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INTRODUCCION

La licuacién es uno de los problemas mds importantes, interesantes y complejos en la
Ingenieria Geosismica. Este fendmeno comenzo a estudiarse a partir de los sismos de Good
Friday en Alaska y Niigata en Japén, ambos ocurridos en 1964. Estos sismos produjeron un
espectacular ejemplo del dafno que puede ser provocado por la licuacion de suelos, pues
indujeron fallas de taludes, fallas en puentes y en cimentaciones de edificios, asi como la
flotacion de estructuras subterrdneas. Después de estos sismos, la licuacion ha sido
estudiada extensamente por cientos de investigadores alrededor del mundo.

Aunque mucho se ha aprendido sobre el fendémeno, el camino no ha sido fécil, ya que
inicialmente se propusieron diferentes terminologias, procedimientos y métodos de andlisis.
Actualmente esto ha cambiado, muchas de las diferencias han sido conciliadas, y se han
establecido métodos de anélisis reconocidos internacionalmente.

Algunos de los mas espectaculares ejemplos de dafios producidos por sismo han ocurrido
cuando el suelo tiene una dréstica pérdida de resistencia, por lo que su comportamiento es
muy similar al de un fluido, al punto donde este es incapaz de soportar estructuras o
mantenerse estable. Debido a que esto s6lo ocurre en suelos saturados, la licuacion es
cominmente observada cerca de riveras, bahias y lugares que estdn en contacto con grandes
cuerpos de agua. Un gran porcentaje de los casos de licuacion se han desarrollado durante
sismos severos, produciendo asi dafios materiales muy grandes y causando numerosas
pérdidas de vidas.

El término licuacién abarca varios fendmenos relacionados, por ejemplo, el flujo plastico,
el cual ha causado el colapso de presas de tierra y taludes, asi como la falla de
cimentaciones. Por otro lado, los desplazamientos laterales es otro fendmeno que se
caracteriza por incrementar los movimientos laterales del suelo durante un movimiento
sismico. Los desplazamientos que se producen pueden danar los apoyos, la cimentacion y
la superestructura de puentes, muelles, etc. Finalmente, tenemos el fenémeno de licuacién
de terrenos sin pendiente, donde no se dan desplazamientos laterales grandes pero es
facilmente identificado por la presencia de ebulliciones de arena producidas por el agua
alojada en los poros del suelo que sale a la superficie, indicando la presencia de altas
presiones cuya eventual disipaciéon puede producir hundimientos y asentamientos
diferenciales.
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Este fenémeno es particularmente importante de evaluar en presas de tierra, por lo
catastréfico que pueden resultar las fallas de estas estructuras. El objetivo de este trabajo es
demostrar como criterios de andlisis simplificado pueden ser aplicados para obtener valores
minimos de resistencia a la penetracion (N;)so, con base en modelos unidimensionales de
propagacién de ondas de la presa en cuestion, a partir de los cuales se puede estimar su
susceptibilidad a licuarse tanto en la cimentacién como en el cuerpo de la cortina.

En el capitulo 1 se muestra un panorama de la magnitud de los dafios que puede producir el
fendmeno de licuacién a través de la resefia de las fallas de las presas Lower San Fernando
y Sheffield, localizadas en los E.U. De igual manera, se revisan los factores que originan el
fendmeno y los criterios mds usados para analizarlo. Asimismo, se presentan las variables
mas importantes a considerar en el comportamiento de los suelos granulares sometidos a
movimientos sismicos, los métodos analiticos para su simulacién, asi como los métodos
para el cdlculo de desplazamientos inducidos por sismos en terraplenes y presas de tierra y
enrocamiento.

El capitulo 2 presenta la metodologia del modelo analitico simplificado adoptado. Se
incluyen elementos de la teoria de propagacion de ondas, cominmente utilizada para
determinar la respuesta dindmica de suelos estratificados horizontalmente y sujetos a ondas
de corte, SH, propagidndose verticalmente, asi como los criterios internacionales
establecidos para determinar el factor de seguridad ante licuacién de depdsitos de suelo.

En el capitulo 3 se aplica la metodologia descrita al andlisis de a la presa Arkabutla,
ubicada al norte del rio Mississippi, en los E.U., ya que estudios anteriores han mostrado
que dicha presa puede licuarse al presentarse el sismo de disefio, lo cual es de gran peligro
para los habitantes ubicados aguas abajo de la cortina. En particular se revisa la
informacion disponible de los materiales que conforman tanto la cortina de la presa como
su cimentacion.

En el capitulo 4 se realiza un andlisis general del problema y se evaltian los resultados de
los andlisis paramétricos para evaluar el efecto de las variables mds relevantes tanto en la
respuesta dindmica como en los valores (N)eo criticos obtenidos.

El capitulo 5 presenta las conclusiones generadas del andlisis, con base en los resultados
obtenidos. De igual manera, se dan las recomendaciones pertinentes segun lo analizado y se
definen dreas de oportunidad para continuar la investigacién en el topico abordado en la
tesis.
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1. Antecedentes

1.1  Algunos casos historicos de presas que han fallado por licuacién

La falla de una presa es usualmente el resultado de un descuido, mal disefio o un dafo
estructural causado por un evento mayor, tal como un sismo. Cuando una presa falla, una
gigantesca cantidad de agua es liberada hacia aguas abajo, destruyendo todo a su paso. Los
dafios que se pueden presentar son muy grandes resultando en inundaciones desastrosas,
pérdidas de vidas y millonarias pérdidas en bienes.

Dentro de los efectos que pueden ser provocados por los movimientos sismicos
encontramos la licuacidén, que es un fenomeno que puede ocurrir en el cuerpo o la
cimentacion de una presa, el cual se traduce en una pérdida importante de la rigidez y
resistencia de un suelo, debida a los movimientos fisicos. Como resultado, parte de la presa
puede presentar asentamientos y deslizamientos en su estructura.

A través de la historia se han registrados caso de fallas en presas debido a la licuacion tanto
en los materiales que conforman la estructura de la cortina como los que se encuentran en la
cimentacion. A continuacion se presentan dos casos importantes que estan dentro de los
registros de presas con dafios importantes asociados a la licuacion inducida por
movimientos sismicos importantes.

1.1.1 Presa Lower San Fernando

La presa Lower San Fernando, localizada al noroeste de los Angeles, California, fue
construida entre 1912 y 1915 y tuvo una ampliacién en 1930. La seccion de la presa fue
construida de un ntcleo de arcilla con zonas exteriores de arena limosa. La presa fue
construida a través de los métodos de relleno hidraulico, que incluyé el mezclado del suelo
de relleno con el agua, transportando la mezcla al sitio de la presa por medio de tuberias de
conduccion y depositandola en el terraplén permitiendo que el agua drenara hacia fuera.
Este relleno es muy suelto, por lo que es muy susceptible a licuarse.

En el sismo de San Fernando en 1971, el cual tuvo una magnitud M = 6.7, la cortina de la
presa fue dafiada, debido a que este indujo licuacion en la seccidon de la cortina aguas
arriba, provocando asi un deslizamiento mayor envolviendo el nucleo, la cresta y el talud
aguas arriba a lo largo de casi la mitad de la longitud de la presa. La presa no tuvo una falla
total debido a que una parte del terraplén aguas abajo quedo de pie con una altura mayor a
la del nivel de agua en el vaso, deteniendo asi los 15 millones de toneladas de agua detras
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de una presa fuertemente dafada. En cualquier momento, otro movimiento fuerte después
del sismo pudo haber iniciado un desastre.

Figura 1.1 Falla por licuacion en la presa Lower San Fernando

Afortunadamente no hubo pérdidas de vidas, pero 80,000 personas fueron evacuadas aguas
debajo de la presa. Debido al dafo fue requerida una rehabilitacion de la presa, diseniado
para resistir movimientos asociados con los sismos futuros esperados en el area. Asi, en
1994 esta misma presa sobrevivio a un sismo casi idéntico solo con pequenos dafos. Este
progreso en el disefio de estructuras ha sido el producto de afios de investigacion sobre
fuertes movimientos durante grandes sismos.

Zona Licuaila

Figura 1.2 Zonas licuadas en la presa

Las presas de relleno hidraulico, como la Lower San Fernando, fueron consideradas como

inseguras y han sido reemplazadas con otros tipos de presas (usualmente presas de tierra
compactada).




FACULTAD DE ESTUDIOS SUPERIORES
ACATLAN ANTECEDENTES

Figura 1.3 Cortina de la presa restaurada

Debido al dafio de la presa Lower San Fernando, el Departamento de Recursos Hidraulicos
de California, en su Division de Seguridad de Presas analizaron alrededor de 100 presas. De
las cuales, 60 presas han sido fisicamente modificadas, 19 tienen restricciones de
almacenamiento permanentes, 36 tienen pendiente restricciones preliminares de mitigacion
de deficiencias y 4 han sido removidas.

1.1.2 Presa Sheffield

La presa Sheffield, localizada en California, en la base de las montafias de Santa Inés y
Santa Barbara, tiene la distincion de ser la unica presa de los estados unidos que fallo
totalmente durante un sismo. Fue construida en 1917, con 219 m de longitud, 10 m de
altura y, en el momento del sismo, tenia alrededor de 30 millones de galones de agua.

-

Figura 1.4 Falla de la presa Sheffield
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La presa fue construida en un suelo arenoso saturado. Consistio principalmente de arenas
limosas y limos arenosos excavados del banco y compactados por equipos de construccion
sobre el terraplén.

Durante el sismo de Santa Barbara en 1925, que tuvo una magnitud M = 6.3, la presa
Sheffield, fall6 aparentemente debido a licuacion de los materiales ubicados en el area
justamente debajo de la cortina de la presa. Los dafios fueron menores y no hubo pérdidas
de vidas humanas.

El sismo caus6 el flujo de la presion de poro en el suelo, provocando que el
comportamiento del suelo fuera mas como el de un liquido que como el de un sélido. Cerca
de 91 metros de suelo licuado del centro de la presa, simplemente flotaron, viajando
alrededor de 30 m aguas abajo.

Figura 1.5 Zona de falla de la presa Sheffield

En la ciudad, ubicada muy cerca de la presa, una gran cantidad de agua entr6 por sus calles,
arrastrando arboles, automdviles y algunas casas, dejando detras de la avenida una gran
cantidad de fango. El agua inund¢ la parte mas baja de la ciudad, subiendo el nivel del agua
aproximadamente 0.60 m de profundidad, hasta que esta se dren6 gradualmente hacia el
mar.

1.2 Licuacioén en suelos

Probablemente uno de los efectos mas costosos y espectaculares que se pueden encontrar
en la Ingenieria Sismica es debido al fendémeno de licuacion de arenas. Sus efectos
devastadores han llamado la atencion de la Ingenieria Geotécnica desde hace ya varias
décadas. Desde los sismos de Alaska y Niigata, Japén en 1964, este fendémeno ha sido
estudiado extensamente por cientos de investigadores a través del mundo, y desde entonces
mucho ha sido aprendido en el analisis del comportamiento del suelo durante la licuacion.
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1.2.1 Definicion de licuacion en suelos

La licuaciéon ocurre en los suelos saturados, es decir, los suelos en los cuales el espacio
entre las particulas es ocupado totalmente por agua. Antes de un terremoto, la presion del
agua es relativamente baja. Sin embargo, al ocurrir este puede causar que la presion del
agua aumente al punto donde las particulas del suelo pueden moverse facilmente entre
ellas. Se dice que un suelo se licua en condiciones dinamicas cuando la presiéon de poro
inducida por la aplicacion de carga ciclica se incrementa alcanzando el valor de la presion
de confinamiento.

A menudo un sismo provoca el aumento de presion del agua, pero también algunas
actividades relacionadas con la construccion como el demoler o el hincado de pilotes
pueden incrementar la presion del agua. Asi, cuando la licuacidn ocurre, la fuerza del suelo
disminuye y la capacidad de un depdsito de suelo para soportar todo tipo de estructuras es
considerablemente reducida.

El fenomeno de licuacion de arenas es causado por el desarrollo de grandes presiones en el
agua que ocupa los poros del suelo. Estas grandes presiones de poro son inducidas cuando
se le aplican a la masa de suelo esfuerzos o deformaciones de cortante, en condiciones tales
que no se permite su disipacion inmediata, es decir, practicamente a volumen constante. La
forma en que se pueden aplicar los esfuerzos cortantes puede ser monotonica, ciclica o
transitoria.

De esta manera, podemos entender por “licuacion de arenas” el fenomeno mediante el cual
una muestra de arena saturada pierde una gran parte de su resistencia al esfuerzo cortante
debido a una carga monotonica o ciclica, y fluye o se comporta como un liquido hasta que
los esfuerzos cortantes actuantes en la masa de suelo disminuyen a valores compatibles con
la resistencia del suelo licuado, por lo que el movimiento se detiene y el suelo recupera su
resistencia y estabilidad.

Debido a esto, por ejemplo, cuando la licuacion se presenta en un talud, este llega a
estabilizarse, cuando su pendiente se ha reducido a pocos grados, o en un muro de

contencion donde el suelo retenido se licua, este ejerce una presion mas alta hacia el muro,
que puede causar la inclinacidon o desplazamiento de este.

1.2.2 Principales factores que causan licuacion
Los factores mas importantes que influyen en la presencia de licuacién en suelos son:
1.2.2.1 Tipo de suelo

Un suelo que debido a su composicion granulométrica es uniformemente graduado tiene
una mayor susceptibilidad de presentar licuacion que un suelo clasificado como bien
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graduado. De esta manera, una arena fina tiene mayor probabilidad de licuarse que las
gravas o los suelos arcillosos aluviales.

En el sismo de Alaska en 1964 se observo que las estructuras de algunos puentes
cimentados sobre arenas sufrieron grandes desplazamientos, mientras que las cimentadas en
grava no tuvieron dafios.

1.2.2.2 Compacidad relativa

Un deposito de arena suelta presenta una mayor susceptibilidad de sufrir licuacion que un
deposito de arena densa.

En el sismo de Niigata, Japon de 1964 se presento el fenomeno en lugares donde su C; era

aproximadamente del orden del 50%, 6 menor, mientras que en zonas con una C,>70% no
existié dafio alguno.

Susceptibilidad a la Licuacion
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Figura 1.6 Concepto de compacidad relativa
1.2.2.3 Esfuerzo cortante inicial

Al aumentar el esfuerzo confinante, disminuye la posibilidad de que ocurra licuacion. En
pruebas de laboratorio, se ha observado que con el aumento de la presion de confinamiento,
para una relacion de vacios inicial, el esfuerzo cortante requerido para comenzar la
licuacion también aumenta.

1.2.2.4 Magnitud del esfuerzo repetido

Un deposito de arena con una relacion de vacios mayor que su e, tiene mayor facilidad de
sufrir la pérdida parcial o total de su resistencia, si la magnitud de la excitacion es de
intensidad suficiente.
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La resistencia a la licuacion tiende a decrecer cuando se incrementa la magnitud del
esfuerzo ciclico.

A través de las evidencias encontradas en campo se ha observado que los depositos de
arena suelta han resistido sismos de pequena intensidad (0.005 g) sin dafios, mientras que
ante sismos intensos (0.16 g) se han licuado.

1.2.25 NuUmero de ciclos de esfuerzo

Estudios de laboratorio han mostrado que para una muestra sometida a carga repetida, con
un nivel o esfuerzo de deformacion preestablecido, el inicio de la licuacion depende de la
aplicacion del numero de ciclos de esfuerzos que sean requeridos. Esto fue confirmado en
el sismo de Anchorage en 1964, cuando los desplazamientos comenzaron 90 segundos
después de haberse iniciado el movimiento.

En afios recientes una gran cantidad de investigaciones han aportado nuevos aspectos
acerca de los factores que influyen en la licuacion de arenas. Algunos de estos son los
siguientes:

1.2.2.6 Estructura

Pyke, Ladd y Mulilis, encontraron que el método de preparacion de la muestra afecta de
manera directa la relacion de esfuerzos (64./263) que es una causa de licuacion hasta en un
200%.

1.2.2.7 Duracion del esfuerzo sostenido

En las experiencias que se han tenido en ensayos de laboratorio se observd que para
muestras idénticas sujetas a cargas sostenidas en periodos con una variacion de 0.1 a 100
dias previos al ensaye, mostraron afectaciones en la relacion de esfuerzos hasta un 25 %.
Con base en estos resultados podemos suponer que el efecto de la edad del deposito es un
factor importante en el fendémeno. Considerando la gran diferencia existente entre las
escalas de tiempo en campo y laboratorio se puede suponer una diferencia mayor del 25%.

1.2.2.8 Historia previa de deformaciones

Seed et al. (1975) llevaron a cabo experimentos donde fueron sometidas algunas muestras
de arena a varios movimientos de intensidad pequena, con lo cual se obtuvieron una serie
de resultados que indicaron que el efecto de la historia sismica es basicamente el
incrementar de manera considerable la resistencia a la licuacion, es decir, sometiendo
muestras de arena a movimientos de pequefia intensidad, simulando un sismo, con un
numero de ciclos fijo, estas son mas resistentes en un 45% que aquellas que no tienen una
historia previa.
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Notese que las caracteristicas sefialadas en estos ultimos tres factores se alteran durante el
muestreo y en consecuencia, el ensaye a muestras inalteradas no tendra un reflejo claro de
su influencia.

1.2.3 Principales efectos de la licuacion

El fenémeno de licuacion puede afectar facilmente y de diferentes maneras construcciones,
puentes, tuberias de conduccion subterrdneas y otras estructuras. De igual manera, este
fenomeno puede influenciar la configuracién de la superficie del terreno. El flujo pléstico
en la licuacion también puede producir desplazamientos masivos y contribuir al
hundimiento o inclinacion de estructuras pesadas, la flotacion de estructuras subterraneas
ligeras y la falla de estructuras de retencion.

Figura 1.7 Efectos de licuacion en Edificios

La movilidad ciclica puede causar deslizamientos de taludes, asentamiento de estructuras,
agrietamientos laterales y fallas de muros de contencion. Después de un sismo pueden
presentarse en la superficie del sitio ondulacion de la superficie de la tierra, ebulliciones de
arena e inestabilidad de fallas existentes.
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Figura 1.8 Inestabilidad de muros de contencion

1.2.3.1 Modificacion de la configuracion del terreno

La influencia del modulo de cortante y las caracteristicas de amortiguamiento del suelo en
la respuesta de este, esta bien establecida. Varios ejemplos de los efectos de estas
caracteristicas muestran que depositos de suelo blando responden de manera diferente a los
depositos de suelo con mayor rigidez, cuando son sometidos a movimientos iguales.

Antes del Sismo

VA

@

Ebulliciones
de arena

7

= =

Licuado

Después del Sismo

(b)
Figura 1.9 Oscilacion del suelo (a) antes y (b) después del sismo

La ocurrencia de licuacion a una cierta profundidad bajo una superficie plana puede
modificar la configuracion del suelo superficial, ya que el suelo licuado llega a producir
largas y trascendentes ondulaciones en la superficie. El suelo superficial es a menudo
segmentado en bloques separados por fisuras que se pueden abrir y cerrar durante el sismo
(Figura 1.9). Ondulaciones en la superficie del suelo con amplitudes de distintas alturas han
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sido observadas durante los movimientos de tierra, pero los desplazamientos permanentes
son usualmente pequefios.

1.2.3.2 Desarrollo de “ebulliciones” de arena

La presencia de licuacion es a menudo acompafiada del desarrollo de ebulliciones de arena.
Durante y después de la vibracion debida al sismo, el exceso de presion de poro inducido
sismicamente es disipado predominantemente por el flujo ascendente del agua de poro. Este
flujo produce fuerzas actuantes hacia arriba en las particulas de suelo. Asi estas fuerzas
pueden aflojar la parte superior del depdsito y dejarlo en un estado susceptible a licuacion
en un sismo futuro. Si el gradiente hidraulico que conduce el flujo alcanza un valor critico,
los esfuerzos efectivos verticales caeran a cero y el suelo estard en una condicion de arena
movediza. En muchos casos, la velocidad del agua puede ser suficiente para acarrear
particulas de suelo a la superficie. En el campo, las condiciones del suelo son raramente
uniformes porque el agua de poro tiende a escaparse en un flujo con velocidad alta a través
de fracturas y canales localizados. Las particulas de arena pueden ser acarreadas en estos
canales y expulsadas en la superficie del suelo para formar volcanes o ebulliciones de
arena. El desarrollo de estas ebulliciones de arena es un proceso complicado y algo al azar;
este depende de la magnitud del exceso de la presion de poro, del espesor, la densidad y la
profundidad de la zona donde se da dicho exceso de presion de poro, asi como el espesor y
la permeabilidad de cualquiera de las capas del suelo que estén sobre la zona de altos
exceso del presiones de poro.

Las ebulliciones de arenas son poco significativas por ellas mismas para fines de ingenieria,
pero son utiles indicadores de la generacion de altas presiones de poro. La mesa vibradora y
pruebas en centrifuga muestran que el agua de poro drenada de los vacios de los estratos
sueltos puede acumularse bajo estratos previos y formar capas intermedias de agua (Figura
1.10). Las ebulliciones de arena pueden desarrollarse cuando las capas intermedias de agua
salen hacia la superficie.

Ebullicién por
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Intermedia — 1 — ¢ T ——

Estratificacion —— — — — — — — — — — — —
lnicial =~ @ 0———— = — —

Figura 1.10 Formacidn de capas intermedias de agua
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1.2.3.3 Asentamientos

La tendencia de las arenas a densificarse cuando es sometida a un movimiento sismico ha
sido bien documentada. La densificacion del subsuelo es manifestada en la superficie de
este en forma de asentamientos. Los asentamientos inducidos por sismo frecuentemente
causan dafios a estructuras soportadas por cimentaciones poco profundas y a lineas de
conduccion subterraneas, que cominmente son construidas a bajas profundidades.

Las arenas secas se densifican mas facilmente; los asentamientos de un deposito de arena
seca usualmente se desarrollan por completo al término del sismo. Los asentamientos de un
deposito de arena saturada requieren mas tiempo, que puede ser desde unos cuantos
minutos, hasta un dia. Los asentamientos pueden ocurrir solo cuando la presiéon de poro
inducida por sismo se disipa. El tiempo requerido para que estos asentamientos puedan
ocurrir depende de la permeabilidad y compresibilidad del suelo y la longitud de drenaje.

1.2.34 Inestabilidad

Las inestabilidades inducidas por licuacién estdn entre las més dafiinas y peligrosas de
todos los riesgos sismicos. Sus efectos han sido observados en la forma de flujo de taludes,
desprendimientos laterales, fallas de muros de contencidon y cimentaciones en incontables
sismos a través del mundo.

La inestabilidad ocurre cuando el esfuerzo cortante requerido para mantener el equilibrio de
un deposito de suelo excedio la resistencia al cortante de ese depodsito. El suelo entonces se
deforma hasta alcanzar una configuracion en que los esfuerzos cortantes no excedan la
resistencia al cortante. La cantidad de deformacion requerida para alcanzar una
configuracién estable es comunmente influenciada por la diferencia entre el esfuerzo
cortante requerido para el equilibrio y la resistencia al cortante del suelo licuado. Si la
resistencia al cortante del suelo licuado es solo ligeramente menor que el esfuerzo cortante
requerido para el equilibrio, las deformaciones permanentes son probablemente pequefas.
Si la diferencia entre la resistencia al cortante y el esfuerzo cortante es grande, pueden
desarrollarse deformaciones muy grandes. La evaluacion exacta de los efectos de la
inestabilidad inducida por licuacion requiere de una estimacion exacta de la resistencia al
cortante del suelo licuado.

1.2.4 Susceptibilidad a la licuacion

No todos los suelos son susceptibles a licuarse; consecuentemente, el primer paso en una
evaluacion del riesgo de licuacion es usualmente la evaluacion de la susceptibilidad a
licuacion del suelo. Si en un sitio en particular el suelo no es susceptible, no existe el riesgo
de licuacion y la evaluacion es terminada. Sin embargo, si el suelo es susceptible, debe ser
revisada la probable ocurrencia de iniciacion de la licuacion y sus efectos. Existen varios
criterios por los que la susceptibilidad a la licuacion puede ser evaluada y algunos son
diferentes para flujo plastico y movilidad ciclica.

13



-ii;i“ifﬁ" FACULTAD DE ESTUDIOS SUPERIORES
% ACATLAN ANTECEDENTES

1.24.1 Criterio estadistico

Una gran cantidad de informacién del comportamiento de licuacion ha venido de la
investigacion de campo después de un sismo, que han mostrado que la licuacién a menudo
se repite en alglin lugar en donde el suelo y las condiciones freaticas han permanecido sin
cambios. Estos casos historicos de licuacion pueden ser utilizados para identificar sitios
especificos o condiciones mas generales del sitio que puede ser susceptible a licuacion en
futuros sismos.

Las investigaciones realizadas después de un sismo muestran también que los efectos de la
licuacion han sido histéricamente confinados a una zona dentro de una distancia particular
de la fuente del sismo. Ambraseys (1988) compild por todo el mundo datos de sismos de
magnitud baja para estimar una distancia limite mas alla del epicentro donde la licuacion
no ha sido observada en sismos de diferentes magnitudes. La distancia a la cual la licuacion
puede ser esperada se incrementa dramaticamente con el incremento de la magnitud del
sismo. Aunque las zonificaciones en base a la distancia del epicentro y la magnitud de
sismo no garantizan que la licuacién no ocurra a mayores distancias, pueden ser ttiles para
tener panoramas en la estimacion de regiones de riesgo de licuacion.

1.2.4.2 Efecto de la Geologia

Los depdsitos de suelo que son susceptibles a licuacién son formados dentro de un rango
relativamente estrecho de ambientes. Todos los aspectos como el ambiente deposicional,
hidrologico y la edad de un deposito de suelo contribuyen a la susceptibilidad de licuacion
de este.

Los suelos de esta clase de procesos geologicos en distribuciones uniformes de tamafio de
grano y en depositos en estado suelto o blando, produce suelos altamente susceptibles a
licuacion. Consecuentemente, los depositos fluviales y edlicos cuando estan saturados son
facilmente susceptibles a licuacion. La licuacion ha sido también observada en depositos
aluviales-eolicos, de llanuras aluviales, de playa, de terraza, y de estuario, pero no tan
constantemente como los previamente listados. La susceptibilidad a la licuacion de
depositos de suelo viejos es generalmente mas baja que de los suelos mas recientes. Los
suelos de la edad del Holoceno son mas susceptibles que los suelos del Pleistoceno, aunque
la susceptibilidad decrece con la edad dentro del Holoceno. La licuacion de depositos del
Pleistoceno es rara.

La licuacion ocurre solo en suelos saturados, por lo que la profundidad del agua fredtica
influye en la susceptibilidad de licuacion. Los efectos de la licuacion son mas cominmente
observados en sitios donde el nivel freatico estd a pocos metros de la superficie del suelo.
En sitios donde el nivel freatico fluctie significativamente, el riesgo de licuacion también
fluctuara de manera acorde.

Los depositos de suelo hechos por el hombre también deben ser observados. Los
terraplenes blandos, como por ejemplo los construidos sin compactacion, son muy
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facilmente susceptibles a licuacion. La estabilidad de taludes hidraulicos de presas y las
presas de jales donde las particulas de suelo son depositadas libremente por sedimentacion
a través del agua siguen teniendo un peligro sismico importante. Por otro lado, en taludes
bien compactados es raro que satisfagan el criterio de estado para ser susceptiblemente
licuables.

1.24.3 Composicion del suelo

Ya que la licuacion requiere del desarrollo de excesos de presion de poro, la susceptibilidad
a la licuacion es influenciada por las caracteristicas de composicion que influyen el
comportamiento en el cambio de volumen. Las caracteristicas compositivas asociadas con
el gran potencial de cambio de volumen tienden a ser relacionadas con la alta
susceptibilidad a licuacion. Estas caracteristicas incluyen tamafio de particulas, forma y
graduacion.

Por muchos afos, la licuacion se relaciond a un fenomeno que solo se limitaba a las arenas.
Los suelos finos granulares se consideraban incapaces de generar las altas presiones de
poro comunmente asociadas con la licuacién y los suelos de granulometria mas gruesa
también se consideraban permeables e incapaces de contener bastante tiempo cualquier
presion de poro generada para presentar licuacion. Recientemente, los limites del criterio de
susceptibilidad a licuacion han sido ampliados.

La licuacion de limos no plasticos ha sido observada en el laboratorio y en el campo,
indicando que las caracteristicas de plasticidad mas que el tamafno de grano, solamente
influyen la susceptibilidad a licuacién de suelos finos granulares. Limos gruesos con forma
de particulas abultada, que son no plasticas y no cohesivas son completamente susceptibles
a licuacion; los limos finos con particulas laminares o en forma de placa generalmente
exhiben suficiente cohesion para inhibir la licuacion. Las arcillas permanecen no
susceptibles a licuacion, aunque arcillas sensibles pueden exhibir un comportamiento de
deformacion sostenida similar a la licuacion de suelos. Los suelos de granos finos que
satisfacen cada uno de los siguientes cuatro criterios pueden ser considerados susceptibles a
una pérdida significante de resistencia:

e Fraccion mas fina que .005 mm < 15 %

e Limite liquido, LL <35 %

e Contenido natural de agua>0.9 LL

e Indice de liquidez < 0.75

En el otro extremo, y a partir de la curva granulométrica, la licuacion de gravas ha sido
observada en el campo y en el laboratorio. Los efectos de la membrana de penetracion es
ahora la idea responsable de la alta resistencia a licuacion observada en las nuevas
investigaciones de los suelos de gravas. Cuando la disipacion de la presion de poro es
impedida por la presencia de estratos impermeables donde verdaderamente existe condicion
no drenada, los suelos de gravas pueden ser susceptibles a la licuacion.
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La susceptibilidad a licuacion es influenciada también por la graduacion. Los suelos bien
graduados son generalmente menos susceptibles a licuacion que los pobremente graduados;
el relleno de vacios entre particulas por particulas mas pequefias en un suelo bien graduado
resulta en cambios de volumen potenciales menores bajo condiciones drenadas y
consecuentemente, bajos exceso de presiones de poro. Evidencias de campo indican que la
mayoria de fallas por licuacién involucran suelos uniformemente graduados.

La forma de las particulas también influye la susceptibilidad de licuacion. Se sabe que los
suelos con particulas de formas redondeadas se densifican mas facilmente que los suelos
con granos angulares. Consecuentemente, estos son usualmente mas susceptibles a licuarse
que los suelos con granos angulares. Las particulas redondeadas frecuentemente se
encuentran en ambientes fluviales y aluviales, ya que es aqui donde los depdsitos sueltos
saturados son frecuentemente formados y la susceptibilidad a la licuacion es a menudo alta
en estas areas.

1.2.5 Inicio de la licuacion

El hecho de que un deposito de suelo es susceptible a la licuacion no quiere decir que
necesariamente esta ocurra en un sismo dado. Esta ocurrencia requiere una perturbacion
que sea bastante fuerte para iniciar la licuacion. La evaluacion de la naturaleza de esta
perturbacion es una de las partes mas criticas de una evaluacion de riesgo de licuacion.
Muchos estudios previos acerca del inicio de licuacion tienen implicitamente juntos el
flujo plastico de una masa y la movilidad ciclica, pero ya que son fendémenos diferentes,
esto es mas apropiado para considerar cada uno por separado.

Si bien la movilidad ciclica es un fenémeno relacionado con los sismos, el flujo plastico
puede ser iniciado de varias maneras. El flujo de taludes se inicia por cargas monotonicas
(licuacién estatica) puede ser observado en depdsitos de suelo naturales, rellenos hechos
por el hombre y presas de jales. El flujo plastico ha sido también provocado por
vibraciones de origen distinto al sismico, tal como el hincado de pilotes, el paso de trenes,
exploracion geofisica y explosiones.

Comprender el inicio de la licuacion requiere la identificacion del estado del suelo donde la
licuacion es iniciada.

1.25.1 Flujo pléastico debido a licuacién

Las condiciones en que el flujo plastico es iniciado se puede ilustrar més facilmente con la
ayuda de la trayectoria de esfuerzos. Hanzawa mostro que las condiciones de esfuerzo
efectivo en las que ocurre el comportamiento de deformaciones sostenidas en arenas sueltas
saturadas puede ser descrito muy simplemente en el espacio de la trayectoria de esfuerzos.
Las condiciones efectivas de esfuerzo en la iniciacion del flujo plastico pueden ser descritas
en el espacio de la trayectoria de esfuerzos por una superficie tridimensional referida como
superficie de flujo plastico (FLS). Si bien se tienen algunas dificultades practicas en la
medicion de la FSL para generar la trayectoria de esfuerzos, esta proporciona (en conjunto
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con los conceptos del estado estable) una estructura muy usual para la comprension
conceptual de la relacion entre los distintos fendmenos de la licuacion. Esta comprension
conceptual es vital para la apropiada evaluacion del comportamiento de suelos licuables
durante y después de un movimiento sismico.

1.2.6 Métodos existentes de mejoramiento de suelos para prevenir la
licuacion

Las propiedades presentadas en las arenas contractivas, tanto de depdsitos granulares
naturales como de rellenos hidraulicos, son modificables a través de técnicas que permiten
densificarlas, incrementando asi su resistencia y disminuyendo la susceptibilidad a la
licuacion.

De esta manera, un depdsito de arena que ha sido sometido a una técnica de mejoramiento
podré soportar cargas dindmicas y tener asentamientos que estén dentro de las tolerancias
para las excitaciones sismicas de disefio sin presentar licuacion.

En muchos lugares se ha observado que los suelos y rellenos granulares sueltos tienen una
respuesta positiva a los efectos producidos por los impactos o la vibracion, ya que la
energia dindmica producida por estos, provoca un mejoramiento en las caracteristicas de los
materiales como es la densidad relativa, rigidez, resistencia y disminuciéon en la
deformabilidad. Asi mismo, la aplicacion de cargas estaticas temporales, denominadas
como precargas también son utiles para la mejora de las propiedades de estos suelos,
aunque menos efectivas que los métodos dindmicos de compactacion.

La energia dindmica que es requerida para conseguir que un deposito de arena
potencialmente licuable pase a un estado estable, para un sismo de disefio dado, depende
del método de mejoramiento que se emplee para ello, ya que existe una variacion de
energia en cada uno de los métodos, desde los que utilizan la aplicacion de impactos hasta
los que usan oscilaciones arménicas mediante vibradores.

En los métodos donde son usadas las oscilaciones armonicas, la intensidad de las
vibraciones inducidas en el interior de la masa de suelo determina el tipo de respuesta, pues
a bajas aceleraciones, que sean menores que 0.5¢g., la respuesta del suelo es basicamente en
forma elastica; por otro lado, cuando las aceleraciones se incrementan entre 0.5g y 1.0g
predominan las deformaciones de tipo plastico, con lo cudl se logra la densificacion del
deposito, y finalmente cuando las aceleraciones en el deposito son del orden de 1.5g casi
todos los suelos tienden a fluir.

La capacidad de un deposito de arena para transmitir las vibraciones a largas distancias es
reducida a medida que se pierde la resistencia al corte, de esta manera, mientras el suelo
presente mayor degradacion, las vibraciones seran solo locales, es decir, solo alrededor del
instrumento utilizado y no se lograran transmitir a grandes distancias, por lo cual la
densificacion solo se conseguird en la zona alrededor de la fuente. Por tal motivo el nucleo
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fluidizado serd rodeado sucesivamente por una zona pléstica, una zona compactada y una
zona mas con comportamiento elastico.

1.2.6.1 Técnicas de mejoramiento

El uso de alguna técnica para el mejoramiento de rellenos granulares sueltos normalmente
involucra el uso de grandes cantidades de material, por lo cual la seleccion del método mas
conveniente en cada caso comunmente incluye aspectos econdémicos, lo que provoca en
muchas ocasiones que se considere mas importante el factor econdmico que las
consideraciones exclusivamente técnicas.

Los costos entre un método y otro varian de manera notable, por lo cual, es deber de los
ingenieros geotecnistas conocer las caracteristicas de los métodos mas usuales y
disponibles, la efectividad de estos y las dificultades presentes en cada uno para su uso en
casos particulares.

Normalmente la mayoria de los métodos utilizados para el mejoramiento de un suelo,
aprovechan la capacidad que tiene este para deformarse e incluso licuarse para lograr el
mejoramiento que se desea. Debido a esto, resulta imprescindible el conocer amplia y
claramente las propiedades y caracteristicas que presenta el deposito para asi hacer la
eleccion adecuada de un método y lograr los resultados dptimos esperados.

Asi, en base a los factores que afectan la ocurrencia del fendémeno, se recurre a las técnicas
siguientes:

1. Técnicas de densificacion en el sitio:
a) Compactacion dindmica o de impacto
b) Vibrocompactacion

¢) Vibrodesplazamiento

d) Vibroflotacion

2. Técnicas de drenaje
a) Drenes verticales de grava

b) Drenes verticales prefabricados

3. Inyeccion de mezclas
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A continuacion se describen brevemente algunos de los métodos de mejoramiento antes
mencionados:

. Compactacién dinamica o de impacto

Esta es posiblemente la técnica mas antigua existente para el mejoramiento de los suelos,
fue utilizada desde los tiempos de los romanos y desde el siglo pasado en Estados Unidos,
pero realmente su racionalizacion fue hecha por Mennard en la década de los setentas. En
Meéxico se han tenido varias experiencias en el uso de este método.

Esta técnica consiste en izar, mediante una gria, una cierta masa a una altura fija, para
posteriormente dejarla caer y aprovecharla energia del impacto para compactar el suelo.
Los pesos de masa utilizados pueden ser hasta de 40 toneladas y la altura de caida hasta 30
metros.

Las experiencias que se tienen en el uso de este método han demostrado que este es el
menos apropiado y confiable para llevara cabo un mejoramiento de suelo, ya que es muy
dificil tener un control para lograr el mismo nivel de compactacion en toda el area, por lo
cual son necesarios muchos ensayes de verificacion. Esta técnica solo se recomienda para el
mejoramiento de rellenos de suelo de espesor reducido, debido a que el efecto del impacto
de la masa tiende a decrecer con la profundidad.

R I iy T
e k e T

Figura 1.11 Compactacion dinamica
. Vibrocompactacion

Es un método de mejoramiento de suelos a mayores profundidades que lleva a cabo la
densificacion de este por medio de movimientos verticales y horizontales de un tubo
vibrador que es hincado en el suelo. El elemento que aplica la vibracion es un tubo de acero
con masas excéntricas el cual es sostenido por una gria; la forma en que se lleva a cabo la
densificacion consiste en hincar el tubo en arreglos rectangulares, con la finalidad de
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provocar la licuacion del suelo para tener un posterior reacomodo de la estructura de este
hasta tener el grado de densificacion deseado.

Para su ejecucion se han desarrollado varias técnicas y equipos; en algunas es utilizado un
martillo hincador vibratorio y un tubo o perfil de acero; dicho perfil se hinca desde la
superficie introduciendo y retirando continuamente el tubo.

Este técnica tiene un bajo grado de eficiencia, ya que hay que disminuir las distancias entre
los puntos de hincado para lograr la densificacion deseada.

A mE==aT

il T -
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e m

Figura 1.12 Proceso de vibrocompactacion
. Vibrodesplazamiento

Este método consiste en la compactacion del suelo mediante el desplazamiento lateral de
suelo, que es provocado por un torpedo vibratorio con toberas en la punta para la inyeccion
de aire o agua, el cual se hinca hasta la profundidad deseada, variando la frecuencia de
vibracion y el arreglo del hincado; el torpedo e hincado consiste de un tubo de acero de
gran peso con un didmetro que varia de 70 a 120 centimetros, que cuenta con masas
excéntricas internas.

El proceso consiste en el hincado del torpedo para provocar el desplazamiento lateral del
suelo, para posteriormente retirarlo y rellenar en capas con grava gruesa o roca triturada
(formando columnas de roca); en seguida se introduce nuevamente el torpedo y se densifica
el material colocado, logrando asi el refuerzo del suelo con el reemplazo de material. De
esta manera se llega a la densificacion del material por refuerzo y se obtienen zonas de
disipacion de presion de poro.
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Figura 1.13 Vibrodesplazamiento
. Vibroflotacion
El uso del método de vibroflotacion para la densificacion de los depdsitos de arena suelta

fue inicialmente aplicado en Rusia, posteriormente en Alemania y aproximadamente en
1939 se introdujo a los Estados unidos.

Fuente de potencia

%Sistemn de bombeo
L]

Figura 1.14 Proceso de vibroflotacion

Esta es una técnica muy similar a la vibrocompactacién, pero proporciona mejores
resultados porque se aporta arena o grava en el momento en que se licua el suelo, por lo que
se forman columnas de suelo mejorado.
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La vibroflotacidon consiste primordialmente en una simultanea aplicacion tanto de un flujo
de agua a presion como de vibracion. El equipo utilizado para aplicar el método consiste
esencialmente de un vibroflot, un sistema de bombeo, una grua, una fuente de potencia y un
cargador frontal.

Como es evidente, el vibroflot es el componente principal del sistema; sus caracteristicas
son:

Didmetro: 38 cm (157)

Longitud: 1.82 m (6°)

Peso: 2 Ton

Fuerza centrifuga horizontal: 10 Ton

El sistema de bombeo requiere tener un gasto de 0.30 m*/min (80gpm) con una presion de
80 psi (552 kPa). La velocidad aproximada de densificacion es de 30 cm/min; el area de
influencia tiene un radio aproximado de 2.7 m.

. Drenes verticales de grava

Si logramos que la presion de poro generada por carga ciclica pueda ser disipada, tan
rapidamente como es generada, entonces el riego de licuacion puede ser evitado o por lo
menos disminuido.

Considerando esto, podemos instalar un sistema de drenes de grava como el mostrado en la
Figura 1.15 para estabilizar un depdsito susceptible a licuarse.

O O O O O O O O

O O O O O O O  Planta

O O O O O O O O

J/ Dren de grava

N.A.F.
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(a) Sistema de drenes de grava

L 2a g
PR PA
2
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2b

(b) Dren de grava con drenaje radial

Figura 1.15 Sistema de drenes verticales
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. Inyeccion de mezclas

El Jet Grouting es una técnica que utiliza un broca con toberas horizontales de alta
eficiencia que cortan el suelo lateralmente y al mismo tiempo introduce una inyeccioén que
se combina con el suelo formando columnas de material inyectado, logrando desde la
mezcla del depdsito de suelo con la inyeccidn, hasta el completo reemplazo. Generalmente
se inyecta cemento y entre sus usos mas comunes estd el recimentar y restablecer la
capacidad de estructuras dafiadas.

Figura 1.16 Proceso de la inyeccion de mezclas para la estabilizacion de suelos

1.3 Variables a considerar en el comportamiento de los suelos
granulares

Para realizar la evaluacion de la seguridad de un terraplén o una masa de suelo que es
sometida a un movimiento sismico, es necesario conocer las variables que determinan el
comportamiento dinamico de los suelos granulares respecto a los posibles cambios
volumétricos o pérdida de resistencia y la manera en que estos y otros factores que influyen
en dicho comportamiento pueden ser modelados y simulados a través de métodos
analiticos.

Los posibles movimientos relativos entre las particulas de un material no cohesivo, asi
como la presion de poro inducida, estdn directamente relacionados con los cambios
volumétricos que ocurren en un terraplén o masa de suelo que estan conformados por dicho
material y son sometidos a una excitacion.

Los diferentes tipos de pruebas dindmicas que se han desarrollado en el laboratorio
permiten realizar estudios mediante muestras representativas de suelo con los diferentes
estados de esfuerzos que se presentan en un elemento de suelo cuando ocurre un sismo, esto
con la finalidad de determinar sus propiedades dinamicas y realizar los analisis
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paramétricos sobre las variables que determinan su comportamiento en estos cambios
volumétricos o la disminucion de resistencia de los materiales.

Ov

L‘C ij
A Jf<~— KoOv
T

Profundidad

-~ Excitacion
o
Figura 1.17 Estado de esfuerzos de un elemento de suelo sujeto a la propagacion
vertical de ondas de corte

Respecto a los cambios volumétricos observados en distintos depositos de suelo y
estructuras térreas, estos se atribuyen principalmente a los esfuerzos cortantes debidos a la
propagacion vertical de ondas de corte (Figura 1.17). La masa de suelo, estando bajo un
estado inicial de confinamiento, presenta una distorsion propiciada por el movimiento
relativo de los planos perpendiculares a la direccion de propagacion del movimiento,
provocando un reacomodo de las particulas y en consecuencia un cambio volumétrico.

Realizando una prueba de corte simple ciclica podemos reproducir las condiciones de
esfuerzo mencionadas de manera apropiada. Dentro de los primeros trabajos de laboratorio
realizados con una maquina para dicha prueba tenemos los de Silver y Seed (1969).

1.3.1 Amplitud de deformacion angular ciclica

Variando el esfuerzo de confinamiento y la densidad relativa de algin material, por ejemplo
la arena, podemos obtener diferentes asentamientos para diferentes amplitudes de
deformacion ciclica en un mismo nimero de ciclos de deformacion. De esta manera se
tiene un importante aumento en la deformacion conforme existe un aumento en la amplitud
de los ciclos de carga.

De igual manera, como una consecuencia de la amplitud de los ciclos de deformacion
inducidos, se da una degradacion en el modulo de rigidez de la arena, el cual depende de la
densidad relativa y el esfuerzo de confinamiento de la muestra.
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Debido a flexibilidad que presentan algunos terraplenes como consecuencia de la variacion
de las propiedades de los materiales que lo conforman y la distribucion de estos en el
cuerpo del terraplén, se puede esperar que los niveles de deformacion inducidos presenten
una variacion con respecto a la altura.

1.3.2 Duracion de la excitacion y numero de ciclos equivalentes

El concepto del numero de ciclos equivalentes estd estrechamente relacionado con la
duracion e intensidad o el contenido de energia de una excitacion. Consiste basicamente en
la representacion de una historia de esfuerzos no uniforme o de amplitud variable a través
de un numero de ciclos equivalente de amplitud constante. El nimero de ciclos
equivalentes lo obtenemos en base al dafo que ocasionan en la muestra cada uno de los
ciclos que conforman la historia no uniforme, como una proporcién del efecto que causa un
ciclo del esfuerzo de referencia, que normalmente es 0.65 del esfuerzo maximo (Tmax)-

Una vez que tenemos la conversion de la historia de esfuerzos no uniforme a una uniforme
equivalente pueden ser evaluados y analizados los efectos de la duracion e intensidad de la
excitacion.

La importancia relativa de los primeros ciclos de deformacion para la determinacion de las
deformaciones verticales totales es deducida del hecho de que, no obstante que la
deformacion vertical aumenta con el nimero de ciclos, es considerable su disminucion
después de los primeros ciclos de esfuerzo.

Asi mismo, la rigidizacién del material provocada por la aplicaciéon consecutiva de un
numero determinado de ciclos es muy notable en las relaciones obtenidas en el laboratorio
entre el moédulo de rigidez y los diferentes niveles de deformacion inducidos. Con el
aumento del nimero de ciclos de carga aplicados, el modulo de rigidez tiene una tendencia
a ser constante.

Cabe senalar que dentro del rango de magnitudes en los que normalmente suelen estar
comprendidos los sismos, el niumero de ciclos equivalentes varia entre los 5 y 25 ciclos de
esfuerzo con una amplitud de 0.65 de Tpax.

1.3.3 Esfuerzo de confinamiento

En pruebas realizadas con deformacion controlada, el efecto del esfuerzo de confinamiento
sobre la deformacion vertical para un ntimero de ciclos determinado, es despreciable.

Pero en el caso de un terraplén, el cual es sometido a un sismo, el nivel de la deformacion
inducida por las fuerzas de inercia, entre otros factores dependerd del esfuerzo de
confinamiento al que se encuentre un elemento de suelo segun su ubicacién. En un gran
numero de ensayos (pruebas de cortante simple, de columna resonante, péndulo de torsion,
etc.) se ha demostrado que la variacion que presenta el médulo de rigidez con el esfuerzo
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de confinamiento puede ajustarse en una recta ubicada en una escala doblemente
logaritmica, de tal manera que:
G=Kop"

donde o es la pendiente de la relacion G-op, y tiene una variacion entre 0.5 y 0.7 para
diferentes materiales.

Con esto podemos deducir que, a mayor esfuerzo de confinamiento mayor modulo de
rigidez, por lo que las deformaciones inducidas serdn menores.

Para considerar tal efecto, cominmente en los métodos simplificados utilizados para el
analisis dinamico de terraplenes se supone una variacion del modulo de rigidez
proporcional a z*”, donde z es la distancia que se tiene a partir de la superficie, con lo cual
se logra una mejor aproximacion de la respuesta a las formas modales reales.

1.3.4 Densidad relativa

La variacion y las diferencias existentes entre los asentamientos medidos en pruebas
ciclicas realizadas en muestras con densidades relativas diferentes son atribuidas al estado
suelto de los materiales con densidades bajas y a la diferencia existente entre los mddulos
de rigidez correspondientes a las diferentes densidades.

Asi encontramos que, en presas y terraplenes, la variacion en los niveles de compactacion
alcanzados en la colocacion de los materiales a lo largo de la construccion del cuerpo de
estos y la presencia de posibles cambios de densidad resultantes de eventos ocurridos en
regiones con una gran actividad sismica, determinan la susceptibilidad que tienen las
estructuras a presentar variaciones volumétricas cuando estén sometidas a excitaciones
posteriores.

1.3.5 Tamafo y forma de las particulas

El tamafo y forma de las particulas del suelo tiene un efecto considerable en el
asentamiento inducido por la presencia de una excitacion en un depdsito de suelo. Con esto
tenemos que, los materiales gruesos producen asentamientos mayores que los materiales
mas finos.

Respecto a la forma, las particulas mas grandes normalmente tienen una tendencia a
presentar formas mas redondeadas, lo cual facilita los desplazamientos relativos entre
particulas, dando asi lugar a asentamientos mayores.

Comunmente las presas de tierra y enrocamiento son construidas considerando la ubicacion
por zonas de los distintos materiales utilizados con la finalidad de prevenir e impedir
posibles filtraciones a través del cuerpo de estas, por lo que se deben considerar los
tamafos de particulas en los métodos de analisis.
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1.4 Simulacién de variables en los métodos analiticos

La evolucién de los métodos de analisis, el mejor conocimiento del comportamiento de los
suelos bajo excitaciones dinamicas, asi como la disponibilidad de un nimero mayor de
registros historicos y pruebas de vibracion inducida con las cuales es posible calibrar dichos
métodos y teorias, permiten la evaluacion de la influencia de las diferentes variables en la
respuesta dinamica de presas y terraplenes.

De manera general, para la solucion del problema es necesario considerar los efectos y
variables que se asocian a los siguientes tres factores fundamentales:

e La geometria del terraplén,

e Las propiedades de los materiales constitutivos, y

e Las caracteristicas de la excitacion

Pero atn con estas consideraciones, el problema sigue teniendo un alto grado de
complejidad y la incertidumbre que se tienen respecto a ciertas variables prevalece, lo cual
nos lleva frecuentemente a recurrir a hipotesis simplificadas cuyo efecto sobre la respuesta
total de nuestro sistema sea aceptable. A continuacion se describe la manera en que se ha
afrontado el problema en estudios previos sobre la respuesta dindmica y la prediccion de
desplazamientos permanentes en estructuras de tierra y enrocamientos, incluyendo la
descripcion de algunas variables que se manifiestan de alguna u otra manera en la
respuesta, con la finalidad de proporcionar un criterio racional en cuanto a la formulacion
de un método simplificado.

1.4.1 Geometria de la estructura

Las caracteristicas geométricas que se presenten en la estructura son muy importantes y
determinantes para la eleccion de algin método de andlisis. De igual manera, la
distribucion y el tipo de materiales que conforman la seccion, la estrechez y topografia del
cafidn, asi como la altura de la presa son aspectos que definitivamente tienen influencia en
la respuesta dinamica, por lo que deben ser simulados acertadamente de la manera mas
apropiada.

Debido a la disponibilidad de métodos, tanto unidimensionales, bidimensionales y
tridimensionales, es necesario conocer sus bases tedricas, hipotesis, alcances y restricciones
para una buena elecciéon. A continuaciéon se describen brevemente los métodos mas
comunes utilizados en el andlisis dinamico de presas y terraplenes donde es considerada la
geometria de los mismos, basicamente se presentan los métodos del elemento finito y de la
viga cortante.
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1411 Analisis tridimensionales

El método del elemento finito sin lugar a dudas es el mas utilizado en el andlisis para
obtener la respuesta dinamica de una estructura a través de su representacion tridimensional
(Figura 1.18).

Figura 1.18 Andlisis tridimensionales

Realizando la discretizacion del cuerpo del terraplén por medio de elementos ensamblados
en sus nodos, donde a cada uno de ellos se les asocian tres grados de libertad
translacionales, el método del elemento finito permite realizar andlisis refinados incluyendo
los efectos del caiion sobre la rigidez de la estructura, la relacion entre las rigideces del
cafidn y la estructura, las diferentes componentes del movimiento asincronico de los puntos
a lo largo de la interfaz candn-estructura, su interaccion con el embalse, la distribucion de
los diferentes materiales en el cuerpo de la estructura y sus respectivas propiedades y
relaciones constitutivas, asi como la obtencion de frecuencias naturales y formas modales
asociadas a un campo tridimensional de desplazamientos. Basicamente el problema
consiste en la solucion simultanea de ecuaciones que definen el equilibrio dindmico de cada
uno de los elementos que conforman el sistema representativo, a través de la integracion de
matrices globales de masas, rigideces y fuerzas que forman los diferentes grados de
libertad, logrando la continuidad del ensamble y simulando las condiciones de frontera.

Sin embargo, debido a los alcances del método, la simulacion de todas las variables aliin es
inconveniente respecto al almacenamiento requerido y el tiempo empleado para la solucion,
por lo cual es comuin que su solucidn esté restringida a un nimero determinado de ellas.

El movimiento incidente se considera sincronico a lo largo de la interfaz cafion estructura.
El comportamiento no lineal de los materiales es logrado en base al método lineal
equivalente, en tanto que el amortiguamiento de cada elemento es incluido en la
determinacion de los coeficientes complejos en la matriz de rigidez del sistema. De esta
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manera, en base a la integracion convencional de las matrices globales de masas y

rigideces, la ecuacion de equilibrio dindmico del sistema es

MO+ [cHU}=-Mriv()

donde
[M] es la matriz de masas
[K] esla matriz de rigideces

(1.1)

{U} es el vector de desplazamientos nodales respecto a la base

Y (t) es la historia de aceleraciones o excitacion en la base
{r}  es el vector que define la direccion de la excitacion

Tener la solucién de la ecuacion (1.1) en el dominio del tiempo requiere de un tiempo
excesivo para su calculo. Por otro lado, su solucion respecto al dominio de la frecuencia
simplifica el proceso y de igual manera permite la variacion de las propiedades de los

materiales como una funcion de las diferentes frecuencias que conforman la respuesta.

Realizando la representacion de una funcidon periddica a través de la suma infinita de
funciones armonicas (series de Fourier) y aplicandola al caso de una historia de
aceleraciones para la cual el periodo es T=NAt, donde N es el nimero de valores de
aceleracion y At es el intervalo de digitizacion de la senal, tenemos que

Yt)=a, + ibn cosm, + i a,senw,
n=1 n=1
donde
T 1 T
a, = j Y(t)dt; a = ?jv(t)sen(wn)dt; b,
1] 0

son los coeficientes de Fourier.

Considerando que en el plano de los nimeros complejos
e = cos(w,t)+isen(w,t)
e = cos(w,t) —isen(w,t)
y resolviendo simultdneamente

1 i e
cos(w,t) = E(e("”t)' +e

(1.2)

= i ! Y (t)cos(w, )dt

(1.3)

(1.4)
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i . .
sen(o,t) = —E(e"’"”' —eg

sustituyendo en (1.2) y simplificando
© 1 T ) ) © 1 T ' .
Y(t) = Z (?J'Y(t)e_((l)y\jt)l dt)e(CUNt)l +z (?J‘Y(t)e(th)l dt)e_(th)l
n=1 0 n=1 0

Que también puede expresarse como

: =1 g - .

Yy = (- [Yte o dyel” (1.5)
N=—w 0

donde se puede observar que la solucion esta compuesta de nimeros conjugados cuyas

componentes complejas se anulan.

Debido a que los acelerogramas estan definidos en forma discreta, es requerido un método
de integracion para el calculo de los coeficientes. Utilizando un método de integracion
trapezoidal y considerando que las frecuencias de analisis se definen como

2 2 . 27nm)).
W = W, = (0Ol = —— i

NAt NAt N

se obtiene
P = 1'T|.Y(t)e‘(“’"”idt N 2NZ‘1Y(t)e_(M’:m)iAt (1.6)
Ty NAt & '
donde
t = mAt

En el caso de sismos se ha observado que el contenido de frecuencias puede considerarse
comprendido entre los rangos

(O OB IN
)

Considerando lo anterior y sustituyendo (1.6) en (1.5), la ecuacion de equilibrio en el
dominio de la frecuencia es
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MJU+[KRUF=[M]ir} > Re” (1.7)

La solucion también puede ser expresada como una suma de funciones armonicas

N
2

U= S U e (1.8)

donde {Us}es el vector de amplitudes de las series armoénicas. Remplazando {Ug} por
{As}Pn, es decir, expresando la respuesta como funcion de los coeficientes
correspondientes a las series armdnicas que componen la excitacion (Py), y sustituyendo en
(1.7) se obtiene

(M) D AR + K]S A RE™ ~[mr} 3 e

y simplificando

(K]- o, MIA L= -M]ir) (19)

Esta ecuacion representa un sistema de ecuaciones cuya solucion (A y por lo tanto Us) para
un nimero determinado de frecuencias, constituye la respuesta del sistema de elementos
finitos una vez que los valores de {U;} son sustituidos en la ecuacion (1.8).

Esta solucion constituye una de las formas mas simples para resolver el problema
tridimensional. Como ya se ha mencionado, el hecho de considerar dentro del analisis el
efecto de los posibles incrementos en la presion de poro, la interaccion existente con el
embalse, el comportamiento elastoplastico de los materiales, y demds variables, incrementa
el tiempo de solucidn considerablemente, asi como el almacenamiento que se requiere.

De manera general, los métodos tridimensionales son indispensables cuando las
caracteristicas que prevalecen en el cafidon impiden la suposicion de un movimiento
sincrénico en su interfase con la estructura, o que su estrechez contribuye a la rigidez de la
estructura, principalmente cuando la relacion largo de la cresta-altura de la presa (L/H) sea
menor que 4, en cuyo caso se ha observado un aumento de las aceleraciones en los niveles
superiores del terraplén y una consecuente reduccion de los periodos de vibracion.
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1.4.1.2 Analisis bidimensionales

Todo elemento dentro de una presa, cuando esta se encuentra bajo solicitaciones dinamicas,
se encuentra sometido tanto a esfuerzos y deformaciones por cortante, como a esfuerzos y
deformaciones normales en tres dimensiones, esto como resultado de la reflexion de las
ondas sobre los taludes de la estructura y la influencia del perfil topografico del cafion. Pero
en los casos donde la relacion largo de la estructura-altura del terraplén (L/H) es
considerable, (L/H > 6 aproximadamente) es aceptable la hipotesis del estado plano de
deformaciones, es decir, el método tridimensional de elementos finitos puede limitarse a
considerar infinita la longitud del terraplén, conservando los dos grados de libertad
translacionales que estdn asociados al plano de andlisis transversal y sometido a un
movimiento transversal de su base.

Figura 1.19 Analisis bidimensionales

Se ha demostrado, por medio de estudios comparativos, que los analisis bidimensionales
subestiman las frecuencias fundamentales de vibracion en un 10% aproximadamente en
comparacion con los métodos tridimensionales en relaciones L/H mayores que 6 donde las
deformaciones se encuentran definidas por tres componentes de desplazamiento. Estudios
hechos por Gazetas, Mejia y Prevost sobre terraplenes cuyas alturas varian entre los 43 my
229 m, sometidos a excitaciones de magnitudes entre 5.5 y 6.5, frecuencias predominantes
de 2.5 y 6.5 Hz y aceleraciones maximas entre 0.6 y 1.2g, coinciden en que el método
bidimensional sobrestima los esfuerzos y deformaciones con respecto a los valores
tridimensionales, especialmente cerca de la base de la estructura, lo que comprueba el
efecto de la rigidez del cafion sobre la respuesta de la estructura. Sin embargo, los valores
se mantienen dentro de un 20% de aproximacion.

Respecto a las historias de aceleraciones, se ha observado que cuando el primer modo
natural de vibracion es predominante, los valores obtenidos por ambos métodos son a
aproximados. La participacion de modos superiores de vibracion en la respuesta
tridimensional, que normalmente son subestimados por el andlisis bidimensional, puede
asociarse tanto a la inhomogeneidad y asimetria de la presa, como a las caracteristicas de la
excitacion, las cuales requieren la participacion de las tres componentes en la
determinacion de los desplazamientos. En las ultimas presas construidas, con los niveles de
compactacion inducidos y la distribucion adecuada de los materiales, las historias de
aceleraciones obtenidas entre ambos métodos son aceptablemente aproximadas.

32



%‘@:ﬁ FACULTAD DE ESTUDIOS SUPERIORES
2l ACATLAN ANTECEDENTES

Es probable que en el caso de relaciones L/H menores a 4 o niveles de aceleracion muy
altos de la excitacion (1.2g y magnitudes de 6.5), los valores obtenidos en forma
bidimensional en cuanto a las aceleraciones, esfuerzos y periodos de vibracion, dejen de ser
semejantes a los valores calculados mediante métodos tridimensionales.

1.4.1.3 Analisis unidimensionales

Este método fue inicialmente empleado en la obtencion de coeficientes sismicos asociados
a los valores de aceleracion maxima calculados a diferentes niveles de la seccidn, con el
propoésito de evaluar, a través del andlisis pseudoestatico de estabilidad convencional, la
estabilidad de los taludes ante una excitacion sismica.

El método de la viga de cortante es el mas comun dentro de los métodos unidimensionales.
En este, el terraplén se considera como una seccion triangular que se conforma de dovelas
horizontales de espesor diferencial.

En el planteamiento del método se hacen las siguientes consideraciones.
e Las deformaciones por flexion son despreciables en comparacion con las asociadas
a cortante simple, por lo cual, solo se presentan desplazamientos y deformaciones
por cortante sobre planos horizontales.
e Los esfuerzos, desplazamientos y deformaciones por cortante estan distribuidos
uniformemente a lo largo de planos horizontales dentro de la seccion.

De esta manera, el problema se reduce a obtener la respuesta de un sistema de n grados de
libertad que se asocian a los desplazamientos relativos a la base de los diferentes niveles de
la seccion.

Si consideramos que el terraplén estd sometido a una excitacion en la base (Figura 1.20), y
planteando la ecuacién de equilibrio que corresponde a una de las dovelas, segiin la
geometria de la figura

Xu ‘ xd

[ I

2B
Figura 1.20 Viga de cortante
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0 2 0’ 2
—| 7(zt)—2z|dz= p| —u,/zt) | —zdz 1.10
az( (20)° ] p(atz )]a (1.10)

donde
uy = desplazamiento horizontal de la dovela
t = esfuerzo cortante en el nivel z
p =densidad del material

Algunos autores proponen considerar la variacion de la rigidez de acuerdo al esfuerzo de
confinamiento en cada punto de un plano horizontal. Para tal fin, reescribiendo la ecuacion
(1.10) en términos del modulo de rigidez y la deformacion angular tenemos

0 0 2 0’ 2
—|Gz—u,(zt)|—dz=p| —u.(zt) |—zdz 1.11
az( U )ja p[atz t )]a (L11)

donde el médulo de rigidez que esta asociado al plano de analisis, G, es obtenido como el
modulo de rigidez promedio

1
Xy + Xq

G(2) =

TG(X, Z)dx
Xy

Conociendo el médulo de rigidez que se asocia al plano de andlisis, derivando el producto
de las funciones y simplificando la ecuacion (1.11), obtenemos

0’ 0’ 10
p[atzux(z,t)J_G[azux(z,tHZazux(z,t)j (1.12)

La respuesta de esta ecuacion puede obtenerse a través de la solucion de la ecuacion de
transmision de ondas de corte, o por la superposicion de los modos naturales de vibracion
de la viga, donde tenemos que

u(zt) = i[ﬁhsena)nt + B, cosa,t]d, (5. ;)

n=1

donde
Jo Funcion de Bisel de primera clase y orden cero
B Parametro que define las frecuencias naturales
A,y B, constantes de condiciones iniciales

Con cualquier método que se elija para la solucion, podemos determinar las frecuencias
naturales de vibracion de la estructura y las formas modales asociadas, asi como las
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historias de esfuerzos, deformaciones y aceleraciones promedio que corresponden a cada
uno de los niveles.

Como ya se menciond, considerando la variacion del médulo de rigidez con respecto al
esfuerzo de confinamiento, los resultados obtenidos a través del método de la viga de corte
en cuanto a frecuencias naturales de vibracion, desplazamientos modales y nivel de
esfuerzos, se pueden considerar como una adecuada aproximacion respecto a los obtenidos
por medio de métodos bidimensionales e incluso tridimensionales.

En estudios previos se ha demostrado que, en el caso de secciones homogéneas, la
distribucion de deformaciones calculadas sobre planos horizontales por medio de métodos
tridimensionales es practicamente uniforme y solo en las zonas cercanas a los taludes la
variacion del esfuerzo tiende a cero. En secciones que cuentan con nucleos impermeables y
una distribucion de materiales, los esfuerzos son distribuidos de manera uniforme en
secciones horizontales, por lo cual, las hipétesis del método pueden ser una buena
aproximacion considerandola desde un punto de vista practico.

Algunos resultados de estudios realizados anteriormente demuestran la aproximacion
existente en los niveles de esfuerzo y las aceleraciones méaximas obtenidos por medio de
analisis dinamicos bidimensionales de elementos finitos y analisis unidimensionales de
propagacion de ondas de corte en los cuales, las presas son idealizadas mediante columnas.

Respecto a las formas modales calculadas, los andlisis unidimensionales generalmente
subestiman los periodos fundamentales que corresponden a los analisis bidimensionales en
un 10 o 20% aproximadamente, esto depende de la geometria del caindn y la relacion L/H.
Lo anterior, debido a que los métodos unidimensionales suprimen la participacion de la
componente vertical de deformacion.

| '
yu ‘

©
E H=120m
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E§ B
c =
©®
o E
mhlf//ﬁ
€2
o
a o w

1 0.5 0

Longitud normalizada y/yu

Figura 1.21 Distribucién de deformaciones sobre planos horizontales en secciones
homogéneas
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1.4.2 Relaciones constitutivas de los suelos

Las relaciones constitutivas que existen entre los esfuerzos son entendidas como, las
deformaciones y el tiempo, que corresponden al comportamiento de los materiales.

La correcta definicidon de estas relaciones mediante modelos tedricos o aproximados que se
incluyen en un método analitico es de una gran importancia para la simulacion de la
respuesta de un sistema que se encuentra sometido tanto a cargas internas como externas.

Las relaciones de los suelos bajo una carga ciclica, tienen un comportamiento histerético no
lineal, es decir, tienen una disipacion de energia de deformacion entre los ciclos
consecutivos de carga y descarga sin presentar una relacion constante entre los diferentes
niveles de esfuerzo y deformacion.

’d

Figura 1.22 Comportamiento histerético no lineal

Este comportamiento puede ser reproducido tanto con el uso de las teorias de la elasticidad,
plasticidad o viscosidad o sus efectos combinados, como por medio de funciones numéricas
que se aproximen a las relaciones esfuerzo-deformacion descritas en las pruebas ciclicas.

1.4.2.1 Formulaciones tedricas de las relaciones constitutivas

La respuesta de estructuras de tierra y enrocamiento que se encuentran sometidas a
excitaciones sismicas estd definida por cuatro componentes de deformacion de sus
materiales constitutivos, que son los siguientes:
e Una elastica o recuperable
e Una residual o plastica debida al comportamiento histerético
e Una debida a fuerzas gravitacionales en los casos donde el incremento de la presion
de poro reduce la rigidez de la estructura
e Una asociada con la consolidacién una vez que la presion de poro se ha disipado o,
en los materiales no saturados, la debida a cambios volumétricos.

Sin importar el método de andlisis utilizado, la deformacion eléstica es obtenida en base a
las ecuaciones que se derivan de la teoria de la elasticidad en medios isotropicos.
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La complejidad y diversidad de los diferentes planteamientos esta en la manera en que
determinan la componente pléstica de deformacion (métodos elastoplasticos), asi como las
consideraciones que hacen sobre los efectos asociados al incremento de la presion de poro
(métodos en esfuerzos totales o efectivos) y cambios volumétricos.

Métodos el astoplasticos de deformacion.

La mayoria de los métodos incrementales de plasticidad consideran que la deformacion
total se encuentra compuesta por una componente elastica lineal y una componente pléstica
0 no recuperable de deformacion.

g =&, tE,

El estado de esfuerzos de un elemento de suelo puede ser representado en un espacio
tridimensional de esfuerzos donde los estados elasticos y plasticos de deformacion estan
definidos por una superficie de fluencia, la cual forma el limite entre las deformaciones
elasticas y plasticas.

Cuando el nivel de esfuerzos alcanza la superficie de fluencia, el material se plastifica de
acuerdo a una “regla de fluencia”, que definird la magnitud de los incrementos de
deformacion y la direccion de estos durante la etapa de carga. Al presentarse la fluencia del
material, la superficie de fluencia debe ser redefinida o reubicada en el espacio
tridimensional de esfuerzos de tal manera que se consideren los efectos asociados a los
niveles de esfuerzo y a la rigidizacion o degradacion del material como funcidon del nimero
de ciclos de carga al que es sometido.

Se ha visto en algunos resultados, que la eficiencia en la prediccion de las deformaciones
permanentes y las relaciones esfuerzo-deformacion, depende en gran medida de las
trayectorias de esfuerzos utilizadas para calibrar los modelos. La incertidumbre en la
definicion de las formas y la ubicacion de las superficies de fluencia en el espacio, de las
caracteristicas de las reglas de flujo y el efecto de rigidizacion correspondientes a
trayectorias de esfuerzo ciclicas, provocan que estos modelos dependan en general de un
nimero considerable de pardmetros o bien, que las relaciones existentes entre las diferentes
variables sean extremadamente complejas. Por otro lado, la integracion de los modelos a
los anélisis de elementos finitos requiere la capacidad de almacenamiento adecuada para
poder realizar el seguimiento a las trayectorias de esfuerzo en cada uno de los elementos.

Métodos en esfuer zos totales y en esfuer zos efectivos.

Cuando tenemos materiales saturados, los incrementos en la presion de poro provocados
por la excitacion, pueden clasificarse como transitorios y residuales. Los transitorios son los
que resultan de la variacion temporal de los esfuerzos normales o componente isotropica
del tensor de esfuerzos. Por otra parte, los residuales son el resultado de las deformaciones
permanentes inducidas por los esfuerzos desviadores sobre la estructura del material. A
diferencia de las presiones de poro transitorias, las residuales prevalecen hasta no ser
disipadas, por lo cual ejercen una gran influencia sobre la resistencia y rigidez del material.
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En base al potencial de deformacion del material y la magnitud de la excitacion, el efecto
de la presion de poro puede o no ser significativo en la respuesta del sistema.

Un analisis en esfuerzos efectivos considera el acoplamiento entre ambas fases del material.
Ya sea que el medio sea considerado como un material bifasico y que las ecuaciones
correspondientes al equilibrio de esfuerzos y al flujo de agua con respecto a la fase so6lida
(flujo en medios porosos) se resuelvan en forma simultanea, permitiendo la evaluacion
directa de las presiones de poro y de los esfuerzos intergranulares o que solo se establezcan
relaciones aproximadas entre las deformaciones obtenidas en pruebas ciclicas drenadas con
respecto a los incrementos de presion que se presentarian en pruebas no drenadas para
posteriormente resolver las ecuaciones de equilibrio dindmico considerando las debidas
variaciones en los estados de esfuerzos. Los métodos en esfuerzos efectivos son capaces de
reproducir la componente residual de la presion de poro generada durante la excitacion (los
métodos efectivos acoplados permiten obtener ambas componentes) y de considerar los
efectos de esta sobre la rigidez instantdnea de la estructura del suelo, lo cual, si se integrara
en un método elastoplastico, se veria reflejado en la determinacién de superficies de
fluencia y las reglas de flujo y rigidizacién de los modelos.

Por otra parte, los métodos de analisis que utilizan los esfuerzos totales desprecian la
naturaleza bifésica del suelo, por lo cual son incapaces de predecir los incrementos de la
presion de poro.

1.4.2.2 Aproximaciones de las relaciones constitutivas por medio de
funciones numeéricas

De manera simple, la posibilidad de aproximar las relaciones constitutivas correspondientes
a muestras de materiales granulares sometidas a pruebas triaxiales de compresion y ciclicas,
a través de funciones analiticas de tipo parabolico, hiperbolico, “splines” o polinomiales, ha
hecho posible la incorporacion de éstas en el calculo de los estados de esfuerzos y
deformaciones inducidos en la estructura (Aguilar Alvarez Greaves, 1995).

(of
b

-

—

T

Figura 1.23 Funcidn hiperbdlica

Especificamente para las funciones hiperbolicas, estas han sido utilizadas en innumerables
ocasiones tanto para la simulacion de las diferentes etapas de construccion del terraplén
como para definir la curva esqueleto de una prueba ciclica en funcion de dos parametros (a
y b) (Figura 1.23), esto es:
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€
b+ a¢

(o3

A partir de esta expresion se puede obtener el modulo tangente que corresponde a cualquier
nivel de esfuerzo o deformacion y extender la curva esqueleto a la aplicacion sucesiva de
varios ciclos de carga mediante los criterios de Masing.

Otra manera de aproximar las curvas de carga y descarga de una prueba ciclica es a través
de las funciones no lineales del tipo Ramberg-Osgood.

E—-& O-—0, o-0,
= +ay—— (carga y recarga)
2¢ 20 20
y y y
r
E O o .
—=—tay— (curva virgen)
8y O-y Gy

donde los pardmetros a y r son obtenidos experimentalmente, con la ventaja de que ambos
definen el punto de interseccion entre la curva de recarga y la curva virgen.

Oo
Oy

&0, Go
r g Oy
€-8o =0—Co+ O 0'—0'0‘
28, 20y 26y |

(o) L

& Oy

Figura 1.24 Modelo de Ramberg-Osgood
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Método lineal equivalente.

A veces, el nivel de deformaciones inducido en el suelo genera efectos no lineales. El
método lineal equivalente consiste en aproximar la solucién no lineal por medio de un
método lineal de tal manera que los valores del mddulo de rigidez y el amortiguamiento
correspondan a los valores de deformacion efectiva inducidos en cada elemento que
conforma el sistema.

A partir de una estimacion del modulo de rigidez y del amortiguamiento, el sistema es
analizado usando dichas propiedades. Una vez que se ha obtenido la historia de
deformaciones que corresponde a cada uno de los elementos, se verifica la compatibilidad
de los parametros iniciales con el valor de deformacion efectiva de acuerdo a las curvas G-y
y A~y que son obtenidas para los diferentes materiales que componen la estructura.

Si no se verifica dicha compatibilidad, tanto el médulo de rigidez como el amortiguamiento
deben actualizarse conforme a las curvas y se realiza una segunda iteracion, repitiendo el
proceso hasta que la convergencia es alcanzada de acuerdo a una tolerancia. Cominmente,
el valor de la deformacion efectiva se obtiene como

J/efect = 0'65‘7/max

A partir de los estudios realizados en varias presas de tierra y enrocamiento se ha
demostrado que, con el uso de las propiedades adecuadas de los materiales, el método
puede predecir la respuesta de manera razonable.

1.4.3 Caracteristicas de la excitacién (amplitud, contenido de frecuencias
y duracion)

Una historia de aceleraciones puede expresarse como una serie o combinacion de
componentes armoénicos de amplitudes y frecuencias variables. La distribucion de
frecuencias en dicha sefial constituye un parametro fundamental en la respuesta del
terraplén.

La distribucion y el grado de compactacion de los diferentes materiales en la seccion y la
geometria de la misma, definen periodos fundamentales que, en caso de coincidir con las
frecuencias predominantes de la excitacion, resultan en la amplificacion de la respuesta de
la estructura. Ya que la amplificacion influye directamente en el comportamiento de los
materiales ante los mayores niveles de esfuerzos y deformaciones inducidos, poniendo en
riesgo la seguridad de toda la estructura, es necesario que en todo andlisis dindmico de un
terraplén sean definidas previamente las caracteristicas apropiadas de la excitacion de
acuerdo a los depdsitos aluviales subyacentes o a la roca de cimentacion y a la sismicidad
de la zona en lo referente a las distancias focales y origenes de las fallas de la corteza
terrestre. A este respecto, las presas instrumentadas han permitido el uso de los sismos
registrados para calibrar los métodos de analisis implementados mediante comparaciones
entre las funciones de amplificacion medidas y calculadas.
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Angulo de incidencia

Figura 1.25 Interferencia de ondas en la interfaz cafién-estructura

Por otro lado, el movimiento en la interfase cafion-terraplén no es estrictamente sincrénico
y las ondas no se transmiten en forma perpendicular a la base del cafion como es asumido
convencionalmente cuando se define un sismo de disefio o de andlisis. Los desplazamientos
de la estructura dependen de la interferencia entre las ondas transmitidas a través de la base
y las paredes del cafion y que se reflejan y refractan en las fronteras de este, por lo que la
flexibilidad del cafidn puede ser un factor importante en cuanto a los niveles de
amplificacion que pudieran presentarse en la estructura.

Un minucioso andlisis puede considerar a la vez el efecto del angulo de incidencia de la
excitacion sobre el valor maximo y la variacion espacial de la amplificacion dentro del
cuerpo del terraplén por la propagacion tridimensional de las ondas sismicas. De manera
general, el nivel de amplificacion depende de las relaciones entre las velocidades de onda
entre el caidn y el terraplén, la geometria o relacion largo-ancho del cafion, la relacion
entre las densidades de los materiales en la interfase y el amortiguamiento.

Como se puede observar, la simulacion simultanea de la totalidad de las variables en un
analisis, estd ain muy lejos de alcanzarse. La disponibilidad de los medios para poder
solucionar problemas complejos, ha hecho posible la incursion de la investigacion en
aspectos cuya influencia en la respuesta podria ser considerada como secundaria, sobre
todo en etapas iniciales del disefio de presas y terraplenes.

1.5 Meétodos para el calculo de desplazamientos inducidos por sismo en
terraplenes y presas de tierra y enrocamiento

En los origenes de los métodos de disefio y evaluacion de la seguridad de terraplenes ante
los posibles efectos de un sismo, ignoraban la flexibilidad de la estructura, ya que la
consideraban como un cuerpo rigido. Se analizaba la estabilidad de los taludes incluyendo
la accidon de las fuerzas pseudoestaticas equivalentes a la aceleracion registrada al pie de
estos. Posteriormente, los estudios dinamicos unidimensionales realizados por Monobe en
1936, iniciaron el desarrollo de una serie de métodos que, identificando la variacion de la
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respuesta en el cuerpo del terraplén, obtuvieron coeficientes sismicos acordes a la
distribucion de aceleraciones calculadas con respecto a la altura de la presa.

El carécter transitorio de los pulsos de aceleraciones inducidos en un registro sismico, hacia
pensar que la seguridad de la presa no podia estar asociada exclusivamente a la
inestabilidad momentanea del talud. Estaba claro que un desplazamiento permanente no
implicaria la falla de la estructura, por el contrario, la evaluacion de la seguridad podria
determinarse en funcion de los desplazamientos permanentes inducidos por el sismo sobre
una masa potencial de falla. Este criterio constituye el principio de diferentes métodos que
hasta hoy se han desarrollado. A continuacion se presentan algunos de estos métodos.

1.5.1 Método de Newmark

El método de N. M. Newmark consiste en obtener aproximaciones de los desplazamientos
en terraplenes producidos por sismo, a partir de una superficie de falla critica.

En 1965, Newmark reconoce el efecto de las diferentes caracteristicas del suelo y de la
excitacion en las respuestas obtenidas en terraplenes sometidos a excitaciones dinamicas
(pérdida de resistencia en los suelos no cohesivos de baja densidad relacionada al
incremento de la presion hidrostatica o simplemente por remoldeo, presencia de depdsitos
de suelo blando con extension y profundidad considerable, variacion en el contenido de
frecuencias en la sefial, comportamiento no lineal de los materiales, etc.), y considera un
modelo rigido-plastico de resistencia en el andlisis del movimiento relativo de cuerpos
rigidos sobre superficies potenciales de falla, tanto por la sencillez que este representa,
como por la semejanza observada de la configuracion de distintas presas que han sufrido
dafios ante la presencia de sismos , con la producida por una serie de deslizamientos a lo
largo de diferentes superficies definidas tanto aguas arriba como aguas debajo de la
seccion, dando lugar a un asentamiento al nivel de la cresta.

Newmark defini6 los siguientes tipos principales de movimientos en el caso de presas de
tierra y enrocamiento y terraplenes:

o Deslizamiento de un bloque o cufia, aguas arriba o debajo de la seccidn, ya sea
sobre una superficie de falla circular o plana (Figuras 1.26ay 1.26b).

o Movimiento de la presa como bloque sobre una superficie horizontal (Figura 1.26c¢).
o Movimientos relativos en la presa o en la cimentacion que provocan agrietamientos

y deformaciones por tension.

Respecto a los dos primeros movimientos, la resistencia al desplazamiento se define como
la fuerza que tiene su punto de accidn en el centro de gravedad de la masa en la direccion
mas desfavorable y cuya magnitud supera ligeramente la correspondiente a las fuerzas
estabilizadoras, induciendo un movimiento del cuerpo. De tal forma, expresando la
resistencia como una fraccion del peso del cuerpo deslizante NW, tenemos que Ng (donde g
es la aceleracion de la gravedad), representa la accidon necesaria que de actuar en la
direccion apropiada, superara la resistencia al deslizamiento del elemento.
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a) Superficie circular

NWwW

b) Superficie plana

-

I < i

1 sq
P

c) Bloque deslizante
Figura 1.26 Tipos de falla

En su analisis, Newmark decide utilizar el pardmetro N (resistencia que puede ser funcion
del nivel de deformacion, tiempo, tipo de material, etc.) y compararlo con un pardmetro a o
medida de la aceleracion que acttia sobre ele elemento. Es decir, el valor NW corresponde a
la fuerza de resistencia al desplazamiento mientras que aW es la fuerza inducida por una
aceleracion ag. Por otra parte, la determinacion del valor N deberéd estar asociada a las
propiedades dinamicas del material, asi como, en el caso de una superficie de falla no
circular, debera considerar la variacion de la resistencia debida a la distorsion de la misma
masa deslizante. Analizando una superficie de falla circular (Figura 1.26a) observamos que
para los valores de aceleraciones menores a Ng, no se presentard desplazamiento alguno.
En el caso de una aceleracion arbitraria N’g, es posible definir un factor de seguridad
dindmico FS’, el cual serd igual a 1 siempre que N’=N, esto es:

R)» s, ds
FS= 25 (1.13)
RY zds+N'Wh

donde ZSq ds representa las fuerzas resistentes, y Zrds las fuerzas de corte

inducidas sobre la superficie de falla por el peso del cuerpo.

Cuando N’=N (movimiento inminente) tenemos que
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RY s, ds=RY rds+N'Wh (1.14)
En el caso general (Ec. 1.13) es posible establecer la siguiente relacion
RY s, ds= FS'(Wb+ N'Wh) (1.15)

donde
Wb = RZTdS

Por lo tanto, igualando (1.14) y (1.15)
b
N = N'(FS’)+E(FS'—1)

que es el factor de la resistencia al giro.

Aplicando el valor obtenido en el analisis de resistencia rigido-plastica de un bloque
deslizante sometido a un pulso de aceleracion de duracion to, el cuerpo permanecerd en
reposo siempre y cuando la aceleracion no exceda el valor de Ng. En tal caso de que sea
excedido, el desplazamiento resultante puede ser cuantificado mediante la doble integracion
de los diagramas de aceleraciones siguientes (Figura 1.27):

c
b=l
g Ad
3
[}
<
Ng
—
Tiempo
e}
©
b=
8 Aoto "
° )
> /// 6/
el
S
- t —
to tn Tiempo

Figura 1.27 Respuesta a un pulso rectangular de aceleracion

donde t, es el tiempo para el que las velocidades coinciden, es decir, el cuerpo alcanza un
estado de reposo.
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Por la integracion del diagrama de velocidades, el desplazamiento final sera:

gyl
2 2
donde si
t0 = tn ﬁ y tn = i
A Ng
se obtiene
V 2
n 7( - 7)
29N

Expresion que puede ser utilizada para el analisis de presas considerando que el
deslizamiento de una cufia se presentard exclusivamente cuesta abajo, propiciando
asentamientos en la corona de estas.

El céalculo de los desplazamientos inducidos por un sismo implica:

o la determinacion de la excitacion en el terreno
o la obtencion del numero de impulsos representativos o equivalentes
o la determinacion de la resistencia del cuerpo deslizante

La principal desventaja de método reside en que las deformaciones estan desacopladas de
las aceleraciones inducidas, es decir, el célculo de los desplazamientos es obtenido
mediante un procedimiento de doble integracion una vez que se ha comparado el nivel de
aceleracion con el de la aceleracion de fluencia.

1.5.2 Método de Sarma

El método de Newmark demostrd proporcionar resultados aproximados para el caso de
materiales friccionantes secos o saturados y densos, asi como en arcillas compactadas en las
que la resistencia a la fluencia se podia determinar de manera confiable y no habia
variacion en funcion del tiempo, o bien, en el caso en que el valor de N considerara el nivel
de deformacion acumulada. De igual manera, continué la conviccion de expresar la
seguridad de una presa en términos de desplazamientos relativos que pudieran presentarse y
no de los factores de seguridad convencionales.

S.K. Sarma destaco la influencia sobre el comportamiento de un terraplén de las fuerzas de
inercia generadas al presentarse un sismo y del incremento de la presion de poro durante el
sismo. Es por esto que propone el uso del método de Newmark (basado en el estado de
equilibrio limite) para analizar los efectos que tanto las fuerzas como la presion de poro
generada tienen sobre el factor de seguridad dindmico, la aceleracion critica y el
desplazamiento consecuente. En este método, a diferencia del de Newmark, se adopta el
criterio de resistencia de Mohr-Coulomb para esfuerzos efectivos (aplicables a materiales
cohesivos y no cohesivos), asi como la evaluacion del incremento de la presion de poro
ante una solicitacion dindmica.
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Analizando el modelo de un bloque rigido sobre una superficie plana:

KW

Figura 1.28 Bloque rigido sobre un plano deslizante

Si consideramos la resistencia en términos de los esfuerzos efectivos de acuerdo al criterio
de resistencia de Mohr-Coulomb
T=0'tang+C
y que la presion de poro durante el sismo es
Uy =U, +Au
donde

Up = presion de poro inicial
Au = incremento de la presion de poro

el factor de seguridad dinamico se expresa como:

[W cos g — KW sen(B — ) — (U ,a+ Aua)]tan ¢
W seng + KW cos(f —0)

FS, = (1.16)

donde a es el ancho de la superficie de contacto entre el bloque y la superficie de
deslizamiento.

Para el calculo del incremento de la presion de poro se adapta la ecuacion de Skempton, la
cual relaciona la variacion de esta con el cambio de los esfuerzos principales.

AU = B[Ac, + A(Ac, —Ac,)]

donde

o) = esfuerzo principal mayor

o3 = esfuerzo principal menor

A, B = constantes obtenidas experimentalmente
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Los incrementos de los esfuerzos principales Ac; y Ao, corresponden a la variacion que
éstos experimentan respecto a los esfuerzos principales previos a la excitacion o a un pulso
previo de aceleracion, en el caso de un andlisis paso a paso.

Ambos incrementos, son obtenidos basados en la hipotesis de que el estado de esfuerzos
sobre la superficie de falla no tiene cambios si @’, el angulo de friccion interna o de la
envolvente de falla, es sustituido por y donde

tan ¢'
=angtan(———
y =angtan(—__")

es decir, ya que el factor de seguridad FS es el factor por el cudl debe ser reducida la
resistencia para establecer un estado de equilibrio limite con los esfuerzos actuantes, los
esfuerzos principales en un instante (previo a la excitacion o durante la misma), pueden ser
expresados en funcion de los circulos de Mohr tangentes a una envolvente cuyo angulo de
inclinacion y es funcion a su vez del factor de seguridad que prevalece en ese instante y
que es definido por las fuerzas actuantes y resistentes. De esta manera se definen los
valores de ¢’g, To y up, y en base a las relaciones entre los incrementos de los esfuerzos
principales en funcién de 6’4, T4, S obtiene una ecuacion del factor de seguridad dinamico
en términos de los valores iniciales y la aceleracion inducida (K,). Es decir, analizando la
Figura 1.29:
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Figura 1.29 Circulos de Mohr de los estados de esfuerzos inicial y durante el sismo
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Aoy =0,4-0, Aoy =054 -0,
donde
0,4 =04 +74(tany, +secy )
O34 =04 +74(tany, —secy )
y

o[ tang'
=tan"'
Wy [ F, J

En base a la ecuacion de Skempton para A, y sustituyendo las ecuaciones anteriores en la
Ecuacion 1.16, el factor de seguridad dinamico, Fg, es expresado como funcion de ¢’, A, B,
B, 8, wo, up, 2, Wy K.

FS, N Btan ¢'
tang' FS,

—-B(1-2A)secy'=

cos 8~ K(1-B)sen(j - 6) + Bsenfi[tany/, — (1 —2A)sec://0]—l</0va (117

senf + K cos(f —60)

A partir de esta expresion podemos obtener:

. La direccion ciclica de la fuerza de inercia (KW) actuando sobre el cuerpo rigido,
diferenciando respecto a 0, igualando a 0 y despejando 6.
. La aceleracion critica, K., que esta definida como aquella que al ser aplicada al

bloque produce un estado limite de equilibrio (FS4=1 cuando K=K,), sustituyendo FS4 por
1, K. por K y despejando K.
o La direccion critica, 0., que corresponde a la aceleracion critica minima, derivando

la expresion correspondiente a K, (punto anterior) respecto a 0, igualando a 0 y despejando
0.

Respecto a los desplazamientos, estos dependeran de la magnitud y de la duracion de la
aceleracion cuando K > K. (que es el estado de falla). El valor de la presion de poro es
supuesto igual al correspondiente al estado limite de equilibrio, es decir, U no tiene
variaciones durante el movimiento.

El desplazamiento del bloque relativo a la superficie se obtiene de la solucion de la
ecuacion de equilibrio

W>'< = Fzas actuantes— Fzas resistentes
g

o bien

_ cos(B-0
-9 cos ¢

Sarma obtiene la respuesta a pulsos rectangulares, triangulares y senoidales de amplitud
Kg (aceleracion maxima del registro) y duracion 4T, donde T es el periodo predominante

9k -k,)
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obtenido a partir del espectro de aceleraciones de la sefial y compara los resultados con los
obtenidos del andlisis del acelerograma completo de varios sismos registrados, tomando
intervalos de variacion lineal de la aceleracion.

La adaptacion al caso de una superficie de deslizamiento circular en una presa consiste en
aplicar el concepto de equilibrio limite descrito tomando en cuenta la pendiente B y el
parametro de resistencia ¢’ promedios, donde B se puede obtener como la direccion de la
resultante de la suma vectorial de las fuerzas cortantes a lo largo de la superficie de falla.

1.5.3 Método de Makdisi y Seed

Con las mejoras realizadas a las técnicas de andlisis para el estudio de la respuesta de
terraplenes sometidos a solicitaciones dindmicas y a partir del mejor conocimiento del
comportamiento de los materiales bajo carga ciclica, Makdisi y H. B. Seed proponen un
método para el célculo de deformaciones permanentes usando el concepto original de
Newmark pero calculando la respuesta dindmica del terraplén sustituyendo el andlisis del
cuerpo rigido, haciendo la suposicion de que la falla se presenta sobre una superficie bien
definida. El comportamiento del material se supone elastico para niveles de esfuerzo
menores a los de la falla y plastico una vez que se ha alcanzado el punto de fluencia.

En primera instancia, el método requiere la definicion de la aceleracion de fluencia Ky, que
corresponde a aquella que induce una fuerza de inercia tal, que el factor de seguridad es
igual a 1.0. Esta aceleracion se obtiene de un andlisis pseudoestatico de estabilidad
convencional (como el método de las dovelas) una vez que ha sido definida la resistencia
de fluencia o el maximo nivel de esfuerzo, debajo del cual el comportamiento del material
es practicamente elastico durante un proceso de carga ciclico, a diferencia del caso estatico,
en el cual la resistencia del material corresponde al maximo esfuerzo desviador obtenido
de una prueba monoténica no drenada. En base a los resultados experimentales obtenidos,
Seed y Makdisi mostraron que, para el caso de suelos que presentan pequefios incrementos
en la presion de poro (materiales arcillosos, suelos no cohesivos secos o parcialmente
saturados densos) dentro del rango de valores de deformacion que se presenta durante un
sismo (0.01 a 1.0% aproximadamente, comparado con valores entre 3 y 10 % de
deformacion a la falla en el caso de pruebas estatica), la disminucion de la resistencia
estatica después de haber sido sometida a un niimero considerable de ciclos de deformacion
es poco significativa. Para el caso de los esfuerzos, el material presentard un
comportamiento practicamente elastico bajo ciclos de magnitud entre el 80 a 90% de su
resistencia estdtica no drenada, valor que considerado en el andlisis de estabilidad
proporciona la aceleracion de fluencia.

Mas adelante, a través de un analisis bidimensional de elementos finitos, se puede obtener
la historia de aceleraciones promedio a lo largo de la superficie de falla propuesta. El
método de andlisis considera la variacion de las propiedades del suelo (rigidez y
amortiguamiento) en funcion de la deformacion (método lineal equivalente) y proporciona
la historia de aceleraciones promedio correspondiente a la superficie de falla de la siguiente
manera.
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Ti (t)

Elementoi  di I E“ —— i (t)
]

FO) = Li

w
“ug
FO)=Y 7 0L +o, 1
_F®
kav(t) - W g

donde
Kav es la aceleracion promedio
n es el nimero de elementos finitos sobre la superficie de falla

Si definimos Iimex como la aceleracion maxima calculada en la corona, y ki.x como el valor
maximo de la historia de aceleraciones promedio correspondientes a una determinada
superficie que se extiende hasta una profundidad, obtenemos los valores de Kmax/iimax
(Figura 1.30) para diferentes profundidades de la superficie. Estos valores, que se pueden
obtienen tanto del método de elementos finitos como de un andlisis de viga de cortante,
corresponden a presas cuyos periodos oscilan entre 0.25 y 3 segundos y sometidas a
diferentes excitaciones.

0
Datos promedio de
0.2~ elmento finito y viga
de cortante
04—
<
>
0.6—
0.8~
1.0 \ |

\ \
0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0

kmax/Umax

Figura 1.30 Calculo de la aceleracion maxima en el nivel y/h
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Ya conocidas la aceleracion de fluencia y la historia de aceleraciones promedio, es
planteada la ecuacion de movimiento asociada a una direccion del plano de falla. Estos
desplazamientos se obtienen por medio de una doble integracion de la aceleracion cuando
esta es mayor a la aceleracion de fluencia, considerando que ésta permanece constante
durante la excitacion.

Asi, el procedimiento para conocer el orden de magnitud de los desplazamientos inducidos
por sismo sobre un terraplén compuesto por materiales cuya resistencia no tiene variaciones
significativas durante el sismo, es el siguiente:

° Se calcula el periodo fundamental de la presa, Ty, asi como la aceleracion maxima
de la corona, ya sea por medio de un analisis unidimensional de viga de cortante o un
analisis bidimensional de elementos finitos.

o Por medio de la Figura 1.30 obtenemos el valor de la aceleracion promedio maxima
Kmax para la profundidad de la superficie considerada.
. Una vez determinada la resistencia (80-90% de la resistencia estatica no drenada) es

calculada la aceleracion de fluencia pseudoestaticamente (Ky) y a partir de la Figura 1.31,
podemos obtener el desplazamiento inducido.

10
1
L M~8.25
M~75
M~ 6.5
0.1
o
l_
o
3
£ 0.01
X
S~
)
0.001
0.0001
0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0
Ky/K max

Figura 1.31 Deformaciones permanentes calculadas
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1.5.4 Método de Elgamal

Ahmed-Waeil Elgamal aprovechod la instrumentacién y los desplazamientos que fueron
medidos en la presa Jos¢é Ma. Morelos en Michoacéan, para explicar la asimetria de los
registros de las aceleraciones correspondientes a los diferentes sismos registrados en la
corona de esta presa. Elgamal supuso que estas irregularidades son el resultado de un
desplazamiento local de una parte del talud, por lo cual puede esperarse que las superficies
de deslizamiento se hubieran generado durante los diferentes eventos sismicos, por lo cual
realiza algunas comparaciones entre el sismo del 19 de Septiembre de 1985 con los
resultados experimentales y analiticos de un modelo que consiste en un cuerpo deslizante
sobre un plano inclinado colocado sobre una mesa vibradora.

Para el analisis numérico, se obtienen dos ecuaciones de movimiento, en funcioén del
movimiento relativo del bloque, en base a la aplicacion del principio de D’Alambert,
cuando el desplazamiento ha comenzado. Dichas ecuaciones corresponden al caso en el que
la aceleracion aplicada al plano inclinado actia en direccion negativa (1.18) (deslizamiento
cuesta abajo) y el caso en el que actia en direccion negativa (1.19) (deslizamiento cuesta
arriba).

X=(a, — A )(cos S + senf tan ¢) (1.18)
X=(-a, — A)(cos S+ senf tan 9) (1.19)

donde

an es la aceleracion horizontal del plano

ay es la aceleracion vertical del plano

¢ es el angulo de friccion de la superficie de contacto
fes la inclinacion del plano de deslizamiento, y

Ay es la aceleracion de fluencia

A =(g-4a,)(tang —tan f5) (1.20)
en el caso de a, en la direccion negativa y

A =(g—a,)(tang + tan ) (1.21)

Cuando ay actta en la direccion positiva.

A partir de las ecuaciones (1.20) y (1.21) se puede observar que la aceleracion de fluencia
es mayor en el caso de deslizamiento cuesta arriba, lo cual indica que la aceleracion de la
base necesaria para inducir cierto desplazamiento deberd ser mayor en el caso del
desplazamiento cuesta arriba.
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Con el propésito de aplicar el método a la reproduccion de los desplazamientos medidos en
el caso de la presa Jos¢ Ma. Morelos, la historia de aceleraciones registrada en la base de la
presa y escalada a una aceleracion maxima de 0.7g (aceleracion maxima registrada en la
corona para el mismo evento) se considera como la excitacion a, en las ecuaciones (1.18) y
(1.19), y la integracion se lleva a cabo cuando la aceleracion de la base es mayor a la
aceleracion de fluencia correspondiente, con lo que se obtiene la aceleracion del cuerpo, y
tras una segunda integracion, el desplazamiento relativo del mismo.

Partiendo del registro experimental y de la similitud aparente entre registros, Elgamal
identifica tres etapas:

1. El bloque y la superficie se mueven bajo la forma de un solo cuerpo, es decir, se
presenta una fase de adherencia entre el bloque y la superficie en la que la
aceleracion absoluta de ambas coincide.

2. El bloque comienza a deslizarse y presenta una aceleracion practicamente constante
equivalente a la aceleraciéon de fluencia, es decir, presenta un comportamiento
plastico.

3. Conforme varia la aceleracion inducida sobre el bloque, éste deja de moverse en
forma relativa a la superficie de deslizamiento y las aceleraciones absolutas vuelven
a ser coincidentes.

Estas observaciones nos permiten concluir que la asimetria de las historias de aceleraciones
registradas en la presa, puede atribuirse a un mecanismo de deslizamiento relativo de una
parte del terraplén sobre una superficie de falla.

Cabe sefalar, que le analisis debe justificarse por algun indicio de deslizamiento en el sitio
de la presa, ya que los resultados pueden corresponder igualmente a un sistema
instrumento-caseta de medicion o un sistema caseta—terraplén, como aparentemente es el
caso de la presa Jos¢é Ma. Morelos.

1.5.5 Método de Reséndiz y Romo

En su estudio del comportamiento sismico de algunas presas, Reséndiz y Romo
identificaron los patrones de deformacidon mds comunes para terraplenes sujetos a una
constante actividad simica, correspondiendo a la distorsion, compactacion y el
agrietamiento transversal y longitudinal.

Basados en los registros de la instrumentacion de las presas (inclindmetros, extensometros,
acelerometros y bancos de referencia) y de las caracteristicas del sitio (topografia,
cimentacion, etc.), es posible observar una clara relacion entre los asentamientos y la
distorsion, al igual que entre el agrietamiento y los asentamientos. Es posible observar que,
aun cuando una presa este bien disefiada, ésta presentara un esparcimiento horizontal ante
un sismo, como resultado de la misma distorsion, el cudl se vera reflejado en la pérdida de
bordo libre.
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Se considera que dicha pérdida o asentamiento no estard asociada a los desplazamientos
resultantes del movimiento de una parte del terraplén sobre una superficie bien definida
(como es el caso de los métodos anteriores) sino que sera resultado de la integracion de
pequefios incrementos en la deformacion de toda la masa del terraplén. Descartando la
posible pérdida de resistencia debida a los incrementos de presion de poro generados a
través de un sismo, dadas las caracteristicas de los materiales constitutivos, en base a la
hipdtesis de que tanto el volumen como lo ancho de la base y de la corona de la presa (By
b) permanecen constantes, el método parte de un modelo de integracion de desplazamientos
de terraplenes por fuerzas gravitacionales adaptado para considerar las acciones sismicas,
donde la pérdida de bordo libre estd asociada a los movimientos horizontales & de una

superficie critica (Figura 1.32) a través de la siguiente expresion:
b

o

TL

H 5 < Antes del sismo

- Después del sismo

B
Figura 1.32 Distorsion de un terraplén debido a la accion de un sismo

L 1
H2 (B+b)

Omax 4 (Omax.
[( H u+( H )d} (1.22)

donde

H = profundidad de la superficie critica

L = pérdida de bordo libre

B = ancho de la base

b = ancho de la cresta

Omax = desplazamiento horizontal méximo

uy d corresponden a los taludes aguas abajo y aguas arriba respectivamente.

La superficie critica se define por medio de un andlisis pseudoestdtico de estabilidad
convencionales suponiendo una variacion lineal de la aceleracion respecto a la altura del
terraplén. En este andlisis, la resistencia estd definida como la suma de los esfuerzos
sostenidos y ciclicos que son necesarios para inducir un cierto nivel de deformacion
después de un nimero determinado de ciclos semejante al que se presenta en un sismo real
(entre 5 y 20 ciclos), relacion que para los suelos granulares puede ser representada de
manera aproximada a través de la curva de resistencia obtenida a partir de una prueba
estatica CU.
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El factor de seguridad obtenido es relacionado con el factor de seguridad real (en base a un
analisis de elementos finitos no lineales).

Una vez conocido el factor de seguridad, obtenemos en el maximo desplazamiento dmax, por
medio de la expresion

O : : : (1.23)

= - +
H  93F-1) 535F-1)° 9310(F —1)’

Posteriormente, sustituyendo dmax €n la ecuacion (1.22) obtenemos la pérdida de bordo libre
por distorsion.

Para el caso de las presas estudiadas, se determin6 que los desplazamientos inducidos por
sismo llegan a ser realmente significativos en comparacion con los que corresponden a las
etapas de construccion, llenado y los registrados a partir del término de su construccion.
Las mediciones proporcionadas por la instrumentacion de estas presas, permitieron realizar
una estimacion de los porcentajes de deformacion por distorsion de los terraplenes.
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2. Metodologia de analisis

2.1 Descripcion de la metodologia y el modelo analitico simplificado

En los anélisis unidimensionales de propagacion de ondas, las presas son idealizadas como
columnas de suelo flexible, las cuales se conforman de diferentes estratos de suelo con
caracteristicas bien definidas. En relacion a los analisis aqui presentados, se cuenta con una
estructura geolodgica bien identificada bajo la cortina de la presa, la cual se conforma de tres
unidades principales, que son: un estrato superior que esta formado principalmente de limos
arcillosos y de arcillas limosas, en seguida se encuentra un estrato compuesto
principalmente de arenas sueltas a medianamente densas denominado subestrato,
finalizando con otro estrato que corresponde a depositos terciarios de arcillas duras y arenas
arcillosas y limosas muy densas denominado como estrato terciario.

Considerando que se tienen los elementos necesarios para que se presente licuacion, es
posible realizar la evaluacion de la resistencia a la licuacion de los depositos de suelo con
base en la prueba de penetracion estdndar (SPT).

Asi, partiendo del concepto de Factor de Seguridad, tenemos que:

FS_ De@andé
Resistencn

2.1)

La demanda esta dada por la carga sismica. Si la consideramos en términos de los esfuerzos
cortantes, esta se puede expresar como la relacion de esfuerzos ciclicos (CSR), la cual se
define como:

T
CSR=—"om 0.65[6‘““* j( o jr“ (2.2)
o

T v g

donde:

- amax €s la aceleracion horizontal maxima en la superficie del suelo generada por el
sismo,

- ges laaceleracion de la gravedad,

- oyes el esfuerzo vertical total,

- o’voe€s el esfuerzo vertical efectivo,
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- 19 es un coeficiente de reduccion de esfuerzos que proporciona una correccion
aproximada por flexibilidad del perfil de suelo. Su célculo puede ser realizado a través de

la siguiente ecuacion:

(1-0.41132"° +0.040522+0.0017532"")

rd =
(1-0.41772"% +0.05729z—-0.006205z"° +0.0012102%)
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Figura 2.1 Grafica para el calculo de los valores (N;)e criticos
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Ahora, en cuanto a la resistencia, se puede expresar en términos de la relacién de
resistencia ciclica (CRR). Debido a la gran dificultad en campo para obtener muestras de
suelos granulares por medio de las técnicas de perforacion y muestreo tipicas, no es posible
contar con muestras inalteradas para ser probadas en laboratorio y obtener los pardmetros
necesarios para el analisis de la capacidad que tiene el deposito de suelo de resistir
licuacion. Considerando esto, las pruebas de campo han llegado a ser mas usadas para la
evaluacion de dicha resistencia a la licuacion. El criterio que se basa en el nimero de
golpes en la penetracion estandar es una herramienta bastante util para la evaluacion del
potencial de licuacion en un deposito.

De esta manera, tenemos que la CRR se define como:

CRR=CRR, ., *MSF *K_*K, (2.4)

donde:
- CRR,, ,, considera la magnitud del sismo (M), la pendiente del terreno (o) y friccion

entre las barras de perforacion (o)
- MSF es un factor para considerar la magnitud del sismo
- K, es un factor de correccidon por sobrecarga
- K; es un factor de correccion que considera la pendiente del terreno

Una vez obtenida la CRR, utilizando la grafica mostrada en la Figura 2.1 se obtiene el
numero de golpes (N )eo critico para licuacion en el deposito.

Si graficamos la relacion de esfuerzos ciclicos (CSR) y la relacion de resistencia ciclica
(CRR) calculada para cada estrato respecto a la profundidad, podemos observar
graficamente las zonas susceptibles a licuarse.

CSR, CRR
»

>

N
N\

N FS>1

>

CSR

,7 CRR

FS<1

z

v

Figura 2.2 Grafica CSR, CRR respecto a la profundidad
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2.2 Resolucion del problema de propagacion de ondas SH propagandose
verticalmente en medios estratificados horizontalmente

Existen varios métodos para la evaluacion de las condiciones locales del suelo en respuesta
de este durante sismos, muchos de estos métodos son basados en la suposicion de que la
principal respuesta en un deposito de suelo es causada por la propagacion ascendente de
ondas de cortante, SH, en las formaciones subyacentes de roca. Analiticamente el
procedimiento descrito en esta tesis se basa en este concepto, lo cual ha mostrado buenos
resultados en un gran numero de casos de acuerdo a las observaciones realizadas en campo.

El procedimiento analitico generalmente incorpora los siguientes pasos:

l. Determinar las caracteristicas de los probables movimientos a desarrollarse en la
formacion de roca subyacente del sitio y seleccionar un acelerograma con esas
caracteristicas para usarlo en el andlisis. La aceleracion maxima, el periodo predominante y
la duracion efectiva son los parametros mas importantes de un movimiento sismico. Las
relaciones empiricas entre estos parametros y la distancia al sitio de la falla deben ser
establecidas para sismos de diferentes magnitudes. Un movimiento disefiado con las
caracteristicas deseadas puede ser seleccionado de los acelerogramas de sismos severos que
han sido registrados durante eventos previos o de acelerogramas generados artificialmente.

2. Determinar las propiedades dinamicas del deposito de suelo y las relaciones
promedio entre el modulo de cortante dindmico y las relaciones de amortiguamiento del
suelo.

3. Calcular la respuesta del deposito de suelo al movimiento de la roca basal. Puede ser
usado un método de andlisis unidimensional si la estructura del suelo es esencialmente
horizontal. Los programas desarrollados para realizar estos analisis en general son basados
en la soluciéon a la ecuacion de onda o en la simulacion de una masa de suelo. Para
depositos de suelo mas irregulares puede requerirse un analisis de elementos finitos.

De esta manera se consideran las respuestas asociadas con la propagacion vertical de ondas
de cortante en el sistema viscoelastico lineal mostrado en la Figura 2.3. El sistema consiste
de N estratos horizontales que se extienden hacia el infinito en direccion horizontal y tienen
un semiespacio en el estrato de fondo. Cada uno de los estratos es homogéneo e isotropico
y estan caracterizados por el espesor del estrato, h, densidad de masa, p, modulo de
cortante, G, y el factor de amortiguamiento, 3.

2.2.1 Propagacion de ondas armonicas de cortante en un sistema
unidimensional

La propagacion vertical de ondas de cortante en el sistema mostrado en la Figura 2.3 solo
causara desplazamientos horizontales:

U= u(xt) (2.5)
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que debe satisfacer la ecuacion de onda:

azu_Gazu+ o’u
Par " "o Taxtar

(2.6)

los desplazamientos armonicos con frecuencia w pueden ser escritos en la forma:
u(x,t) =U(x)*e' (2.7)

sustituyendo la Ecuacién (2.7) en la Ecuacion (2.6) resulta una ecuacion diferencial
ordinaria:

2

(G+iwn) = (jj v_ po’U (2.8)

X2

que tendra la solucion general:

U(x) = Ee® + Fe ™ (2.9)

2 2
pO__ _ PO (2.10)

en la cual: k? = - =
G+ion G*

donde k es el nimero complejo de onda y G* es el mdédulo de cortante complejo.

La relacion de amortiguamiento critico, B, es relacionada a la viscosidad m por :

on =2Gp

muchos experimentos en suelos indican que G y B son casi constantes sobre el rango de
frecuencia que es de gran interés en el andlisis. Por lo tanto este es util para expresar el
modulo de cortante complejo en términos de la relacion de amortiguamiento critica en lugar
de la viscosidad:

G*=G+iwn=G(1+2ip) (2.11)

Donde G* puede asumirse independiente de la frecuencia.

La ecuacion 2.7 y 2.9 dan la solucion a la ecuacion de onda para un movimiento armoénico
de frecuencia w:

u(x,t) = Ee'e) 4 periteen (2.12)
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donde el primer término representa la propagacion de la onda incidente en la direccion
negativa de x (ascendente) y el segundo término representa la propagacion de onda
reflejada en la direccion positiva de x (descendente).

Estrato Sistema Direccién de  propiedades
No. Coordenado Propagacién
U
1 in ‘%’ G: Bl p1 hi.
LUz
° le
l Um
m Xm

Gt ek
l
m+1 Xm+1 ‘%’ Gm+1 Bm+1 pm+l hm+1

=Um+2
° Xm+2
) Un v
N lXN+1 Gn BN pn hN=oo

‘QMovimiento de la particula
Onda Incidente

Onda Reflejada

Figura 2.3 Sistema unidimensional

La Ecuacion (2.12) es valida para cada uno de los estratos de la Figura 2.3. Introduciendo
un sistema de coordenadas local x para cada estrato, los desplazamientos en la parte
superior y en el fondo del estrato m son:

u (x=0)=(E, +F_ )& (2.13)
u (x=h_)=(E, """ +F g (2.14)

El esfuerzo cortante en un plano horizontal es:
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ou o’u G ou

Xt)=G.— + =G* — 2.15
XD =6 T ot ox @.15)
o por la ecuacion (2.12):

7(X,t) = kG * (Ee™ — Fe ™)' (2.16)

y los esfuerzos cortantes en la parte superior y el fondo de un estrato m son
respectivamente:

r. (x=0)=ik G* (E, -F_ )e“ (2.17)
r.(x=h) =ik G* (Ee*"™ —F g m)g (2.18)

Los esfuerzos y desplazamientos deben ser continuos en todas las interfaces. Por lo tanto,
por las ecuaciones 2.13, 2.14, 2.17, 2.18:

Epy + Foy = E€%™ + F g7 (2.19)
k G* » .

Em+1 _ Fm+1 — ” mG *m (Emelkmhm _ Fme—lkmhm) (220)
m+1 m+1

La sustraccion y adicion de las ecuaciones 2.19 y 2.20 reproduce las siguientes formulas
para la amplitud, E.,+; y Fn+1, de la onda incidente y reflejada en el estrato m+1, expresada
en términos de la amplitud en el estrato m:

m+

E. = ; E. (+a, ) ™ + ; F (1-ca,)e ™ (2.21)

E_ = ; E. (-c, )& + ; F (1+a,)e" "™ (2.22)

Donde o, es la relacién de impedancia compleja

ka*m _( pmG*m )1/2

[04 =
* %
G m+l pm+IG m+l1

"= (2.23)

m+1
que nuevamente es independiente de la frecuencia.

En la superficie libre, los esfuerzos cortantes deben ser cero. Adicionalmente, la ecuacion
2.16 con 1) y x; igual a cero dan E1 = F1 (por ejemplo, las amplitudes de la onda incidente
y la reflejada son siempre iguales en una superficie libre).
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A partir del estrato superficial, el uso repetido de las formulas en las ecuaciones 2.21 y 2.22
conduce a la siguiente relacion entre las amplitudes en el estrato m y este en el estrato
superficial:

E., =¢e,(0)E (2.24)

F.=f_ (o)E (2.25)

Las funciones de transferencia ey, y f;,, son simplemente las amplitudes para el caso E; = F;
=1, y pueden ser determinadas sustituyendo esta condicion en las féormulas anteriores.

Otras funciones de transferencia son facilmente obtenidas de las funciones ey y fn. La
funcion de transferencia A, entre los desplazamientos en el nivel n y m esta definido por:

Am(@)=Ug, /U,
Y por sustitucion de las ecuaciones 2.23,2.24 y 2.25:

en(@) + ()
€,(0)+ f (o)

Avm(@) = (2.26)

Basado en estas ecuaciones, la funcion de transferencia A (w) puede ser obtenida entre dos
estratos cualesquiera en el sistema. Por lo tanto, si el movimiento es conocido en un estrato
cualquiera en el sistema, el movimiento en cualquier otro estrato puede ser calculado.

Las amplitudes E y F pueden ser obtenidas para todos los estratos en el sistema, y las
deformaciones y las aceleraciones pueden ser derivadas de la funcion de desplazamiento.
Las aceleraciones son expresadas por la ecuacion:

2
U(xt) = aa“ = —’ (E€' ™ 4 Fe ') (2.27)
X

y las deformaciones por:

y= Zu _ k( Eei(kx+wt) _ Fefi(kX*wt)) (228)
X

2.2.2 Relacion entre movimientos de afloramientos de roca vy
movimientos de roca basal

Si las amplitudes de las componentes de las ondas incidentes y reflejadas, Ex y Fx, en el
semiespacio elastico (Figura 2.4a), son conocidas, los movimientos en el semiespacio con
el sistema de suelo removido (Figura 2.4c), son facilmente calculados. Los esfuerzos
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cortantes son igual a cero en cualquier superficie libre; de esta manera Fy = Ey, y la onda
incidente es completamente reflejada con una amplitud resultante 2Ex en la superficie libre
del semiespacio. La amplitud de la onda incidente en el semiespacio es independiente de las
propiedades del sistema, ya que la onda reflejada es completamente absorbida en el
semiespacio y esta no contribuye a la onda incidente. La componente de la onda incidente,
En, es por lo tanto igual en todos los sistemas mostrados en la Figura 2.4.

La relacion entre el movimiento de base, ux, y el movimiento, u’y, en la superficie libre
puede ser calculada de la funcion de transferencia:

u e (w)+ fy(w
A'N (a)):'iN: N( ) N( ) (229)
Uy 2e (o)
U1 = 2E18™™
= e
1 |h1 l
¢ iQt iQt
e Um = (Em + Fm)e Um=2E'me
lFm TEm lE'm IE'm
m  hm M hm
° . ° )
. UN = (EN + FN)eIQt ° ' UN= 2ENe'Qt
® i T(D ® *
N T lFN IEN N lF'N IE'N N l JEN IEN
a) Sistema analizado b) Afloramiento del c) Afloramiento de la
estrato m roca basal

Figura 2.4 Sistema unidimensional con estratos aflorando

La funcion de transferencia entre el movimiento en la superficie del depodsito, uj, y el
movimiento en la superficie libre del semiespacio es:

1
ey (@)

A, (@) = (2.30)

Si el semiespacio es la formacion de roca subyacente a un depdsito de suelo, la ecuacion
2.29 muestra la relacion entre el movimiento en la roca base y en el afloramiento de roca.
La relacion entre las amplitudes del movimiento de la roca base y el movimiento del
afloramiento de roca es siempre menor que 1, con valores minimos en las frecuencias de
resonancia del deposito.
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Las diferencias en las respuestas calculadas resultan de la consideracion de una base rigida,
relativa al uso de una base elastica, y depende también de que frecuencias son dominantes
en el movimiento de la roca. Los movimientos de roca con frecuencia dominante cercana a
las frecuencias de resonancia del depdsito seran considerablemente mas afectados que los
movimientos con frecuencia dominante entre las frecuencias de resonancia (ver la Figura
2.5). Por lo tanto, los efectos de la elasticidad de la roca base no son solo una funcion de la
relacion de impedancia entre el deposito y la roca y el amortiguamiento en el depdsito, sino
también del contenido de frecuencias en el movimiento de roca relativo a la frecuencia de
la resonancia del depdsito.

10 — Rocabase ala superficie del suelo, A,

=2

Afloramiento de roca a la superficie del suelo, A'1 B

e — i —
— e T —
Py

Amplificacion

Afloramiento de roca aroca base, A'N

Frecuencia {ciclos/seq)

Figura 2.5 Funciones de transferencia

Una aproximacion para el movimiento de la superficie libre en uno de los estratos en el
sistema (Figura 2.4b), puede ser obtenida de la misma manera que para el semiespacio, la
componente de la onda incidente proporcionada en el afloramiento del estrato y en el
estrato dentro de un sistema es igual (E,=E’,). Este es aproximadamente el caso cuando las
propiedades del estrato m y todos los estratos mas profundos son iguales en los dos
sistemas y cuando la impedancia, p, Vi, €s de una magnitud del mismo orden como para el
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semiespacio. Para una solucion mas precisa, el movimiento en estratos amortiguados debe
ser calculado en un sistema separado del movimiento en el semiespacio.

2.2.3 Movimientos transitorios

Las expresiones desarrolladas son validas para un estado estable armoénico. La teoria puede
ser extendida para movimientos transitorios a través del uso de la transformada de Fourier.

Un acelerograma digitalizado con n valores de aceleracion equidistantes, i(j.At), j = 0,
....... , n-1, pueden ser representados por una suma finita de movimientos armonicos:

n/2

lt) =Y (a,* +be™™) (2.31)
s=0
donde w,, s =0, ...... , n/2 son las frecuencias equidistantes:
0. =" s (2.32)
n.At

as y bs designan los coeficientes complejos de Fourier:

n— ) n-1 )
1L z ue’™ b, = 1 > uctye (2.33)
nis n

j=0
y cada término en la ecuacion 2.31 es un movimiento armonico oscilante con frecuencia ws.

Si las series en la ecuacion 2.31 representan el movimiento en un estrato m, unas nuevas
series representativas del movimiento en cualquier otro estrato n son obtenidas por la
apropiada aplicacion del factor de amplificacion de la ecuacion 2.26 para cada término en
las series:

n/2

U, (1) =D Ann(@,).(a, €™ +b, ") (2.34)

La representacion de un movimiento separado con las transformaciones de Fourier dan una
representacion exacta en los puntos separados t =j . At, j = 0, ...., n-1. En la solucién es
implicita la repeticion ciclica del movimiento con un periodo T = n. At. Por lo tanto, la
solucién aplica para una serie infinita de acelerogramas idénticos en vez de un solo
acelerograma dado.
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2.3  Evaluacion del potencial de licuacion

A partir de las Ultimas décadas se ha desarrollado un procedimiento llamado
“Procedimiento simplificado”, el cual es utilizado para evaluar la resistencia del suelo a la
licuacion inducida por sismo. Este procedimiento ha llegado a ser el criterio de practica en
Norte América y en muchas partes del mundo. En base a los desastrosos sismos en Alaska
y Niigata, Japon en 1964, Seed e Idriss desarrollaron y publicaron el “Procedimiento
simplificado” bésico. El procedimiento ha sido corregido y extendido periddicamente a
través del tiempo. En 1985, el profesor Robert V. Whitman del Instituto de Tecnologia de
Massachussets (MIT) convocd a una reunion a nombre del Consejo Nacional de
Investigacion (NRC) en la que treinta y seis expertos y observadores revisaron
completamente el grado y estado actual de conocimiento para evaluar el riesgo de
licuacion.

El objetivo de la reunidn, patrocinada por el Centro Nacional para la Investigacion de
Ingenieria Sismica de Estados Unidos (NCR), fue el de reunir a un grupo de expertos para
desarrollar una revision y tener un consenso de correcciéon y aumento al procedimiento. Se
hizo énfasis en nuevos desarrollos desde la revision del NRC. Para mantener la reunion
enfocada y con un contenido tratable, el alcance fue limitado a procedimientos para evaluar
la resistencia a licuacién de suelos con superficie libre horizontal o con un pequeio
desnivel. En este contexto, la licuacion se remite al fendmeno de la generacion sismica de
grandes presiones en el agua existente en los de poros del suelo y por consiguiente un
severo reblandecimiento de suelos granulares. El fendbmeno post-licuacion, asi como las
deformaciones del suelo, aunque igualmente o mas importantes que las causas que la
originan, estuvieron fuera del contexto de la reunion.

El procedimiento simplificado fue desarrollado con evaluaciones de las observaciones de
campo y datos de pruebas de laboratorio y campo. Las evidencias de campo de licuacion
consistieron generalmente en la presencia de ebulliciones de arena, fisuras en la superficie o
desplazamientos laterales. La mayor parte de los datos fueron recolectados de sitios con
superficie de terreno horizontal hasta taludes con poca inclinacion estratificados por
depdsitos de sedimentos aluviales o fluviales del Holoceno (menores a 15 m.). El
procedimiento original es aplicable solo para sitios con estas condiciones. La atencion se
limit6 a la evaluacion de la resistencia a licuacion para estratos de sedimentos a grandes
profundidades (a altas presiones de confinamiento) y taludes con poca inclinacién o
terraplenes.

2.3.1 Relacion de esfuerzos ciclicos (CSR) y relacion de resistencia
ciclica (CRR)

Para la evaluacién de la resistencia a licuacion de los suelos es requerido el calculo o
estimacion de dos variables. Estas variables son la demanda sismica calculada en un estrato
de suelo, expresada en términos de la relacion de esfuerzos ciclicos (CSR) y la capacidad
del suelo para resistir la licuacion, expresada en términos de la relacién de resistencia
ciclica (CRR), en lo sucesivo referida como resistencia a la licuacion o relacion de
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resistencia a la licuaciéon. CRR es un simbolo propuesto por Robertson y Wride.
Previamente, este factor habia sido llamado relacion de esfuerzo ciclico requerida para
generar licuacion, o la relacion de resistencia ciclica y habian sido dados diferentes
simbolos por diferentes autores. Por ejemplo, Seed y Harder (1990) usaron el simbolo
CSRe, Youd (1993) uso6 el simbolo CSRL y Kramer (1996) us6 el simbolo CSR; para
denotar esta relacion. El uso de CRR da un sentido apropiado y genera menos confusion
que el uso de CSR con o sin un subindice para representar la resistencia a la licuacion.

Seed e Idriss formularon la siguiente ecuacion para el calculo de CSR:

CR-= [T] = 0.65(8"“](‘?0% (2.35)
o \'[e] g o VO

donde an,x es la aceleracion horizontal méxima en la superficie del suelo generada por el
sismo, g es la aceleracion de la gravedad, 6y, y G’yo son el esfuerzo total y el esfuerzo
vertical efectivo, respectivamente y rq es un coeficiente de reduccioén de esfuerzo. Dicho
coeficiente proporciona una correccion aproximada por flexibilidad del perfil de suelo. Se
ha recomendado la siguiente modificacion al procedimiento para el célculo del CSR. Para
proyectos no criticos, pueden ser usadas la siguientes ecuaciones para estimar valores
promedio de 1y

rq=1.0-0.00765 z paraz<9.15m (2.36a)
rg=1.174-0.0267 z para9.15<z<23m (2.36b)
rq=0.774 - 0.008 z para23<z <30m (2.36¢)
rq=0.50 paraz>30m (2.36d)

donde z es la profundidad bajo la superficie del suelo en metros. Por conveniencia en la
programacion de hojas de cédlculo y otras ayudas electronicas y para ser coherentes con la
practica del pasado, los valores de rq determinados de la ecuacidén 2.36, mostrados en la
Figura 2.6, son compatibles para su uso en la practica de la ingenieria de rutina. Sin
embargo, el usuario debe entender y considerar que los valores calculados de rq de las
ecuaciones 2.36 o 2.37 dan solo el valor promedio de todo un rango de posibles valores y
que el rango de dichos valores se incrementa con la profundidad. De esta manera, la certeza
con que puede ser calculado el CSR decrece con la profundidad cuando los valores
promedio de ry son wusados para simplificar los calculos. Adicionalmente a la
incertidumbre en 14, el procedimiento simplificado no ha sido verificado para profundidades
mayores a 15 m. Asi, el usuario entenderd que los resultados obtenidos para el
procedimiento simplificado son totalmente inciertos en profundidades mayores a 15 m, por
lo que es conveniente encontrar rq a partir de un analisis de propagacion de ondas como al
aqui descrito.

Como una alternativa a la ecuacion 2, se aproximo el trazo de la curva promedio de valores
rq con la siguiente ecuacion:
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. (1.000-0.4113z"° +0.04052z+0.001753Z""
¢ (1.000-0.41772"* +0.05729z - 0.006205z"° +0.0012102%)

(2.37)

donde z es la profundidad bajo la superficie del suelo en metros. La ecuacion 3
esencialmente produce los mismos valores para ry como las ecuaciones 2.36a-d, pero es
facil de programar para muchas aplicaciones y puede ser usada en la practica de la
ingenieria de rutina.

(‘max)d
[, = ———
* (‘max)r |

0 01 02 03 04 05 06 07 08 09 10
O T

3(10)

Valores Promedio

( -
o Valores promedio de Id calculados
9(30) b——ro de la ecuacion2 =

| Rango para diferentes
12(40) perfiles de suelo

L1} S N
_F_'rocetlilniemo_simul'rﬁcnclo .
18 (60)  noverificado con

", datos de
=
21 (70) '_ casos historicos

Profundidad, mift)

" enesta .
j — ; - " b
24 [80) =T region - .-

w(lm] '.Il.' '|."

Figura 2.6 Curvas rq vs profundidad desarrolladas por Seed e idriss

Un método recomendable para evaluar la CRR es recuperar especimenes de suelo no
alterados de los sitios de campo y probarlos en el laboratorio usando pruebas ciclicas en
condiciones de carga ciclica modelo. Desafortunadamente, los especimenes de suelos
granulares recuperados con las técnicas de perforacién y muestreo tipicas generalmente
también se alteran, produciendo resultados de pruebas de laboratorio significativos. Solo
mediante el uso de técnicas de muestreo especializadas, tal como el congelamiento de
suelos, pueden ser obtenidos especimenes suficientemente inalterados. Para evitar las
dificultades asociadas con las muestras inalteradas y las pruebas, las pruebas de campo han
llegado a ser mas utilizadas en la practica para investigaciones de rutina sobre licuacion.

Varias pruebas de campo han ganado un uso comun para la evaluacion de la resistencia a la
licuacion, incluyendo la prueba de penetracion de cono (CPT), la prueba de penetracion
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estandar (SPT), medicion de la velocidad de onda de corte (Vs) y la prueba de penetracion
Becker (BPT). Se ha hecho un intento conciente para correlacionar varios criterios de
resistencia a la licuacion de pruebas de campo para proporcionar resultados generalmente
coherentes con la prueba que es empleada. Asi, la eleccion de las pruebas dependera de la
disponibilidad de equipo, condiciones del sitio, costo y preferencia. Las ventajas y
desventajas principales de cada prueba se enlistan en la Tabla 2.1.

Tabla 2.1 Comparacion de ventajas y desventajas de varias pruebas de campo para
la evaluacion de la resistencia a la licuacion

L. Tipo de Prueba
Caracteristicas
SPT CPT Vs BPT
Ndmero de
pruebas
realizadas en | Abundante Abundante Limitada Disperso
sitios con
licuacion
Tipo de Parcialmente Parcialmente
. Drenado, ~
comportamiento| drenado, randes Pequenas drenado,
esfuerzo- grandes 9 : deformaciones| grandes
., - deformaciones ;
deformacion |deformaciones deformaciones
Cont_rol de Malo a bueno| Muy bueno Bueno Malo
calidad
Deteccion de
variabilidad de
depositos de Bueno Muy bueno Regular Regular
suelo
Tipos de suelo
€N que es No gravas No gravas Todos Principalmente
recomendada la gravas
prueba
Muestras de Sj No No No
suelo

2.3.2 Prueba de penetracion estandar (SPT)

La prueba de penetracion estindar (SPT) se ha mantenido como popular desde su
aceptacion en 1927 y se ha usado con mayor o menor grado en cuando menos diecisé€is
paises miembros del Comité Técnico de Pruebas de Penetracion. Esta prueba es realizada
con relativa facilidad por personal de campo, pues consiste en pocos y resistentes
componentes mecanicos, faciles de transportar y de guardar. Por ello se considera que esta
prueba (SPT) continuard siendo utilizada como parte de rutinas de investigacion de
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perforaciones en campo, permitiendo una evaluacion econémica de las condiciones del
suelo en situaciones dificiles y faciles.

Mediante la prueba de penetracion estandar (SPT) podemos estimar la resistencia al
esfuerzo cortante del suelo, mediante el nimero de golpes necesarios para hincar el
penetrometro estandar, y obtener muestras alteradas para identificar los suelos del sitio.
Con esta prueba se pueden conocer las condiciones estratigraficas del sitio, aprovechando
las muestras alteradas para la determinacion de propiedades indice, usualmente el contenido
natural de agua y los limites de consistencia y estimando la resistencia al corte, mediante
correlaciones empiricas con el nimero de golpes.

Esta técnica de exploracion es util en suelos granulares, en los que el muestreo inalterado es
casi imposible, en suelos cohesivos blandos y en suelos cohesivos relativamente duros. En
suelos como los de la Ciudad de México no es recomendable su uso, porque las
correlaciones con el numero de golpes son poco confiables.

Dentro del equipo utilizado tenemos el penetrémetro estandar, que es un tubo de acero
provisto en sus extremos de dos piezas; la pieza inferior es una zapata afilada de acero
endurecido y la superior es una cabeza que sirve para unir al muestreador con las barras
huecas de acero que se utilizan para posicionarlo hasta el fondo de la perforacion. El tubo
esta cortado longitudinalmente (media cafia) para facilitar la observacion de la muestra. La
valvula en la cabeza del muestreador permite la salida de azolve y evita que la muestra se
salga facilmente del tubo. Las dimensiones del penetrometro son muestradas en la Fig. 2.7.

El penetrometro estandar se hinca con los impactos de un martinete golpeador de 65 kg.
que se deja caer desde una altura constante de 75cm. El martinete es levantado a la altura de
caida por un malacate de friccion con un cable de manila de 1.9 cm.; para sostener este
cable se necesita un tripi¢é o una torre equipados con una polea. En la operacion del
martinete debe vigilarse que la altura de caida sea constante y que el cable de manila tenga
un maximo de dos vueltas en la cabeza del gato, para lograr el efecto de caida libre sin
friccion.

Zapata afilada Cabeza
F
E |
l T 7 \ \V! I T T T ey
T
J 1 —‘é D 2= > ey
%M AT T 7T T I T T T \]|I \\\\\\\\
G wi A
Tubo
B
Donde:
A:25a 50 mm E:2.54 :0.25 mm
B:0.457 a0.762 m F:508:1.3-00mm
C: 3493 :013 mm G:16.0°a 23.0°

D:381.1.3-0.0mm

Figura 2.7 Tubo de pared gruesa partido longitudinalmente
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. Desarrollo de la prueba

Esta prueba consiste en hincar el penetrometro estindar 60 cm con una masa de 65 kg
dejandola caer desde una altura constante de 75 cm. La resistencia a la penetracion estandar
se mide con el nimero de golpes, N, para penetrar en el terreno 60 cm en intervalos de 15
cm. Se define como resistencia a la penetracion estdndar, al nimero N de golpes necesarios
para hincar el penetrometro los 30 cm intermedios; el nimero de golpes de los primeros 15
cm se desprecian, debido a que se considera no representativo por la alteracion causada por
la perforacion. En caso de que el nimero de golpes llegue a N = 50, y el muestreador ya no
penetre, se suspendera la prueba.

Una vez terminada una prueba se procede a lavar con una broca triconica el tramo
muestreado, hasta alcanzar la profundidad a la que se realizara la siguiente prueba. Las
muestras que se recuperaron de la prueba anterior se deben conservar en frasco o bolsas
herméticas que mantengan constante el contenido de agua, colocandose estos frascos en
lugares fresco, sin la presencia de los rayos del sol. Toda la informacién de campo que se
recopile de cada prueba se anotara en un registro de campo.

De los resultados de la prueba se obtiene lo siguiente:

- Muestras alteradas. Las muestras rescatadas con el penetrometro estandar siempre sufren
distorsiones geométricas que alteran el acomodo estructural de sus particulas; por ello, solo
pueden servir para identificar los suelos y para las pruebas indices.

- Perfil estratigrafico. La clasificacion de campo de los suelos muestreados permite
elaborar la primera version del perfil estratigrafico del sitio, que posteriormente se precisara
y corregira en el laboratorio.

- Resistencia a la penetracion. Cada una de las pruebas de penetracion se representa
graficamente mediante puntos (valores de N), que unidos por lineas definen la variacion de
la resistencia a la penetracion estdndar con la profundidad.

. Interpretacion de resultados

La interpretacion de la prueba de penetracion estandar se hace siempre a partir de
relaciones empiricas; es conveniente aclarar que ninguna de ellas ha sido comprobada para
los suelos de la Ciudad de México, debido a que en la zona del lago son suelos blandos y
que el penetrometro llega a hincarse Unicamente por peso propio y no se podra
correlacionarse confiablemente. Por ello, las correlaciones existentes deben aplicarse con
las debidas reservas, ya que se desconoce su orden de precision.

En suelos no cohesivos, los resultados de la SPT pueden correlacionarse con algunas
propiedades mecanicas de los suelos, y en especial en lo referente a las arenas. En la tabla
Tabla 2.2 se presenta una correlacion entre el valor de N y la densidad relativa en arenas.
La densidad relativa (D;) de una arena tiene una influencia importante en el dngulo de
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friccion interna (@), en su capacidad de carga y en el asentamiento de las estructuras que se
apoyan sobre este material.

Tabla 2.2 Correlacion entre el valor de N y la densidad relativa de las arenas

Arenas
No. de golpes/30 cm Densidad relativa
(N)

0 Muy suelta
4al0 Suelta
10a30 Medianamente densa
30a50 Densa
+de 50 Muy densa

Para los suelos cohesivos, la consistencia de las arcillas y de otros suelos cohesivos se
describe con los términos: muy blando, blando, medianamente compacto, compacto, muy
compacto y duro. La medicidon cuantitativa basica de la consistencia es la resistencia a la
compresion simple (qu). Esta resulta representativa en los suelos arcillosos saturados
uniformes, en el caso de las arcilla marinas, mientras que en el caso de suelos arcillosos de
origen residual, edlico, fluvial, los cuales poseen una falta de uniformidad en su masa y
pueden desarrollar microfisuras, el valor de la resistencia a la compresion simple tiene
variaciones importantes. En este caso la metodologia mas adecuada para medir la
resistencia al corte en el laboratorio es por medio de ensayos triaxiales.

En las perforaciones de exploracion del subsuelo se puede hacer una estimacion de la
resistencia al corte de las arcillas por medio de los ensayos de penetracion. En la Tabla 2.3
se observa la correlacion aproximada entre N y la resistencia a la compresion simple (q,) de
las arcillas saturadas.

Tabla 2.3 Correlacion entre N y la resistencia a la compresion simple de arcillas

saturadas
Arcillas
Resistencia a la
N) Consistencia compresion simple (q,)

(kg/cm?)
-de?2 Muy blanda -de 0.25

2a4 Blanda 0.25a0.50
4a8 Medianamente 05a10

compacta

8als Compacta 1.0a2.0
15230 Muy compacta 2.0a4.0
+de 30 Dura +de 4.0
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A través de los afos ha sido robustecido un criterio para la evaluacion de la resistencia a la
licuaciéon basado en el numero de golpes medidos durante la penetracion estandar. Este
criterio es en gran parte incorporado en el trazo CSR contra (N)¢ de la Figura 2.7. Este
trazo muestra la CSR calculada y datos (N;)¢p de sitios donde fueron o no observados
efectos de licuacion en sismos pasados con curvas CRR separando datos indicativos de
licuacion de datos indicativos de no licuacion para varios contenidos de finos. La curva
CRR para un contenido de finos menor que el 5% es el criterio basico de penetracion para
el procedimiento simplificado y serda referido en lo sucesivo como la “curva base
simplificada”. La curva CRR de la Figura 2.7 es valida solo para sismos de magnitud igual
a’7s.

23.2.1 Curva base de arenas limpias

El criterio SPT ha sufrido algunos cambios. El primero de ellos es en la trayectoria de la
curva base simplificada para (N;)eo bajo una intercepcion proyectada de CRR cerca de 0.05
(Figura 2.7). Este ajuste rehace la curva base para llevar una coherencia con la curva CRR
desarrollada de los datos CPT y los andlisis probabilistas hechos por Liao et al (1988). Seed
e Idriss (1982) originalmente proyectaron la curva a través del origen, pero habia pocos
datos para obligar la curva en la parte inferior del diagrama. Un mejor ajuste a los actuales
datos empiricos es al arco del extremo inferior de la curva segun lo indicado en el la Figura
2.7.

La curva base simplificada trazada en la Figura 2.7 puede ser aproximada por la siguiente
ecuacion:

2 3

a+Ccx+ex” + gx
CRR7s = 2 3 4
1+ bx+dx” + fX° + hx

(2.38)

donde CRR7 ;s es la relacion de resistencia ciclica para sismos de magnitud igual a 7.5; x =
(N1)s0; @a=0.048; b =-0.1248; ¢ =-0.004721; d = 0.009578; e = 0.0006136; £ =-0.0003285;
g = -1.673E-05; y h = 3.714E-06. Esta ecuacion es valida para (N;)s menores que 30 y
puede ser usada en hojas de calculo y otras técnicas analiticas para aproximar la curva base
simplificada para célculos de ingenieria. Robertson y Wride indican que la ecuacion 4 no es
aplicable para (N;)¢p menores que tres, pero se considera que la curva definida por dicha
ecuacion debe ser extendida para intersectar la intercepcion en un valor de CRR cercano a
0.05.

2.3.2.2 Correlacion para el contenido de finos y la plasticidad del
suelo

Otro cambio fue la cuantificacion de la correccion del contenido de finos para un mejor
ajuste de los datos empiricos y para soportar analisis con hojas de calculo y otras
herramientas de computo. En el desarrollo original, Seed et al (1985) propuso que para un
(N1)so dado, CRR crece conforme se incrementa el contenido de finos. Seed et al (1985),
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basado en los datos empiricos obtenidos, desarroll6 la curva CRR para varios contenidos de
finos mostrados en la Figura 2.8.

La correccion para el contenido de finos serd una funcion de la resistencia a la penetracion
asi como del contenido de finos, asi como de otras caracteristicas granulométricas, tales
como la plasticidad del suelo, podrian afectar la resistencia a la licuacion; por lo tanto,
cualquier correlacion basada unicamente en la resistencia a la penetracion y el contenido de
finos serd usada con el juicio y precaucion de la ingenieria. Las siguientes ecuaciones,
desarrolladas por el M.I. Idriss con asistencia de R.B. Seed son recomendadas para la
correccion de la resistencia a la penetracion estandar determinada para arenas limosas o una
arena limpia equivalente:

(N1)socs= o + B(N1)s0 (2.39)

donde a y B son coeficientes determinados de las siguientes ecuaciones:

a=0 para CF < 5% (2.40a)
a=exp[l.76 — (190/CF%)] para 5% < CF <35% (2.40b)
a=15.0 para CF > 35% (2.40c)
B=1.0 para CF < 5% (2.41a)
B =1[0.99 + (CF'*/1000)] para 5% < CF <35% (2.41b)
B=1.2 para CF > 35% (2.41c¢)

donde CF es el contenido de finos calculado de pruebas granulométricas en el laboratorio
en muestras de suelo.

Estas ecuaciones pueden ser usadas para los calculos de rutina de resistencia a la licuacion.
Los célculos de la curva CRR como una funcién del contenido de finos y el (N;)so para
sismos de magnitud 7.5 usando las ecuaciones 2.39-2.41 producen curvas que son
esencialmente idénticas a las curvas mostradas en la Figura 2.8.

La resistencia a la licuacion también sera incrementada en los suelos plésticos. Algunos
autores han sugerido incrementar el CRR cerca del 10% para suelos con indices de finos y
plasticidad mayor al 15%. Sin embargo, la plasticidad sera medida como parte de las
investigaciones de licuacion con el objetivo de definir mas apropiadamente la influencia de
la plasticidad en la resistencia a la licuacion.
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Figura 2.8 Curva base simplificada recomendada para el calculo de la CRR a
partir de datos SPT junto con datos empiricos de licuacion
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Robertson y Wride revisaron los datos del contenido de finos para evaluar el criterio de la
resistencia a la licuacion basada en las mediciones de SPT. Sugirieron corregir el (N)eo
calculado a un (Nj)eocs usando un factor de correccion, K, que es un factor de contenido de
finos como se observa a continuacion:

(N1)soes = Ks (N1)so (2.42a)
donde
K, = 1 + [(0.75/30)(CF-5)] (2.42b)

Esta recomendacion es para suelos con finos no plasticos (IP < 5%). Para suelos con finos
plasticos, el factor de correccion, K, probablemente es més grande, pero la informacion
empirica disponible es insuficiente para definir un ajuste por plasticidad. Para un contenido
de finos menores que el 15%, la curva CRR no es muy diferente que la curva de Seed et al.
(1985). Sin embargo, para contenidos de finos mayores que el 15%, las curvas CRR de
Robertson y Wride son significativamente menos conservadoras y el trazo es a la izquierda
de la curva de Seed.

23.23 Correccion de por esfuerzo efectivo de sobrecarga y eficiencia
en el ensayo

Para determinar la resistencia ciclica promedio del deposito con los resultados de la SPT, el
numero de golpes N obtenido en dicha prueba debe ser corregido por esfuerzo efectivo de
sobrecarga, contenido de finos y eficiencia en la ejecucion del ensayo. Debido a que el
valor de N para un determinado deposito estd en funcion del esfuerzo efectivo de
sobrecarga, el valor medido de N para un determinado depdsito estd en funcion del esfuerzo
efectivo de sobrecarga, el valor medido de N se convierte a un valor de presion de
sobrecarga estandar N, mediante la siguiente expresion propuesta por Liao y Whitman :

100 1/2
leN-( ' J
o

)]

En la ecuacion, N representa el nimero de golpes medidos en la prueba de penetracion
estandar, o', es el esfuerzo efectivo en Pa a la profundidad donde se midio Ny N, es el

nimero de golpes a una presion de sobrecarga estandar.

Adicionalmente, los valores N medidos en la prueba de penetracion estandar necesitan ser
corregidos por eficiencia. La energia que efectivamente imparte el martillo durante la
ejecucion de la prueba usualmente difiere en diferentes partes del mundo y la misma varia
entre 40% y 90% de la energia teorica. Para evaluar el potencial de licuacion se selecciond
el 60% como valor estdndar y el mismo se designa como Ngo. Por lo tanto, cuando el valor
de N se determina impartiendo una energia diferente de 60%, la misma debe ser convertida
al valor estandar mediante la expresion:
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E
N = N(60j

Donde E representa la eficiencia usada en la determinacion de N. La Tabla 2.4 presenta los
valores de dicha eficiencia en la prueba de penetracion estandar de varios paises.

Tabla 2.4 Valores de eficiencia en la SPT para varios paises

Pais Eficiencia
Argentina 0.45
China 0.50
Colombia 0.50
Japon 0.66
USA 0.60
Venezuela 0.43

El valor del ntimero de golpes corregido por eficiencia y esfuerzo efectivo de sobrecarga se
denota como (N)so. Este valor representa una medida de la densidad relativa del deposito o
resistencia promedio a la licuacion de arenas limpias con contenido de finos pasante del
tamiz No. 200, menor de 5%.

2.3.3 Prueba de penetracion de cono (CPT)

En afos recientes, se ha incrementado la informacion disponible de campo en sitios
licuados investigados con CPT. Esta informacion ha facilitado el desarrollo de la CPT
basada en correlaciones de resistencia a la licuacion. Estas correlaciones permiten el
calculo directo de la CRR, después de la conversion de las mediciones CPT a un nimero de
golpes SPT equivalentes y entonces se aplica el criterio SPT, una técnica que es
comunmente aplicada.

La Figura 2.9 muestra un trazo desarrollado por Robertson y Wride para determinar
relaciones de resistencia ciclica (CRR7s) para arenas limpias (contenido de finos, FC < 5%)
de informacién CPT. El trazo, que es valido solo para sismos de magnitud 7.5, muestran el
CRR calculado, trazado como una funcién de resistencia CPT corregida y normalizada,
dciN, de sitios donde se ha observado o no los efectos de licuacion después de haber pasado
los sismos. Las curvas segmentadas muestran la deformacion por cortante ciclica potencial
aproximada, y;, y se muestra en la Figura 2.9 como una funcion de qcn, para enfatizar que
la deformacion por cortante ciclica y la deformacion potencial del terreno de suelos
licuados decrece conforme se incrementa la resistencia a la penetracion.
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Figura 2.9 Curva recomendada para el calculo de la CRR a partir de datos CPT
junto con los datos empiricos de licuacion

La curva CRR en la Figura 2.9 es aproximada por la siguiente ecuacion simplificada:
S1 (qein)es < 50 CRR75=0.833[(qcin)es /1000] + 0.05 (2.45a)
Si 50 < (qern)es < 160 CRR75 = 93[(qein)es /1000]° + 0.08 (2.45b)

donde (gcin)es €s la resistencia a la penetracion de cono en arena limpia normalizada a 100
kPa (aproximadamente una atmosfera de presion).

2.3.3.1 Normalizacion de la resistencia a la penetracion de cono

Aunque la resistencia a la penetracion de cono es comtiinmente corregida solo por esfuerzo
de sobrecarga, resultando en el término (qcin), esta resistencia normalizada, corregida por
esfuerzo de sobrecarga (qqin), esta dada por:

JeIN = CQ(qc/ Pa) (246)
donde

Co=(Pa/ c’v)" (2.47)
Cq es un factor de normalizacion para la resistencia a la penetracion de cono, P, es igual a

100 kPa o aproximadamente una atmoésfera de presion en cualquier sistema de unidades
usado para G’yo, y qc €s la resistencia a la penetracion de cono medida en campo. Para los
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datos CPT en depositos poco profundos, generalmente es aplicado un valor maximo de Cq
de 2.0. El valor del exponente, n, es dependiente de las caracteristicas granulométricas del
suelo en un rango de 0.5 para arenas limpias a 1.0 para arcillas.

La relacion de friccion CPT (resistencia lateral, f;, dividida por la resistencia por punta del
cono, (.) generalmente se incrementa con el incremento del contenido de finos y
plasticidad del suelo. Robertson y Wride sugirieron que las caracteristicas granulométricas
apropiadas , tales como el tipo de suelo y una estimacion burda del contenido de finos,
llamado contenido aparente de finos, puede ser estimado directamente de la informacion
CPT para suelos arenosos. La relacion recomendada por Robertson y Wride es reproducida
en la Figura 2.10. El limite entre los tipos de suelo 2 a 7 en la Figura 2.10 puede ser
aproximado como circulos concéntricos. El radio de cada circulo, referido como el indice
de comportamiento del tipo de suelo, I, es calculado de la siguiente ecuacion:

I. = [(3.47 — log Q)* + (1.22 + Log F)*]** (2.48)
donde
Q = [(qe - Ovo)/Pa][(Po/5’v0)"] (2.49)
y

F= [f/(qc - Ovo)] X 100% (2.50)

El comportamiento mostrado en la Figura 2.10 fue desarrollado usando un exponente, n, de
1.0, que es el valor apropiado para suelos arcillosos. Sin embargo, para arenas limpias, un
exponente de valor 0.5 es mas apropiado y un valor intermedio entre 0.5 y 1.0 serd
apropiado para arenas limosas y arcillosas. Robertson y Wride recomendaron el siguiente
procedimiento para seleccionar un exponente y calcular el indice de comportamiento del
tipo de suelo, L.

El primer paso es diferenciar los tipos de suelo caracterizados como arcillas de otros tipos
de suelos caracterizados como arenas y limos usando la Figura 2.10. Esta diferenciacion es
hecha asumiendo un exponente, n, de 1.0 (caracteristicas de arcilla) y realizando los
siguientes calculos. Para arcillas, la resistencia a la penetracion CPT normalizada
adimensional, Q, es definida como:

Q = [(qe - Gvo)/Pal[Pa/S"vo] " = [(qc - Ovo)/ vl (2.51)

Si el I es calculado con un exponente de 1.0 es mayor que 2.6, el suelo es clasificado como
arcilloso y es considerado también arcilla susceptible a licuarse. Sin embargo, algunas
muestras deben ser tomadas y probadas para confirmar el tipo de suelo y su resistencia a la
licuacion. Un criterio, tal como el criterio Chino, puede ser aplicado para confirmar que el
suelo es no licuable. El llamado criterio Chino, como fue definido por Seed e Idriss,
estipula que la licuacion solo puede ocurrir si se satisfacen las siguientes tres condiciones:
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1) El contenido de arcilla (particulas menores a 5p) es menor que el 15%, por peso.
2) El limite liquido es menor que el 35%.
3) El contenido de humedad natural es menor que 0.9 veces el limite liquido.

1000

100

Resistencia de Cono Normalizada, Q

10
1
0.1
Relacion de Friccion Normalizada, F = fs x 100%
gt - ovo

1. Sensitivo, granulometria fina 6. Arenas - arena limpia a arena limosa
2. Suelos orgéanicos - turbas 7. Arena gravosa a arena densa
3. Arcillas - arcillas limosas a arcillas 8. Arena muy rigida a arena arcillosa*
4. Mezclas de limos - limos arcillosos a 9. Muy denso, granulometria fina*

arcillas limosas
5. Mezclas de arenas - arenalimosa a

limo arenoso

* Ligeramente preconsolidado o cementado

Figura 2.10 Comportamiento del suelo basado en CPT

Si el L. es menor que 2.6, el suelo muy probablemente serd de naturaleza granular y Q sera
recalculada usando un exponente, n, de 0.5. Para este calculo, Cq también sera calculado
con un exponente, n, de 0.5 (ecuacion 2.47), y qun (calculado de la ecuacion 2.46)
sustituido por Q en la ecuacion 2.48. Entonces I sera recalculado usando la ecuacion 2.48.
Si el I recalculado es menor que 2.6, el suelo podra ser clasificado como no plastico y
granular, y este I, puede ser usado para estimar la resistencia a la licuacion.. Sin embargo,
si el I recalculado es mayor que 2.6, el suelo probablemente es muy limoso y posiblemente
plastico. En esta instancia, q.;n serd recalculado de la Ecuacion 2.46 usando un exponente
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intermedio, n, de 0.7 en la Ecuaciéon 2.47 y I sera recalculado de la Ecuacion 2.48 usando
el valor recalculado de qcn. Entonces este I, intermedio es usado para calcular la
resistencia a la licuacion. En este caso, debe ser recuperada y probada una muestra de suelo
para verificar el tipo de suelo y mediante otro criterio, tal como el criterio Chino, verificar
si el suelo es licuable.

A causa de que la relacion entre I, y el tipo de suelo es bastante aproximada, todos los
suelos caracterizados por un I de 2.4 o mayor deben ser muestreados y probados para
confirmar el tipo de suelo y para probar su licuabilidad con otro criterio. También, los
estratos de suelo caracterizados por un I mayor que 2.6, pero con una relacion de friccion
normalizada, F, menor que 1.0% (regién 1 de la Figura 2.10) pueden ser muy susceptibles y
por lo tanto también seran muestreados y probados, ya que este tipo de suelos sensibles
pueden sufrir un severo reblandecimiento e igual disminucién de resistencia bajo
condiciones de carga sismica.

2.3.3.2 Calculo de la resistencia normalizada equivalente de la
penetracion de cono en arenas limpias, (cin)ecs

Para corregir la resistencia a la penetracion normalizada, (q.in), de arenas con finos o una
arena limpia de valor equivalente, (qcin)es, para su uso en el célculo de la resistencia a la
licuacion, CRR, es aplicada la siguiente relacion:

(qclN)cs =K, JcIN (252)

donde el factor de correccion CPT para las caracteristicas granulométricas, K., es definido
por las siguientes ecuaciones:

Paral, < 1.64 Kc=1.0 (2.53a)
Paral.>1.64  K.=-0.403L'+5.5811° —21.631.2+33.751.— 17.88 (2.53b)
Entonces tenemos que, I. es una funcién de la plasticidad y otros factores ademas del
contenido de finos. Asi, cuando se usa informacion CPT, el 1. debe ser calculado de la
Ecuacion 2.48 en lugar de ser estimado del contenido de finos medido.

La curva K, vs I; definida por las ecuaciones 2.53a y 2.53b se muestra en la Figura 2.11.

Para un I, mayor que 2.6, la curva es mostrada como una linea segmentada, indicando que
también los suelos plasticos o con mucha arcilla son muy susceptibles a licuarse.
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Figura 2.11 Factor de correccion de las caracteristicas granulométricas, K. para la
determinacion de la resistencia equivalente CPT de arenas limpias.

Con un I; y K, apropiados, las Ecuaciones 2.45 y 2.53 pueden ser usadas para calcular la
CRR7s. Para ajustar la CRR a magnitudes menores o mayores que 7.5, la CRR7 s calculada
se multiplica por un factor de escala de magnitud apropiado. Los mismos factores de escala
de magnitud son usados tanto con datos CPT como con SPT o datos de la velocidad de
onda de cortante.

2333 Correccion de la resistencia a la penetracion de cono para
estratos de suelo de pequeiio espesor

Tal como indican estudios tedricos de laboratorio, la resistencia a la penetracién de cono es
influenciada por estratos blandos o rigidos sobre o bajo la punta del cono. Como resultado,
la CPT usualmente no medira la resistencia a la penetracion completa en estratos delgados
de arena intercalados entre estratos de suelos blandos. La distancia a la cual la resistencia a
la penetracion de la punta de cono es influenciada por una interfaz cercana se incrementa
con el reblandecimiento de los suelos rigidos. En arcillas blandas o arenas sueltas, la
distancia de influencia puede ser tan pequefia como 2 o 3 didmetros del cono.

En arcillas rigidas o arenas densas, la distancia de influencia puede ser tan grande como 20
diametros de cono. (El diametro del cono estandar de 10 cm® es de 36 mm.). Basado en una
solucion elastica simplificada, Vreugdenhil desarrolld un procedimiento para estimar la
resistencia total a la penetracion de cono de estratos delgados y densos ubicados dentro de
estratos blandos. En base a este modelo, Robertson y Fear sugirieron un factor de
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correccion para la resistencia a la penetracion de cono, Ky, como una funcion del espesor
del estrato como se muestra en la Figura 2.12. La correccion aplica solo para estratos
delgados y rigidos encajados dentro de estratos blandos gruesos. Robertson y Fear
recomendaron unas correcciones conservadoras correspondientes a qca/qes = 2. La ecuacion
para evaluar el factor de correccion, Ky, es:

Ky = 0.5 [(H/1,000) — 1.45]* + 1.0 (2.54)

donde H es el espesor en mm del estrato intercalado y qca ¥ qeg son las resistencias a la
penetracion de cono del estrato blando y el estrato rigido, respectivamente.
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Figura 2.12 Factor de correccion de estratos de poco espesor, KH, para la
determinacion de la resistencia CPT en estos estratos

84



— § .

;@’ﬁ FACULTAD DE ESTUDIOS SUPERIORES
¥%> ACATLAN METODOLOGIA DE ANALISIS

2.3.4 Velocidad de onda de cortante

El uso de Vs como un indice de campo de resistencia a la licuacion es justificado en base a
que ambos, tanto Vs como CRR, son similarmente influenciados por una relacion de
vacios, esfuerzos efectivos de confinamiento, historia de esfuerzos y edad geologica.

2.3.4.1 Criterio para la evaluacion de la resistencia a la licuacion

Robertson propuso un procedimiento de calculo de licuacidon basado en esfuerzos usando
datos de campo de sitios en el Valle Imperial, California. Asi, Vs se normalizé por:

Vs1 = Vs (Pa / G’VO)O.ZS (255)

Donde P, es un esfuerzo de referencia de 100 kPa. Robertson eligié para modificar Vs en
términos de Gy, seguir el procedimiento tradicional estandar para modificacion y pruebas
de resistencia a la penetracion de cono. El limite de resistencia a la licuacion (curva CRR)
determinado para magnitudes de sismo de 7.5 (Figura 2.13a), se trazd con datos calculados
de varios sitios de campo donde ocurri6 o no licuacion. La relacion de esfuerzos ciclicos se
calcul6 usando estimaciones de am, para la mas grande de las dos componentes
horizontales de aceleracion del suelo que habrian ocurrido en el sitio en ausencia de
licuacion.

Los limites subsecuentes de resistencia a la licuacion propuestos por Kayen y Lodge para
magnitud de sismos de 7.0 (Figura 2.13b) son curvas basadas en datos del comportamiento
de campo del sismo de Loma Prieta en 1989. Las relaciones propuestas por Lodge
proporcionan un limite conservador mas bajo para casos histéricos de licuacion con Vs;
menor que 200 m/s. La relacion de Robertson es la mas conservadora.

El profesor Ricardo Dobry sugirié una relacion entre la relacion de resistencia ciclica 'y Vg
para la deformacion por cortante ciclica promedio, Vay, de la forma:

CRR = T4 / 676 = f(Yay) Vsi® (2.56)

donde v,y es la constante de deformacion por cortante promedio. Esta formula soporta una
trayectoria de CRR pasando por el origen y proporciona una aproximacion para extrapolar
mas alla de los limites de la informacion disponible de campo, por lo menos para los
valores mas bajos de Vs (Vg1 < 125 m/s).

Para valores altos de Vg;, Andrus y Stokoe razonaron que el limite CRR sera asintotico
para cualquier valor limitante de Vs;. Este limite es causado por la tendencia de suelos
granulares densos a exhibir comportamiento dilatante en grandes deformaciones. Asi la
Ecuacion 2.56 es modificada a:
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Tav/0"vo = CRR = a(Vs1/100)* + b/(Vsic — V1) — b /Vsie (2.57)

donde Vg, es el valor critico de Vs;, que separa el comportamiento contractivo y dilatante,
y ay b son los parametros apropiados de la curva.
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Figura 2.13 Graficas CSR basadas en la velocidad de onda de corte corregida
sugeridas por (a) Roberson y (b) Kayen y Lodge

Usando la relacion entre Vs; y CRR expresada por la ecuacion 2.57, Andrus y Stokoe
hicieron curvas para separar datos de sitios donde los efectos de la licuacién fueron o no
observados. Los mejores valores de ajuste para las constantes a y b fueron 0.03 y 0.9,
respectivamente, para sismos de magnitud igual a 7.5. Andrus y Stokoe también
determinaron los siguientes valores de mejor ajuste para Vs.:

V51 =220 m/s para arenas y gravas con contenido de finos menor a 5%
Vsi.= 210 m/s para arenas y gravas con contenido de finos sobre el 20%
Vsic =200 m/s para arenas y gravas con contenido de finos mayor que 35%

La Ecuacion 2.57 puede ser escalada a otra magnitud de valores con el uso de factores de
escala de magnitud.

86



%Zfﬁ FACULTAD DE ESTUDIOS SUPERIORES
fe2l ACATLAN METODOLOGIA DE ANALISIS

2.3.5 Prueba de penetracion Becker

Las mediciones de CPT y SPT generalmente no son confiables en suelos con gravas, ya que
las particulas grandes de grava pueden interferir con la deformacion normal de los
materiales del suelo alrededor del penetrometro incrementando la resistencia a la
penetracion. Debido a esto, la prueba de penetracion Becker (BPT) ha sido una de las mas
efectivas y ampliamente usadas en estos casos.
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Figura 2.14 Correlacion entre la resistencia a la penetracion Becker, NBC, y la
resistencia SPT corregida, N60, (a) Harder y Seed; (b) Datos de sitios adicionales

La BPT consiste en una camisa doble de 3 metros de longitud hincada en el suelo con un
martillo dirigido de doble accion diesel. Los impactos del martillo son aplicados en la tapa
de la camisa y la penetracion es continua. La resistencia a la penetracion Becker es definida
como el nimero de golpes requeridos para hincar la camisa una longitud de 300 mm.

La BPT no ha sido estandarizada y han sido utilizados varios tipos de equipo diferentes.
También, solo algunos conteos de golpes BPT han sido medidos en sitios donde ha
ocurrido licuacion. Asi, la BPT no ha sido correlacionada directamente con la resistencia a
la licuacion, pero es usada para estimar el numero de golpes SPT equivalentes aunque sea
una correlacion empirica. El numero de golpes SPT equivalentes es entonces usado para
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estimar la resistencia a la licuacion. Para varios sitios donde ambas pruebas BPT y SPT
fueron conducidas en sondeos paralelos, Harder y Seed desarrollaron una correlacion
preliminar entre la resistencia a la penetracion Becker y la Estandar (Figura 2.14a). Una
informacion comparativa adicional compilada desde 1986 es mostrada en la Figura 2.14b.
La curva original de correlacion de Harder y Seed (linea sélida) es dibujada en la Figura
2.14b con curvas punteadas representando el 20% sobre y bajo las predicciones del nlimero
de golpes SPT. Estos trazos indican que el numero de golpes puede ser estimado
aproximadamente de mediciones BPT.

La friccion a través del hincado de la camisa también influye en la resistencia a la
penetracion. Harder y Seed no evaluaron los efectos de la friccion de la camisa; por lo
tanto la correlacion de la Figura 2.14b intrinsecamente incorpora la friccion de la camisa.
Sin embargo, sigue habiendo una preocupacion por profundidades mayores de 30 metros y
para mediciones de resistencia a la penetracion en suelos blandos subyacentes a gruesos
depositos de suelo denso, ya que en cualquiera de estas circunstancias podria conducir a
una gran friccion de la camisa.

2.3.6 Factores de escala para tomar en cuenta la magnitud del sismo

En el desarrollo del procedimiento simplificado, Seed e Idriss compilaron una importante
base de datos de sitios donde ocurrid o no la licuacion durante sismos de magnitudes
cercanas a 7.5. Los analisis fueron hechos de estos datos para calcular relaciones de
esfuerzos ciclicos (CSR) y valores (N1)60 para varios sitios donde los efectos de la
licuacion fueron o no observados en la superficie. Los resultados de sitios de arenas limpias
(contenido de finos < 5%) fueron trazados en un diagrama CSR contra (N;)e. Una version
actualizada de ese diagrama es mostrado en la Figura 2.8. Se dibujé una curva determinista
para separar las regiones con datos indicativos de licuacion (simbolos solidos) de las
regiones con datos indicativos de no licuacion (simbolos abiertos). Donde habia mezcla de
datos, la curva fue conservadoramente colocada para asegurar que los datos indicativos de
licuacién se trazaran sobre o a la izquierda de la curva limite. Esta curva, llamada curva
base simplificada o curva CRR7 s, es relativamente obligada por datos empiricos entre CRS
de 0.08 y 0.35 y es logicamente extrapolada a valores altos y bajos mas alla de ese rango.
Es recomendable, como se muestra en la Figura 2.8, inclinar la parte baja de la curva base
simplificada para intersectar la ordenada del diagrama sobre un CRR de 0.05.

Para ajustar la curva base simplificada a magnitudes menores o mayores de 7.5, Seed e
Idriss (1982) introdujeron unos factores de correccion llamados “factores de escala de
magnitud”. Estos factores son usados para escalar la curva base simplificada hacia arriba o
hacia abajo en el diagrama CSR contra (N)eo.

Para ilustrar la influencia de los factores de magnitud de escala en el riesgo calculado, la
ecuacion para el factor de seguridad (FS) contra la licuacion puede ser escrita en términos
de CRR, CSR y MSF como sigue:

FS = (CRR,5/CSR) MSF (2.58)
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donde CRR7 5 es la relacion de resistencia ciclica determinada para sismos de magnitud 7.5
usando la Figura 2.8 o la ecuacion 4 para datos SPT, la Figura 2.9 para datos CPT o la
Ecuacion 2.57 para datos de Vg;. La ecuacion 2.58 demuestra que el factor de seguridad
contra el desarrollo de la licuacion en un sitio es directamente proporcional al factor de
escala de magnitud seleccionado.

2.3.6.1 Factores de escala de Idriss

En la preparacion de su conferencia conmemorativa de H.B. Seed, el M.I. Idriss reevaluo la
informacion que el y el mencionado profesor Seed usaron para calcular el factor de escala
de magnitud original. Idriss nuevamente traz6 la informacion en un diagrama log-log y
encontrd que los datos trazaban una linea recta. Observo que un punto mas lejano del
afloramiento habia influenciado fuertemente el analisis original, causando que el diagrama
original sea no lineal y caracterizado por valores bajos indebidos para magnitudes menores
a 7.5. Basado en esta reevaluacion, Idriss definid una nueva serie de factores de escala de
magnitud. Estos factores son trazados en la Figura 2.15 y son definidos por la siguiente
ecuacion:

MSF = 10*#*/ M**¢ (2.59)

Idriss recomendo estos factores de escala revisados en lugar de los factores originales para
su uso en la ingenieria.

“ 7 | | 1 ]
Lo, 1 | | | —e— Seed and Idriss
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- oAz \_ /1 i | x Ambraseys
E 32 : [ I I !I . ¢ Arango
S 3 - H—ri ; + Arango
< i | | | —— Andrus and Stokoe
v 25 7 ;’;«’ i ‘J { 4 Youd ¥ Noble, PL<20%
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e 21 A Youd Y Noble, PL<50%
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s —
g
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w
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Magnitud del Sismo, M,

Figura 2.15 Factores para considerar la magnitud del sismo establecidos por varios
investigadores
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Los factores de escala modificados son significativamente mayores que los originales para
magnitudes menores que 7.5 y un poco mdas pequefios para magnitudes mayores a 7.5.
Relativo a los factores de escala originales, los factores modificados conducen a un riesgo
de licuacion calculado reducido para magnitudes menores que 7.5 y se incrementa el riesgo
calculado para magnitudes mayores que 7.5.

2.3.7 Correccion por altas presiones de confinamiento, esfuerzos
cortantes estaticos y edad del depdsito de suelo

Los factores de correccion K y K, fueron desarrollados por Seed (1983) para ajustar la
relacion de resistencia ciclica (CRR) para sobrecarga estatica y grandes esfuerzos de
cortante que se incorporan en el desarrollo del procedimiento simplificado. Como es
notable, el procedimiento simplificado es solo valido desde sitios a nivel hasta sitios poco
inclinados (esfuerzos cortantes bajos) y sobre depositos menores a 15 metros (bajas
presiones de sobrecarga). El factor de correcciéon K, amplia las relaciones ciclicas para
altas presiones de sobrecarga, mientras que el factor de correccion K, permite la extension
del procedimiento simplificado para taludes en condiciones de suelo mas inclinado.
Debido a que no hay casos historicos disponibles para ayudar a definir estos factores de
correccion, han sido usados los resultados de los programas de prueba de laboratorio para el
desarrollo de las correcciones para la practica de la ingenieria.

2.3.7.1 Factor de correccion K,

Pruebas de compresion triaxial isotropicamente consolidadas, cargadas ciclicamente,
muestran que mientras la resistencia a la licuacion de un suelo se incrementa con el
incremento de la presion de confinamiento, la resistencia, medida por la relacion de
esfuerzos ciclicos, es una funcién no lineal que decrece con el incremento de esfuerzos
normales. Para incorporar el efecto no lineal del decremento de la relacion de esfuerzos
ciclicos con el incremento de la presion de confinamiento, Seed (1983) recomendd la
incorporaciéon de un factor de correccion, K, para presiones de sobrecarga mayores a 100
kPa. Este factor permite la correccion de los resultados obtenidos del procedimiento
simplificado para presiones de sobrecarga, que son mayores que los generalmente
existentes en la base de datos de observacion de la cual fue derivado el procedimiento.
Debido a la carencia de informacion de casos histdricos, la extrapolacion del procedimiento
simplificado para profundidades mayores a 15 metros usando los factores K, producen
resultados, tales como factores de seguridad, que son menos certeros que en profundidades
menores.

Los valores K, desarrollados por Seed (1983) fueron obtenidos por las normalizaciéon de las
relaciones de resistencia ciclica de pruebas de compresion triaxial ciclicas consolidadas
isotropicamente a valores CRR asociados con una presion efectiva de confinamiento de 100
kPa. Para presiones de confinamiento mayores a 100 kPa, el factor de correccion es menor
a 1 y decrece con el incremento de presion. Los andlisis originales hechos por Seed (1983)
arrojaron un grupo de factores K, sugeridos que decrecen aproximadamente lineales con
una presion efectiva de sobrecarga con un valor de 1.0 a 100 kPa a valores que se extienden
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alrededor de 0.40 a 0.65 en 800 kPa (Figura 2.16). Seed y Harder (1990) analizaron
informacion adicional y sugirieron bajar generalmente los valores que son definidos por
una sola curva concava con un valor K; de 0.44 en una presion efectiva de confinamiento
de 800 kPa. Pruebas ciclicas de cortante simple a volumen constante en arenas limpias y
derivaron pequenos decrementos en K. De las pruebas en minas de jales y en arenas de
Ottawa y Frazer Delta (Figura 2.16), varios investigadores calcularon valores para K que
se extienden alrededor de 0.75 a 0.90 para presiones efectivas de confinamiento de 1,000
kPa. Estos analisis indican que una densidad relativa baja generalmente produce valores de
K, altos. Varios analisis confirman la considerable variabilidad en los valores K derivados
y que los factores desarrollados por Seed y Harder fueron excesivamente conservadores.

En base a la revision de los resultados de las pruebas presentados por Harder y Boulanger,
es posible apreciar que los valores de Seed y Harder para K, fueron también conservadores
y se recomienda un incremento para su uso en la practica de la ingenieria. Los valores de
Ko presentados por la curva en la Figura 2.17 deben ser los valores minimos para la
practica de la ingenieria en arenas limpias, arenas limosas y para gravas.
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B Arena Monterrey 0 arder —
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0.2 M Arenade Jales Dr=065
X Arena de Ottawa Dr=60 1.0TSF =96 ](Pa-l
0 K Arena de Ottawa Dr=70 Y T T

0 ] 2 3 4 5 6 7 8 9 10
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Figura 2.16 Valores K; establecidos por varios investigadores
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Figura 2.17 Valores minimos para K;recomendados para arenas limpias, arenas
limosas y gravas

2.3.7.2 Factor de correccion K, para terrenos con superficie
inclinada

Un terreno inclinado induce cortante estatico dentro del cuerpo de una masa de suelo antes
del inicio de las vibraciones del sismo. La magnitud relativa del cortante estatico, T, en el
plano horizontal puede ser determinada por la normalizacion de esta con respecto a las
esfuerzos verticales efectivos, c’y,. Los parametros resultantes son llamados relacion alfa,
donde a =14/ G’y,. Para condiciones de terreno a nivel, la relacion alfa es igual a cero.

Para incorporar el efecto de los esfuerzos cortantes estaticos, debido a la pendiente del
terreno, en la resistencia a la licuacion de suelos, Seed recomendd el uso de un factor de
correccion, K, Este factor es usado para corregir los resultados obtenidos del
procedimiento simplificado para sitios desde nivel hasta inclinados con esfuerzo cortante
estatico constante.
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3. Caso de estudio: presa Arkabutla

3.1 Antecedentes

La presa Arkabutla se encuentra ubicada al norte del Mississippi, 48 Km al sur de
Memphis, Tennessee, al oeste de la autopista interestatal 55, y forma parte del sistema de
control de avenidas a lo largo del rio Mississippi. El 15 de junio de 1936 fue autorizado el
proyecto para construccion, entrando en operacion hasta 1943. Aunque el objetivo
principal del proyecto obedece al control de avenidas, los recursos adicionales que ofrecen
tanto del cuerpo de agua de la presa como las tierras que la rodean, han resultado en un
importante beneficio regional, ya que se utilizan como espacios para la recreacion publica,
la pesca, conservacion de los recursos forestales y preservacion de los recursos biologicos.
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Figura 3.1 Localizacion de la presa Arkabutla

En los andlisis dindmicos unidimensionales presentados aqui se analizaron cuatro
columnas de suelo a través de la cimentacion y del terraplén usando el programa SHAKE.
Se estimaron los valores (N)eo criticos para las arenas con un contenido de finos de 5y
35% y para un factor de la seguridad contra la licuacion de 1.0.
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El procedimiento general para el analisis consistio en los siguientes pasos:

1. Revision de la informacion disponible sobre las condiciones relevantes del
terraplén y la cimentacion para el analisis de la respuesta dinamica de la presa y la
evaluacion de los valores limites (Nj)so. Tal informacién incluye registros de
investigacion, perfiles de suelo, resultados de pruebas de laboratorio y mediciones de la
velocidad de onda cortante.

2. Seleccion de las columnas de suelo representativas y caracterizacion de las
propiedades de los materiales para el analisis.
3. Analisis de la respuesta dinamica de las columnas de suelo seleccionadas para el

sismo de disefio, usando el programa SHAKE. Desarrollo de los analisis paramétricos para
evaluar los efectos de las incertidumbres respecto a los factores dominantes del analisis,
tales como profundidad a la roca de fondo, reduccion del modulo de rigidez y relaciones
de amortiguamiento para los suelos del sitio y el estrato donde se aplica el sismo de
disefio.

4. Evaluacion de los valores (Nj)eo criticos en base a los resultados generados de los
analisis de SHAKE.

3.1.1 Condiciones generales

La presa de Arkabutla es un terraplén de suelo compactado, aproximadamente de 20 m de
altura y 3,260 m de longitud. El terraplén se compone principalmente de arcilla
compactada de baja plasticidad (IP entre 6 y el 12%). En base a la informacion geologica y
geotécnica disponible se pueden identificar tres unidades geoldgicas principales en la
cimentacion de la presa. Secuencialmente con la profundidad estas son:

1) Un estrato formado principalmente de limos arcillosos y de arcillas limosas que es
denominado como estrato superior, cuyo rango del indice de plasticidad de las arcillas y
los limos varia entre 12 y el 20%.

2) Un estrato compuesto principalmente de arenas sueltas a medianamente densas
denominado subestrato.

3) Depositos terciarios de arcillas duras y arenas arcillosas y limosas muy densas. Las
arcillas tienen comunmente un indice de plasticidad cercano al 30%. La profundidad de
estos depositos varia a través de la longitud de la presa; siendo menor hacia el lado
izquierdo y mayor cerca de la seccion media de la presa donde es mayor a 76 m.

3.1.2 Mediciones de la velocidad de onda de cortante

Las velocidades de onda de cortante de los materiales del terraplén y de la cimentacion se
midieron previamente bajo la cresta de la presa y en la base aguas abajo en las estaciones
166+00 y 186+00. Las velocidades medidas en estos estratos se muestran en las Figuras
3.2 a 3.5. Las mediciones indican que las velocidades sismicas de los materiales del
terraplén varian con la profundidad y a lo largo de la longitud de la presa. La variacién con
la profundidad se relaciona en parte con el hecho de que el médulo de corte dindmico de
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los suelos depende del esfuerzo efectivo de confinamiento, mientras que la variacién
respecto a la longitud de la presa se relaciona con la variabilidad espacial de los materiales
dentro de la presa. Asimismo, las velocidades sismicas de la cimentacion varian de un
estrato a otro, y dentro de cada estrato, varian con relacion a la profundidad y a la longitud
de la presa.

La variacion en las velocidades sismicas con el esfuerzo de confinamiento fue examinada
graficando los datos de las velocidades sismicas contra el esfuerzo efectivo medio para
cada material. Las Figuras 3.6 a 3.9 muestran estas graficas para la presa, el estrato
superior, la capa inferior y los materiales terciarios, respectivamente. Segin lo mostrado
en estas graficas, los datos de la velocidad correlacionan razonablemente bien con el
esfuerzo efectivo medido, y considerando que el médulo de cortante dindmico depende del
esfuerzo efectivo de confinamiento, se ajusto una recta a los valores graficados, la cual
corresponde a la forma:

V, =Ko, *
donde a es la pendiente de la relacion G-op, y esta dentro del rango de valores esperados
para este tipo de materiales (Seed e Idriss, 1970; Hardin y Drenevich, 1972).
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Figura 3.2 Variacion de la velocidad de onda cortante con la profundidad
(Cresta de la presa, estacion 166+00)
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Figura 3.5 Variacion de la velocidad de onda cortante con la profundidad
(Base aguas abajo, estacion 186+00)
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promedio para los materiales de la presa
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Figura 3.9 Correlacion entre la velocidad de onda cortante y el esfuerzo efectivo
promedio para los materiales terciarios

3.2 Modelos de analisis y caracteristicas de los materiales

3.2.1 Perfiles de suelo seleccionados para el analisis

Para considerar la variabilidad de las propiedades de los materiales a través de la longitud
de la presa y de los efectos de tal variabilidad en su respuesta dinamica asi como de los
valores (N)eo criticos, fueron seleccionados cuatro perfiles de suelo para el analisis. Los
perfiles seleccionados corresponden a los sitios donde fueron medidas las velocidades de
la onda de cortante de los materiales de la presa y de la cimentacion, los cuales se ubican
bajo la cresta de la presa y en la base aguas abajo de las estaciones 166+00 y 186+00. Los
perfiles bajo la cresta de la presa y en la base aguas abajo de la estacion 166+00 se
muestran en las Figuras 3.10 y 3.11, respectivamente. Los perfiles que corresponden a la
estacion 186+00 se muestran en las Figuras 3.12 y 3.13.

De acuerdo con los requisitos de entrada de SHAKE, cada perfil corresponde a un sistema
de suelo estratificado horizontalmente que cubre un semiespacio. La roca de base fue
asumida como el semiespacio. Debido a que en ninguno de los sondeos en las estaciones
166+00 y 186+00 se encontro6 roca, la profundidad de la roca de base fue asumida mayor
que la profundidad maxima explorada entre estas estaciones (98 m). Debido a esto, se
desarrollaron andlisis paramétricos con al finalidad de evaluar la sensibilidad de los
resultados de los analisis considerando la profundidad asumida de la roca. Dichos anélisis
se presentan mas adelante.
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Figura 3.10 Perfil bajo la cresta de la presa en la estacién 166+00
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Figura 3.11 Perfil bajo la base aguas abajo en la estacion 166+00
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Figura 3.12 Perfil bajo la cresta de la presa en la estacion 186+00
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Figura 3.13 Perfil bajo la base aguas abajo en la estacién 186+00

101



Eif3 FACULTAD DE ESTUDIOS SUPERIORES

%> ACATLAN CASO DE ESTUDIO: PRESA ARKABUTLA

3.2.2 Propiedades de los materiales

Las propiedades de los materiales requeridas para el andlisis son: densidad, velocidad de la
onda de cortante y la degradacion del modulo de rigidez, asi como las relaciones de
amortiguamiento. Estas propiedades fueron obtenidas en base a la informacion geotécnica
disponible de la presa.
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Figura 3.13 Curvas de degradacion del modulo de rigidez utilizadas en los analisis

La velocidad de onda de corte del semiespacio fue asumida de 800 m/s (2 500 ft/s), la cual
corresponde a un material similar a la roca. Las curvas de degradaciéon del modulo de
rigidez y de la relacion de amortiguamiento fueron seleccionadas en base a la
granulometria de los materiales, al indice de plasticidad y al esfuerzo efectivo de
confinamiento. Estudios de Vucetic y Dobry (1991) y Sun et al. (1988) muestran que la
degradacion del modulo y las relaciones de amortiguamiento de las arcillas dependen de
su indice de la plasticidad. Asi mismo, la degradacion del mddulo y las relaciones de
amortiguamiento de las arenas muestran dependencia del esfuerzo efectivo de
confinamiento (Seed et al., 1986). La degradacion del moédulo y las relaciones de
amortiguamiento usadas en los andlisis se ilustran en las Figuras 3.13 y 3.14,
respectivamente.
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Figura 3.14 Curvas de amortiguamiento utilizadas en los analisis

Para los materiales de la presa fueron seleccionada la relacion de degradacion del modulo
promedio y el limite mas bajo de las relaciones de amortiguamiento para las arenas
propuestas por Seed e Idriss (1970). Para las arcillas y los limos del estrato superior fueron
seleccionadas las relaciones del modulo y amortiguamiento desarrolladas por Vucetic y
Dobry (1991) para arcillas con un IP=15% en base al indice de plasticidad de estos
materiales. Asi mismo, las relaciones de Vucetic y de Dobry para un IP=30% fueron
seleccionadas para las arcillas terciarias encontradas en la estacion 166+00 en base a su
indice de plasticidad.

La relacion de degradacion del modulo para las arenas del subestrato depende del esfuerzo
de confinamiento efectivo. Para las arenas del subestrato bajo de la cresta de la presa se
uso la relacion propuestas en el manual de SHAKEDIT (Ordonez, 1998) para las arenas en
un esfuerzo de confinamiento superior a 3 tsf (0.279 ton/m?), mientras que bajo la base
aguas abajo fue usada la relacién para un esfuerzo de confinamiento de 1 tsf (0.093
ton/m?) a 3 tsf (0.279 ton/m?). Para las arenas arcillosas y las gravas terciarias fue usada la
relacion del modulo propuesta en el manual del SHAKEDIT para el esfuerzo de
confinamiento mayor de 3 tsf. Esta relaciéon, y la utilizada para un esfuerzo de
confinamiento de 1 tsf (0.093 ton/m?) a 3 tsf (0.279 ton/m?) fueron desarrolladas por Seed
y sus coautores. Para el subestrato y las arenas terciarias se uso el limite mas bajo de la
relacion de amortiguamiento de Seed e Idriss (1970).
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3.2.3 Ambiente sismico

El espectro de respuesta de la aceleracion para el 5% de amortiguamiento para este
movimiento se muestra en la Figura 3.16, el cual corresponde a un sismo de magnitud 7.5.
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Figura 3.16 Espectro de respuesta de la aceleracion para el sismo de disefio

El sismo de disefio fue introducido como un movimiento de afloramiento de roca. Esto
implica que el movimiento del sismo del disefio es representativo de una condicion de roca
en el sitio. Con base en esta observacion y considerando que el estrato en donde fue
obtenido el registro es un estrato profundo de suelo rigido, surge la cuestion de que si el
movimiento del sismo de disefio es mas representativo de un estrato profundo de suelo
rigido que de una condicion de estrato de roca. Por consiguiente, se realizé un analisis
paramétrico para examinar los efectos sobre los valores calculados (N;)e asumiendo que
el movimiento de disefio es representativo de un estrato rigido profundo en vez de una
condicién de estrato de roca. Esto fue hecho introduciendo el movimiento en un
afloramiento de materiales terciarios en vez en de un afloramiento de roca subyacente.
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3.2.4 Evaluacion de los valores (Ni)go Criticos

Los valores (Nj)s criticos fueron obtenidos de los esfuerzos cortantes horizontales
calculados del anélisis de respuesta dinamica para cada perfil de suelo. Estos fueron
obtenidos para un factor de seguridad contra la licuacion de 1.0 y para un contenido de
finos de 5 y 35 %, segun lo que se describe a continuacion:

El factor de seguridad contra la licuacion se define como:

_CRR

FS=——
CR

donde CRR es la relacién de resistencia ciclica del suelo y el CSR es la relacion de

esfuerzo ciclico inducido por sismo. La relacion de resistencia ciclica esta dada por:

CRR = CRRy75, o1, 0-1 *MSF* Ko*K

donde
e CRRwm=75, 01, o=1 €s la relacion de resistencia ciclica correspondiente a un sismo de
magnitud 7.5, un esfuerzo efectivo de confinamiento, o, igual a 1.0 tsf (0.093
ton/m?), y una relacion de esfuerzo cortante horizontal estatico a esfuerzo vertical
efectivo, a, igual a 0;
e MSF es el factor de magnitud de escala para corregir CRR para magnitudes de
sismo diferentes de 7.5;

e K, es un factor de correccion de CRR para esfuerzos efectivos verticales mayores
de 1.0 tsf (0.093 ton/m?);
e K, esun factor de correccion de CRR para valores de a diferente de cero.

El valor de K, es una funcion del esfuerzo vertical efectivo que es igual a 1.0 para un
esfuerzo efectivo igual a 1.0 tsf (0.093 ton/m?) y el valor de K , es igual a 1.0 para una

superficie de terreno horizontal.

La relacion de esfuerzo ciclico inducido por el sismo esta dada por:

CSR=0.65% ™

Vo

donde Tn.x es el esfuerzo cortante horizontal méximo inducido por el sismo y ¢’y es
esfuerzo vertical efectivo antes del sismo.

Para un factor de seguridad ante licuacién igual a 1.0 la relacion de esfuerzo ciclico CSR
es igual a la relacion de resistencia ciclica, CRR. Por lo tanto:

CSR = 0-65*Tmax/0'vo = CRRM:7.57 a=1, G:]*MSF* KG*Ka
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Esto se puede reescribir como:
CRRM:7,5, a=1, 0=1"" 0.65*‘Cmax/GVVO (MSF* KG*K a)

Esta expresion se empled para calcular la relacion de resistencia ciclica, CRRy=75, o=1, =1,
a partir de los valores de esfuerzo cortante horizontal maximo, Tmax, calculados en los
andlisis de respuesta de sitio con SHAKE. Los valores calculados de la relacion de
resistencia ciclica, CRRy=75, o=1, 5=1, fueron utilizados para determinar los valores (N)go
criticos usando una correlacién entre la relacion de resistencia ciclica y el niimero de
golpes (N;)eo. Para el factor de magnitud de escala, MSF, fue utilizado un valor de 1.0, ya
que la magnitud del sismo de disefio es 7.5. Para el factor K, se asumi6 un valor de 1.0. El
factor de correccion para esfuerzo efectivo de confinamiento, K, fue calculado de la
siguiente forma:

Ko ZG'V(f'” parac'y > 1tsf, 6
Ks=1parac'y<1 tsf.

En base a la granulometria y la densidad de los materiales del estrato superior y del
subestrato en la cimentacion, fue seleccionado un valor de 0.8 para el parametro "f".
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4.  ANALISIS DE RESULTADOS

4.1 Analisis de la propagacion de ondas SH, propagandose
verticalmente

Los resultados del andlisis para el perfil de suelo bajo de la cresta de la presa en la estacion
166+00 se ilustran en las Figuras 4.1 a 4.4. Los resultados se presentan en términos de la
variacion de la aceleracion méxima del suelo calculada respecto a la profundidad, el
esfuerzo cortante efectivo y el esfuerzo cortante horizontal maximo. La variacion del
esfuerzo cortante maximo con la profundidad, que se muestra en la Figura 4.3, fue utilizada
para calcular los valores (N1)so minimos requeridos para evitar licuacion. De estos analisis
resultan los valores (N1)go criticos que se muestran en la Figura 4.4, para un contenido de
finos del 5% vy el 35%.

Cresta de la presa
166 + 00
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Profundidad, (m)
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0.15 0.2 0.25 0.3 0.35 0.4 0.45 0.5

Aceleracion Maxima, ()

Figura 4.1 Variacion de la aceleracion con la profundidad
(Cresta de la presa, estacion 166+00)
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Cresta de la presa
166 + 00

Profundidad, (m)
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Figura 4.2 Variacion de las deformaciones por cortante con la profundidad
(Cresta de la presa, estacion 166+00)
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Figura 4.3 Variacion de los esfuerzos cortantes maximos con la profundidad
(Cresta de la presa, estacion 166+00)
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Figura 4.4 Valores (N1)60 requeridos paraun FS=1.0

(Cresta de la presa, estacion 166+00)

Los resultados de los andlisis para el perfil de suelo bajo la base aguas abajo en la estacion
166+00 se muestran en las Figuras 4.5 a 4.8. La Figura 4.8 muestra los valores (N1)so
criticos calculados para un contenido de finos del 5% y el 35%.

Profundidad, (m)

Figura 4.5 Variacion de la aceleracion con la profundidad

Base aguas abajo
166 + 00

0.15 0.2 0.25 0.3 0.35 0.4 0.45

Aceleracion Maxima, (g)

(Base aguas abajo, estacion 166+00)
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Profundidad, (m)

Figura 4.6 Variacion de las deformaciones por cortante con la profundidad
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Figura 4.7 Variacion de los esfuerzos cortantes maximos con la profundidad
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Figura 4.8 Valores (N1)60 requeridos para un FS=1.0
(Base aguas abajo, estacion 166+00)

Las Figuras 4.9 a 4.12 muestran resultados analogos para el perfil de suelo bajo la cresta en
la estacion 186+00, mientras que las Figuras 4.13 a 4.16 muestran los resultados para el
perfil de suelo bajo la base aguas abajo en la estacion 186+00. En la Tabla 1 se presenta un
resumen de los valores criticos (N1)go calculados para los perfiles analizados.
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Aceleracion Maxima, ()
Figura 4.9 Variacion de la aceleracion con la profundidad
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(Cresta de la presa, estacion 186+00)
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Figura 4.10 Variacion de las deformaciones por cortante con la profundidad
(Cresta de la presa, estacion 186+00)
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Figura4.11 Variacion de los esfuerzos cortantes maximos con la profundidad
(Cresta de la presa, estacion 186+00)
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Figura4.12 Valores (N1)60 requeridos paraun FS=1.0
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Figura 4.13 Variacién de la aceleracion con la profundidad

(Base aguas abajo, estacién 186+00)
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Figura 4.14 Variacion de las deformaciones por cortante con la profundidad
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Figura4.16 Valores (N1)60 requeridos paraun FS=1.0
(Base aguas abajo, estacién 186+00)

4.2 Analisis paramétricos

Considerando las incertidumbres en los pardmetros mas importantes del andlisis, tales como
la profundidad de la base del modelo, la reduccion del modulo de rigidez y las relaciones de
amortiguamiento para los suelos del sitio, asi como la capa de entrada para el sismo de
disefio, fueron realizados andlisis paramétricos con la finalidad de evaluar los efectos de la
variacion de estos en los resultados.

4.2.1 Influencia de la profundidad de la base del modelo

Debido a que la profundidad a la cual se debe considerar la base del modelo es funcién de
la velocidad de onda de corte del sitio en donde se registrd el sismo de disefio, y no se
cuenta con esta informacion, se realizdé un analisis paramétrico para evaluar los efectos
sobre los resultados del analisis de la profundidad asumida. Los analisis se realizaron
introduciendo los movimientos del sismo de disefio como un afloramiento de roca a 48
metros, 72 metros, y 96 metros. Los resultados de estos anélisis se muestran en las Figuras
417 a4.19.
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Figura 4.19 Variacion de los esfuerzos cortantes maximos con la profundidad
considerando varias profundidades de la base del modelo
(Cresta de la presa, estacion 166+00)

Segln lo mostrado en la Figura 4.19, los esfuerzos cortantes horizontales maximos
calculados no son muy sensibles a la profundidad de la base del modelo que se considere,
por lo cual, podemos concluir que los valores criticos (Ni)so calculado no son muy
sensibles a esta profundidad.

4.2.2 Influencia de la degradacion del modulo de rigidez al cortante del
suelo y las relaciones de amortiguamiento

De igual manera, se realiz6 un andlisis paramétrico para evaluar los efectos de las curvas de
reduccién del modulo de rigidez, asi como de las relaciones de amortiguamiento asumidas
para los materiales de la presa y de la cimentacidn. Se consider6 una variacion de las curvas
originales; se utilizo6 la curva de reduccién del modulo de rigidez propuesta por Sun et el al.
(1988) para las arcillas con un IP = 5-10 para el terraplén, el estrato superior y los
materiales terciarios y las curvas promedio para las arenas propuestas por Seed e Idriss
(1970) para los materiales de la capa inferior. La relacion de Sun et al. para arcillas con un
IP = 5-10 es muy similar a la relacion promedio para las arenas de Seed e Idriss (1970) que
se utilizaron para los materiales del terraplén. Sin embargo, es significativamente diferente
a las relaciones usadas para el estrato superior y los materiales terciarios. Debido a que el
estrato superior consiste en arcillas con un IP alrededor de 15 y los materiales terciarios
consisten en arenas a altas presiones de confinamiento o arcillas con un IP cerca de 30, las
relaciones utilizadas inicialmente son preferidas para estos materiales.
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Los resultados de este analisis se muestran en las Figuras 4.20 a 4.22. En estas figuras, los
resultados obtenidos en los anélisis generales se denominan como “preferidos” y los
obtenidos de este analisis paramétrico se denominan como "alternativos”. Las figuras
muestran que las aceleraciones maximas calculadas, las deformaciones angulares maximas
y los esfuerzos cortantes horizontales maximos son sensibles a la reduccion del médulo de
rigidez y las relaciones de amortiguamiento seleccionadas para los materiales de la presa y
de la cimentacién. Por lo tanto, es de gran importancia que la seleccidn de estas relaciones
se realice cuidadosamente, considerando las propiedades indice conocidas de los
materiales.
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Figura 4.20 Efectos de las curvas de degradacion del modulo y amortiguamiento
(Cresta de la presa, estacion 166+00)
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Figura 4.21 Efectos de las curvas de degradacion del modulo y amortiguamiento
(Cresta de la presa, estacion 166+00)
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4.2.3 Influencia de la zona en donde se aplica el sismo de disefio

Los movimientos de entrada de disefio tienen un espectro de respuesta de la aceleracién que
es representativo de los movimientos registrados en un estrato profundo de suelo rigido,
cuyas condiciones difieren de una roca. En consideracion a esto, se debe analizar si los
movimientos de disefio deben ser ingresados considerandolos como movimientos de
afloramiento en la superficie de la roca de fondo o como movimientos de afloramiento en la
superficie de los materiales terciarios de la cimentacion (arcillas y arenas arcillosas y
limosas). Para evaluar los efectos de ambas condiciones en los resultados de los analisis, se
realizd un analisis parameétrico considerando los movimientos de disefio como movimientos
del afloramiento en la superficie de los materiales terciarios. De igual manera fueron usados
los mismos 4 perfiles de suelo utilizados en los analisis generales. Los resultados de este
analisis se muestran en las Figuras 4.23 a 4.38 y se resumen en la Tabla 2 los valores (N1)eo
criticos calculados.

Cresta de la presa
166 + 00

Profundidad, (m)

0.1 0.15 0.2 0.25 0.3 0.35 0.4
Aceleracién Maxima, (g)

Figura 4.23 Variacion de la aceleracién con la profundidad aplicando el movimiento
de entrada en la superficie de los materiales terciarios
(Cresta de la presa, estacion 166+00)
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Figura 4.24 Variacion de las deformaciones por cortante con la profundidad
aplicando el movimiento de entrada en la superficie de los materiales terciarios
(Cresta de la presa, estacion 166+00)
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Figura 4.25 Variacion de los esfuerzos cortantes maximos con la profundidad
aplicando el movimiento de entrada en la superficie de los materiales terciarios
(Cresta de la presa, estacion 166+00)
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Figura 4.26 Valores (N1)so requeridos para un FS=1.0 aplicando el movimiento de
entrada en la superficie de los materiales terciarios
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Figura 4.27 Variacion de la aceleracion con la profundidad aplicando el movimiento

de entrada en la superficie de los materiales terciarios

(Base aguas abajo, estacion 166+00)
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Figura 4.28 Variacion de las deformaciones por cortante con la profundidad
aplicando el movimiento de entrada en la superficie de los materiales terciarios
(Base aguas abajo, estacion 166+00)
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Figura 4.29 Variacion de los esfuerzos cortantes maximos con la profundidad
aplicando el movimiento de entrada en la superficie de los materiales terciarios
(Base aguas abajo, estacion 166+00)
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Figura 4.30 Valores (N1)so requeridos para un FS=1.0 aplicando el movimiento de
entrada en la superficie de los materiales terciarios
(Base aguas abajo, estacion 166+00)
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Figura 4.31 Variacién de la aceleracion con la profundidad aplicando el movimiento
de entrada en la superficie de los materiales terciarios
(Cresta de la presa, estacion 186+00)
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Figura 4.32 Variacion de las deformaciones por cortante con la profundidad
aplicando el movimiento de entrada en la superficie de los materiales terciarios
(Cresta de la presa, estacion 186+00)
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Figura 4.33 Variacion de los esfuerzos cortantes maximos con la profundidad
aplicando el movimiento de entrada en la superficie de los materiales terciarios
(Cresta de la presa, estacion 186+00)
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Figura 4.34 Valores (N1)go requeridos para un FS=1.0 aplicando el movimiento de
entrada en la superficie de los materiales terciarios
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Aceleracion Maxima, (g)

Figura 4.35 Variacion de la aceleracién con la profundidad aplicando el movimiento

de entrada en la superficie de los materiales terciarios

(Base aguas abajo, estacion 186+00)

126



T

322 FACULTAD DE ESTUDIOS SUPERIORES
% ACATLAN ANALISIS DE RESULTADOS

Base aguas abajo
186 + 00

R
e S

5O [~ o AR S

Profundidad, (m)

S

. S -

80 | | | j | | j
0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7 0.8

Deformaciones Angulares, %

Figura 4.36 Variacion de las deformaciones por cortante con la profundidad
aplicando el movimiento de entrada en la superficie de los materiales terciarios
(Base aguas abajo, estacion 186+00)
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Figura 4.37 Variacion de los esfuerzos cortantes méximos con la profundidad
aplicando el movimiento de entrada en la superficie de los materiales terciarios
(Base aguas abajo, estacién 186+00)
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Figura 4.38 Valores (N1)so requeridos para un FS=1.0 aplicando el movimiento de
entrada en la superficie de los materiales terciarios
(Base aguas abajo, estacion 186+00)

Comparando las Tablas 1 y 2 se puede observar que los valores (N1)eo criticos calculados
son absolutamente sensibles al estrato donde se ingresan los movimientos de disefio. Los
valores (Np)go criticos calculados correspondientes a los movimientos de entrada en la
superficie de los materiales terciarios son perceptiblemente mas bajos que los
correspondientes a los movimientos de entrada en la roca de fondo. Asi, podemos concluir
que debido a la importancia de este factor, la seleccién de los movimientos sismicos de
disefio y las condiciones de frontera de entrada del analisis merecen una consideracion muy
cuidadosa. Por otro lado, debido a que los movimientos del sismo de disefio aparentan ser
mas representativos de los movimientos registrados en suelos rigidos profundos, los valores
(N1)eo criticos mas bajos calculados se estiman mas apropiados que los calculados a partir
de los analisis bésicos.
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Tabla 1. Resumen de los valores (N;)g criticos calculados a partir de las consideraciones

iniciales
Valores (Nj)g Criticos
Estacion Ubicacién F'E;rito Superior I:.nOSSLJbestrato
i . _ ar0 i . _ ar0
506 Finos = 35% 506 Finos = 35%
Cresta 27 19 26 18
166+00
Base Aguas 29 20 28 19
Abajo
Cresta 22 14 21 14
186+00
Base Aguas 30 20 30 20
Abajo

Tabla 2. Resumen de los valores (N1)60 criticos calculados a partir de los
movimientos del sismo de disefio ingresados en la superficie de los materiales
terciarios de la cimentacion

Valores (Ny)go Criticos
Estacién Ubicacién F'Estrgto Superior = S:bestrato
inos . _ 250 inos . _ 250
5% Finos = 35% 5% Finos = 35%
Cresta 24 16 22 15
166+00
Base Aguas 22 13 22 13
Abajo
Cresta 16 19 14 8
186+00
Base Aguas 23 15 23 15
Abajo
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Conclusiones y recomendaciones

La seguridad de una presa ante solicitaciones dinamicas es de suma importancia, ya que la
falla de estas estructuras puede resultar en dafios materiales de gran cuantia asi como en
pérdidas de vidas. La literatura existente nos presenta los riesgos y la gran susceptibilidad
gue tienen estas estructuras ante carga sismica. Por ello, es de suma importancia monitorear
constantemente el comportamiento de estas al presentarse un evento sismico y verificar su
estabilidad después de éste.

En particular la presa Arkabutla es una estructura que se encuentra bajo condiciones muy
especiales, ya que segun algunos estudios de estabilidad dinamica que se le han realizado,
puede presentarse licuacion en los materiales de su cimentacion. Debido que forma parte
del sistema de presas para el control de avenidas a lo largo del rio Mississippi, resulta de
una importancia ain mayor y es una parte importante en la economia de los habitantes, ya
que la utilizan como espacios para la recreacion publica, la pesca, conservacion de los
recursos forestales y preservacion de los recursos bioldgicos.

Se considerd que la presa se podia representar como un problema de propagacién de ondas
de corte unidimensional, propagandose verticalmente. En los resultados del analisis
dinamico aqui presentado realizado con SHAKE para cada uno de los perfiles
seleccionados en las estaciones analizadas, se puede observar lo siguiente:
caracteristicamente la aceleracién es mayor en la cresta de la presa, disminuyendo
conforme se incrementa la profundidad. Las deformaciones angulares se incrementan hasta
una profundidad alrededor de 20 m, a partir de la cual disminuyen hasta los materiales
terciarios. Los esfuerzos cortantes se incrementan con la profundidad desde la superficie
hasta la base, presentando solo algunas variaciones, las cuales se reflejan en las trayectorias
de las graficas de resultados.

Tomando en cuenta las incertidumbres en los pardmetros utilizados en el analisis y con al
finalidad de evaluar los efectos de la variacion de estos en los resultados, se realizaron los
analisis parametricos correspondientes.

El primero de estos andlisis paramétricos se enfoco a la influencia de la profundidad de la
base del modelo para saber si la variacion de este factor genera resultados drasticamente
diferentes. En las graficas de los resultados y especialmente en la grafica de los esfuerzos
cortantes maximos, podemos observar que las variaciones no son importantes, lo cual nos
permite concluir que los valores (N1)go calculados no son muy sensibles a la profundidad de
la base del modelo asumida.
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El segundo analisis consideré una variacion en las curvas de reduccion del modulo de
rigidez y en las relaciones de amortiguamiento. Se consideraron otras curvas diferentes a
las utilizadas inicialmente, y se observd que los resultados difieren de manera importante,
presentando una fuerte sensibilidad a la variacion de dichos factores. Esto nos permite
subrayar la importancia de elegir adecuadamente estas relaciones, con base en las
caracteristicas y tipo de material que se tenga, ya que de lo contrario no reproducira
fielmente la respuesta en campo.

El tercero de los analisis es referente a la influencia de la zona donde se aplica el sismo y
debido a que el movimiento sismico utilizado es mas representativo de un estrato profundo
de suelo rigido, es importante saber si se debe aplicar como un movimiento de afloramiento
en una superficie de roca basal bajo los materiales terciarios 0 como un movimiento de
afloramiento en la superficie de estos. Se analizaron los mismos perfiles y solo cambi6 la
zona de entrada del sismo, pues se aplico en la superficie de los materiales terciarios. Los
resultados obtenidos, resumidos en la Tabla 2, nos permiten concluir que los valores (N1)eo
criticos calculados tienen una sensibilidad importante respecto a la zona donde aplique el
sismo, por lo gue se requiere una seleccion muy cuidadosa de los movimientos sismicos y
de las condiciones de frontera a utilizar.

En general, los analisis indican que los valores (Ni)go criticos calculados son totalmente
sensibles a la variabilidad espacial de las condiciones a través de la longitud de la presa y
transversales al eje de esta, pues dicha variabilidad se ve influenciada por el contenido de
finos y el grado de compactacion. Debido a que los movimientos del sismo de disefio
aparentan ser mas representativos de los movimientos registrados en suelos rigidos
profundos, los valores (N1)go criticos mas bajos mostrados en la Tabla 2 se consideran mas
apropiados que los mostrados en la Tabla 1 generados de los analisis con las
consideraciones iniciales.

Tomando en cuenta las condiciones en que se encuentra la presa aqui analizada, es
recomendable monitorear su comportamiento ante los eventos sismicos que se puedan
presentar. Una vez que se ha presentado un sismo, es conveniente hacer pruebas de
penetracion estandar a lo largo de la cortina, cuyos resultados deben ser comparados con
los registros de golpes (N1)go criticos calculados previamente con base en las caracteristicas
que presenten los materiales a través de la longitud de la presa. De dicha comparacion se
puede determinar bajo que condiciones se encuentra la presa después del sismo, ya que si
los valores que se obtengan de la penetracion estandar son mayores que los valores (N1)eso
criticos, se intuye que la presa esta ain bajo condiciones seguras y que los materiales tanto
de la cortina como de la cimentacidn seguiran teniendo un comportamiento adecuado para
el buen funcionamiento de la estructura. En caso contrario, si los valores obtenidos de la
penetracion estdndar son menores o iguales a los valores (Ni)go criticos, es necesario
considerar alguna técnica de mejoramiento de suelos que vaya de acuerdo con las
necesidades que se tengan y que por si misma no ponga en riesgo la estabilidad de la presa.

Debido a que la licuacion de suelos es un fenémeno complejo donde se conjugan factores
tanto de las caracteristicas naturales del suelo, como de la ocurrencia de eventos sismicos,
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las areas de oportunidad para la investigacion de este son amplias. Por mencionar algunas
areas, dicha investigacion puede enfocarse a:

calculo de agrietamientos, asentamientos y desplazamientos laterales,

calculo de la distorsion de la geometria de la cortina de la presa,

calculo de la distorsion interna de las masa de suelo movilizada,

analisis del comportamiento del suelo después de licuarse,

técnicas de recuperacion de muestras de suelo licuado para su andlisis en el
laboratorio,

implementacidn de elementos estructurales como pilotes o pilas que colaboren en la
respuesta dindmica de los suelos,

creacion de modelos a escala para la simulacion del fendmeno que permitan
obtener datos importantes en la ocurrencia de este.

De igual manera se pueden buscar aportaciones respecto a las técnicas de mejoramiento de
suelos susceptibles a licuarse dando nuevas opciones o refinando las existentes, asi como de
los equipos a emplear en dichas técnicas.
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