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La tecnologia de relleno de caserones con relaves en pasta
cementados se ha popularizado en la industria minera
subterranea a nivel mundial. Esta tecnologia brinda una serie
de ventajas desde el punto productivo y medio ambiental. Sin
embargo, una serie de fallas en las barreras utilizadas para
contener el relleno se han registrado en las ultimas décadas. En
este articulo se presentan los resultados de la instrumentacion
geotécnica de un caseron real, la que permitio cuantificar las
presiones horizontales totales y presiones de poros tanto al
interior del relleno como en la barreras. Se encontro que altas
presiones de poros y presiones horizontales se desarrollan en
las primeras etapas de llenado. Sin embargo, periodos de
descanso entre etapas favorecen la consolidacion del relleno y
la generacion de efecto de arco entre el relleno y la roca, lo que
reduce la tasa de incremento de las presiones sobre la barrera
en etapas posteriores de llenado. Adicionalmente, se observo
que cargas dinamicas pueden aumentar considerablemente la
presion de poros al interior del relleno. En este contexto, al
termino del articulo se presentan resultados experimentales
respecto al potencial de licuefaccion de rellenos cementados.

Palabras clave: relleno de caserones, relaves cementados,
presion de poros, presion horizontal total, licuefaccion

Cemented paste backfill CPB has been widely used
in underground mining operations in the recent past
for filling the voids (stopes) left after blasting and
mucking of ore. It provides a series of advantageous
environmental, safety and economic characteristics.
However, several barricades failures have been
reported in the recent past. This paper presents the
results of in situ monitoring carried out to quantify
pore pressure and total horizontal stresses exerted on
barricades. It was found that high horizontal stresses
and pore pressures develop during the early filling
stages. Resting periods were shown to effectively
improve the consolidation of the fill and the arching
effect on the interface fill-rock. These effects seem to
reduce the rate of increment of horizontal stresses
acting on barricades at later filling stages. In addition,
it was observed that dynamic loads can significantly
increase pore pressure within the fill. In this context,
experimental results about the liquefaction potential
of CPB are provided.

Keywords: Cemented Paste Backfill, barricades, pore
pressure, total horizontal stresses, liquefaction

Introduccion

La tecnologia de relleno minero con relaves en pasta
cementados CPB (Cemented Paste Backfill) ha sido
ampliamente utilizada en las ultimas décadas con el
objetivo de rellenar las grandes perforaciones dejadas
luego de las operaciones de tronadura ejecutadas para la
extraccion subterranea de minerales. El uso de esta técnica
tiene una serie de ventajas respecto a otros métodos de
extraccion, por ejemplo, provee una mayor estabilidad local

y global a la mina, permite la extracciéon de mineral desde
los pilares ubicados entre caserones y brinda la posibilidad
a ingenieros geotécnicos de depositar una gran cantidad de
relaves bajo tierra, lo que disminuye los riesgos asociados
a la disposicion en superficie y el impacto ambiental de la
operacion minera (Helinski, 2008).

Latécnica consiste en rellenar los caserones con una mezcla
derelaves integrales, aguay cemento con una concentracion
de solidos (peso de solidos sobre peso total) que tipicamente
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varia entre 75 y 85% y un contenido de cemento de 3 a
7% respecto al peso total seco (Benzaazoua et al., 2004).
Otra practica comun es agregar un porcentaje de arena a la
mezcla con el objetivo de incrementar la permeabilidad y
mejorar la consolidacion del relleno (Potvin et al., 2005).
Durante las primeras horas de depositacion, la mezcla se
comporta como un fluido no Newtoniano, sin embargo, en
la medida que el cemento se hidrata, el relleno se comporta
como un s6lido. Inicialmente, una barrera es construida en
la base del caser6n para contener la mezcla (Figura 1a).
Estas barreras deben resistir la presion total horizontal
de la mezcla o, asi como también las cargas dinamicas
generadas por eventos sismicos (estallidos de roca, sismos)
y operaciones de tronadura. Este tipo de cargas generan un
incremento en la presion de poros u lo que reduce la presion
efectiva vertical ¢’,. En términos de la teoria de Rankine,
la cual sin embargo es una teoria simplificada para este
tipo de escenarios (dada la anisotropia del relleno, efecto
arco y desplazamiento lateral de la roca confinante, entre
otras); la presion horizontal en una barrera esta dada por:

o,=0' K, +u (1)
donde K es el coeficiente de empuje en reposo. Una serie
de fallas de estas estructuras, con el consecuente flujo de
la mezcla al interior de las areas de produccion, se han
registrado en las ultimas décadas (Revell y Sainsbury,
2007). Estas fallas no sélo tienen un costo econémico
importante (dados los retrasos en las operaciones de
extraccion), sino que también generan un alto riesgo en la
seguridad del personal. Para reducir los efectos de cargas
estaticas y dinamicas en la estructura de contencion, una de
las estrategias generalmente utilizada consiste en rellenar
el caseron en etapas. Un primer “tapon” de mezcla es
depositado hasta un metro sobre la barrera, para continuar
con un periodo de reposo (v.g. 24 hr), durante el cual la
mezcla consolida y el cemento se hidrata. Finalmente,
el caserdn se termina de rellenar hasta el techo, o bien
se rellena hasta la base de la siguiente barrera donde se
permite otro periodo de reposo.

Una serie de ecuaciones simplificadas se han propuesto
para estimar las presiones horizontales totales en las
paredes de los caserones y en particular en las barreras,
ya sea en condicion drenada o no drenada (Aubertin ef al.,
2004). Sin embargo, estas ecuaciones no logran incorporar

del todo una serie de fendmenos que ocurren al interior del
caserén y que podrian, eventualmente, afectar la estabilidad
de las barreras, v.g. efectos de cargas dindmicas, friccion
en las paredes del caserdn, inclinacion del relleno y efectos
quimicos de la hidratacion el cemento. Més aun, son
escasos los estudios experimentales in situ y de laboratorio
para validar dichas ecuaciones.

En este contexto, en el proyecto Mine Backfill liderado por
la Universidad de Western Australia, se ha instrumentado
una serie de caserones localizados en diferentes minas
en Australia. El objetivo de este proyecto es evaluar las
presiones totales y presiones de poro producidas en
condiciones normales de operacion, tanto en las estructuras
de contencion como en distintas locaciones al interior del
relleno. Los resultados de la instrumentacion realizada en
una mina de oro de pequenas dimensiones son presentados
en este articulo. Adicionalmente, se presentan resultados
de la investigacion llevada a cabo por los autores para
la evaluacion del potencial de licuefaccion de relaves en
pasta cementados.

Monitoreo de caserones

Instrumentacion

La instrumentacion se ejecutd en un caserdn que presentaba
una unica barrera de contencion en su altura (Figura la) y
de dimensiones en planta de 18x3.5 m y altura aproximada
de 17 m. El caseron estaba inclinado respecto a la horizontal
en 65° (Figura 1b) y presentaba una gran irregularidad
e inestabilidad en sus paredes, lo que hizo frecuente los
desprendimientos de roca durante la ejecucion de la etapa
experimental. La barrera no permitia el flujo de agua desde
el relleno (impermeable) y la roca del caseron presentaba
una muy pequefia permeabilidad, por lo que el agua del
relleno drenaba sola en la direccion vertical.

Una celda de carga para la medicion de presiones totales,
del tipo Geokon NATM con una capacidad maxima de 700
kPa, fue instalada entre la pasta y la barrera en lo que se
denomina como locacion L2 en la Figura la. La barrera
fue construida mediante el método del arco, que consiste
basicamente en aplicar shotcrete a un marco metalico con
malla de acero que esta arqueado y apernado a las paredes
del drive de acceso. De este modo, para asegurar una
buena superficie de contacto para la celda de carga, una
placa metalica de 40x30 cm fue montada sobre la barrera.
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Dos piezometros para la medicion de presion de poros del
tipo Geokon modelo 1200 con capacidad maxima de 700
kPa fueron localizados al interior del caseréon L1 y en la
interfaz relleno-barrera L2. Ambos tipos de instrumentos
registran presiones o esfuerzos mediante sensores de
cuerda vibrante y termistor. Las mediciones fueron
recolectadas por un data logger localizado en el drive
superior. Ningtn instrumento fue instalado al interior del
relleno (seccion central) producto de las condiciones de
operacion y seguridad de la mina.

S Section A-A
[ 1 : %, L
i ] o dmatonser ™ g perior 35
A [
barrera de seguridad
L2- picadmetroy L
celda de carga / Y
L1- piezdmetro ]
b ?Iu [ drive inferior ‘
LI i L A L
beeeafA) ~3.5= - 35 -
— 1) ——————— § —=
(a) (b)

Figura 1: Ubicacion de sensores en caseron, a) vista en elevacion
y b) corte A-A. Dimensiones en metros.

Materiales

El relleno utilizado consistia en una mezcla de relaves,
arena, cemento y agua obtenida del proceso de extraccion
de mineral. El agua presentaba una gran concentracion de
sales con un total de solidos disueltos TDS de 103.000
ppm. Una alta concentracion de sales podria eventualmente
afectar la cementacion del relleno y su estabilidad en el
largo plazo (Hasan et al., 2014). Como aditivo se utilizé
cemento Portland ordinario. La mezcla se prepar6 con un
75% de sdlidos, un 5% de cemento y un 30% de arena
(del peso total). Como resultado, la mezcla final poseia una
densidad aproximada de 1.93 ton/m?® y una resistencia a
compresion no confinada de 210 kPa a los 4 dias de curado.
La distribucion granulométrica para los relaves, arena y
mezcla se presenta en la Figura 2. Los relaves presentaban
un peso especifico G; de 2.75, con un porcentaje de finos
superior al 39% y un coeficiente de uniformidad C, de
50.6.

Secuencia de llenado
El caseron se rellend a una tasa de 110 m’/hr, lo que se
traduce en un ritmo de llenado de 1.7 m/hr. La mezcla
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Figura 2: Distribucion granulométrica de materiales utilizados
en relleno de caseron

fue transportada desde la planta de mezclado, ubicada
en superficie, hasta los caserones mediante bombas de
alta presion y tuberias de HDPE. Debido a las pequefias
dimensiones de los caserones de esta mina, solo dos etapas
de llenado y una de reposo son necesarias para completar el
proceso de relleno. En una primera etapa, se llena hasta la
parte superior de la barrera hasta una elevacion aproximada
de 5.9 m (Figura 3), luego de lo cual se permite un periodo
de reposo de 24 hr. Finalmente, se termina de rellenar el
caseron hasta la base de la siguiente barrera (elevacion
17 m). Dado que el relleno se utiliza como plataforma
de trabajo para la extraccion del caserdn contiguo, no se
rellena hasta el techo del caseron.

El. +17.0

Figura 3: Elevaciones aproximadas en etapas de llenado

Resultados y discusion

En la Figura 4a se muestran las mediciones registradas por
los tres sensores. También en estas figuras se encuentra
la curva de esfuerzo geostatico vertical total, dada por el
producto del peso unitario total y del relleno y la altura
relativa 4, entre el relleno y el nivel de instalacion de los
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instrumentos. La altura del relleno se calcul6 a partir de
la geometria del caseron, obtenida de mediciones CMS
(Sistema de Monitoreo de Cavidades) (Figura 3), y la tasa
de llenado impuesta por la planta de mezclado.
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Figura 4: Presiones horizontales totales ¢, y presiones de poros
u registradas en caseron instrumentado. Mediciones registradas
durante los primeros (a) 14 y (b) 3.7 dias de depositacion.

Las mediciones fueron registradas por un periodo de 13 dias,
periodo durante el cual los sistemas de monitoreo sismico
subterraneo registraron una serie de eventos sismicos
de pequena intensidad. Asimismo, las operaciones de
tronadura de caserones contiguos fueron reiniciadas luego
del tercer dia de depositacion. Los efectos dinamicos de
estas actividades se traducen en un aumento considerable
de la presion de poros como se observa en las mediciones
registradas por el piezometro en L1. En esta figura se
observan al menos 4 maximos de incremento de presion
de poros, los que son coincidentes con los tiempos en
los cuales las tronaduras fueron programadas. Los otros
pequenos aumentos de presion de poros son atribuidos
a las actividades sismicas de campo cercano registradas
durante el periodo de medicion. Es interesante observar
que un gran incremento de presion de agua se produce a

los 9 dias, cercano a los 140 kPa, a pesar del avanzado
grado de cementacion del relleno.

El piezémetro en L1 registré continuamente durante los
13 dias, sin embargo, el piezometro y celda de carga en
L2 mostraron mediciones erroneas luego de 3.7 dias. Este
problema de registro se atribuy6 a un dafio permanente de
los instrumentos debido a las actividades de tronadura. La
programacion de extraccion y tronadura contemplaba la
extraccion del caserdn en el nivel inferior, muy cercano
a la barrera del caserdn en estudio, lo que podria haber
dafiado parcialmente el relleno y por ende los instrumentos
en L2.

En la Figura 4b el rango de medicion se ha acotado a
3.7 dias para una mejor comparacion de resultados. En
general, se observa que hay un aumento consistente en las
mediciones de los distintos instrumentos en los periodos
de llenado producto del aumento en la presion vertical
total. Sin embargo, durante los periodos de descanso tanto
la presion de poros como la presion horizontal disminuyen
producto de la consolidacion del relleno y de la friccion
generada entre las paredes del caseron y el relleno (Fahey
et al., 2009). Luego del periodo de reposo, la respuesta
de la presion de poros y presion horizontal es menos
pronunciada, lo que se atribuye a una mayor rigidez del
relleno dada la consolidacion e hidratacion del cemento.
Una vez concluida la ultima etapa de llenado, las lecturas
en los piezOmetros comienzan a disminuir, lo que se
atribuyo a la consolidacion del relleno y al efecto conocido
como self dessication, correspondiente a una reduccion de
la presion de poros producto del consumo de agua para
la formacion de los subproductos del cemento (Grabinsky
y Simms, 2005). Como evidencia del proceso exotérmico
de hidratacion del cemento, sensores de temperatura
instalados al borde del caserdn registraron un cambio de
temperatura de 23°C al inicio de la depositacion a 33°C al
término del proceso de monitoreo.

Durante las primeras horas de depositacion, en el cual el
relleno recién comienza a consolidar, la presion de poros
y presion horizontal en L2 son similares. En este sentido,
una mejor comparacion de mediciones puede ser obtenida
utilizando los indices de esfuerzo total (TSR = o,/vh,) ¢
indice de presion de poros (PPR = u/vh,). Estos indices son
graficados versus la altura total del relleno 4. en la Figura
Sa para las distintas etapas de llenado.
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Figura 5: a) Indices de presiéon de poros y esfuerzo total en ba-
rrera L2 y b) indice de presion de poros para el periodo de me-
diciones en L1

El maximo valor del indice de presion de poros, alrededor
de 0.8, ocurre en las primera horas de depositacion, cuando
el relleno alcanza 0.4 m, y tiende a disminuir ligeramente
al término de la primera etapa de llenado. Durante el
periodo de descanso la presion de poros disminuye
considerablemente y PPR llega a un valor de 0.2. En la
segunda etapa de llenado, PPR se mantiene practicamente
constante llegando a un valor minimo de 0.16. Valores de
PPR cercanos a 1 indicarian que gran parte de la presion
vertical total se transfiere en forma de presion de poros a la
barrera. El cambio drastico y permanente en PPR luego del
término de la primera etapa de llenado, valida la eficacia
del método de depositacion en etapas y en particular el uso
de un “tapon” inicial sobre la barrera. De manera similar,
el indice de esfuerzo total 7SR, aumenta en la medida que
el relleno crece en altura, alcanzando un valor maximo de
0.4 al término de la primera etapa de llenado. Como sucede
con la presion de poros, existe una rapida disminucion del
TSR en la etapa de reposo del relleno. Luego de esta etapa,
el TSR alcanza un valor minimo de 0.16, lo que se traduce
en un aumento menos pronunciado en el esfuerzo horizontal
total en la barrera en la medida que el relleno crece en altura

(Figura 5a).

Para ilustrar los efectos de cargas dinamicas sobre la
presion de poros el valor de PPR versus tiempo de curado
ha sido graficado en la Figura 5b. De esta curva se puede
reconocer que existe un importante efecto de cargas
dinamicas sobre la presion total ejercida por el relleno
sobre la barrera. Se observan valores de PPR por sobre 0.4
a los 9 dias, tiempo en el cual la presion de poros debiese
ser similar a la presion efectiva de confinamiento vertical
(falla por licuefaccion), asumiendo que el relleno ha
consolidado completamente. Para este caserdn, las ondas
de compresion debido a procesos de tronadura resultan mas
importantes que las ondas de corte producto de fenomenos
sismicos. Sin embargo, dependiendo de las condiciones
geologicas, los esfuerzos de corte podrian también tener
un efecto importante sobre el aumento de la presion
de poros del relleno. En este contexto, en los siguientes
acapites se proporcionan resultados experimentales sobre
la susceptibilidad a la licuefaccion sismicamente inducida
de relaves en pasta cementados.

Comportamiento ciclico de relaves integra-
les cementados

Una serie de ensayos de corte simple directo ciclico (Direct
Simple Shear Test) fueron llevados a cabo en relaves
integrales de plata-plomo-zinc cementados. El equipo
utilizado fue manufacturado por GEOCOMP (Figura 6) y
es del tipo desarrollado en NGI (Norwegian Goetechnical
Institute) a mediados de los afios 60. El ensayo genera un
estado homogéneo de esfuerzos de corte en la muestra
bajo condiciones normales de consolidacion y permite
reproducir la rotaciéon de esfuerzos principales durante la
carga ciclica. En general, es un ensayo mas realista que
técnicas tradicionales de medicion de resistencia ciclica,
como el ensayo triaxial. Este equipo ha sido utilizado en
otros estudios para la evaluacion de la resistencia ciclica
de relaves finos (Wijewickreme ef al., 2005; Al-Tarhouni
et al., 2011). Las muestras fueron preparadas mediante el
método de depositacion de slurry, propuesto por Kuerbis y
Vaid (1998). Se produjeron muestras con una altura de 27
mm y un didmetro de 72 mm, aproximadamente.

Los relaves utilizados correspondian a limos de baja
plasticidad (ML) con un contenido de finos superior al
50%. Las muestras fueron preparadas con contenidos de
cemento de un 5%, contenido de so6lidos del 78% y curadas
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por un periodo maximo de 24 hr. En la Figura 7 se presentan
los resultados de un ensayo ciclico a niveles de presion
efectiva de 100 kPa para una muestra curada por 12 hr.
En general, las muestras presentaron falla por movilidad
ciclica y ninguna de las muestras ensayadas presento falla
de flujo. La resistencia ciclica aumentd considerablemente
en la medida que la hidratacion del cemento avanzaba,
debido a la cementacion de los poros del relleno.

Figura 6: Equipo GEOCOMP utilizado para ensayos de resisten-
cia ciclica de relaves cementados
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Figura 7: Respuesta ciclica de relaves integrales cementados en
equipo de corte simple directo GEOCOMP (¢',.= 100 kPa, CSR
=0.27, 5% cemento, 12 hr curado). (a) Presion de confinamiento
o’y versus esfuerzo de corte 7, (b) deformacion de corte y versus
esfuerzo de corte T y (c) numero de ciclos N versus razon de
presion poros Au/c’,,.

La Figura 8a presenta los resultados de 18 de estos ensayos
en términos de la razon de tensiones ciclica solicitante CSR
versus el nimero de ciclos N para cumplir con el criterio de
falla de licuefaccion. CSR se define como la razon entre el
corte ciclico T, yla presion efectiva de confinamiento ¢” .
Se utilizé como criterio de falla un 3.75% de deformacion
en amplitud simple. A este nivel de deformacion, se
alcanzé en promedio un maximo incremento de presion de
poros Au de aproximadamente 90% de la presion efectiva
de confinamiento (i.e. razon de presion de poros).
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Figura 8: a) CSR versus numero de ciclos para alcanzar un
3.75% de deformacién en amplitud simple y b) CRR a 10 ciclos
versus resistencia a compresion no confinada.

La Figura 8a muestra que a temprana edad, el relleno es
mas susceptible a experimentar falla por licuefaccion.
Asimismo, muestras curadas por periodos mas largos
requieren de una cantidad mayor de ciclos para aumentar
la presion de poros a un mismo CSR. En la Figura 8b, la
razon de resistencia ciclica a 10 ciclos a distintas edades
se comparo6 con la resistencia a compresion no confinada
UCS del relleno a dicha edad. En el mismo grafico, se
defini6 una linea representando un sismo de alta intensidad
capaz de generar una CSR de 0.4. Se observa que luego
de que el relleno alcanza una resistencia no confinada de
65 kPa el riesgo de falla por licuefaccion desaparece. Esta
resistencia no confinada se alcanza en un periodo de 15 hr.
En la préctica, ingenieros geotécnicos definen periodos de
reposo para el relleno de entre 12 y 48 hr (dependiendo del
contenido de cemento y tamafio del caserdn), con el objetivo
de alcanzar UCS en el orden de los 100 kPa. Luego de los
resultados de esta investigacion, esta practica parece ser
apropiada solo bajos eventos de muy alta intensidad. Sin
embargo, considerando los eventos sismicos tipicamente
observados en mineria subterranea, esta practica parece ser
altamente conservadora.
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Conclusiones

En esta investigacion las presiones generadas en la barrera
utilizada para contener el relleno cementado al interior del
caseron fueron analizadas mediante la instrumentacion
de un caseron real. Se encontré que tanto la presion
total horizontal, como la presion de poros aumentan al
incrementarse la altura del relleno en la primera etapa de
llenado. Sin embargo, los periodos de reposo entre etapas
pueden considerablemente disminuir esta tendencia en
etapas de llenado posteriores.

Por otro lado, se encontré que cargas dinamicas pueden
tener un importante efecto sobre las presiones maximas
sobre la barrera. Un considerable aumento en la presion de
poros debido a esfuerzos dindmicos se observa inclusive a
edades de curado por sobre los 9 dias. Estos aumentos se
atribuyen a cargas generadas por siSmos y por operaciones
de tronadura.

Al estudiar el potencial de licuefaccion de rellenos
conformados por relaves integrales finos, se encontrd
que el relleno en general experimenta falla por movilidad
ciclica con incrementos de presion de poros que pueden
alcanzar el 90% de la presion efectiva de confinamiento.
En la medida que el cemento dentro del relleno se hidrata,
la resistencia ciclica aumenta de manera considerable.
Asimismo, se encontr6 que por sobre valores de resistencia
no confinada de 65 kPa el riesgo de experimentar una falla
por licuefaccion es muy bajo.
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Comparacion de tres metodologias de andlisis sismico de tiinel NATM en suelos

finos de Santiago

Comparison of three methodologies of seismic analyses of NATM tunnel in fine soils of

Santiago
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ARCADIS Chile, Antonio Varas 621, Providencia, Santiago, Chile,
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El andalisis sismico sobre revestimientos de tuneles se ha
desarrollado  tradicionalmente con modelos simplificados,
mediante expresiones analiticas para geometrias sencillas y
mediante softwares de andlisis estructural que no incluyen
el historial de tensiones del suelo debido a las secuencias
constructivas y distancia al frente de excavacion, lo cual
tiende a sobrestimar los esfuerzos en el revestimiento de
tuneles. Sin embargo, los avances en el desarrollo de software
de modelos de elementos o diferencias finitas han propiciado
nuevas herramientas que permiten solucionar las dificultades
planteadas, asi como evaluar la respuesta sismica mediante
historiales de aceleraciones. Este articulo compara la respuesta
sismica de un tunel excavado de acuerdo al método NATM en
suelo fino de Santiago mediante el método de distorsion de
suelo aplicado en un software de andlisis estructural y a través
de un software de diferencias finitas para interaccion suelo —
estructura. Adicionalmente, para el ultimo modelo se aplica un
historial de aceleraciones. Los resultados de estos andlisis son
comparados en términos de disefio estructural de acuerdo a la
experiencia chilena.

Palabras clave: tuneles, NATM, modelamiento numérico 3D,
analisis sismico

david.solans@arcadis.cl, cristian.hormazabal@arcadis.cl,

Seismic design of tunnels is often based on simplified
models through analytical expressions for elemental
geometries and structural softwares which not
include soil stress path due to construction stages
and the distance of the front of the excavation,
resulting in overestimating the tunnels stresses.
However, the development of finite differences or
finite elements software has provided new tools
that solve these problems and allow evaluating
the seismic response through seismic records. This
article compares the seismic response of NATM
tunnels in soft soil of Santiago through the seismic
distortion method of soil applied in a structural
analysis software and a finite difference software
for soil — structure interaction. Additionally, a
seismic record is applied to the last case. The results
of these analyses are compared in terms of seismic
response of soils and structural design according to
current Chilean practice.

Keywords: tunnels, NATM, numerical modelling
3D, seismic analysis

Introduccion

Los analisis sismicos de tineles han sido tradicionalmente

abordados mediante expresiones analiticas para geometrias
sencillas que no incluyen las secuencias constructivas ni
historiales de esfuerzos (Wang, 1993; Penzien y Wu, 1998;
Penzien, 2000). Ultimamente, algunos softwares de analisis
geotécnico han entregado herramientas para la resolucion
de problemas complejos, permitiendo incorporar las
variaciones en los historiales de tensiones, métodos
constructivos, secuencias de excavacion y solicitaciones
sismicas a través de registros de aceleraciones.

Este articulo presenta un estudio comparativo de 3 métodos
de analisis sismico para un tinel NATM construido
en suelos finos del noroeste de Santiago. Se describe la
metodologia, consideraciones particulares y los parametros
empleados en cada caso. Se indican las complejidades y
los tiempos computacionales requeridos para el desarrollo
de cada metodologia. Finalmente, se presenta un analisis
comparativo de los resultados obtenidos:
sismicos en revestimiento del tinel y calculo de espesor
de revestimiento.

esfuerzos
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Geometria del tanel y propiedades del
suelo de fundacion

La geometria del tinel se muestra en la Figura 1. La se-
cuencia constructiva considera 3 secciones principales:
side drift 1, seccion central, side drift 11 y 9 subsecciones
que se enumeran en la misma figura. La metodologia uti-
lizada es acorde a los principios del método NATM (New
Austrian Tunnelling Method) y simula las secuencias de
excavacion en tres etapas constructivas: boveda, banco y
contraboveda; con desfase entre etapas y la aplicacion de
revestimiento estructural. Entre cada frente de avance de
sidedrift, hay un desfase de 10 m, asi también de la pared
central. El nivel de riel del tinel se encuentra a una pro-
fundidad de 22 m del nivel de terreno y la clave del tunel
se encuentra a 16 m de profundidad. La seccion del tunel
abarca un area aproximada de 190 m?.
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Figura 1: a) Geometria (dimensiones en c¢cm) y b) secuencia
constructiva del tinel

Se considera un tinel construido en el sector de suelos
finos del noroeste de Santiago, al cual se le han asignado
las propiedades geotécnicas presentadas en la Tabla 1.
El modulo de deformacion ha sido considerado lineal

aumentando en profundidad, también se han considerado
distintos valores de cohesion y coeficiente de empuje en
reposo in situ K, para dos distintos estratos de suelo.

Tabla 1: Propiedades de los materiales (ARCADIS, 2014)

Propiedades Valor
Densidad natural vy, , kKN/m? 18.5
Angulo de friccién ¢,° 31

30paraZ<12m
S0paraZ>12m

Cohesion ¢, kPa

Compresion no confinada ¢, kPa 20 —40
Moédulo de deformacion E, MPa 20+2.75Z
Razén de Poisson v 0.3

0.65paraZ<12m

K,

0.45paraZ>12m
Coef. de balasto horizontal K,, kN/m* | 0.53E(Z)/B
Coef. de balasto vertical K, kKN/m* 0.53E(D; +B)/B

Z: profundidad medida desde la superficie en m
D;: profundidad sello fundacion en m, B: dimension menor de estructura en m

Solicitacion sismica

Con el fin de simular la solicitacion sismica, se utilizan dos
procedimientos: desangulacion sismica y analisis dinamico
con registro de aceleraciones. Para la desangulacion
sismica, la metodologia empleada se basa en las
recomendaciones del Manual de Carreteras (2014), que se
sustentan en la propuesta de Kuesel (1969) para el disefio
sismico del metro de San Francisco. En este estudio se ha
considerado una desangulacion 6, de 1.1-107 rad, obtenida
de los valores tabulados en el Manual de Carreteras (2014)
para un rango de compresion no confinada g, entre 20 y
40 kPa, para zona sismica con a = 0.4g.

El analisis dinamico se basé en uno de los registros de
aceleraciones del terremoto de Chile, ocurrido el 27 de
Febrero del 2010, que tuvo una magnitud momento M
de 8.8. El sismo fue subductivo tipo thrust con epicentro
maritimo frente a la localidad de Cobquecura, Region del
BioBio(SaragoniyRuiz, 2012). Elregistro de aceleraciones
fue obtenido de la Red Nacional de Acelerografos de la
Universidad de Chile (RENADIC). Corresponde a un
registro de superficie con componente horizontal, obtenido
en una estacion ubicada en Maipt, sobre depodsitos
de ceniza volcanica denominados comUnmente como
“Pumicita”. Las principales caracteristicas del registro de
aceleraciones se indican en la Tabla 2.




Solans, D., Hormazabal, C., Rojas, B. y Ledn, R. (2015). Comparacion de tres metodologias de

analisis sismico de tinel NATM en suelos finos de Santiago. Obras y Proyectos 17, 14-21

Tabla 2: Principales caracteristicas sismicas registro aceleracio-
nes terremoto 2010, estacion Maipt (Saragoni y Ruiz, 2012)

Caracteristicas sismicas Valor
Aceleracion maxima en campo libre PGA, g 0.54
Intensidad de Arias /,, g s 0.58
Potencial Destructivo P, cm s 6.07

La Figura 2 presenta las componentes de aceleraciones,
velocidades y desplazamientos del registro utilizado. El
registro ha sido sometido a correccion de linea de base.
La Figura 3 presenta los espectros de Fourier y pseudo-
aceleracion para un amortiguamiento del 5%.
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Figura 2: Registros de aceleracion, velocidad y desplazamiento
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Figura 3: Espectro de Fourier y espectro de respuesta de acelera-
ciones (5% de amortiguamiento)

Para obtener el registro de aceleraciones en profundidad
requerido para el analisis dinamico,
procedimiento propuesto por Mejia y Dawson (2006) para

se utilizd el

aplicacion del sismo en la base del modelo. En este caso
se escalo el registro de superficie a la profundidad del
modelo, ajustando la respuesta en superficie en términos
de PGA y espectro de aceleraciones.

Modelacion numérica

Se han llevado a cabo tres analisis numéricos mediante
distintas metodologias. El primer andlisis corresponde a
una modelacion mediante el software de elementos finitos
para analisis estructural SAP2000 (caso I). El segundo y
el tercer analisis (caso Il y III) se han efectuado mediante
el software de diferencias finitas para interaccion suelo -
estructura FLAC 3D version 5.0. Las caracteristicas prin-
cipales de los distintos analisis se presentan en la Tabla 3.

Tabla 3: Principales caracteristicas casos analizados

Solici- Secuencia Sofi- Com-
Caso | Tipo de analisis |tacion construc- pleji-
. . ware
sismica tiva dad
Modelo de
Winkler Desan- ) SAP .
I |interaccion gulacién |. . Media
. incluida |2000
suelo — estructura | sismica
mediante resortes
Modelo de Desan-
I |diferencias gulacion | Incluida l;ISAC Alta
finitas sismica
Modelo Fle Registro . FLAC |Muy
III |diferencias de acelera- |Incluida
. . 3D alta
finitas ciones

Para el caso I se adoptaron las siguientes consideraciones:

o Empuje horizontal en reposo, calculado con el coefici-
ente de empuje en reposo in situ. Este empuje se aplica
comprimiendo los resortes.

o Los coeficientes de balasto incluyen el modulo de defor-
macion del suelo amplificado 3 veces para el caso sismico.

 Carga vertical equivalente al 60% del peso de la colum-
na de suelo. Esta reduccion del peso de la columna de
suelo se asocia al efecto de arco, y fue estimada por los
autores en base a las dimensiones del area a excavar,
profundidad del tinel y desplazamientos verticales en
la clave del tiinel en comparacion con los otros analisis.

» Esta metodologia no incorpora la secuencia constructiva
del tinel.
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o Lamodelacion no incorpora el efecto de excavacion con
la distancia al frente.

o El desplazamiento por desangulacion sismica se impone
en la base de los resortes. Se desactivan los resortes trac-
cionados.

o Los elementos estructurales se han modelado como el-
ementos viga o frame.

La geometria modelada se presenta en la Figura 4.

ghd & g

Figura 4: Geometria modelo SAP2000. Caso |

La modelacion numérica de los casos II y I1I se ha llevado
a cabo mediante el software de diferencias finitas FLAC3D
version 5.0. Para estas simulaciones se consideraron los
bordes del modelo con restriccion de desplazamiento hori-
zontal (X e Y) y la base del modelo con restriccion de des-
plazamiento en todas las direcciones (X, Y y Z). La Figura
5 presenta la geometria, malla y secuencia constructiva.
El modelo cuenta con una profundidad de cota de riel de
22 m desde la superficie, un sobreancho desde los bordes
del tunel de 100 m (= 5 veces ancho tunel) a fin de reducir
el efecto de los bordes en la respuesta del tunel. Para el
analisis dinamico, se han utilizado elementos absorben-
tes en los bordes (free — field condition) a fin de evitar la
reflexion de ondas. El revestimiento fue modelado como
elemento estructural del tipo Shell que considera un com-
portamiento tension — deformacion lineal eldstico. No se
ha considerado interfaz entre suelo y estructura. La altura
de los elementos se limit6 de acuerdo a las recomenda-
ciones de Kuhlemeyer y Lysmer (1973) para evitar filtrar
frecuencias de interés para el analisis dinamico (caso III).
Considerando valores de ¥V, del orden de 200 m/s (incre-
mentandose en profundidad), se obtienen elementos de al-
tura en torno a 3.0 m.
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Figura 5: a) Secuencia contructiva y b) geometria Modelo
Flac3D. Casos 11 y III

Se utiliz6 la ley constitutiva Cap - Yield (CY Soil) (ITAS-
CA, 2011) que se encuentra implementada en FLAC
3D. CY Soil corresponde a un modelo constitutivo del
tipo plastico y esta caracterizado por el criterio de falla
Mohr — Coulomb. El modelo presenta, entre otras, las
siguientes particularidades: la rigidez depende del estado
tensional, genera deformaciones plasticas en cargas des-
viatorias primarias, genera deformaciones plasticas en
compresion isotropica primaria y considera trayectorias de
descarga-recarga elasticas. El modelo constitutivo CY Soil
establece relaciones del tipo hiperbdlico para el mdodulo de
corte G, y para el modulo volumétrico K, en funcion de la
presion media efectiva p’, quedando establecidas por las
siguientes expresiones:

"

e _ce [P
G =Gmf 1
(puf) (1)
e 5o pl !
K® = K™ rr| —
(PW] @

donde G*.; es el modulo de corte elastico de referencia
en kPa para una tension de referencia p.; K. es el
modulo volumétrico eléstico de referencia en kPa para
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una tension p.., p’ es la tension efectiva media en kPa
y m es una constante. Los parametros del modelo se
han ajustado en base a las propiedades de resistencia al
corte, coeficiente de empuje en reposo y la variacion del
moédulo de deformacion en profundidad. Cabe destacar
que el modelo constitutivo Cap Yield ha sido utilizado
exitosamente en la modelacion en obras de metro de
Roma y sus resultados han sido verificados de forma
satisfactoria con datos de monitoreo (Lucarelli, 2011).

Tabla 4: Parametros geotécnicos para el modelo Cap Yield en
suelos finos

Propiedades Valor
Densidad natural y , kKN/m’ 18.5
Angulo de friccion ¢° 31

30paraZ<12m
S0paraZ>12m
654, paraZ<12m

Cohesion c, kPa

Moédulo de corte elastico de

referencia G°,,, MPa 84.6 paraZ>12m
Moédulo volumétrico elastico de 572 paraZ<12m
referencia K., MPa T4 paraZ>12m

. 0.7,paraZ<12m
Potencia m

1.0, para Z> 12 m

Presion de referencia p™, kPa 100
Coeficiente de Poisson v 0.3
Razén de falla R, 0.9
Factor de calibracion 3 0.25

Dentro de las consideraciones del analisis dinamico (caso
IIl), el modelo constitutivo utilizado considera el efecto
de descarga-recarga con una amplificacion del mddulo de
deformacion de 3 veces el valor estatico. Adicionalmente,
se ha considerado una razén de amortiguamiento del tipo
Rayleigh de 4% en torno a la frecuencia fundamental del
sismo de 2 Hz.

Los tiempos computacionales de ejecucion de los casos 11 'y
111, para la condicion sismica, resultan muy distintos. El caso
II corresponde a una etapa adicional de 1 a 2 horas de eje-
cucion, mientras que el caso Il demora cerca de 8 a 10 dias.

Resultados

En la Figura 6 se presentan los resultados de esfuerzos
resultantes sobre revestimientos de tunel, para el Caso |
y Caso II. Los resultados del Caso III se presentan en la
Figura 7. Si bien los esfuerzos de los Casos 1 y II difieren

en magnitud, presentan una distribucion similar en la
estructura. El Caso III resulta dificil de comparar con los
otros, dado que el analisis genera un historial de esfuerzos
en el tiempo. En la Tabla 5, se presentan los rangos de
esfuerzos obtenidos para cada analisis efectuado.

Tabla 5: Rango de esfuerzos tinel distintos analisis

Caso ]flsofgflzzlo Esfuerzo de Esfuerzo de
’ corte, kKN/m momento, kKN/m
kN/m
1 -1300 a -1650 -300a 100 -300 a 800
II | -2000 a -3200 -150 a 150 -400 a 400
IIT | -1000 a-2500 -250 a 50 -400 a 500

Como criterio de comparacion de resultados, se considera
el espesor de revestimiento disefiado en base a los estados
tensionales resultantes. No se considera el calculo de
cuantias de acero para el anlisis comparativo, dado que
estas cantidades son determinadas fundamentalmente
por los esfuerzos generados en etapas de construccion.
Para el disefio de los espesores del tunel, se desarrollaron
diagramas de interaccion de esfuerzo axial versus corte del
elemento estructural, mediante el codigo de disefio ACI
318-08 (2008). Los esfuerzos internos del revestimiento
del tinel fueron amplificados en un 20% de acuerdo a la
practica habitual chilena en este tipo de proyectos. Los
diagramas de interaccion se presentan en la Figura § para
cada uno de los casos, con los espesores resultantes. En la
Tabla 6 se indican los espesores obtenidos para cada caso
de analisis.

Tabla 6: Resultados de espesores del analisis estructural del tiinel

Caso Espesor revestimiento tinel, cm
I 75
I 70
111 60

Los resultados del caso III conducen a los menores espe-
sores, sin embargo se asocia a un evento sismico particular,
por lo que al aplicar otros sismos la respuesta pudiese variar.

Conclusiones

Se realiza el analisis sismico de un tinel construido con
el método NATM en suelos finos. El analisis se efectiia
mediante 3 métodos distintos, con objeto de comparar los
espesores de revestimiento determinados a partir de sus re-
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Figura 6: Esfuerzo sismicos resultantes a) Sap2000 (caso I) y b) FLAC3D desangulacion (caso II)
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Figura 7: Puntos de control y esfuerzo sismicos resultantes Flac3D para analisis dinamico (Caso I1I)
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Figura 8: Diagramas interaccion corte versus axial. Casos I, 11 y 111

sultados. Para el Caso I se adopta un modelo cinematico
(Manual de Carreteras, 2014). Analisis estructural repre-
sentando interaccion suelo-estructura mediante resortes.
Solicitacion sismica impuesta mediante distorsion angular.
Software SAP 2000. Para el Caso Il se usa un modelo de
diferencias finitas. Solicitacion sismica impuesta mediante
distorsion angular. Software FLAC 3D. Y para el Caso III
también se usa un modelo de diferencias finitas, pero la so-
licitacion sismica es determinada por un andlisis dindmico
con historial de aceleraciones. Software FLAC 3D.

En relacion a la complejidad y tiempos de ejecucion de
cada método, se concluye lo siguiente:

Para el Caso I, la elaboracion del modelo resulta mas ra-
pida que en los otros casos y no se simula la secuencia
constructiva. El tiempo computacional que requiere no es
significativo.

Para el Caso II, la elaboracion del modelo requiere mas
tiempo que en el Caso I y debe simularse la secuencia

-200 a 20
Esfuarzo Conte [kMim|

Forviy Caomil

/

S do X!

W W R s

constructiva. El tiempo computacional de la etapa estatica
es de 3 dias y para la desangulacion sismica, el tiempo
adicional no es significativo.

Para el Caso III, los tiempos requeridos para la elaboracion
del modelo y simulacion de la secuencia constructiva son los
mismos que en el Caso II. El analisis dindmico requiere un
tiempo computacional de unos 10 dias mas que el Caso I1.

Los espesores determinados en base a los resultados de
los distintos casos presentan diferencias que no superan el
25%. El Caso I conduce al mayor espesor, mientras que el
espesor mas reducido se deduce en el Caso III. Los espe-
sores determinados en base a analisis con desangulacion
sismica no difieren significativamente de aquellos obteni-
dos mediante un andlisis dinamico. Este resultado sugiere
que la desangulacion sismica 6, es de 1.1-103 rad, es un
valor aproximado que resulta aplicable para el disefio de
tuneles en suelos finos del noroeste de Santiago.
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This article presents a parametric study that uses the
finite element (FE) method to analyse the problem of
long-term settlements following twin tunnel construction
in low permeability clay. Similar ground conditions
to those typically found in central London, UK, were
modelled. The construction process of the tunnels was
simulated and thereafter a special boundary condition
was used, enabling the FE model to consider the tunnels
as fully permeable drains during the post-construction
period. Several tunnel depths and separations were
studied. The long-term interaction between the tunnels
and the manner in which the long-term displacements -
both vertical and horizontal — developed, were analysed.
Conclusions are drawn about the principal factors that
drive these movements. Finally, the potential building
damage associated with the short and long-term
movements obtained from the FE analyses is assessed,
compared and discussed.

Keywords: twin tunnels, long-term settlement, clay, finite
element, building damage

Este articulo presenta un estudio paramétrico que usa el
método de elementos finitos para analizar el problema de
asentamientos a largo plazo producto de la construccion de
tuneles gemelos en una arcilla de baja permeabilidad. Se
modelaron condiciones del suelo similares a las encontradas
en el centro de Londres, Reino Unido. El proceso de
construccion de los tuneles fue modelado y luego se utilizo
una condicion de borde especial que permitio considerar
los tuneles como drenes completamente permeables para el
periodo posterior a la construccion. Se estudiaron distintas
configuraciones de profundidad y separacion de los tuneles. Se
analizo la interaccion a largo plazo entre los tuneles y también
la forma en que se desarrollan los desplazamientos verticales
y horizontales. Se concluyo respecto a los principales factores
que afectan estos movimientos. Finalmente, se evalua,
compara y discute el potencial dario a las estructuras debido
a los movimientos de corto y largo plazo generados por los
tuneles.

Palabras clave: tuneles gemelos, asentamiento a largo plazo,
arcilla, elementos finitos, daiio a estructuras

Introduction

settlement occurs consistently in a wide range of urban

The fact that settlements continue to increase for a number
of years following construction of tunnels in clayey soils
has been recognised for many years. One of the reasons
for these post-construction, or long-term, movements is
that tunnels act as drains and reduce pore water pressures
in the surrounding clay, thereby increasing the effective
stress and causing consolidation to occur. Evidence from
recent projects in the London area, most notably the
Jubilee Line Extension (JLE), has shown that long-term

and greenfield situations. However, the magnitude and rate
of the consolidation induced settlements varies greatly.
Generally, long-term movements occur over a much wider
area than the immediate (short-term) movements which
occur during construction. This means that when assessing
the impact of tunnels on overlying infrastructure (e.g.
buildings) additional assets may require consideration
under long-term conditions as compared to the short-term
conditions.
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Figure 1: Tunnel in clay acting as long-term drain (Mair, 2008)

As illustrated schematically in Figure 1, the long-term
settlement trough has been reported to be deeper and
wider than the short-term one (e.g. Mair and Taylor,
1997; Burland et al., 2001). New and O’Reilly (1991)
considered measured settlements above a 3.0 m diameter
tunnel in Grimsby, UK, 7 days and 11 years after tunnel
construction. They concluded that the effects of deepening
of the settlement trough were largely mitigated by its
widening in that the angular distortions at the surface
ground were not considerably altered. In their discussion,
they added that the maximum horizontal strains induced by
the consolidation process would not be expected to exceed
those present after 7 days. New and O’Reilly (1991) also
report on measured pore water pressures in the ground
surrounding the tunnel and found no evidence of reduced
pore pressures, even within a few meters of the tunnel.
This is in contrast to measurements presented by Mair
(2008) which show significant pore pressure reductions in
the vicinity of London Underground tunnels at a number of
locations across the London tube network, indicating that
tunnels frequently act as drains, particularly when located
in low permeability soils, such as the London Clay.

This article presents a parametric study that uses the finite
element (FE) method to analyse the problem of long-term
settlements following twin tunnel construction in low
permeability clay. Due to the extensive tunnelling activity
in London over recent decades, including the Jubilee Line
Extension and more recently Crossrail, similar ground
conditions to those found in central London were modelled.

Soil properties and problem setup

The present study was carried out using the FE program
ICFEP (see Potts and Zdravkovic, 1999 and 2001). The

parametric study presented herein considers two circular
tunnels with a diameter of 4.75 m located at the same level
below the ground surface. The parameters varied were the
tunnel depth, D, and the separation, S, between them (see
Figure 2). The range of geometries considered is presented
in Table 1.

Table 1 Geometries analysed

Run X (horizonal) - Coordinate* separation tunnel axis
left tunnel axis |right tunnel axis| meters | multiple of Diameter |depth (m)**
Run 1 125 147 22 50 29
Run 2 125 147 22 sSD 17
Run 3 125 147 22 50 41
Run 4 100 172 72 150 41
Run S 100 172 72 15D 29
Run & 100 172 72 150 17
Run 7 112 180 48 100 41
Run 8 112 160 48 10D 29
Run g 112 160 48 10D 17
Runl0 125 - Infinite Infinite 41
Runll 125 Infinite Infinite 29
Runi2 125 Infinite Infinite 17

Tunnel diameter = 4.75m  * X-ccordinate measured to the right from upper right FE mesh corner
** Depth measured downwards from upper horizontal FE mesh boundary

Other parameters, such as the soil properties and all of the
boundary conditions remained the same for all the analyses.
The stratigraphy adopted for all analyses is typical for
central London and is presented in Figure 3. Figure 3 also
presents the initial pore water pressure distribution
assumed showing the under-drained profile characteristic
for many parts of London.

Figure 2: Tunnel separation S and tunnel depth D

An extract of the FE mesh developed for one of the
analyses is shown in Figure 2. The width of the overall
mesh for all analyses was 272 m and the depth 68 m. This
ensures that for the maximum tunnel separation considered
(S = 15D or 72 m) there is a minimum distance of 100
m between each tunnel axis and the closest vertical mesh
boundary (with no horizontal movements allowed).
For the lower horizontal boundary neither vertical nor
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Figure 3: Stratigraphy and pore water pressure profile adopted
for the analyses

horizontal movements were allowed. 8-node plane-strain
isoparametric quadrilateral elements were used to model the
soil and 3-node beam elements (Day and Potts, 1990) were
used to model the tunnels’ concrete lining. The segmental
nature of the linings was not explicitly modelled, as the
stresses acting in the linings were not expected to exceed
the capacity of the joints between individual segments.
A coupled consolidation formulation was used and an
accelerated modified Newton-Raphson scheme with sub-
stepping stress point algorithm was employed to solve
the non-linear finite element equations. The stratigraphy
considered in the study has Chalk at a depth of 68 m below
ground surface. This stratum is significantly stiffer and
stronger than the overlying materials and therefore, the
bottom mesh boundary (with no horizontal and vertical
movements allowed) was placed at the top of the Chalk.

The construction sequence adopted in all analyses is given
in Table 2. The initial under-drained pore water pressure
profile shown in Figure 3 has to be in equilibrium with
the assumed permeability distribution and the hydraulic
boundary conditions. While the input was chosen to
closely approximate the correct pore pressure profile,
a long time period was allowed at the beginning of the
analysis (increments 1 to 5) to ensure full equilibrium.

However, the stress and displacement changes during this
period were very small and any results presented in this
paper do not include changes during the first 5 increments.

Table 2: Construction sequence

Increment Time Activity

1-5 1000 years Stabilisation period

6-25 7 days 1st (left) tunnel excavation
26-30 7 days Rest period

31-50 7 days 2nd (right) tunnel excavation
51-70 180 years Consolidation

Tunnel construction was modelled using a full face
‘convergence-confinement’ method (Potts and Zdravkovic,
2001) targeting a volume loss ¥, = 1.5% for the first
tunnel. For the construction of the second tunnel, the
same percentage of unloading was assumed prior to the
construction of the tunnel lining. This results in a larger
volume loss for the second tunnel and takes account
of the fact that this tunnel would not have been built
under greenfield conditions but assumes that a similar
construction method would have been used for both
tunnels.

Hydraulic boundary conditions

Made Ground, Terrace Gravels and Thanet Sands are all
granular materials which were allowed to drain freely
without changes in pore pressure throughout the analyses.
The London Clay (LC) units (B2, A3 and A2) and the
Lambeth Group were considered to be consolidating
materials using the log law permeability model proposed
by Vaughan (1989). In this model the permeability £ is
defined as k = k,e™™', where k; is the permeability at zero
mean effective stress, p’ is the mean effective stress and B
is a material property. In order to obtain the under-drained
pore water pressure profile shown in Figure 3, B=0.007 was
chosen. The k&, adopted for all the consolidating materials
was k, = 2.0 - 10° m/s. The tunnels were considered to act
as drains and a special boundary condition that ensures that
the tunnels do not act as sources of water when suctions are
detected at the tunnel boundary was used. This boundary
condition only allows water to flow into the tunnels when
compressive pore water pressures are detected at this
boundary. This special boundary condition was activated
for each tunnel after the completion of their construction.
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Material properties

The Made Ground was modelled as an isotropic linear
elastic perfectly plastic material with a drained Young’s
Modulus £’ = 10000 kPa and an effective Poisson’s ratio v’
= 0.2. All the other strata were modelled as isotropic non-
linear elastic perfectly plastic materials. The non-linear
elastic model employed was based on that described by
Jardine et al. (1986) with the parameters summarised in
Table 3 and Table 4.

The perfect plasticity was modelled using a non-associated
Mohr-Coulomb model. The yield surface is defined by the

strength parameters cohesion ¢’, and angle of shearing
resistance ¢’, and the plastic potential is defined by an angle
of dilation y’. These parameters and the unit weights are
given in Table 5 for all materials. For the post-construction
consolidation period y’ was assumed to be equal to zero.

The tunnel lining was modelled as a continuous elastic
ring with the following parameters: bulk unit weight y =
24 kN/m?, Young’s modulus £ =2.80-10" kN/m?, Poisson’s
ratio v = 0.15, cross sectional area 4 = 2.60 m?, second
moment of area 7 =3.95-10* m*m, i.e. a lining thickness
of t=0.168 m.

Table 3: Coefficients and limits for non-linear elastic shear modulus

Stratum A B C, % B Y Efpmin, %0 Eypie % | G, kPa
Terrace Gravel 1600 1550 0.0001 1.2 0.617 0.00346 0.69282 2333.3
London Clay B2 702 827 0.0001 1.1 0.617 0.0052 0.3 2000.0
London Clay A3 702 827 0.0001 1.1 0.617 0.0052 0.3 2000.0
London Clay A2 767 903 0.0001 1.1 0.617 0.0017 0.3 2000.0
Lambeth Group (Clays) 987 875 0.0001 1.1 0.850 0.0025 0.3 2000.0
Thanet Sands 1200 1100 1.0E-04 1.3 0.617 0.0017 0.3 2000.0
Table 4: Coefficients and limits for non-linear elastic bulk modulus
Stratum R S T, % ) v €, min, /0 Eomao 70 | K, kPa
Terrace Gravel 600 580 0.001 1.90 0.42 0.005 0.15 3000
London Clay B2 404 404 0.00035 1.81 0.34 0.001 0.2 2500
London Clay A3 404 404 0.00035 1.81 0.34 0.001 0.2 2500
London Clay A2 404 404 0.00035 1.81 0.34 0.001 0.2 2500
Lambeth Group (clays) 404 404 0.00035 1.81 0.34 0.001 0.3 2500
Thanet Sands 265 850 3.5-10* 1.20 0.34 3-10° 0.4 2500

Table 5: Mohr-Coulomb yield surface parameters, plastic potential parameters and unit weight.

LC (B2,
MG TG LG TS
A3,A2)
¢, kN/m? 0.0 0.0 5.0 10 0.0
o0 25.0 35.0 25.0 28 36
v e 12.5 17.5 12.5 14 18
Bulk unit weight, KN/m’ 18.0 20.0 20.0 20 20
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Results and discussions

Figure 4 depicts the long-term settlement troughs for Runs
1 to 9 clearly illustrating the influence of the tunnels’
separation, S, and their depth, D. In addition, Table 6
summarises the maximum surface settlement obtained
at the end of construction of the second tunnel (short-
term) and at the end of the consolidation process (long-
term) for all the analyses. When comparing the maximum
settlements obtained for the different analyses it can be
seen that for a given tunnel separation S, the maximum
long-term settlement is always obtained for a tunnel depth
0f 29 m, i.e. the intermediate depth considered in the study.
At this depth the overall decrease in pore water pressure
is a maximum, thus increasing the effective stresses and
causing the long-term settlements. On the other hand the
smallest maximum long-term settlement for a given tunnel
separation is not always obtained for the same tunnel depth.
For the single tunnel scenario the smallest maximum long-
term settlement is obtained for the largest tunnel depth (Run
10 — S = Infinite, D = 41 m). This can be expected as for
the deepest tunnel the reductions of pore water pressures
associated with the tunnel acting as a drain spread over a
wide area and hence result in relatively small settlements.
This is also true for the largest separation of S = 15D
where there are two distinct peak in surface settlement for
all tunnel depths (see Figure 4) and the smallest long-term
settlement is obtained for the deepest tunnel. However,
for S = 10D the deepest tunnel scenario results in a single
long-term settlement trough with a larger maximum
settlement than for the shallowest scenario for which two
distinct peaks remain. For § = 5D, a single long-term
settlement trough is obtained for all tunnel depths, with
the shallowest configuration giving the lowest maximum
long-term settlement.

Figure 5 presents the pore water pressure distributions
for profiles at different offsets X, from the vertical mesh
boundary for the analyses with S = 5D. Profiles at X =
125 m are at approximately the left hand side tunnel axis,
while the profiles at X = 120 m are around 2 m from the
tunnel extrados. Also shown in Figure 5 is the free field
pore water pressure distribution. This figure illustrates
how the depth of the tunnels determines the pore pressure
changes and thus the long-term surface settlements. It can
be seen that the maximum overall pore pressure changes

are obtained for the tunnels at the intermediate depth of
29 m and hence explain the maximum long-term surface
settlement obtained for this tunnel depth, as discussed
above.

% - Coordinate, m

Figure 4: Long-term settlement trough comparison. Run 1 to 9

Table 6: Maximum surface settlement

fun | 5eParation 0; | Maximum settlement, mm Long/shart - F
Depth, m Short-term I LDI‘IE'IEI'I‘I‘I berrn ratio o value

Run 3 50 ;41 -9 =32 1.45

Run 1 50 ; 29 -40 6.13

Run 2 50 ;17

Hun 7 100 ; 41

Run & 100 ; 29

Hun 9 10017

Run 4 150 ; 41

Run 5 150 ;29

Run & 150 ;17

Runld| infinite ; 41

Runil| infinite ; 29

Runl2| infinite ; 17
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Figure 5: Pore water pressure profiles for S = 5D different offsets
X from the vertical mesh boundary

In order to assess the building damage potential for the
different settlement troughs obtained from the FE analyses
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the methodology proposed by Burland and Wroth (1974)
was employed. For the long-term settlement trough for each
analysis, a building length and location was determined
to get the maximum deflection ratio A/L in hogging.
For this building the deflection ratio A/L and maximum
horizontal tensile strain ¢ were calculated for long-term
and short-term conditions and plotted in an interaction
diagram for the hogging mode (Burland, 1995). Figure 6
shows the results of these building damage analyses, with
the black symbols representing long-term conditions and
the grey symbols representing short-term conditions. It
can be seen from Figure 6 that the long-term deflection
ratio — horizontal strain combinations are always further
away from the origin than their short-term equivalent.
This implies that the potential long-term damage might
be more significant than the short-term one. This result
appears to be contrary to the findings of others (e.g. New
and O’Reilly, 1991). It is important to note that, although
the magnitude of the potential damage obtained from
this parametric study is always low (Damage Category
0 or 1 according to the definition of Burland, 1995), the
potential long-term damage is consistently higher than the
corresponding short-term values. It should be remembered
that in the present study, the magnitude of the potential
damage parameters has been calculated assuming infinitely
flexible buildings, which will be altered by the presence of
the structures themselves (Potts and Addenbrooke, 1997).
Furthermore, it may be that, although the potential damage
in the long term are larger than in the short term, they
are not as critical to building owners as they occur over
extended periods of time (in same cases several decades),
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Figure 6: Short and long-term building damage assessment

during which routine maintenance, for example, may
mask and/or alleviate some of the potential damage. In
this manner, the results presented herein simply illustrate
patterns of behaviour in terms of the effects of long-term
settlement following tunnel construction that should be
considered and may require detailed consideration.

Conclusions

Nine geometries for twin tunnels and 3 geometries for
single tunnels were analysed using finite element models
with a coupled consolidation approach to consider long-
term post-construction settlements. It was observed that
the magnitude of the settlements was driven by the overall
effects of the tunnels, which were assumed to act as perfect
drains, on the initial pore water pressure regime. It has
been demonstrated that this overall drainage effect is a
function of the tunnel configuration in terms of depth and
separation. Other parameters that will have an influence,
but were not considered herein are tunnel diameter, soil
properties (especially permeability) and the initial pore
water pressure profile. In this respect, the results presented
in this study are specific for the conditions considered and
further studies would be required to determine the effects of
other parameters. The potential building damage as a result
of short-term and long-term settlements were evaluated on
the basis of the FE analysis results. It was found that the
long-term damage consistently exceeds the short-term one,
which is contrary to the view of some authors.
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Las cargas con ciclos de deformacion multidimensional
pueden ser provocadas tanto por el trafico, como por cargas
de viento y oleaje (en el caso de turbinas edlicas mar afuera
por ejemplo), o por terremotos. El presente articulo se enfoca
en la acumulacion de deformaciones permanentes producto
de carga ciclica de muchos ciclos, esto se refiere a una gran
cantidad de ciclos de amplitud de deformacion pequeiia
a mediana. Se provee evidencia experimental de ciclos de
deformacion complejos. Se presentan resultados de ensayos
triaxiales ciclicos drenados con oscilacion simultanea de la
tension axial y lateral. Se ensayan ciclos de deformacion
mediante la superposicion de funciones armonicas con
diferentes frecuencias y amplitudes. Para comparar, en un
segundo ensayo se aplican las mismas oscilaciones pero
separadas una a continuacion de la otra. También se varia
la secuencia de aplicacion de las oscilaciones.

Palabras clave: carga ciclica, ciclos de deformacion
multidimensional, acumulacion de deformacion

A cyclic loading with multidimensional strain loops in
the soil may be caused by traffic loading, wind and wave
loading (e.g. offshore wind turbines) or by earthquake
shaking. The present paper focuses on the accumulation of
permanent deformations due to high-cyclic loading. That
means loading with many cycles of small to intermediate
strain amplitude. Experimental evidence for complicated
strain loops is provided. Drained axisymmetric triaxial
tests with a simultaneous oscillation of the axial and the
lateral stress are presented. Strain loops obtained by a
superposition of several harmonic functions with different
frequencies and amplitudes are tested. For comparison, in a
second test, the same oscillations are applied separately in
succession. The sequence of application of the oscillations
will also be varied.

Keywords: cyclic loading, multidimensional strain loops,
strain accumulation

Introduccion

Las cargas ciclicas pueden producir deformaciones
permanentes en los suelos. Existen casos en que las
cargas ciclicas, a las que puede ser sometida la fundacion
de una estructura, son del tipo multidimensional. Es el
caso de las turbinas edlicas en que la carga de viento y
la carga de las olas no necesariamente actian en una
misma direccion y por ende se transmiten a la fundacion
como una carga multidimensional. Sucede algo similar
en las edificaciones cercanas a lineas férreas en que las

vibraciones producidas por el paso de los trenes induce
cargas ciclicas multidimensionales que pueden llegar a
acumular grandes deformaciones en estructuras como
estaciones de ferrocarril (Huber, 1988). Otro ejemplo de
carga ciclica multidimensional son los sismos (Ishihara
y Yamazaki, 1980). La Figura 1 muestra mediciones
de aceleracion multidimensional durante el terremoto
de Niigata de 1964 y mediciones de ciclos de velocidad
producidos por el trafico.
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Figura 1: a) Aceleracion multidimensional durante el terremoto
de Niigata, 1964 (Ishihara y Yamazaki, 1980) y b) mediciones
de ciclos de velocidad producidos por el trafico (Huber, 1988)

Para estimar las deformaciones permanentes en los suelos,
Niemunis et al. (2005), han desarrollado el modelo de
acumulacion de gran numero de ciclos, HCA (High-Cycle
Accumulacion model). Este modelo permite predecir la
acumulacion de deformaciones sin tener la necesidad
de trazar el recorrido de la deformacion para cada ciclo
individual, lo que permite ahorrar tiempo y procesos de
calculo cuando se aplica en modelos de elementos finitos.
La acumulacion de la deformacion depende de la amplitud
de deformacion, del actual estado del suelo, de la precarga
ciclica (nimero de ciclos en el pasado) entre otros factores
(Wichtmann et al., 2011).

A continuacion se presenta un estudio de la amplitud
para ciclos de deformaciéon multidimensional convexos.
Luego se plantea una posible interpretacion para ciclos de
deformacioén mas complejos, lo que se estudia mediante
ensayos triaxiales ciclicos drenados. Se presentan los
resultados obtenidos para cargas ciclicas bidimensionales
a las que son sometidas muestras de suelo no cohesivo en
los que se varia simultanea y ciclicamente la carga lateral y
vertical produciendo trayectorias de tensiones complejas.

La definicion tensorial de amplitud para un ciclo de
deformacion multidimensional que estd incorporado en
el modelo HCA (Niemunis et al., 2005), fue propuesto
originalmente por Niemunis (2003). Esta definicion es
aplicable solamente a ciclos de deformacion convexos.
La Figura 2 ejemplifica las multiples proyecciones que un
ciclo de deformacion pasando del caso tridimensional al
caso unidimensional.

La tasa de acumulaciéon de deformacion es aproxi-
madamente proporcional al cuadrado de la amplitud de
deformacion (Wichtmann, 2005). Esta dependencia ha
sido implementada en el modelo HCA (Niemunis et al.,
2005) y ha sido comprobada experimentalmente para el

%%
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caso bidimensional (Wichtmann et al., 2007). A diferencia
de los ciclos de deformacion convexos, los ciclos de
deformacion complejos como los mostrados en la Figura 1
y 3, alin no tienen una interpretacion adecuada en modelos
como el HCA.

Proyeccion de £(t) de 3D a 2D

Proyeccion de £(t) de 2D a 1D

Figura 2: Proyecciones de un ciclo de deformacion tridimensio-
nal al caso plano y del caso plano al caso unidimensional (Nie-
munis, 2005)

a)

c)

Figura 3: Ciclos de deformacion complejos obtenidos mediante
superposicion de funciones sinusoidales: a), b) con variaciones
pequenas de la frecuencia y amplitudes y ¢), d), con grandes va-
riaciones en sus frecuencias y amplitudes (Poblete y Wichtmann,
2008)

Una forma de enfrentar el problema de definir este tipo
de ciclos multidimensionales complejos es el propuesto
por Niemunis et al. (2007), que consiste en considerar
la trayectoria de deformacién como la superposicion de
oscilaciones armonicas individuales en las que se varian
sus frecuencias. Para comprobar tal definicion para el caso
bidimensional se realizaron ensayos triaxiales ciclicos
drenados con variacion simultanea de las tensiones axial
y lateral. Variando las tensiones inducidas mediante
funciones armonicas con diferentes amplitudes se obtienen
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ciclos de deformacion multidimensionales complejos. La
Figura 4 muestra los ciclos bidimensionales complejos
aplicados a los ensayos triaxiales.
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Figura 4: a) Ciclos de tension bidimensionales y b) descomposi-
cion en oscilaciones con diferentes amplitudes

En la Figura 4a, 1000 ciclos de la trayectoria bidimensional
compleja equivaldrian a la superposicion de 1000 ciclos de
la trayectoria eliptica (azul) de mayor amplitud y 10000
ciclos de la trayectoria eliptica de menor amplitud (rojo)
en la Figura 4b.

La secuencia de aplicacion de las oscilaciones se vario
ya que se trabaja siempre con muestras de arena recién
preparadas. Se demuestra experimentalmente que el orden
en la aplicacion de los ciclos de carga no influye en la
deformacion acumulada final.

Resultados de los ensayos

Se presentan una serie de ensayos realizados a muestras
remoldeadas de arena fina. Se prefiere el uso de una
arena fina debido a que con esto se minimiza el efecto de
penetracion de la membrana (Wichtmann et al., 2013).
La forma de los granos es subangular y los indices de
vacios maximo y minimo son ey,= 1.054 y ey,= 0.677
respectivamente. La gravedad especifica de esta arena
alcanza un valor de G, = 2.65. Se preparan las muestras

OO0

mediante el método de lluvia de arena con densidades
relativas iniciales de aproximadamente DR = 50 %. Las
muestras cilindricas de diametro d = 10 cm y altura 4 =20
cm se saturan con CO, y con agua desaireada. Para todos
los ensayos se utiliza una contrapresion de 500 kPa. La
frecuencia y el nimero de ciclos de cada ensayo varia entre
los 0.2 y 0.5 Hz y entre los 1000 y 10000 ciclos. La Figura
5a muestra la curva granulométrica de la arena utilizada.
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Figura 5: a) Distribucion granulométrica y b) fotografia de la
arena utilizada

La Figura 6 muestra un esquema del equipo triaxial ciclico
de carga controlada, mediante el cual se pueden aplicar
ciclos de carga definidos por el usuario. Se aplican ciclos
de carga sinusoidales tanto verticales como horizontales.
Esta combinacion de cargas simultaneas permite obtener
trayectorias complejas de tension como las que se observan
en las Figuras 4, 7 y 8.
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Figura 6: Esquema del equipo triaxial ciclico de carga vertical y
horizontal controlada por el usuario.
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La Figura 7 presenta las trayectorias de tensiones de los
ensayos realizados en el plano isomorfo P-Q, donde P =
V3p 'y O = +2/3¢ son variables isomorfas (Niemunis,
2003). El uso de estas variables es ventajoso ya que al
pasar de un sistema coordenado de tensiones principales
al plano P-Q, la longitud y los angulos de las trayectorias
de tensiones se mantienen. La Figura 7a muestra una
trayectoria compleja en forma de flor, la cual se repite 1000
veces. Un ciclo de carga complejo consiste en recorrer
la trayectoria indicada en forma completa. La Figura 7b
muestra la descomposicion como la suma de 1000 ciclos
de mayor amplitud (en rojo), y 10000 ciclos de menor
amplitud (en azul). El ensayo representado por la Figura
7b se repite invirtiendo el orden de aplicacion de la carga.
A modo de comparacion se dibuja también en la Figura 7b
la trayectoria compleja en color gris.

(a) 150
100 ¢
g
o
50}
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100 1
& \
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0
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Figura 7: Trayectorias de tensiones de los ensayos realizados en
el espacio isomorfo P-Q (donde P =35 y O =+2/3¢, a) tra-
yectoria compleja en forma de flor y b) descomposicion de las
trayectorias con diferentes frecuencias

La variacion ciclica de la tension vertical y radial para
la trayectoria compleja se muestra en la Figura 8 donde
las ecuaciones (1) y (2) representan dicha variacion.
Estas tensiones se aplican simultaneamente variando
ciclicamente las tensiones totales vertical ¢, y radial oy.
Las expresiones (1) y (2) muestran el tipo de ecuacion
utilizada para definir estas trayectorias complejas de
tension, donde ¢ es el tiempo.

Jit gt
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Figura 8: Tensiones totales a) axial y b) radial aplicadas simul-
taneamente en el ensayo triaxial ciclico de carga controlada para
trayectoria compleja

Para cada ciclo de carga se registra la deformacion
ciclica obtenida midiendo la deformaciéon acumulada al
final de cada ciclo como se muestra en la Figura 9. Las
deformaciones acumuladas vertical g,, volumétrica ey,
desviadora ¢,, total €, y horizontal €,, se presentan en
la Figura 10 en funcion del numero de ciclos N tanto en
escala lineal como logaritmica.
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Figura 9: Registro de la deformacion acumulada al final de cada
ciclo. La linea roja muestra la deformacién actual y los puntos la
deformacion acumulada.
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mayor amplitud (Figura 12). Las funciones de cada una de
las fases corresponden a la separacion de las ecuaciones
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Figura 10: a) Deformacion acumulada como funcion del nimero
de ciclos para una densidad relativa DR = 50% y b) en escala
logaritmica
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Al igual que para la trayectoria compleja, se registra la
deformacion ciclica obtenida midiendo la deformacién
acumulada al final de cada ciclo. Las deformaciones
acumuladas se presentan en la Figura 13 tanto en escala
lineal como logaritmica. El salto en la deformacion
acumulada que se produce a los 10000 ciclos se debe al
cambio de la amplitud de tension inducida.

La Figura 14 muestra el resumen de los casos ensayados.
Se puede observar que de la trayectoria compleja en forma
de flor se obtiene una acumulacion de deformacion mayor
que la de descomposicion en trayectorias simples. También
se puede observar que la acumulacion de deformacion es
independiente del orden de aplicacion de las oscilaciones,
pudiéndose aplicar la regla de Miner (1945), para ciclos de
deformacion circulares. La diferencia en la acumulacion
puede deberse a la diferencia que existe en la ubicacion
de la trayectoria de menor amplitud ya que para el caso
descompuesto los 10000 ciclos se aplican en el mismo
lugar a diferencia del caso complejo en el cual la trayectoria
recorre diferentes zonas del diagrama P-Q.
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Figura 14: Comparacion de la deformacién acumulada para la
trayectoria compleja y su descomposicion

Conclusiones

Se presenta evidencia experimental que ratifica la
importancia de la forma de los ciclos de deformacion en el
porcentaje de acumulacion de deformaciones para el caso
de carga ciclica drenada. Se utiliza experimentalmente
un nuevo método para determinar la acumulacion de
deformacion que consiste en la descomposicion de las
trayectorias complejas en una serie de oscilaciones
armonicas de diferente frecuencia. Sin embargo, se
determina que la acumulacion de deformacion obtenida
con la descomposicion es menor que la obtenida al separar
las oscilaciones. Para poder ratificar o descartar el método
de descomposicion se requiere la realizacion de una
mayor cantidad de ensayos variando la forma, posicion y
dimensioén de los ciclos aplicados.
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Se presenta un modelo teorico para determinar la frontera
hidromecadnica de un suelo internamente inestable sujeto a
un flujo de agua vertical. El modelo se basa en ecuaciones de
conservacion de momentum y balance de masa, y considera
que una muestra de suelo se divide en tres componentes:
agua, fraccion mas fina y fraccion mas gruesa. Los
parametros del modelo son: esfuerzos efectivos, indice de
poros, angulo de friccion entre las fracciones gruesas y
finas, y la proporcion del esfuerzo efectivo que se transmite
a la fraccion mas fina G* Comparamos la prediccion de
este modelo con resultados de ensayos de filtracion en un
permeametro de grandes dimensiones, y demostramos
que el modelo es capaz de representar adecuadamente lo
observado en laboratorio. Adicionalmente se muestra que
el valor de G* depende directamente del valor D, ’/d,’ del
suelo estudiado. El modelo constituye una herramienta
que se puede utilizar para deducir el valor del gradiente
hidraulico critico que gatilla la erosion interna en suelos no
cohesivos susceptibles a este fenomeno.

Palabras clave: erosion interna, gradiente hidraulico
critico, medio granular, transmision de fuerza

A theoretical model to determine the hydromechanical
boundary of an internally unstable soil subject to vertical
seepage. The model is based on momentum balance
equations, which consider that the system is divided into
three components: water, finer soil fraction, and coarser
soil fraction. The parameters of the model are: the effective
stress, the porosity of the soil, the friction angle between
the coarse and fine fractions, and the proportion of the
effective stress that is transmitted to the finer fraction G*.
Using laboratory data collected on a large permeameter, we
demonstrate that the model is able to properly describe the
observed behaviour. Furthermore, we show that the value
of G* is related to the value of D,,’/d ;" and that it has the
same trend as found experimentally. The proposed model
is a promising method to deduce an approximate value of
critical hydraulic gradient that triggers internal erosion in
a cohesionless soil of known particle size distribution curve.

Keywords: internal erosion, critical hydraulic gradient,
granular media, force transmission

Introduccion

Fuerzas de filtracion act@ian en las particulas de suelo
cada vez que un gradiente hidraulico genera flujo de
agua. Estas fuerzas pueden afectar por erosion interna a
suelos internamente inestables, ya que pueden producir
el movimiento de la fraccion mas fina del suelo a través
del esqueleto grueso del mismo suelo. En este articulo
se considera que la erosion interna ocurre cuando la
migracion de particulas produce una reduccion en el
volumen total y el potencial consiguiente para el colapso

de la matriz del suelo como se explica en Moffat et al.
(2011). La inestabilidad interna se rige por: i) una
restriccion geométrica y ii) un umbral hidromecanico.
Por lo tanto, un suelo que se considera potencialmente
inestable como consecuencia de su curva granulométrica
(restriccion geométrica) exhibird migracion de particulas
cuando las fuerzas inducidas por infiltracién exceden
un umbral critico o limite hidromecanico, como se ha
observado en experimentos de laboratorio (Skempton y
Brogan, 1994; Moffat y Fannin, 2011; Chang y Zhang,
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2011) y simulaciones numéricas (Sari et al., 2011; Han y
Cundall, 2013; Galindo-Torres ef al., 2015).

inestabilidad interna

geométrica) se evalia generalmente mediante métodos

El potencial de (restriccion
empiricos como el propuesto por Kezdi (1979) y Kenney
y Lau (1985, 1986). En este trabajo se analiza de acuerdo
al criterio de Kezdi, denominado como criterio de relacion
de filtro, en el cual requiere satisfacer la relacion de D,/
d,,’< 4, que postulo Kezdi (1979) e independientemente
De Mello (1975). Se trata de la division de la gradacion
en puntos arbitrarios a lo largo de la curva, para producir
D J’de la fraccion gruesa y d’de la fraccion fina. La
premisa de este método es que existe un potencial para

la inestabilidad siempre que (D, 7d exceda 4, de

85 )max
acuerdo con el criterio empirico para la retencion del
suelo de base por un filtro granular propuesto por Terzaghi

(1939).

Es posible establecer el inicio de la inestabilidad como
el gradiente hidraulico critico i., cuando la migracion de
particulas comienza de acuerdo con los criterios explicados
anteriormente. Por ejemplo, podemos utilizar los datos de
ensayos de laboratorio para un suelo para estimar pares de
valores de tension media ¢’ y gradiente critico local i, en el
inicio de la inestabilidad interna. Estos valores generan una
envolvente hidromecanica establecida experimentalmente
por Moffat y Fannin (2011), que separa pares de valores (i,
c’) en estable e inestable. En ese trabajo se muestran los
limites hidromecanicos promedio (ademas de los valores
minimo y médximo) obtenidos experimentalmente para 4
suelos diferentes (T-0, T-5, C-20 y C-30). Para valores de
(i, 0°) por encima del limite hidromecanico se espera que
el suelo presente erosion interna (inestable).

El objetivo principal de este estudio es proponer un modelo
teorico simple para estimar el gradiente hidraulico critico
que gatilla el inicio de la inestabilidad interna en suelos
no cohesivos. El modelo propuesto considera que solo
una fraccion del esfuerzo efectivo en la masa del suelo se
transmite a la fraccion mas fina. De aqui en adelante, los
granos con potencial para moverse a través de la estructura
de poros de un suelo, se denominan fraccion mas fina
del suelo que no corresponde necesariamente al material
que pasa la malla #200. La relacion de tensiones entre
fraccion mas fina y el esfuerzo efectivo aplicado a todo

el suelo queda representado por el coeficiente G*. Se ha
observado que este valor es inversamente proporcional
al valor de D, 7d,;",
laboratorio publicados anteriormente (Moffat et al., 2011;
Moffat y Fannin, 2011). El modelo propuesto debe ayudar
a interpretar los datos de laboratorio y para estimar la

posibilidad de erosion interna considerando los gradientes

segun los datos de las pruebas de

hidraulicos y esfuerzo efectivo del suelo en un proyecto de
ingenieria.

Formulacion del modelo

Se presenta un modelo basado en la teoria de medios
conceptos
hidromecanicos de inestabilidad interna, y poder conciliar

porosos, para apoyar los sobre limites
la aparente desconexion entre el ranking geométrico de
inestabilidad interna y el ranking hidromecanico segtn lo
descrito por Moffat y Fannin (2011). Muy pocos estudios
han propuesto modelos fisicos para determinar el inicio
de la erosion interna en suelos (por ejemplo Indraratna y
Radampola, 2002; Shire y O’Sullivan, 2013). Proponemos
un nuevo modelo que considere el equilibrio de un
sistema de tres componentes: agua, esqueleto del suelo, y
la fraccion maés fina (teoria de mezclas). Las principales
caracteristicas de este modelo son: i) la capacidad de
incluir analisis geométrico basado en la forma de la
curva granulométrica, ii) la capacidad de incluir el valor
de la tension efectiva vertical y la variacion de la tension
efectiva vertical en la zona de falla, iii) puede ser utilizado
para modelar flujo ascendente o descendente, teniendo
en cuenta el efecto de la fuerza de gravedad, iv) incluye
los pardmetros de resistencia del suelo como el angulo de
friccion, y v) la simplicidad. El modelo puede distinguir
la tendencia general de los limites hidromecanicos para
diferentes materiales y puede ser facilmente incorporado a
un cédigo numérico. Este modelo so6lo es aplicable cuando
el suelo clasifica como potencialmente inestable segun
Kezdi (1979) o Kenney y Lau (1985) y cuando la fraccion

mas fina esta debajo del 35% en peso.

Como se muestra en la Figura 1, las principales
hipétesis de este modelo son:

1) las fuerzas de inercia se desprecian, 2) las fuerzas de
filtracion actian principalmente en las particulas de fraccion
mas fina y 3) la tension efectiva en la fraccion mas fina, es
una fraccion de la tension efectiva total en la muestra.
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Figura 1: Volumen de control representativo usado para derivar
el modelo

Aunque, no hay mucha evidencia experimental sobre la
segunda suposicion, se ha observado en simulaciones
numéricas que los gradientes de presion son mucho mas
altos alrededor de las particulas de suelo mas finas debido
a la constriccion del espacio de los poros y el consiguiente
cambio en la permeabilidad (Sari et al., 2011; Galindo-
Torres et al., 2015). Galindo-Torres et al. modelaron
particulas solidas de dos tamaiios diferentes observando
que el gradiente hidraulico alo largo del espacio ocupado por
las particulas pequeiias es mayor y que la fuerza aumenta en
estas particulas debido a la transferencia de momento desde
el fluido a la fase sélida. Moffat et al. (2011) y Moftat y
Fannin (2011) mostraron que variados parametros influyen
en la aparicion de la inestabilidad interna. Por lo tanto, es
extremadamente dificil la formulacién de un modelo fisico
que se base en principios fundamentales y que refleje
las mismas caracteristicas observadas durante ensayos.
Para la formulacion de nuestro modelo, empezamos por
considerar una unidad de volumen de suelo representativo
que comprende tres componentes que pueden moverse de
forma independiente, pero que influyen entre si a través
de fuerzas de interaccion, como se muestra en la Figura
1 (Hassanizadeh y Gray, 1979). Entonces, la tension total
(en la direccion z) sobre el volumen de suelo es la suma de
tres componentes:

T=nT" +n‘T* +n'T’ (1
donde 7" es la fraccion de la tension total que se transmite
por el agua (presion de poros), 7¢ y T’ son la tension
parcial en las fracciones mas gruesa y fina respectivamente.
Los efectos volumétricos se consideran mediante el uso

de valores de n' que representan la fraccion de volumen
de cada componente. En consecuencia, las fracciones de
volumen de estos componentes son: n* = n: fraccion de
fluido (agua), o porosidad, n¢: fraccion del volumen de la
parte gruesa (= 1- n — n'), 2 proporcion del volumen de la
fraccion mas fina, donde #/ = (e/S))-100 (Thevanayagam,
1998), donde e es el indice de poros y S es la proporcion
en peso de fraccion mas fina en %.

El balance de momento puede ser utilizado para describir
el limite de equilibrio de las tres fracciones. El balance
de momento vertical de cada componente en la direccion
vertical estd dado por:

w - aV
——+p"g=RI-R2+p" —=;
iz P8 P i agua 2)
i.,. p‘g=R3-Rl+p° v, . fraccion gruesa 3)
dz at
p
T +p'g=-R3+R2+p’ & . fraccion fina “4
0z ot

donde 77 es el esfuerzo en la componente “i” [ML/T*12],
p' es el peso unitario en la componente “i” (p¢ = p/ = 2.7
Mg/m*; p¥ = 1.0 Mg/m?), g es la aceleracion de gravedad
[L/T?], V; es la velocidad de la componente “7” [L/T], R1 es
la fuerza de interaccion entre el agua y fraccion gruesa
[ML/T*L?], R2 es la fuerza de interaccion entre el agua y
fraccion fina [ML/T%L*] y R3 es la fuerza de interaccion
entre la fraccion fina y gruesa| ML/T%/L?].

En el caso de todos los ensayos analizados mas adelante,
se aplica lentamente al suelo el aumento de gradiente
hidraulico promedio, por lo tanto, la tasa de cambio en la
velocidad de filtracion puede ser considerado muy bajo o
insignificante (0V /0t = 0). Ademas, se puede simplificar
aun mas el modelo suponiendo que las fracciones mas
gruesas y mas finas no se mueven antes de la aparicion
de inestabilidad. Por lo tanto, las fuerzas de inercia se
descuidan en este modelo y el ultimo término en el lado
derecho de las expresiones (2) a (4) es igual a cero.

Consideremos ahora las fuerzas de interaccion R1, R2, y
R3 entre los tres componentes. R1 y R2 son funcién de la
fuerza de la filtracion por unidad de volumen, que puede
ser aproximada por 7y, (Terzaghi, 1939), donde i es el
gradiente hidraulico local en la capa de suelo que se esta
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analizando. Ademas, se supone que debido a la diferencia
en el tamafio de los granos finos y gruesos, la pérdida de
carga se produce predominantemente en la fraccion mas
fina del suelo, esto ha sido deducido anteriormente por
Skempton y Brogan (1994). Por lo tanto, podemos hacer
una simplificacion adicional y asumir que las fuerzas de
filtracion actian exclusivamente en la fraccion mas fina, y
porlotanto R1 =0y R2 = iy,. Por otra parte, R3 corresponde
a la fuerza de interaccion por unidad de volumen entre la
fraccion mas fina y la fraccion mas gruesa de la tierra, se
calcula directamente a partir de la teoria de Coulomb. Por
lo tanto, después de cambiar los términos de (4) se obtiene
la siguiente expresion para calcular R3:

G'o'

R3 = vm tan ¢ﬂ

n' Az

)

donde Az es un largo unitario, G* es un factor de reduccion
de esfuerzos en la fraccion fina (explicada mas adelante) y
¢, es el angulo de friccion verdadera entre la fraccion fina
y la gruesa.

Ademas, consideramos que la fraccion fina transmite
solo una parte de la presion total efectiva o’,,, aplicada
sobre la muestra internamente inestables. La misma
hipotesis ha sido previamente planteada por Skempton y
Brogan (1994), quienes postularon que ‘en las mezclas
arena-grava la mayor parte de la carga se transfiere a las
particulas de grava, dejando la mayor parte de la arena
bajo relativamente pequefias presiones’. Ellos plantearon
la hipdtesis que la relacion entre la tension efectiva en la
porcion mas fina y la tension efectiva queda dada por un
factor de reduccion del esfuerzo o, que depende de la curva
granulométrica. Esta hipdtesis también se ha verificado a
través de simulaciones numéricas (por ejemplo Voivret et
al., 2009). En lo que sigue se supone que:
T/ =G0, (©6)
donde G* es un factor de base geométrica que determina
la proporcion de la tension transferida a las particulas de la
fraccion fina (como lo hace el valor de o introducidas por
Skempton y Brogan). La notacion para la tension vertical
efectiva 6°,,, se ha utilizado para referirse a la labor previa
de Skempton y Brogan y también de Moffat y Fannin
(2011). Luego, de las ecuaciones (2) a (6) el gradiente
hidraulico critico puede ser estimado como:

para flujo descendente

.+ !
L =2 (0", tang, +Ac,) - —L1E ™
v.,Az Y
0 para flujo ascendente
.+ I
n
i, = G—AZ(UIV tang, + Ao,") + mrE (®)

W w

Aplicacion del modelo propuesto a datos
experimentales

Moftat y Fannin (2011) analizaron los datos de las pruebas
realizadas con un permeametro y con cuatro gradaciones
diferentes de sueloy valoresde D ’/d.’. La Tabla 1 resume
las propiedades de estos suelos y la Tabla 2 contiene los
valores de i, y o’ en el inicio de la condicion de falla
observada en esos experimentos.

Tabla 1: Informacion para el analisis de estabilidad potencial de
los suelos estudiados

Contenido de (H/F) . !

Suelo (D./d.) o

finos, %< 74 um 15785 Jmax F<0.2
T-0 0 13.7 @ 30% 0.95
T-5 5 14.3 @ 30% 0.90
C-20 20 7.7 @ 5% 0.67
C-30 30 10 @ 5.6% 0.67

' Kenney y Lau (1986)

Ademés, el verdadero angulo de friccién entre ambas
fracciones se estima como ¢, = 35° para todos los
materiales ensayados. Si bien es dificil obtener una
evaluacion fiable de ¢, (Mitchell, 1993), el valor supuesto
de 35° es razonable para minerales de cuarzo y feldespato.
Sustituimos el gradiente hidraulico critico i, junto con
otros parametros medidos en los experimentos realizados
por Moffat y Fannin (2011) en (7) y (8) segun corresponda
el tipo de flujo (ver datos en Tabla 2). Este procedimiento
produce un valor de G* que se asume Unico para cada suelo
e independiente del nivel de tension, de la misma manera
como Skempton y Brogan (1994) suponen que el valor de
o es unico para cada suelo.

En la Figura 2 se muestra una comparacion entre los va-
lores calculados de i,y ¢’ en el inicio de la falla y los
valores medidos en el laboratorio. Con un valor constante
de G* para cada suelo el modelo produce diferentes limites
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hidromecanicos para materiales del niicleo y de transicion,
lo cual es consistente con los resultados obtenidos experi-
mentalmente.

Tabla 2: Datos experimentales usados para validar el modelo
propuesto (¢,=35°)

Ao, G ’,
Ensayo G* nf O Az, m| ™ or or
kPa kPa | lab. | modelo

T-0-25-D |0.145(0.269( 2.5 ]0.125( 38.1 | 7.0 | 7.9
T-0-100-D 10.145(0.279] 12.6 |0.125| 62.1 |12.2] 9.1
T-0175-D 10.145(0.279] 31.6 |0.125( 182.6 |25.4] 30.6
T-5-25-D  |0.140 | 0.290 |Sin falla
T-5-175-U 0.140(0.290| 64.5 ]0.125| 101.1 [58.4| 49.2
T-5-50-D |0.140(0.287| -4.9 ]0.125| 57.7 [18.2]| 14.5
T-5-50-D(R)| 0.140 [ 0.289 | -45.9 |0.125| 105.6 |57.0| 41.5
T-5-25-U 10.1400.284| 4.1 0.05 | 22.87 [13.3] 18.1
T-5-30-U 10.1400.285| 17.3 ]0.125| 41.16 |23.0| 17.3
C-20-50-U 10.2000.153| 24.4 ]0.125| 24.6 |35.2| 41.5
C-20-85-U 10.2000.151| 10.7 ]0.125| 21.3 |25.4| 25.3
C-30-25-U ]0.1700.180| 11.7 ]0.125]| 15.9 [14.7] 16.7
C-30-50-U ]0.1700.181| 16.0 ]0.125| 20.9 [15.8] 22.0
C-30-80-U 0.1700.191| 37.2 ]0.125| 41.4 [39.2] 449
C-30-100-U|0.17010.187| 8.7 ]0.125] 19.3 [18.2] 15.2
C-30-100-U|0.170[0.187| 34.6 [0.125| 40.9 |39.3] 43.6
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Figura 2: Comparacion de los valores observados y estimados
de i,

La Figura 3 muestra que los valores estimados basados en
el factor geométrico G*, se hacen mas grandes cuando el
correspondiente valor de D,;’/d,;’> se hace mas pequefio,
lo que resulta en mayores valores de i . La principal
diferencia se produce al comparar los materiales de nucleo
con materiales de transicion. En contraste, la relacion D’/
d,,’ de los materiales T-0 y T-5, son muy similares (Moffat
y Fannin, 2011) y, por lo tanto, el valor de G* no varia

significativamente. Ademas, los valores de #' son muy
similares para los dos materiales de transicion (ver Tabla
2). En consecuencia, la diferencia en la pendiente de la
frontera hidromecanica no se puede explicar solo a través
de consideraciones geométricas y la variacion en la tension
efectiva debe ser considerada Ac,,,’. Ademas, los valores
de o obtenidos por Skempton y Brogan (1994) también se
representan en la Figura 3. Es posible ver que los valores
de o obtenidos de forma independiente en suelos no
cohesivos e inestables internamente siguen una tendencia
similar de los valores de G* que se deducen de nuestro
modelo. Interpretamos esta similitud como una validacion
del modelo propuesto.
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Figura 3: Factor de reduccion de esfuerzo G* de acuerdo al
modelo propuesto y segiin Skempton y Brogan (1984)

Conclusiones

Se deriva un modelo fisico para deducir el gradiente hidrau-
lico critico en suelos no cohesivos y se aplica a datos experi-
mentales previamente publicados (Moffat y Fannin, 2011).
El modelo fue desarrollado teniendo en cuenta las fuerzas de
interaccion entre tres componentes: agua, fraccion mas fina,
y fraccion mas gruesa; y tres supuestos: las fuerzas de iner-
cia se desprecian, la tension efectiva en la fraccion mas fina
es una parte de la tension efectiva en la muestra, y la fuerza
de la filtracion actia so6lo sobre las particulas de fraccion
mas fina. Sobre la base de la aplicacion del modelo tedrico
propuesto para analizar los datos experimentales de cuatro
suelos no cohesivos, se concluye que:

(1) El esfuerzo efectivo y el gradiente hidraulico se
consideran los pardmetros mas importantes para definir el
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inicio de la inestabilidad interna del suelo.

(2) El modelo identifica y explica la importancia de la va-
riacion de la tension efectiva vertical Ac’,,, en la direccion
de flujo, ademas de la influencia de la tension media verti-
cal efectiva 6’,,, y el gradiente hidraulico i; a traves de la
zona de falla.

(3) El factor de reduccion de la tension en las particulas
mas finas G* disminuye a medida que el valor de D’/
d,,’aumenta. Esto significa que para suelos que tienen va-
lores de D /d > 4.0 segun Kezdi (1979), el gradiente
hidraulico critico i disminuye a presion efectiva constante
para valores mas grandes de D ’/d,,’.

(4) Los valores de G* son similares y siguen la misma
tendencia que los valores del parametro o previamente
encontrado por Skempton y Brogan (1994) en ensayos de
filtracion ascendente sin carga externa aplicada al suelo.

Conocida la curva granulométrica de un suelo y la
distribucion de tensiones efectivas, es posible determinar
el correspondiente valor de G* a partir de la Figura 3
para estimar el gradiente hidraulico critico i usando las
ecuaciones (7) y (8), que desencadena la inestabilidad
interna. Por lo tanto, esperamos que el modelo propuesto
sea un complemento 1til de los actuales criterios para
evaluar la estabilidad interna de los suelos en presencia de
flujo de agua.
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Como parte de un estudio de infiltracion de un nuevo deposito
de relaves en el norte de Chile emplazado sobre depositos
aluviales consolidados y no saturados, se ha llevado a cabo
una caracterizacion hidrogeologica basada en una camparia
de investigacion de terreno. Se contemplo la ejecucion de
sondajes con ensayos de permeabilidad de carga constante y
carga variable; ensayos de laboratorio para caracterizar los
materiales encontrados; y trabajos de gabinete enfocados en
el desarrollo de andlisis numéricos. Se desarrollaron diversos
modelos numéricos que en conjunto con las propiedades de los
materiales ensayados de los sondajes, permitieron estimar los
valores de permeabilidad saturada del subsuelo, valores que
pueden ser subsecuentemente incorporados en los modelos
hidrogeologicos del deposito de relaves. Se realizaron modelos
de infiltracion para simular cada tramo de ensayo en los
sondajes. Se aplico un proceso iterativo, definiendo una curva
de conductividad hidraulica versus succion, obteniendo en cada
modelo, un valor de caudal igual o similar, al medido en los
ensayos de terreno para las condiciones de carga constante
y carga variable. La aplicacion de estos métodos también se
ha utilizado para optimizar los ensayos en terreno, tanto en
tipologia de ensayo de permeabilidad a ejecutar como en la
duracion requerida de los mismos.

Palabras clave: coeficiente de permeabilidad, suelos no
saturados, curvas de succion, ensayo de permeabilidad en
sondaje

As part of a seepage study for a new tailings facility
in the north of Chile, which is to be built upon deep
unsaturated consolidated alluvial deposits, an
exhaustive hydrogeological characterization was
carried out based on field work. Constant and falling
head permeability testing in boreholes; laboratory
testwork to characterize the materials;, and desktop
studies aimed at developing numerical models were
included. A series of numerical models, which together
with the soil material properties determined from the
boreholes, allowed the saturated permeability of the
soil to be estimated. The results were then subsequently
applied in the hydrogeological modeling of the tailings
facility. Infiltration models were carried out to simulate
each test interval in the boreholes. An iteration process
was applied, based on a soil water characteristic curve
for the material, obtaining from each model flow values
equal to or similar to that measured in the field for the
constant and falling head permeability tests. The use
of these models also allowed the field testwork to be
optimized, both relating to the type of test to undertake
and also the duration of each test.

Keywords: coefficient of permeability, unsaturated
soils, soil water characteristic curves, borehole
permeability test

Introduccion

El disefio de un nuevo tranque de relaves sobre un extenso
depdsito no saturado en el norte de Chile, incorpord la
caracterizacion hidrogeoldgica del sitio, con el fin de
evaluar las tasas de infiltracion desde los relaves hacia el

terreno de fundacion en el corto, mediano y largo plazo.
Dentro de los trabajos de caracterizacion hidrogeolégica,
se llevaron a cabo ensayos de permeabilidad en sondajes,
para posteriormente usar esta informacion en la estimacion
de los perfiles de permeabilidades en profundidad del
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sitio. Todas las soluciones analiticas existentes para la
estimacion del coeficiente de permeabilidad saturada
dentro de un medio no saturado a partir de ensayos de
permeabilidad realizan ciertas suposiciones, sobre todo
en los métodos de ensayo generalmente disponibles
en sondajes (e.g. Hvorslev, 1949; Custodio y Llamas,
1983). Esto motivo el desarrollo de este estudio, que tiene
como objetivo dar a conocer una metodologia de analisis
mediante modelamiento numérico usando el método de
elementos finitos, simulando la ejecucion de los ensayos
de terreno e introduciendo variables y conceptos propios
de la ingenieria geotécnica en suelos no saturados.

Caracterizacion del sitio

El area de estudio se encuentra en el norte de Chile, en el
desierto de Atacama. El sitio se caracteriza por un clima
desértico con precipitaciones anuales promedio inferiores
a 15 mm. Existe escasa a nula presencia de vegetacion.

Investigacion geotécnica

Como parte de la caracterizacion hidrogeologica del sitio,
se desarrolld una campafia geotécnica que incluyd los
siguientes trabajos de terreno: Perforacion de sondajes
geotécnicos de entre 100 y 300 m de profundidad,
incluyendo recuperacion de testigos y ensayos de
permeabilidad; excavacion de calicatas de hasta 5 m de
profundidad y mapeo geoldgico superficial de suelo
y roca. En conjunto a lo anteriormente expuesto, se
realizaron ensayos de laboratorio a muestras obtenidas de
las calicatas y sondajes, con el objeto de caracterizar los
materiales hallados y obtener parametros geotécnicos e
hidrogeologicos necesarios para la posterior caracterizacion
hidrogeologica del sitio.

Ensayos de permeabilidad en sondajes

Se ejecutaron ensayos hidraulicos de carga constante y
carga variable en los sondajes en suelo, contemplando
longitudes de camara de 10 a 20 m con sistemas de packer
inflables (Philip, 1985; Chapuis, 1989). Para asegurar la
formacion de un bulbo saturado en el suelo circundante al
sondaje, se efectuaron ciclos de llenado y descenso de agua.
Se evaluaron diversas combinaciones de ciclos para las
pruebas, optando finalmente, tras el analisis de los ensayos
iniciales, por un ensayo de carga variable prolongado de
hasta 12 horas de duracioén al final del turno de perforacion,

-

-
antecedida por un ensayo de carga constante de duracion
aproximada de entre 15 y 30 minutos.

Caracterizacion geotécnica

La informacion procedente de la ejecucion de calicatas
mostro la existencia en superficie de gravas limo arenosas
pobremente graduadas (GP-GM
clasificacion USCS) que sobreyacen a arenas limosas con
grava (SP-SM y SM) densas, con presencia de finos de
baja a nula plasticidad y contenidos de humedad que varian
entre 0.5% a 5%. Todos los suelos en el sector tienen un
origen fluvial o aluvial. Un resumen de los contenidos de

segiin sistema de

gravas, arenas y finos en porcentaje, presente en muestras
provenientes de seis sondajes ejecutados en suelo, se
entrega en la Tabla 1, donde se aprecia predominancia
de las arenas. La Figura 1 presenta su distribucion en
profundidad.

Tabla 1: Distribucion granulométrica en muestras de sondajes

Cantidad . Contenido, %
Material — — -
de muestras Maximo | Minimo | Promedio
Gravas (de 5 a 75 mm) 74 0 22
107 Arena (de 0.075 a 5 mm) 95 18 58
Finos (< 0.075 mm) 63 5 20
Distribucidn Granulométrica (%)
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Figura 1: Distribucion granulométrica en muestras de sondajes

en profundidad

Como se aprecia en la Figura 1, el contenido de grava
disminuye a medida que aumenta la profundidad, del




mismo modo que se incrementa la proporcion de arenas.

También se observd un creciente nivel de cementacion
de la matriz en profundidad. El nivel freatico en el sector
se encuentra en el contacto de los depodsitos de suelo con
la roca basal. El contacto con la roca basal se encuentra
a profundidades superiores a 100 m. Se definieron dos
estratos representativos de acuerdo a las caracteristicas
granulométricas que se describieron anteriormente. Los
parametros geotécnicos para cada material son los que se
muestran en la Tabla 2:

Tabla 2: Parametros geotécnicos de unidades de suelo

Material Grava limo Arena limosa
arenosa
Profundidad, m 0-20 Mayor que 20
Peso especifico solidos, G; 2.65 2.65
o Natural 2.03 1.90
Peso unitario, t/m?
Seca 2.00 1.87
Humedad Natural L.5 L.5
gravimétrica, % | Saturacion 123 15.7
Humedad Natural 3.0 3.0
volumétrica, % Saturacion 24.6 29.4

Metodologia

El modelo numérico requiere como parametro de entrada
las curvas caracteristicas del suelo, con el fin de estimar
el coeficiente de permeabilidad para una determinada
succion. La metodologia desarrollada en la determinacion
de las curvas se entrega en este apartado.

Curvas caracteristicas de contenido de agua

A partir de los pardmetros geotécnicos establecidos
para cada estrato, se estimaron las curvas caracteristicas
de contenido de agua en el suelo SWCC (Soil Water
Characteristic Curves), las que se validaron con ensayos de
succion a muestras provenientes de sondajes. Estas curvas
permiten representar la cantidad de agua albergada en los
poros bajo una determinada succion. De acuerdo al método
propuesto por Fredlund y Xing (1994), el contenido
volumétrico de agua para un suelo parcialmente saturado
en un rango de succion de 0 a 10° kPa, se expresa como:

donde 6, es el contenido volumétrico de agua (m*/m’), C, es
una funcion de correccion, 0, es el contenido volumétrico de
agua de saturacion (m*/m?), e es el numero de Euler igual a
2.71828, y es la presion de poros negativa (succion) en kPa
y a, n, m son parametros de ajuste de curva.

Para predecir las curvas SWCC a partir de las curvas
granulométricas se utilizo la funcién de pedo-transferencia
de Fredlund et al. (2002) que se presenta en la ecuacion (2).

7
]n]+d’
d

) 2

P,(d)- !

OIS

donde P,(d) es el porcentaje que pasa de una granulometria
particular (%), d es el diametro de particula en mm, g,
g, Z. son parametros de ajuste correspondientes a la
ruptura inicial, pendiente maxima y curvatura de la curva
granulométrica respectivamente, d,, es el didmetro de
particula minimo en mm y d, es el diametro de particula
residual en mm.

Este modelo ajusta la curva granulométrica de un material,
en primera instancia, a la ecuacion (1) de Fredlund y
Xing (1994). La curva de distribucion del tamafio de
particulas es luego analizada como una serie incremental
del tamafio de particulas desde la mas pequefia hasta la
mas grande para construir la curva SWCC en su totalidad.
Para cada tamafio uniforme de particula se obtiene una
curva SWCC representativa del promedio de tamafio de
particulas mediante una base de datos de 6000 suelos.
Una vez que la curva de distribucion granulométrica ha
sido incrementalmente analizada en su totalidad, las
curvas SWCC individuales son sobrepuestas para obtener
la curva SWCC completa. Las curvas SWCC estimadas
para las unidades de suelo Grava Limo Arenosa y Arena
Limosa se presentan en las Figuras 2 y 3 respectivamente.
Estas curvas posteriormente se introducen en los modelos
numéricos de infiltracion elaborados.
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Figura 3: Curva SWCC, Arena Limosa

Curvas de permeabilidad versus succion

La estimacion de los coeficientes de permeabilidad no
saturada se efectud por medio de la ecuacion desarrollada
por Fredlund et al. (1994) incluida en SEEP/W (Geostudio,
2010) a partir de las curvas SWCC, que relaciona el
coeficiente de permeabilidad con el contenido volumétrico
de agua:

2 0 )0l Do)
P L

571006 )

3)

donde £k, es el coeficiente de permeabilidad para
una succion especifica en m/s, k, es el coeficiente de
permeabilidad saturada en m/s, es una variable ficticia de
la integracion que representa el logaritmo de la presion de

i

»
_ adiain

poros negativa, i es el intervalo entre j y N, siendo jy

N la succion minima y maxima respectivamente, y es la
succion correspondiente aj ; y 0 es la primera derivada de
la ecuacion (1).

Modelos de infiltracion para estimar el co-
eficiente de permeabilidad saturada

A través de modelamiento numérico, se desarrollaron
analisis de filtraciones que simularon los ensayos de
permeabilidad de carga constante y carga variable
ejecutados en los sondajes. Para esto, se utilizo el software
de elementos finitos SEEP/W (Geostudio, 2010). Se
analizaron modelos de caracter axialsimétrico en régimen
transiente, con el fin de representar las condiciones de
realizacion de cada ensayo. La condicion inicial no saturada
de ambos estratos de suelo definidas en este estudio, se
consider¢ al evaluar cada material con un contenido inicial
de humedad gravimétrica igual a 1.5%, equivalente a
succiones de 30 kPa para el material Grava limo arenosa y
60 kPa para Arena limosa, de acuerdo a las curvas SWCC
(Figuras 2 y 3 respectivamente), propiedad hidraulica que
varia en relacion al frente de saturacion.

Las condiciones de borde incorporadas en los modelos
corresponden a una condicion de flujo nulo (Q = 0) en
todo el eje de simetria, salvo en la longitud que representa
la camara del ensayo de permeabilidad para cada tramo,
en la cual se introdujo una funcidén que replica la carga
hidrostatica versus tiempo correspondiente al registro
de lecturas propio del ensayo del tramo en cuestion. A
continuacion se llevd a cabo un proceso iterativo que
consistié en asignar a cada tramo de ensayo en el sondaje,
una determinada curva de conductividad hidraulica
(permeabilidad) versus succion, estimada a partir de la
curva SWCC representativa del material encontrado en
dicho tramo, para posteriormente ir ajustando el valor
de la permeabilidad saturada, hasta alcanzar en cada
modelo un valor de caudal de infiltracion igual o similar
(variaciones en la segunda cifra significativa) al obtenido
con las mediciones de los ensayos de permeabilidad en
terreno. Para lograr lo expuesto en el parrafo anterior, en
los modelos numéricos se efectuaron lecturas de caudales,
calculando la variacion de volumen de agua infiltrando al
suelo en un determinado intervalo de tiempo.
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Modelo de infiltracion desarrollado para el Sondaje S-01

A modo de ejemplificar la metodologia propuesta en este
estudio, se presenta el procedimiento empleado para la
estimacion del coeficiente de permeabilidad en los tramos
de ensayo del sondaje denominado S-01. Este sondaje
alcanz6 una profundidad de 170 m, los primeros 110 m
de perforacion en suelo y los restantes 60 m, en roca.
El nivel freatico se observo a los 110 m de profundidad
aproximadamente, justo en el contacto entre el deposito
de suelo y la roca basal. En este sondaje se realizaron
pruebas de permeabilidad en suelo, de carga constante y
carga variable en ocho tramos, abarcando toda la longitud
de sondaje ejecutado en suelo. Se simuld la ejecucion de
los ensayos de carga constante y de carga variable en cada
uno de los tramos indicados.

De acuerdo a la caracterizacion geotécnica de los
materiales involucrados, en el tramo T1 se considerd el
uso de la curva SWCC del material Grava Limo Arenosa,
mientras que en los tramos restantes (T2 a T8) se utilizo la
curva SWCC del material definido como Arena Limosa.
La posicion del nivel freatico se establecio a los 110 m de
profundidad. En la Figura 4 se presenta de manera grafica
el modelo en elementos finitos desarrollado para el sondaje
S-01, indicando los distintos tramos analizados, tamafio de
elementos y condiciones de borde empleadas.
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Figura 4: a) Modelo SEEP/W Sondaje S-01 y b) condiciones de
borde y el disefio de la malla triangular de elementos finitos del
tramo T1

Las profundidades de cada tramo, tiempos de simulacion
de cada tipo de ensayo, caudales medidos en terreno y
la disposicion del modelo numérico desarrollado para el
Sondaje S-01, se presentan en la Tabla 3.

Tabla 3: Modelo de infiltracion sondaje S-01, (dimensiones en m)

Ensayo carga constante Tiempo

Tramo |Profundidad,

ensayo carga
ensayo |m Tiempo, s | Caudal, I/s .

variable, s
Tl 6.1-154 713 0.375 812
T2 21.5-31.5 792 0.046 2871
T3 30.6-41.5 743 0.007 3900
T4 40.6 —51.5 851 0.224 2871
T5 50.6 —62.5 792 0.111 2772
T6 62.5-72.5 673 0.039 5148
T7 72.5-82.5 693 0.116 3960
T8 93.9-108.9 594 0.004 56430

La Figura 5 muestra la variacion del caudal de infiltracion
en funcion del tiempo obtenida para el tramo T2 del sondaje
S-01, ajustado a un coeficiente de permeabilidad saturado
k,=3.5-10" m/s. Este analisis se desarrollo para cada tramo,
calibrando el valor de k,, y que al comparar con los registros
de caudal medidos en cada prueba de permeabilidad en
terreno se obtuviese la mejor aproximacion posible.
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Figura 5: Variacion del caudal de infiltracion para el tramo T2,
con k,=3.5-10% m/s.

La Figura 6 muestra el bulbo de saturacion que se genera
una vez finalizado el proceso de simulacion del ciclo de
ensayos en el modelo numérico correspondiente al tramo
T2. Se aprecia que el frente de saturacion avanza una
distancia menor que 50 cm.
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Figura 6: Bulbo de saturacion modelo numérico tramo T2, son-
daje S-01

El resumen de las curvas de permeabilidad obtenidas para
cada tramo de analisis del sondaje S-01 se entrega en la
Figura 7. El rango de permeabilidades saturadas vario
entre 101° y 10° m/s aproximadamente, alcanzando como
maximo una succion de 5 kPa para este rango.
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Figura 7: Curvas de permeabilidad versus succion, sondaje S-01

Comparacion de valores del coeficiente de
permeabilidad saturada

En la Figura 8 se comparan las permeabilidades obtenidas
a partir del modelamiento numérico con aquellas obtenidas
de manera simplificada a través de ensayos de Lefranc
en régimen de carga constante. Este ltimo supone una
condicion saturada del suelo, y se expresa de acuerdo a la
ecuacion (4).

k=2 )
" Ch,

Donde £;es el coeficiente de permeabilidad saturada en m/s,

Q es el caudal inyectado en el ensayo de carga constante en

m’/s, h, es la altura de agua dentro del sondaje, por encima

del nivel estatico previo en m y C es un coeficiente de

.-'..'—"\.T\\\x\

»
d L

forma para un diametro mucho menor al largo del sondaje,

definido como:

27l

- (5)
In2L/d)

en que L es la longitud de la zona filtrante en m y d es el
diametro de la zona filtrante en m. Como se puede observar
en la Figura 8, la permeabilidad determinada mediante los
modelos numéricos es generalmente un orden de magnitud

menor.
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Figura 8: Valores del coeficiente de permeabilidad saturada ob-
tenidos mediante modelamiento numérico y métodos de aplica-
cion directa, Sondaje S-01.

Conclusiones

La aplicacion de una solucion analitica en la determinacion
de la permeabilidad saturada requiere de la toma de
suposiciones que son sensibles a la variabilidad tanto
vertical como lateral de los suelos. Esto es especialmente
cierto en los métodos de ensayo tradicionalmente
empleados en sondajes, lo que se traduce en un alto
grado de incertidumbre en los resultados. Los modelos
presentados en el presente articulo fueron utilizados en
un proyecto desarrollado sobre depdsitos aluviales no
saturados profundos y realizados con equipos disponibles
en la industria. Se considera que es un método con un alto
grado de confiabilidad y de facil aplicacion para determinar
la permeabilidad saturada en medios no saturados.

Los resultados presentados en este estudio indican que
la metodologia desarrollada mediante modelamiento
numérico arroja en general valores de coeficiente de
permeabilidad un orden de magnitud menor que los
obtenidos de manera simplificada a través de ensayos de
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Lefranc en régimen de carga constante, el cual asume que
el terreno se encuentra saturado. El posterior uso de las
permeabilidades saturadas obtenidas del modelamiento
numérico en una caracterizacion hidrogeoldgica con mayor
confianza en los valores aplicados, puede traducirse por
ejemplo en estimaciones de flujos subterraneos de menor
magnitud y en disefios de obras relacionadas optimizados.
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El terremoto del 27F de magnitud Mw = 8.8, afecto a una
extensa area del pais y dejo una cifra estimada de mas de
2 millones de damnificados. En la Region Metropolitana,
los darios mas graves se centraron en viviendas antiguas,
no obstante, también se presentaron darios importantes en
construcciones modernas. Con el objetivo de identificar las
variables geologicas y geotécnicas de la cuenca de Santiago
que influyeron en su respuesta sismica, se realizo un catastro
de las estructuras con dario estructural en la Provincia de
Santiago, contabilizando un total de 10705 viviendas y 560
estructuras de dimension mayor dafiadas. En paralelo, se
efectuo la caracterizacion de las condiciones geologicas-
geotécnicas de la cuenca, considerando los siguientes factores:
basamento rocoso, nivel fredtico, frecuencia fundamental y
marco geologico. Conjuntamente, se estudia la influencia de
antiguos cursos de agua que pueden haber generado depositos
de sedimentos sueltos, o blandos. Los resultados del analisis
indican los mayores darios se produjeron en estructuras
cimentadas sobre depositos de suelos finos (unidad VII) y
sobre depositos de ceniza volcanica (unidad VI). Asimismo, se
evidencio una cierta concentracion de darios irreparables en la
zona final de la lengiieta de la unidad Illa (depositos aluviales),
caracterizada en su tramo final por depositos de suelos finos

Palabras clave: efecto de sitio, amplificacion sismica,
condiciones geologicas del terreno, dafios sismo 27F

The 27F earthquake of magnitude Mw = 8.8, affected
a large area of Chile and left more than 2 million of
homeless. In the metropolitan area, the most serious
damage focused on older houses, however, significant
damage was also presented in modern constructions. In
ordertoidentify the geological and geotechnical variables
of the Santiago basin that influenced their seismic
response, a survey of the distribution of the structures
with damages in Santiago Province was performed,

accounting for a total of 10705 houses and 560 larger
structures damaged. In parallel, the characterization of
geotechnical-geological basin conditions was performed
including the following factors: depth of bedrock, water
table, fundamental frequency and geological setting.

Additionally, the influence of former waterways that may
have generated deposits of loose or soft sediments was
investigated. The results of the analysis indicated that
major damage occurred in structures founded on fine soil
deposits (unit VII) and volcanic ash deposits (unit VI).

Also, a certain concentration of irreparable damage was
evident in the end zone of unit llla (alluvial deposits),

characterized in its final stretch by deposits of fine soils.

Keywords: site effect, seismic amplification, geological
soils conditions, damages 27F earthquake

Introduccion

El mega terremoto del 27 de febrero del 2010 afect6 a una
importante parte del pais, registrando dafios que abarcaron
transversalmente distintos tipos de estructuras, como
viviendas, edificios de gran altura, hospitales, aeropuertos,
iglesias y obras viales (puentes, rutas, pasos sobre nivel).
A raiz de ello, y considerando que Chile se encuentra en

un ambiente tectonico en permanente actividad, diversos
grupos disciplinarios han realizado estudios de los posibles
factores causantes de los dafios, entre los cuales se distingue
el fenomeno de amplificacion sismica del terreno. En
este contexto y considerando que la cuenca de Santiago
representa cerca del 40% de la poblacion nacional (INE,
2002), es de vital importancia el reconocimiento y analisis
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de los factores que influyeron en su comportamiento
sismico. Consecuentemente, en este trabajo se analizan
los dafios ocurridos a través de un catastro realizado a las
obras que presentaron dafio estructural en las 32 comunas
de la Region Metropolitana RM. En particular se analizo
como posible causa de los dafios, antiguos cursos de
agua que podrian haber sido rellenados con materiales
no controlados, o haber depositado sedimentos blandos
o sueltos. Para ello se compararon las antiguas vias de
aguas con las actuales, utilizando mapas historicos de
la RM. Adicionalmente, se realizd la caracterizacion de
las condiciones geoldgicas-geotécnicas de la cuenca de
Santiago, que en definitiva podrian permitir explicar las
concentraciones de dafios observados en ciertos sectores.
Los parametros analizados son: profundidad del basamento
rocoso, profundidad de la napa subterranea, frecuencia
fundamental de los depositos de suelos y geologia.

Catastro de dafios generados por el terre-
moto del 27F

El catastro de obras con dafios estructurales en la Provincia
de Santiago fue hecho en base a los registros disponibles
de las 32 municipalidades de la Provincia de Santiago.
Los dafios se dividieron en dos categorias dependiendo
del tipo de edificacion: Categoria A: correspondiente a las
viviendas de uno o dos pisos. Se contabilizaron un total
de 10705 viviendas con dafos estructurales. Categoria B:
correspondiente a toda estructura que no clasifique como
categoria A, es decir, edificios, blocks habitacionales,
hospitales,
patrimoniales o galpones. Se contabilizaron un total de
560 estructuras de dimension mayor. Adicionalmente,
se han identificado aquellas estructuras importantes que
presentaron dafio estructural severo. Estos dafios son
divididos en dos tipos: Tipo 1: Estructura Habitable solo
después de reparaciones y refuerzo estructural y Tipo
2: Estructura No habitable, no es posible rehabilitar el
edificio.

establecimientos educacionales, edificios

En las Figuras la, 1b y 1c se presentan la distribucion de
los dafios en todas las estructuras (Categoria A y B), los
dafios en estructuras de Categoria B y los dafios severos,
respectivamente. En la Figura lc se presenta en negro las
estructuras con dafio Tipo 1 y en rojo las estructuras Tipo
2. Se desprende que los dafios Tipo 1 se ubican en toda la

zona central de la cuenca, mientras que los dafios Tipo 2 se
ubicaron mayoritariamente en el sector sur. En la Tabla 1 se
detallan las estructuras que presentaron el dafio estructural
mas severo (Tipo 2).

Con respecto al numero de viviendas existentes en cada
comuna, resultan con mayor porcentaje de dafios las de
Quinta Normal (5.9%), seguido por Pedro Aguirre Cerda
(4.6%) y Cerro Navia (3.8%). Respecto del nimero total
de viviendas dafiadas, Quinta Normal resulta con un
16.9% de los dafios, Pedro Aguirre Cerda con un 12.3% y
Cerro Navia con un 12.8%. Por otra parte, para los dafios
en estructuras de Categoria B, las comunas mas dafiadas
fueron Pedro Aguirre Cerda con 86 estructuras dafiadas,
seguido por Providencia con 57 y Nufioa con 43 estructuras.

Figura 1: Ubicacion de dafios producto del 27F en la Provincia
de Santiago, a) estructuras Categoria A y B, b) estructuras de
Categoria B y ¢) estructuras con daflos severos
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Tabla 1: Identificacion de estructuras con dafios severos

Identificacion Ubicacion Observaciones
Blocks habitacionales II:I?l\IIJl_I;)ndonada 8301, Cerro Demolicion del block producto de los dafios

Santa Elena de Huechuraba

Silo 1502, Huechuraba

Decreto de demolicion producto de los dafios

Municipalidad de Huechuraba, | Premio Nobel 5555,

Estructura presenta dafios estructurales. Se decreta la demolicion

Alcaldia Huechuraba del inmueble
Torres de Bilbao (losa Francisco Bilbao 8080, Las | Colapso total de losa estacionamiento, destruccion de 68
estacionamiento) Condes vehiculos

Macul 2301 y Exequiel

Edificio Sol Oriente [ y II Fernandez 2302, Macul

Edificios de 18 pisos. Presentan graves dafios estructurales, por
lo que se solicita su demolicion

SMAPA Servicio Municipal de

Agua Potable y Alcantarillado Alberto Llona 1806, Maipt

Darios estructurales en edificio, se decretd su demolicion

Don Luis Gandarillas 360 Luis Gandarillas 360, Maipt

2 torres de 4 pisos. Colapso de machones en subterraneo lo que
provocé el colapso del lado norte del edificio.

Condominio Don Tristan

Valdés Tristan Valdés 216, Maipu

2 torres de 4 pisos. Inclinacion pronunciada y torsion del edificio
debido al desplomo de las columnas del poniente.

Condominio calle Hermanos | Hermanos Carrera 2727,

Torres de 5 pisos. Block poniente con fisuras diagonales en
muros. Block oriente con deformacion de losas y grietas en

Carrera Maipu elementos estructurales.
Copa de agua Rafael Cafias 76, Providencia Estruc.tu.r:cl de soporte copa de agua colapsada. Decretada su
demolicion
Carlos Antlinez 2425, Pilares que sustentan la copa de agua con hormigén colapsado y
Copa de agua ; X X
Providencia enfierradura a la vista.

Conjunto habitacional Villa José Mosqueira 3238, San

Block con dafios estructurales de consideracion. Decretada su

Brasil Joaquin demolicion
Conjunto habitacional Villa El |Rio Palena 3670, San Block con daios estructurales de consideracion. Decretada su
Pinar Joaquin demolicion

Conjunto habitacional Villa

Liszt Liszt 3346, San Joaquin

Block con dafios estructurales de consideracion. Decretada su
demolicion

Block habitacional Liszt 3079, San Joaquin

Dailos estructurales de consideracion en block. Decretada su
demolicion

Edificio Pasaje Blanco 5570, San

Se decreta demolicion producto de los dafios

Miguel
. Gran Avenida 4836, San Agrietamiento interior del 2° piso, coronacion superior del
Local comercial : e : .
Miguel edificio con riesgo de derrumbe hacia la vereda.

Caracteristicas geoldgicas-geotécnicas de
la cuenca y los dafios ocurridos en el 27F

Topografia superficial

En la Figura 2a se presenta la elevacion topografica de
la zona de estudio, observandose cambios de pendientes
muy suaves, con elevaciones que descienden de este a
oeste en franjas orientadas de norte a sur, desde los 1200
a 300 msnm. Los sectores de menor elevacion son los
ubicados en las comunas de Pefiaflor y Talagante. La suave
topografia es producto de la colmatacion paulatina de
sedimentos de origen fluvial, aluvial, lacustre y volcanicos
provenientes principalmente del borde oriental de la

cuenca. En la Figura 2b se presentan los dafios en todas
las estructuras y en la Figura 2c los dafios severos. En
ambas figuras se observa que los dafios se distribuyeron en
distintas elevaciones topograficas y estos dafios no poseen
un patréon de elevacion determinado.

Basamento rocoso

La morfologia del basamento rocoso se ha basado en
el modelo tridimensional realizado por Araneda et al.
(2000) en la cuenca de Santiago, obteniéndose el mapa de
profundidades de la Figura 3a. Se observa la irregularidad
del basamento, con depresiones de mas de 500 m y una serie
de cerros islas de hasta 480 m de altura. A excepcion de la
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alta concentracion de dafios en la comuna de Pudahuel (ver
Figura 3b), justo donde la roca se encuentra mas profunda,
entre 450 a 500 m, no se observa una concentracion de
dafios en profundidades especificas.
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Figura 2: a) Elevacion topografica, b) dafios estructuras catego-
ria Ay By c) dafios severos

Napa subterranea

Para la realizacion del mapa de aguas subterraneas en la
zona de estudio, se considerd la informacion entregada
por niveles estaticos de pozos de monitoreo reportados
por la Direccion General de Agua DGA y el Banco
Nacional de Aguas BNA. En la Figura 4a se presenta el
mapa de profundidades del nivel freatico en la cuenca de
Santiago. Por un lado, los sectores con niveles freaticos
mas profundos se ubican al sureste de la cuenca con
profundidades maximas entorno a los 150 metros. Las
aguas subterrdneas mas superficiales se situan en la zona
oeste, con profundidades minimas entre 0 a 5 m. Por su
parte, en la Figura 4b se presentan los dafos en todas las

Figura 3: a) Profundidad del basamento rocoso, b) dafios catego-
ria Ay By c) daflos severos

estructuras y en la Figura 4c los dafios severos. En estas
figuras se observa que no existe una concentracion de dafios
a una profundidad determinada de las aguas subterraneas.

Marco geol6gico

En la Figura 5 se presenta el mapa geoldgico de la zona de
estudio con ladescripcion de cadaunidad geologica. Leyton
et al. (2010) define 10 unidades geologicas que conforman
el relleno de la cuenca de Santiago. Estas unidades fueron
definidas utilizando la informacion obtenida de pozos y de
los estudios desarrollados por Valenzuela (1978), Wall et
al. (1999), Milovic (2000), Fernandez (2001, 2003), Sellés
y Gana (2001), Rauld (2002) y Fock (2005), considerando
las principales caracteristicas granulométricas de los
primeros 30 m de profundidad. En la Figura 6a se presentan
los dafios en todas las estructuras y en la Figura 6b los
dafios severos (en estructuras de categoria B Tipo 1 y 2),
emplazadas sobre las 10 unidades geoldgicas de la cuenca.
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Figura 4: a) Profundidad del nivel freatico, b) dafos estructuras
categoria A 'y B y ¢) dafios severos

De acuerdo a las Figuras 6a y 6b se desprende que los
dafios se concentraron principalmente en la unidad
VII, correspondiente a depositos de suelos finos, en la
unidad VI de ceniza volcanica y al final de la lengiicta
de la unidad Illa. Cabe mencionar que en el caso de la
comuna Pedro Aguirre Cerda, la mayor densidad de dafios
se concentrd al final de la lengiieta de la unidad Illa.
También se observa que los dafios mas severos (Tipo 2) se
ubicaron mayoritariamente alrededor de esta lengiieta. De
acuerdo a lo analizado por Nichols (2009), la gradaciéon a
lo largo del eje de un abanico aluvial (unidad IIla) tiene
relacion con la pérdida de energia del flujo a lo largo de
su recorrido. Por lo tanto, los depdsitos de material grueso
con escaso contenido de finos se relacionan con flujos de
alta energia, caracteristicos del apice del abanico. En la
zona media se encuentran depositos de gravas y arenas,
y en la parte distal del abanico se encuentran depdsitos
de sedimentos finos con un alto contenido arcilloso
en zonas de baja pendiente donde se pueden asociar a
flujos de menor energia. En consecuencia, al final de la

lengiieta de la unidad Illa existirian niveles de suelos finos
(superficiales) que explicarian el pobre comportamiento de
estas zonas durante el 27F. Esta lengiieta podria situarse
en un area mayor a lo detallado en el mapa geologico.
En la Figura 7 se presentan perfiles longitudinales de la
topografia superficial de la cuenca desde las coordenadas
Este 340.000 a 360.000 y Norte 6.290.000 a 6.300.000 en
donde se observa el fuerte cambio de pendiente que hay
en el sector donde se podria ubicar los sedimentos finos
de la lengiieta, con pendientes de 0.3 a 0.9% en un primer
tramo y luego un cambio brusco de pendiente desde 6 a
12%. Lo anterior podria traducirse en un primer tramo de
baja pendiente formado por la depositacion de sedimentos
finos del abanico y un segundo tramo, al este, con una
depositacion de suelos més gruesos que se depositaron con
una pendiente mayor.

Por otra parte, en una primera aproximacion se podria
sefialar que los dafios fueron menores al suroeste de la
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Figura 5: Ubicacion y descripcion de las unidades geologicas de
la cuenca de Santiago

Figura 6: a) Dafios estructuras categoria Ay B y b) dafios severos
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Figura 7: Pendientes de la topografia superficial de la cuenca des-
de E: 340.000 a 360.000 UTM

falla geologica Infiernillo-Cerro Renca-Portezuelo de
Chada ubicada en la zona oeste de la cuenca, tal como se
muestra en la Figura 8a. Esta falla pone en contacto a las
rocas mesozoicas de la Formacion Lo Valle con las rocas
cenozoicas de la Formacion Abanico. Esta estructura
fue descrita por Sellés y Gana (2001) como una falla
normal invertida. Cabe mencionar que la traza de la falla
Infiernillo-Cerro Renca-Portezuelo de Chada corresponde
a una interpretacion realizada considerando los contactos
geologicos y las edades de los afloramientos rocosos
estimados de algunos sectores. Por lo tanto, su trazado
podria ser redefinido al presentado en linea punteada azul
en la Figura 8b, considerando la diferencia de dafos entre
el lado oeste y este de la senda. En la zona noroeste de

la falla se observa una importante cantidad de dafios, no
obstante esto podria deberse a que los dafios se emplazan
sobre la unidad VI y VII. El resto de los dafios, como los
observados en la unidad II, obedecerian a otros factores no
solo a la geologia del sector.
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Figura 8: a) Falla Infiernillo-Cerro Renca-Portezuelo de Chada 'y
b) reinterpretacion traza de falla

Antiguos cursos de aguas superficiales

El deposito paulatino de suelos finos a través del transporte
de material en suspension, proveniente de rios, esteros y
canales, puede generar un relleno de materiales de baja
consistencia o compacidad en sus planicies adyacentes.
Antiguos cauces podrian haber sido rellenados sin control y
corresponder a singularidades de mayor demanda sismica.
En este contexto, se decidié investigar si la presencia de
estos sedimentos sueltos fue un factor influyente en los
dafios provocados por el terremoto del 27F. En la Figura
9a se presenta el mapa con los cursos de aguas naturales
y artificiales. Los cursos artificiales son trazados en color
rojo, mientras que los antiguos cursos naturales en color
negro y los cursos naturales actuales en azul.

En la Figura 9b se presentan los dafios en todas las
estructuras y en la Figura 9c los dafios severos. Se observa
que los dafios generales se concentrarian en primera
instancia en dos zonas (A y B) y los dafos severos
podrian ser agrupados en las zonas 1, 2 y 3. No obstante,
a excepcion de pequefias concentraciones de dafos
alrededor del Zanjon de La Aguada y el canal San Joaquin,
es posible que los dafios puedan ser mas bien asociados a
otros parametros como la geologia local.
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Figura 9: a) Antiguos cursos de agua, b) dafios en todas las es-
tructuras y c¢) dafios severos

Frecuencia preponderante

Se utilizo el estudio de la respuesta sismica de la cuenca
de Santiago mediante el método de Nakamura desarrollado
por Pastén (2007). En la Figura 10a se presenta la
distribucion de
vibracion emplazadas sobre la geologia y la profundidad
del basamento rocoso. Se observa que las zonas de bajas
frecuencias (menores a 0.5 Hz), se presentan en tres

las frecuencias preponderantes de

sectores de la cuenca: en la zona norte alrededor del cerro
Renca en comunas como Pudahuel y Cerro Navia, al este
de la cuenca, en las comunas como de Nufioa y Pefialolén;
y al sur del cerro Chena. Por su parte, las frecuencias entre
0.5 a 2 Hz se distribuyen en toda la cuenca y las zonas
de mayores frecuencias, entre 5 a 10 Hz, se centran en la
zona este de la linea imaginaria que une el cerro Renca
y el cerro Chena. Adicionalmente, se observa que en la
zona noroeste de la cuenca, constituida por suelos finos y
cenizas volcanicas, se registran frecuencias fundamentales

menores a 2 Hz, y consistentemente, en esa zona, los
sectores donde el basamento rocoso es mas profundo, las
frecuencias registradas fueron las mas bajas (0.5 Hz). Por
su parte, a pesar de que en las zonas con sedimentos mas
rigidos (unidad II) se registraron frecuencias altas, también
se presentaron frecuencias bajas, incluyendo los sectores
donde las rocas no son tan profundas. Lo anterior indicaria
que existen depositos de suelos que no son considerados
en la geologia superficial de la cuenca, o que existe una
configuracion geotécnica de sedimentos en profundidad
compleja.

Con respecto a los dafios en todas las estructuras, como se
muestra en la Figura 10b se observa que dichos dafios se
concentraron mayoritariamente, en el caso de las viviendas,
proximos a frecuencias fundamentales menores a 2 Hz.
Respecto a las estructuras con dafios severos estas se
ubicaron cercanos a frecuencias fundamentales variables
entre 0 a 10 Hz.
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Figura 10: a) Frecuencias fundamentales, b) dafios estructuras
categoria Ay B y ¢) dafios severos
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Conclusiones

De acuerdo a los resultados obtenidos, resulta posible
plantear las siguientes conclusiones:

Parametros de la cuenca de Santiago, como profundidad
del nivel freatico, topografia de superficie, distribucion de
frecuencias de vibracion preponderantes y profundidad
del basamento rocoso, en forma individual, no fue posible
correlacionarlos directamente con la distribucion de los
dafios observados.

Respecto a la geologia superficial de la cuenca, los
mayores dafios se ubicaron sobre depdsitos de suelos finos
(unidad VII) y ceniza volcanica (unidad VI). Asimismo, se
evidencio una concentracion de dafios irreparables en la
zona final de la lengiieta de la unidad Illa, caracterizada en
su tramo final por depdsitos de suelos finos. Por lo tanto, se
propone que la unidad Illa abarcaria una extension mayor
hacia el sur de la cuenca. En consecuencia, se concluye que
los depdsitos de suelos finos y ceniza volcanica generaron
una amplificacion sismica con una mayor demanda a las
estructuras y por consiguiente, provocando un dafio mayor.
Adicionalmente, algin grado de correlacion se observa
entre la concentracion de danos y algunos cauces de aguas
superficiales como el Zanjon de La Aguada y el Canal San
Joaquin. No obstante, podria deberse a la extension de la
lengiieta I11a.

Por otro lado, se puede identificar una diferencia importante
de dafios al este y oeste de la falla del cerro Renca, cuyo
trazado podria re-interpretarse mas al este, siendo asi
posible explicar la diferencia de dafios, debido a que el
basamento rocoso al este y oeste de la falla pertenecen
a formaciones geoldgicas distintas, y por tanto, existiria
una diferencia de rigidez que podria ser la responsable
de los danos. Esta hipotesis requiere en definitiva mayor
investigacion.
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Este articulo presenta los resultados del estudio de
respuesta sismica en diferentes sitios de Santiago realizado
con el método lineal-equivalente. Para lo anterior, se
desarrollo una metodologia que permite establecer perfiles
“equivalentes” de V, hasta el contraste de impedancia
predominante de profundidad mayor a 100 m, utilizando
mediciones superficiales de V, y de periodo predominante
mediante la técnica de Nakamura o HVR. Una vez obtenidos
los perfiles a analizar, se comparo la respuesta modelada
con la real, obtenida a partir de registros sismicos de
eventos de M, variable entre 4.0 y 8.8, obteniéndose
una representacion adecuada. Finalmente, se realizo un
estudio paramétrico de respuesta de sitio considerando la
variacion de la profundidad y la estratigrafia de la cuenca
de Santiago. Los resultados evidencian la importancia
de utilizar el periodo predominante en conjunto con el V;
para una caracterizacion dinamica adecuada de los sitios
estudiados.

Palabras clave: velocidad de onda de corte, periodo
predominante, respuesta de sitio, método lineal-equivalente

This article presents the results of a seismic response study
of different sites in Santiago conducted with the equivalent
linear method. A methodology was developed to determine
“equivalent” profiles of V, up to the predominant
impedance contrast (more than 100 m of depth), using
shallow measurements of V, and the predominant period
through the Nakamuras technique or HVR. Once the
profiles to be analyzed were obtained, the real and the
modelled responses were compared for seismic events
with M,, ranging from 4.0 to 8.8, yielding to an adequate
representation. Finally, a parametric analysis of site
response was performed considering the variation of the
depth and stratigraphy across the Santiago basin. The
trends of the seismic response evidence the importance
of using the predominant period alongside the V, for an
adequate dynamic characterization of the studied sites.

Keywords: shear wave velocity, predominant period, site
response, equivalent-linear method

Introduccion

El terremoto del 27 de febrero del afio 2010 es considerado
uno de los mas grandes eventos sismicos de la historia. Su
efecto ocasiono grandes dafos que se extendieron desde
la region de la Araucania hasta la de Valparaiso. Esto trajo
consigo la necesidad de reevaluar ciertos aspectos de la
practica nacional para mejorar y optimizar los disefios de

ingenieria. En este &mbito se generd una discusion sobre
la normativa vigente de disefio sismico de estructuras y
en particular sobre el sistema de clasificacion sismica
de suelos (Norma NCh 433 of. 1996 mod. 2009). Lo
expresado anteriormente motivd la realizacion de una
investigacion tendiente a mejorar el conocimiento de la
respuesta de sitio, en este caso, en la cuenca de Santiago.
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Especificamente, se analizaron los parametros que pueden
influir en la respuesta de sitio y que podrian ser utilizados
para mejorar el sistema de clasificacion actual. Para lo
anterior, se analiz6 el comportamiento de distintos sitios
ubicados en la cuenca de Santiago utilizando el método
lineal-equivalente, para determinar si el parametro de
clasificacion actual (velocidad de onda de corte promedio
en los primeros 30 m o V) es adecuado y suficiente
para modelar la respuesta en superficie, y de lo contrario
complementarlo con, por ejemplo, el periodo predominante
T, del sitio para mejorar las predicciones.

Metodologia

La metodologia seguida consistio en la seleccion de los
sitios a estudiar, registros sismicos a utilizar, determinacion
de perfiles unidimensionales de velocidad de onda de corte
Vs para los sitios escogidos, verificacion de la capacidad
de prediccion del método lineal-equivalente y el andlisis
de respuesta sismica para distintos sitios en la cuenca de
Santiago, identificando tendencias para los parametros de
clasificacion de sitio estudiados.

Seleccion de sitios

El criterio para la seleccion de sitios dentro de la cuenca
de Santiago corresponde a la presencia de una estacion
de monitoreo acelerografico y contar con, al menos, una
medicion de Vs cercana. Si bien disponer de mediciones
de periodo predominante y descripciones estratigraficas
era deseable, estos factores no fueron considerados como
determinantes para la eleccion. Con este criterio en vista,
los sitios seleccionados correspondieron a las estaciones
de Santiago Centro, Maipu y Puente Alto, pertenecientes a
RENADIC; Quilicura, Pudahuel y La Reina, pertenecientes
a la red SMASCH de la PUC; y finalmente la estacion
Antumapu, correspondiente al Servicio Sismologico
Nacional SSN. La ubicacion de las estaciones se presenta
en la Figura 1. Estas estaciones se distribuyen a través de
toda la zona urbana de la cuenca de Santiago y se sitlian
sobre las distintas unidades geoldgicas presentes en ella.
El detalle de la informacion utilizada se puede encontrar
en Godoy (2013).

Los registros en la estaciones en roca y en los sitios de
estudio fueron aportados por Universidad de Chile

(RENADIC), P. Universidad Catodlica (red SMASCH),
Servicio Sismologico Nacional y SOCHIGE.
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Figura 1: Estaciones acelerograficas seleccionadas y mapa de
depositos de suelos de Santiago (Leyton et al., 2011)

Seleccion de registros sismicos

Los registros sismicos seleccionados para el estudio se
pueden agrupar en dos casos:

Caso I: corresponde a distintos registros del terremoto del
27 de febrero del 2010 (M,= 8.8), obtenidos en distintas
estaciones acelerograficas ubicadas en roca. La respuesta
en suelo, en este caso, es medida por las estaciones
Antumapu, Maipt, Puente Alto, Pefalolén y Santiago
Centro.

Caso II: corresponde a distintos eventos de baja a mediana
magnitud (variable entre 4.5 y 6.9) registrados en la
estacion Cerro Santa Lucia (del SSN) ubicada en roca.
La respuesta en suelo, para este caso, fue medida en las
estaciones Quilicura, La Reina, Pudahuel y Antumapu.

Las Figuras 2 y 3 muestran la distribucion espacial de las
estaciones donde fueron registrados los eventos en cada
caso, asi como los gréficos tiempo-historia de cada uno de
los registros.
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Figura 2: Registros y ubicacion de estaciones acelerograficas en
roca para el caso |

++f+*++{+*Hi 1
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Figura 3: Registros y ubicacion de la estacion acelerografica en
roca para caso II

Determinacion de perfiles unidimensionales

Si bien el requisito de seleccion de sitios consistio en
disponer de mediciones in situ de Vs , estos datos no son
suficientes para caracterizar el perfil completo de suelo
hasta la roca. Por lo anterior, se debid recurrir a una
metodologia alternativa que permitiera extender los perfiles
de Vs hasta el contraste de impedancia predominante o roca
“aparente”. La metodologia consiste en determinar un perfil
“equivalente” a través de una calibracion con el periodo
predominante del suelo, la profundidad al basamento y la
estratigrafia predominante de la zona, seglin se presenta en
la Figura 4. En los sitios que no se disponia de informacion
del periodo T, y/o de estratigrafias, estos parametros fueron
interpolados de puntos de mediciones cercanos (Godoy,
2013).

Los datos de profundidad del basamento rocoso fueron
obtenidos a partir de mediciones gravimétricas de Araneda
et al. (2000). Lo anterior es utilizado bajo la hipotesis de
que el periodo predominante corresponde para estos casos
al fundamental, de forma que el contraste de impedancia
que define el periodo de vibrar predominante del sitio
coincide con el periodo hasta la roca. Bajo esta hipotesis,
es adecuado utilizar para la calibracion la combinacion del
periodo predominante con la profundidad gravimétrica.
Como se menciono anteriormente, el perfil “equivalente”
corresponde a aquél que mejor interpreta el periodo
predominante, es decir, el periodo de vibracion del sitio a
bajas deformaciones. Por lo tanto, es correcto determinar
esta respuesta a través de un andlisis lineal-elastico del
suelo. Estos analisis se realizaron sobre perfiles de prueba,
los cuales son obtenidos completando el perfil de V; para
las profundidades donde no se conoce, asumiendo un
crecimiento de Vs con la profundidad, seglin la siguiente
expresion:

Vi(z) = kz* (1)

donde & es una constante de ajuste, z es la profundidad y
o varia entre 0 y 0.25 dependiendo del tipo de material. Vs
del basamento rocoso ha sido asumido constante e igual
a 2000 m/s. De esta forma, se generan diferentes perfiles
que entregan diferentes respuestas en bajas deformaciones
y, por ende diferentes periodos predominantes. El perfil
equivalente para el sitio en estudio corresponde a aquél
con el 7, mas cercano al medido o estimado para éste. Lo
anterior se muestra graficamente en la Figura 5.
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Figura 4: Metodologia para la elaboracion de perfiles de V; equi-
valentes
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Figura 5: Ejemplo de elaboracion de perfiles de prueba y selec-
cion del perfil equivalente final

En los sitios Pefialolén y Santiago Centro, el espectro de
Nakamura se presentd con forma plana, no pudiéndose
identificar claramente un periodo predominante. Para estos
casos, y para no desperdiciar la informacion proveniente
de estos perfiles, se asumieron tres periodos predominantes
para cada uno, los cuales seran evaluados si corresponden
o no mas adelante. La Tabla 1 resume la informacion
relevante de cada uno de los casos considerados.

Tabla 1: Resumen de propiedades de los perfiles analizados

obtenidos de la literatura (Aghaei Araei et al., 2010; Seed
e Idriss, 1970; Vucetic y Dobry, 1991).

Verificacion del método lineal-equivalente

Una vez que se elaboraron los perfiles unidimensionales,
se determino la respuesta a través del método lineal-
equivalente, utilizando los sismos de entrada mencionados
anteriormente. La respuesta obtenida de esta forma fue
comparada con la respuesta real medida en cada sitio a
través del coeficiente de eficiencia de Nash y Suttcliffe
(1970), tanto de forma individual para cada sismo, asi como
la eficiencia promedio del grupo de sismos utilizados. Para
las comparaciones antes descritas, se utilizo el espectro de
respuesta, debido a que incorpora informacion de amplitud,
duracion y contenido de frecuencias del sismo en una sola
curva. La Tabla 2 muestra los valores maximos, minimos y
promedio (mediana) de las eficiencias de cada grupo para
el Caso L. El coeficiente de eficiencia puede variar entre
—o0'y 100%, en general, eficiencias sobre 0% se consideran
aceptables (Moriasi ef al., 2007). La Figura 6 muestra los
espectros de respuesta obtenidos. Es posible observar un

* Dato estimado, el resto proviene de mediciones reales o interpolacion
de mediciones reales. Vi y Vo corresponden a los V; promediados
(media armonica) en todo el deposito de suelo y hasta los primeros 30
m, respectivamente. H corresponde a la profundidad aproximada del
basamento, obtenida de interpolacion de las curvas de gravimetrias de
Araneda et al. (2000).

** Estas profundidades fueron ajustadas para que el perfil entregara el
T, correspondiente.

Finalmente, con base en la informacion estratigrafica
asociada a cada sitio, se asigna a cada tipo de material su
correspondiente curva de degradacion de modulo de corte,
curva de amortiguamiento en funcion de la deformacion
angular y densidad. Lo anterior se realiza con valores

Perfil To, s v, m/s I;f/(s)’ H m muy buen ajuste en la mayoria de los casos, a excepcion del
0.8% 663* 170 sitio de Santiago Centro, donde si bien existe un espectro
Pefialolén 1.0% 590%* 415 170 de respuesta muy similar al real, el comportamiento del
1.3% 605* 2% grupo se aleja bastante de las mediciones para los tres
Antumapu 1.0 744% 428 220 periodos seleccionados.
Puente Alto 1.0 847* 480 145
0.1%* 1112%* 100 Tabla 2: Coeficientes de eficiencia de Nash-Suttcliffe. Caso 1.
Santiago Centro | 0.3* 981* 641 100 Estaciéon Minima, % | Maxima, % | Mediana, %
0.5* 905* 130%** Penalolén -26 79 24
Maipu 04 890* 478 120 Antumapu 53 79 45
Quilic.ura 1.0 445% 360 125 Puente Alto 23 82 57
La Reina 1.8 776%* 446 400 Maipt > 37 =0
Pudahuel 2.1 714%* 523 400 -
Santiago Centro -441 68 10

Para el caso de Penalolén, el perfil estimado que entrego
mejor ajuste fue aquél con un periodo predominante de 0.8
s, por otra parte para la estacion Santiago Centro fue el
de 0.3 s. Sin embargo, como se comentd anteriormente,
el segundo caso presenta grandes deficiencias en cuanto
al ajuste para el grupo de sismos seleccionados, lo cual
puede deberse al bajo contraste de impedancias del sitio,
dificultando su caracterizacion a través de un periodo
predominante.
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Figura 6: Espectros de respuesta modelados y reales para las es-
taciones estudiadas. Caso I

La Figura 7 presenta los resultados de las eficiencias para
las distintas estaciones en suelo del Caso II. Es posible
apreciar que los resultados arrojan muy buenos ajustes
entre la modelacion lineal-equivalente y la respuesta
real, obteniéndose un 40% de los casos evaluados con
eficiencias sobre 50%, y 70% de los casos sobre 0%.

Con respecto a estos resultados, es posible comentar que
considerando las incertidumbres asociadas, tanto a los
perfiles como a los sismos de entrada, los cuales estan
relacionados a estaciones distantes de los sitios estudiados,
y que ademas, no existid calibracion de las propiedades
del suelo; el método lineal-equivalente es capaz de
interpretar, en gran parte de los casos, de manera adecuada
la respuesta en superficie. Sin embargo, es muy importante
contar con una buena caracterizacion del sitio de estudio,
principalmente en cuanto a la determinacion del Vs 'y 7.
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Figura 7: Eficiencia del ajuste caso II

Andlisis paramétrico para la cuenca de
Santiago

Finalmente, se realizo un andlisis de respuesta de sitio
paramétrico, sobre la base de los perfiles seleccionados
y asumiéndolos representativos del sector en el que se
ubican. La metodologia consistié en mantener los primeros
50 m de cada perfil constante y a partir de eso, generar
diferentes perfiles, de profundidad hasta el basamento
variable entre 50 m y 500 m, obteniéndose asi perfiles con
distinto V; promedio (idéntico V) y distinto 7. La Figura
8 esquematiza lo mencionado anteriormente.
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Figura 8: Esquema de la metodologia de generacion de perfiles
generalizados para Santiago

Posteriormente, se procedié a realizar un analisis de
respuesta de sitio a través del método lineal-equivalente
para cada uno de estos perfiles y se identificaron las
tendencias con distintos indicadores de la severidad de
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la respuesta (aceleracion espectral maxima, intensidad de
Arias, factor de amplificaciéon promedio); de esta forma
se obtuvo una correlacion clara entre el Vi, en conjunto
con el periodo predominante y estos indicadores. Esta
correlacion no pudo ser conseguida utilizando so6lo Vi 0
T, por separado, tal como se muestra en la Figura 9. Los
resultados encontrados en esta etapa indican la importancia
para la clasificacion sismica de sitio de la incorporacion de
un parametro que dé cuenta de las caracteristicas dinamicas
de todo el perfil como el periodo predominante y no tan
solo de los 30 m superiores. La Figura 10 esquematiza
un ejemplo de cdmo esto podria ser incorporado en las
normativas, a partir de la tendencia observada en la Figura 9.
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Figura 9: Tendencia de la respuesta de sitio utilizando Vg y T, a)
por separado y b) juntos

Conclusiones

El presente trabajo demuestra la correlacion que existe entre
la respuesta sismica de un sitio y el conjunto de parametros
formado por el Vg, y el periodo predominante. A partir de
lo anterior, se destaca la importancia que tiene incluir el
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Figura 10: a) Sistema de clasificacion actual (DS N°61, 2011) y
b) ejemplo de clasificacion utilizando Vg, y 7o

periodo en futuros sistemas de clasificacion sismica de
suelos. También fue posible analizar adecuadamente la
respuesta sismica en la cuenca de Santiago a través del
método lineal-equivalente. Esto podria ser generalizado
a otras cuencas de similares caracteristicas, es decir,
formadas por suelos relativamente rigidos y con nivel
freatico profundo (o bien, con generacion de presiones de
poros despreciable).

Adicionalmente, se entregd una metodologia para estimar
un perfil “equivalente” de Vs para depdsitos mas profundos
donde no sea posible estimar la velocidad de ondas de corte
hasta la roca basal. Se destaca la importancia de una buena
caracterizacion de sitio para la realizacion de este tipo de
estudios, en particular, definir el periodo predominante de
manera adecuada. Todo lo anterior puede ser implementado
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como herramienta para estudios de microzonificacion
sismica y estudios de riesgo sismico locales.

Finalmente, cabe destacar, que en el proceso de calibracion
de los perfiles equivalentes, se asumid que el periodo
predominante coincide con el periodo fundamental,
aceptando que es posible utilizar la gravimetria para definir
la profundidad al basamento. Sin embargo, y a pesar de que
la mayoria de los perfiles calibrados entregaron resultados
satisfactorios, pueden existir casos en que esta hipotesis
entregue resultados inadecuados. Del mismo modo, la
velocidad de onda de corte de la roca, que en este trabajo
fue asumida constante e igual a 2000 m/s, puede tener
influencia en los resultados de la calibracion y posteriores
analisis de respuesta de sitio.
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Se presenta un andalisis de respuesta sismica de excavaciones
usando un programa comercial de elementos finitos que
considera la interaccion suelo-muro y el efecto de las etapas
constructivas en arena Bio Bio durante el evento sismico
del 27F/2010. Los resultados permiten concluir que puntos
ubicados en el perimetro superior de la excavacion pueden
alcanzar valores de aceleracion artificial mdxima cercanos
a 0.52g y factores de amplificacion cercanos a 10, con
desplazamientos horizontales relativos mayores a 20 mm.
Los espectros de respuesta artificiales obtenidos muestran
variaciones pequerias en el periodo fundamental del sistema
hasta una profundidad de 12 m. Finalmente, el uso del
parametro A, recomendado por la normativa nacional
NCh3206 (2010) resulta razonable para excavaciones no
superiores a 5 m y para aquellas que superan los 10 m el
efecto destructivo del sismo se ve incrementado por el contexto
geotécnico local y perturbaciones del sistema analizado.

Palabras clave: respuesta sismica, muro Berlinés, elementos
finitos, excavacion, arena Bio Bio

A seismic response analysis of an excavation using a
finite elements commercial program which considers
the soil-wall interaction and the construction sequence
effect, is presented for Bio Bio sand during the 27F/2010
earthquake. Results allow the conclusion that points
around the excavation surface perimeter can reach
maximum artificial acceleration values close to 0.52g and
amplification factors close to 10, with relative horizontal
displacements larger than 20 mm. The artificial response
spectra obtained show small variations of the system
Jfundamental period up to a depth of 12 m. Finally, it seems
reasonable the use of the A, parameter recommended by
the national norm NCh3206 (2010) for excavation depths
not deeper than 5 m. However, for excavations deeper than
10 m the seismic damage can increase due to the local
geotechnical conditions and perturbations of the analyzed
system.

Keywords: seismic response, soldier pile wall, finite
elements, excavation, Bio Bio sand

Introduccion

En la actualidad se desarrollan cada vez mas proyectos
que requieren de excavaciones profundas en medio de
las ciudades. Lo anterior implica que tanto el disefio
y construccion se vuelven aun mas complejos por lo
restringido del espacio de trabajo y por las altas demandas
de seguridad de las estructuras aledafias. El presente
trabajo se enfoca en el analisis de excavaciones sostenidas
con muros Berlinés anclados en suelos arenosos de la

ciudad de Concepcion. Las recomendaciones nacionales
actuales (NCh3206, 2010) proponen evaluar la accion
sismica sobre estructuras de retencion flexibles a través
de empujes uniformes directamente proporcionales a la
maxima aceleracion del suelo 4,. Esta demanda puede ser
reducida a una aceleracion 4, en funcion del tipo de suelo y
de la magnitud admitida para el desplazamiento post sismo
del muro. La interaccion sismica suelo-muro asociada a los
desplazamientos, es abordada de manera indirecta mediante
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el factor de reduccién o, que se obtiene aplicando la
metodologia del bloque deslizante propuesta por Newmark
(1965). El empleo de estas recomendaciones ha tenido un
comportamiento aceptable, pero a su vez tiende a omitir
factores propios de la zona de estudio como amplificacion
etapas
acumulados. Mayormente para el analisis de estos casos se

dindmica, constructivas 'y desplazamientos
utilizan métodos pseudo-estaticos de equilibrio limite, los
cuales no permiten estimar campos de deformaciones ni
de tensiones del suelo alrededor de la excavacion, de ahi
surge la necesidad de usar métodos numéricos, que permitan
evaluar de mejor manera la interaccion dindmica entre
una estructura y el suelo. Este trabajo propone investigar
mediante analisis dindmicos el comportamiento sismico de

excavaciones con profundidades superiores a 10 m.

Metodologia

Se elabora un modelo numérico basado en el método de
elementos finitos MEF implementado en el programa
computacional comercial Plaxis V8.2 (2010), utilizando
las propiedades mecanicas y dindmicas de la arena Bio
Bio. El registro de aceleraciones utilizado a nivel basal
del modelo, es el del 27F/2010 en afloramiento rocoso de
la Universidad Técnica Federico Santa Maria UTFSM, su
eleccion obedece a la no existencia de un registro en roca en
Concepcidn y resultados mediante el uso de deconvolucion
no satisfactorios para los registros superficiales del mismo

lugar. Se estima la respuesta artificial en el contorno de la
excavacion a través de puntos de control para cada etapa
de construccion. La Tabla 1 presenta datos usados en el
analisis correspondiente a cada estrato modelado. Estos
datos fueron obtenidos principalmente a partir de una base
de datos de sondajes realizados en el centro de la ciudad y
ensayos de laboratorio (Mozd, 2012; Moz6 et al., 2012).
También se utiliz6 una distribucion de velocidades de ondas
de corte V; en funcion de la profundidad, correspondiente a
un ajuste para mediciones realizadas con bender elements
en arena Bio Bio (Ayala, 2013). Dicho ajuste es mostrado
en la Figura 1 y su extrapolacion para el nivel tensional
correspondiente al deposito es presentado en la Figura 2.
El basamento rocoso estd compuesto principalmente por
roca granitica, con profundidades variables dependiendo
del sector de la ciudad, rango de profundidades obtenido
mediante métodos geoeléctricos con verificaciones de
sondajes mecanicos superficiales que va desde 0 a 130 m
(Gutiérrez, 1991).

Se utilizo el modelo constitutivo Hardening Soil para el
comportamiento de la arena, el cual se enmarca dentro de
la teoria de plasticidad de endurecimiento por deformacion
de corte, que incluye el endurecimiento por compresion
(Plaxis V8.2, 2010; Shanz et al., 1999). Se asumira ademas
un analisis no drenado que represente la generacion de
presion de poros. En relacion a la condicidon de campo
libre el modelo considera bordes absorbentes, una interfaz

Tabla 1: Valores de los parametros usados en los analisis numéricos

Parametro H1 H2 H3 H4 HS5 H 6 H7 H8 H9 H10
Profundidad z, m 3.5 5.5 8.0 25.0 28.0 50.0 85.0 100.0 130.0 > 130
Espesor H, m 3.5 2.0 25 17.0 3.0 22.0 35.0 15.0 30.0 IND
Modelo del material HS HS HS HS HS HS HS HS HS LE
Comportamiento del material ND ND ND ND ND ND ND ND ND NP
Peso unitario sumergido v', kN/m? 8.2 9.2 10 10 10 10 10 10 10 26.5
Peso unitario y, kN/m® 18 19 20 20 20 20 20 20 20 26.5
Clasificacion USCS SM SM SP SP SP SP SP SP SP RG
Maodulo elastico E, MPa 161 199 239 349 361 418 493 519 563 55917
Médulo secante triaxial E 55, MPa 194 238 287 419 434 464 548 577 626 —
Médulo edométrico tangente E .4, MPa 194 238 287 419 434 464 548 577 626 —
Médulo carga/descarga E , MPa 581 715 860 1257 1303 1393 1645 1731 1879 —
Angulo de friccion ¢, © 33 37 42 42 42 42 42 42 42 > 45
Relacién de Poisson v 0.25 0.25 0.25 0.25 0.25 0.20 0.20 0.20 0.20 0.15
Médulo de corte maximo G ., MPa 65 79 96 140 145 174 206 216 235 24312
Velocidad de ondas de corte V¢, m/s 188 203 217 262 266 292 318 326 339 > 3000
Velocidad de ondas de compresioén V,, m/s 325 351 375 453 462 477 519 532 554 > 4675
Coeficiente de permeabilidad k, m/s 1.4E-03| 1.4E-03| 8.0E-04 | 8.0E-04 | 8.0E-04 | 8.0E-04 | 8.0E-04 | 8.0E-04 | 8.0E-04 | 1.0E-10
Factor de reduccion de resistencia R jter 0.67 0.67 0.80 0.80 0.80 0.80 0.80 0.80 0.80 —

HS Hardening Soil, LE Lineal Elastico , ND No Drenado, NP No Poroso, IND Indefinido, RG Roca Granitica
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entre el suelo y la estructura permite la compatibilidad de
desplazamientos y ademas conservaunarelacion de aspecto
maxima ancho/altura (260 m/130 m) igual a 2 (Figura
3). Esto permite desestimar reducciones de amplitudes
para altas frecuencias y amplificaciones de estas mismas
para frecuencias bajas (sismo) provocadas por relaciones
mayores a 2, lo anterior en funcidén de lo propuesto por
Sharahi (2010) y Molina ef al. (2008).
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Figura 1: Ajuste de V; versus tension efectiva en arena Bio Bio

con datos de ensayos con bender elements (Ayala, 2013)
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Figura 3: Etapas constructivas y sistema de elementos finitos uti-
lizado

El modelo consta de 5 etapas, siendo la primera de
ellas considerada sin retiro de material y a su vez como
parametro inicial de comparacion; mientras que para las
etapas 2, 3,4 y 5 las profundidades de excavacion son 3.5,
5.5, 8.0 y 12 m respectivamente (Figura 3). El espesor del
muro Berlinés considerado es de 0.5 m, con rigideces en
el orden de 5.94-10° kN/m (EA) y 0.13 -10° kNm?*/m (EI),
la longitud de embebido es calculada para la etapa 5 (z >
12 m) segln resoluciones analiticas y de equilibrio limite
(Kranz, 1953), el valor obtenido es de 6 m implicando una
longitud total de 18 m para el muro. Las zonas deslizantes
del suelo detras del muro indican que para realizar la
etapa 3 de excavacion (z > 3.5 m) el sistema necesita una
primera linea de anclajes a una profundidad equivalente
a 2/3 de la profundidad de excavacion de la etapa 2 (2.33
m), con un angulo de 23° con respecto a la horizontal del
muro. Para la etapa 5 es necesaria una segunda linea de
anclajes, la cual se dispone a una profundidad igual a 8 m
con una inclinacidn idéntica a la primera linea. La longitud
de los anclajes es en funcion de la extension de la cufia
deslizante, siendo de 14.5 m para la primera y 10 m para la
segunda linea (Figura 4). Ademas la Figura 4 muestra los

puntos de control para cada etapa de construccion (de A a
J). Para estos analisis dinamicos se considero simetria en la

excavacion, el nivel freatico ubicado a 6 m de profundidad
y ademas se desestim6 la incorporacion de cargas de

superestructuras vecinas por considerarse un factor que
haria aun mas complejo la interpretacion de resultados.
Investigaciones posteriores tienen contemplado incorporar
sobrecargas en el analisis.
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Figura 4: Ubicacion de los puntos de control y etapas de excava-
cion (sistema simétrico)
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Se siguieron las recomendaciones de Kuhlmeyer y Lysmer
(1973) para acotar el tamafio maximo de los elementos
finitos (L., < M5) en funcion de la longitud de las ondas
de corte y la frecuencia mas representativa de la onda
incidente (A < V//f), esto para evitar la distorsion numérica
del paso de las ondas a través del modelo. Se utilizard un
valor aproximado para f igual a 6.25 Hz (ver Figura 5c)
y un valor de V¥ representativo para el depdsito igual a
304 m/s, se sigue que el valor de longitud méxima para
los elementos finitos asociado a estos parametros es
9.8 m. La onda incidente utilizada serda la componente
transversal del registro de aceleraciones en afloramiento
rocoso medido en la estacion UTFSM correspondiente al
terremoto 27F/2010. En la Figura 5 es mostrado el registro
de aceleraciones y el espectro respuesta de pseudo-
aceleraciones y de Fourier correspondiente para 5% de
amortiguamiento, donde el amortiguamiento natural es
de tipo histerético e independiente de la frecuencia. Para
este analisis se ha utilizado un amortiguamiento mecanico
del tipo Rayleigh, en donde la matriz de amortiguamiento
es funcién de parametros proporcionales a las matrices
de masa y rigidez. La eleccion de estos parametros fue
realizada de modo de cubrir el rango de frecuencias mas
importante de la onda incidente utilizada, en este caso el
rango de periodos mas importante de la respuesta espectral
para una razon de amortiguamiento de 5% esté entre 0.1 y
0.5 s (ver Figura 5b).

Resultados del andlisis

Aceleraciones artificiales

En la Figura 6a se compara el registro artificial en el
punto A para el caso sin excavacion y en el mismo punto
para el caso de excavacion en la Sta etapa. El PGA para
el caso sin excavacion es de 0.43g mientras que para el
caso con excavacion sube a 0.52g, indicando un aumento
de un 20% en la demanda sismica y ademas superando la
aceleracion maxima 4, en un 30%. La Figura 6b muestra
la diferencia de aceleraciones entre los dos registros (sin
y con excavacion), donde la mayor diferencia esta en el
rango de tiempo entre 40 hasta 48 s.

Las aceleraciones maximas estimadas en cada punto de
control sobre el muro son mostrados en la Figura 7 para
cada etapa de excavacion. Se observa que la aceleracion
maxima estimada en superficie en cada etapa constructiva
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Figura 5: a) Registro de aceleraciones, b) pseudo-espectro de
respuesta y c¢) espectro de Fourier, estacion UTFSM direccion
transversal (5% de amortiguamiento)

duplica a la aceleracion reducida 4, y ademas superan en
un 16% promedio la aceleracion maxima sin excavacion.
Los resultados confirman de manera preliminar que la
accion de un sismo sobre una excavacion sostenida por un
sistema flexible embebido, con una profundidad superior
a los 8 m, podria tener incrementos en las aceleraciones
en superficie, no cubiertas por las recomendaciones de
calculo establecidas. El fenomeno de amplificacion de
la aceleracion es atribuible al cambio de geometria, la
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excavacion reduce la rigidez del suelo y ademas perturba
la llegada de las ondas de corte, provocando que los
fenomenos de impedancia y resonancia amplifiquen la
respuesta en los contornos de la excavacion. Por otro
lado, el valor de 0.5g para el punto A se mantiene casi
constante para todas las etapas, mientras que en los puntos
Iy J la aceleracion tiende a aumentar con la profundidad,
indicando el efecto de la excavacion sobre la vecindad.
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Figura 6: a) Comparacion de registros artificiales en el punto A,
y b) diferencia absoluta de los registros obtenidos en el punto A

Respuesta espectral

La Figura 8 muestra la respuesta espectral para cada etapa
constructiva, donde es posible notar que no existe una
variacion importante del periodo fundamental hasta el
punto D, siendo el periodo en promedio igual a 0.17 s. Para
la parte del muro empotrado sea puntos mas profundos el
periodo tiende a aumentar, esto debido probablemente
a un efecto de vibracion libre en la punta de los perfiles
del muro. Por otro lado, la amplitud del pseudo-espectro
de aceleracion PSA tiende a aumentar con el volumen de
material excavado, lo que es asociado a que al incrementar
el volumen potencialmente deslizante crece también la
masa sismica, aumentado la respuesta para los puntos mas
cercanos a la superficie.
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Figura 8: Respuesta espectral puntos de control sobre el muro
para cuando la excavacion es de 3.5, 5.5, 8 y 12 m
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En la Figura 9a se compara la respuesta espectral de los
puntos A y H, donde es posible apreciar que PSA es menor
en el fondo de la excavacion que en la parte superior del
muro. La Figura 9b presenta los mismos resultados en
mayor detalle, donde resulta atin mas evidente la diferencia
de la respuesta espectral llegando a ser incluso tres veces
menor en el fondo de la excavacion de 12 m apareciendo
incluso un segundo periodo predominante. Por otro lado,
la Figura 10 muestra la respuesta espectral de los puntos
detras del muro, donde no se observa un gran efecto
después de excavar de 5.5 ma 8 y 12 m. Es por ello que la
atencion estd mas puesta en los desplazamientos detras del
muro, lo cual se presenta a continuacion.
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Figura 9: Comparacion de respuesta espectral sobre el punto A
del muro y el fondo de la excavacion, a) punto A y H separados
y b) juntos
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Figura 10: Respuesta espectral en la superficie detras del muro

La respuesta sismica del modelo 2D fue comparada
con un modelo 1D realizado con el software DeepSoil
(Hashash, 2012) mediante el método lineal equivalente.
Los resultados indican que la distribucion de pulsos de
aceleracion es similar y ademas los valores de periodos
predominantes y pseudoaceleracion PSA son cercanos,
siendo para el modelo 2D: 0.17 s y 1.7g y para el modelo
1D: 0.15 sy 2g. Esto demuestra que los modulos de rigidez
utilizados para representar la propagacion de ondas en el
modelo 2D son satisfactorios. Por otro lado, los periodos
fundamentales estimados a través del modelo 2D sin
excavacion fueron comparados con los valores medidos
por Leyton et al. (2012) a través de microvibraciones en
Concepciodn, siendo los valores estimados menores a los
medidos. Lo anterior puede estar asociado al hecho de
utilizar arena Bio Bio limpia para la modelacion, en donde
se ignora la presencia de los materiales finos que estan
presentes en la columna de suelo y que hacen mas flexible
la respuesta, aumentando el valor del periodo fundamental.

Desplazamientos durante el movimiento
sismico

Los siguientes resultados numéricos muestran que los
desplazamientos estan directamente relacionados con el
numero y distribuciéon de pulsos de aceleracion. La Figura
11 muestra la variacion del desplazamiento horizontal
U,, variacidon creciente casi lineal hasta los 20 s, para
luego variar con los pulsos. En la segunda etapa no existe
mayor variacion de U, en los puntos de control, lo cual
cambia para la tercera, cuarta y quinta etapa. Llama la
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atencion que U, alcanza siempre un valor cercano a 20 cm,
practicamente los mismos resultados se obtuvieron para
los puntos en la superficie detras del muro (no mostrados).
No olvidar que se esta simulando la aplicacion del mismo
sismo en cada etapa de excavacion sin cambiar ninguna de
las propiedades del suelo ni del muro, solo la profundidad
de la excavacion.
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Figura 11: Desplazamientos horizontales U, durante el sismo
para puntos sobre el muro en diferentes etapas de excavacion

La variacién con el tiempo del desplazamiento vertical
Uy o asentamiento en la superficie detras del muro
es mostrada en la Figura 12. Nuevamente pareciera
no haber diferencia de Uy para las distintas etapas de
excavacion, alcanzandose un valor final constante a los
48 s de aproximadamente 6, 7 y 8 cm de asentamiento
en los puntos A, [ y J, respectivamente. También llama la
atencion el mayor asentamiento en el punto mas apartado.
Estos aspectos seran nuevamente abordados en posteriores
investigaciones.

Figura 12: Desplazamientos verticales durante el sismo en pun-
tos de control sobre la superficie detras del muro

Desplazamientos relativos

La Figura 13 muestra que los desplazamientos horizontales
relativos al punto A, AUy para excavaciones menores a 5
m de profundidad presentan valores uniformes cercanos
a 5 mm, mientras que para profundidades de excavacion
superiores los valores son mayores a 20 mm, superando los
20 mm recomendados por la NCh 3206 (2010). Ademas,
el desplazamiento horizontal relativo al punto A al término
del movimiento, es de al menos un 5% mayor al registrado
para la etapa anterior.
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Figura 13: Desplazamientos horizontales relativos durante el sis-
mo en puntos sobre el muro

La Figura 14 muestra el desplazamiento vertical relativo
al punto A, AUy o asentamiento diferencial de los puntos
situados en la superficie detras del muro, donde se alcanzan
valores de hasta 25 mm para el punto J. También se muestra
la diferencia entre el asentamiento vertical en el fondo de
la excavacion y el muro en el punto A, diferencia que llega
a ser de hasta casi 50 mm.
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Figura 14: Desplazamientos verticales relativos al punto A du-
rante el sismo para puntos de la superficie detras del muro
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Amplificacion sismica

La amplificacion sismica en el punto A respecto a distintos
puntos de control no mostré variaciones importantes al
crecer la profundidad de excavacion (ver Figuras 15 y
16). Sin embargo, al estimar la amplificacion sismica con
respecto a la base del depdsito de arena se observa que para
el modelo sin excavacion los valores son similares para
los puntos A, B y C, no asi al considerar la excavacion.
En este caso la amplificacion se incrementa de manera
considerable alcanzandose amplificaciones de hasta 10 en
el punto A, tal como se muestra en la Figura 17.
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Figura 15: Razon espectral para puntos sobre el muro

iv

Razim Especina (=)
a
;
"
i
1
}
¢
s
§
|1
&

L |
¥
!
{

|1

B

1]

a

Panado (s}
H]
151
d ol W% S e R W st * a2
= At = I Eraga
ot b
= &i]= 3* Pragm
o fT v 4 Frnpa
AT Fram
ED
L B : }
Periodss {5

Figura 16: Razon espectral para puntos sobre la superficie detras
del muro
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Figura 18: Relacion de aceleraciones maximas respecto a las eta-
pas de excavacién (amplificacion sismica)

La Figura 18 entrega la amplificacion sismica como
la razén de aceleraciones maximas respecto a la base,
donde se aprecia que existe amplificacion por sobre un
factor de 1.2 hasta 1.6, y que el punto A es el que sufre
una mayor amplificacién sismica. Cabe notar que si
bien la amplificacion aumenta levemente con la etapa de
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excavacion para el punto B, no es tan claro este aumento
para los puntos A y C. Considerar que por ejemplo no se ha
incluido en este analisis el efecto de los anclajes, los cuales
pueden influir en la respuesta de la excavacion dependiendo
de la carga que estén tomando durante el sismo.

Conclusiones

Se utiliza un programa de elementos finitos comercial
para determinar el efecto de las etapas constructivas
de una excavacion en la demanda sismica sobre un
muro Berlinés y el suelo circundante. Al comparar las
demandas de aceleracion superficial en excavaciones
superiores a 10 m, se observa un aumento de un 20% con
respecto a un modelo sin excavacion y ademas se excede
la aceleracion maxima A, en un 30%. Por otro lado, en
superficie todas las etapas exceden a A, en un 50%. Se
asocia este comportamiento al cambio de geometria
superficial, que induce una reduccion de rigidez y ademas
perturba la llegada de las ondas de corte, favoreciendo la
amplificacion. La vecindad de la excavacion se mostro
alterada mostrando valores similares de aceleracion. La
respuesta espectral para cada etapa constructiva indica que
no existe una variacion importante del periodo fundamental
en los primeros 12 m del muro y los valores de PSA se
incrementan conforme mayor sea el volumen de material
excavado. Ademas los desplazamientos horizontales
absolutos para profundidades superiores a 5 m presentan
valores de hasta 20 cm (mayores a lo recomendado por
la NCh 3206, 2010). Finalmente, es importante recalcar
la utilidad de estudiar el comportamiento sismico de
excavaciones a través de modelos bidimensionales que
permiten estimar desplazamientos a diferencia de modelos
de equilibrio limite. Futuras investigaciones consideran
incluir el estudio de las fuerzas en los anclajes, estratos
blandos de limo por ejemplo y sobrecargas de estructuras
adyacentes a la excavacion, ademas de modelar muros mas
rigidos como muros pantalla.
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En la respuesta dinamica de muros de retencion embebidos
existe un potencial efecto de la relacion entre la longitud de
onda A de la excitacion y la altura del muro H, o A/H, en los
empujes sismicos aplicados sobre la estructura. En este trabajo
se investiga este efecto, tomando como antecedente el hecho de
que en el caso de una estructura subterranea, los movimientos
sismicos pueden amplificarse al incidir en ella si las longitudes
de onda oscilan entre 1 y 4 veces su didametro. Los analisis
utilizan un perfil de suelo granular grueso, similar al encontrado
en Santiago, considerando un modelo constitutivo no lineal en
conjunto con amortiguamiento histerético. El perfil inicial de
velocidades de onda en el suelo corresponde con los valores
de V, de los primeros 30 m de profundidad y representativos
de materiales gravosos de la cuenca de Santiago. El modelo
numerico contempla fronteras laterales de campo libre,
frontera absorbente en la base y elementos interfaz suelo-muro
para tomar en cuenta su interaccion estatica y dinamica. Como
excitacion se utilizan tanto movimientos armonicos como un
registro sismico en roca caracteristico de los movimientos en
Chile, aplicados a la base del modelo. La respuesta en campo
libre se compara con los resultados de andlisis unidimensionales
de propagacion de onda, y las presiones dinamicas de tierra se
contrastan con los cadlculos efectuados mediante el método de
Mononobe-Okabe para buscar el rango A/H donde su desemperio
es adecuado para el disefio de este tipo de estructuras.

Palabras clave: longitudes de onda, empujes dinamicos, muros
de retencion

In the dynamic response of embedded retaining walls,
there is a potential effect of the wavelength/height
ratio A/H over seismic pressures exerted on the wall.
This paper addresses this issue, bearing in mind that
in the case of underground structures, dynamic motion
can be amplified when wavelengths range between 1
and 4 times their diameter. The work herein presented
analyzes a coarse granular soil profile, similar to that
found in Santiago. A non-linear constitutive model is
used coupled with hysteretic damping. The initial shear
wave velocity profile corresponds to V, in the first 30
m depth with values representative of gravelly material
of Santiago basin. The numerical model developed
uses free field lateral boundaries (compatible with
non-linear soil behavior), absorbing boundary at the
bottom and interface elements between the soil and
the wall to account for static and dynamic interaction.
Input motion corresponds to both harmonic time series
and a rock motion characteristic of Chile earthquakes.
The motions were applied to the model’s base. Free
field model response was compared to one dimensional
wave propagation analysis and dynamic earth pressures
were compared to Mononobe-Okabe calculations
to investigate the A/H range were its performance is
adequate for the design of these type of structures.

Keywords: wave length, dynamic soil pressures,
retaining walls

Introduccion

Se presenta una investigacion numérica sobre el efecto
de la longitud de onda de la excitacion A, en las presiones
sismicas de un muro de retencion embebido. El término
muro de retencion embebido se refiere a una estructura que

se coloca para retener una excavacion. Un muro de reten-
cion convencional, ya sea del tipo masivo o cantiléver, se
considera como aquél que se forma mediante material de
relleno. Los resultados se presentan en términos de la re-
lacion MH, donde H es la altura del muro que retiene a
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la excavacion. Para generar diversas longitudes de onda
se utilizan funciones armoénicas de distintas frecuencias,
todas con el mismo nivel de aceleracion maxima e igual
duracion. Finalmente se realiza un analisis con un registro
sismico con un contenido de frecuencias que genera diver-
sas relaciones A/H simultdneamente.

Calibracion_del modelo constitutivo bajo
carga estatica

Para simular el comportamiento del material granular se
utilizé el modelo constitutivo no lineal de Mohr-Coulomb.
Para las capas mas superficiales de material se considero
una variante del modelo Mohr-Coulomb mediante un
comportamiento strain-softening para la degradacion de la
cohesion en funcion de la deformacion plastica. El angulo
de friccion del material y su cohesion se calibraron en
funcion del esfuerzo de confinamiento utilizando resultados
experimentales de ensayos triaxiales homotéticos a
deformacion constante realizados en materiales granulares
gruesos (De la Hoz, 2007).

La calibracion se llevdo a cabo mediante la simulacion
numérica de los ensayos experimentales, sometiendo
una probeta virtual (Figura 1) a etapas de consolidacion
y corte a deformacion controlada. Las simulaciones se
ejecutaron en la plataforma numérica FLAC3D (Itasca,
2009). Se programo una funcion FISH (Itasca, 2009) para
monitorear la variacion del area transversal de la probeta
virtual en su parte superior, y de esta forma conocer la
variacion del esfuerzo vertical actuante en la muestra. El
modulo de Young E durante los ensayos virtuales varia
en funcion del esfuerzo de confinamiento efectivo, de
acuerdo con la variacion propuesta por De la Hoz (2007)
replanteada en términos del esfuerzo normal octaédrico:
E =136080(c,.)"*, donde E'y &
ensayos simulados corresponden a los del material P-1
(De la Hoz, 2007), para probetas de 15x30 cm sometidas
a esfuerzos de confinamiento de 100, 200 y 400 kPa. Los
resultados se presentan en la Figura 2.

estan en Pascales. Los

oct. oct

Se observa que el modelo de Mohr-Coulomb captura el
comportamiento del material granular en forma sufici-
entemente aproximada para utilizarse en los célculos de-
finitivos. Mediante el uso de modelos constitutivos mas
elaborados es posible reproducir mas de cerca las curvas
experimentales. Sin embargo, una calibracion detallada

del tipo de modelo constitutivo que reproduzca mejor el
comportamiento experimental, esta fuera del alcance de
este trabajo. En la Tabla 1 se presentan los parametros uti-
lizados en el modelo constitutivo para generar las curvas
mostradas en la Figura 2. La cohesion durante el ensayo
de 100 kPa varia con la deformacion plastica de corte. La
variacion se obtuvo a partir de la relacion presentada por
De la Hoz (2007) entre la cohesion y la deformacion axial
en una probeta triaxial a gran escala. La relacion entre la
deformacion axial y la deformacion plastica de corte se
obtuvo mediante simulaciones numéricas de ensayos tri-
axiales para obtener la relacion entre ambos parametros.

FLACT a0

C=
-

(a) (b)
Figura 1: Ensayo triaxial virtual: a) geometria original y b)
geometria post ensayo

Tabla 1: Propiedades utilizadas en los ensayos triaxiales numéricos

Ensayo 0,° ¢, kPa v | p, kgm? v
100 kPa 44 varia 3 2115 0.20
200 kPa 42 10 3 2116 0.20
400 kPa 41 21 3 2161 0.20
1000 - ——Experimental
900 - =-=----Numeérico

q (kPa)

== 100 kPa

ﬂ T T T T T T 1
2.00 4.00 6.00 8.00 10.00 12.00

ea (%)

Figura 2: Comparacién de resultados experimentales versus nu-
méricos




Méndez, B. y Rivera, D. (2015). Efecto de la longitud de onda en la respuesta dinamica de muros j

de retencion embebidos. Obras y Proyectos 17, 79-87

Propiedades dindmicas de los materiales

La variacion de la velocidad de propagacion de las ondas
de corte V, se modeld a profundidad de acuerdo con va-
lores tipicos encontrados en los depositos gravosos de San-
tiago. Esta variacion se muestra en la Figura 3a, mientras
que en la Figura 3b se presenta la variacion correspondien-
te del modulo de corte a pequeiias deformaciones G,, con
la profundidad. Se ha considerado la presencia de la roca
basal a la profundidad de 30 m. Las densidades adoptadas
son 2200 y 2450 kg/m? para la grava y la roca, respectiva-
mente. Se adoptaron curvas de degradacion y amortigua-
miento para los materiales, variando con la profundidad
para tomar en cuenta el nivel de confinamiento en la de-
gradacion de las propiedades. Las curvas se presentan en
la Figura 3. Como referencia, en las curvas se incluyen los
limites de Seed et al. (1986) para materiales granulares.
El amortiguamiento se limit6 a un valor maximo de 15 %
para grandes deformaciones que se encuentran fuera del
rango de aplicabilidad del método lineal equivalente.

Sin embargo, se efectuaron analisis para verificar que el
nivel de deformaciones de corte inducidas por la carga
sismica, en condiciones de campo libre, estuviese dentro
de los limites de aplicacion del método lineal equivalente
(del orden de 102 % como maximo). Las curvas de
degradacion se utilizaron de dos formas distintas: (1)
para validar la respuesta unidimensional de campo libre
de FLAC3D mediante el método lineal equivalente (a
través de comparaciones con SHAKE2000, 2008), y (2)
para proporcionar amortiguamiento en la parte eldstica
de los analisis no lineales. En ambos casos se considerd
una deformacion de corte efectiva igual al 65 % de la
deformacion maxima (Idriss y Sun, 1992).

Enel casodelosanalisis no lineales efectuadosen FLAC3D,
antes de la fluencia de los materiales se ejecuta el método
lineal equivalente para amortiguar los movimientos. Una
vez alcanzada la fluencia, las curvas de degradacion dejan
de utilizarse y la disipacion de energia se da de forma
natural por efectos de plasticidad del modelo constitutivo.

Respuesta unidimensional de campo libre

Se verifico la respuesta unidimensional de campo libre
obtenida con FLAC3D, considerando las propiedades
dinamicas de los materiales antes descritas y aplicando
el sismo en la roca basal. Los resultados de FLAC3D

se compararon con los obtenidos en SHAKE2000,
software estandar para andlisis de respuesta de sitio.
Para que los resultados fuesen comparables, los analisis
en FLAC3D se ejecutaron mediante el método lineal
equivalente considerando una deformacion de corte
efectiva igual al 65 % de la deformacion maxima, valor
utilizado cominmente en SHAKE. El sismo empleado en
los analisis es el registro en roca de la estacion UTFSM
de Valparaiso correspondiente al canal 3 del archivo
corregido por Boroscheck ef al. (2010). La aceleracion
maxima del registro PGA es de 0.30g, su duracion es de
72 s y la frecuencia maxima es 25 Hz. El tamaio de los
elementos en los analisis de FLAC3D es compatible con
el contenido de frecuencias del sismo, de acuerdo con
Lysmer y Kuhlemeyer (1969).

Los resultados se presentan en la Figura 4 en términos
del perfil de deformaciones de corte maximas, espectros
de respuesta y espectro de amplitudes de Fourier. Se
observa que la respuesta obtenida con ambos codigos es
practicamente idéntica.
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Geometria del muro analizado y modelo
numérico

Para los andlisis se adopté un muro de 5 m de altura, como
se observaen la Figura 5. Los modelos constitutivos de cada
material y sus propiedades se muestran en la misma figura.
El muro de retenciéon se modeld6 mediante un elemento
elastico lineal tipo liner de doble lado, de tal forma que
puede instalarse dentro del suelo y luego realizar la
excavacion. El contacto entre el suelo y el muro se simula
mediante elementos interfaz de comportamiento elasto-
plastico con un angulo de friccion de 30° y cohesion de 0.5
kPa. La rigidez normal y tangencial que unen al elemento
liner con la malla principal del modelo se asignaron con
base en la rigidez aparente de los elementos de la malla.
El tamafio de los elementos en la vecindad del muro es de
0.50 m y aumenta gradualmente hasta 1.70 m en torno a la
roca. La longitud de la parte enterrada del muro es igual a

su altura. Esta es una variable importante en el desarrollo
de las presiones sismicas (Leuzzi et al., 2010), pero su
analisis esta fuera del alcance de este trabajo.
10m

0m

25m

Figura 5: Modelo numérico empleado

Resultados

Empujes bajo carga estética

La distribucion inicial de esfuerzos geostaticos de campo
libre se asignd aplicando un coeficiente de empuje en re-
poso, k,=0.32. La variacion del modulo de Young del ma-
terial se adoptd de acuerdo con la variacion calibrada en
los ensayos triaxiales virtuales presentados anteriormente.
El proceso de andlisis bajo carga estatica es el siguiente:

instalacion del estado de esfuerzos geostaticos de campo
libre (condicién en reposo), activacion del elemento liner
dentro del suelo y finalmente ejecucion de la excavacion
en cinco etapas de 1 m de espesor cada una. Durante la ex-
cavacion el modulo de Young varia en funcion del esfuerzo
de confinamiento.

Los resultados se presentan en la Figura 6a en términos de
las presiones de suelo sobre el muro y de desplazamientos

relativos a la base del muro, U_,. Los resultados analiticos

rel*
de presiones de tierra presentados en la figura se obtuvi-
eron mediante la teoria de Rankine para materiales con co-
hesion y friccion. El calculo de la profundidad de la zona
de tension en el suelo coincide entre el método analitico
y el numérico. Sin embargo, se observa que los resulta-
dos numéricos comienzan a apartarse del caso activo y con
la profundidad, cercano a la base del muro, se acercan al
valor en reposo. La diferencia se debe a que los resulta-
dos numéricos toman en cuenta la rigidez del muro, la cual
en este caso, en conjunto con la rigidez misma del suelo,
evita que se desarrolle el estado activo por completo. En
la Figura 6b se muestra la distribucion de desplazamien-
tos horizontales del muro, relativos a su base. Se observa
que los desplazamientos desarrollados son del orden de
2.5 mm en la parte superior. Comparado con la altura total
del muro H, en la Figura 6c¢ se observa que el nivel de des-
plazamiento no es suficiente para el desarrollo completo
del estado activo, congruente con el nivel de esfuerzo de-
sarrollado en el material, el cual se encuentra en un nivel
intermedio entre el activo y el de reposo en torno a la base
del muro. Tendencias parecidas se han reportado en traba-
jos similares al reportado en este documento (e.g., Leuzzi
etal.,2010; Méndez et al., 2014).

1.50

100 J
150 /
300

o W i U, M
0 10 20 20 40 Q000D 0.0025  0.0050 0000 0.000% 0.00I0
0.00 1 o.00 1 0,00 ]
0.50 i s Niion 03a ' 0.50 [
100 = Ativa 1.0 100
4\ —Ruposo | |

g

150 154
' \ - 2.00 }
150

Pratundidad, n
-.u
M
(-]

Prafunddad, m
Profurdidad, m

3.00 : 3.00

3.50 '|| i llH". ) 350 {6} 350 Kﬁ! ()
.0 &.00

o \\‘\\ i / /

5,00 L \\- 500 s00 o

Figura 6: a) Presiones de suelo, b) y ¢) desplazamientos relativos
a la base del muro




Méndez, B. y Rivera, D. (2015). Efecto de la longitud de onda en la respuesta dinamica de muros j

de retencion embebidos. Obras y Proyectos 17, 79-87

Empujes bajo carga armdnica

Partiendo del estado de esfuerzos estaticos, se aplicaron
cargas armoénicas de distintas frecuencias F, para inducir
longitudes de onda especificas para investigar su influencia
en la variacion de los esfuerzos dinamicos. Las frecuencias
de la excitacion armonica se eligieron tomando en cuenta
la altura del muro y el rango de razones A/H que se deseaba
investigar. Si bien las frecuencias son mayores al rango
tipico de las frecuencias con mayor contenido de energia
en los sismos reales, éstas se eligieron para obtener un am-
plio rango de variacion de los cocientes de la frecuencia de
la excitacion F, entre la frecuencia natural del sitio Fg,
y entre la frecuencia natural del suelo detras del muro F.

Las sefiales empleadas en los analisis se presentan en la
Tabla 2. La longitud de onda aplicada se calcul6 con base
en el valor de Vi, del perfil de suelo, 664 m/s: A = Vs /F.
Todas las sefiales tienen la misma amplitud en términos de
aceleracion Uy, igual al valor de PGA del registro utilizado
como excitacion en los analisis de carga sismica, y la mis-
ma duracion 7, =1 s. En la Tabla 2 se presenta también la
razon de la frecuencia de la excitacion armoénica F, contra
la frecuencia fundamental del perfil de suelo completo por
encima de la roca basal F§,. El valor de esta frecuencia
corresponde al obtenido con Vi, i.e., Fyi, = Vao/4H = 5.5
Hz. Como referencia, la frecuencia fundamental del suelo
detras del muro de retencion F, es alrededor de 22 Hz (es-
timado a partir de la funcion de transferencia entre la base
del muro y la superficie del suelo natural, valor similar al
del calculo elastico 1D).

Tabla 2: Sefiales armonicas utilizadas

Senal|F, Hz| F/F g4, | F/F, |A, m|MH UO, gV, m/s| Dym [T, s
1 50 | 9.04 [2.27| 13 0.30 {0.0094|2.98-10°| 1.0
2 25 | 452 |1.14| 27 0.3010.0187(1.19-10% 1.0
3 17 | 3.07 |0.77| 39 0.3010.0276|2.58-10 1.0
4 12 | 2.17 [0.55| 55| 11]0.30{0.0390|5.18-10*%| 1.0
5 10 | 1.81 [0.45| 66 | 13]0.30(0.0468|7.45-10% 1.0

Para cada analisis se obtuvo la distribucion de esfuerzos
dinamicos ejercidos sobre el muro, y con ella se calculo la
fuerza de empuje sismico total (estatico + dindmico), Ej.
El empuje obtenido numéricamente se comparé contra el
empuje analitico calculado con el método de Mononobe-
Okabe (M-0), E\o, considerando solamente el angulo de
friccion (sin tomar en cuenta la cohesion). Para los célcu-

los con M-O se consideraron dos valores del coeficiente
sismico horizontal utilizados cominmente en la practica:
k, = PGA/2 y k, = PGA. El coeficiente sismico vertical
se tomo igual a cero. Los resultados se presentan en las
Figuras 7y 8.

En la Figura 7a se muestra la variacion de los empujes
normalizados contra las distintas razones A/H para
diferentes instantes de aplicacion de la carga armonica. La
normalizacion se efectud considerando k, = PGA/2 en el
método M-O. Se observa que el valor de los empujes se
estabiliza hacia el final de la aplicacion de la carga. Los
valores medios de los empujes normalizados, durante la
aplicacion de la carga, se muestran en la Figura 7b para
los casos k, = PGA/2 y k, = PGA de M-O. En la Figura
7b se muestran las razones de frecuencia Fy, y F/F),
donde los resultados indican una tendencia de aumento
de los empujes sismicos con el incremento de la razon
MH. Sin embargo, dado que todas las razones A/H poseen
un cociente Fl;, distinto, la variacion observada en los
empujes sismicos normalizados probablemente esté mas
influenciada por la relacion F, que por la razon AMH.
Se observa que conforme el cociente Fy, se acerca a la
unidad, se produce un claro aumento de los empujes, hasta
que comienza a decrecer para el valor Fy;, = 1.81, debido
tal vez a efectos no lineales en la respuesta del suelo. Este
tipo de efectos de disipacion de energia por plasticidad
en el material se ha observado en estudios similares (e.g.,
Leuzzi et al., 2010), donde las presiones dinamicas sobre
elementos de retencion flexibles disminuyen por efectos
no lineales.
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Figura 7: a) Empujes normalizados y b) curva promedio, caso de
carga harmonica
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Es interesante observar que para el caso k, = PGA/2,
todos los empujes calculados son mayores que el valor
entregado por el método de Mononobe-Okabe (salvo el
caso para AH = 5). Por otro lado, cuando se considera £,
= PGA, los resultados con M-O sobreestiman los calculos
numéricos, excepto para los casos con MH > §. Sin
embargo, en ambos casos de k, se observa que los empujes
calculados numéricamente se incrementan al disminuir la
frecuencia de la excitacion (incremento en la razon MH).
Otros investigadores han obtenido resultados similares
(e.g. Gazetas et al., 2004), indicando que al aumentar la
frecuencia de la excitacion, los esfuerzos sismicos ejercidos
sobre elementos de retencion disminuyen a valores incluso
por debajo de los calculados mediante M-O. Por otra parte,
analizando los empujes normalizados de la Figura 7b en
términos de los cocientes F, y F/Fy, se observa que para
ambos casos de k,, los empujes calculados numéricamente
se incrementan conforme la razén F/F,;, se acerca a la
unidad. En esta comparacion se destacan los casos F/
Fgi, = 1.81y 2.17, en los cuales se obtuvieron empujes
numéricos mayores a los calculados con M-0O, sugiriendo
que la amplificacion dindmica jug6 un papel importante en
los empujes desarrollados, aspecto imposible de tomar en
cuenta mediante el método M-O. Este resultado coincide
con lo obtenido por otros investigadores en analisis no
lineales similares a los aqui presentados (Gazetas et al.,
2004; Leuzzi et al., 2010). Por otro lado, la relacion de los
empujes con el cociente F/F, encuentra su valor minimo
para el caso F/F, = 1, y pareciera aumentar al decrecer
la razén F/F,. Esto podria sugerir efectos de fase entre el
muro y el suelo inmediatamente detras. Para averiguar
esta relacion entre fases se podrian analizar las series de
tiempo del muro y el suelo, aspecto que requiere mayor
investigacion y que no se abordard en este trabajo. Sin
embargo, Athanasopoulos-Zekkos et al. (2013) realizaron
una investigacion sobre este aspecto y sus resultados
sugieren que no existe una dependencia sistematica entre
la razén F/F, y los empujes sismicos desarrollados sobre
muros cantiléver.

En la Figura 8 se muestran las distribuciones de esfuerzos
dindmicos obtenidos para los casos MH =5, VH =13 y
para todas las razones M H. Se observa que para las altas
frecuencias (A/H = 5) las presiones aumentan en la parte
superior del muro, mientras que para la menor frecuencia
aplicada las presiones mayores tienden a concentrarse en

torno al centro del muro. Estos resultados dan cuenta de los
efectos de interaccion entre el muro y el suelo en funcion
de la frecuencia de la excitacion, mostrando la importancia
del contenido de frecuencia de la excitacion. Resultados
de otros investigadores (e.g. Cakir, 2013), muestran que
el contenido de frecuencia de la excitacidon es uno de los
parametros mas importantes a considerar en el analisis y
disefio sismico de elementos de retencion, lo cual no se
puede tomar en cuenta mediante métodos simplificados
como M-O.

En la Figura 8c se presentan los valores medios (prome-
diados en el tiempo de aplicacion de la carga) de las dis-
tribuciones de presiones, donde se observa la variacion en
la respuesta del muro, acusando los efectos de interaccion
entre el relleno y la estructura. Se observa que los esfuer-
zos totales llegan a ser incluso mayores que los calculados
para el caso k, = PGA en la parte inferior del muro. Esto es
congruente con el nivel de desplazamiento calculado, ya
que en la parte inferior del muro se obtienen los menores
desplazamientos (ver Figuras 6 y 10), lo cual se traduce
en un aumento de los esfuerzos. Mientras que lo contrario
se aplica para la parte superior del muro donde el suelo
sufre las mayores deformaciones y por ende se concentran
los efectos no lineales originando asi una disminucion de
las presiones (mayor ductilidad en la parte superior). Estos
resultados son congruentes con lo obtenido por Gazetas et
al. (2004), quienes observaron que para muros flexibles
(e.g., muros diafragma y pilas con anclajes), las presiones
sismicas en la mayoria de los casos son menores a las cal-
culadas con M-O, especialmente en la mitad superior de
las estructuras.
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Figura 8: Esfuerzos dinamicos para a) A/H =5, b) MH = 13, ¢)
todos los casos de AM/H, y d) distribucion de esfuerzo para carga
sismica correspondientes al instante indicado
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Empuies bajo carga sismica

Los resultados se presentan en términos de espectros de
respuesta, desplazamientos absolutos del suelo detras del
muro y variacion de los esfuerzos dinamicos normaliza-
dos. En la Figura 9a se observa que el espectro de respu-
esta en el suelo detrds del muro (Z = 0) presenta ordena-
das espectrales mas bajas que el espectro de campo libre
e incluso menores que el espectro a nivel de la base del
muro (Z = -5). Esto se atribuye a los efectos no lineales
inducidos en el suelo por la carga sismica. Por otro lado,
se observa también que el espectro de campo libre es prac-
ticamente idéntico al calculado con SHAKE. Esto indica
que la respuesta de campo libre no se ve influenciada por
efectos no lineales.
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Figura 9: a) Espectros de respuesta y b) ubicacion de puntos de
monitoreo

En términos de los empujes, en la Figura 10b se muestra la
variacion en el tiempo de los empujes normalizados de dos
formas distintas: empujes sismicos (estaticos + dinamicos)
normalizados por el empuje estatico (serie Sigma/estatico),
y empujes sismicos normalizados por el empuje calculado
con el método de Mononobe-Okabe considerando dos
valores distintos del coeficiente sismico (series Sigma/
M-O). Se observa que, al contrario del caso de carga
armonica, para el sismo utilizado, los empujes obtenidos
son menores que los calculados con M-O. Esto es esperable
ya que la carga armonica tiene una mayor intensidad (40

% mas para el caso analizado, en términos de Intensidad
de Arias). La diferencia observada pudiera atribuirse
también a la interaccion de las distintas ondas de diversas
frecuencias actuando en forma simultdnea, generando
interferencias tanto constructivas como destructivas. Por
otro lado, evidencia experimental para el caso de muros
cantiléver, obtenidos por Kloukinas ef a/. (2013) mediante
ensayos de mesa vibradora utilizando sefales armonicas
con frecuencias similares a las aqui analizadas (4, 7, 13, 25
y 43 Hz), muestran que la respuesta dindmica del muro y
el suelo son notoriamente distintas entre si. Mientras que
para el caso de carga sismica, sus resultados mostraron
que para los casos analizados por ellos, pueden obtenerse
distribuciones de aceleracion relativamente uniformes
en el suelo, guardando cierta semejanza con la hipotesis
pseudo estatica. Sin embargo, para los casos en donde
la amplificacion dindmica sea importante, los métodos
simplificados no necesariamente seran conservadores
(Leuzziet al.,2010). Una muestra de esto son los resultados
para carga armoénica aqui presentados. En la Figura 8d se
observa también que la distribucion en profundidad de los
esfuerzos sismicos sobre el muro presenta valores mayores
a los calculados mediante M-O en la parte superior del
muro, lo cual debiera tomarse en cuenta para fines de
disefio. Seria interesante comparar resultados en términos
de distribucion de momento flector para averiguar la
influencia de la distribucion de presiones con M-O y las
calculadas numéricamente.

Seria interesante investigar la variacion de los empujes
sismicos para distintas razones F/F;, considerando registros
sismicos reales (F/Fg, = 0.44 considerando la frecuencia
media del sismo calculada como un promedio ponderado de
las amplitudes del espectro de Fourier), para averiguar en
qué rangos el método M-O es conservador, ya que existen
investigaciones que sugieren que para la mayoria de los
casos, las presiones calculadas con M-O son conservadoras
(Gazetas et al., 2004; Al-Atik y Sitar, 2010).

En cuanto a los movimientos del muro, en la Figura 10a
pueden verse los desplazamientos totales en el punto Z
= 0 para los casos de carga armoénica y carga sismica. El
tiempo se encuentra normalizado por la duracion de cada
carga T,. Se observa que el caso de carga armonica induce
los mayores desplazamientos como es de esperarse debido
a su mayor severidad.
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Figura 10: a) Desplazamientos absolutos en el punto Z =0y b)
empujes normalizados

Conclusiones

Para el caso de carga armonica se encontr6 que los empujes
totales actuando en el muro observaron un valor minimo
para MH =5, donde se obtuvo que los empujes calculados
mediante Mononobe y Okabe M-O fueron mayores que
los calculados numéricamente. Sera interesante verificar
en calculos futuros si esta relacion se conserva para otras
geometrias de muros embebidos en diversas condiciones
geotécnicas. De existir una relacion de longitud de onda
entre altura de muro que minimice las cargas sismicas en
muros de este tipo, seria de utilidad practica determinarla
para optimizar el comportamiento sismico de este tipo de
estructuras, por lo que el tema se abordara en trabajos fu-
turos.

Al comparar resultados de empujes totales obtenidos con
cargas armonicas y carga sismica, se observo que esta tlti-
ma puede producir resultados mas en linea con el método
analitico de M-O. La influencia del contenido de frecuen-
cia en los empujes dinamicos resulta evidente, lo cual es
un hecho conocido en analisis dinamico. Sera interesante
verificar en qué rango de frecuencias el método M-O sigue
siendo adecuado para el analisis de empujes dinamicos

para determinar su rango de aplicacion en términos de con-
tenido de frecuencias. Como trabajo futuro se complemen-
tara la investigacion utilizando como excitacion registros
sismicos reales con distintos contenidos de frecuencias.
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El ensayo de veleta de corte es un método de prospeccion in situ
clasico. Desde su origen, la metodologia estandarizada de este
ensayo se ha orientado a determinar la resistencia al corte no
drenada S,, de suelos finos de baja permeabilidad. Considerando
la necesidad de la Ingenieria Geotécnica por caracterizar suelos
arenosos finos y/o suelos finos de mayor permeabilidad, en este
trabajo se presenta el desarrollo e implementacion de la veleta
de corte adaptada para alcanzar velocidades de giro en torno a
las 100 rpm. Dicha velocidad de rotacion permite asegurar una
respuesta no drenada en materiales del tipo arenas finas limosas.
Asimismo, este ensayo se desarrollo para ser implementado en
maquinas de sondaje geotécnico, lo que permite la ejecucion
de la veleta a diversas profundidades. Se presentan resultados
obtenidos en lamas de relave. El documento presenta la
composicion del equipo desarrollado -partes mecanicas y sistema
de adquisicion de datos, metodologia de ensayo, resultados
obtenidos en pruebas iniciales y comentarios finales.

Palabras clave: veleta de corte, resistencia al corte no drenada,
caracterizacion geotécnica.

The vane shear test is a traditional in situ method.
From its origin, the standardized methodology of this
test has been orientated to obtain the undrained shear
strength S, of fine grained soils with low permeability.
Considering the geotechnical need for characterizing
fine sandy soils and/or fine grained soils with higher
permeability, this article presents the development and
implementation of a vane shear test adapted to reach
angular velocities of around 100 rpm. This rotational
velocity ensures an undrained behaviour on materials
such as silty fine sands. Also, this test was developed to
be implemented on drilling rigs in order to make vane
tests at different depths. Results obtained in tailings
are presented. In this article, the composition of the
equipment developed - mechanical parts and data
acquisition system- test methodology, initial test results
and final comments are presented.

Keywords: vane shear test, undrained shear strength,
geotechnical characterization

Introduccion

El desarrollo e implementacion de la veleta de corte como
ensayo in-situ para la estimacion de laresistenciano drenada
de suelos finos se remonta a los afios 1940 a 1950 (Ladd et
al., 1977), siendo uno de los métodos de prospeccion mas
clasicos y de mayor uso por ingenieros geotécnicos. Con
el correr de los afios su aplicacion se ha ido estandarizando
en parametros tales como dimensiones, relacion diametro
con altura y velocidad de rotacion, aunque siempre bajo
el contexto de ser usado en suelos finos debido a que la
baja permeabilidad de estos materiales genera que el suelo

responda de forma no drenada frente a la movilizacion de
la falla en relacion a las velocidades de rotacidon definidas
y normadas.

Por otra parte, la estimacion de la resistencia no drenada
en lamas de relave ha sido mas recurrente a partir de los
diversos proyectos de crecimiento de los tranques o bien
como input en los analisis de estabilidad de depositos en
los cuales se proyecta la colocacion de relaves espesados
sobre las mencionadas lamas. En este sentido, los métodos
de uso comun en Chile corresponden a triaxiales CIU en
muestras inalteradas obtenidas mediante tubo muestreador
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Shelby o extraidas de calicatas, simulacion de la
depositacion a través del método de confeccidon de probeta
denominado slurry para posteriormente efectuar ensayos
triaxiales sobre estas probetas, y ensayos de terreno SPT
(Standard Penetration Test) en sondajes y, ultimamente,
penetraciones CPT-u. Naturalmente, cada método contiene
ventajas y desventajas, siendo materia de analisis de los
especialistas en Mecénica de Suelos la confiabilidad en la
estimacion de la resistencia no drenada de cada uno de los
métodos mencionados.

De esta forma, desarrollar un equipo de veleta de corte
que permita en primer lugar generar una superficie de falla
cilindrica en lamas a una velocidad tal que se asegure una
respuesta no drenada del suelo, y en segundo lugar que este
ensayo pueda realizarse ha profundidades de interés para el
especialista, ha sido la motivacion para la implementacion
del equipo que se presenta en este articulo, cuyo objetivo
principal es el de proporcionar a los ingenieros geotécnicos
una nueva herramienta de ensayo in situ para la estimacion
de la resistencia no drenada en lamas de relave u otros
materiales de similar granulometria y permeabilidad.
Junto a la descripcion de los componentes que conforman
el equipo, se presentan algunos resultados obtenidos en
lamas de relave.

Breve resena de la veleta de corte

La veleta de corte consiste en una cruceta metalica de
dimensiones estandarizadas que se inserta en el suelo a
analizar. Una vez colocada, se aplica un torque sobre el
sistema de barras con el fin de movilizar una superficie de
falla cilindrica, tal como se muestra en Figura 1. Al rotar la
veleta, y tras alcanzar un torque maximo, el procedimiento
indicado tanto en el Eurocode (2000) como en ASTM D
2573 (2008) sugieren realizar 10 vueltas adicionales de
manera de lograr un estado de suelo remoldeado o residual,
registrando también el torque asociado a esta condicion
(torque residual).

Para veletas de corte cuyas laminas son rectangulares
(también existen veletas con laminas que terminan con
puntas recortadas) y cuya relacion alto:diametro es 2:1, es
posible demostrar que la resistencia al corte no drenada
queda dada por la siguiente ecuacion (Wroth, 1984;
Powrie, 2004):

T
8, =0273 o

e))
donde S, es la resistencia al corte no drenada, T es el torque
aplicado a la veleta y D es el diametro de la veleta. Para el
calculo de (1), se asume que tanto el manto cilindrico como
ambos circulos de los extremos (superior e inferior)
generan resistencia. Al respecto, si bien considerar la
totalidad del area superior es discutible, esta hipdtesis es
conservadora en el calculo de S, respecto a no considerarla.
En caso de utilizar el torque maximo del ensayo, se
obtendra el valor de S, maximo. Asimismo, si se utiliza el
torqueresidual oremoldeado,se obtendrael correspondiente
valor residual de S,. Al respecto, la Figura 2 presenta una
curva torque-angulo de giro de un ensayo de veleta en
suelo inalterado.

«f Torque

Superficie de falla
cilindrica

g ——

Figura 1: Esquema veleta de corte y superficie de falla

T (Torgue)

T peak

T residual o remoldeado

Angulo de giro

Figura 2: Resultado tipo torque-angulo de veleta de corte en sue-
lo inalterado

Respecto a la velocidad de rotacion, y considerando que
la veleta de corte es utilizada en suelos finos cohesivos, el
Eurocode (2000) sugiere rotaciones de entre 0.1 y 0.2 °/s
(0.017y0.033 rpmrespectivamente), mientras que laASTM
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D 2573 (2008) indica que la velocidad de rotacion debe ser
igual a 0.1 °/s (0.017 rpm). Al tener suelos mas permeables
en relacion con los suelos finos cohesivos, como lo son las
lamas de relave, estas velocidades de rotacion no permiten
asegurar que el giro de la veleta generara respuesta no
drenada en el suelo, sino que probablemente los excesos
de presion de poros se alcanzan a disipar. En consecuencia,
y con el fin soslayar este efecto, el equipo desarrollado
permite generar velocidades angulares de ensayo en torno
a 100 rpm, velocidad que se estima suficiente para generar
una respuesta no drenada. En este sentido, cabe sefialar que
lo presentado en este articulo corresponde a las primeras
experiencias desarrolladas en IDIEM en relacion a veletas
de alta revolucion, por lo que podria darse el caso que
futuras pruebas, en las cuales se realicen ensayos variando
la velocidad angular, proporcionen mayores antecedentes
respecto a la definicion de la mencionada velocidad de giro.

Composicion del equipo

El equipo de veleta de corte fue desarrollado para acoplarse
al sistema de rotacion de la sonda de IDIEM modelo
Longyear LG-520 (ver Figura 3). Esta sonda geotécnica
dispone de un sistema que permite regular la velocidad
de rotacion de las barras, lo que fue de gran utilidad en
la etapa de las pruebas iniciales del sistema, testeando

rotaciones entre 85 y 200 rpm.

Figura 3: Sonda geotécnica LG-520

En adicion a la sonda, los principales equipos utilizados en
la implementacion de la veleta son:

e Sensores de torque electronicos, de 100 Nm y 1000
Nm de capacidad maxima y precision del 1 % de esta
capacidad (Figura 4).

e Procesador de datos ARM CORTEX 32 bits, con una
tasa de muestreo de 2000 datos por segundo.

o Barras BQ que conforman el sistema de rotacion de la
veleta.

e Barras HQ utilizadas como revestimiento del pozo.
e Rodamientos de alto rendimiento.

e Acoples y conexiones para incorporacion del sensor
de torque y la veleta al sistema de rotacion (Figura 5).

e Veleta metalica de 55 mm de diametro, 110 mm de alto,
2 mm de espesor de las platinas o aspas, vastago de 12.7
mm de diametro y 55 cm de largo (Figuras 6 y 7).

e Notebook para almacenamiento y procesamiento de
datos.

Figura 5: Acoples con dado para conexion macho-hembra a
torquimetro




Olguin, R. y Ortuzar, M. (2015). Obras y Proyectos 17, 89-95

o [

== 2 mm

Figura 6: Dimensiones veleta de corte

Figura 7: Veleta de corte

Figura 8: a) Rodamiento en sistema montado y b) acercamiento
rodamiento superior

El sensor eléctrico de torque se incorpora al eje de
rotacion en la parte superior del sistema de barras (ver
Figura 8) mediante la conexién de acoples macho-hembra
rectangulares como los mostrados en la Figura 5. Este
sensor, que mide torque y angulo de giro, se conecta a la
caja registradora y procesadora de datos para su operacion
por parte del ingeniero especialista. Ademas, con el
objetivo de mantener la verticalidad del sistema y reducir
el roce (y por lo tanto los torques parasitos), se colocan
dos rodamientos de alto rendimiento, uno bajo el sensor
de torque (ver Figura 8, rodamiento superior) y el otro en
la salida inferior, en donde se conecta la veleta (Figura
9). Ademas, para reducir el pandeo de las barras BQ, se

colocan rodamientos entre las uniones de éstas, los cuales
se apoyan por el interior de la barra de revestimiento de
diametro HQ. El esquema del equipo de veleta instalado se
presenta en Figura 10.

Como se aprecia en la Figura 8b, una mordaza sujeta el
revestimiento HQ mientras que la otra fija el rodamiento
superior por donde rota el sistema de barras BQ.

Figura 9: Rodamiento inferior, con sistema para conexion de ve-
leta

Se
M&\ Bars o
[ Pama BQcoda
Mordaza sup, sonda Rodamiento
W
NT.
Barra BQ
{ensayo)
Barra HQ
(recubrimlento)
Corona
Corona HQ3
“u : Rodamlento

Veleta

Figura 10: Esquema del equipo instalado para ensayo.

Metodologia de ensayo

Instalada la sonda geotécnica en el punto de perforacion,
en primera instancia se perfora con corona diamantina
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HQ3 hasta alcanzar una profundidad igual a 55 cm por
sobre la cota de ensayo de veleta que se ha especificado.
De esta forma, todo el sistema de barras de diametro HQ
queda revistiendo el pozo. Luego, se introduce el sistema
de barras BQ y se conecta el torquimetro y rodamientos, sin
la colocacion de la veleta. Una vez instalado, se realizan al
menos cinco pruebas iniciales, esto para medir los torques
parasitos inherentes al sistema de barras BQ, rodamientos,
acoples y efectos de turbulencia por el agua que gira en
la salida del rodamiento, medicion que posteriormente
permite corregir los resultados de la rotacion con la veleta
instalada.

Finalizado el proceso de calibracion, se retiran las barras
BQ para instalar la veleta en el extremo inferior, para luego
volver a introducirlas por el interior de las barras HQ.
Una vez alcanzado el suelo natural, la veleta es insertada
mediante la presion continua que proporciona la sonda
(no se utiliza golpeteo o rotacion) en forma analoga a la
metodologia utilizada para muestreo con tubo de pared
delgada Shelby. Tras el posicionamiento de la veleta, se
conecta el sistema electronico de recoleccion de datos y se
realiza el ensayo aplicando una velocidad de rotacion en
torno a las 100 rpm.

Pruebas iniciales

Durante el transcurso de la implementacion del ensayo de
veleta de corte a altas revoluciones, se realizaron ensayos
de rotacion sin veleta para visualizar los efectos tanto del
sistema de barras como de la metodologia de ensayo en la
medicion del torque. Para esto, se realizaron rotaciones a
diferentes velocidades angulares en un sondaje de prueba,
instalando 15 m de barras BQ. Se utilizo el torquimetro de
capacidad maxima de 100 Nm. Los resultados obtenidos se
presentan en la Figura 11.

= g% rpm
= 138 mpmy
20 | | ! | } ! | 108 rpm_
= 130 rpm
* 130 namy
130 rpmd_
180 rpmy
2000 npiy
1 142 o
= 138 momy

AT 1 =
"\._h_..\

A S — 1 E o
1] 150 200 250 300 350

Angula [7]

Figura 11: Pruebas iniciales ““al aire”, con 15 m de barras BQ

Los resultados muestran que al inicio de la rotacion
se generan torques con valores entre 10 y 21 Nm
aproximadamente, coincidiendo que los valores mas altos
corresponden a la tasa de rotaciéon también mas elevada
(200 rpm), mientras que los mas bajos se asocian a la
menor velocidad de rotaciéon utilizada (86 rpm). Estas
mediciones permitieron visualizar el efecto de la inercia
del sistema de barras, lo que se corrobor6 con el calculo
teorico de esta inercia y la verificacion de la similitud de
los valores medidos con los tedricos calculados. Tras los
torques iniciales, las mediciones muestran que el sistema
de barras genera un torque intrinseco entre 1 y 4 Nm.

Junto a esta prueba inicial, en taller se efectuo otra prueba
que consistié en la excavacion de una calicata de 1.5 m
de profundidad y de superficie de 1 m x 1 m, para luego
ser rellenada con arena normalizada suelta y saturada. Se
efectuo el ensayo de veleta cuyos resultados se presentan en
las Figuras 12 y 13. Las pruebas denominadas Calibracion
corresponden a los ensayos sin veleta, tal como se explico
en el acapite de metodologia de ensayo.

H = Calibracidn 1
-’.i « Calibracion 2
ol Calibracitn &
& Ii = Calibracion 4
.'; -"'. Calibracion %

= Entayo

Figura 12: Ensayo de prueba en arena suelta saturada.
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Figura 13: Ensayo de prueba en arena suelta saturada, detallada
a 360°

Las Figuras 12 y 13 permiten distinguir claramente la curva

torque-angulo de giro del suelo de las curvas de calibracion
efectuadas. Asi, se obtienen mediciones de torque maximo
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sin corregir en torno a los 7 Nm y torque residual sin
corregir en torno a 2 Nm para las arenas saturadas.

Curvas torque - angulo en lamas de relave

Las Figuras 14y 15 muestran dos ensayos de veleta de corte
realizados en lamas de relave, a distintas profundidades, a
fin de presentar las curvas torque-angulo de giro que el
equipo implementado permite obtener como resultado
final.

Figura 14: Curva 1 Torque — angulo de giro en lama de relave.
Velocidad de rotacion 90 rpm

Airnms du wonliar

'
i

| Corregato

Figura 15: Curva 2 torque — angulo de giro en lama de relave.
Velocidad de rotacion 110 rpm

De los resultados presentados, cabe sefialar el hecho que
los torques medidos muestran una tendencia a estabilizarse
tras 5 giros -y aun asi no se estabilicen por completo durante
los ensayos realizados-, sugiere un fenomeno complejo de
deformacion por corte y de aumento y disipacion de la
presion de poros en torno a la falla durante el giro de la
veleta. En este sentido, notar que en ambos ensayos, tras
una vuelta completa de la veleta, la medicion del torque
viene en descenso. Luego, definir a qué niimero de vueltas
se ha alcanzado el estado residual del suelo pareciera
complejizarse, no obstante es evidente considerar que

a las diez vueltas de rotacion el suelo ya se encuentra
completamente remoldeado. A partir de lo anterior,
resulta conveniente mencionar la necesidad de futuros
estudios orientados a comprender mas exhaustivamente
el fendmeno fisico que se genera sobre la superficie de
falla y su entorno al estar sometida a giros con velocidades
del orden de las utilizadas en los ensayos presentados,
en particular en relacion a la transmision de esfuerzos de
corte y aumentos y disipaciones de presiones de poro en el
volumen de suelo que se solicita con el giro de la veleta.

Comentarios finales

La conformacion del equipo (implementos mecanicos,
eléctricos y sistema de toma y proceso de datos), junto a
la metodologia empleada para la realizacion de ensayos de
veleta de corte a alta revolucion -velocidades angulares en
torno a 100 rpm- permite obtener curvas torque-angulo de
giro representativas del comportamiento no drenado de los
suelos ensayados, a través de las cuales es posible estimar
valores de resistencias al corte no drenadas S,, maxima
y residuales. En consecuencia, este equipo se constituye
como una herramienta adicional a las existentes (tales
como CPT-u, ensayos triaxiales, SPT en sondajes) para
uso de ingenieros geotécnicos con el proposito de definir
la resistencia al corte no drenada de lamas de relave u otros
materiales no cohesivos, teniendo en consideracion las
correspondientes restricciones granulométricas de tamafos
maximos, la permeabilidad del suelo y de interpretacion
de las curvas obtenidas, en especial sobre la resistencia
residual en vista de la discusion planteada.

Finalmente, es importante mencionar que durante el
proceso de confeccion del equipo se constatdé que los
principales factores que inciden en una adecuada ejecucion
del ensayo y obtencion de datos son: minimizacion de
giros excéntricos del sistema de barras BQ y veleta de
corte a través de uso de barras totalmente verticales (sin
curvaturas) y colocacion de rodamientos; cuantificacion
de los torques inherentes al sistema mediante la ejecucion
de pruebas de calibracion o “seteo” antes de efectuar cada
ensayo de veleta; reduccion de torques pardsitos mediante
la inclusion de rodamientos; € insercion de la veleta en el
suelo mediante un sistema de presion continua, sin inducir
ningun golpe o rotacion.
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Modelling of a direct shear test in sand using the 3D Discrete Element Method
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En el presente trabajo se presenta un ensayo de corte
directo sobre una arena gruesa, modelado usando el
Meétodo de Elementos Discretos tridimensionales. Esta
metodologia representa el suelo como un conjunto de
particulas, reproduciendo su respuesta macroscopica
mediante las interacciones micro-mecdnicas entre
particulas. El modelo DEM consistio en aproximadamente
70000 particulas perfectamente esféricas. El tamario de
las particulas es consistente con la granulometria real de
la arena ensayada. Se exploraron varias metodologias con
el fin de reproducir un indice de vacios inicial similar al de
laboratorio. Los resultados numéricos del modelo fueron
comparados con los resultados de ensayos experimentales
de una arena gruesa proveniente de etapas previas de
este estudio. El objetivo fue el de reproducir precisamente
la respuesta macroscopica obtenida en el ensayo de
laboratorio con el modelo de elementos discretos, y estudiar
el efecto de los micro-parametros en la relacion tension-
deformacion, asi como en la dilatacion del material. Se
estudio ademas la migracion de particulas fuera del plano
de corte, asi como los aspectos micromecanicos ligados a
la formacion de la banda de corte caracteristica de este
tipo de ensayos. Los resultados muestran que, al incluir
un modelo de resistencia a la rotacion para simular la
forma de las particulas, la respuesta en tension puede
ser reproducida adecuadamente con este método, pero la
dilatancia caracteristica de una arena densa es muy dificil
de replicar.

discretos
modelo de

elementos
real,

Palabras clave: método
tridimensionales,  granulometria
resistencia a la rotacion

In the present article, a direct shear test was modelled using
the 3D Discrete Element Method. This approach describes the
soil as an assembly of particles, reproducing the macroscopic
soil behaviour from micro-mechanics interactions between
individual particles. About 70000 particles were used in a
3D model, developed to reproduce a direct shear test. The
numerical model results will be compared with experimental
tests of a coarse sand from previous stages of this research.
The real material was modeled as perfect individual spheres,
with sizes consistent with the real grain size distribution
and with a rolling friction approach to include the sand’s
grain shape. Several methodologies were followed in order
to reproduce an initial void ratio similar to those obtained
experimentally. The goal is to accurately reproduce the
macro-scale response of the laboratory tests with the DEM
model, and to study the effect of the micro-mechanical
parameters in the stress path and the material deformation.
Two specimens with different initial void ratio were modelled
to study the effect of the micro-mechanical parameters and the
initial fabric compactness on the model results. Afterwards,
a model calibrated against experimental data is presented
with a brief analysis of the particle migration and the contact
orientation. The results show the development of a clear
shear zone in the middle portion of the specimens, with an
evident out of plane migration of particles. It is shown that,
including a rolling resistant model, the stress path can be
appropriately reproduced, but the dilatancy characteristic of
a dense sand was very difficult to replicate.

Keywords: 3D Discrete Element Method DEM, real grain
size distribution, rolling resistant model

Introduccion

En este trabajo se desarrolld un modelo del ensayo de corte
directo utilizando el Método de los Elementos Discretos

DEM en su version tridimensional, de forma de investigar
la habilidad de esta técnica para reproducir la respuesta de
una arena limpia. El ensayo consiste en una pequefia caja de
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dos hemisferios, al inferior se le impone un desplazamiento
controlado mientras que el superior permanece estatico,
registrandose la fuerza de reaccion. Sobre la parte superior
se le aplica una fuerza de confinamiento vertical y su
desplazamiento es monitoreado.

Se decidio implementar la version tridimensional del
método DEM puesto que la version plana no predice
adecuadamente el angulo de friccion maximo y residual
bajo condiciones de corte (Fleischamann et al., 2013),
debido a la migracion fuera del plano de las particulas entre
otros efectos. Para poder considerar la granulometria real
del material en el modelo, los granos de arena se simularon
como esferas perfectas con un modelo de friccion a la
rotacion para representar el efecto de la forma (Wensrich y
Katterfeld, 2012).

El efecto que los parametros micro-mecanicos tienen sobre
el comportamiento al corte del material, se estudiaron a
través de un analisis de sensibilidad. Ademas, dos probetas
fueron modeladas con diferente indice de vacios inicial,
para de esta forma poder también analizar el efecto de
la compacidad inicial sobre la respuesta. Finalmente, se
realizd una nueva probeta con parametros calibrados
para reproducir la respuesta experimental real de la arena
(Pardo, 2013; Pardo y Saez, 2014). También se presenta la
red de fuerzas y se ilustra la migracion de particulas que
tiene lugar fuera del plano de aplicacion del corte.

Desarrollo del modelo de Elementos Dis-
cretos

Descripcion de la arena gruesa ensayada

Las propiedades mecanicas mas importantes de la arena
ensayada se muestran en la Tabla 1, como se puede
observar se trata de una arena con un poco de cohesion.
Las propiedades de resistencia al corte fueron obtenidas de
ensayos de corte directo a tres diferentes confinamientos:
40, 80 y 160 kPa. La informacion de los transductores
de fuerza y desplazamiento obtenida de estos ensayos de
corte, se utilizaron para comparar los resultados de los
modelos numéricos.

La Figura la muestra los bordes aparentes de diferentes
granos de la arena ensayada, obtenidos a partir de
fotografias tomadas con un microscopio y utilizando para su
procesamiento el paquete Balu para Matlab (Mery, 2011).
Bajo un analisis visual, las particulas tienen una esfericidad

cercana a los 0.8 y una redondez de 0.5 aproximadamente,
lo cual corresponde a una arena de particulas de forma sub-
redondeada. Segun el analisis granulométrico de la Figura
1b, la arena tiene menos de 1% de material fino, quedando
retenida practicamente toda su masa en cuatro tamices y
siendo el N° 16 el mas grande (particulas entre 2.16 y 1.18
mm de diametro).

Tabla 1: Propiedades de la arena real

Propiedad Valor
Densidad p, kg/m® 1578
ndice de vacios e, 0.679
Porosidad n, 0.405
Angulo de friccion ¢, ° 35
Cohesion ¢’, kPa 8
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Figura 1: a) Bordes de los granos de arena y b) distribucion gra-
nulométrica real y simulada

Breve descripcion del Método de Elementos Discretos
La principal ventaja de este método, es que simula el
material como un conjunto de particulas individuales que
interactiian entre si, lo que permite capturar el movimiento
relativo y rotaciones de todos los granos que componen
el medio, sin la necesidad de un modelo constitutivo
sofisticado. Debido a la independencia de los grados de
libertad se pueden modelar grandes deformaciones, sin
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mayor dificultad. Para aplicaciones con medios granulares,
el equilibrio dinamico queda determinado por la segunda
ley de Newton en (1) y en (2), donde M, e [, son la masa
y la inercia de la i-ésima particula, F¥ y M7 son la fuerza
de contacto inducida por la particula j sobre la particula
i, y el momento que induce esta fuerza. F, es la fuerza
producto de cualquier campo externo (solo la gravedad es
considerada en este trabajo) y M, el momento respectivo
debido a la fuerza F..

Mji =Y F'+F, (1)
2

10.=SYS>M" + M

0, 2 . )
El tiempo es dividido en pequefios intervalos, donde los
desplazamientos y rotaciones son calculados a través de la
doble integracion de (1) y (2). Para evitar inestabilidad del
sistema y asegurar la convergencia del modelo, se debe
adoptar un paso de tiempo pequeilo. En este estudio, el
paso de tiempo maximo se considera como el minimo
entre los criterios de Hertz y de Rayleigh (Li ef al., 2005).
El modelo fue implementado utilizando el programa
LIGGGHTS (Kloss et al., 2012), el cual es un codigo de
Elementos Discretos especialmente adaptado para resolver
problemas con materiales granulares e implementado para
trabajar en paralelo. Mayor informacion se puede encontrar
en el sitio web de los desarrolladores.

Modelacion de los contactos intergranulares

El modelo mas usado para simular la fuerza de repulsion
cuando dos particulas se encuentran, y el adoptado en
esta investigacion, es el modelo basado en la teoria de
contacto de Hertz (1882), expresion (3). Esta teoria utiliza
las propiedades elasticas del material (mdédulo de Young
equivalente £) y el area de contacto para calcular la fuerza
normal. Debido a que el modelo considera el area de
contacto, la relacion es no lineal con la interpenetracion 9,
y con el radio equivalente R.

F - (gfﬁ )a,:-s 3)

l=(l—vf)+(1—vf) @)
E E E,

1_r. 1 (%)
R R R,

La magnitud de la fuerza tangencial esta determinada por
la teoria de Mindlin (1949) y limitada por el criterio de
friccion de Coulomb, segin (6). De esta forma, si la fuerza
tangencial supera el criterio determinado por la fuerza
normal F, y el coeficiente de friccion p, las particulas
deslizan relativamente entre si.

anmx = "'LF;:‘ (6)

Como los granos se modelaron como esferas perfectas,
adicionalmente se aplic6 el modelo de friccion a la rotacion
de Ai et al. (2011) para considerar el efecto de la forma de
los granos. Este modelo adiciona un momento al equilibrio
dindmico de cada particula que ayuda a estabilizar la
rotacion. El modelo se controla a través de dos parametros:
el coeficiente de amortiguamiento viscoso a la rotaciéon 5 y
el coeficiente de friccion a la rotacion y,. La razon para
utilizar este tipo de modelos recae en que la orientacion de
la fuerza de contacto no siempre pasa por el centroide de
las particulas (lo que se asume implicitamente cuando se
utilizan esferas perfectas), como se ilustra en la Figura 2.

Figura 2: Contacto entre granos reales

Distribucion del tamafio de las particulas
simuladas

El tamafio de las particulas simuladas es completamente
acorde con la granulometria real, como se puede ver en la
Figura 1b. En esta figura, también se puede observar que
el porcentaje mas fino (inferior al 1%) no fue modelado,
puesto que considerar particulas
considerablemente el costo computacional, sin tener una
mayor influencia en la respuesta macroscopica del modelo.
El mismo porcentaje de masa de arena retenida en cada
uno de los tamices ASTM fue simulado con particulas

estas incrementa
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cuyo diametro fue distribuido linealmente entre la abertura
del tamiz donde quedaron retenidas y la abertura del tamiz
superior, como se pude observar en la Figura 3a. El 1%
mas fino que no fue modelado fue distribuido en los otros
tamices, y es por esto que en la Figura 3b el porcentaje
simulado acumulado en cada tamiz es ligeramente superior
al porcentaje real.

(a) B

25

Tarniz ASTM
B Diatribucidn del matenial simulada

0

Porcentaje del total en ndmero [%]
=

T3 1.18 0.5 CE]
Tamafio del tamiz [mm)]
(b) =
-
# Material real por tamiz
'.'_.: T Acumulado
‘é E Distribucidn del material simulado
= &0
o
-
] s0
£
P
=
L3
B
=
[T}
t
£

FE T Li8 1] K]
Tarmafho del tamiz [mm)

Figura 3: a) Histograma del nimero de particulas simuladas y b)
histograma de particulas por masa

Condiciones de borde y generacion del
conjunto de particulas

Todas las paredes reales del ensayo, excepto la superior,
fueron modeladas como bordes rigidos. Este tipo de
condicion de borde no tiene inercia y su movimiento es
controlado a través de la imposicion de la velocidad. Estos
bordes rigidos repelen las particulas usando también la
teoria de Hertz segtn (3). El borde superior fue simulado
como un borde servo-controlado, el cual actua igual que
un borde rigido, pero la diferencia es que su velocidad
es manejada automaticamente a través de un algoritmo

para mantener una presion objetivo constante sobre las
particulas.

Cada una de las probetas simuladas se compone por
70000 particulas aproximadamente, las cuales se generan
aleatoriamente en el espacio en tres capas de 0.8 cm cada
una. Una vez que las particulas de la capa son creadas,
se dejan caer libremente producto de la gravedad hasta
que se alcanza el equilibrio. Este proceso es repetido 3
veces para llenar la caja de corte hasta una altura de 2.4
cm. Para finalizar con el proceso de asentamiento se activa
el borde servo-controlado y se confinan las particulas.
Finalmente, se impone una velocidad a todos los bordes de
la mitad inferior y se detienen cuando se ha alcanzado una
deformacion de 8 mm. El modelo desarrollado descrito
anteriormente se puede observar en la Figura 4.

Borde servo-controlado

Bordes rigidos ———

Figura 4: Modelo DEM implementado

Para controlar el indice de vacios inicial e, y asi obtener
probetas densas o sueltas, diferentes coeficiente de friccion
inicial u; fueron utilizados. Entre mas bajo el valor de y;
utilizado, mayor es la densidad de la probeta. Antes de
comenzar el proceso de corte, se modifican los valores de
U, 1.y n para simular el comportamiento de la arena. No se
utiliza el modelo friccional rotacional durante el proceso
de fabricacion de la probeta.

Micro-pardmetros en la respuesta macros-
copica

Dos probetas diferentes (A y B) fueron modeladas para
investigar los efectos de los parametros micro-mecanicos
en la respuesta macroscopica, cuyas propiedades se indican
en la Tabla 2. La diferencia entre estas dos probetas es que
se utilizaron diferentes coeficientes de friccion inicial y,,
consecuentemente se obtienen diferentes indices de vacios
iniciales ey. El peso especifico de la fase solida vy, fue
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obtenido a partir de pruebas de laboratorio, mientras que
los modulos de Young E y coeficiente de Poisson v fueron
elegidos de tal forma de tener una rigidez de contacto
realista, segun (3).

Tabla 2: Propiedades de las probetas simuladas

Propiedad Probeta A Probeta B Probeta C
vs, kg/m® 2650 2650 2650
E, kg/m’ 5-108 5-108 5-10°
v 0.256 0.256 0.256
Ui 0 0.3 0.3
i 0 0 0
Hi 0 0 0

u 0.3-0.6 03-0.6 0.3
n 0.3-0.6 03-0.6 0.1
Uy 03-0.6 0.3-0.6 0.4
e,; obtenido 0.489 0.594 0.643

En la Figura 5 se muestra la respuesta del material para
diferentes combinaciones del coeficiente de friccion u, el
coeficiente de amortiguamiento viscoso a la rotacion 7 y
el coeficiente de friccion a la rotacion u,, durante la fase
de corte. Se puede observar en la comparacion de tension
de la Figura 5a que el coeficiente de friccion u tiene
influencia tan s6lo a pequenas deformaciones, tendiendo
a incrementar s6lo el valor maximo de tension. Para
deformaciones mayores a 4 mm (gran deformacion), todas
las curvas tienen aproximadamente el mismo valor, lo que
indica que tan s6lo con el uso del coeficiente de friccion
de Coulomb no se puede controlar la respuesta a grandes
deformaciones. Con respecto a la deformacion volumétrica,
el incremento del valor de este parametro aumenta la
dilatacion de la muestra sin cambiar considerablemente
la forma de la curva, obteniéndose una configuracion mas
suelta conforme crece el valor de este parametro (Figura 5).

Los resultados del analisis efectuado para el coeficiente de
amortiguamiento viscoso a la rotacion # se muestran en
la Figura 5b. El efecto de este parametro en la respuesta
no es muy perceptible, solamente se puede notar un leve
incremento de la tensidon maxima y del volumen a gran
deformacion. El efecto mas importante del coeficiente
de friccion a la rotacion u,. (Figura 5c), es que aumenta
la tension residual. También aumenta el valor maximo
de tension al inicio de la etapa de corte, pero de menor

manera que u. Al igual que los otros dos parametros,
se puede observar que u, incrementa la deformacion
volumétrica del material. Como este parametro simula
la forma del grano, un mayor valor de este parametro
representa un grano mas anguloso, por lo que se simula
una mayor trabazon entre particulas lo que se manifiesta
como una tension maxima algo mayor y como un aumento
de la deformacion volumétrica. En términos generales, la
variacion volumétrica del material a lo largo del proceso
de corte fue muy dificil de replicar.

En las tres comparaciones se aprecia que la probeta A tiene
una mayor tension a baja deformacion, efecto tipico de
una arena relativamente densa, mientras que la respuesta
tensional de la probeta B se asemeja bastante a la de
una arena relativamente suelta. La probeta A tiene una
pendiente inicial mayor que la probeta B y tiene un mayor
desplazamiento vertical de la tapa superior que la probeta
mas suelta. Estos dos efectos también se comprueban
experimentalmente debido a la mayor densidad de
contactos, lo cual aumenta la rigidez.

Comparacion del modelo numérico calibra-
do con resultados de laboratorio

Con lainformacidn recopilada en el analisis de sensibilidad,
se construyd una tercera probeta con parametros calibrados,
los cuales se muestran en la Tabla 2, junto con el indice
de vacios obtenido. Esta probeta se implementd con
una mayor rigidez de contacto, para asi tener una mayor
pendiente inicial, lo que a su vez causa un mayor indice de
vacios debido a que las interpenetraciones son menores. El
indice de vacios de la probeta calibrada difiere levemente
del valor real, puesto que la forma no esférica de los
granos reales tiende a reducir el indice de vacios. Para un
confinamiento de 160 kPa, el modelo puede reproducir
fielmente la curva tension-deformacion durante todo
el proceso de corte (Figura 6). Para los confinamientos
de 80 y 40 kPa, el modelo puede reproducir la tension
residual, pero no el maximo inicial, esto se puede deber
a que en el laboratorio se lograron diferentes indices de
vacios iniciales. La dilatancia del material aumenta con
la disminucion del confinamiento, lo que también sucede
en el laboratorio. En todos los confinamientos la curva de
desplazamiento se parece cualitativamente a los datos de
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laboratorio, pero no se ajusta tan bien como la de tensiones.
El aumento volumétrico a grandes deformaciones es
altamente influenciado por la forma de las particulas, lo
cual es una de las mayores limitantes de este método por
el uso de esferas perfectas. En consecuencia, el modelo
de friccion a la rotacion usado no es capaz de reproducir
completamente la transicion al estado critico del material.

La Figura 7 muestra las redes de fuerzas de contactos al
final del proceso de asentamiento y al final del corte. Las
fuerzas estan distribuidas uniformemente al inicio como
consecuencia de la presion vertical de confinamiento
(Figura 7a). Durante el ensayo, se forma un puntal de
suelo diagonal (Figura 7b). Esto se debe a la trabazon
entre particulas producto de la geometria y del modelo
de friccion a la rotacion que dificultan el desplazamiento
relativo entre las particulas en la zona central de la probeta.

a)i

Figura 7: Red de fuerza de contactos a) inicial y b) final

En las Figura 8 y 9, las velocidades de las particulas se
promediaron dentro de celdas de 3 x 1.2 mm para reducir
el nimero de vectores y representar la velocidad como un
campo continuo, conteniendo cada celda la informacion
de alrededor 360 particulas. La Figura 8 muestra una
vista lateral (plano que se impone el desplazamiento) del
campo de velocidades de las particulas. Al principio del
ensayo todas las particulas tienen una velocidad similar,
lo que indica que el material se comporta como un
continuo (Figura 8a). La gran diferencia de velocidades
entre las particulas superiores e inferiores evidencia el
desplazamiento relativo entre las particulas en una banda
de corte de aproximadamente 2.5 veces el diametro medio
(Figura 8b).
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Las particulas no siguen una tendencia clara cuando se
ven en el plano normal a la direccion del desplazamiento
impuesto (Figura 9), y se mueven con una velocidad 30
veces menor. La existencia de una componente horizontal
de velocidad en este plano, indica que las particulas
migran de su plano inicial, justificando la implementacion
de un modelo 3D. Al principio del ensayo las particulas se
desplazan verticalmente de forma practicamente uniforme,
con muy poca migracion fuera del plano (Figura 9a). Es
interesante notar que la migracion de particulas no es
simétrica, probablemente debido a la generacion aleatoria
de la posicion de las particulas.

Conclusiones

Cuando se utiliza una metodologia discontinua como
DEM, la densidad inicial es muy importante y a su vez
muy dificil de controlar, comparado con las metodologias
continuas. Especificamente, en este trabajo fue muy dificil
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calibrar los parametros y la distribucion granulométrica
adecuada para reproducir conjuntamente el indice de
vacios inicial y la respuesta experimental. Para modelar
materiales granulares reales, es imprescindible considerar
la forma de la particula a través de alguna metodologia.
En este caso, el modelo friccional a la rotacion fue
adecuado y necesario para simular apropiadamente la
respuesta de la arena estudiada. En términos generales, las
formas de las curvas obtenidas se acercan bastante a las
experimentales. En general, la curva de tension al corte
es cuantitativamente muy similar, mientras que la curva
de deformacion sdlo se asemeja cualitativamente. Con
esta metodologia de modelacion numérica se pueden
simular efectos de corte, como se demuestra en la red de
contactos. La implementacion de un modelo 3D permitio
ver migracion de particulas fuera del plano del ensayo, por
lo que se debe tener mucho cuidado al usar esta y otras
metodologias discontinuas en sus respectivas versiones
planas.
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El presente articulo describe un estudio de terreno detallado
que se efectuo en caleta Lo Rojas, comuna de Coronel,
donde se observo una importante extension lateral gatillada
por licuacion durante el pasado terremoto del Maule, 2010.
El estudio de terreno incluyo sondajes SPTy CPT, asi como
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finitos hidro-mecanico. Los resultados de ambos métodos
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sismicas en el lugar.
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The paper describes a detailed field survey conducted
at Lo Rojas fishermen port in Coronel, where extensive
liquefaction induced lateral-spreading was reported for
the 2010, Maule earthquake. The survey includes SPT and
CPT soundings, as well as the use of some surface-based
geophysical techniques. The data was used to evaluate
empirical prediction lateral-spread expressions and to
develop a detailed hydro-mechanical finite element model.
Results of both empirical expressions and numerical models
agree reasonably well with post-event field observations.

Keywords: lateral-spreading, SPT, CPT, surface-wave
based methods, empirical prediction equations, finite
element modeling

Introduccion

El terremoto del 27 de febrero de 2010 causé gran dafio
a puertos, puentes e instalaciones industriales, afectando
considerablemente las actividades econdmicas del pais.
En muchos casos, ¢l dafio esta asociado al fenomeno de
desplazamiento lateral inducido por licuacion, en el cual
grandes masas de suelo deslizan sobre suelo licuado,
imponiendo enormes demandas de desplazamiento a las
estructuras existentes. Caleta Lo Rojas, ubicada en Coronel
a 25 km al sur de Concepcidn, es una caleta de pesca
artesanal que evidenci6 desplazamiento lateral inducido
por licuacion. La estructura mas dafiada fue un muelle, que
debio ser reemplazado luego del terremoto (Figuras lay

1b). Durante el estudio de terreno posterior al terremoto
(Bray et al, 2012), los desplazamientos horizontales
acumulados fueron medidos sumando el ancho de las
grietas a lo largo de la linea indicada en la Figura la. El
movimiento lateral maximo fue alrededor de 2.9 m en una
distancia medida de aproximadamente 85 m (Figura Ic).
En el presente estudio, una extensa campaiia de exploracion
fue realizada para caracterizar el sitio, y luego se utilizaron
métodos simplificados y sofisticados para reproducir los
desplazamientos observados post sismo. La exploracion
incluyd métodos geofisicos sismicos, y sondajes SPT y
CPT.
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Figura 1: CaletaLoRojas: a) Linea de medicion de desplazamiento
lateral, b) muelle dafiado y ¢) desplazamiento lateral acumulado

Sondajes exploratorios

Los sondajes SM-1 y SM-2 fueron excavados para el
proyecto de construccion del nuevo muelle el 2010, al lado
del muelle antiguo que fue severamente dafiado durante el
terremoto (Figura 1b). Cada sondaje tiene una profundidad
aproximada de 25 m desde el nivel medio del mar. Durante

esta investigacion, fue ejecutado el sondaje ST-1, con una
profundidad de 20 m desde una elevacion relativa de 2.87
m sobre el nivel del mar. Adicionalmente, se realizaron
dos Ensayos de Penetracion de Cono CPT-5 y CPT-6. Las
ubicaciones de los sondajes se muestran en la Figura 2.

Figura 2: Ubicacion de los sondajes

La Figura 3a muestra los valores del numero de golpes

corregido (N,),,, obtenidos utilizando las correcciones

sugeridas por Yégud et al. (2001). Para los sondajes SM-1y
SM-2 se asume una eficiencia de energia del 60% (la energia
efectiva fue medida sélo durante la ejecucion del sondaje
ST-1) y un factor de correccion por confinamiento C
(Liao y Whitman, 1986). Usando la batimetria disponible,
se registro la elevacion vertical absoluta respecto al nivel
del mar, para cada sondaje. Los resultados muestran un
gran contraste entre los primeros 20 m de suelo y los mas
profundos. En el sondaje ST-1 se puede ver una transicion
desde materiales sueltos a materiales densos cerca de los 14
m de profundidad, mientras los sondajes marinos indican
que esa transicion ocurre 20 m bajo el nivel del mar. Dado
que existe una zona de fuerte pendiente en la linea de costa,
en la Figura 3a solo se incluye la clasificacion de suelos
del sondaje ST-1, pues esta no coincide exactamente con
el resto de los sondajes. El perfil geotécnico completo del
sector se detalla mas adelante.

La Figura 3b muestra el indice SBT (Soil Behavior Type)
de los sondajes CPT, de acuerdo a Robertson (2010). Esta
informacion indica que existen dos materiales dominantes
en los primeros 20 m: arena y limos. Hay una transicion
entre estos tipos de suelos, como se observa en los valores
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Figura 3: a) Estratigrafia y comparacion de sondajes SM-1,
SM-2 y ST-1, b) indice SBT del ensayo CPT y Factor de
Seguridad ante Licuacion en sondaje ST-1

del SBT en profundidad. En la Figura 3b, los primeros 8 m
desde la superficie son principalmente arenas limpias que
progresivamente cambian a arena limosa en los siguientes
4 m y finalmente se convierte en limos arcillosos a arcillas
limosas a los 20 m de profundidad. Los valores de (N),
para los primeros 20 m son practicamente uniformes y
menores a 10 golpes/pie. Ademas, la clasificacion USCS
de las muestras del sondaje ST-1 (Figura 3a) se condice
con el indice SBT, mostrando clasificaciones y transiciones
similares. Con valores tan bajos de (N ), es usual que los
métodos de evaluacion de licuacion predigan que todos los
materiales licuan hasta los 20 m bajo el nivel del mar. El
Factor de Seguridad contra la Licuacion FS| fue calculado
para los ensayos SPT y CPT (Figura 3b), considerando las
correcciones por contenido de finos (Youd et al., 2001).
Los factores de seguridad de los ensayos CPT predicen que
la capa superficial de suelo es no licuable, asi como los
materiales bajo la cota z = -15 m, lo que coincide con la
informacién mas completa del sondaje ST-1.

Bray y Sancio (2006) proponen limites que definen los
suelos no licuables en términos de su Indice de Plasticidad
IP. De acuerdo a estos autores, si el IP es mayor a 20% o
su contenido de humedad es menor a 0.8 veces el Limite
Liquido, el material no licuara. Las capas de arcilla CH
y CL (desde z = -11 a -19 m) cumplen al menos una de
estas condiciones, posiblemente definiendo la profundidad
limite para el comportamiento licuable. Es muy probable
que esta interfaz defina la superficie conductora del lateral-

spreading.
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Figura 4: Curvas granulométricas promedio para cada estrato
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Las curvas granulométricas del sondaje ST-1 muestran
una clara progresion de suelos granulares a suelos finos,
como se muestra en la Figura 4. El contenido de finos varia
progresivamente desde 1% en los primeros 6 m, a 70% a
los 15 m bajo el nivel del mar. Esta transicion entre estratos
probablemente guia el movimiento del lateral spreading
inducido por licuacion del estrato superficial.

Exploracion geofisica

La campaifia geofisica en Caleta Lo Rojas se centrd en
dos sectores, designados como SW-1 y SW-2. Ademas, la
Razén Espectral Horizontal-Vertical, HSVR (Nakamura,
1989), fue calculada para 6 puntos, los cuales se muestran
junto a SW-1 y SW-2 en la Figura 5. Los marcadores de
colores indican la frecuencia fundamental, calculada para
cada punto de acuerdo a la escala de color en el borde
izquierdo (en Hertz).

Figura 5: Exploracion geofisica: resultados de Nakamura y area
explorada

Los métodos geofisicos sismicos basados en ondas
superficiales caracterizan las propiedades dispersivas de
un sitio basados tanto en fuentes pasivas (vibraciones
ambientales) como en fuentes
investigacion, se utilizo un sismografo de 24 canales con dos

activas. Para esta
tipos de geofonos, de frecuencia natural de 4.5 Hz y 1 Hz.
Frecuencias menores implican longitudes de onda mayores,
que permiten una mayor profundidad de la exploracion. En
este caso, debido a que las velocidades de propagacion de
ondas de corte son muy bajas, el uso de ge6fonos de 1 Hz
fue esencial para alcanzar al menos 30 m de profundidad.
El analisis desarrollado asume solo ondas de Rayleigh.
Para experimentos de fuente controlada (ensayos activos),
se utilizé el método MASW, Multichannel Analysis of
Surface Waves (Park et al., 1999). Para mediciones de
ruido ambiental (fuentes pasivas), se utilizo el método

SPAC (Aki, 1957) y métodos f-k (Lacoss et al., 1969)
para el caso de arreglos bidimensionales. Ademas, para el
analisis de arreglos pasivos lineales, se utilizé el método
Extended SPAC (ESPAC) bajo la hipotesis de campos
incidentes isotropicamente distribuidos (Hayashi, 2008).

La Figura 6a muestra las propiedades dispersivas del
sector explorado SW-2, combinando los resultados de los
métodos SPAC, f~k, ESPAC y MASW, analizados sobre
un arreglo lineal y uno circular. La compatibilidad entre
las diferentes técnicas es muy satisfactoria y permite una
caracterizacion de la curva de dispersion entre 2.5 y 30 Hz
aproximadamente. Es importante notar que la exploracion
geofisica no caracteriza un punto particular en el espacio,
sino que representa un promedio sobre el area cubierta
por los arreglos. Una vez que la curva de dispersion es
obtenida, la inversion debe generar un modelo del suelo
compuesto por capas horizontales con propiedades
elasticas compatibles con las observaciones obtenidas
en terreno, en términos de sus propiedades dispersivas
(dispersion o curvas de autocorrelacion). En este trabajo,
se usd la extension del Neighbourhood Algorithm NA
(Sambridge, 2001) propuesto por Wathelet et al. (2008)
para resolver el problema inverso. Los resultados de su
aplicacion a las areas SW-1 y SW-2 se muestran en la
Figura 6c¢. Los resultados se comparan contra mediciones
directas generadas con un cono sismico en los sondajes
CPT-5 y CPT-6. Los perfiles de velocidades de ondas de
corte obtenidas con la geofisica tienen una compatibilidad
excelente con los perfiles obtenidos del CPT. Vale la pena
mencionar que la exploracion geofisica fue ejecutada
varios meses antes de los sondajes CPT y SPT, con el
objetivo de definir su ubicacion.

Adicionalmente, la Figura 6b muestra un resultado tipico
de HVSR (Horizontal Vertical Spectral Ratio). La gran
amplitud de su peak indica la existencia de un contraste
de rigidez importante entre dos suelos. La frecuencia
fundamental para este sitio es f, = 1.66 Hz, con una
velocidad de propagacion de ondas de corte de V, = 160
m/s. Una estimacion rapida de la profundidad del material
mas rigido (V= 4Hf)) es 24 m desde la superficie del
suelo, lo que es bastante consistente con la profundidad del
material mas denso reportada en la Figura 6c¢. Incluso si el
material mas rigido detectado con el método de Nakamura
no se tratara de roca basal, este contraste de impedancias
define el periodo predominante de vibracion para este sitio.
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Modelo geotécnico

Para estimar el desplazamiento lateral usando tanto métodos
empiricos como numéricos, se construyd un modelo
geotécnico del area. Este modelo fue desarrollado basado
en la batimetria disponible, provista por la Direccion de
Obras Portuarias del Ministerio de Obras Publicas, a través
de la seccion transversal mostrada en la Figura 7a.

las mediciones disponibles de
desplazamiento lateral no siguen exactamente la misma
linea del modelo, se escogid esta seccion para sacar
maximo provecho a la informacion de batimetria. Los
resultados a lo largo de esta seccién no deberian ser muy
diferentes de las condiciones reales del sitio. El modelo
geotécnico basado en sondajes, geofisica y batimetria
disponible adoptado se muestra en la Figura 7b. En esta
figura, cada cuadrado tiene dimensiones de 10x10 m. La
batimetria indica una pendiente abrupta con un cambio de
nivel de alrededor de 10 m en 90 m de perfil, una condicion

que podria explicar los importantes desplazamientos

A pesar de que

laterales observados.

a) ff

b)

|
|
|
i

Figura 7: Modelo geotécnico, a) seccion para modelar escogida
para utilizar la batimetria y b) modelo geotécnico
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El perfil estd caracterizado principalmente por tres
materiales: H1 (arena limpia a limosa), H2 (arena limosa
a limo arenoso) y H3 (limo arcilloso a arcilla limosa).
Adicionalmente, un lente de arena y grava cementadas fue
asumido de la informacion del sondaje SM-1. El material
H1 es licuable, mientras que el material H2 es licuable
probablemente solo en su porcion superior (en algin
punto entre z = -11 y -15 m) debido a su alto contenido
de finos. H3 es considerado no licuable. Para el estrato
de arena limpia a limosa, los sondajes marinos SM-1 y
SM-2 entregan valores de FS oscilantes bajo z = -20 m
(Figura 3b). Por lo tanto, el material a esta profundidad es
probablemente muy denso para licuar. Para la estimacion
del desplazamiento lateral, presentada en las proximas dos
secciones, se asume que so6lo el material H1 ubicado sobre
z=-20 m puede licuar.

Prediccion empirica de lateral spreading
inducido por licuefaccion

Basados en la informacion presentada en las secciones
anteriores, se utilizaron las ecuaciones propuestas en
Youd et al. (2002) para predecir los desplazamientos
laterales. Esta revision sugiere mejoras a las propuestas
iniciales de Bartlett y Youd (1992, 1995). En particular,
agrega una constante al término de distancia para prevenir
desplazamientos irrealmente grandes y también Ila
informacién disponible para el sitio. La forma general de

la ecuacion para condiciones de borde libre es:

log D, =-16.713 + 1.532M — 1.406logR*

- 0.012R + 0.592logI¥ + 0.540logT,, M

+3.413log(100-F ) — 0.795log(D50 .+ 0.1 mm)

donde R* = R, + R, y R, = 1008456 D
desplazamiento lateral estimado del sitio, en metros; M

es el

es la magnitud de momento del terremoto; R es la menor
distancia horizontal desde el sitio a la fuente de la energia
sismica (en kilometros), R es una constante que es funcion
de M; R* es la distancia a la fuente sismica modificada;
T, es el espesor acumulado de las capas saturadas con
conteo de golpes corregidos, (N,) .,
en m; F . es el contenido de finos promedio (fraccion de

menor a 15 golpes/pie,

sedimento que pasa la malla No. 200) para los suelos en

los estratos considerados en T,

tamano de grano promedio para materiales en 7',

W es la razén de borde libre definida como el alto H del
borde libre dividido por la distancia L desde la base del
borde libre para el sitio, en porcentaje.

en porcentaje; D50, es el
en mm;

Como se discutio en el modelo geotécnico, la capa licuable
fue determinada desde la superficie hasta una elevacion
minima de -11 m. De acuerdo al sondaje ST-1, el sondaje
mas cercano al muro donde se midieron desplazamientos,
cerca de 4.5 m de los 11 m bajo el nivel del mar son
arenas arcillosas con un alto IP de 11.4 y sobre 30% de
finos, indicando que es poco probable que licue. Esto deja
un continuo de 6.5 m de arena donde (N,),, es menor a
15 golpes/pie y que serd utilizado para T, lo que es
consistente con la informacion del CPT, donde coincide
con el indice SBT bajo una elevacion de 6.5 m, como se
muestra en la Figura 3b. Debido a la ausencia de muestras
de los sondajes SM-1 y SM-2, el contenido de finos y
tamafio de granos fueron considerados solo a partir del
sondaje ST-1. Se emplearon las mismas capas para 7, |,
=3%y D50,, = 0.44 mm. La ubicacion del borde libre fue
estimada cerca de la ubicacion de SM-1, donde el suelo
parece nivelarse de acuerdo a la Figura 7b 'y W= 12%. R
fue considerado como la distancia del sitio a la zona de
maximos levantamientos observados durante el terremoto
del Maule. De acuerdo a Vargas et al. (2011), la zona de
maximos levantamientos costeros se ubica en Piures, a
unos 47 km del muelle de Lo Rojas.

Ingresando estos valores en la ecuacion (1), el
desplazamiento horizontal es D, = 10.6 m. A pesar
de la adicion de la R = 155.6 km, pareciera que la
estimacion de los desplazamientos es exagerada, lo que
puede deberse al término de distancia relativamente
pequeiio. Adicionalmente, dado que la zona de maximos
levantamientos puede ser dificil de estimar luego de la
ocurrencia de un terremoto, se requiere de un método para
estimar mejor la distancia a dicha zona. Para este estudio,
se propone utilizar la mitad de la distancia desde la traza
en superficie de la falla interplacas R = 80 km. Utilizando la
medida propuesta de R y los mismos valores anteriores para
el resto de los parametros, se calcula con (1) que D, = 3.4
m. Se requieren estudios adicionales para sismos de gran

magnitud y asi definir de mejor manera el parametro R.

A pesar de que el escenario de borde libre pareciera dar
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un ajuste adecuado para las mediciones post-sismicas en
Caleta Lo Rojas, la ecuacion para pendientes suaves o
moderadas también se examind para complementar el
estudio. Los parametros son los mismos que para el caso
de borde-libre, solo que la razoén de borde-libre se omite y
aparece un nuevo término S que incluye la pendiente del
suelo como porcentaje. Adicionalmente, los coeficientes
para el escenario de pendiente moderada son diferentes, tal
como se muestra a continuacion:

log D, =-16.213 + 1.532M — 1.406logR* -
0.012R + 0.338logS + 0.540log T, +
3.413log(100-F ;) — 0.79510g(D50 , + 0.1 mm)

2

Se estima una pendiente S = 5.45% de la Figura 7b.
Utilizando R =40 km, D, = 13.9 m, y cuando R = 80 km,
D, = 4.5 m. El valor modificado de R aproxima mejor las
mediciones de lateral spreading que la distancia a la zona
estimada de maxima liberacion de energia de las ecuaciones
de Youd ef al. (2002). La Tabla 1 resume los resultados de
ambas ecuaciones y valores de R. Como la version revisada
de las ecuaciones de 2002 fue desarrollada con una base de
datos que carece de un numero significativo de sismos de
gran magnitud, se requieren mayores estudios del término
R para futuras revisiones de las ecuaciones MLR.

Tabla 1: Desplazamiento horizontal D, en m de Youd et al.
(2002) con ecuaciones evaluadas con valores originales y
modificados de R

Condiciones de Dy m

R de Youd et al.
terreno 6(2382)6 4 R modificado
Cara libre 10.6 34
Pendiente suave 13.9 4.5

Modelo numérico

Basados en la informacion geotécnica resumida en la
Figura 7, se desarrolld6 un modelo de elementos finitos
hidro-mecéanico acoplado e inelastico para reproducir
las observaciones mostradas en la Figura 1b. En este
modelo, la mezcla sélido-fluido fue tratada de acuerdo a
la formulacién u-p (Zienkiewicz y Shiomi, 1984). Esta
formulacion ignora la aceleracion relativa del fluido y
sus términos convectivos, de manera que las variables
desconocidas son el desplazamiento del solido u y la

presion de poros p. La compresibilidad de los granos del
suelo se desprecia y el comportamiento del esqueleto
solido se deriva asumiendo el principio de esfuerzos
efectivos propuesto por Terzaghi. Bajo estas hipotesis el
problema numérico consiste en resolver la conservacion del
momentum de la mezcla suelo-agua, la ecuacion de flujo
relativo y la de conservacion de la masa, simultaneamente.

La construccion de la malla de elementos finitos requiere
delimitar la extension del problema, tanto horizontal como
verticalmente. Verticalmente, el modelo mostrado en la
Figura 7 se extiende 5 m sobre la roca base y se emplearon
elementos paraxiales bajo dicho nivel (Modaressi y
Benzenati, 1994). La funcién de estos elementos es doble:
por un lado se utilizan para incorporar la carga del sismo
al modelo después de la deconvolucion del afloramiento
rocoso y, por otro lado, absorber las ondas que se originan
al interior del modelo por la reflexion de las ondas en la
superficie y las interfaces entre capas de suelo. La extension
horizontal del modelo se limité a 260 m. Esta distancia es
suficientemente grande para capturar los efectos locales en
la zona mas escarpada de la pendiente. Dado que el modelo
es completamente ineléstico, los elementos absorbentes
tradicionales no se pueden utilizar en los bordes verticales.
Una manera de resolver este problema es utilizar bordes
laterales que aseguren la condicion de “campo libre” lejos
de la zona de pendiente.

Como el problema no es horizontalmente periédico, una
aproximaciéon de condiciones cinemadticas periddicas
estandar (Zienkiewicz et al., 1988) no es apropiada para este
caso. Paraimponer condiciones de campo libre en los bordes
verticales se investigaron tres aproximaciones: FEM-DOF
para imponer desplazamientos y presiones provenientes
de una simulacion de propagacion unidimensional; FEM-
Force para imponer fuerzas laterales equivalentes de los
computos de las columnas 1D de campo libre (Bielak et al.,
2003); FEM-Column incluye en el modelo 2D columnas de
campo libre y bordes laterales (Mc Gann y Arduino, 2011).
Las aproximaciones FEM-DOF/Force requieren dos fases
de calculo: primero la columna de campo libre 1D debe
resolverse y, luego, los desplazamientos equivalentes o
fuerzas se imponen al modelo 2D en sus bordes verticales.
El acercamiento FEM-Column tiene la ventaja de requerir
de un unico calculo.

La malla de elementos finitos utilizada se muestra en
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la Figura 8, donde cada color corresponde a un grupo
de items, internamente definidos por el programa, que
coinciden con las propiedades de los materiales que se
han especificado. Para el método FEM-Column, la malla
incluye ambas columnas de campo libre mostradas en la
Figura 8. En el caso de los enfoques FEM-DOF/Force, la
columna de campo libre se resuelve de manera separada
y el modelo 2D incluye solo desplazamientos o fuerzas
sobre los bordes verticales. La malla que incluye las
columnas estd compuesta por alrededor de 2800 nodos
y 5300 elementos triangulares sélidos, para un total de
8000 grados de libertad (mecéanicos e hidraulicos). Esta
malla de elementos finitos es suficientemente fina para
el problema considerado, dado que satisface la condicion
de tener al menos 8 nodos por longitud de onda hasta 10
Hz. Todos los calculos se llevaron a cabo en el programa
GEFDyn (Aubry y Modaressi, 1996), que es capaz de
modelar problemas termo-hidro-mecéanicos acoplados con
condiciones estaticas y cuasi-estaticas como dinamicas.
Una vez que las condiciones iniciales de esfuerzos son
calculadas, el analisis sismico se ejecuta “alrededor” de la
situacion estatica inicial, la cual corresponde a un analisis
de perturbacion dinamico.

Figura 8: Modelo de elementos finitos

El modelo multi-mecanismo elasto-plastico de la Ecole
Centrale Paris ECP (Hujeux, 1985) fue utilizado para
representar el comportamiento de las arenas. La habilidad
de este modelo de reproducir licuefaccion se ha presentado
en varios estudios (e.g. Lopez-Caballero y Modaressi,
2008, 2010; Saez y Ledezma, 2014). Los parametros
para los modelos de arenas y limos, consistentes con la
informacion de SPT y CPT del sitio, se seleccionaron de la
biblioteca de materiales de los autores.

Con objeto de destacar la influencia del tratamiento de los
bordes verticales en el desplazamiento lateral producido por
licuacion, se selecciond la componente NS del terremoto
del Maule 2010 registrado en la estacion Rapel, que se

encuentra sobre un afloramiento rocoso. Esta estacion esta
ubicada aproximadamente a 500 km al norte de Coronel,
y el registro tiene una duracion de casi 90 s y un PGA
de 0.2g. La Figura 9a muestra graficos de contorno de
la razon de exceso de presion de poros R a los 80 s del
registro para los tres enfoques explorados. Se puede notar
que licuacion completa ocurre aproximadamente en los
mismos sectores, independiente del enfoque adoptado. En
el caso del enfoque FEM-DOF, el incremento de presion
de poros parece ser mas profundo comparado con las otras
aproximaciones. So6lo en el caso de FEM-Force la licuacion
parece ser discontinua cerca de la base de la pendiente.
A pesar de estas diferencias menores, los resultados son
cualitativamente muy similares.

—— FEM-Calumn

— FEM-DOF
——FEM-Force H
—— Bray ot al. (2012)
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Figura 9: Comparacion de condiciones de borde: a) mapas de
contorno de razén de presion de poros R 'y b) desplazamiento
horizontal acumulado




De la Maza, G., Williams, N., Saez, E., Rollins, K. y Ledezma, C. (2015). Lateral spreading inducido

por licuacion en Lo Rojas, Coronel, estudio de terreno y modelo numérico.
Obras y Proyectos 17, 106-115

Para entregar comparaciones mas cuantitativas, la Figura
9b muestra los desplazamientos horizontales acumulados
medidos en la proyeccion de la linea medida por Bray et al.
(2012) sobre la seccion considerada para el modelamiento.
En términos de valores maximos, el enfoque FEM-Column
entreg6 el valor mas cercano a las mediciones de terreno
(desplazamiento acumulado igual al 57% del medido).
Los resultados de FEM-DOF/Force son practicamente
idénticos. Es interesante notar que el desplazamiento
acumulado entre los 20 y los 80 m desde la cara del muro
considera como referencia durante las mediciones post-
sismicas es muy similar a la obtenida por el modelo FEM-
Column, pero el gran incremento en los primeros 20 m no
es reproducido con precision. Probablemente, grietas muy
anchas fueron observadas en esa zona de la exploracion
en terreno, las que no pueden ser reproducidas por una
estrategia de modelamiento continuo como lo es el método
de los Elementos Finitos.

Laestacion Rapel esta ubicada a 500 km de Caleta Lo Rojas,
mientras que los levantamientos maximos registrados
en costa se ubican a menos de 50 km de Coronel. Por
lo tanto, el movimiento efectivo a nivel de roca base en
esta area fue probablemente mayor que lo registrado en
Rapel, lo que también podria explicar las diferencias
observadas en los desplazamientos horizontales maximos.
Desafortunadamente, el registro sobre roca mas confiable
y cercano para este evento es el de la estacion Rapel y no
hay registros similares disponibles para condiciones de
suelo similares.

Conclusiones

En el presente estudio se realizo una extensa exploracion
que incluyé métodos geofisicos y sondajes SPT y CPT
que permitieron caracterizar el sitio de Caleta Lo Rojas
en la ciudad de Coronel, donde se reportaron grandes
desplazamientos laterales inducidos sismicamente para el
terremoto del 27 de febrero del 2010. La informacién indica
que el sitio se caracteriza por una pendiente escarpada de
alrededor de 11% en aproximadamente 90 m. El estrato
superficial esta caracterizado por 7 m de arenas limpias
de baja densidad, seguidos por alrededor de 5 m de arena
arcillosa. Bajo ese nivel el contenido de finos (mayor a 50%)

podria definir una frontera conductora del deslizamiento
se generaron
modelos simplificados y numéricos para reproducir las
observaciones post-sismicas de los desplazamientos.

lateral. Basados en esta informacion,

Las ecuaciones de prediccion empirica prueban ser
muy sensibles a la distancia de la fuente sismica. En las
zonas de subduccion como en Chile, el area de ruptura
de los grandes terremotos pueden ser varios cientos
de kilometros. En este estudio, se propone un criterio
relativo a la distancia a los mayores deslizamientos.
Utilizando la distancia a la zona que concentra el 10% de
los mayores deslizamientos tectonicos, los resultados son
satisfactoriamente compatibles con las mediciones in situ
posteriores al terremoto.

En el modelamiento numérico, a pesar de existir varias
fuentes de incertidumbre provenientes de la distribucion
de los materiales y sus propiedades, los resultados
obtenidos por el enfoque FEM-Column son probablemente
suficientemente precisos para propositos de disefio. Un
programa de ensayos de laboratorio se esta actualmente
desarrollando utilizando las muestras del sondaje ST-1.
Estos corresponden a ensayos mondtonos triaxiales (CIU
y CID) y ensayos dinamicos (triaxiales ciclicos drenados,
no drenados y ensayos de columna resonante). Basados en
estos resultados de laboratorio se recalibraran los modelos
constitutivos para mejorar los resultados del FEM. Ademas,
la inclusion simultanea de las componentes horizontales y
verticales de los registros sismicos sera considerada para
futuras etapas de la investigacion.
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