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INTRODUCCION

En nuestros dias el proyecto y la construccion de estructuras de tierra son de
una gran importancia, pues con ellas se puede satisfacer ciertas necesidades a la
poblacion : generacion de energia eléctrica y fines de irrigacion para las presas de
tierra y asegurar el sistema ecologico de su entorno para las presas de relave y
terraplenes.

Por lo tanto, es necesario utilizar técnicas adecuadas que tomen en cuenta
los factores principales que influencian su comportamiento cuando son sometidas
bajo cargas sismicas que permitan asegurar la estabilidad y el futuro
funcionamiento de éstas luego del evento.

El objetivo de este trabajo es presentar un procedimiento de analisis sismico
para cualquier estructura de tierra basado en métodos y procedimientos que han
sido desarrollados y evaluados en afos anteriores. Este procedimiento involucra
tres etapas de analisis. La primera en donde se aplica el popular método pseudo-
estatico, en donde el factor mas importante es la evaluacion de un adecuado
coeficiente sismico. La segunda etapa es la referida a los procedimientos
simplificados para el calculo de las deformaciones permanentes, cuyo proposito es
asegurar la estabilidad futura de la estructura limitando dicha deformacion. La
tercera etapa es la que involucra un analisis riguroso de respuesta sismica, esta es
muy necesaria en proyectos de gran envergadura.

El desarrollo de este trabajo se ha distribuido en 7 capitulos

En el Capitulo | se describen las consideraciones sismicas a tener en cuenta
antes de iniciar un analisis sismico : el peligro sismico de la zona, el coeficiente
sismico a utilizar y el posible comportamiento de ésta.

En el Capitulo 2 se describe el analisis unidimensional de la respuesta
sismica el cual seria parte del andlisis riguroso. Aunque este procedimiento es
aplicable como un analisis preliminar, es importante cuando no se tiene a la mano

otros procedimientos.



En el Capitulo 3 se ilustra el analisis bidimensional de la respuesta sismica,
éste también encaja dentro del esquema del analisis riguroso, en el que se describen
los algoritmos y procedimientos mas importantes que tienen en cuenta los
diferentes programas de computo que emplean este tipo de analisis.

En el Capitulo 4 se describen dos procedimientos simplicados para el
calculo de la aceleracion maxima y el periodo natural de las estructuras de tierra.

En el Capitulo 5 se describe el analisis pseudo-estatico y también los
métodos mas importantes que permiten el calculo de las deformaciones
permanentes.

En el Capitulo 6 se muestra la aplicacion de todos estos procedimientos
empleando diferentes programas de computo a dos presas de tierra que han sido
estudiadas en nuestro pais.

En el Capitulo 7 se presentan las conclusiones y recomendaciones obtenidas

a partir del desarrollo de este trabajo.



1.1

1.2

1.2.1

CAPITULO 1

CONSIDERACIONES SiSMICAS

INTRODUCCION

El estudio del peligro sismico para la evaluacion sismica de una estructura
de tierra, tiene por objetivo fundamental determinar los niveles de la actividad
sismica que se dan dentro del area de influencia y por este medio poder conocer las
aceleraciones que pueden presentarse en la zona de ubicacidn de éstas. Los valores
de las aceleraciones son utilizados en el analisis de respuesta sismica y ademas
sirven para estimar los coeficientes sismicos que se emplearan en el andlisis

pseudo-estatico.

IDENTIFICACION Y EVALUACION DE FUENTES SISMOGENICAS

Para evaluar el peligro sismico de una regién en particular, todas las
posibles fuentes de actividad sismica deben ser identificadas y su potencial para
generar futuros movimientos sismicos evaluado. La capacidad actual para
identificar y localizar las fuentes sismicas es un desarrollo relativamente reciente,
sobre todo cuando se compara con las escalas de tiempo en las que los grandes
terremotos normalmente ocurren. [l hecho de que ningin movimiento sea
detectado en una drea particular no garantiza que no haya ocurrido en el pasado u
ocurra en el futuro. Ante la ausencia de estos datos, otras pistas se deben buscar
para descubrir una actividad sismica, éstas pueden tomar la forma de evidencias

geologicas, tectonicas, histdricas o instrumentales.

SISMOTECTONICA

La interaccion de las placas tectonicas de Nazca y Sudamericana y los

reajustes que se producen en la corteza terrestre como consecuencia de la



morfologia e interaccion del Aparato Andino son las principales causantes de la
actividad sismica que se produce en el Peru.

Como consecuencia de la interaccion de las dos placas convergentes cuya
resultante es el proceso orogénico contemporaneo constituido por los Andes. La
teoria que postula esta relacidn es la Tectonica de Placas o Tectonica Global (Isacks
et al., 1968).

El mecanismo basico que causa el movimiento de las placas no se conoce,
pero se dice que es debido a corrientes de conveccion o movimientos del manto
plastico y caliente de la tierra y también a los efectos gravitacionales y de rotacion
de la tierra.

Los limites o bordes de las placas raramente coinciden con los margenes
continentales, pudiendo ser de tres tipos:

- Segun cordilleras axiales, donde las placas divergen una de otra y en

donde se genera un nuevo suelo oceénico.

- Segun fallas de transformacién a lo largo de las cuales las placas se

deslizan una respecto a la otra.

- Seglin zonas de subduccidn, en donde las placas convergen y una de

ellas se sumerge bajo el borde delantero de la suprayacente.

Se ha observado que la mayor parte de la actividad tectonica en el mundo se
concentra a lo largo de los bordes de estas placas. El frotamiento mutuo de estas
placas es lo que produce los terremotos, por lo que la localizacion de éstos
delimitarda los bordes de las mismas. El margen continental occidental de
Sudamérica, donde la Placa Oceénica de Nazca esta siendo subducida por debajo de
la Placa Continental Sudamericana, es uno de los bordes de placa mayores en la
tierra.

La Placa Sudamericana crece de la cadena meso-oceanica del Atlantico,
avanzando hacia el noroeste con una velocidad de 2 a 3 cm por afio y se encuentra
con la Placa de Nazca en su extremo occidental, constituido por la costa
Sudamericana del Pacifico. Por otro lado, la Placa de Nazca crece de la cadena
meso-oceanica del Pacifico Oriental y avanza hacia el este con una velocidad de

aproximadamente 5 a 10 cms por afio, subyaciendo debajo de la Placa



Sudamericana con una velocidad de convergencia de 7 a 12 cm por afio (Berrocal et
al , 1975).

Como resultado del encuentro de la Placa Sudamericana y la Placa de Nazca
y la subduccion de esta ultima, han sido formadas la Cadena Andina y la Fosa
Peru-Chile en diferentes etapas evolutivas. El continuo interaccionar de estas dos
placas da origen a la mayor proporcion de actividad sismica de la region occidental
de nuestro continente. La Placa Nazca se sumerge por debajo de la frontera
Peru-Brasil y noroeste de Argentina. La distribucidn espacial de los hipocentros
confirma la subduccion de la Placa Nazca, aun cuando existe controversia debido a
la ausencia de actividad sismica entre los 300 y 500 Kms. de profundidad (Berrocal
etal, 19795).

Algunos trabajos de sismotectonica en Sudamérica han sefialado ciertas
discontinuidades de caracter regional, que dividen el panorama tectdnico de esta
region en varias provincias tectdnicas. Dichas provincias estan separadas por
discontinuidades laterales (Berrocal, 1974) o por ‘“zonas de transicion”
sismotectonicas (Deza y Carbonell, 1978), todas ellas normales a la zona de
subduccion o formando un angulo grande con ésta. Estas provincias tectonicas
tienen caracteristicas especificas que influyen en la actividad sismica que ocurre en
cada una de ellas.

Los rasgos tectdnicos superficiales mas importantes en el area de estudio
son: (Berrocal et al, 1975).

La Fosa Oceanica Peru-Chile.

La Dorsal de Nazca.

La porcion hundida de la costa al norte de la Peninsula de Paracas,
asociada con un zdcalo continental mas ancho.

La cadena de los Andes.

Las unidades de deformacion y sus intrusiones magmaticas asociadas.
Sistemas regionales de fallas normales e nversas y de
sobreescurrimientos.

La Dorsal de Nazca tiene una influencia decisiva en la constitucion

tectonica de la parte occidental, donde se nota un marcado cambio en la continuidad
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de los otros rasgos tectdnicos. En la parte oceénica, la Dorsal de Nazca divide la
Fosa Ocednica en la Fosa de Lima y la Fosa de Arica.

La Cadena Andina es el rasgo tectdnico mas evidente. Su orogénesis es un
producto de la interaccion de las placas litosféricas, cuyo desarrollo esta todavia
vigente. La convergencia de la Placa de Nazca y la Sudamericana da como
resultado una deformacién dentro de la Litdsfera continental.

El régimen de esfuerzo regional tectonico parece ser predominantemente
compresional, normal a las lineas de la Costa y a la direccion de las Cordilleras. La
parte occidental del area de estudio est4 constituida por varias unidades tectonicas
de diferentes grados de deformabilidad, debido a su diferente litologia y época de
formacion. La unidad de deformacién Precambriana no presenta actividad sismica,
mientras que la unidad de deformacion Paleozoica presenta actividad sismica de
profundidad superficial a intermedia.

La deformacion en la corteza se caracteriza por fallas inversas, de rumbo
predominantemente Norte a Nor-Noroeste en los Andes, que buzan con bajo angulo
sea al Sur-Oeste o al Nor-Este.

El sistema de fallas subandino, localizado a lo largo del flanco oriental de
los Andes, representa la parte mas oriental de esta deformacion de la corteza. El
contacto de la unidad de deformacion Supra-Terciaria con las unidades mas
antiguas esté asociado con este sistema de fallas normales e inversas.

Otro rasgo importante en la unidad Andina lo constituye las deposiciones
volcénicas que son antiguas hacia el norte de la zona de transicidén; y modernas y

antiguas hacia el Sur (Deza y Carbonell, 1978).

SISMICIDAD

Silgado (1978) realiz6 la més importante descripcion ordenada de la historia
sismica del Peru. Desde el siglo XVI hasta el siglo XIX solo se reportan los sismos
sentidos en las ciudades principales, indicando que dicha actividad sismica no es
totalmente representativa, ya que pueden haber ocurrido sismos importantes en
regiones remotas, que no fueron reportados. Dorbath et al (1990) analizaron los

grandes sismos historicos y obtuvieron cantidades estimadas de longitudes de



ruptura en un diagrama espacio-tiempo de los grandes sismos histdricos del Peru.
Se muestra la existencia de tres zonas diferentes correspondientes a la
segmentacion de la placa de Nazca subducida en la placa Sudamericana. La
actividad sismica en el Norte y Centro del pais es compleja debido a la
irregularidad de las longitudes de ruptura, la zona Sur tiene un modelo sismico
simple y regular, ya que ha experimentado cuatro grandes sismos cuyo tiempo de
recurrencia es del orden de un siglo; ésta es una zona de alto riesgo sismico.

La informacién sismoldgica instrumental del Peru se encuentra recopilada
en el Catadlogo Sismico del Proyecto SISRA (Sismicidad de la Regiéon Andina,
1985), que tiene eventos desde el afio de 1900. Este catalogo fue actualizado hasta
1990-1 con los datos verificados por el ISC (International Seismological Center).
Para la elaboracion de este catalogo se consideraron los registros cuya magnitud my
es mayor 0 igual a 4.0, ya que a partir de este valor los sismos adquiren importancia
ingenieril. La informaciéon sismoldgica de 1990-11 a 1991-I1 tiene caracter
preliminar y ha sido recopilada del NEIC (National Earthquake Information Centre)
y del IGP (Instituto Geofisico del Peru).

En el catalogo sismico (1900,1990-1) depurado se cuenta con 4276 sismos.
La estadistica sismica no es homogénea o integra; la mayor parte de los eventos
ocurridos antes de 1960 no tienen reportada su magnitud. Solo a partir de 1963 los
datos instrumentales son mas precisos, afio en el cual la red de sismografos
WWSSN (World Wide Standard Seismograph Network) estaba finalmente
instalada.

Enla Fig. 1.1 se presentan todos los epicentros del Catalogo Sismico SISRA
(1963-1990) y los rasgos neotectdnicos indicados por Macharé et al (1991). Dicho
mapa presenta los sismos ocurridos entre 1963 y 1992 con magnitudes en funcién
de las ondas de cuerpo. Ademas, se aprecia las diferentes profundidades focales de
sismos superficiales (0-70 Km), sismos intermedios (71-300 Km) y sismos

profundos (301-700 Km).



1.2.3

FUENTES SISMOGENICAS

Castillo y Alva (1993) definieron 20 fuentes sismogénicas con
caracteristicas sismotectdnicas particulares. Estas fuentes se presentan como areas,
ya que no existen suficientes datos como para modelar las fallas como fuentes
lineales. El hecho que la actividad sismica en el Peru es el resultado de la
interaccidon de las placas Sudamericana y de Nazca y el proceso de reajuste
tectonico del Aparato Andino, nos permite agrupar a las fuentes en: Fuentes de
Subduccion y Fuentes Continentales.

Las Fuentes de Subducciéon modelan la interaccion de las placas
Sudamericana y de Nazca. Las Fuentes 1, 2, 3, 4 y 5 estan ubicadas a lo largo de la
costa y representan la sismicidad superficial en la zona de Benioff (0-70 Km). Las
Fuentes 13, 14, 15, 16, 17, 18 y 19 representan la sismicidad intermedia (71-300
Km). La Fuente 20 representa la sismicidad profunda en la superficie de Benioff
(301 - 700 Km). Las Fuentes Continentales 6, 7, 8, 9, 10, 11 y 12 estan relacionadas
con la actividad sismica superficial andina.

En la Fig. 1.2 se muestra la ubicacion de las Fuentes Continentales y
Fuentes de Subduccion Superficiales (0-70 Km), formando 2 fajas longitudinales a
los Andes. En la Fig. 1.3 estdn ubicadas las Fuentes de Subduccion Intermedias
(71-300 Km) y Profundas (301-700 Km).

Cada una de las fuentes sismogénicas tiene caracteristicas propias definidas

por sus parametros sismologicos.

ANALISIS SISMICO DETERMINISTICO

El andlisis deterministico de los efectos sismicos en el éarea de
emplazamiento de una estructura de tierra consiste en:
- Relacionar eventos sismicos a fallas activas o potencialmente activas
para determinar sus efectos epicentrales y su atenuacion al lugar.
- Si se presentan fallas del cuaternario independientemente de la actividad
sismica, estds son capaces de producir sismos de una magnitud

suficiente para provocar una ruptura de la mitad de la longitud de la



traza de la falla mapeada. Los efectos epicentrales son atenuados del
punto mas cercano a la falla, al lugar.

En base a lo anterior y al catalogo histdrico e instrumental se determinara el
sismo extremo para cada zona sismogénica a ser considerada. El Sismo Extremo se
define como el sismo mas grande que una zona sismogénica puede producir, bajo
las condiciones tectdnicas conocidas.

En seguida se determina el Sismo de Operacion, que es el sismo mas grande
que se espera que ocurra una vez en la vida de un proyecto que esté ubicado la zona
de estudio.

Para los sismos de subduccion se puede utilizar la ley de atenuacion de
aceleraciones propuesta por Casaverde y Vargas (1980). Esta ley esta basada en los
registros de acelerografos de las componentes horizontales de diez sismos peruanos
registrados en Lima y alrededores. Es notoria la menor atenuacion de los sismos

peruanos, en comparacion con las atenuaciones de sismos en otras partes del mundo.

Esta ley es:
a=68.70e’*™ (R +25)"° (1.1)
Donde :
a - Aceleracion en cm/s?
Ms Magnitud de las ondas superficiales.
R : distancia hipocentral en Km.

Es evidente que existe escasez de datos de registros de aceleraciones en el
Peru. Los datos que se tienen son de la ciudad de Lima. Sin embargo, debe notarse
que existe bastante dispersion en los datos de atenuacion de energia sismica con
distancia hipocentral.

Para las fuentes continentales superficiales, llamadas F8, F9, F11 y F12 en el
estudio de Castillo y Alva (1993), se puede utilizar la ley de atenuacion de
aceleraciones propuesta por R. McGuire (1974). Esta ley de atenuacion fue deducida
para la costa Oeste de los Estados Unidos, estando asociada a fallas continentales y su

expresion es:



1.4

a=472x10°%" (R +25)"* (1.2)

La ecuacidn 1.2 expresada en forma logaritmica resulta :

Ina=6.156+0.64 Ms-1.301n (R +25) (1.3)
Donde :
a : Aceleracion en cm/s?
Ms Magnitud de las ondas superficiales.
R : Distancia hipocentral en Km.

ANALISIS SISMICO PROBABILISTICO

El peligro sismico puede evaluarse probabilisticamente con el método
desarrollado por Comell (1968). La primera parte del método consiste en una revision
de la actividad sismica del pasado, para determinar las fuentes sismogénicas
considerando las caracteristicas tectonicas de la region. Luego se determina la
recurrencia de las zonas sismogénicas y con la atenuacion sismica se determinan los
valores probables de intensidades sismicas.

El peligro sismico se define por la probabilidad que en un lugar determinado
ocurra un movimiento sismico de una intensidad igual o mayor que un cierto valor
fijado. En general, se hace extensivo el término intensidad a cualquier otra
caracteristica de un sismo, tal como su magnitud, la aceleraciéon méxima, el valor
espectral de la velocidad, el valor espectral del desplazamiento del suelo, el valor
medio de la intensidad Mercalli Modificada u otro parametro.

La ocurrencia de un evento sismico es de caracter aleatorio y la Teoria de las
Probabilidades es aplicable en el andlisis del riesgo de su ocurrencia. Aplicando esta
teoria se puede demostrar que si la ocurrencia de un evento A depende de la ocurrencia
de otros eventos: E,, E,,....... E,, mutuamente excluyentes y colectivamente exhaustivos;
entonces, de acuerdo al teorema de la “probabilidad total”, se tiene para la probabilidad

de ocurrencia de A:



P(A)=iP(A/Ei).P(Ei) (1.4)

Donde P(A/E;) es la probabilidad condicional que A ocurra, dado que E;
ocurra. La intensidad generalizada (I) de un sismo en el lugar fijado puede considerarse
dependiente del tamafio del sismo (la magnitud o intensidad epicentral) y de la distancia
al lugar de interés. Si el tamaiio del sismo (S) y su localizacién (R) son considerados
como variables aleatorias continuas y definidas por sus funciones de densidad de
probabilidad, fs (s) y fr (r) respectivamente; entonces el peligro sismico definido por la
probabilidad que la intensidad [ sea igual o mayor que una intensidad dada, sera: P(I>i)

y esta dada por:
P(I1>i)= ”P[I/(s,r)]fs(s) f (r)dsdr (1.5)

Esta es la expresion que resume la teoria desarrollada por Cornell (1968) para
analizar el peligro sismico. La evaluacion de esta integral es efectuada por el
programa de cémputo RISK desarrollado por R. McGuire (1976) en el célculo del
peligro sismico.

Para evaluar el peligro sismico por el método probabilistico se tiene que
definir las fuentes sismogénicas aplicables a la zona donde se ubica el proyecto,
luego calcular sus parametros de recurrencia. Ademas se emplean las leyes de
atenuacion descritas anteriormente.

Calculados los parametros sismolégicos de las fuentes, las profundidades
representativas de los hipocentros y seleccionadas las leyes de atenuacion, se
determina las aceleraciones horizontales. En el estudio realizado por Castillo y Alva
(1993) se utilizo el programa de computo RISK. Los resultados de este estudio se
muestran en las Fig. 1.4 y 1.5 en donde se muestran los mapas de isoaceleraciones
con un 90% de nivel de confidencia para 50 y 100 afios de vida util que
corresponden 475 y 950 afios de periodo de retorno respectivamente, es decir un
10% de nivel de excedencia.

Los resultados que se muestran en las Fig. 1.4 y 1.5 tienen una buena
correlacion con el Mapa de Maximas Intensidades Sismicas Observadas (Alva et

al., 1984). Este mapa se presenta en la Fig. 1.6.



1.5

.

COEFICIENTE SISMICO EN ESTRUCTURAS DE TIERRA

Las presas de tierra estdn entre las mds antiguas estructuras de tierra
construidas por el hombre que han resistido el paso del tiempo y de los sismos. Este
buen comportamiento asociado a su adaptabilidad a distintas condiciones de
cimentacion, dan a este tipo de presas una gran ventaja sobre las otras, por lo que
progresivamente con el adelanto de la mecénica de suelos y el desarrollo de la
maquinaria empleada en su construcciéon. Han ido incrementando en altura. En la
actualidad algunas presas de tierra llegan a superar los 200 m y algunas de enrocado
bordean los 300 m de altura.

Los métodos mas comunes utilizados en el andlisis sismico de presas de
tierra y enrocado son los métodos pseudo-estaticos de equilibrio limite. El disefio
sismico de estas estructuras por estos métodos incluye la seleccion del coeficiente
sismico.

Esta seleccion depende de la ubicacion, condiciones de cimentacion,
importancia del proyecto, de un posible dafio aguas debajo de la presa y del criterio
y experiencia del disefiador. En los métodos pseudo-estaticos la fuerza de inercia y
la presion de poros inducidas por el sismo son reemplazadas por una fuerza estética
horizontal que es proporcional al coeficiente sismico.

En la actualidad existen métodos sofisticados en el disefio sismico de presas,
como el andlisis de respuesta dindmica, en donde se toma en cuenta los esfuerzos y
deformaciones inducidas por el sismo. in embargo, todavia quedan problemas no
resueltos acerca de la precision del cdlculo numérico y de las propiedades
dindmicas de los materiales utilizados, por lo que sigue en vigencia los métodos
pseudo-estaticos en el disefio de presas.

Ruesta et al.(1988) recopilaron los diferentes coeficientes coeficientes
sismicos utilizados en los ultimos afios en el disefio sismico de algunas presas de
tierra y de enrocado en el Peri. La informacion fue recopilada a través de estudios
definitivos, en relacion a las caracteristicas de las presas y el método de disefio
sismico utilizado. Algunas presas estan construidas, otras estan en proceso de

construccidn o en estudio definitivo, segun lo indicado en la Tabla 1.1.
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1.6

Con el fin de orientar el disefio de presas por los métodos pseudo-estaticos
Ruesta et al., presentaron el Mapa de Zonificacidon del Coeficiente Sismico en el
Pert, el cual se muestra en la Fig. 1.7. Este se basa principalmente en la
Distribucién de Maximas Intensidades Sismicas Observadas en el Pera (Alva et al.,
1984).

Se sugiere en el mapa que los coeficientes sismicos varien entre 0.05 — 0.25
para presas de tierra y entre 0.05 — 0.20 para presas de enrocado, dependiendo de la
ubicacion de ésta. Cabe resaltar que en la Zona [ se ubican casi la totalidad de los
embalses existentes en el Pert. Estos coeficientes también pueden ser utilizados en
el disefio de terraplenes, en el andlisis de estabilidad de taludes u otro tipo de

estructura de tierra.

COMPORTAMIENTO DE PRESAS DURANTE SISMOS

En los afios recientes se ha alcanzado un notable progreso en el
entendimiento del comportamiento de presas sometidas a movimientos sismicos. Se
han desarrollado herramientas analiticas para calcular la respuesta de presas de
tierra; se han desarrollado procedimientos de ensayo dinamico para determinar las
propiedades del suelo bajo carga sismica, y se han desarrollado métodos de disefio
para evaluar la estabilidad sismica y el potencial de deformacion de presas
sometidas a la accion de eventos sismicos (Seed et al., 1978; Seed, 1979).

De la revision del comportamiento de presas de tierra durante terremotos, se
han establecido las siguientes conclusiones:

Cualquier presa bien construida puede soportar sismos moderados, con
aceleraciones pico de 0.2g o mas, sin efectos dafiinos.

Las presas construidas de suelos arcillosos en cimentacidn arcillosa o
rocosa, pueden soportar movimientos extremadamente fuertes, con
aceleracion de 0.35g a 0.80g de un sismo de magnitud 8.25, sin dafio
aparente.

Las presas de enrocado, construidas con pantalla de concreto que las
mantiene secas, son capaces de soportar sismos extremadamente fuertes

con solamente pequefias deformaciones.



Desde que existe una amplia evidencia de campo, que las presas bien
construidas pueden soportar sismos moderados con aceleraciones pico
de hasta 0.20g sin dafios significativos, el esfuerzo de disefio debe
concentrarse en aquellas presas que pueden presentar dafio por sismo
severo, o porque incorporan cuerpos grandes de materiales granulares
(generalmente arenas), los cuales si estan saturados, pueden perder la
mayor parte de su resistencia durante el evento sismico, ocasionando
movimientos no deseables.

Para las presas construidas de o sobre suelos granulares saturados,
sueltos a medianamente densos, sometidas a movimiento fuerte, una
causa principal de dafio o falla es el incremento en la presion de poros
en el suelo granular y la posible pérdida de la mayor parte de su
resistencia, producto de este aumento de presion de poros. No es posible
predecir este tipo de falla mediante el analisis pseudo-estatico. En este
caso se requiere un procedimiento de andlisis dindmico, que proporcione
una base mas confiable para evaluar el comportamiento de este tipo de

presa.

Seed y Harder (1990) recomiendan desarrollar los siguientes 10 pasos

basicos, para la evaluacion del potencial y comportamiento sismico de presas en

general:

1.

Determinar la seccidn transversal de la presa a ser considerada en el
analisis.

Determinar el méaximo o madas severo registro tiempo-historia de
excitacion en la base, a la cual la presa y su cimentacion podrian ser
sometidas.

Determinar, con mayor exactitud posible, los esfuerzos en la estructura
antes del sismo, esto puede ser efectuado mediante técnicas de
elementos finitos.

Determinar las propiedades dinamicas de los suelos que conforman la
presa y su cimentacidén, tales como el mddulo de corte,
amortiguamiento, mddulo volumétrico o coeficiente de Poisson, los

cuales determinan las caracteristicas de la respuesta dindmica. Debido a



que los materiales presentan caracteristicas no lineales, también es
necesario determinar la variacién de las propiedades con la deformacién
cortante.

Calcular, usando apropiadamente el procedimiento de analisis dindmico
por elementos finitos, las aceleraciones y/o esfuerzos de corte dindmicos
inducidos dentro del terraplén y su fundacion. Para quebradas estrechas
donde la relacién entre la longitud de cresta y la maxima altura de la
presa es menor que 3:1, efectos tridimensionales deben ser considerados
en el analisis. Un andlisis bidimensional de la respuesta dindmica
considerando un problema de deformacién plana, es suficiente para la
mayoria de las geometrias de presas existentes, donde la longitud de la
cresta es bastante mayor con relacion a la altura del terraplén. El analisis
unidimensional en general no es recomendable para el analisis de
respuesta dindmica de la presa. Sin embargo se puede obtener resultados
suficientemente precisos para algunos casos particulares.

Identificar los suelos potencialmente licuables que existen en la presa y
la cimentacién y evaluar su potencial de licuacidon, es decir las
caracteristicas de desarrollo de presion de poros bajo carga ciclica. En la
actualidad, esto puede llevarse a cabo utilizando la informacién del
Ensayo de Penetracion Estandar (SPT), aunque los recientes desarrollos
en las correlaciones entre el PT y el Ensayo de Penetracion Coénica
(CPT), pueden hacer de este ultimo ensayo una alternativa viable cuando
las condiciones del suelo y la geometria del depodsito se encuentren bien
definidas por medio de sondajes u otra informacién.

Basado en los resultados de los pasos 6 y 7, evaluar la probable
generacion de presion de poros o acumulacién de deformacion ciclica
dentro de la presa y su cimentacién. Esto constituye la evaluacion del
potencial para el inicio de licuacidn de suelos.

Si la generacion de presion de poros en el paso 7 establece un potencial
significativo, evaluar la resistencia residual no drenada (estado
constante) de los suelos licuados. Este parametro puede ser obtenido a

partir de los datos del SPT o de las correlaciones existentes entre CPT y



SPT. Usando los valores de la resistencia residual, evaluar la estabilidad
global de la presa y su cimentacion. Esto constituye la evaluacion de la
estabilidad “post-inicio” de licuacion.

9. Si el paso 6 y/o 8 muestran que la presa es segura con relacién a una
manifestacion de importantes movimientos o deformaciones por
deslizamientos ya sea al “inicio o post-inicio” de licuacion, evaluar la
magnitud de las deformaciones totales que probablemente resultaran de
las cargas estaticas y dinamicas combinadas, y evaluar su potencial
impacto sobre la estabilidad y comportamiento de la presa.

10. Utilizar un criterio adecuado en cada uno de los pasos anteriormente
indicados guidndose siempre por un conocimiento adecuado de las
caracteristicas tipicas del suelo, la esencia del método de elementos
finitos y el procedimiento de andlisis de respuesta dindmica y un
conocimiento detallado del comportamiento de la presa en el pasado
durante otros terremotos.

En el presente trabajo se pretenderd definir un esquema a seguir para
evaluar el comportamiento de las estructuras de tierra durante sismos. Se establecen
tres etapas de andlisis. La primera etapa serd la evaluacion a través del analisis
pseudo-estatico. La segunda constituida por los métodos que determinaran las
deformaciones permanentes. La tercera etapa constituida por los andlisis mas
sofisticados de estabilidad dindmica basados en el calculo de la respuesta sismica a
través de los procedimientos unidimensionales y bidimensionales. En los capitulos
siguientes se detallaran cada uno de los procedimientos antes mencionados.
Ademas se presentara la aplicacion de estos en dos casos estudiados en presas

peruanas.
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2.1

CAPITULO 2

ANALISIS UNIDIMENSIONAL DE LA RESPUESTA SISMICA

INTRODUCCION

En este capitulo se describe en detalle las técnicas y algoritmos empleados

en la actualidad para realizar el analisis unidimensional de respuesta sismica. Este

tipo de analisis puede ser empleado en una estructura de tierra, tomando en cuenta

solo el eje de la seccion critica de ésta, ya que una estructura de tierra tiene una

configuracidon geométrica muy distinta a un depdsito de suelo horizontal.

Pero si es una herramienta importante como un analisis preliminar si no se

dispone de otras. Ademas cabe recalcar que los resultados a nivel de esfuerzos

cortantes que se obtienen con este analisis son muy parecidos a los obtenidos en

uno bidimensional, como veremos mas adelante.

El procedimiento analitico generalmente implica los siguientes pasos

a.

Determinar las caracteristicas de los movimientos de la base rocosa y
seleccionar un acelerograma con estas caracteristicas para el analisis. La
aceleracion maxima, el periodo predominante, la duracion efectiva son
los parametros mas importantes de un movimiento sismico. Un sismo de
disefio con las caracteristicas deseadas puede ser seleccionado a partir de
los acelerogramas generados.

Determinar las propiedades dinamicas del deposito del suelo. Las
relaciones entre el moddulo dindmico de corte y las relaciones de
amortiguamiento del suelo como una funcién de la deformacion
cortante y propiedades estaticas, han sido establecidos para varios tipos
de suelo por diversos autores ( eed e Idriss, 1970; eed et al., 1984; Sun
etal., 1988)

Calcular la respuesta sismica a partir del movimiento en la base. Los
programas desarrollados para realizar este analisis estan basados en la

solucion de la ecuacidon de onda (Kanai, 1951; Matthiesen et al., 1964;
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Roesset y Whitman, 1969; Lysmer et al., 1971) o en una simulacién de

masa concentrada.(Idriss y Seed, 1968).

APROXIMACION LINEAL DE LA PROPAGACION DE ONDAS DE
CORTE EN UN SISTEMA UNIDIMENSIONAL

La llave de la aproximacion lineal para el andlisis unidimensional son las
funciones de transferencia. En los siguientes acapites se mostraran las funciones de
transferencia para diferentes condiciones geotécnicas, desde la mas simple que
dificilmente se aplica a los problemas geotécnicos actuales, hasta la mas compleja

y de uso mas comun en la practica de la ingenieria geotécnica.

2.2.1 DEPOSITO UNIFORME NO AMORTIGUADO SOBRE BASE RiGIDA

Primero, se considera una capa de suelo isotropica, elastica lineal
suprayaciendo a una base rocosa como se muestra en la Fig. 2.1. El movimiento
horizontal arménico de la base rocosa producird una propagacion vertical de las
ondas de corte en el suelo que esta sobre él. El desplazamiento horizontal

resultante puede ser expresado por :

u(z,t)=Ae' @ L geltetd 2.1)
Donde :
) : Frecuencia circular del movimiento del terreno.
Numero de onda (k = o/Vj).
Vs : Velocidad de onda de corte.
AB Amplitudes de onda.

En la superficie (z = 0) el esfuerzo cortante (1) es nulo:

du(0,1) _

1(0,)=G7(0,t)=G
0z

0 2.2)

Donde :
G : Modulo de corte.

Y 2 Deformacion cortante.
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Sustituyendo la ecuacion 2.1 en 2.2 :
Gik(Ae"? -Be™@)e” =Gik(A-B)e™ =0 2.3)
La ecuacion 2.3 se satisface cuando A=B. El desplazamiento puede ser
expresado como :
kz -ikz

-€

u(z)=2A < e =2 A coskze™ 2.4)

Esto describe una onda estacionaria de amplitud 2 A cos kz.

La onda estacionaria es producida por la interferencia constructiva del viaje
de las ondas hacia arriba y hacia abajo y tiene una forma fija con respecto a la
profundidad. La ecuacion 2.4 puede ser usada para definir una funcion de
transferencia que describe la relacion de las amplitudes de desplazamiento en dos
puntos cualesquiera de la capa de suelo. Si escogemos el punto superior e inferior

de la capa de suelo tenemos la funcion de transferencia :

u_(0,t 2Ae™ 1 1
F (@)= O = @.5)
u,. (H,t) 2AcoskHe coskH cos(wH/V,)
El mddulo de la funcién de transferencia es la funcidn de amplificacion:
: 1
F, (w) = (2.6)

cos(wH/V,)

Esto indica que el desplazamiento en la superficie es siempre al menos tan
grande como el de la base rocosa (el denominador no puede ser mayor de 1) y en
ciertas frecuencias es mucho mayor. Por lo tanto |Fl(m)| es la relacion de la
amplitud del movimiento en la superficie y la amplitud del movimiento en la base
rocosa. Cuando wH / V; se aproxima a n/2 + nm, el denominador de la ecuacion 2.6
se aproxima a cero, lo cual implica que la amplificacion infinita o resonancia puede
ocurrir (Fig. 2.2). Aunque este modelo simple ilustra que la respuesta de un
deposito es altamente dependiente de la frecuencia del movimiento en la base y que
la frecuencia en la cual el movimiento fuerte ocurre depende de la geometria
(espesor) y de las propiedades del material (velocidad de la onda de corte) de la

capa de suelo.
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2.2.2 DEPOSITO UNIFORME AMORTIGUADO SOBRE BASE RIiGIDA

Obviamente, el tipo de amplificacion ilimitada predicha en el acapite no
puede ocurrir fisicamente, pues se asume que no hay disipacion de energia o
amortiguamiento en el suelo. Si el amortiguamiento estuviese presente en todo el
material, se obtendrian resultados mas realistas. La ecuacion de onda puede

escribirse como :

d'u _d'u d'u
P—=0 = 1 =35 2.7
gt gz 1z°dt
La solucidn de esta ecuacion de onda es :
u(z,)=A ei(muk'z) +B ei(mt-k'z) (2.8)
Donde :
k' : Numero de onda compleja (parte real e imaginaria)

Repitiendo las manipulaciones algebraicas antes mostradas, la funcion de
transferencia para el caso de suelo amortiguado sobre roca rigida puede ser

expresada como :

] 1

F, (0)= — = 5 2.9
2 (©) cosk H cos(oH/V]) (29)

El médulo de corte complejo esta dado por :
G =G(1+i2pP) (2.10)

La velocidad de onda compleja para un valor pequefio de B puede ser

expresado por :

. |G G i2 3
‘fi: 1 _ .|[|+I I”z L'“.,.iﬁ]:"bﬂ[iﬂ'riﬂ] (2'”)
| P P P

Luego el nimero de onda compleja para un 3 pequefio es :

" L] L]

- __m L = s
V'_V‘[I+i|3]ﬁ‘~.f',“ if)=k(1-1f) (2.12)

| 1
Finalmente la funcion de transferencia es :

1 1

F, (0) = =
2 (@) cosk (1-iB)H cos|wH/V (1+ip)]

(2.13)
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Si usamos la identidad |cos(x + iy)| = ( cos’x + sinh®y)"? la funcion de
amplificacion serd :
1

F, (0) = - -— (2.14)
cos“kH + sinh“BkH

Para pequefios valores de f3 :

1 ]

_ (2.15)
cos’kH + (BkH)® /cos?(@H/V, +[B (@H / V,)[

Fz (w) =

Para relaciones de amortiguamiento pequeiias, la ecuacidn 2.15 indica que la
amplificacion para una capa de suelo amortiguado también varia con la frecuencia.
La amplificacion alcanzard un valor maximo cuando kH = n/2 + nm pero nunca
alcanzard un valor infinito porque el denominador sera siempre mayor que cero.

Las frecuencias que corresponden a la méxima amplitud son las frecuencias
naturales del deposito de suelo. La variacion del factor de amplificacidon con
frecuencia es mostrado para diferentes niveles de amortiguamiento en la Fig. 2.3.
El factor de amplificaciéon es también igual a la relacion de la amplitud del
movimiento en la superficie libre y la amplitud del movimiento en la base rocosa.
Comparando las Fig. 2.2 y 2.3 se muestra que el amortiguamiento afecta la
respuesta en las altas frecuencias mds que en las bajas.

La n-ésima frecuencia circular natural del deposito de suelo esta dada por :
\Y

o~ 4nn n=0,1,2,..00 (2.16)
H\2

Desde que el factor de amplificacion pico disminuye con el incremento de la
frecuencia natural, los mayores factores de amplificacion se producen en las

menores frecuencias naturales, también conocida como frecuencia fundamental :
n
@, = - (2.17)

El periodo de vibracion correspondiente a la frecuencia fundamental es

llamado el periodo caracteristico del lugar :

2n 4H

T, = (2.18)
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El periodo caracteristico del lugar, el cual depende sélo del espesor de la
capa del suelo y de la velocidad de la onda de corte, proporciona una indicacion
muy usual del periodo de vibracién por el cual la mas significante amplificacion
puede ser esperada.

En cada frecuencia natural, una onda estacionaria se desarrolla en el suelo.
Las formas de modo para las primeras tres frecuencias naturales se muestran en la
Fig. 2.4.

En frecuencias mayores a la fundamental, parte del depdsito de suelo puede
moverse en una direccion mientras que la otra en la direccion opuesta. Este
fendmeno debe ser considerado en la evaluacion de las fuerzas inerciales en masas

de suelo, éstas son requeridas para el analisis de estabilidad sismica.
2.2.3 DEPOSITO AMORTIGUADO SOBRE BASE ELASTICA

En los acépites anteriores se desarrollaron expresiones de los factores de
amplificacién para depodsitos sobre base rigida. Si esta base es rigida, no serd
afectada por los movimientos, actia como un borde fijo. Cualquier onda que va
hacia abajo serd completamente reflejada a través del deposito, con lo cual retiene
toda la energia eléstica de la onda dentro del depdsito.

Si la base rocosa fuera eldstica, las ondas que van hacia abajo y alcanzan el
borde rocoso se reflejaran sélo parcialmente ; parte de su energia serd transmitida a
través del borde y continuan viajando hacia abajo a través de la roca . Si la roca se
extiende a gran profundidad la energia elastica de estas ondas sera efectivamente
removidas desde la capa del suelo. Esta es una forma de amortiguamiento por
radiacion y causa que las amplitudes del movimiento de la superficie libre sean mas
pequeiias que aquellas que se producen para el caso de la base rigida.

Considerando el caso de una capa de suelo suprayaciendo en un semiespacio
de roca elastico (Fig. 2.5). Si los subindices s y r corresponden al suelo y la roca,
respectivamente, los desplazamientos debido a la propagacion vertical de ondas de

corte en cada material son :

u,(z,t)=A, e 5 L B giln-kin) (2.19a)
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u,(z,, 1)=A, g™ LB gk (2.19b)

En la superficie libre se requiere que A; = Bs y la compatibilidad de

desplazamientos y continuidad de esfuerzos en el borde suelo-roca requiere que :
u(z,=H)=u (z, =0) (2.20)
1, (2, =H)=1, (2, =0) (2.21)
Sustituyendo las ecuaciones 2.19a y 2.19b en la ecuacion 2.20 :
A (e"H e™Hy=A +B, (2.22)

A partir de la ecuacion 2.21 y la definicion de esfuerzo cortante (t = 0wo0z):

A iG k(e -e™ ") =iG k (A, -B,) (2.23)
Luego :
S\ t: A, (E;L.':Il _C-uk:H}: A, -B, (2.24)
JF .

De la ecuacion 2.23 se tiene que la razon :

{is h: _p: "II\.\ .

« = . = (2.25)
Gk, pV, )
Donde :
ViV - Velocidad de onda de corte compleja del suelo
y laroca.
Ps,Pr - Densidad del suelo y la roca.
o, : Relacion de impedancia compleja.

Resolviendo las ecuaciones 2.22 y 2.24 simultaineamente se tiene que :

A, = l A, [(l+ al)e' ! +(1-o nc"“”] (2.26a)

A, = i A, [[I-u:}c"‘7" +(1 +u:‘,i=:"":”] (2.26b)

Se supone que una propagacion vertical de ondas de corte de amplitud A,
viaja hacia arriba a través de la roca. Si el depdsito no estuviese presente, el efecto
de superficie libre en el afloramiento rocoso producird un movimiento de amplitud

2 A. Con el deposito presente, la amplitud en la superficie libre sera :



32

2A, = T (2.27)

(1+a)) e*M 4 (1- o) el

Definiendo la funcién de transferencia como la relacién de la amplitud de la
superficie del depdsito y la amplitud del afloramiento rocoso :

2

F, (0)= (2.28)

LikyH ik JH

(1+a,)e™ +(1-a,)e

Esta expresion puede ser reescrita usando las reglas de Euler como :

1 I

T ——— e i (2:29)
cosk H+ia,sink, H cos(oH/V,)+ia,sin(eH/V,,)

F_: (w)=

El mdédulo de esta funcidn de transferencia no puede ser escrita en forma
compacta cuando el amortiguamiento del suelo existe. Para ilustrar la importancia
del efecto de la elasticidad de la base rocosa, el factor de amplificacién para un

depdsito no amortiguado puede ser expresado como :

F, (0,=0) = - : —— (2.30)

cos’k,H +a; sink H
Notese que la resonancia no puede ocurrir (el denominador es siempre
mayor que cero, ain cuando el suelo es no amortiguado). El efecto del espesor de la
base rocosa, como se refleja en la relacion de impedancia, el comportamiento se
ilustra en la Fig. 2.6. Notese la similaridad entre los efectos del amortiguamiento
del suelo y la elasticidad de la base rocosa comparando las formas de las curvas del

factor de amplificacion en las Fig. 2.6 y las de la Fig. 2.3. La elasticidad de la roca

afecta en forma similar a la relacién de amortiguamiento del suelo.

2.2.4 DEPOSITO ESTRATIFICADO AMORTIGUADO SOBRE BASE
ELASTICA

Mientras que los modelos de una capa uniforme y elastica son utiles para
ilustrar las influencias de las condiciones del suelo con diversas caracteristicas de
movimiento, éstos son raramente adecuados para un analisis mas real de respuesta

sismica. Los problemas reales usualmente implican depositos estratificados con
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capas de diferentes espesores y caracteristicas de amortiguamiento con bordes en
los cuales la onda de energia elastica serd transmitida y/o reflejada. Dichas
condiciones requieren funciones de transferencia para depositos estratificados.

Se considera un depdsito compuesto por N capas donde la N-ésima capa

corresponde a la base rocosa. (Fig. 2.7). La solucion de la ecuacion de onda es :
u(z,t)=Ae @ ) y Btk (2.31)

El esfuerzo cortante estd dado por el producto del mddulo de corte

complejo, G y la deformacion cortante :
. Ou . 0Ou .y OU
1(z,1)=G =(G + 1o =G (1+21 2.32
(z,1) o2 ( 1) 52 ( B) 52 (2.32)

Introduciendo un sistema de coordenadas locales, Z para cada capa, el

desplazamiento en la parte superior e inferior de la capa n sera :

u_ (7 )e'™ (2.33a)

m “m

=0,1)=(A, +B

m

u, (Z, =h,0)=(A, e*" +B_g*"=)e™ (2.33b)

Los desplazamientos en los bordes de las capas deben ser compatibles (el
desplazamiento en la parte superior de una capa en particular debe ser igual al
desplazamiento en la parte inferior de la capa suprayaciente). Aplicando esta
compatibilidad en las capas m y m+1 se tiene :

U.m [zm:hlﬂ‘ljzum-r'-?‘ :ﬂ_{} (2.34)

mol
Luego :
A, +B_, =A_ ekl B _e*nln (2.35)
Los esfuerzos cortantes en la parte superior e inferior de la capa m son :
1, (Z,=0,0)=ik, G, (A, -B,)e* (2.36a)
1 (Z.=h_0)=ik’ G (A_e*nn _B_ekntn)ei (2.36b)
Aplicando la compatibilidad de los esfuerzos en el borde de las capas m y
m+] :
1, (Z,=h,)="1,,(Z,,=01) (2.37)

Luego :
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k G,
Am+l - Bnwl = kt Ga

m+l m+]

(A, e B entn) (2.38)

m

Resolviendo el sistema compuesto por las ecuaciones 2.35 y 2.38 se tiene :

Am+| = ; Am (1 +a:n)elk:“hm + ; Bm (l - a:n)e-lk:“hm (2393)
B :12 A, (1-ay,) e + ; B, (1+a,)e™" (2.39b)
Donde :
o m : Relacion de impedancia compleja en el borde

de las capas m y m+].

Esta relacion de impedancia compleja se puede expresar como :

L] .

) L - LY
:-1 s Ll'll {J m e pm wim (240)

k:hﬂl {'}:ﬂﬂ i p:l'|+| v

i+l
Donde :
V*S m,V‘s Tl F Velocidad de onda de corte compleja de las
capas y la roca.

PmsPm+1 : Densidad de las capas my m+1.

En la superficie, el esfuerzo cortante es igual a cero, a partir de la ecuacion
2.36a se tiene que A;=B,. Si las formulas recursivas de las ecuaciones 2.39 son
aplicadas repetidamente para todas las capas desde | hasta m, las funciones que

relacionan las amplitudes en la capa m a las de la capa | pueden ser expresadas por:
A, =a_(0)A, (2.41a)

B, =b, (0)B, (2.41b)

La funcion de transferencia relacionada a la amplitud de desplazamientos

entre las capas i y j esta dada por :

F, ()= u, __.a.{m]+h|{m} (2.42)

u, aJ{me][m]
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Basado en estas ecuaciones, la funcién de transferencia Fjj(w) puede ser
encontrada entre cualquiera de dos capas del sistema. Si el movimiento es conocido
en una de las capas, éste puede ser calculado en otra capa.

Las amplitudes A y B pueden ser calculadas para todas las capas en el
sistema, y los esfuerzos y deformaciones derivados a partir de la funcidon de
desplazamiento.

Las deformaciones cortantes seran expresadas por :

?LI u. i I+ " il = I|I'I
-ll,r:-_r = =IL1’L;‘\CL'“ L”‘BL‘ 1'] (243)

oz u,

Las aceleraciones estan dadas por la ecuacion :

d’u

i (Z,t)'-: 5t’2 ='(1)2 (A ei((ﬂl#koz) _ Bei(m('k.Z)) (244)

2.3 RELACION ENTRE MOVIMIENTO EN EL AFLORAMIENTO Y
MOVIMIENTO EN LA ROCA BASE

Si las amplitudes de las componentes de onda reflejante e incidente, A y B,
en un semiespacio elastico, Fig. 2.8a, son conocidas, los movimientos en el
semiespacio con el sistema de suelo removido, Fig. 2.8c, son facilmente calculados.
Los esfuerzos cortantes son cero en cualquier superficie libre; entonces A = B, y la
onda incidente es completamente reflejada con una amplitud resultante 2A en la
superficie libre del semiespacio. La amplitud de la onda incidente en el semiespacio
es independiente de las propiedades del sistema encima de él desde que la onda
reflejante es completamente absorbida en el semiespacio y no contribuye a la onda
incidente. La componente de la onda incidente, A, es por lo tanto igual en todo el
sistema mostrado en la Fig. 2.8.

La relacion entre el movimiento en la base, uy, ¥y el movimiento u’y en la

superficie libre puede ser calculada a partir de la funcion de transferencia :

A, (0)= 1.|'N _ ay(m)+ b, (w) (2.45)
u'y, 2a,(m)
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La funciéon de transferencia entre el movimiento en la superficie del
deposito, u, y el movimiento en la superficie libre del semiespacio es :

Ay (@)= — (2.46)

ay (o)

Si el semiespacio es la formacion rocosa que subyace a un deposito de
suelo, la ecuacidn 2.44 muestra la relacion entre el movimiento en la base rocosa y
el afloramiento rocoso. La relacion entre las amplitudes del movimiento en la base
rocosa y el movimiento en el afloramiento rocoso es siempre menor que 1, con
valores minimos en la frecuencia de resonancia del depodsito. La amplitud del
movimiento en la base rocosa es sélo el 65% de la amplitud del movimiento en el
afloramiento en la frecuencia fundamental del depdsito. Esta diferencia es una
funcion de la relacion de impedancia entre el depdsito, la roca y el amortiguamiento
en el deposito.

Las diferencias en las respuestas resultantes calculadas a partir de una base
rigida, relativa al uso de una base elastica, depende también de qué frecuencias son
las predominantes del movimiento en la roca. Los movimientos en la roca con un
frecuencia predominante cercana a la frecuencia de resonancia del deposito seran
considerablemente mas afectadas que los movimientos con frecuencia
predominante entre las frecuencias de resonancia. El efecto de la elasticidad de la
base rocosa no es solo una funcion de la relacion de impedancia entre el deposito, la
roca y el amortiguamiento en el depdsito, sino también de la distribucion de la
frecuencia de la energia en el movimiento de la roca relativo a las frecuencias de
resonancia del deposito.

Una aproximacion del movimiento en la superficie libre para una de las
capas en el sistema, Fig. 2.8b, puede ser obtenida por el mismo camino como del
semiespacio. Esto es aproximadamente el caso cuando las propiedades de la capa
m y todas las capas debajo son iguales en los dos sistemas y cuando la impedancia

es del mismo orden de magnitud como del semiespacio.
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2.4 MOVIMIENTOS TRANSITORIOS

Las expresiones desarrolladas hasta el momento son validas para los
movimientos de estado armoénico constante. Esta teoria puede ser extendida a
movimientos transitorios a través del uso de la Transformada de Fourier.

Un sismograma digitalizado con n valores de aceleracidon equidistantes,
Uj(j.At), j=0, 1, ..., n-1, que pueden ser representadas por una sumatoria finita de

movimientos armonicos :

n/2

i()=> (a, e +b,e™") (2.47)
s=0
Donde :
s - Frecuencias equidistantes.
as, bs Coeficientes complejos de Fourier.

La frecuencia equidistante esta expresada por :

0, = i (2.48)
n At
Los coeficientes complejos de Fourier seran :
1 n-l
a, = ii (t)e™™ (2.49a)
n j=0
1 n-l )
b, = ii () ' (2.49b)
n j=0

Cada término en la ecuacion 2.47 es un movimiento armonico oscilante con
frecuencia ws.

Si las series en la ecuacion 2.47 representan el movimiento en una capa i,
una nueva serie que represente el movimiento en cualquier otra capa j, es obtenida
por la aplicacién del factor de amplificacidon apropiado a partir de la ecuacién 2.42
a cada término en la serie :

n/2 ‘ _
i, (=) F (0,).(a, ™ +b;, ™) (2.50)
s=0

La representacion de un movimiento discretizado con su Transformada de

Fourier dando una exacta representacion del movimiento en los puntos
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discretizados t = j. At j = 0,..., n-1. La repeticidn ciclica del movimiento con el

periodo T = n. At esta implicada en la solucion.

2.5 APROXIMACION LINEAL EQUIVALENTE DE LA RESPUESTA NO-
LINEAL

Las grandes deformaciones cortantes que sufre una estructura de tierra
durante los sismos introducen efectos no-lineales significativos que deben ser
considerados por el método de andlisis. Este problema fue estudiado por Seed e
Idriss (1970) quienes introdujeron una nocién del método lineal equivalente en
geotecnia. Este método propone que una solucion no-lineal aproximada puede ser
calculada mediante un analisis lineal iterativo en el cual las propiedades de rigidez
y de amortiguamiento del suelo sean consistentes con el nivel de deformacion
inducida.

El procedimiento iterativo es el siguiente (Ver Fig. 2.9)

a. Se estima un valor inicial del médulo de corte, G, y de la relacion de
amortiguamiento, . Los valores estimados corresponden al mismo valor
de deformacion.

b. Los valores estimados de G y B son usados para calcular la respuesta
sismica, incluyendo el tiempo-historia de las deformaciones cortantes
para cada capa.

c. Ladeformacion cortante efectiva en cada capa es determinada a partir de
la méaxima deformacién cortante calculada del tiempo-historia de
deformaciones cortantes.

d. A partir de la deformacion cortante efectiva, los nuevos valores lineal
equivalentes Gi:| y i+ son calculados para la siguiente iteracion.

e. Los pasos 4y 5 se repiten hasta que los valores de G y 3 converjan.

Aun cuando el proceso de iteracion a través de las propiedades que

dependen de la deformacion permite una aproximacion no-lineal, es importante
recordar que éste es aun un método lineal. Las propiedades que dependen de la

deformacién son constantes durante el sismo, prescindiendo de que las
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deformaciones en un tiempo particular sean pequenas o grandes. El método es
incapaz de representar los cambios la rigidez del suelo que realmente ocurren
durante el sismo.

Dentro de los programas de computo, el programa SHAKE (Schnabel et al.,
1972) calcula la respuesta en un sistema homogéneo, viscoelastico de capas de
extension horizontal infinita sujeta a ondas de corte que viajan verticalmente.

El programa esta basado en la solucion continua de la ecuaciéon de onda
adaptada para el uso de movimientos transitorios a través de la Transformada
Rapida de Fourier (FFT) desarrollada por Cooley y Tukey (1965). La no linealidad
del modulo de corte y amortiguamiento se emplea con el uso de las propiedades
lineales equivalentes del suelo (Seed e Idriss, 1970; Seed et al., 1984; Sun et al.,
1988) usando un procedimiento iterativo hasta obtener valores del modulo de corte
y amortiguamiento compatibles con la deformacion efectiva en cada capa.

Luego otros autores han ideado otros programas como el SHAKE9I (Idriss
y Sun, 1992) y el SHAKE21 (Kagawa, 1995) basandose en el programa SHAKE de
Schnabel et al.(1972)

Para el caso de estructuras de tierra el empleo del analisis unidimensional es
muy limitado. Este solo puede ser realizado en el eje de la seccion critica de la
presa. Para presas con nucleo arcilloso el programa da buenos resultados en cuanto
al nivel de aceleraciones y esfuerzos cortantes. Para presas conformadas por gravas
los resultados de aceleraciones no es muy bueno, pero si los resultados de esfuerzos

cortantes.
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Fig. 2.1 : Depdsito de suelo elastico sobre base rigida.
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Fig. 2.2 : Influencia de la frecuencia en la respuesta de un deposito elastico

no amortiguado.
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para un depoésito con 5% de amortiguamiento.
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Fig. 2.5 : Deposito de suelo elastico sobre una base elastica.
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Fig. 2.6 : Efecto de la relacion de impedancia en el factor de amplificacion para el
caso de suelo no amortiguado.
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Fig. 2.7 : Deposito de suelo estratificado sobre una base elastica.
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Fig. 2.8 : Sistema unidimensional con afloramientos.
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CAPITULO 3

ANALISIS BIDIMENSIONAL DE LA RESPUESTA SISMICA

3.1 INTRODUCCION

En este capitulo se detalla los principales andlisis bidimensionales de

respuesta sismica empleados en la actualidad. En el caso del analisis por el método

de elementos finitos se explican los algoritmos y procedimientos que se utilizan en

este para poder evaluar la integracion de la ecuacion de movimiento en el tiempo y

el calculo de las matrices de masa y el amortiguamiento. También se realiza una

descripcion del método mas comun que representa la respuesta no lineal: el método

lineal equivalente.

Finalmente se describe el método simplificado de la viga de corte y una

comparacion del uso de los métodos bidimensionales y tridimensionales.

3.2 ANALISIS POR EL METODO DE ELEMENTOS FINITOS

El método de elementos finitos es un procedimiento por medio del cual la

continuidad de la estructura es representada por un ensamblaje de elementos

interconectados por un numero finito de puntos nodales. Una descripcion completa

de este método se describe en diversas investigaciones. (Clough, 1965; Clough y

Chopra, 1966; Idriss y Seed, 1966; Wilson, 1968; Desai y Abel,1972).
Para evaluar la respuesta sismica, las siguientes ecuaciones son resueltas:
M} + [Cl{u}+ [K]{u}= R}
Donde :
[M] Matriz de masa.
[C] Matriz de amortiguamiento.

K] Matriz de rigidez.
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{fu} Vector de desplazamiento nodal. (los puntos sobre
este denotan diferenciacidn con respecto del tiempo)
{R()} : Vector de carga sismica.
Para el caso de cargas inducidas por un movimiento en la base, el vector de
carga sismica es :
IR()f=-[M][1]a, (1) (3.2)
Donde :
i (1)} Aceleracién en la base en el tiempo t.
En los siguientes acépites se describe algunos algoritmos y procedimientos a

tener en cuenta para resolver la ecuacién 3.1.
INTEGRACION EN EL TIEMPO

El problema de la integracién radica en que el numero de operaciones
necesarias es directamente proporcional al nimero de intervalos de tiempo
utilizados en la solucion. Por lo tanto, la eleccion de un intervalo de tiempo
apropiado es importante para la eficiencia del esquema numérico. Este debe ser lo
suficientemente pequefio para obtener buena precision en la solucion.

Dos conceptos deben ser considerados para escoger el intervalo en el
tiempo: estabilidad y precision de los esquemas de integracion.

La estabilidad significa que las condiciones iniciales para los problemas con
un valor grande de At/T, donde T es el periodo natural del sistema, no sean
amplificadas durante la solucion haciendo que los errores de integracion aumentan
en cada paso. Esta estabilidad es asegurada cuando At es pequefio, al menos lo
necesario y suficiente para garantizar la validez de la respuesta de la estructura en
relacion a los primeros modos de vibracion que son los que generalmente gobiernan
la respuesta dindmica de una estructura.

La precision depende de la carga, de los pardmetros fisicos del sistema y del
tamario del intervalo de tiempo considerado. De las observaciones realizadas por
Bathe y Wilson (1973) en un sistema no amortiguado, la integracién es precisa

cuando At/T es menor.
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Los esquemas de integracion en el tiempo mas utilizados en los programas

actuales son: el método de Wilson 0 y el método de Newmark.

A. METODO DE WILSON 0

El método implicito de integracion de Wilson 6 es una extension del método
de aceleracion lineal. En este método se considera una variacion lineal de la
aceleracion, del instante t al instante t + 6.At (6 > 1.0). Generalmente 6 = 1.40 pues
la estabilidad incondicional es alcanzada para 6 > 1.37. Sea el tiempo t + o que se
encuentra en el intervalot <t + a <t + At, entonces las aceleraciones, velocidades y

desplazamientos en este instante pueden ser escritos como :

(oo =0}, + % (o - ) 6.3
2

(L O 11 5.3b)

{u}lr-: :{u}l +u{11:'. + C;: {u}l + {IE:\[ {{u':lll 1| - :u}ql (33C)

Sustituyendo o = 6.At en las ecuaciones 3.3 y resolviendo para {li}uoa y

{u}we.a1, €ntonces podemos representar estos vectores en términos de {u}uear:

- 6 - " §

{u}r-ﬂ T ﬁjalj {{u}un Mo {u}l )= 0 At = {u}| -2 {I:I }1 (343)
3 & 0 At

{u}:.u.u = 0 At [{HIHUM N {u}u ) =2 {L]El - {HL (34b)

Considerando en la ecuacion 3.1 el tiempo t + 0.At y asumiendo una

variacion lineal del vector de carga, se obtiene la siguiente expresion :

[M]{u}uem +[C]{u}n+em +[K]{u}(+em ={R}: '9({R}u+em '{R}x) (3.5)

Sustituyendo las ecuaciones 3.4 y 3.5 se obtiene una solucion para {u}we.ar
Finalmente, sustituyendo este resultado en las ecuaciones 3.4 se tiene {ii}+0.a que
es utilizado en las ecuaciones 3.3 evaluadas cuando o = At para obtener la solucion

final al problema en el tiempo t + At.
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B. METODO DE NEWMARK

Este método también es una extension del método de la aceleracion lineal,

las siguientes hipotesis son utilizadas :

{0} = {0} +[(1-w) fu}, +w fu},, 0] At (3.62)

) =ful + {a) A [(; -aj fa) +ofa) )] At (3.6b)

Donde a y y son pardmetros asumidos para obtener determinado grado de
precision y estabilidad. Sean los valores de y = 1/2 y o = 1/6, las ecuaciones 3.6
corresponden al método de aceleracion lineal. El esquema estable llamado de
aceleracion media constante o regla trapezoidal fue originalmente propuesto por
Newmark seleccionando y = 1/2 y a = 1/4. Las aceleraciones, velocidades y
desplazamientos en el tiempo t + At son obtenidos considerando el equilibrio en el
tiempo t + At.

M]{a},., +[Cliu}.. +[K]{u},, ={R}..., (3.7)

Resolviendo {ii}uar y {u}war de las ecuaciones 3.6 en funcion de {u}war y
sustituyéndolas en la ecuacion 3.7; se obtiene la solucion para {u}a.. El método de
Newmark es también un método implicito de integracion, pues se necesita una
solucion de un sistema de ecuaciones lineales a cada paso de integracion.

El programa de computo GEOSOFT (Carrién y Parra, 1998) puede emplear
tanto el método de Newmark o el de Wilson 6, mientras que el QUAD4M (Hudson

etal., 1994) solo utiliza el método de Newmark.
MATRICES DE MASA

Para la simulacion de la distribucion de la masa existen ciertas
formulaciones dentro de las cuales las mas comunes son la de matriz de masa
consistente y la de matriz de masa concentrada.

Las matrices de masa consistente no requieren mayores consideraciones,

ésta se obtiene directamente de la integracion numérica de las ecuaciones
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resultantes que envuelven a las fuerzas inerciales. Este tipo de matriz es
generalmente evaluada utilizando un orden de integracion de tres.

Las matrices de masa concentrada se representan solo en forma diagonal y

se utilizan algoritmos mas simples. Existen varias formas de diagonalizacion o
“lumping”, el mas usado es el esquema HRZ (Cook et al., 1989) que tiene los
siguientes pasos :

a. Calcular los coeficientes de la matriz de masa consistente.

b. Calcular la masa total m del elemento finito.

c. Calcular el numero s, sumando los coeficientes de la diagonal principal
asociado a los grados de libertad mutuamente paralelos.

d. Normalizar los coeficientes de una matriz diagonal (matriz de masa
concentradas) multiplicando aquellos obtenidos en el paso a. por la
relacion m/s, de modo a preservar la masa total del elemento.

El programa de computo GEOSOFT puede emplear tanto la matriz de masa

consistente o la matriz de masa concentrada, mientras que el QUAD4M sdlo utiliza

la matriz de masa concentrada.
AMORTIGUAMIENTO

Diversos procedimientos y algoritmos para resolver la ecuaciéon 3.1 han

sido propuestos a través de los afios. Dentro de los mas importantes tenemos:
A. SUPERPOSICION MODAL

En este procedimiento llamado de superposicion modal (Clough y Chopra,
1966; Idriss y Seed, 1966) los desplazamientos nodales son expresados en términos

de las coordenadas normales y formas de modo por :

fu}=[o){x} (3.8)

Donde :
(4] - Matriz de formas de modo del sistema.

(X} Vector de coordenadas normales.
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Las formas de modo y frecuencias son determinadas a partir de la solucién
del problema de valores propios para las ecuaciones de una vibracion libre no
amortiguada del sistema, es decir cuando en la ecuacién 3.1: [C] = 0, {R(t)}= 0.
Luego :

[K]{o" }= o [M]fo} (3.9)

Cada columna, {¢"} de la matriz [¢] representa la forma de modo del
n-ésimo modo de vibracién del cual la frecuencia natural circular es ,. Las

coordenadas normales para cada n-ésimo modo de vibracidn, son evaluados a partir

de una solucion de las ecuaciones :

X +2h 0 X 4+l X, = {¢"}[“I\44]{R(‘)} (3.10a)
M, =" | [M]{s" ] (3.10b)
Donde :
An i Relacion de amortiguamiento.

La matriz de amortiguamiento [C] no es usada directamente en este

procedimiento; es realmente reemplazada por :

o) [clier}=22, 0, M, G0

B. METODO DE INTEGRACION DIRECTA

Otro método de evaluacion conocido es el Método de la Integracion Directa
(Dibaj y Penzien, 1969; Wilson, 1968; Valera, 1968), en donde las ecuaciones del
movimiento (Ecuacion 3.1) son resueltas directamente como un grupo de
ecuaciones simultaneas. Para tener una solucion, la matriz [C] debe ser conocida.
La relacién cominmente utilizada para expresar las caracteristicas del material es la

desarrollada por Rayleigh :

[C]=A[M]+B[K] (3.12)

Donde :
AyB : Constantes.
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Luego, la relacion de amortiguamiento, A,, del n-ésimo modo esta
relacionada a esas constantes por la expresion :

p, =aitc B, (3.13)
20, 2

Ambos procedimientos mostrados, utilizan la misma relacion de

amortiguamiento para todo el sistema.
C. AMORTIGUAMIENTO VARIABLE

Idriss et al. (1973) sugirieron una solucion con amortiguamiento variable, en
donde una sub-matriz de amortiguamiento debe ser formulada para cada elemento
individual y luego todas las sub-matrices adicionadas, en forma adecuada, para
obtener la matriz de amortiguamiento para todo el sistema.

Esto se basa en el uso de la expresion de amortiguamiento de Rayleigh, pero
en vez de usar la ecuacion 3.12 para todo el sistema, la siguiente expresion es

usada para cada elemento q :

le], =a, [m] . +B, [K], (3.14)
Donde :
Og, Bq : Parametros dependientes del amortiguamiento y de
las caracteristicas de rigidez del elemento.
[m]y Matriz de masa para el elemento q.
[clq Matriz de amortiguamiento para el elemento q.
klg : Matriz de rigidez para el elemento q.

Los pardmetros o, Bq se expresan de la siguiente manera :

a, =h, 0 (3.15a)
A
By=—" (3.15b)
o,
Donde :
Aq : Relacion de amortiguamiento para el elemento q.

or : Frecuencia fundamental del sistema.
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La frecuencia fundamental del sistema, ®;, es obtenida a partir de la
ecuacion 3.9 paran= 1.

La matriz de amortiguamiento para todo el sistema es obtenido por una
adicion apropiada de las sub-matrices de amortiguamiento de todos los elementos
en el esamblaje. Si ij(q) representa el (ij)-ésimo término de la sub-matriz [c]q
(ecuacion 3.14) de un elemento tipico (q), el (1J)-ésimo término de la matriz de
amortiguamiento del sistema entero esta dado por :

Cy =Z'-:.,h“ (3.16)
4

Debe resaltarse que Cy; # 0 solo si | esigual aJ o | es adyacente a J, ademas,
la matriz resultante [C] es simétrica.

El amortiguamiento en el suelo no depende de la frecuencia. Por lo tanto los
valores de a4y Bq deben hacer que el amortiguamiento tenga una variacion minima
sobre el rango de frecuencias de interés. En el procedimiento anterior las constantes
eran escogidas de acuerdo a que el amortiguamiento era minimizado en la
frecuencia circular fundamental del modelo (). La justificacién para esto es que
el primer modo de vibracion tiene el factor de participacion mas alto de todos los
modos.

Hudson et al. (1994) utilizan un esquema basado en dos frecuencias para

establecer las constantes a4y Bq. La segunda frecuencia esta dada por :
@, =N, (3.17)
Donde :

n : Numero entero impar.

Esta opcion es guiada por la respuesta de una viga de corte en la cual las
frecuencias de los modos mas altos son multiplos impares de la frecuencia del
modo fundamental de la viga, n estd dado por el numero entero mas cercano y
mayor de la relacion w+/®; en donde w+ es la frecuencia predominante del

movimiento sismico de entrada.
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Para seleccionar el amortiguamiento en dos frecuencias, los valores de oqy
g son

F oy, o,
o =2 et

q q
()]

(3.18a)

+ (1,

2, ! (3.18b)

q
W, +0,

By

El uso de este esquema se expresa en un subamortiguamiento entre m; y
y sobreamortiguamiento fuera del rango. Este esquema permite al modelo
responder a la frecuencia predominante del movimiento sismico sin experimentar
un sobreamortiguamiento significativo.

El programa de computo GEOSOFT emplea el esquema de una sola

frecuencia y el QUAD4M utiliza el esquema de dos frecuencias.

AMORTIGUADORES IMPERFECTOS

Para evitar la reflexion de las ondas en la frontera de las mallas es necesario
proveerla de adecuadas condiciones de contorno. Entre los procedimientos para
modelar un medio semiinfinito a través de un modelo finito se tiene el sugerido por
Lysmer y Kuhlemeyer (1969) conocido como contorno de transmision imperfecta.

Este esquema puede ser interpretado como contornos viscosos conectados a
los nudos de la frontera de una malla de elementos finitos, cuyas propiedades son
funcion del tipo de suelo existente en aquella frontera. Este absorbe perfectamente
las ondas incidentes con &ngulo normal (90°), pero para otros angulos no es
totalmente perfecta, de alli el nombre de transmision imperfecta.

Si se considera en una columna de suelo, como en el analisis
unidimensional, un amortiguador, con coeficiente ApV, absorbe por completo las
ondas incidentes, considerando a A como el drea de la seccion transversal, p, masa
del sueloy V, la velocidad de propagacion de la onda.

Para problemas bidimensionales (Fig. 3.1) las condiciones de contorno estan

expresadas por :



Donde :

Oz, Tyz:

V,, Vi

W, V

a, b

54

{o}=[V]{D} (3.19a)
fo}=lo,. 7,.) (3.19b)
{D}=[w v[ (3.19¢)
[\/]=[apov P bpo\/s] (3.19d)

Componentes de la tensién normal y cortante
actuantes en el punto considerado del contorno
Velocidad de propagacion de ondas P y S.
Velocidades en el punto en las direcciones z e
y.

Coeficientes que minimiza la energia

reflejada en el contorno.

Lysmer y Kuhlemeyer, estudiaron la variacidon de los valores de a y b, de

acuerdo a la relacion entre la energia reflejada E; y la energia incidente E;

considerando ondas P y S propagandose con diferentes dngulos de incidencia (Fig.

3.2). A partir de estos resultados, se sugiere que a =b = 1, a pesar de que, conforme

a la Fig. 3.2, la absorcién de energia no sea perfecta para valores bajos del angulo

de incidencia.

Luego la siguiente matriz de amortiguamiento puede ser formada a lo largo

del contorno de la malla de elementos finitos :

Donde :
[N]

[e2]= [IN T VN, Jas (3.20)

Matriz de las funciones de interpolacion.

Este tipo de esquema es utilizado por el programa GEOSOFT.
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APROXIMACION LINEAL EQUIVALENTE DE LA RESPUESTA NO
LINEAL

Las deformaciones cortantes relativamente grandes que suceden en los
materiales de una estructura de tierra durante un sismo introducen efectos no
lineales que deben ser tomados en cuenta. Este problema fue estudiado por Seed e
Idriss (1969), ellos propusieron el método lineal equivalente, en el cual la solucién
no lineal se obtiene mediante un analisis lineal, en donde las propiedades de rigidez
y amortiguamiento sean compatibles con las amplitudes de las deformaciones
cortantes efectivas en todos los puntos considerados del sistema.

Diversos investigadores como Seed e Idriss (1970), Seed et al. (1984) y Sun
et al. (1988) entre otros, realizaron publicaciones relacionadas a dichas
propiedades, para suelos granulares y cohesivos, con deformaciones compatibles.
Estos resultados, en forma de curvas de variacion del amortigamiento y del médulo
cortante, pueden ser incorporados en los programas de computo de acuerdo a los
siguientes pasos :

a. Los valores iniciales del moédulo cortante y amortiguamiento son

estimados para cada elemento finito. El modulo cortante puede ser

evaluado de acuerdo a la relacion empirica de Seed e Idriss (1970):

G=21.?K:Pa[ﬁl'“] (3.21)
Pa

Donde :

C’m r Tension efectiva principal media.

Pa : Presion atmosférica.

En la ecuacion 3.21 la influencia del indice de vacios y de la
amplitud de las deformaciones se expresa a través del coeficiente K,.
Generalmente se considera un valor maximo de este coeficiente (K3 max)
para deformaciones muy pequefias de 10%%. La tension principal media
es calculada a partir de las tensiones finales resultantes de un analisis

estatico previo en condicién de deformacioén plana de acuerdo a :
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c = (3.22a)
3
¢, =Vv(c,+0',) (3.22b)
Donde :
G xx» O'yys O 2z : Tensiones efectivas estaticas.
v : Coeficiente de Poisson del suelo.

b. Utilizando estas propiedades se calcula la deformacion cortante maxima
en cada intervalo de tiempo para cada elemento.

c. A partir de estos resultados se estiman las amplitudes de la deformacion
cortante efectiva en cada elemento. Cabe recordar que al igual que en el
caso unidimensional la deformacion cortante efectiva es igual al 75% de
la deformacion cortante maxima.

d. Consultando las curvas para el material, se observa si el nivel de
deformacion es compatible con los valores de las propiedades dinamicas
utilizadas en la evaluacion de la respuesta.

e. Si las propiedades del suelo no fueran compatibles, se toman entonces
valores de amortiguamiento y de modulo cortante de las curvas para ser
empleados en la proxima iteracion.

f. El proceso se repite hasta que se produzca la convergencia.

APROXIMACION POR EL METODO DE VIGA DE CORTE

Una de las primeras aproximaciones de analisis dindmicos bidimensionales
fue el método de viga de corte (Shear Beam Method) aplicada a presas de tierra por
Mononobe et al. (1936). Esta aproximacidon ha sido revisada y extendida para cubrir
una variedad de condiciones; como la realizada por Gazetas (1987). El método de
viga de corte esta basado en la suposicion de que la presa se deforma como una
viga simple, produciéndose solo desplazamientos horizontales. Hatanaka (1952) y
otros investigadores han verificado la veracidad de esta suposicion, al menos para

condiciones de cimentacion rigida. En este método se asume que los esfuerzos y
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deformaciones son casi constantes a través de la estructura excepto en pequeiias
zonas aguas arriba y aguas abajo donde decrecen hasta cero (Gazetas, 1987).
Considerando una presa homogénea e infinitamente larga como se muestra
en la Fig. 3.3, se asume desplazamientos constantes a una profundidad dada, el
desplazamiento relativo a la base u (z,t) es independiente de x. La fuerza cortante

resultante en la superficie superior de una porcion de espesor dz es :
S, ()= J‘ " 1(x,2,1) dx (3.23)

La correspondiente resultante de fuerzas cortantes en la superficie inferior

€s:

S, .= J:d [r(x,z, t) + o (();,Zz,t) dz] dx (3.24)

u

La fuerza inercial resultante actuante en la porcion depende de la

aceleracion total y es :

L =pli(z1)+ Ub(t)]z::z dz (3.25)

Para el equilibrio en la direccion x se tiene :

S,.a:(®-S, () =1,(t) (3.26)

Reemplazando 3.24 y 3.25 en 3.26 se tiene :

O e s . 2Bz
- a—z{‘r"T (x,2,t) dx] dz=p [u (z,t) + ub(t)] 3 dz (3.27)
Ademas :
T(X’Z’t)=G(X’Z7t) 'Y(X,Z, t) (3283)
Yz, = 24&Y (3.28b)
0z

Reemplazando las ecuaciones 3.28 en 3.27 se tiene :

p(ii+iy)=+2 [G(z) A (3.29)
20z 0z
Donde :
G : Modulo de corte promedio.

El médulo de corte promedio esta dado por :
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G(z)= : J‘ G(x,z) dx (3.30)

X, + X,

Gazetas (1982) desarrolld soluciones para la ecuacion de viga de corte 3.29
para el caso en que el modulo de corte se incrementa con respecto a la profundidad

de acuerdo a :

G[z}zﬂb( :'[ ] (3.31)
Donde :
G, : Moédulo de corte promedio en la base de la presa.
Luego, la n-ésima frecuencia circular (asumiendo h/H = 1) esta
representado por :
o, == P (4+m)2-m) (3.32)
H 8
Donde :
Vi : Velocidad promedio de la onda de corte del suelo de
la presa.
Ba : n-ésima raiz de una relacion de periodo.
m : Coeficiente o parametro de rigidez.

Dakoulas y Gazetas (1985) tabularon los valores de B, para los cinco
primeros modos de vibracién :

Tabla 3.1

Valores de de 3, para los cinco primeros modos de vibracion

Modo de vibracion (n)
M — —
1 2 3 4 S

0 2.404 5.520 8.654 11.792 14.931
Y2 2.903 6.033 9.171 12.310 15.451
4/7 2.999 6.133 9.273 12.413 15.544
2/3 3.142 6.283 9.525 12.566 15.708
1 3.382 7.106 10.174 13.324 16.471
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El periodo fundamental estd expresado por :

167 H

T @+m@2-m)V, (:53)

La forma de modo para la n-ésima frecuencia natural se puede calcular de

las siguientes ecuaciones :

7 -m/2 . I-m/2
Un(z)—(HJ Jq[Bn(H) ] (3.34a)

q= o (3.34b)
- K q+2k
J“(X)z,;]k!r(:?ku)(;) (3.34¢)
Donde :
Un(z) # Forma de modo para la n-ésima frecuencia natural.
Jo(x) Funcion de Bessel de primer orden.
re) o Funcién gamma.

La primera y segunda formas de modo son mostradas en la Fig. 3.4 para
varios valores del parametro de rigidez m. Cuando m se incrementa, el analisis de
viga de corte produce un efecto caracterizado por una gran deformacion cortante y
alta aceleracion cerca de la cresta de la presa en el segundo y mas altos modos.
Bajo movimientos fuertes, el comportamiento no lineal de los materiales de una
estructura de tierra puede evitar el desarrollo de altas aceleraciones predichas por el
analisis de viga de corte.

La aceleracidn en la cresta y en la base estan relacionadas por la funcion de

transferencia :
(z=0)+i a,/2
by o= W0y, (& — (3.352)
i, Fq+D)J (a)ia,t  (a,)
wH
e 3.35b
I“I’ISS ( )
o =PV (3.35¢)

z I_}I‘ur

&I
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Donde :

o, - Relacion de impedancia en la interfase suelo-roca.

Este método permite una rdpida evaluacidon de la respuesta sismica con
razonables resultados. También puede ser usado conjuntamente con el método

lineal equivalente para representar la respuesta no lineal.

COMPARACION DE LOS ANALISIS BIDIMENSIONAL Y
TRIDIMENSIONAL

La hipotesis de deformacion plana es valida para presas de gran extension
sometidas a movimientos en su base. En el caso de presas construidas en valles
estrechos, la configuracion de éstas origina efectos de naturaleza tridimensional,
incrementando las frecuencias naturales y haciendo que las formas de modo de
desplazamiento sean mas agudas a medida que el valle se estrecha.

Makdisi et al. (1982) realizaron comparaciones entre resultados obtenidos
con modelos 2D y 3D en presas ubicadas en valles triangulares y rectangulares. Las
comparaciones fueron representadas en términos de la frecuencia natural calculada
por el andlisis tridimensional en relacion a la obtenida en el analisis de deformacion
plana (2D) para diferentes valores de la relacion longitud de la cresta — altura (L/H).
(Fig. 3.5).

Se observa que para relaciones L/H 2 5, las frecuencias naturales de la presa
en un valle son 5% mayores de los correspondientes para el caso de deformacion
plana, en cuanto que para valles triangulares las mismas son 30 a 40% mayores.

Para valores pequefios de L/H (2 a 3) las frecuencias naturales de las presas
en valles triangulares llegan a ser de 60 a 80% mayores que las calculadas con un
modelo de deformacion plana.

En conclusion, se resalta que para presas localizadas en valles estrechos, los
resultados obtenidos indican que los andlisis de deformacion plana (2D) no pueden
simular correctamente el comportamiento de €sta, y en estos casos seria necesario

ejecutarse un analisis 3D para obtener buenos resultados.
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Fig. 3.1 : Modelo de contorno viscoso para ondas incidentes Py S
(Lysmer et al., 1969)

Ct+(Ptioz)dz
7, MW/V/W///W/////V////PZ’/W%V////WW/W

.

Fig. 3.2 : Presa de Tierra mostrando los esfuerzos cortantes actuantes en un elemento
de espesor dz.

70,

B
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1.0 —_— 1.0
“?\_ a=b=100 (contorno rigido)
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0 | 1 . 0 | R‘H'HJ_“I__"‘—-—
0° 30° 60° 90° 0° 30° 60° 90°
Angulo Incidente, 6 Angulo Incidente, v
a. Relacion de energia para onda b. Relacion de energia para onda
incidente P incidente S

Fig. 3.3 : Relacion de energia para ondas incidentes P y S (Lysmer et al., 1969)

%o 02 04 o068 08 10 %5 0.0 0.5 10

U4 U;

(a) (b)

Fig. 3.4 : Formas de modo para el (a) primer y (b) segundo modo de una presa de
tierra (Dakoulas y Gazetas, 1985)
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S | - | |
O Quebrada Rectangular
. <> P Qu ou J
L ) |
g:[H A Quebrada Triangular |
3 |

fn(3D) / fn[2D)

L/H

Fig. 3.5 : Comparacion entre respuestas tridimensional (3D) y de deformacién plana
plana (2D) para presas ubicadas en quebradas triangulares y rectangulares
(Makdisi et al., 1982).



CAPITULO 4

PROCEDIMIENTOS SIMPLIFICADOS PARA LA EVALUACION DE

4.1

4.2

LA RESPUESTA SiSMICA

INTRODUCCION

En este capitulo se presenta en primer lugar un procedimiento simplificado
para calcular la maxima aceleracion en la cresta y el periodo natural de terraplenes
que puede ser empleado en estructuras construidas de suelos granulares, arenas
densas y suelos arcillosos. Para esto la estructura de tierra se asume homogénea y
de longitud infinita. (Makdisi y Seed, 1977).

En segundo lugar se presenta un procedimiento simplificado para evaluar la
respuesta sismica de presas de tierra en 3D, es decir en presas de tierra ubicadas en
quebradas triangulares. Este procedimiento considera el efecto de la geometria de la
quebrada, las propiedades no lineales del material y la generacion de la presion de
poros (Xu, 1996).

Estos procedimientos estan basados en el método de la viga de corte y

tienen algunas simplificaciones.

PROCEDIMIENTO SIMPLIFICADO PARA CALCULAR LA MAXIMA
ACELERACION EN LA CRESTA Y EL PERIODO NATURAL DE
TERRAPLENES

Makdisi y Seed (1977) desarrollaron un procedimiento simplificado para la
evaluacidon de la aceleracion maxima en la corona y el periodo natural de un
terraplén debido a una carga sismica. Este procedimiento permite, a través de

iteraciones, el empleo de propiedades del material que dependen de la deformacion.
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EVALUACION DE LAS PROPIEDADES INICIALES

Se considera la seccion maxima de la presa mostrada en la Fig. 4.1a, con
altura H; maxima velocidad de onda de corte Vi, ¥ una densidad de masa p. La
seccion se asume que es homogénea y de longitud infinita. El modulo de corte
maximo, Gpmay, S€ relaciona a la maxima velocidad de ondas de corte, Vi, por la
siguiente expresion:

G, . =pV., 4.1)

Para la primera iteracion del calculo se asume un valor inicial del modulo de
corte, G, y se determina la relacion G/Gma. De la Fig. 4.1b se determinan los
valores de deformacion cortante y,. y amortiguamiento A. Existen diversas
investigaciones con respecto a este punto (Seed e Idriss, 1970; Seed et al., 1984;

Sun et al., 1988, entre otros).

CALCULO DE LA ACELERACION MAXIMA Y EL PERIODO NATURAL

De la derivacion del desplazamiento de la teoria de viga de corte de una
seccion de la presa con las propiedades descritas anteriormente, la expresion de la

aceleracion en cualquier nivel, y en funcion del tiempo es :

. =21 (B z/Hyo V (1)
it {?..” = n non (4.2)
; Iau 'IIHIIHJ
Ademas :
B,V
W, = ’ 4.3
=0 (4.3)
V. =P 4.4
=G (4.4)
Donde :
Jo, J1 Funciones de Bessel de primera clase de orden 0 y 1.
Bn : Valor cero de la ecuac. de frecuencia J0=(wh\/p/G)=0
Wn : Frecuencia natural del modo n-ésimo.

Vs : Velocidad de la onda de corte.
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Va(t) Integral de Duhammel.

La ecuacion de Duhammel, V(t), estd dada por la expresion :

V = J‘)ﬁg e sinfw,, (t - 1)]dt (4.5)
Donde :
Ogy o, para valores pequefios de A,. (= 0, V1-A,)
A : Fraccidon de amortiguamiento critico.
Luego :
i(z,0)=) ¢,()®,V,(t) (4.6)
n=1
Ademas :
2J,(B,z/H
b, (@)= 22 Bu2/ T (47)
P’n 'II [ﬂn }
Donde :
dn(z) Factor de participacion modal.

Considerando los tres primeros modos de vibracion, los valores
correspondientes a 3, son siempre: (,;=2.40, B,=5.25, P3=8.65 y los valores

correspondientes de las primeras frecuencias naturales son :

w, =240V, /H (4.8a)
0, =552V, /H (4.8b)
0, =865V, /H (4.8¢c)

En la corona de la presa, z = 0, y los valores correspondientes de los factores

de participacion modal ¢,(0) para los tres primeros modos estan dados por :

¢,(0)=1.60 (4.9a)
$,(0)=1.06 (4.9b)
$,(0)=0.86 (4.9¢)

El valor de la aceleracion en la corona para cada modo estd dado por la

expresion :
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i,(0,t)=¢,(0) 0, V,(t) (4.10)

Y el valor maximo de la aceleracion de la corona en cada modo esta dado

por :

i,,...=0(0wS (4.11)

n“ v

Donde :
Sun : Velocidad espectral.

Svn es el maximo valor de V(t), y es funcion de w,, A, y las caracteristicas
del movimiento del terreno iig(t). Para valores pequefios de A,, la aceleracion
espectral S,, es aproximadamente igual a ®,Syn, por lo que la expresion para la

aceleracion maxima en la corona para cada modo puede escribirse como :
Il'll nimas = ¢ n ‘\II} SiI.'I (4' ] 2)
El valor de S,, es funcion de w, y A,, esta disponible facilmente para la

mayoria de registros sismicos.

La aceleracion maxima en la corona para los tres primeros modos esta dada

por :
il =0,(0)S,, =1.608,, (4.13a)
i, . =0,(0)S, =1.068,, (4.13b)
iy = 05(0)S,; =1.608,, (4.13¢)

Como los valores en cada modo ocurren a diferentes tiempos, se tiene que la

aceleraciéon maxima en la cresta sera aproximadamente.

s =1 2 (W)’ (4.14)

Por lo tanto, habiendo determinado el de Vs y A en el primer paso, se emplea
las ecuaciones 4.8 para determinar los valores correspondientes de las tres primeras
frecuencias naturales. Estas se emplean luego en la Fig. 4.1c para determinar los
valores correspondientes de la aceleracion espectral, y con las ecuaciones 4.13 y

4.14 se calcula el valor de la aceleracion maxima en la corona.



68

4.2.3 CALCULO DE LA DEFORMACION CORTANTE PROMEDIO

Para estimar la deformacion compatible con las propiedades del material,
debe determinarse una expresion para la deformacion cortante promedio en la
seccion total. De la teoria de rebanadas de corte, la expresidn para la deformacién

cortante a cualquier nivel en el terraplén como funcidn del tiempo esta dada por :

=2 (B.2/ = 21,(B, 2/}
yzn=3 2h Bzl y L 3 WB.2H) vy (a15)

“~ Ho,J,@,) Vi BadiB)
Luego :
y(z. t)= H_, id}'" o,V (1) (4.16)
Vs ael
Ademas :
¢, ()= 3;‘{2"[; '}'” 4.17)
Donde :
¢’n(z) : Factor de participacion modal de deform.cortante.

La variacién de ¢’y con la profundidad para los tres primeros modos
(Martin, 1965) se muestra en la Fig. 4.2. Considerando las contribuciones pequerias
de los modos altos comparadas con el primer modo en toda la profundidad, es
suficiente para propdsitos practicos, considerar la contribucion del primer modo en
el calculo de la deformacién cortante promedio. Por lo tanto, de la ecuacion 4.16, la

expresion para la deformacidn cortante maxima a cualquier nivel, puede escribirse

como :
H., ..
Ymae (2)= 2 91 ()8, (4.18)
Donde :
' ! Factor de participacion del primer modo (Fig. 4.2).

Sai ! Aceleracion espectral correspondiente ;.
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La deformacion cortante méaxima promedio para la seccion total puede
determinarse mediante el célculo de un valor promedio (¢’))ave del primer factor de

participacion modal segun la Fig. 4.2 :

1
(9" )aee = —5—(0.38 +0.41+0.35+0.24+0.10)= 0.30 (4.19)

1f"'-"r:xm: }Ill.h - 1 [q}‘l }J'\II.' S.:I (420)
V.
Asumiendo que la deformacion cortante equivalente ciclica es

aproximadamente el 65% de la deformacion cortante promedio maxima (Yave)maxs

luego :

4.21)

al

(Yave)eq =0.65x 0.30 x 5 S

s

Habiendo obtenido un nuevo valor para la deformacion cortante promedio
de la ecuacion 4.21, un nuevo conjunto de valores de mdédulo y amortiguamiento
puede determinarse de la Fig. 4.1b. si estos valores son diferentes de aquellos
asumidos en el primer paso, debe realizarse una nueva iteraciéon comenzando en el
segundo paso, debiendo repetirse el proceso hasta obtener propiedades compatibles

con la deformacion.

PROCEDIMIENTO SIMPLIFICADO PARA EVALUAR LA RESPUESTA
SISMICA DE PRESAS DE TIERRA EN 3D

Makdisi y Seed (1977) elaboraron un procedimiento simplificado para
evaluar la respuesta de terraplenes, éste puede ofrecer una evaluacion de la méxima
aceleracion inducida en la cresta y el periodo natural de una presa en 2D con
suficiente aproximacion para propositos practicos. El método permite, a través de
iteraciones, el uso de las propiedades que dependen de la deformacion, pero no
toma en cuenta la generacion de la presion de poros durante el sismo, ni las
condiciones de borde en 3D para presas de tierra en cafiones triangulares. Xu

(1996) desarroll6 un procedimiento que si toma en cuenta dichas caracteristicas.
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CALCULO DE LA ACELERACION MAXIMA EN LA CRESTA Y EL
PERIODO NATURAL.

La Fig. 4.3 muestra la seccion longitudinal y la seccién transversal de la

presa, las cuales se asumen que son simétricamente triangulares. También se asume

que :
a. Las paredes del cafion son perfectamente rigidas.
b. La direccion del movimiento es horizontal y paralela a las paredes del
cafidn y no hay desplazamientos en otra direccidn.
c. Lapresa es homogénea y los materiales son linealmente elasticos.
d. La interaccidn entre el agua en el reservorio y la presa es despreciable.
e. Solo la deformacion cortante se tomard en cuenta.
Luego la aceleracion ii(y,z,t) en cualquier punto de la presa puede ser
aproximadamente :
(y.z.0)=0,(y.z.t) =n¢,(y.2)o0, V(1) (4.22)
0, = Hl4 (y + Q—EE)[y : EEE)()’ 2H+ -?1};—2)(y 2H- ZE;) (4.23)
o =k (2 95T (4.24)
H 4 L
V, = & (4.25)
ﬂ
Donde :
o : Factor de participacién del primer modo.
oY) ; Primera frecuencia natural.
L : Longitud de la cresta de la presa.
H 2 Altura de la presa.
Vi ' Velocidad de onda de corte.
p 2 Densidad del material.
Vi) : Integral de Duhammel.

En la ecuacion 4.22 los efectos de los modos mas altos han sido

despreciados.
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La integral de Duhammel, V(t), esta dada por la expresion :

V(= [d,e™" Msin o, (t-7) d (4.26)
Ademas :
o) =0, 1-2 ~0, (4.27)
y/2
[ [0, -y)dzdy
=1.839 (4.28)
M -y dzay
Donde :
® Valor de o, para pequefios valores de A;.
Al J Fraccion de amortiguamiento critico del primer modo.
lig : Aceleracion del cafion rigido en la direccion x.
t ¢ Tiempo
m : Coeficiente de participacion del primer modo.

Los subindices “1”" de los simbolos w;, o’j, A1, ¢, Uy, Vi, ... seran omitidos
en lo siguiente, para simplificar las ecuaciones.

En la cresta de la seccion transversal central de la presa, y=H, z=0,
¢1(H,0)=1. EIl valor de la aceleracion en la cresta de esta seccion puede obtenerse
por la expresion :

i~no(H,0) wV(t) (4.29)

Y el maximo valor de la aceleracion en la cresta de la seccidon transversal

central es :

=nd(H0)wS, =nS, (4.30)

Il'l-'l'\

Donde :
Sy : Velocidad espectral

Esta velocidad espectral, S,, es el maximo valor de V(t) y es funcion de o,
A,y de las caracteristicas del movimiento del terreno tig. Para valores pequefios de A

la aceleracion espectral S, es aproximadamente igual a ®.S,,.
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En la cresta de la seccion transversal *L/4 de la presa, y=H, z=xL/4,
¢1(H,£L/4)=0.563, y el maximo valor de la aceleracion en la cresta sera :

i, =NdHELA) 0S, =0.56318S, (4.31)

(LY

DETERMINACION DE LA DEFORMACION CORTANTE PROMEDIO Y
EL ESFUERZO CORTANTE PROMEDIO.

Para estimar la deformacién compatible con las propiedades del material,
una expresion para la deformacion cortante promedio para el cuerpo de la presa
debe ser determinada. De la teoria de rebanadas de corte, la expresion para la
deformacidn cortante en cualquier punto de la presa es una funcién del tiempo y

esta dada por :

2 2

Yy (¥52,1) =M V2 2512+ 801 o', (¥,2) 0 V(1) (4.32)
Ademas :
' 1 3 2 2 Plz 2 H3 2
d>y=H4 4y” -12Hy " +8H"y-16 T yz +16L22 (4.33)
Donde :
o'y Primera derivada de la funcion ¢y.

Luego de la ecuacion 4.32 la deformacidn cortante maxima en cualquier
punto puede ser escrito como :
H’ 41

- = ‘1
f\ W A 3

¢ (v.2)8 4.34
% o', (v,2)S, (4.34)

451° +80H"
La deformacion cortante méaxima para el cuerpo de la presa puede ser
determinada por un valor promedio (¢’y)ave de ¢’y(y,z) en la Fig. 4.4, de la cual el
H? 412
2 2 2 (¢'y )3\’0 Sa
V7451 +80H

valor promedio (¢’y)ave = 1.02/H. La maxima deformacion cortante promedio en la

(YYxave)max :n (435)

presa esta dada por :
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Asumiendo la deformacion cortante ciclica equivalente es aproximadamente

el 65% de la maxima deformacion promedio (Yyx ave)max- Luego :

o). =0.65x1.02 no4r (4.36)
Ty ) ZUOOR TN YT 4512 g0 12 '

Y el esfuerzo cortante ciclico equivalente puede ser expresado como :

(ny ave)eq = G(ny max )eq (437)

EVALUACION DE LAS PROPIEDADES INICIALES BASICAS

Asumiendo al suelo como un sélido visco-elastico, las siguientes relaciones

para el mddulo de corte y razdn de amortiguamiento (Hardin et al., 1972) pueden

ser usadas :
G= G i (4.38)
I + .’rh
o T, T.ﬂl
A=A (4.39)
1+7y,
En las cuales :
GI
G=21.7K, Pa( "‘J (4.40)
Pa
b
Yp="|1+ae " (4.41)
Y
Tmax
7= G, (4.42)
Donde :
Y t Amplitud de la deformacidn cortante dindmica.
Tmax Resistencia cortante.
K5 - Coeficiente del modulo cortante..
Amax, @, b: Parametros relacionados con el tipo de suelo y

frecuencia de carga.

Pa ; Presidn atmosférica.
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4.3.4 ESTIMACION DE LA PRESION DE POROS

La presion de poros generada durante un sismo esta dada por la formula de

Seed :
2 , N 126
o) :
p, = ~ =arcsin (4.43)
T N,
Donde :
Pa : Presion de poros generada.
a’y : Esfuerzo efectivo inicial.
N - Numero de ciclos de carga.
NL : Numero de ciclos para causar licuacion.
0 - Constante.

4.3.5 PROCEDIMIENTO DE CALCULO

El procedimiento de célculo es el siguiente :

a. Determinacion de los esfuerzos efectivos verticales y horizontales.

b. De acuerdo a los esfuerzos efectivos verticales promedio en la presa y la
curva relacion de esfuerzos cortantes vs. los ciclos de licuacion, y
asumiendo un esfuerzo cortante promedio Ty max, €l niimero de ciclos de
licuacion N pueden ser obtenido. La Tabla No 4.1 muestra los valores
de un nimero equivalente de ciclos, Ng, para diferentes magnitudes de

SISmo.

Tabla 4.1

Niamero de Ciclos Equivalentes (N¢g)

Magnitud | 5.5-6.0 6.5 7.0 7.5 8.0

Neq 5 8 12 20 30
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c. Después de que N y N¢q son obtenidos, la presion de poros generada,
pg, puede ser determinado por la ecuacion 4.43.
d. Cuando pg y el esfuerzo efectivo principal inicial 6’0 en la presa son

conocidos, el esfuerzo efectivo principal 6’ puede ser calculado como:

|

c',=0",0-P8 (4.44)
y luego el modulo cortante maximo Gmax se obtiene a partir de la
ecuacion 4.40.

e. Asumiendo la deformacion cortante yyx ave, y basandose en las féormulas
de Tmax ¥ Gmax, los valores de ¥y, yh, etc. pueden ser calculados y luego

G, A determinados. Para suelos arenosos:

Toax =0 SINQ (4.45)

Donde :
0 : Angulo de friccion interna del suelo.

f. Calculo de la velocidad de onda de corte.

Vs |2 (4.46)

P

g. Calculo de la primera frecuencia natural o y el periodo natural T.

_2mn

T (4.47)

®

h. Célculo de S, que puede ser determinado del espectro de respuesta.
Luego la aceleracion maxima en la cresta de la seccion central puede ser
calculado por las ecuaciones 4.30 y 4.31.

1. Calculo del valor de la deformacion cortante promedio (Yyx ave)eq pOr la
ecuacion 4.36 y el esfuerzo cortante promedio (Tyx ave)eq POr la ecuacion
4.37.

j.  Silos valores obtenidos en el paso anterior son parecidos a los asumidos
la iteracidon termina. Si no los pasos b al i se repetiran hasta que la

condicidén de convergencia sea satisfecha.
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l:lll'la)(

a @ -

SIII, 7,
+——»
g

a. Seccion de Presa Homogénea.

G / Gmax

Amortiguamiento (%)

Deformacién Cortante (%)

b. Propiedades del suelo dependientes de 1a deformacion.

Sun ! g

Periodo (seg)

c. Espectro de respuesta de aceleracion.

Fig. 4.1 : Célculo de la maxima aceleracion en la corona y periodo natural.
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Fig. 4.2 : Variacion de factores de participacion modal de deformacion cortante con
la profundidad (Martin, 1965)
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a. Seccion longitudinal b. Seccion transversal

Fig. 4.3 : Presa de tierra en quebradas triangulares.

1 1 T T
0.8 — 0.8+ -
06— — 06— —
I I
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|
0 | | | 0 l I I |
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hl ¢yl
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Fig. 4.4 : Variacion de factor de participacion de deformacion cortante para el primer
modo con la profundidad en la (a) seccion central y en la (b) seccién a L/4
del eje. (Xu, 1996)
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CAPITULOS

ESTABILIDAD SiSMICA DE ESTRUCTURAS DE TIERRA

INTRODUCCION

En este capitulo se muestran los principales procedimientos y métodos
utilizados para analizar la estabilidad sismica de estructuras de tierra.

En primer lugar se describe el procedimiento de evaluacion pseudo-estatica
que es usado para el calculo del factor de seguridad con un coeficiente sismico.
Luego se presentan algunos métodos para determinar las deformaciones
permanentes inducidas por sismos en estructuras de tierra. Estos nos da una

informacion mas conveniente de la estabilidad sismica del talud.

EVALUACION PSEUDO-ESTATICA

El método de evaluacion mads usada en el analisis sismico de estructuras de
tierra es el calculo del minimo factor de seguridad contra el deslizamiento cuando
una fuerza estatica y horizontal de alguna magnitud es incluida en el analisis. El
analisis es tratado como un problema estatico en el que las estructuras se comportan
como cuerpos absolutamente rigidos fijados a su cimentacidn, experimentando una
aceleracion uniforme e igual a la aceleracién superficial del terreno. La fuerza
horizontal es expresada como el producto de un coeficiente sismico K, y el peso W,
de un potencial de masa deslizante. Si el factor de seguridad se aproxima a la
unidad, la seccion es considerada insegura, aunque no hay un limite reconocido
para el valor del minimo factor de seguridad.

Como se indico en el Capitulo 1, uno de los mayores problemas en este
método es la eleccidn del coeficiente sismico K. En el Peru no existen todavia
normas establecidas para el disefio de presas, por lo que los coeficientes utilizados
varian de acuerdo al criterio y experiencia del disefiador. En la Fig. 1.7 se presenta

la Zonificacion del Coeficiente Sismico para Presas de Tierra y Enrocado en el Peru
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(Ruesta et al., 1988), en el cual se sugiere que los coeficientes sismicos varian entre

0.05-0.25 para presas de tierra y entre 0.05-0.20 para presas de enrocado. Estos

coeficientes pueden ser usados en cualquier tipo de estructura de tierra.

Entre los diversos métodos pseudo-estéticos de equilibrio limite que existen,

se tiene al Método de Bishop el cudl es uno de los més usados por los disefiadores

geotécnicos para estructuras de tierra. Este método tiene como base las siguientes

hipétesis :

a
b.

C.

El mecanismo de falla es circular.

La fuerza de corte entre dovelas es nula.

La fuerza normal actua en el punto medio de la base de la dovela.

Para cada dovela se satisface el equilibrio de fuerzas verticales, pero no
asi el equilibrio de fuerzas horizontales, ni el equilibrio de momentos.
Para la masa total deslizante se satisface el equilibrio de fuerzas

verticales y de momentos, mas no el equilibrio de fuerzas horizontales.

De la Fig. 5.1 se obtiene :

> FV, =0
—WI+(Ni+u|LI)cosal+Tl sena, =0 (5.1
Donde :
T = l(ciLi +N; tg¢) (5.2)
FS
Ademas :
L, =b, seca, (5.3)

Reemplazando la ecuacidn 5.3 en 5.2 se obtiene :

T = FIS (c.bi seco, + N; tg¢) 5.4)

Luego sustituyendo la ecuacion 5.4 en 5.1 y despejando N, se tiene :

W —ub. _Cib; tg o,
N = : FS (5.5)
cosa, + ghsena,

FS
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Las fuerzas normales entre dovelas E;, no producen momentos con respecto
al centro del arco por ser fuerzas internas. Se traslada la fuerza KW; a la base de la
dovela y se aplica el par de transporte de sentido contrario.

> M (centro del arco circular)=0

h

RY W, sena, + KRY W, cosa;, — Y KW, ?'=

=R FlS > (eib;seca, +Ni tg o) (5.6)

Despejando FS se tiene :

> (cib, secar, + Ni tgd)

FS= K (5.7)
(Z W, sena, + Kz W,, cosa, - 53 Z Wz.h.]
Sustituyendo la ecuacién 5.5 en 5.7 :
cib, +(W,, —u,b, )tg
FS = Z{ | ( : } E-Ii’} HL:)‘: (5.8)
y : lgotea,
W, seno, +K » W, cosa, - “’nh.J 1+
[_Z i 2V, 2R LV [ FS ]
Donde :
F8 - Factor de seguridad.
Wi Peso de la dovela, usando el peso unitario sumergido.
\ ST Peso de la dovela, usando el peso unitario in situ.
,C & Parametros de resistencia al corte.
b; : Ancho de la dovela.
U : Presion de poros.
o : Angulo de la dovela con la horizontal.
h; : Angulo de la dovela con la horizontal.
R : Altura de la dovela.
K ; Coeficiente sismico.

La ecuacion 5.8 se resuelve por iteraciones hasta alcanzar la convergencia
en el calculo del factor de seguridad.
En la Tabla 5.1 se presentan los factores de seguridad minimos propuestos

por el US Corps of Engineers para presas de tierra.
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Tabla 5.1
Factores de Seguridad Minimos para el Analisis de Estabilidad en Presas de

Tierra (US Corps of Engineers)

Condicién Tal/;u:r/i\bgauas Tal:(:):j(g)uas
I. Al Final de la Construccion 1.30 1.30
Para presas de mas de 15 m 1.40 1.40
II. Infiltraciéon Constante --- 1.50
I1I. Desembalse Rapido 1.50 ---
IV. Sismo : S6lo condiciones I y II 1.00 1.00

La evaluacion pseudo-estética tiene limitaciones. Las estructuras de tierra se
comportan como cuerpos deformables y su respuesta a la excitacion sismica
depende de los materiales de la estructura, de la geometria, de la naturaleza del
movimiento, etc., como se evidencid en ensayos a escala natural y en las
observaciones de la respuesta durante los sismos pasados.

Otro inconveniente, es que las fuerzas de inercia horizontales no actian
permanentemente en una direccion, por lo contrario, fluctiia tanto en magnitud
como en direcciéon. Asi mismo, que el factor de seguridad se torne menor que la
unidad, el talud no sufrird una subita inestabilidad, pudiendo simplemente sufrir
algunas deformaciones de tipo permanente.

Otra limitacion es considerar en el analisis un unico modo potencial de
falla, pues vienen siendo observados otros tipos de comportamiento en presas de
tierra (Seed et al., 1969; Seed et al., 1975; Seed et al., 1978; Seed, 1979) :

a. Falla por flujo debido a licuacion causada por un incremento de las

presiones de poro en zonas de materiales no cohesivos.

b. Fisuras longitudinales cerca a la cresta debido a grandes deformaciones

por corte y traccion durante oscilaciones laterales.

c. Desplazamientos diferenciales en la cresta, pérdida del borde libre

debido a deslizamientos laterales o densificacion de los suelos.
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d. Fisuras transversales causadas por la deformacion de traccion debido a
oscilaciones longitudinales.

e. Fallas por tubificacion a través de fisuras en zonas de suelos cohesivos.

PROCEDIMIENTOS PARA EVALUAR DEFORMACIONES
PERMANENTES INDUCIDAS POR SISMOS

El método de anélisis pseudo-estatico, como todos los métodos de equilibrio
limite, provee un indice de estabilidad (factor de seguridad) pero no informacion de
las deformaciones asociadas con la falla del talud. Puesto que la utilidad de un
talud después de un sismo es controlado por deformaciones, andlisis que predicen
desplazamientos en el talud nos dan una informacién mas conveniente de la
estabilidad sismica del talud. En los siguientes acapites se detallara los mas usuales

para evaluar estas deformaciones inducidas por los sismos.

METODO DE NEWMARK

Como la aceleracion varia con el tiempo, el factor de seguridad pseudo-
estatico también lo hara, si las fuerzas de inercia actuantes en la masa de falla
potencial (estaticas y dindmicas) son mayores que las fuerzas resistentes, el factor
de seguridad disminuiréd su valor hasta ser menor que la unidad. Newmark (1965)
considerd el comportamiento de un talud bajo tales condiciones. Cuando el factor
de seguridad es menor que la unidad, la masa de falla potencial no estard mas en
equilibrio, consecuentemente, serd acelerada por una fuerza. La situacidon es
analoga a un bloque apoyado en un plano inclinado (Fig. 5.2). Newmark uso6 esta
analogia para desarrollar un método de prediccion de las deformaciones
permanentes de un talud sujeto a cualquier movimiento del terreno.

La resistencia al deslizamiento “talud abajo” como en las lineas a o b de la
Fig. 5.3 es mucho menor que la resistencia “talud arriba” de las mismas. La
resistencia “talud arriba” puede ser asumida como infinitamente grande; sin que

esto presente errores serios en los célculos.
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Bajo condiciones estaticas, para que se logre el equilibrio del bloque (en la
direccion paralela al plano) se requiere que las fuerzas estaticas resistentes, Rg,
exceda a las fuerzas estdticas perturbadoras, D, (Fig. 5.4a). Asumiendo que la
resistencia del bloque es solamente friccional se tiene :

FSzRSZWcothg(bztgd) (5.9)
D W sen 3 tg B

s

Donde ¢ es el angulo de friccion entre el bloque y el plano, y B es el dangulo
que hace el plano inclinado con la horizontal. Ahora consideramos el efecto de la
fuerzas de inercia transmitidas al bloque por una vibracidén horizontal del plano
inclinado con una aceleracidn, ap(t) = Ky(t).g (los efectos de las aceleraciones
verticales no se tomaran en cuenta). En un instante particular de tiempo, la
aceleracion horizontal inducird una fuerza inercial horizontal, K,W. (Fig. 5.4b).
Cuando la fuerza actua en la direccion “talud abajo”, el factor de seguridad
dindmico sera :

FS (t): R, _ [cosB-Kh(t)sen B]tg¢ (5.10)
‘ D, senPB + K, (t)cosf '

Obviamente, el factor de seguridad dindmico disminuye tanto como Ky se
incrementa y habra un valor de K} que produciréd un factor de seguridad igual a la
unidad. Este coeficiente, llamado coeficiente de fluencia, corresponde a la
aceleracion de fluencia, a, = K, .g. La aceleraciéon de fluencia es la minima
aceleracidon pseudo-estatica requerida para producir la inestabilidad del bloque. A

partir de la ecuacion 5.10 se obtiene :

_tgo+tgh
ey tg(9-p) (5.11)

Cuando un bloque en un plano inclinado es sujeto a un pulso de aceleracion
que excede la aceleracion de fluencia, el bloque se movera de manera relativa al
plano. Para ilustrar el procedimiento de céalculo de las deformaciones permanentes,
consideramos el caso en el cudl un plano inclinado es sujeto a un pulso de

aceleracion rectangular simple de amplitud A y duracion At. Si la aceleracion de
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fluencia, ay, es menor que A (Fig. 5.5a), la aceleracion del bloque relativa al plano

durante el periodo de tiempo tpa to + At es :
a (t)=ay(t)-a =A-a, t, Stst,+At (5.12)

Donde ay(t) es la aceleracidn del plano inclinado. El movimiento relativo del
bloque durante este periodo puede ser obtenido integrando dos veces la aceleracion

relativa, de esta manera :

V(= [ adt=[a-a,fi-1,) <t<t,+AL  (5.13)

1

drcl(t)=‘[“vre,(t)dt=2[A-aylt—t0)2 L SUSt,+AL  (5.14)

Cuando t =t + At, la velocidad relativa alcanza su maximo valor :
Va(ty +A0) =|A-a, |at (5.15)

] 2

dm,(to+At)=5[A-ay]At (5.16)
Después la aceleracion de la base se hace cero (cuando t =ty + At), el bloque
deslizante se desacelera por la fuerza de friccidon actuante en su base. EL bloque

continuara deslizandose en el plano, pero s6lo hasta que su velocidad alcance el

valor de cero. La aceleracion en este tiempo esta dada por :
ay(t)=a,()-a,=0-a =-a, l,+ALSL<L, (5.17)

Donde t; es el tiempo en el cual la velocidad relativa se hace cero. Entre

to+At y t;, la velocidad relativa disminuira con el tiempo de acuerdo a :

Valt)=v (L, + A+ J: _ham,[l}di =AAt-a_ (t-t,)
, +ALS LS, (5.18)

Si la ecuacion 5.18 la igualamos a cero cuando t = t;, se obtiene :
t, =t, +— At (5.19)

Luego :
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do(0=[ v, Odt=AAt(t-t,-A)- % [r' -(t, +m]’]

, +ALSLST, (5.20)

Después del tiempo t;, el bloque y el plano inclinado se mueven juntos.
Durante el periodo total de tiempo entre t =ty y t = t; el movimiento relativo del
bloque es mostrado en la Fig. 5.5. Entre ty y ty + At, la velocidad relativa se
incrementa linealmente y el desplazamiento relativo cuadraticamente. En ty + At, la
velocidad relativa ha alcanzado su méaximo valor, luego del cual decrece
linealmente. El desplazamiento relativo continua incrementandose hasta t = t;. El
desplazamiento total relativo sera :

2 A

ay

d,e,(t,)=;(A—ay)At (5.21)

El desplazamiento relativo depende de la duracion del tiempo durante el
cual la aceleracion de fluencia es excedida. Esto sugiere que el desplazamiento
relativo causado por un simple pulso de un fuerte movimiento estara relacionado a
la amplitud y contenido de frecuencias de ese pulso. Un movimiento sismico puede
exceder la aceleracion de fluencia varias veces y producir un nimero de

incrementos del desplazamiento. (Fig. 5.6).
METODO DE SARMA

Sarma (1975) propuso usar el modelo de Newmark para analizar los efectos
de las fuerzas de inercia y presion de poros en el factor de seguridad, la aceleracion
critica y el subsecuente desplazamiento durante un sismo. El andlisis se baso en el
principio de equilibrio limite y que el material obedece al criterio de falla de Mohr-
Coulomb con esfuerzos efectivos. Para esto se considera un bloque de peso W que
reposa sobre una superficie inclinada que hace un angulo [ con la horizontal.
(Fig.5.7).

Si la aceleracion sismica es mayor que Kc.g, el factor de seguridad sera

menor que uno, lo cual constituye un estado de falla. En este caso el bloque se



87

deslizara a través de la superficie y se detendra después de que la aceleracion se
haga menor que K..g.

Tomando en cuenta el equilibrio de las fuerzas actuantes y resistentes y
asumiendo que la presion de poros no cambia durante el movimiento, el

desplazamiento maximo del bloque sera :

cos(ﬁ—e—q)')(K_K )

coss (5.22)

X Aceleracion del bloque.

B Angulo que hace el plano inclinado con la horizontal.

0 Angulo que hace la fuerza de inercia con la horizontal

¢ Angulo de friccion efectivo.

ke : Coeficiente de aceleracidn critica. Coeficiente que
hace que el factor de seguridad sea igual a uno.

K - Coeficiente sismico como fraccion de la gravedad.

La solucion de la ecuacion 5.22 depende de la variacion de K con el tiempo.
Para un pulso rectangular de duracién T/2 y amplitud maxima K;.g

(Fig.5.8a) resulta :

4x 5¢' :
Xo | __cost [ 1[K. _, (5.23)
K,gT |cos(P-0-¢") ]| 2| K,
Donde :
Xm : Desplazamiento maximo del bloque.
Kuii = Valor maximo del coeficiente sismico.

Para un pulso triangular de duraciéon T/2 y amplitud maxima K,.g (Fig.5.8b)

. [ ot S (2]

K. gT?

resulta :

cos(fi-0-4")| 24 K,
KI"I
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m

4xm[ cos ¢’ }1(1_&][2-2%-'5—8]

K, gT?|cos(B-0-¢")| 6 K
l-Jl-aSKC

<1 5.25
. % (5.25)

Para un pulso sinusoidal de duracién T/2 y amplitud maxima Kp.g

(Fig.5.8c)resulta :

(Kc ! ]2
—sinq
X cos¢' | \Kn )
KngT?[cos(B-0-0)]" 2 K.
12> K. >0.725 (5.26)
Km
K 2
+a—-m+cos‘(a/2)cotg(a/2)
4x, cos ¢' K,
K _gT?|cos(B-0-9") n’
K
0<--°<0.725 (5.27
Km
Donde :
K
q=Ct+K° (cosa -cosq) (5.28)
Ademas :
azarcsin(K°] (5.29)
Km

La solucién para un sismo (Fig. 5.8d) es obtenida asumiendo una

aceleracion lineal. En este caso el movimiento es permitido s6lo en la direccidn

“talud abajo”.
La Fig. 5.10 muestra la relacion [( 4xm)/( Km g T?)] {(cos ¢°) / [cos (B-6-

¢’)]} vs. La relacion K¢ / Ky, para los casos descritos. Para el caso de pulso

triangular el valor que se asumid para € es de 0.5. Para el sismo, T es el periodo
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predominante obtenido a partir del espectro de aceleraciones; K, es la aceleraciéon
maxima del sismo. Como se puede ver en la Fig. 5.9, los puntos para un sismo
correspondiente a los mas altos valores de K. / Ky, pueden coincidir con la curva del
pulso triangular con un ligero cambio del periodo T. La diferencia entre los puntos
para los sismos y la curva del pulso triangular en términos del valor de x, es casi
insignificante. Para pequefios valores de K. / Ky, el efecto del nimero de pulsos en
un sismo parece ser importante. Los puntos parecen ser limitados por la curva del
pulso rectangular. Se puede decir que para valores de K. / K, mayores que 0.5, el
pulso triangular y para valores de K. / Ky menores que 0.5 el pulso rectangular
darian efectivamente el desplazamiento del bloque deslizante sujeto a un sismo.
Para iniciar el cdlculo de la deformacion permanente se tiene que tener
como datos : el valor del coeficiente de aceleracion critica, K¢, el angulo de
friccion, ¢°, la aceleracion maxima del terreno, y el periodo fundamental de la
presa, T. A partir de la Fig. 5.10 se puede obtener el valor del coeficiente sismico
promedio para una superficie de masa deslizante como fraccion de la aceleracion
maxima del terreno, K. (Ambraseys y arma, 1967). El valor de K,, sera :
K, =K.i (5.30)
El valor del angulo del plano inclinado, 3, se puede calcular a partir de una

max

suma vectorial de las fuerzas cortantes. La direccion de la resultante sera 3.Con

todos estos datos se puede calcular el valor de x, a partir de la Fig.5.9.

METODO DE MAKDISI-SEED

El método simplificado de estimacién de deformaciones inducidas por
sismo es un método racional simple, que se aplica a estructuras construidas de
materiales arcillosos compactos, arenas secas y suelos granulares densos. Este
método aproximado emplea el concepto original propuesto por Newmark (1965)
para calcular las deformaciones permanentes, pero se basa en la evaluacion de la
respuesta dinamica del terraplén propuesta por Seed y Martin (1966), en vez de un
comportamiento de cuerpo rigido. EI método asume que la falla ocurre en una

superficie de deslizamiento bien definida y que el material se comporta
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elasticamente a niveles de esfuerzo por debajo de la falla, pero por encima de ésta,
desarrolla un comportamiento perfectamente plastico. El método simplificado se
compone de las siguientes partes:

a. Se determina una aceleracion de fluencia, es decir una aceleracion a la
cual una superficie potencial de falla desarrollaria un factor de seguridad
igual a la unidad. Los valores de aceleracion de fluencia estan en
funcion de la geometria del terraplén, la resistencia del material y la
localizacion de la superficie potencial de deslizamiento.

b. Las aceleraciones inducidas por el sismo en el terraplén se determinan
por medio de un andlisis de respuesta dindmica. Se emplean técnicas de
elementos finitos con propiedades del suelo dependiente de la
deformacidn o técnicas unidimensionales mas simples. De estos andlisis
se determinan los tiempo-historia de aceleraciones promedio para
superficies potenciales de falla.

c. Enuna masa potencial de deslizamiento, cuando la aceleracion inducida
excede la aceleracion calculada, se asume que los movimientos ocurrirdn
a lo largo de la direccion del plano de falla, y la magnitud del
desplazamiento de evalia por un procedimiento simple de doble
integracion.

El método se ha aplicado a presas con alturas de 30 a 60 metros, construidas

de suelo arcilloso compactado o suelo granular muy denso; pero puede ser aplicable

a terraplenes mas altos.

A. DETERMINACION DE LA ACELERACION DE FLUENCIA

La aceleracion de la fluencia, Ky, se define como la aceleracion promedio
que produce una fuerza horizontal de inercia en una masa potencial deslizante, de
modo de producir un factor de seguridad igual a la unidad, y de este modo causar
un desplazamiento permanente.

En los suelos que no desarrollan deformaciones ciclicas grandes o presiones
de poros, y mantienen su resistencia original después del evento sismico, el valor de

Ky puede determinarse mediante una analisis de estabilidad empleando métodos de
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equilibrio limite. En los andlisis convencionales de estabilidad, la resistencia
cortante del material se define como el esfuerzo desviador maximo en un ensayo
no-drenado, o el nivel de esfuerzo que causaria una deformacion axial permisible,
por decir 10%. Sin embargo en condiciones de carga dinamica, el comportamiento
del material es diferente. Debido a la naturaleza transitoria del sismo, el terraplén
puede ser sometido a un numero de pulsos de esfuerzo igual o mayor que su
esfuerzo estatico de falla que solamente producira deformacioén permanente en vez
de falla total. La resistencia de fluencia se define como el méximo nivel de esfuerzo
por debajo del cual el material tiene un comportamiento cercano al eldstico y por
encima del cual el material presenta una deformacién plastica permanente, cuya
magnitud depende del numero de pulsos aplicados y su frecuencia. Este tipo de
comportamiento corresponde a materiales arcillosos, suelos granulares secos o
parcialmente saturados o materiales granulares saturados muy densos, que no
producirdn deformaciones significativas aun en carga ciclica, a menos que se
exceda la resistencia estatica no drenada.

En los casos a estudiar, la aceleracion de fluencia se determina por medio de
algin método de equilibrio limite. Después de determinar la aceleracion de fluencia
para una cierta superficie de deslizamiento, el siguiente paso en el andlisis es la
determinacion de las aceleraciones inducidas promedio del tiempo-historia del

sismo para una cierta masa de deslizante.

B. DETERMINACION DE LA ACELERACION INDUCIDA POR EL
SISMO

Para calcular las deformaciones permanentes de una superficie de
deslizamiento, debe determinarse primero el tiempo-historia de aceleraciones
promedio inducidas por el sismo.

Una manera de determinar las aceleraciones inducidas es mediante los
procedimientos de elementos finitos que utilizan propiedades lineales equivalentes
dependientes de la deformacidn, tal como el programa de computo QUAD4M
(Hudson et al , 1994). Este programa emplea el amortiguamiento tipo Rayleigh y

permite la variacidn de éste en los elementos.
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El calculo del tiempo-historia de la aceleracién promedio de una masa
deslizante se calcula como se indica en la Fig. 5.11. En cada incremento de tiempo
se calculan las fuerzas que actuan en la frontera de la masa deslizante, de los
esfuerzos normales y de corte de los elementos finitos a lo largo de la frontera. La
resultante de estas fuerzas dividida entre el peso de la masa deslizante
proporcionard la aceleracion promedio, K,y(t), actuando en la masa en ese instante.
El proceso se repite para cada incremento de tiempo para calcular el tiempo—
historia de la aceleraciéon promedio.

La aceleraciéon maxima en la corona se denomina Una y la aceleracion
maxima promedio para una masa deslizante potencial hasta una profundidad vy, se
denomina K. Seria deseable establecer relaciones entre Kmax/Umax y la
profundidad del terraplén, para diferentes rangos de terraplenes y sismos. Si se
determina la aceleraciéon méxima en la corona de una presa debido a un sismo de
disefio y se emplea una relaciéon del tipo indicada anteriormente, se puede
determinar la aceleracidn maxima promedio a cualquier profundidad de la masa
potencial de deslizamiento.

Las relaciones de variacion de aceleracion méaxima con profundidad han
sido presentadas por Seed y Martin (1966) y Ambraseys y Sarma (1967), en base a
modelos de respuesta que utilizan el método de rebanada de corte con material
viscoelastico. Adicionalmente Makdisi y eed (1977) emplearon el método de
elementos finitos para determinar relaciones de aceleracion méaxima Kmax/Umax con
profudidad. Estas relaciones se presentan en la Fig. 5.12. Como se aprecia en esta
figura, las formas de las curvas son similares. La maxima diferencia entre la
envolvente de todos los datos y una curva promedio varia de £ 10 a 20% para la
parte superior del terraplén y de + 20 a 30% para la parte inferior.

Considerando la naturaleza aproximada del método del andlisis propuesto, el
empleo de la relaciéon promedio mostrada en la Fig. 5.12 para determinar la
aceleracion promedio méxima para una superficie potencial de deslizamiento,
basada en la aceleracion de la corona, es suficientemente aproximada para

propdsitos practicos. Para un disefio conservador puede emplearse el limite superior
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de la figura, que resultara en valores 10 a 30% mas altos que los estimados con la

relacion promedio.

C. CALCULO DE LAS DEFORMACIONES PERMANENTES

Con la aceleracion de fluencia y el tiempo-historia de la aceleracion
promedio inducida para una superficie potencial de deslizamiento, se puede calcular
las deformaciones permanentes.

Asumiendo una direccion del plano de deslizamientos, y con la ecuacion de
movimiento de la masa deslizante a lo largo del plano, se pueden evaluar por
integracién numérica los desplazamientos que ocurriran en el momento en que la
aceleracion inducida exceda la aceleracion de fluencia. e asume que la aceleracion
de fluencia es constante durante el sismo. La direccion del movimiento se asume
que ocurre a lo largo del plano horizontal.

Makdisi y Seed (1977) determinaron las deformaciones inducidas en
terraplenes de 25 a 50 metros de alto, sujetos a aceleraciones del terreno producidas
por sismos de 6 1/2,7 1/2'y 8 1/4 de magnitud Richter. El anélisis empleado fue
el de elementos finitos con el método lineal equivalente.

El calculo de la respuesta para cada movimiento en la base se repiti6 por 3
0 4 veces iteraciones, hasta que se obtuviera propiedades del material compatibles
con la deformacion. Se calcularon los tiempo-historia de la aceleracion en la
corona y la aceleracion promedio para una superficie potencial de deslizamientos a
través de toda la altura de terraplén, asi como el periodo natural de vibracion.

La Fig. 5.13 presenta las envolventes de resultados de los sismos
analizados, en base a los valores Ky/Kmax y las deformaciones normalizadas con
respecto al valor de Kmax y el periodo natural T,. La Fig. 5.14 presenta curvas
promedio, las cuales pueden proporcionar un orden de magnitud de los
desplazamientos permanentes inducidos para diferentes magnitudes de terremotos.
Para relaciones de aceleracion de fluencia menores de 0.2 los desplazamientos
calculados pueden no ser realistas.

En resumen, el cédlculo de la deformaciéon permanente de un terraplén

construido con material que no cambia significativamente su resistencia durante un
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terremoto, necesita determinar la maxima aceleracion en la corona Upay, y el
periodo natural T,, debido a un sismo de disefio.

Luego mediante la relacion indicada en la Fig. 5.12, se realiza la
determinacion del valor maximo de la historia de aceleracion promedio Knax, para
cualquier nivel de la superficie de deslizamiento indicada. De la Fig. 5.14 se
determina la deformacion permanente con los valores apropiados de Knax y To, para
cualquier valor de aceleracion de fluencia asociado con la superficie de

deslizamiento.



95

Fig. 5.1 : Método de Bishop considerando la accion sismica.

Masa

Deslizante Bloque

Deslizante

Superficie

de Falla Plano
Inclinado

+—=0=P Lo o 4

(a) (b)

Fig. 5.2 : Analogia entre (a) masa potencial de deslizamiento y (b) bloque sobre un
un plano inclinado.
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Fig. 5.3 : Posibles movimientos y deformaciones de una presa de tierra durante las
cargas sismicas.

(a) (b)

Fig. 5.4 : Fuerzas actuantes en un bloque sobre un plano inclinado: (a) condiciones
estaticas y (b) condiciones dinamicas.
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aceleracion de fluencia entret =ty y t =ty + At.
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Fig. 5.6 : Desarrollo del desplazamiento permanente de un talud ante la accion de un
movimiento sismico.
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Fig. 5.8 : Diversos tipos de pulsos: (a) rectangular; (b) triangular; (c) medio sinusoidal
(d) movimiento sismico.
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(Ambraseys y Sarma, 1967).



102

Thi (1)
—

) Ghi (t)
Elementoi —s g T«—

FO=3 tn(®L, +0n()d,

i=1

n = numero de elementos a lo largo de la superficie de deslizamiento

F(t)

Ko, ()= W

Fig. 5.11 : Caélculo de la aceleracion promedio del anélisis de respuesta por elementos
finitos.
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Fig. 5.12 : Variacion de la relaciéon de aceleraciones maximas con la profundidad
de la masa deslizante. (Makdisi y Seed, 1977)
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CAPITULO 6

ANALISIS SISMICO DE ALGUNAS ESTRUCTURAS DE TIERRA

6.1

INTRODUCCION

En este capitulo se presenta la aplicacion de los procedimientos descritos
anteriormente a dos presas de tierra disefiadas en nuestro pais, siguiendo la
metodologia establecida para el disefio de estructuras de tierra.

Como se indico en el primer capitulo, en el presente trabajo se pretende
definir un esquema para evaluar el comportamiento de las estructuras de tierra
durante sismos, que comprende tres etapas de analisis. La primera etapa sera la
evaluacidn a través del analisis pseudo-estatico. La segunda, constituida por los
métodos que determinaran las deformaciones permanentes. La tercera etapa esta
constituida por los andlisis mas sofisticados de estabilidad dindmica basados en el
calculo de la respuesta sismica a través de los procedimientos unidimensionales y
bidimensionales. Para realizar esto se han empleado una serie de programas de
computo, hasta dos por cada etapa para poder obtener una mejor comparacion de
resultados.

Para analizar la estabilidad de estas estructuras de tierra en condiciones
estaticas y pseudo-estaticas se han utilizado los programas de computo STABL6H y
SLOPE/W.

Los procedimientos simplificados para el calculo de la respuesta sismica se
desarrollaron en base a programas y hojas de calculo elaboradas por el autor de la
presente tesis.

El andlisis unidimensional de respuesta sismica se desarrollé con los
programas SHAKE21, desarrollado por T. Kagawa (1995) de la Universidad Estatal
de Wayne, y el SHAKE9I, elaborado por .M. Idriss y J.I. Sun (1992) de la
Universidad de California.

El anélisis bidimensional de respuesta sismica se realizo en dos etapas. Para

el desarrollo del analisis bidimensional estatico de esfuerzo-deformacion se utilizd
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el programa FEADAMS84, desarrollado por J.M. Duncan, R.BB. Seed, K.S5. Wong y
Y. Ozawa (1984) del Instituto Politécnico y Universidad Estatal de Virginia, y
GEOSOFT, elaborado por M. Carrion y D. Parra (1998) en el CISMID de la
Universidad Nacional de Ingenieria. Una vez calculados los esfuerzos antes del
sismo, se realizara el analisis bidimensional de respuesta sismica con el programa
de computo QUAD4M, desarrollado por M. Hudson, I.M. Idriss y M. Beikae
(1994) de la Universidad de California, y también se utiliz6 el GEOSOFT.
QUAD4M emplea los esfuerzos calculados con el programa FEADAMS84 para
evaluar el mdédulo de corte dindmico de cada elemento finito, ademdas emplea el
método de Newmark para lograr la integracion de la ecuacion de movimiento en el
tiempo, la matriz de masa es del tipo concentrada y el amoriguamiento es variable
usando el esquema de dos frecuencias. Por otro lado GEOSOFT realiza
automaticamente el célculo de los esfuerzos antes del sismo en su primera etapa.
Este programa emplea tanto el método de Newmark como el de Wilson 6 (en este
trabajo se utilizo el método de Wilson 0) para la integracion en el tiempo, puede
emplear matriz de masa consistente o concentrada y el amortiguamiento es variable
usando el esquema de una sola frecuencia. Ademdas utiliza amortiguadores
imperfectos en las fronteras infinitas del modelo.

Para la aplicacion de los procedimientos simplificados y métodos de
evaluacion de deformaciones permanentes (Newmark, Sarma y Makdisi y Seed) se
desarrollaron pequefios programas y algoritmos en hojas de calculo, elaborados por

el autor de la tesis.

PRESA POMACOCHA

ANTECEDENTES

El estudio de esta presa corresponde al Proyecto de Trasvase Derivacion

Pomacocha-Rio Blanco (Marca II) localizado en la Provincia de Yauli del

Departamento de Junin. (Ver Fig. 6.1).
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El proyecto plantea la ejecucion de la sobreelevacion de la actual Presa
Pomacocha, esto permitird un incremento en el volumen del embalse. El concepto
establecido en el proyecto, define como requerimiento un volumen util de 72
millones de metros cubicos. La actual Presa Pomacocha cuenta con una longitud
aproximada de 380 m, una cota de coronacién de 4262.60 m.s.n.m., un nivel
méaximo de embalse de 4259 m.s.n.m. y un ancho de corona de 8§ m. Ademas el
talud aguas arriba es de 1:3.0 (V:H) y el talud aguas debajo de 1:2.5 (V:H).

En el estudio de factibilidad del afio 1966 fue prevista una presa de
enrocado con un nicleo impermeable; una trinchera hasta la roca existente y una
pantalla de inyeccion de tres lineas en la roca hasta una profundidad de 30 m. La
nueva presa cerraria a la antigua y la sobreelevaria.

En base a las nuevas investigaciones ingeniero-geoldgicas obtenidas y
disponibles, era necesario modificar el disefio previsto. Se determind a partir de
perforaciones efectuadas que la morrena encontrada en la superficie de cimentacion
presenta un considerable espesor, hasta mas de 20 m, y su coeficiente de
permeabilidad es de 10° m/s. Esto hace que la excavacion de una trinchera
profunda hasta llegar al estrato rocoso y posterior ejecucion de su relleno
compactado esté relacionada con problemas debido al agua subterranea. En vista de
la nueva situacion ingeniero-geoldgica se decidid reemplazar la presa prevista de
escollera con nucleo impermeable, por una presa de material homogéneo
compactado proveniente de las morrenas existentes en la zona.

Con esta nueva solucion se asegurara que a través de la conexion directa de
la presa homogénea al nucleo impermeable de la presa existente, el agua embalsada
no tenga contacto directo con la morrena que permaneceria en la cimentacion, ni
con la roca 'y asi obtener que el posible camino de filtracion sea extendido
sustancialmente a pesar de la falta de una pantalla impermeable.

De acuerdo al concepto del disefio de la nueva presa (Ver Fig. 6.2) la
longitud de la corona sera de 513 m, con esto la cota de la coronacion llegara a los
4281 m.s.n.m. Ademas la altura maxima aproximada serd de 40 m y la corona
tendra un ancho de 6 m. El talud aguas arriba sera de 1:2.5 (V:H), incorporando la

cresta de la presa como berma de 8 m de ancho en la cota de 4262.60 m.s.n.m. El
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talud aguas abajo serd de 1:2.2 (V:H), con una berma de 4 m de ancho en la cota de
4261.50 m.s.n.m. para fines de inspeceion y control,

El cuerpo casi homogénco de la presa exige medidas que sirvan del control
de la linea fredtica en el cuerpo de la presa. Para esto los proycectistas han previsto
la construccion de un “filtro chimenca” de material grava/arena. Lsta zona filtrante
de 2 m de ancho, sera ubicada en ¢l cuerpo morrénico de la presa como una pantalla
filtrante vertical, aproximadamente 30 m, aguas abajo del ¢je de la presa. El “filtro
chimenea™ se conecta con el de la capa fliltrante de grava/arcna que segun ¢l disciio
serd colocada como “filtro de piso”, de 1.5 m de espesor, apoyada dircctamente

sobre la cimentacién morrénica aguas abajo del ¢je.

CARACTERISTICAS DE LOS PRINCIPALES MATERIALES

En este acapite detallaremaos las caracteristicas de los principales materiales
que conforman el cucrpo de la presa y su cimentagion. listas caracteristicas sc
obtienen a partir de las exploraciones geotéenicas y de los ensayos de laboratorio
realizados durante la elaboracion del prayecto en su Listudio Definitivo.,

El programa de exploraciones de campo dentro del drca involucrada por ¢l
emplazamiento de la Presa Pomacocha consistio en:

- Dos perforaciones de 32.26 y 30.00 m de profundidad, ubicadas ¢n ¢l ¢je
(corona) de la presa actual, con cl objcto de investigar las caracteristicas
geotéenicas del nucleo de la presa.

- Cuatro perforaciones de 45.10, 38.10, 30.00 y 41.36 m de profundidad,
ubicadas en la zona dc la presa proycctada. il objetivo fue conocer la
profundidad, morfologia y caracteristicas geotéenicas del basamento
rocoso calcdreo y depdsitos morrénicos-fuvioglaciales.

- Tres trincheras emplazadas en c¢l espaldon aguas debajo de la presa
actual, para conocer las caracteristicas geotéenicas del material del
cuerpo de la presa actual.

- Dos trincheras en ¢l eje de la presa proyectada con ¢l objeto de conocer
las caracteristicas geotéenicas de los materiales de fundacion para la

presa.
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Tres calicatas en el eje de la presa proyectada para conocer las
caracteristicas geotécnicas de los materiales de fundacion.

Se ejecutd el tendido de 1540 m de lineas de refraccidon sismica
distribuidas en el eje de la presa proyectada y en lineas transversales al
eje.

Ademas se realizaron 14 calicatas en la Cantera Principal y 14 calicatas en
la Cantera de Reserva para conocer las caracteristicas geotécnicas de los materiales
morrénicos con los que se construira el cuerpo de la presa nueva.

También se ejecutaron ensayos de laboratorio Estdndar, para evaluar la
granulometria y propiedades indices de los materiales, y Especiales, para obtener
sus parametros de resistencia. A continuacion se muestra la descripcion de los

principales materiales:

A. Material Morrénico de Cimentacion

Los ensayos estandar realizados en las muestras de este material lo
clasifican como una grava areno limosa (GP-GM), aunque también se encontrd
presencia de materiales arcillosos y organicos. Su porcentaje de gravas varia entre
50.00 a 82.00 %, el de arenas entre 14.00 a 39.00 %, mientras que el de finos entre
3.00 a 23.00 %. Se encontr6é un contenido de humedad de 3.00 a 7.00 %. Sus

parametros de resistencia drenados y no drenados se presentan en la Tabla 6.1.

B. Material del Nucleo de la Presa Existente

Este material ha sido clasificado como una arena arcillosa (SC). Los ensayos
estandar realizados en las muestras de este material nos revelan que tiene un
porcentaje de gravas que varia entre 14.00 a 33.00 %, el de arenas entre 28.00 a
60.00 %, el de limos entre 38.00 a 43.00 %, mientras que el de arcillas entre 5.00 a
10.00 %. Se encontrd un Limite Liquido (LL) de 21.00 a 33.00 % y un Indice de
Plasticidad (IP) de 8.42 a 17.00 %. Sus parametros de resistencia drenados y no

drenados se presentan en la Tabla 6.1.
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C. Material Morrénico de Espaldones de la Presa Existente

Este material ha sido clasificado como una grava arcillosa (GC), aunque
también se encontrd presencia fuerte de materiales limosos y arenas. Se encontrd un
contenido de humedad de 2.00 % en el espaldon aguas debajo de la presa actual y
una densidad natural de 18.00 a 20.00 KN/m®. Sus pardmetros de resistencia

drenados y no drenados se presentan en la Tabla 6.1.

D. Material Morrénico del Cuerpo de la Presa Nueva

A través de las investigaciones geotécnicas realizadas se han podido ubicar
dos canteras de material morrénico (Principal y de Reserva) que son recomendadas
para la construccidon del cuerpo de la presa nueva. Los ensayos de laboratorio
realizados permiten clasificar a este material como una grava arcillosa (GC),
aunque también se encontro presencia de materiales limosos y arenas. Su porcentaje
de gravas varia entre 33.00 a 53.00 %, el de arenas entre 19.00 a 31.00 %, el de
limos entre 17.00 a 30.00 %, mientras que el de arcillas entre 2.00 a 5.00 %. Se
encontré un contenido de humedad-de 3.00 a 9.00 %, un Limite Liquido de 24.00 a
34.00 % y un Indice de Plasticidad de 11.00 a 20.00. Sus pardmetros de resistencia

drenados y no drenados se presentan en la Tabla 6.1.

ANALISIS DE ESTABILIDAD ESTATICO Y PSEUDO -ESTATICO

Como primera etapa de analisis se realizara el analisis de estabilidad estético
y pseudo-estatico de la presa. En base a los ensayos especiales realizados en las
muestras de los materiales se establecieron sus parametros de resistencia cortante,

éstos se pueden observar en la Tabla 6.1.
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Tabla 6.1

Parametros de Resistencia de los materiales de la Presa Pomacocha para el

Analisis de Estabilidad.

Resistencia Cortante

Dens.
ateri: UU C
Material (KN/mJ) U

Cu | ¢u C ) C ¢
(KPa) | (°) |(KPa)| (°) |(KPa)| (°)
Roca de Cimentacidn 24 -- -- == = 100 45
Materlal Morrenlco de 2 50 21 60 16 15 30

Cimentacion
Nucleo de Presa Existente 21 60 19 65 14 30 27
Cuerpo de Presa Nueva 21 65 22 80 17 20 30
Filtro 18 -- -- -- -- 0 33
Espaldones de Presa 2 40 20 45 17 10 30

| Existente e - N R - ]

Se realizaron analisis de estabilidad para las distintas condiciones en la vida

de la presa. Estas condiciones son:

A. Al Final de la Construccion

Este analisis se realiza en términos de esfuerzos totales, en condiciones sin

drenaje, asumiendo disipacién nula de la presiéon de poros. Los pardmetros de

resistencia cortante se obtienen del ensayo UU (no consolidado — no drenado), con

esfuerzos cortantes y con caracteristicas de la muestra similares a las del suelo

compactado in-situ.
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B. Infiltracion Constante

Este analisis representa una condicion a largo plazo. Al elevarse el nivel de
agua del embalse los esfuerzos en la presa aumentan y el agua alcanza la condicion
de flujo establecido. Se utiliza los parametros efectivos de resistencia cortante,
producto de los ensayos CD (consolidado drenado) o CU (consolidado no drenado

con medicion de la presion de poros).

C. Desembalse Rapido

Esta condicion ocurre cuando el embalse estando lleno en infiltracion
constante, se produce un descenso rapido del nivel del embalse, quedando el talud
aguas arriba sometido a fuerzas que inducen a la inestabilidad por la desaparicion
del empuje de agua y el mantenimiento de la presion de poros. Esta condicion se
analiza en funcion de esfuerzos totales con pardmetros obtenidos en ensayos

triaxiales (CU).

D. Accion Sismica

Este andlisis se realiza en las condiciones al final de la construcciéon (en
ambos taludes) e infiltracion constante (s6lo en el talud aguas arriba). El coeficiente
sismico correspondiente a esta zona que sera utilizado en el analisis pseudo-estatico
es de 0.16.

Para realizar los andlisis de estabilidad para cada una de las condiciones
establecidas se utilizaron los programas de computo STABL6H y SLOPE/W. El
método de calculo empleado fue el de Bishop. Los resultados y los gréaficos de los
analisis se presentan en el Anexo I-A. Los factores de seguridad calculados se

detallan en la Tabla 6.2.
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Tabla 6.2

Factores de Seguridad calculados en el Analisis de Estabilidad de la Presa

A. Programa : STABL6H

Pomacocha.

B. Programa : SLOPE/W

Talud Aguas Abajo | Talud Aguas Arriba
Condicion Pseud Psoud
L. seudo- L seudo-
AL Estatico Lt Estatico
Al Final de la Construccion 1.83 1.27 2.38 1.44
Infiltracién Constante 1.72 1.18 -- --
Desembalse Rapido -- = 1.71 --

Talud Aguas Abajo | Talud Aguas Arriba
seadisioy Estatico ORI = Estatico T
B Estatico ) Estatico
Al Final de la Construccién 1.80 1.26 2.31 1.43
Infiltracion Constante 1.69 1.17 - -
Desembalse Rapido -- - 1.51 --

Si comparamos estos resultados con los factores minimos establecidos por
la US Corps of Engineers para presas de tierra (Tabla 5.1) se podra observar que los

taludes de esta presa son estables.

DATOS PARA LOS ANALISIS DE RESPUESTA SISMICA

Para la evaluacion de la respuesta sismica se han aplicando procedimientos
simplificados para calcular la aceleraciéon maxima en la cresta y el periodo natural,

métodos unidimensionales y bidimensionales.
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Los pardmetros utilizados en este andlisis, asi como las curvas de reduccion
del modulo cortante y factor de amortiguamiento se han estimado considerando que
el material de la cimentacion corresponde a un suelo granular arenoso, el nucleo de
la presa existente es un material arenoso arcilloso y que los espaldones y el material
del cuerpo de la presa son gravas arcillosas.

Este andlisis de respuesta sismica se realizd con las componentes
horizontales de dos sismos : El sismo de Lima-Perii de Octubre de 1974 con su
componente N 82° O, cuyo espectro de respuesta normalizado se muestra en la Fig.
6.3 y el sismo de Llolleo-Chile de Marzo de 1985 con su componente S 80° E, cuyo
espectro de respuesta normalizado se presenta en la Fig. 6.4.

Segun el Estudio de Peligro Sismico de la zona, para el sismo de disefio se
ha determinado un valor de aceleracion maxima de 0.32 g con una magnitud Ms
igual a 8.0, los acelerogramas de los sismos anteriormente nombrados seran
escalados a este valor. (Fig. 6.5y 6.6)

En la Tabla 6.3 se detallan los valores de coeficiente de modulo cortante,
Komax, que sirven para la determinacion del modulo cortante méaximo, Guax, asi
como el valor del modulo de Poisson, v , de los materiales.

La estimacion de estos parametros se hicieron en base a los ensayos

geofisicos realizados y a la literatura existente.

Tabla 6.3

Valores de los Parametros Dinamicos de los Materiales de la Presa Pomacocha.

Material Nucleo de | Espaldones Cuerpo
Parametros Morrénico Presa Presa Presa
Cimentacion| Existente Existente Nueva
K5 max 100 65 105 105
\V, 0.333 0.347 0.333 0.320

Los valores de los factores de reduccion del modulo cortante y la razén de

amortiguamiento en funcion de la deformacion cortante efectiva para los materiales
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de la Presa Pomacocha fueron estimadas de acuerdo a la bibliografia existente
(Seed e Idriss, 1970; Seed et al., 1984; Sun et al., 1988), éstos estan representados

en la Tabla. 6.4 y expresadas en forma grafica en las Fig. 6.7 y 6.8.

Tabla 6.4
Factores de Reduccion del Modulo Cortante y Razon de Amortiguamiento en

funcion de la Deformacion Cortante Efectiva para los materiales de la Presa

Pomacocha.
Factores de Reduccion del Modulo Razon de
Cortante Amortiguamiento
Deformacion (G/Gmax) (%)

Cortante |—— . =
Brecting Cimentacion

Niucleo de LA gl U Esnladon Nucleo de

(%) Cimentacion Presa spiadones Presa
. Cuerpo de .
Existente Existente
Presa Cuerpo de
Presa

1.00 E-4 1.000 1.000 1.000 0.50 2.50
3.16 E-4 0.958 1.000 0.971 0.80 2.50
1.00 E-3 0.862 1.000 0.903 1.70 2.50
3.16 E-3 0.731 0.972 0.803 3.20 3.50
1.00 E-2 0.545 0.901 0.652 5.60 4.75
3.16 E-2 0.372 0.775 0.493 10.00 6.50
1.00 E-1 0.207 0.532 0.305 15.50 9.25
3.16 E-1 0.107 0.303 0.166 21.00 13.80
1.00 E+0 0.053 0.134 0.077 24.60 20.00
3.16 E+0 0.053 0.077 0.060 24.60 26.00
1.00 E+1 0.053 0.053 0.053 24.60 29.00
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6.2.5 PROCEDIMIENTO SIMPLIFICADO PARA CALCULAR LA
ACELERACION MAXIMA EN LA CRESTA Y EL PERIODO NATURAL

Este procedimiento simplificado fue planteado por Makdisi y Seed, (1977).
Para realizar este andlisis se tomd en cuenta que el material del cuerpo de la presa
es una grava arcillosa, para lo cual se utilizaron los valores de los factores de
reduccion del mddulo cortante y la razéon de amortiguamiento en funcidén de la
deformacion cortante efectiva correspondientes a este material (Ver Tabla 6.4).
Ademas se realizaron dos analisis, uno de ellos utilizando el Sismo de Octubre de
1974 en Lima y el otro con el Sismo de Marzo de 1985 en Llolleo, los cuales fueron
descritos anteriormente.

Las propiedades iniciales utilizadas fueron las siguientes:

- Altura de la Presa, h : 40.00 m

- Peso Unitario, y : 20.00 KN/m’
- Modulo Cortante Maximo, Gumax A 379,476.50 KPa

- Velocidad de Corte Maxima, V qax 1 431.30 m/s

- Aceleracion Maxima, amax 2 032 g

Luego se determina una velocidad de corte inicial (Vs), que en ambos
analisis fue de 260 m/s. Con esto se determina una relacion G/Gpa y una
deformacion cortante inicial. El procedimiento iterativo realizado con ambos
sismos antes mencionados se muestran en el Anexo II-A. Los resultados finales

después de S iteraciones se presentan en la Tabla 6.5 para cada uno de los sismos.



6.2.6

117

Tabla 6.5
Resultados Finales obtenidos con el Procedimiento Simplificado de Makdisi y

Seed (1977) al final de S iteraciones para la Presa Pomacocha.

Sismos
Resultados Lima 10/74 Llolleo 03/85
N 82°0 S 80° E

Aceleracion Maxima en la 118 114
Cresta (g)

Periodo Natural (s) 0.374 0.383
Deformacion Cortante

Promedio (%) 0.050 0.057
Amortiguamiento (%) 12.23 12.78

Se observa que las aceleraciones méximas en la cresta son altas. Esto se
debe a que el material es gravoso. Este tipo de amplificacién utilizando este
procedimiento se ha observado en este tipo de materiales en otras oportunidades, lo

que no sucede si el material fuera una arena o arcilla.

ANALISIS DE RESPUESTA SiSMICA

A. ANALISIS UNIDIMENSIONAL

Para la determinacion de las aceleraciones maximas y esfuerzos cortantes
maximos mediante el analisis unidimensional de respuesta sismica se utilizaron los
programas SHAKE91 y SHAKE21. Ademads la seccion que se utilizd corresponde
al eje de la presa. Su estratificacion parte desde una cota de 4232.00 m.s.n.m. donde
se encuentra el basamento rocoso, hasta llegar a los 4242.00 m.s.n.m, esto
corresponde al material morrénico de cimentacion. El material morrénico del
cuerpo de la presa alcanza hasta una cota de 4281.00 m.s.n.m., ésta corresponde a la
cresta o corona de la presa. Ademas la superficie fredtica dentro de la presa cruza a

través de la cota 4261.50 m.s.n.m. en esta seccion. Los valores de los factores de
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reduccion del modulo cortante y la razon de amortiguamiento en funcion de la
deformaciéon cortante efectiva correspondientes al material morrénico de
cimentaciéon y al material morrénico del cuerpo de la presa se encuentran en la
Tabla 6.4. También en esta ocasion se realizd el analisis con los dos sismos antes
mencionados para ambos programas. Las propiedades iniciales de los estratos, asi
como los esfuerzos efectivos que se producen antes del sismo se encuentran en el
Anexo III.

En las Fig. 6.9 y 6.10 se comparan los acelerogramas del sismo en el
basamento rocoso y los obtenidos en la cresta con los diferentes programas de
respuesta unidimensional para los sismos de Octubre de 1974 en Lima y el de
Marzo de 1985 en Llolleo. En el caso del sismo de Lima se obtuvo una aceleracion
en la cresta de 0.38 g con SHAKE?21 y de 0.34 g con SHAKEYI. Por otro lado con
el sismo de Llolleo se obtiene 0.42 g y 0.35 g respectivamente. Las aceleraciones
méximas a través de la seccion se presentan en las Fig. 6.11 y 6.12. En las Fig. 6.13
y 6.14 se muestran los esfuerzos cortantes maximos dindmicos en la seccion para
cada sismo. Para el sismo de Lima se obtiene un esfuerzo cortante maximo de 190
KPa con SHAKE21 y 185 KPa con SHAKED91 en la zona de contacto del cuerpo de
presa con la cimentacion. Para el sismo de Llolleo estos esfuerzos resultan ser de

200 KPa con SHAKE21 y de 190 KPa con SHAKEY1 en la misma zona.

B. ANALISIS BIDIMENSIONAL

En la Fig. 6.15 se ilustra la malla de elementos finitos que sera utilizada
para los analisis bidimensionales tanto estaticos como dindmicos. Esta malla esta
compuesta por 618 nudos y 585 elementos. Ademads para efectos de comparaciones
entre los diversos programas se han dispuesto dos secciones una ubicada en el eje
de la presa nueva y la otra en un borde de la corona de la presa existente.

Primero se realizard el andlisis estatico de esfuerzo-deformaciéon para
determinar los esfuerzos estdticos y las deformaciones antes del evento sismico.
Para esto se utilizaron los programas GEOSOFT y FEADAMS84. En estos
programas el comportamiento esfuerzo-deformacion no lineal es reproducido

utilizando el modelo hiperbdlico (Duncan y Chang, 1970) y la secuencia de
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construccion de la presa es modelada a través de un analisis de incremento de
capas. La estimacion de los parametros hiperbdlicos utilizados en el modelo
constitutivo empleado, se ha realizado a partir de ensayos triaxiales consolidados-
drenados (CD), ensayos no consolidados — no drenados (UU), llevados a cabo en
muestras remoldeadas (Anexo IV) y a partir de la informacién existente en la
literatura para materiales similares analizados (Duncan et al, 1980). En la Tabla 6.6
se muestran los parametros hiperbolicos de los materiales mas importantes que
componen la Presa Pomacocha.
Tabla 6.6
Parametros Hiperbdlicos para el Analisis de Esfuerzo-Deformacion

de la Presa Pomacocha

Material Ndacleo de | Espaldones Cuerpo
Parametros Morrénico Presa Presa Presa
Cimentacion| Existente Existente Nueva
Y (KN/m?) 21.00 20.00 21.00 20.00
Y sat (KN/m?) 22.00 21.00 22.00 21.00
Ko 0.50 0.60 0.80 0.80
K 300 160 350 350
[ 360 320 420 420
N 0.60 0.50 0.70 0.70
Ry 0.70 0.70 0.80 0.80
Ky 125 120 160 160
m 0.30 0.30 0.40 0.40
c (KPa) 15.00 30.00 10.00 20.00
¢ (°) 30 27 30 30
A¢(°) 0 0 0 0
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De la Fig. 6.16 a la 6.25 se observan los resultados obtenidos en esta etapa.
En las Fig. 6.16 y 6.17 se muestran los desplazamientos horizontales obtenidos.
Como se puede observar se obtiene un desplazamiento horizontal maximo de 0.25
m en el material morrénico de la presa nueva cerca de la cimentacion en el talud
aguas abajo y un desplazamiento horizontal de 0.12 m en la zona del nucleo de la
presa existente en el talud aguas arriba.

En las Fig. 6.18 y 6.19 se observa los desplazamientos verticales que se
obtuvieron. Estos son del orden de 0.47 m en la zona central de la presa.

Los esfuerzos horizontales obtenidos se pueden observar en las Fig. 6.20 y
6.21. Estos esfuerzos alcanzan los 330 KPa en la zona de contacto del material
morrénico de la presa nueva con la cimentacidn y sobrepasan los 410 KPa en la
zona de contacto de la cimentacidn con el basamento rocoso.

Los esfuerzos verticales se pueden observar en las Fig. 6.22 y 6.23. Estos
esfuerzos son aproximadamente de 700 a 750 KPa en la zona de contacto del
material morrénico de la presa nueva con la cimentacion y sobrepasan los 880 KPa
en la zona de contacto de la cimentacion con el basamento rocoso.

En las Fig. 6.24 y 6.25 se muestran los esfuerzos cortantes estaticos
obtenidos, los cuales alcanzan los 70 KPa en la zona de contacto del material
morrénico del cuerpo de presa con la cimentacion en el talud aguas abajo y llega a
alcanzar los 73 KPa en el contacto de la cimentacidn con el basamento rocoso en el
talud aguas arriba.

El siguiente paso es el calculo bidimensional de la respuesta sismica
propiamente dicha en donde se calcularan los esfuerzos dindmicos maximos
producidos durante el evento sismico.

Para la determinacion de las aceleraciones maximas y esfuerzos dinamicos
maximos mediante el andlisis bidimensional de respuesta sismica se utilizaron los
programas GEOSOFT y QUAD4M. Como en los andlisis dindmicos anteriores se
usaron los dos sismos propuestos anteriormente. Recordemos que la aceleracion
maxima en el basamento rocoso es de 0.32 g. Los valores de las propiedades
dindmicas, de los factores de reduccién del modulo cortante y la razén de
amortiguamiento en funcidn de la deformacion cortante efectiva correspondientes a

los materiales de la presa estan en las Tablas 6.3 y 6.4.
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En las Fig. 6.26 a la 6.33 se muestran los resultados cuando el sismo en la
base rocosa corresponde al sismo de Lima. En la Fig. 6.34 se comparan los
acelerogramas del sismo en el basamento rocoso y los obtenidos en la cresta con
los diferentes programas de respuesta bidimensional. Se obtuvo una aceleracion en
la cresta de 0.73 g con QUAD4M y de 0.71 g con GEOSOFT. Asi mismo para una
mejor comparacion de los valores obtenidos se gréfico la variacion de estos con la
altura para los cortes 1-1 y 2-2. Las comparaciones para el corte 1-1 se detallan en
las Fig. 6.35 ala 6.38 y para el corte 2-2 de la Fig. 6.39 a la 6.42.

En las Fig. 6.43 a la 6.50 se muestran los resultados cuando el sismo en la
base rocosa corresponde al sismo de Llolleo. En la Fig. 6.51 se comparan los
acelerogramas del sismo en el basamento rocoso y los obtenidos en la cresta. Se
calculd una aceleracion en la cresta de 0.65 g con ambos programas. Igual que en el
caso anterior para una mejor comparacion de los valores obtenidos se grafico la
variacion de estos con la altura para los cortes 1-1 y 2-2. Las comparaciones para el
corte 1-1 se detallan en las Fig. 6.52 ala 6.55 y para el corte 2-2 de la Fig. 6.56 a la
6.59.

En la Tabla 6.7 se presentan los periodos y aceleraciones maximas en la

cresta obtenidas con ambos sismos para cada programa de computo.

Tabla 6.7

Periodos y Aceleraciones Maximas en la Cresta de la Presa Pomacocha.

Lima 10/74 Llolleo 03/85
Programa de N 82°0 S80°E
Computo Acel. Max. Periodo Acel. Max. Periodo
(2) (s) (2) (s)
GEOSOFT 0.71 0.717 0.65 0.733
QUAD4M 0.73 0.745 0.65 0.762

La variacion de los resultados con uno u otro programa depende

principalmente del esquema de frecuencias utilizadas.
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6.2.7 ANALISIS DE DEFORMACIONES PERMANENTES

Este analisis se realiz6 con los métodos de Newmark, Sarma y Makdisi y

Seed, cuyos resultados presentaremos a continuacion.

A. METODO DE NEWMARK

Newmark (1965) desarrollo un procedimiento, el cual ya fue descrito en el
Capitulo 5, para determinar las deformaciones permanentes en una estructura de
tierra.

Para esto se considero ocho superficies potenciales de falla, cuatro de ellas
ubicadas aguas arriba y las demds ubicadas aguas abajo. Son superficies que pasan
de la corona o crestaa 1/4, 1/2, 3/4 y una altura total de la presa.

Se calculd la aceleracion de fluencia, Ky, para cada una de estas superficies
potenciales de deslizamiento, es decir la aceleracion que desarrollaria un factor de
seguridad igual a la unidad. Para esto se empled el programa STABLO6H. Los
resultados y graficos estdan en el Anexo V-A. En la Tabla 6.8 se detallan las

aceleraciones de fluencia para cada superficie.

Tabla 6.8
Aceleracion de Fluencia (Ky) de las Superficies Potenciales de Falla — Presa

Pomacocha

eracis enc
Profundidad/Altura Total Aceleracion de Fluencia (K,)

(y/H) Talud Aguas Talud Aguas
Abajo Arriba
1/4 0.49 0.45
172 0.35 0.34
3/4 0.30 0.28
1 0.25 0.25
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Luego se obtuvieron las aceleraciones inducidas para cada una de las
superficies potenciales de falla. Para esto se emple6 el programa QUAD4M. Este
programa tiene implementado una opcidn que permite calcular dichas aceleraciones
inducidas tal como se describid en el Capitulo 5. (Ver Fig. 5.11) En la Tabla 6.9 se
presentan las aceleraciones inducidas méaximas (Kmax) para cada uno de los sismos

aplicados.

Tabla 6.9

Aceleraciones Inducidas Maximas (Kp,x) en g - Presa Pomacocha

Sismos
Profundidad/Altura Total Lima 10/74 Llolleo 03/85
(y/H) N 82°0 S80°E

Aguas Aguas Aguas Aguas

Arriba Abajo Arriba Abajo

1/4 0.4988 0.5433 0.5913 0.5561

1/2 0.4385 0.4909 0.4653 0.5060

3/4 0.3089 0.4838 0.3205 0.4909

1 0.2852 0.3861 0.2919 0.3857

Como siguiente paso se calculan las deformaciones permanentes mediante
un proceso simple de doble integracion. Los gréaficos resultantes de este proceso se
pueden observar en el Anexo V-A. En la Tabla 6.10 se resumen las deformaciones

permanentes calculadas para cada caso.
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Tabla 6.10
Deformaciones Permanentes en cm calculadas por el Método de Newmark

para ambos taludes de la Presa Pomacocha

Sismos
Profundidad/Altura Total Lima 10/74 Llolleo 03/85
(y/H) N 82°0 S80°E

Aguas Aguas Aguas Aguas

Arriba Abajo Arriba Abajo

1/4 0.1992 0.1980 0.5913 0.3075

1/2 0.6152 2.5054 1.5062 2.9409

3/4 0.0459 4.7760 0.0000 7.4844

1 0.0619 2.9398 0.000 4.3004

Tedricamente las mayores deformaciones deben presentarse cuando la
relacion y/H es menor. Esto no sucede en este caso y se debe a la configuracion
geométrica de la presa, pues se obtuvieron aceleraciones de fluencia altas para las
relaciones y/H de 1/4 y 1/2. En todo caso las deformaciones obtenidas son muy
pequeiias, esto indica que la presa tiene una capacidad muy grande de resistir
sismos extremadamente fuertes.

La limitacion de este procedimiento es que sdlo se puede desarrollar, si se
cuenta con los programas de computo adecuados para calcular las aceleraciones
inducidas y luego realizar el proceso de integracion doble. Hay otros

procedimientos mas simples como veremos a continuacion.

B. METODO DE SARMA

Segun lo descrito en el Capitulo S se presentan los resultados de este método
en el Anexo VI-A. Para esto se considerd un angulo de friccion del material del

cuerpo de la presa de 30° y un periodo predominante de vibracion de 0.75 s. En las
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Tablas 6.11 se presentan el resumen de resultados para cada uno de los taludes de la

presa.

Tabla 6.11

Desplazamientos Permanentes calculados por el Método de Sarma en la Presa

Pomacocha
A. Talud Aguas Arriba.
Desplazam.
y/H K. K K K/ Kn Permanente
(cm)
Va 0.453 1.83 0.5856 0.7736 2.2364
Yz 0.328 1.65 0.5280 0.6212 5.3749
3/4 0.269 1.34 0.4288 0.6273 4.2696
1 0.248 0.91 0.2912 0.8516 0.4302
B. Talud Aguas Abajo.
Desplazam.
y/H K. K K K./ Kn Permanente
(cm)
1/4 0.491 1.83 0.5856 0.8385 1.1404
172 0.354 1.65 0.5280 0.6705 4.1622
3/4 0.300 1.34 0.4288 0.6996 2.8920
1 0.256 0.91 0.2912 0.8791 0.2661

Al igual que en el caso anterior las aceleracion critica para una superficie
potencial de falla con relacion 1/4 es tan alta que el desplazamiento permanente

calculado es menor a lo esperado.
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C. METODO DE MAKDISI Y SEED

Para aplicar este método se tomo en cuenta los resultados obtenidos con el
método simplificado de Makdisi y Seed para el calculo de la aceleracion maximaen
la cresta y el periodo natural por ser esta la mas conservadora en términos de la
aceleracion maéxima calculada. Las aceleraciones de fluencia (K,) se pueden
obtener con algin procedimiento o programa de equilibrio limite. Para este caso se
utilizaran las mismas calculadas para el Método de Newmark. (Ver Tabla 6.8) .

En las Tablas 6.12 y 6.13 se presentan las deformaciones permanentes para
cada una de las profundidades de la superficie potencial de deslizamiento para una
magnitud Ms igual a 8.0. Las deformaciones permanentes obtenidas para el sismo
de Lima se presentan en la Tabla 6.12. Las calculadas para el sismo de Llolleo se

presentan en la Tabla 6.13.

Tabla 6.12
Desplazamientos Permanentes calculados por el Método de Makdisiy Seed en
la Presa Pomacocha — Sismo Lima-Pera 10/74 N 82° W

Ms = 8.00 Unax=1.1807 g Top=0.3741s

A. Talud Aguas Arriba.

K ax K, U Desplazam.
y/H Ky —— Kumax : Permanente
Umax Kmax Kmax-g-TO (cm)
1/4 0.45 0.85 1.004 0.448 0.120 44.1974
1/2 0.34 0.60 0.708 0.480 0.095 24.6985
3/4 0.28 0.44 0.520 0.539 0.060 11.4393
1 0.25 0.35 0413 0.605 0.036 5.4597
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B. Talud Aguas Abajo.

y/H K, K K max LS ;)ee::lljl;:::é
Unmax Kmax Kilaf-E. (cm)
1/4 0.49 0.85 1.004 0.488 0.090 33.1480
172 0.35 0.60 0.708 0.494 0.085 22.0987
3/4 0.30 0.44 0.520 0.577 0.045 8.5795
1 0.25 0.35 0.413 0.605 0.036 5.4597
Tabla 6.13

Desplazamientos Permanentes calculados por el Método de Makdisi y Seed en
la Presa Pomacocha — Sismo Llolleo-Chile 03/85 S 80° E

Ms = 8.00 Unax=1.1441 ¢ To=10.3830 s

A. Talud Aguas Arriba.

yH K, K K max Ky v l[’)eersrlt)llz:l:::t:
Umax Kmax | Kmax.g.To (cm)
1/4 0.45 0.85 0.972 0.463 0.110 40.1923
12 0.34 0.60 0.686 0.495 0.085 21.9231
3/4 0.28 0.44 0.503 0.556 0.055 10.4027
1 0.25 0.35 0.400 0.624 0.030 4.5136
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B. Talud Aguas Abajo.

y/H K, 'f'““‘_ Kma K v gffﬁ';.fi’.','lé
Umax Kinax Kmax-2.To (cm)
1/4 0.49 0.85 0.972 0.504 0.080 29.2308
12 0.35 0.60 0.686 0.510 0.075 19.3439
3/4 0.30 0.44 0.503 0.596 0.039 7.3765
I 0.25 0.35 0.400 0.624 0.030 4.5136

PRESA PALO REDONDO

ANTECEDENTES

El Proyecto Chavimochic requiere de un embalse para regular los caudales
deivados del Rio Santa. Este embalse se ubica en la Quebrada Palo Redondo,
tributaria del Rio Santa, en la Provincia de Trujillo del Departamento de La
Libertad (Fig 6.60). El embalse tendria un volumen total de 370 millones de metros
cubicos, de los cuales 70 corresponden a volumen muerto de sedimentos.

La Presa Palo Redondo tendria una longitud de coronacion de 770 m, y
cerca de 480 m de la base, con una altura maxima de 115 m sobre la cimentacion de
roca. Asociada al embalse existe la posibilidad de generacion hidroeléctrica.

En el estudio de factibilidad de la Presa Palo Redondo se han considerado
tres alternativas de presa para el embalse:

- Presa de materiales gruesos con nucleo impermeable de arcilla

- Presa de materiales gruesos con pantalla impermeabilizante de concreto

en el talud aguas arriba.

- Presa de gravedad, construida de concreto compactado con rodillo.
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El sitio de emplazamiento de la presa es una quebrada seca de 480 m de
ancho en promedio, cuyas laderas son de roca con taludes 1:1.5 (V:H) en la margen
derecha y 1:1.3 (V:H) en la margen izquierda.

La investigacion de campo ha determinado que en el estribo izquierdo aflora
roca volcanica del Cretaceo (Formacion Casma : Andesita) y en el estribo derecho
roca volcanica-sedimentaria del Jurdsico (Formaciéon Chicama: lutitas y areniscas).
En la cimentacion existen depositos aluviales con espesor de 5 a 20 m,
suprayaciendo a la roca. Existen fallas inactivas, la mas importante es casi normal y
cruza la parte central del eje de la presa.

En este trabajo se presenta el andlisis sismico de la alternativa de presa de
materiales gruesos con pantalla de concreto, cuya seccidon maxima y materiales
constituyentes se presenta en la Fig. 6.61.

El cuerpo principal de la presa estara formado por material de la Quebrada
Palo Redondo, del cual debera descartarse las particulas mayores de 12”. En el
talud aguas abajo, a modo de relleno estabilizador, se colocara el mismo material,
pero con bloques de hasta 24” de diametro. El material del cuerpo de presa se
apoyara directamente sobre el material de quebrada previa limpieza de 0.5 m, y se
colocard en capas de | m compactado con rodillo vibratorio.

El material aluvial de la quebrada tiene un espesor variable de 5 a 20 m. La
pantalla de concreto debera cimentarse en roca, la que requiere una cortina de
inyecciones de impermeabilizacion y consolidacion. Existen ademas materiales de
transicion, filtros y materiales de proteccion.

El talud aguas arriba de disefio es 1:1.75 (V:H) y el talud aguas debajo de
1:1.5 (V:H).

CARACTERISTICAS DE LOS PRINCIPALES MATERIALES

El cuerpo principal de la Presa Palo Redondo, alternativa materiales gruesos
con pantalla de concreto, estara constituido por material de acarreo de la Quebrada
Palo Redondo. Se investigaron dos canteras para este material, una aguas arriba del

eje de la presa y la otra aguas abajo.
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Los ensayos de clasificacion de las muestras de cantera indican que el
material es una grava de canto rodado, de bien a mal graduada, sin finos, con
clasificacion GP a GW. Se realizaron ensayos de densidades maximas y minimas,
arrojando valores de 22.50 a 16.70 KN/m*® respectivamente. La absorcion fue de
0.50 a 1.50%. Los ensayos de abrasion en la Maquina de los Angeles indicaron
porcentajes de pérdidas de 14.00 a 24.00 %. La resistencia al intemperismo fue
menor del 7.00 %.

Se realizaron dos ensayos triaxiales consolidados no-drenados con
medicion de la presion de poros (CU) para densidades relativas de 60 y 80%, del
material permeable de la Cantera Quebrada Palo Redondo. El material ensayado fue
el que pasa por la malla No 4, arrojando resultados de ¢ = 0, ¢ = 38.60° para DR =
60% y c =0, ¢ =40.50° para DR = 80%. Los esfuerzos de confinamiento utilizados
fueron de 1,2 y 4 kg/cm? (98.0, 196.0 y 392.0 KPa), con un diametro del especimen
de 5 cm y una altura de 12.40 cm.

Con el proposito de comparar los parametros de resistencia de laboratorio
obtenidos para el material grueso y determinar valores apropiados para el disefio, se
llevo a cabo una revision de la literatura relevante a ensayos de resistencia cortante
en material grueso. (Leps, 1970, Marsal, 1975; Marachi et al.,, 1972; Barton y
Kjaernsli, 1981)

A continuacion se muestra una breve descripcion de los principales

materiales:

A. Material de Cuerpo de Presa

El material del cuerpo principal esta formado por material grueso de la
Quebrada Palo Redondo no mayor a 12”. Los ensayos estandar realizados en las
muestras de las canteras lo clasifican como una grava de mal a bien graduada (GP a
GW), su contenido de finos es menor al 5%. Se le estima una densidad de 21.0

KN/m?, un angulo de fricciéon de 38° y una cohesion nula.
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B. Material del Cuerpo o Bloque Estabilizador

Estd conformado por el mismo material del cuerpo principal de la presa.,
pero predominando bloques de hasta 24” de didmetro. Se estim6 una densidad de

22.0 KN/m?, un angulo de fricciéon de 42° y una cohesidon nula.

C. Material de Cimentacion de la Presa

Este material es de origen aluvial y tiene una potencia variable entre 5 a
20m. Tiene las mismas caracteristicas del material del cuerpo de presa. Se le estima

una densidad de 21 KN/m?, un éangulo de friccion de 36° y una cohesion nula.

D. Material de Transicion para apoyo de Pantalla de Concreto

Es un material conformado por gravas y arenas que estara dispuesto entre el
material del cuerpo de presa aguas arriba y la pantalla de concreto. Tendra un
espesor de 3m, un didmetro maximo de 2” y un contenido de finos menor al 2%. Se
le estima una densidad de 20 KN/m?, un angulo de friccion de 36° y una cohesion

nula.
ANALISIS DE ESTABILIDAD ESTATICO Y PSEUDO -ESTATICO
En base a los ensayos realizados en las muestras de los materiales de cantera

y a la literatura existente se establecieron los parametros de resistencia cortante de

los materiales, éstos se presentan en la Tabla 6.14.
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Tabla 6.14
Parametros de Resistencia de los materiales de la Presa Palo Redondo para el

Analisis de Estabilidad.

Materia Densidad Resistencia Cortante

(KN/m?) C b

(KPa) (°)

Roca de Cimentacion 24 100 45
Material de Cimentacion 21 0 36
Cuerpo Principal de Presa 21 0 38
Bloque Estabilizador 22 0 42
Material de Transicion 20 0 36

Se realizd el andlisis de estabilidad para la condicion al final de la
construccion, por ser ésta la condicion mas desfavorable. En el estudio se
recomendo el uso de un coeficiente sismico de 0.20.

Para realizar los andlisis de estabilidad para cada una de las condiciones
establecidas se utilizd los programas de computo STABL6H y SLOPE/W. Los
resultados y los graficos de los analisis se presentan en el Anexo [-B. Los factores

de seguridad calculados se detallan en la Tabla 6.15.
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Tabla 6.15
Factores de Seguridad calculados en el Analisis de Estabilidad de la Presa Palo

Redondo.

A. Programa : STABL6H

Talud Aguas Abajo | Talud Aguas Arriba

condicton Estatico (k299 | petitico g cu90:
_ B Estatico B Estatico
Al Final de la Construccion 1.50 1.05 1.57 1.06

B. Programa : SLOPE/W

Talud Aguas Abajo | Talud Aguas Arriba

Condicion Estatico eseudos Estatico ST
’ Estatico | Estatico
Al Final de la Construccion 1.44 1.06 1.53 1.03

Si comparamos estos resultados con los factores minimos establecidos por
la US Corps of Engineers para presas de tierra (Tabla 5.1) se podra observar que los

taludes de esta presa son estables.

DATOS PARA LOS ANALISIS DE RESPUESTA SISMICA

Los parametros utilizados en este analisis, asi como las curvas de reduccién
del médulo cortante y factor de amortiguamiento se han estimado considerando que
el material de la cimentacion corresponde a un suelo una gravoso de mal a bien
graduado. Este andlisis de respuesta sismica se realizd con las componentes
horizontales de dos sismos : El sismo de Lima-Peri de Octubre de 1974 con su
componente N 82° O y el sismo de Llolleo-Chile de Marzo de 1985 con su
componente S 80° E. Segun el Estudio de Peligro Sismico de la zona, para el sismo

de disefio se ha determinado un valor de aceleracion méxima de 0.38 g con una
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magnitud Ms igual a 7.5, los acelerogramas de los sismos anteriormente nombrados
seran escalados a este valor. (Fig. 6.62 y 6.63)

En la Tabla 6.16 se detallan los valores de coeficiente de mddulo cortante,
Komax, que sirven para la determinacion del modulo cortante maximo, Gumax, asi
como el valor del modulo de Poisson, v, de los materiales.

La estimacion de estos parametros se hizo en base a los ensayos geofisicos

realizados y a la literatura existente.

Tabla 6.16

Valores de los Parametros Dinamicos de los Materiales de la Presa Palo

Redondo.
. Cuerpo . |
Pardmetros Material de Princinal de Bloque Material de |
Cimentacion p Estabilizad. | Transicion
Presa
K5 max 110 120 130 110
Vv 0.35 0.35 0.35 0.35

Los valores de los factores de reduccion del mddulo cortante y la razén de
amortiguamiento en funcion de la deformacion cortante efectiva para los materiales
de la Presa Palo Redondo fueron estimadas de acuerdo a la bibliografia existente;
éstos estan representados en la Tabla. 6.17 y expresados en forma gréfica en las Fig.

6.64 y 6.65.
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Tabla 6.17
Factores de Reduccion del Mdodulo Cortante y Razon de Amortiguamiento en
funcion de la Deformacion Cortante Efectiva para los materiales de la Presa

Palo Redondo.

Factores de ,
.. .. Razon de
Deformacion Reduccion del Amortieuamiento

Cortante Moédulo Cortante (g(;)

Efectiva (G/Gmax) ¢

(%) . .
Todos lo Materiales | Todos los Materiales

1.00 E-4 1.000 0.50

3.16 E-4 0.958 0.80

1.00 E-3 0.862 1.70

3.16 E-3 0.731 3.20

1.00 E-2 0.545 5.60

3.16 E-2 0.372 10.00

1.00 E-1 0.207 15.50 |
3.16 E-1 0.107 21.00 |
1.00 E+0 0.053 24.60

3.16 E+0 0.053 24.60

1.00 E+1 0.053 24.60 |

PROCEDIMIENTO SIMPLIFICADO PARA CALCULAR LA
ACELERACION MAXIMA EN LA CRESTA Y EL PERIODO NATURAL

Para realizar este analisis se tomd en cuenta que el material del cuerpo de la
presa es de un material gravoso, para lo cual se utilizaron los valores de los factores
de reduccion del mddulo cortante y la razén de amortiguamiento en funcién de la

deformacion cortante efectiva correspondientes a este material (Ver Tabla 6.17). Al
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igual que en el ejemplo anterior, se realizaron dos analisis, uno de ellos utilizando

el Sismo de Octubre de 1974 en Lima y el otro con el Sismo de Marzo de 1985 en

Llolleo.

Las propiedades iniciales utilizadas fueron las siguientes:

- Alturade la Presa, h

- Peso Unitario, y

- Modulo Cortante Maximo, Gpax

- Velocidad de Corte Maxima, V yax

- Aceleracion Maxima, amax

95.00 m
21.00 KN/m’
892,184.06 KPa
650.00 m/s
038 g

Luego se determina una velocidad de corte inicial (Vs), que en ambos

analisis fue de 330 m/s. Con esto se determina una relacion G/Gpa y una

deformacion cortante inicial. El procedimiento iterativo realizado con ambos

sismos antes mencionados se muestran en el Anexo II-B. Los resultados finales

después de 5 iteraciones se presentan en la Tabla 6.5 para cada uno de los sismos.

Tabla 6.18

Resultados finales obtenidos con el Procedimiento Simplificado de Makdisi y

Seed (1977) al final de S iteraciones para la Presa Palo Redondo.

Sismos
Resultad
esuitacos Lima 10/74 Liollco 03/85
N 82°0 S80°E

Aceleracion Maximaen la 113 115
Cresta (g)

Periodo Natural (s) 0.737 0.784
Deformacién Cortante

Promedio (%) 0.064 0.080
Amortiguamiento (%) 13.40 14.44

1 S —

Se observa que las aceleraciones maximas en la cresta son altas. Esto se

debe a que el material es gravoso. Este tipo de amplificaciéon utilizando este

procedimiento se ha observado en este tipo de materiales en otras oportunidades.
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6.3.6 ANALISIS DE RESPUESTA SiSMICA

A. ANALISIS UNIDIMENSIONAL

La seccion que se utilizo corresponde al eje de la presa. Su estratificacion
parte desde una cota de 230.00 m.s.n.m. donde se encuentra el basamento rocoso,
hasta llegar a los 250.00 m.s.n.m, esto corresponde al material gravoso de
cimentacion. El material del cuerpo de la presa alcanza hasta una cota de 345.00
m.s.n.m., ésta corresponde a la cresta o corona de la presa. Los valores de los
factores de reduccion del modulo cortante y la razén de amortiguamiento en
funcion de la deformacion cortante efectiva correspondientes al material de
cimentacion y al material del cuerpo de la presa se encuentran en la Tabla 6.17. Las
propiedades iniciales de los estratos, asi como los esfuerzos efectivos que se
producen antes del sismo se encuentran en el Anexo III.

En las Fig. 6.66 y 6.67 se comparan los acelerogramas del sismo en el
basamento rocoso y los obtenidos en la cresta con los diferentes programas de
respuesta unidimensional para los sismos de Octubre de 1974 en Lima y el de
Marzo de 1985 en Llolleo. En el caso del sismo de Lima se obtuvo una aceleracion
en la cresta de 0.47 g con SHAKE21 y de 0.41 g con SHAKE91. Por otro lado con
el sismo de Llolleo se obtiene 0.44 g y 0.39 g respectivamente. Las aceleraciones
maximas a través de la seccion se presentan en las Fig. 6.68 y 6.69. En las Fig. 6.70
y 6.71 se muestran los esfuerzos cortantes maximos dindmicos en la seccion para
cada sismo. Para el sismo de Lima se obtiene un esfuerzo cortante maximo de 245
KPa con SHAKE21 y 265 KPa con SHAKE91 en la zona de contacto del cuerpo de
presa con la cimentacion. Para el sismo de Llolleo estos esfuerzos resultan ser de

290 KPa con SHAKE?2! y de 280 KPa con SHAKE91 en la misma zona.

C. ANALISIS BIDIMENSIONAL

En la Fig. 6.72 se ilustra la malla de elementos finitos que sera utilizada

para los andlisis bidimensionales tanto estaticos como dindmicos. Esta malla esté
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compuesta por 769 nudos y 727 elementos. Ademas para efectos de comparaciones
entre los diversos programas se han dispuesto dos secciones una ubicada en el eje
de la presa nueva y la otra en un borde de la corona de la presa existente. El
procedimiento de andlisis es el mismo que para la Presa Pomacocha. La estimacion
de los parametros hiperbodlicos utilizados en el modelo constitutivo empleado se ha
realizado a partir de la informacion existente en la literatura para materiales
similares analizados (Duncan et al, 1980). En la Tabla 6.19 se muestran los
parametros hiperbdlicos de los materiales mas importantes.
Tabla 6.19
Parametros Hiperbolicos para el Analisis de Esfuerzo-Deformacion

de la Presa Palo Redondo.

Parametros Material .d’e Prg:;:[:glode Blog-ue Materi.a! 'de
Cimentacion Presa Estabilizad. | Transicion
Y (KN/m?) 21.00 21.00 22.00 20.00
Y sa (KN/m?) 22.00 22.00 23.00 21.00
Ko | 0.50__ B 0.80 0.80 0.80
K 500 550 600 500
K& 600 660 720 600
N 0.70 0.80 0.80 0.70
R¢ 0.70 0.70 0.70 0.70
Ky 800 1000 1200 800
m 0.30 0.30 | 0.30 0.30
c (KPa) 0.00 0.00 0.00 0.00
¢ (°) 36 38 42 36
Ad(°) 0 0 0 0
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En las Fig. 6.73 y 6.74 se muestran los desplazamientos horizontales
obtenidos. Como se puede observar se obtiene un desplazamiento horizontal
méaximo de 0.40 m en el material del cuerpo de la presa en el talud aguas abajo y
un desplazamiento horizontal de 0.35 m en el talud aguas arriba.

En las Fig. 6.75 y 6.76 se observa los desplazamientos verticales que se
obtuvieron. Estos son del orden de 0.50 m en la zona central del cuerpo de la presa.

Los esfuerzos horizontales obtenidos se pueden observar en las Fig. 6.77 y
6.78. Estos esfuerzos alcanzan los 700 KPa en la zona de contacto del material de
cuerpo de la presa con la cimentacion y sobrepasan los 1000 KPa en la zona de
contacto de la cimentacidn con el basamento rocoso.

Los esfuerzos verticales se pueden observar en las Fig. 6.79 y 6.80. Estos
esfuerzos son aproximadamente de 1800 KPa en la zona de contacto del material
del cuerpo de la presa con la cimentacion y sobrepasan los 1900 KPa en la zona de
contacto de la cimentacion con el basamento rocoso.

En las Fig. 6.81 y 6.82 se muestran los esfuerzos cortantes estaticos
obtenidos, los cuales alcanzan los 300 KPa en la zona de contacto del material del
cuerpo de presa con la cimentacidn en el talud aguas abajo y llega a alcanzar los
300 KPaen el contacto de la cimentacion con el basamento rocoso en el talud aguas
arriba.

El siguiente paso es el cdlculo bidimensional de la respuesta sismica
propiamente dicha en donde se calcularan los esfuerzos dindmicos maximos
producidos durante el evento sismico.

Para la determinacion de las aceleraciones méaximas y esfuerzos dindmicos
maximos mediante el analisis bidimensional de respuesta sismica se utilizaron los
programas GEOSOFT y QUAD4M. Como en los andlisis dindmicos anteriores se
usaron los dos sismos propuestos anteriormente. Recordemos que la aceleracion
méaxima en el basamento rocoso es de 0.38 g. Los valores de las propiedades
dindmicas, de los factores de reduccion del moddulo cortante y la razéon de
amortiguamiento en funcién de la deformacion cortante efectiva correspondientes a
los materiales de la presa estan en las Tablas 6.16 y 6.17.

En las Fig. 6.83 a la 6.90 se muestran los resultados cuando el sismo en la

base rocosa corresponde al sismo de Lima. En la Fig. 6.91 se comparan los
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acelerogramas del sismo en el basamento rocoso y los obtenidos en la cresta con
los diferentes programas de respuesta bidimensional. Se obtuvo una aceleracion en
la cresta de 0.66 g con QUAD4M y de 0.60 g con GEOSOFT. Asi mismo para una
mejor comparacion de los valores obtenidos se grafico la variacion de estos con la
altura para los cortes 1-1 y 2-2. Las comparaciones para el corte 1-1 se detallan en
las Fig. 6.92 a la 6.95 y para el corte 2-2 de la Fig. 6.96 a la 6.99.

En las Fig. 6.100 a la 6.107 se muestran los resultados cuando el sismo en la
base rocosa corresponde al sismo de Llolleo. En la Fig. 6.108 se comparan los
acelerogramas del sismo en el basamento rocoso y los obtenidos en la cresta. Se
calcul6 una aceleracién en la cresta de 0.57 g con QUAD4M y 0.53 g con
GEOSOFT. Igual que en el caso anterior para una mejor comparacion de los valores
obtenidos se graficd la variacion de éstos con la altura para los cortes 1-1 y 2-2. Las
comparaciones para el corte 1-1 se detallan en las Fig. 6.109 a la 6.112 y para el
corte 2-2 de laFig. 6.113 ala6.116.

En la Tabla 6.20 se presentan los periodos y aceleraciones maximas en la

cresta obtenidas con ambos sismos para cada programa de cdmputo.

Tabla 6.20

Periodos y Aceleraciones Maximas en la Cresta de la Presa Palo Redondo.

Lima 10/74 Llolleo 03/85
Programa de N 82°0 S80°E
Computo Acel. Max. Periodo Acel. Max. Periodo
() (s) (2) (s)
GEOSOFT 0.60 1.174 0.53 1.226
QUAD4M 0.66 1.219 0.57 1.274

La variacion de los resultados con uno u otro programa depende

principalmente por el esquema de frecuencias utilizadas.
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Este analisis se realizo con los métodos de Newmark, Sarma y Makdisi y
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Seed, cuyos resultados presentaremos a continuacion.

A. METODO DE NEWMARK

Se considerd ocho superficies potenciales de falla, cuatro de ellas ubicadas
aguas arriba y las demas ubicadas aguas abajo. Son superficies que pasan de la
corona o cresta a 1/4, 1/2, 3/4 y una altura total de la presa. Se calculd la
aceleracion de fluencia, K,, para cada una de estas superficies potenciales de
deslizamiento, es decir la aceleracion que desarrollaria un factor de seguridad igual
a la unidad. Para esto se empleo el programa STABL6I. Los resultados y graficos

estan en el Anexo V-B. En la Tabla 6.21 se detallan las aceleraciones de fluencia

para cada superficie.

Aceleracion de Fluencia (Ky) de las Superficies Potenciales de Falla — Presa

Tabla 6.21

Palo Redondo

Profundidad/Altura Total

Aceleracion de Fluencia (Ky)

(y/H) Talud Aguas Talud Aguas
Abajo Arriba
1/4 0.29 0.32
12 0.27 0.29
3/4 0.25 0.26
1 0.23 0.23
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En la Tabla 6.22 se presentan las aceleraciones inducidas maximas (Kmax)

para cada uno de los sismos aplicados.

Tabla 6.22

Aceleraciones Inducidas Maximas (K,.) en g - Presa Palo Redondo

Sismos
Profundidad/Altura Total Lima 10/74 Llolleo 03/85
(y/H) N 82°0 S 80° E

Aguas Aguas Aguas Aguas

Arriba Abajo Arriba Abajo

1/4 0.7391 0.4653 0.6840 0.4408

172 0.4820 0.2370 0.5199 0.2712

3/4 0.3268 0.1707 0.3509 0.2128

1 0.2576 0.1652 0.3187 0.1797

Como siguiente paso se calculan las deformaciones permanentes mediante
un proceso simple de doble integracién. Los gréaficos resultantes de este proceso se
pueden observar en el Anexo V-B. En la Tabla 6.23 se resumen las deformaciones

permanentes calculadas para cada caso.
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Tabla 6.23
Deformaciones Permanentes en cm calculadas por el Método de Newmark

para ambos taludes de la Presa Palo Redondo.

Sismos
Profundidad/Altura Total Lima 10/74 Llolleo 03/85
(y/H) N 82°0O S 80° E

Aguas Aguas Aguas Aguas

Arriba Abajo Arriba Abajo

1/4 41.1960 1.5323 65.9684 0.2810

1/2 13.2533 0.0000 22.9048 0.0000

3/4 1.4984 0.0000 8.1304 0.0000

1 0.0936 0.0000 5.6146 0.0000

Las deformaciones obtenidas son muy pequeiias, esto indica que la presa

tiene una capacidad muy grande de resistir sismos extremadamente fuertes.

B. METODO DE SARMA

Segun lo descrito en el Capitulo 5 se presentan los resultados de este método
en el Anexo VI-B. Para esto se considerdé un angulo de friccion del material del
cuerpo de la presa de 38° y un periodo predominante de vibracion de 1.20 s. En las
Tablas 6.24 se presentan el resumen de resultados para cada uno de los taludes de la

presa.
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Tabla 6.24
Desplazamientos Permanentes calculados por el Método de Sarma en la Presa

Palo Redondo.

A. Talud Aguas Arriba.

Desplazam.
y/H K. K Kmn K./ Kn Permanente
(cm)
1/4 0.294 1.35 0.5130 0.5731 80.0017
1/2 0.266 1.00 0.3800 0.7000 | 36.3760
|
3/4 0.249 0.70 0.2660 | 0.9361 | 4.0565
1 0.215 0.50 0.1900 1.1316 0.0835
]
B. Talud Aguas Abajo.
Desplazam.
y/H K. K Kn K./ Kn Permanente
(cm)
1/4 0.314 1.35 0.5130 0.6121 75.5149
1/2 0.285 1.00 0.3800 0.7500 28.9202
3/4 0.255 0.70 0.2660 0.9586 2.3261
1 0.232 0.50 0.1900 1.2211 0.0833

C. METODO DE MAKDISI Y SEED

Para aplicar este método se tomo en cuenta los resultados obtenidos con el
método simplificado de Makdisi y Seed para el célculo de la aceleracion méxima en
la cresta y el periodo natural por ser ésta la mas conservadora en términos de la

aceleraciéon méxima calculada. Las aceleraciones de fluencia (Ky) se pueden
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obtener con algun procedimiento o programa de equilibrio limite. Para este caso se

utilizaran las mismas calculadas para el Método de Newmark. (Ver Tabla 6.21).

En las Tablas 6.25 y 6.26 se presentan las deformaciones permanentes para

cada una de las profundidades de la superficie potencial de deslizamiento para una

magnitud Ms igual a 7.5. Las deformaciones permanentes obtenidas para el sismo

de Lima se presentan en la Tabla 6.25. Las calculadas para el sismo de Llolleo se

presentan en la Tabla 6.26.

Tabla 6.25

Desplazamientos Permanentes calculados por el Método de Makdisiy Seed en

la Presa Palo Redondo — Sismo Lima-Peru 10/74 N 8§2° W

Ms =7.50 Umax =1.1280 g Ty=0.7373 s
A. Talud Aguas Arriba.
Desplazam.
Kmax K, U
y/H Ky - Kmax 2 = Permanente
Unmax Kumax Kmav.g.To (em)
1/4 0.29 0.85 0.959 0.302 0.140 97.0888
1/2 0.27 0.60 0.677 0.399 0.070 | 34.2666
3/4 0.25 0.44 0.496 0.504 0.038 13.6414
1 0.23 0.35 0.395 0.583 0.022 6.2822
B. Talud Aguas Abajo.
Desplazam.
Kmax K g U
y/H K, = Kinax ! = Permanente
Umax Kmax Kmax-g-TO (cm)
1/4 0.32 0.85 0.959 0.334 0.118 81.8320
172 0.29 0.60 0.677 0.428 0.058 28.3924
3/4 0.26 0.44 0.496 0.524 0.032 11.4875
1 0.23 0.35 0.395 0.583 0.021 5.9967
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Tabla 6.13
Desplazamientos Permanentes calculados por el Método de Makdisi y Seed en
la Presa Palo Redondo — Sismo Llolleo-Chile 03/85 S 80° E

Ms =7.50 Unax=1.1519 g Ty=0.7841s

A. Talud Aguas Arriba.

o |k | Kl | K[ U et
L0 Kmax Kmax.g2.To (cm)
1/4 0.29 0.85 0.979 0.296 0.145 109.2049
1/2 0.27 0.60 0.691 0.391 0.075 39.8720
3/4 0.25 0.44 NI 0.507 0.493 0.038 14.8147
1 0.23 0.35 0.403 ¥ 0.570 | ;O; - 7.@ 1
B. Talud Aguas Abajo.
y/H K, K'" K max 2 L ll))::::s:::e
Umax Kmax Kmax.g.To (cm)
1/4 0.32 0.85 0.979 0.327 0.120 90.3765
1/2 0.29 0.60 0.691 0.420 0.061 32.4292
3/4 0.26 0.44 0.507 0.513 0.034 13.2552
1 0.23 0.35 0.403 0.570 0.024 7.4428

Segun Seed (1969), la deformacion permanente inducida por un sismo en
una presa no debe exceder de 3 pies, que es aproximadamente | m. Se observa que
la presa cumple con este requisito. La deformacion de 1.09 m calculada en el talud
aguas arriba con el sismo de Llolleo parece excesiva pero cabe recalcar que los
parametros de resistencia para el material del cuerpo de la presa son muy

conservadores.
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0.00 0.50 1.00 1.50 2.00 2.50 3.00 3.50 4.00

Periodo (seg)

Fig. 6.3 : Espectro de Respuesta Normalizado de Aceleraciones Horizontales — Registro
Lima-Peru 10/74 Componente N 82° O
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Fig. 6.4 : Espectro de Respuesta Normalizado de Aceleraciones Horizontales — Registro
Llolleo-Chile 03/85 Componente S 80° E
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Fig. 6.5 : Registro del Sismo Lima-Peru 10/74 Componente N 82° W (I"Jm,,, =0.32g)
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Fig. 6.6 : Registro del Sismo de Llolleo-Chile 03/85 Componente S 80° E (U .. = 0.32g)
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Fig. 6.7 : Reduccion del Médulo Cortante de los Materiales de la Presa Pomacocha
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Fig. 6.8 : Razon de Amortiguamiento de los Materiales de la Presa Pomacocha
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Fig. 6.9 : Comparacion entre los acelerogramas en la base rocosa y los calculados en la
cresta con los diferentes programas unidimensionales para el Sismo de Lima-
Peru 10/74 N 82° W — Presa Pomacocha.
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Fig. 6.10 : Comparacion entre los acelerogramas en la base rocosa y los calculados en la

cresta con los diferentes programas unidimensionales para el Sismo de Llolleo
Chile 03/85 S 80° E. — Presa Pomacocha
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PN AT,

Fig. 6.16 : Distribucion de los Desplazamientos Horizontales al Final de la Construccién
calculados con el Programa GEOSOFT - Presa Pomacocha

Fig. 6.17 : Distribucién de los Desplazamientos Horizontales al Final de la Construccion
calculados con el Programa FEADAMS84 — Presa Pomacocha
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Fig. 6.18 : Distribucion de los Desplazamientos Verticales al Final de la Construccion
calculados con el Programa GEOSOFT - Presa Pomacocha

Fig. 6.19 : Distribucion de los Desplazamientos Verticales al Final de la Construccion
calculados con el Programa FEADAMS84 — Presa Pomacocha
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Fig. 6.20 : Distribucion de los Esfuerzos Horizontales al Final de la Construccion
calculados con el Programa GEOSOFT - Presa Pomacocha

Fig. 6.21 : Distribucion de los Esfuerzos Horizontales al Final de la Construccion
calculados con el Programa FEADAMS84 — Presa Pomacocha
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Fig. 6.22 : Distribucion de los Esfuerzos Verticales al Final de la Construccion calculados
con el Programa GEOSOFT - Presa Pomacocha

Fig. 6.23 : Distribucion de los Esfuerzos Verticales al Final de la Construccion calculados
con el Programa FEADAMS84 - Presa Pomacocha
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Fig. 6.24 : Distribucion de los Esfuerzos Cortantes al Final de la Construccion calculados
con el Programa GEOSOFT — Presa Pomacocha

Fig. 6.25 : Distribucion de los Esfuerzos Cortantes al Final de la Construccion calculados
con el Programa FEADAMS84 — Presa Pomacocha
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Fig. 6.26 : Distribucion de Esfuerzos Horizontales Maximos calculados con el Programa
GEOSOFT para el Sismo de Lima-Peru 10/74 N 82° O - Presa Pomacocha

Fig. 6.27 : Distribucion de Esfuerzos Horizontales Maximos calculados con el Programa
QUAD4M para el Sismo de Lima-Peru 10/74 N 82° O - Presa Pomacocha
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Fig. 6.28 : Distribucion de Esfuerzos Verticales Maximos calculados con el Programa
GEOSOFT para el Sismo de Lima-Peru 10/74 N 82° O - Presa Pomacocha

Fig. 6.29 : Distribucion de Esfuerzos Verticales Maximos calculados con el Programa
QUADA4M para el Sismo de Lima-Peri 10/74 N 82° O - Presa Pomacocha
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Fig. 6.30 : Distribucion de Esfuerzos Cortantes Maximos calculados con el Programa
GEOSOFT para el Sismo de Lima-Peru 10/74 N 82° O - Presa Pomacocha

Fig. 6.31 : Distribucion de Esfuerzos Cortantes Maximos calculados con el Programa
QUAD4M para el Sismo de Lima-Peri 10/74 N 82° O - Presa Pomacocha
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Fig. 6.32 : Distribucion de Aceleraciones Maximos calculados con el Programa
GEOSOFT para el Sismo de Lima-Peru 10/74 N 82° O — Presa Pomacocha

I Ty
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Fig. 6.33 : Distribucion de Aceleraciones Maximos calculados con el Programa
QUAD4M para el Sismo de Lima-Peru 10/74 N 82° O - Presa Pomacocha
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Fig. 6.34 : Comparacion entre los acelerogramas en la base rocosa y los calculados en la
cresta con los diferentes programas bidimensionales para el Sismo de Lima -
Pera 10/74 N 82° W - Presa Pomacocha.
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Fig. 6.43 : Distribucion de Esfuerzos Horizontales Maximos calculados con el Programa
GEOSOFT para el Sismo de Llolleo-Chile 03/85 S 80° E - Presa Pomacocha

Fig. 6.44 : Distribucion de Esfuerzos Horizontales Maximos calculados con el Programa
QUADA4M para el Sismo de Llolleo-Chile 03/85 S 80° E - Presa Pomacocha
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Fig. 6.45 : Distribucion de Esfuerzos Verticales Maximos calculados con el Programa
GEOSOFT para el Sismo de Llolleo-Chile 03/85 S 80° E - Presa Pomacocha

Fig. 6.46 : Distribucion de Esfuerzos Verticales Maximos calculados con el Programa
QUAD4M para el Sismo de Llolleo-Chile 03/85 S 80° E - Presa Pomacocha
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Fig. 6.47 : Distribucion de Esfuerzos Cortantes Maximos calculados con el Programa
GEOSOFT para el Sismo de Llolleo-Chile 03/8S S 80° E - Presa Pomacocha

Fig. 6.48 : Distribucion de Esfuerzos Cortantes Maximos calculados con el Programa
QUAD4M para el Sismo de Llolleo-Chile 03/8S S 80° E - Presa Pomacocha
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+4 50800 1
+4.00600 1
+3.50600 1

3}}'«&3.«5@1

P e W (4 +2.90800 1
- % o
= . +1.80600 1

Fig. 6.49 : Distribucion de Aceleraciones Maximos calculados con el Programa
GEOSOFT para el Sismo de Llolleo-Chile 03/85 S 80° E - Presa Pomacocha

Ace ler. Meax. (g!
+8.506- 001
Iwa
; +5.506-001
+5.006-001
+4.506-001

+4.006-001

Fig. 6.50 : Distribucion de Aceleraciones Maximos calculados con el Programa
QUAD4M para el Sismo de Llolleo-Chile 03/85 S 80° E - Presa Pomacocha
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Fig. 6.51 : Comparacion entre los acelerogramas en la base rocosa y los calculados en la
cresta con los diferentes programas bidimensionales para el Sismo de Llolleo -
Chile 03/85 S 80° E — Presa Pomacocha.
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0.00

Aceleracidn (g)

-0.20

-0.40

Fig. 6.62 : Registro del Sismo Lima-Peri 10/74 Componente N 82° W (U, = 0.38g)

Aceleracion (g)
o
8

0 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50

Fig. 6.63 : Registro del Sismo de Llolleo-Chile 03/85 Componente S 80° E (U . = 0.38g)
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Todos los materiales
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Fig. 6.64 : Reduccion del Modulo Cortante de los Materiales de la Presa Palo Redondo.
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Fig. 6.65 : Razén de Amortiguamiento de los Materiales de la Presa Palo Redondo.
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Fig. 6.66 : Comparacion entre los acelerogramas en la base rocosa y los calculados en la
cresta con los diferentes programas unidimensionales para el Sismo de Lima-
Peria 10/74 N 82° W — Presa Palo Redondo.
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Fig. 6.67 : Comparacion entre los acelerogramas en la base rocosa y los calculados en la
cresta con los diferentes programas unidimensionales para el Sismo de Llolleo
Chile 03/85 S 80° E. — Presa Palo Redondo.
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Fig. 6.73 : Distribucion de los Desplazamientos Horizontales al Final de la Construccion
calculados con el Programa GEOSOFT - Presa Palo Redondo

R e o W

Fig. 6.74 : Distribucion de los Desplazamientos Horizontales al Final de la Construcciéon
calculados con el Programa FEADAMS84 — Presa Palo Redondo
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Fig. 6.75 : Distribucion de los Desplazamientos Verticales al Final de la Construccion
calculados con el Programa GEOSOFT - Presa Palo Redondo

Fig. 6.76 : Distribucién de los Desplazamientos Verticales al Final de la Construccion
calculados con el Programa FEADAMS84 — Presa Palo Redondo
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g A W | SR 1 LB O
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Fig. 6.77 : Distribucion de los Esfuerzos Horizontales al Final de la Construccion
calculados con el Programa GEOSOFT - Presa Palo Redondo

o, = T

Fig. 6.78 : Distribucion de los Esfuerzos Horizontales al Final de la Construccion
calculados con el Programa FEADAMS84 — Presa Palo Redondo
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Fig. 6.79 : Distribucion de los Esfuerzos Verticales al Final de 1a Construccion calculados
con el Programa GEOSOFT - Presa Palo Redondo

Fig. 6.80 : Distribucion de los Esfuerzos Verticales al Final de la Construccion calculados
con el Programa FEADAMS84 — Presa Palo Redondo
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Fig. 6.81 : Distribucion de los Esfuerzos Cortantes al Final de la Construccion calculados
con el Programa GEOSOFT - Presa Palo Redondo

Fig. 6.82 : Distribucién de los Esfuerzos Cortantes al Final de la Construccion calculados
con el Programa FEADAMS84 — Presa Palo Redondo
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Fig. 6.83 : Distribucién de Esfuerzos Horizontales Maximos calculados con el Programa
GEOSOFT para el Sismo de Lima-Peru 10/74 N 82° O - Presa Palo Redondo

i?ig. 6.84 : Distribucion de Esfuerzos Horizontales Maximos calculados con el Programa
QUAD4M para el Sismo de Lima-Peru 10/74 N 82° O - Presa Palo Redondo
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S

Fig. 6.85 : Distribucion de Esfuerzos Verticales Maximos calculados con el Programa
GEOSOFT para el Sismo de Lima-Peru 10/74 N 82° O - Presa Palo Redondo

T W W N s

Fig. 6.86 : Distribuciéon de Esfuerzos Verticales Maximos calculados con el Programa
QUADA4M para el Sismo de Lima-Peru 10/74 N 82° O - Presa Palo Redondo
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Fig. 6.87 : Distribucion de Esfuerzos Cortantes Maximos calculados con el Programa
GEOSOFT para el Sismo de Lima-Peri 10/74 N 82° O - Presa Palo Redondo

o —_—
r—

Fig. 6.88 : Distribucién de Esfuerzos Cortantes Maximos calculados con el Programa
QUAD4M para el Sismo de Lima-Peri 10/74 N 82° O - Presa Palo Redondo
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Fig. 6.89 : Distribucion de Aceleraciones Maximos calculados con el Programa
GEOSOFT para el Sismo de Lima-Peru 10/74 N 82° O — P. Palo Redondo

Fig. 6.90 : Distribucion de Aceleraciones Maximos calculados con el Programa
QUAD4M para el Sismo de Lima-Peru 10/74 N 82° O — P. Palo Redondo
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Fig. 6.91 : Comparacién entre los acelerogramas en la base rocosa y los calculados en la
cresta con los diferentes programas bidimensionales para el Sismo de Lima —
Peru 10/74 N 82° W - Presa Palo Redondo.
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Fig. 6.100 : Distribucion de Esfuerzos Horizontales Maximos calculados con el Programa
GEOSOFT para el Sismo de Llolleo-Chile 03/85 S 80° E - Presa Palo Redondo

Fig. 6.101 : Distribucion de Esfuerzos Horizontales MAximos calculados con el Programa
QUADA4M para el Sismo de Llolleo-Chile 03/85 S 80° E - Presa Palo Redondo
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Distribucion de Esfuerzos Verticales Maximos calculados con el Programa
GEOSOFT para el Sismo de Llolleo-Chile 03/85 S 80° E - Presa Palo Redondo

Fig. 6.102 :
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Fig. 6.103 : Distribucion de Esfuerzos Verticales Maximos calculados con el Programa
QUADJ4M para el Sismo de Llolleo-Chile 03/85 S 80° E - Presa Palo Redondo
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Fig. 6.104 : Distribucion de Esfuerzos Cortantes Maximos calculados con el Programa
GEOSOFT para el Sismo de Llolleo-Chile 03/85 S 80° E - Presa Palo Redondo
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Fig. 6.105 : Distribucion de Esfuerzos Cortantes Maximos calculados con el Programa
QUAD4M para el Sismo de Llolleo-Chile 03/85 S 80° E - Presa Palo Redondo
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Fig. 6.106 : Distribucion de Aceleraciones Maximos calculados con el Programa
GEOSOFT para el Sismo de Llolleo-Chile 03/85 S 80° E — P. Palo Redondo
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Fig. 6.107 : Distribucion de Aceleraciones Maximos calculados con el Programa
QUADA4M para el Sismo de Llolleo-Chile 03/85 S 80° E — P. Palo Redondo
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cresta con los diferentes programas bidimensionales para el Sismo de Llolleo -
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CAPITULO 7

CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

En este trabajo se realiz6 una metodologia de analisis dindmico para presas de
tierra, siguiendo el procedimiento de etapas de analisis : Primera etapa :andlisis
pseudo-estatico. Segunda etapa : procedimientos simplificados de
deformaciones permanentes. Tercera etapa : andlisis riguroso de la respuesta
sismica. Se comprueba ademas que para presas de tierra de pequefia y mediana
altura, los andlisis pseudo-estaticos realizados con un apropiado coeficiente
sismico y una verificacion de sus deformaciones permanentes pueden ser

suficientes para estos casos.

Debido a las limitaciones de la seleccion de un adecuado coeficiente sismico, el
analisis pseudo-estaticos no es suficiente para estructuras de tierra de gran
altura. Para esto existen diversos procedimientos mas sofisticados de respuesta
dindmica. No obstante, los métodos pseudo-estaticos siguen en vigencia por su

sencillez y rapidez en el disefio-de presas pequefias y de mediana altura.

El andlisis de estabilidad pseudo-estatico se aplica a presas o diques de

enrocado, rellenos cohesivos y arenas compactadas.

La zonificacion del coeficiente sismico propuesto por Ruesta et al. (1988), no
exime al disefiador a la realizacion de estudios de peligro sismico para el disefio

definitivo de presas importantes.

Para presas de enrocado los coeficientes sismicos son menores que para presas
de tierra debido a que estas presentan un mayor angulo de friccién interna y

generalmente no presentan problemas de presion de poros.
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Para las presas construidas de o sobre suelos granulares saturados, sueltos a
medianamente densos (presas de relave), sometidas a movimiento fuertes, una
causa principal de dafio o falla es el incremento en la presion de poros en el
suelo granular y la posible pérdida de la mayor parte de su resistencia, producto
de este aumento de presion de poros (licuacion). No es posible predecir este tipo
de falla mediante analisis pseudo-estaticos. En este caso se requiere un
procedimiento de analisis dinamico (Seed y Harder, 1990), que proporcione una
base mas confiable para evaluar el comportamiento de este tipo de presa. Esto
significa realizar un andlisis de estabilidad post-sismo. Este procedimiento no

fue aplicado en los casos estudiados.

El método de deformaciones permanentes de Newmark sélo puede ser aplicado
si previamente se realiza un analisis de respuesta sismica para el calculo de las
aceleraciones promedio inducidas para una masa potencial de falla a cualquier
estructura de tierra. Para la aplicacion de este método se recomienda una

apropiada seleccion de las propiedades dinamicas de los materiales.

Se verifico ademas que el método de arma es aplicable a cualquier tipo de
estructura de tierra, ademdas este procedimiento no es conservador. Cabe
recalcar que este procedimiento también puede ser empleado para tener en
cuenta el incremento de la presion de poros dentro de la estructura. ( arma,

1975)

Se comprueba que el método de Makdisi y Seed es un método muy simple de
aplicar, ya que no requiere mayores calculos. Aunque su uso es demasiado
conservador para ciertos casos, pero es suficiente para verificar las
deformaciones permanentes en las estructuras de tierra cuando las estructuras de

tierra son hasta de mediana altura.

Para el caso de la Presa Pomacocha se verifica que esta es capaz de resistir un

movimiento sismico fuerte con pequeiias deformaciones. En el caso de Palo
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Redondo también se verifico este comportamiento aunque sus parametros de

resistencia son demasiado conservadores.

El uso de los procedimientos unidimensionales no son recomendables para un
estudio definitivo pero si para tener una nocién preliminar cuando no se tiene a

mano otras herramientas.

El andlisis de estabilidad dindmico riguroso o de respuesta sismica se aplica a
presas o diques de arenas medianamente densas o cimentacion similar. Se debe
tener muy en cuenta el método de andlisis a emplear, los programas mds

idoneos y la interpretacion de resultados.

Para el uso correcto de nuevos programas de computo se recomienda la
verificacion de los resultados obtenidos con los de otro programa de computo

anteriormente utilizado.

El andlisis riguroso requiere determinar los esfuerzos estaticos iniciales antes
que se produzca el movimiento sismico. Para este caso se comprueba que los
métodos de elementos finitos son adecuados para simular la secuencia

constructiva y la respuesta dindmica posterior.

La evaluacion de la estabilidad sismica en el caso de presas de tierra y relaves
esta referida a su capacidad para soportar las solicitaciones dinamicas,
manteniendo su integridad y operatividad durante y después de la ocurrencia del

evento sismico.

Del andlisis de los casos presentados se concluye que el procedimiento de

evaluacion propuesto es el mas indicado pues se verificd la validez de éste.

Cabe indicar que la experiencia del proyectista juega un rol muy importante
para la seleccidn de los procedimientos, programas, métodos y pardmetros mas

adecuados.
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