el input sismico.

3. Determinar el coeficiente sismico horizontal limite Kh que representa la
resistencia al deslizamiento con que debe disenarse el muro.

. o035
h 0087V~ :

Ebh _|
A | dpAg |

4. Utilizar el valor de Kh asi determinado para evaluar los empujes activos del
suelo y de las fuerzas de inercia derivadas del peso de la estructura. Para la
determinacién del empuje activo del suelo se recomienda el empleo de la
férmula de Mononobe (1929) y Okabe (1926).

5. Establecer el peso del muro requerido para equilibrar las fuerzas operantes
considerando las fuerzas inerciales que se generan sobre el muro mismo. Se
recomienda utilizar un factor de seguridad de 1.5 sobre el peso de la
estructura asi calculado, para cubrir incertidumbres del procedimiento. Asi
mismo se sugiere que el muro o estribo sea disefiado para que la falla se
produzca antes por deslizamiento que por vuelco.

Método Simplificado
A partir del analisis detallado de los estudios, de las consideraciones mencionadas y
mediante la realizacion de calibraciones numéricas, Terzariol et al (1987a)
desarrollaron criterios de calculo simplificados para la evaluacion de
desplazamientos y desarrollaron férmulas para el diseno aplicables a las condiciones
de acciones sismicas establecidas en el reglamento INPRES-CIRSOC 103. La
ecuacion propuesta para determinar la aceleracion limite es;
Eh 1
=—1In

A 94

T '.3 tl-_.
Al Y _oae-22
47

Adoptando los valores correspondientes para las aceleraciones maximas del suelo
por el reglamento INPRES-CIRSOC 103 en funcion de la zona sismica y



considerando g.scm100AV= se obtuvieron las formulaciones simplificadas que a
continuacion se presentan;

Zona sismica KEh Ecuacién
4 0.35 Eh/A =0.622 —dg/47
3 0.25 Eh/A =0.586 — dg/47
2 018 Kh/A =0551-dz/47
1 0.10 Kh/A =0489 — dz/47

5.4.- Formulacién propuesta por Terzariol (2004)

La férmula de Mononobe y Okabe, pese a que su planteo parece muy general, al
considerar tantas variables en juego, presenta una serie de limitaciones. Las
variables no son independientes entre si, tienen diferentes influencia y se
encuentran acotadas por ciertos limites. A estas consideraciones debe sumarse el
hecho de que muchos de estos parametros provienen de ensayos geotécnicos con
sus correspondientes incertidumbres, y otros son caracteristicas del terremoto, con
su aleatoriedad. Todo esto justifica el empleo de expresiones simplificadas para
determinar los empujes activos dinamicos, que puestas al alcance del ingeniero
proyectista, permitan su uso en forma rapida y sencilla.

1

p=zl
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Figura 41

Se propone una expresion simplificada junto con nomogramas para la evaluacioén del
empuje activo sobre muros de contencion. La formulacion presentada se obtiene a
partir de aproximaciones exponenciales para las curvas resultantes del modelo de
Mononobe y Okabe. En forma general la misma puede expresarse con la siguiente
expresion;

Ka=p- e
Siendo (p y 1)=¢(i, @, B) parametros de calibracion. La Figura 41 muestra la relacion

entre parametros de calibracion para el modelo propuesto en funcién del angulo de
friccion ().



La Figura 42 muestra el ajuste del modelo propuesto para diferentes condiciones de

las variables .
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A esta formulacion debe adicionarse una simplificacion en la metodologia de
verificacion al vuelco y desplazamiento, considerando que la resultante del empuje

dinamico E

ad’

actua a 1/2 H. Estas formulaciones pueden combinarse con los

desplazamientos controlados dando lugar a una metodologia de disefio que puede
resumirse de la siguiente manera;

1. Con el angulo de friccion del suelo ingresar a la Figura 41, y obtener los
valores de py T
2. Con los resultados del punto anterior, calcular Kyqg
3. Obtener el empuje activo dinamico total

5.4.1.- Nomogramas de Calculo
El resultado de la formulacién propuesta se presentan en nomogramas. La utilizacion
de los nomogramas presentados permite evaluar el empuje de manera practica, sin
la necesidad de emplear formulas complejas.




En las Figuras 42 y 43 se presentan los nomogramas propuestos para la evaluacion
de empuje activo, bajo una combinacion de las diferentes variables que intervienen
en el problema. Los mismos estan, disefiados para las aceleraciones de las
diferentes zonas sismicas de Argentina, segun lo establecido por el reglamento
INPRES-CIRSOC 103. A continuacién se muestran los nomogramas propuestos,

donde se indican las variables intervinientes.
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ANEXO






A.- CALCULO DE UNA PANTALLA DE TABLESTACAS METALICAS

Para la pantalla metalica de la figura, determinar la profundidad minima de
empotramiento (D), la fuerza en el puntal (F), y si el momento resistente (Wes = 280
cm”) de una tablestaca de 30 cm. de ancho es mayor que el necesario (Wnec),
aplicando el Método Americano, sabiendo que la separacién (s) entre puntales es de
2,0 metros.

RESOLUCION:
Coeficientes de empuje activo y pasivo

K, = tg2(45—§j —g%(30°)=0333 y K, =§tgz(45+%j ~tg>(60°)= 2,0
Presién horizontal activa y pasiva a una profundidad "z"

O =K,72=0333.1,7.2=0572 y o, =K, .r.2=2,0.17(z-6)=3,4(2-6)
Empuje horizontal activo y pasivo a una profundidad "z"

E, = aha% ~02852" y E, = ahp.@ =1,7(z-6)

Momentos flectores debidos a Empujes activo y pasivo a una profundidad "z"
z Z-6
M, =E..3 = 0,095.2° y M, = Ep.%z 0,57(z-6)’

Sumatoria de momentos a la profundidad "z"
M =M, =M [tm]

Para facilitar el calculo se realiza la tabla siguiente:



Prof M, M, =M
(m) (tm) (tm) (tm)

1,0 0,095 -- 0,095
2,0 0,76 -- 0,76
3,0 2,56 - 2,56
4,0 6,08 -- 6,08
5,0 11,87 -~ 11,87
6,0 20,52 -- 20,52
7,0 32,58 1,0 31,58
8,0 48,6 4,6 44,0
9,0 69,25 15,4 53,85
10,0 95,0 36,5 58,5

11,0 126,44 71,19 55,25
12,0 164,16 123,0 41,16
13,0 208,71 229,81 -21,1
14,0 260,68 343,04 -82,36

Grafico de Sumatoria de momentos flectores:

6m |

N

Profundidad minima de empotramiento
De=12x35~40m

Fuerza en el puntal (sep. cada 2,0 m)
F=(58/8,5)x2,0x0,85~11,5t1

Las caracteristicas mecanicas de las tablestacas son: W;es=281 cm?, Jexis=1054 cm?,
b =30 cm Yy 6agm = 1200 kg/cm?)

4
P=%:5,8,103m2/kg 2> =085 2> My =0,85x13=11tm

M'max = 11 tm/m = 1,1 x 10 kg.cm/m = W, = 1100000/1200 = 916 cm*/m

Como la tablestaca tiene 30 cm de ancho
Whee = 0,3 X 916 = 275cm> <281 cm® & O.K.

Restaria por dimensionar el puntal sometido a una carga de compresion de 11,5 t.



B.- CALCULO DE SUELO REFORZADO

Dimensionar el la contencion para la obra esquematizada en la figura mediante “soill
nailing”, de acuerdo al criterio de verificacion global. Se trata de una excavacion de
11,00 metros en una ladera formada por roca meteorizada y suelo limo arcilloso con

clastos inmersos en su matriz.
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Finalmente seria necesaria la verificacion asumiendo un circulo de deslizamiento y
determinando el coeficiente de seguridad global.
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C.- CALCULO DE MURO BAJO ACCON SISMICA

Se presenta un ejemplo en el que se comparan los resultados de los calculos
obtenidos mediante los nomogramas y las metodologias clasicas, para demostrar la
viabilidad de estos nomogramas bajo la hipotesis de desplazamientos restringidos o
con desplazamientos admisibles y poner de manifiesto la importancia de la correcta
seleccion del coeficiente Kh.

Estructura: muro de gravedad:

¥ = lﬁkT:I h=35° g9 =17.5° THe =d21’c—1\1I H=10m  §, =35° f=1=0
m” m”
Zona sismica 3 segin INPRES-CIRSOC 103
a, =025
Condicion:

(i)
(ii)

Disefo para desplazamientos despreciables.
Disefio para desplazamiento controlado de 0,05 m.

Disenio para desplazamientos despreciables | Disefio para desplazamientos Controlados

Se considera

Kh=a, =025

S1 se adopta un desplazamiento dp =0.05m

para la misma zona sismica, las mmmas
caracteristicas del relleno v fundacion, o

F

Ev=>0

Aplicando la ecuacion de Mononobe v Okabe
para obtener Kad v considerando que:

B arctg[ Kh | = arctg(0.25) =14.4°
L1 —Kv )
h—6—B=209° 5+p+6=31.54°
h+5=525°
Resulta:
K.q=0.424

S1 este coeficiente se hubiese calculadoe por
las expresiones simplificadas propuestas en
Terzanol et al. (1987b), para Kh comprendido
entre 0.2 v 0,35 se obtiene:

Ka =0,25 (coeficiente de empuje estitico)

AKad =2 —008+ l16-22].025
560 W oas)

-

AKad =018

igual tipologia de muro. el coeficiente Kh a
utilizar en las formulaciones propusstas en
este trabajo va no debe ser igual a la
aceleracion maxima del terreno sino que
debe encontrarse utilizando por ejemplo las
ecuactones planteadas en Terzamol et al
(1987a).

De tal modo para desplazanuentos
comprendidos entro 2 v 10 cm. la expresion
a utilizar para el cilcule del coeficiente
sismico horizontal efectivo (Kh) es:

E

]
a,
47 1 -

Siendo a, la aceleracion maxima del terreno

Kh= [D,ﬁll -

en dicha zona sismica, reemplazando queda:

Kh=|0622--|
| 4 |

025=012

==




Por lo tanto:

Kad=025+018=043

Como se aprecia, ambos resultados
practicamente comnciden. Con el valor de Ky
se puede hallar el empuje total del suelo sobre
el muro:

Ead = %‘3’ “H?(1-Kv|Kad

100 | ]
Ead=—-16-0424=3392—
2 m

S1 se utiliza el nomograma A, el valor de

empuje activo obtenido sera: Ead=3501‘:—1\
m

{Figura 5)
El peso necesario seria por lo tanto:
W=C,y-E,4 siendo
Cut = cos(B+3) —sen(B +&)tg(dy)
' (1-Kv)(tz(3y ) —t2(8))

C,,=1.651

W =1651-3392 =560kN/m
Esto daria un espesor promedio del muro
macizo de;
560
2.10

=2.55m

EspPro=

[~2

Reemplazando este valor en la expresidn
simplificada  para  valores de Kh
comprendidos entre 0 v 0.2 determinando
Ka. se obtiene:

Ka=0,25

AKad=1|0622-22 |-012|-0.08
I 75 )

El coeficiente de empuje activo dinamico
vale por lo tanto:

Kad =025+008 =033

Con lo cual el empuje activo dinamico sobre
el muro serd 1gual a:

Ead = éy ‘H* - (1-Kv)Kad

100 kN
Ead=—-16033=284—
2 m

51 se utiliza el nomograma A, el valor de
empuje activo obtenido sera: Ead = ESGE
(Figura 5) "
El peso sera 1gual que en el punto anterior:
W =CyxE
C, =1238

Con lo cual;
W =1238x264=327kN/m
Esto daria un espesor promedio del muro
macizo de;
a7

22.10

EspPro= =1.50m




Empuje Activo

-
-
HH"‘«,_\_\_H
- HH““»@;
S o
"'“‘-{:, ~ .
y=15 [kNnf']
=20 [kN/m'] )
Zadpa L P,
e T = s 4 ) o o
Ead=320 Ead=280 TTI f .'.17'. I.'."-1I .v_-:-al
| [
Diagrama =0 N
| L |
L N ol IIII roy
_.F-r"'- H: Alra dal hern i i |I by ! .'I ! -"II .-.»u.-;nn:::::‘ Eamaze
- T,__--"' . v : Pean meizimo dal Suslo _— = .'I ! I 1 BT
i | ' | I 7 —
Illl|l * !T—' & - Angulo de frccen &l sslo 2 | |I | III i I|' , ,-'I : ..IT
/ \ Ea & : Durplazamisnt pamitidn o] L o o —
| \ _-__:d. q iE E o] I I| | f P J 1 2
! Fop Ead : Erparjo activo Sndmice ] | L |
- \ HI I f ) [ ¥ .
| Fh : Coaficients simico hoczmmsl I [ | . 1_ ."'t—l'E':' - = -
. il .'I VIA=130
L | /
dr [cm) ¥ [ |

El espesor con desplazamientos controlados resulta un 59% aproximadamente del

obtenido bajo la hipdtesis de desplazamientos restringidos.
Si en lugar de la utilizacion de las expresiones aproximadas para calcular Kh se

hubiesen empleado formulaciones mas rigurosas, el espesor promedio seria de 1.4
m aproximadamente. Es por ello que se considera este analisis lo suficientemente

preciso para ser usado con seguridad en etapa de proyecto.
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