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Erich Fromm
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1. Introduccion

Las presas han servido a la humanidad para acu-
mular grandes volimenes de agua con el objetivo
de utilizarla en un sinfin de usos y aplicaciones,
asi como también regular los cauces naturales ate-
nuando crecidas. Estas estructuras son una pieza
fundamental en la infraestructura de un pais, sir-
viendo a que haya disponibilidad de agua para el
consumo o riego y complementan la generacién de
energia aportando potencia para cubrir los picos de
demanda. Es usual que estas estructuras se ubiquen
en valles naturales, con moderada a elevada activi-
dad sismica y debido a la extensa vida 1til para las
cuales se disenan es muy posible que éstas presen-
cien movimientos sismicos de elevada intensidad.
La seguridad y estabilidad de estas obras es funda-
mental para salvaguardar tanto las vidas humanas
y el medio ambiente, y su falla puede ocasionar pér-

didas catastréficas.

En los ultimos anos se ha hecho frecuente la uti-
lizacién las presas de enrocado con pantalla de hor-
migén (de aqui en adelante CFRD, acrénimo por
su denominacién en inglés “Concrete Face Rockfill
Dams”), alcanzandose alturas de hasta 300 m, y
embalses de hasta 10 km?. Este trabajo se centra
en el andlisis sismico de las CFRD, con el objeti-
vo de entender su desempeno y, mediante técnicas
analiticas y numéricas, predecir su comportamiento
y performance frente a la ocurrencia de un sismo.
Se considera que este tipo de presas son seguras
frente a la ocurrencia de un sismo ya que al poseer
su cuerpo seco no se desarrollan presiones de po-
ro, aunque elevadas deformaciones pueden inducir
problemas en la estanqueidad de la pantalla peli-

grando su operatividad.

Este trabajo se origina en dos publicaciones pre-
vias (Sfriso (2008), Verri (2011)). A partir del tra-
bajo de Verri se busca implementar el modelo para
la estimacién de asentamientos alli desarrollado pa-
ra la elaboracién de curvas de desplazamientos vs.
Intensidad de Arias expresadas probabilisticamen-
te con su media y desvio para ser empleadas en el
marco del disefio sismico basado en la performance.

A partir del trabajo de Sfriso, se buscé estudiar los

fenémenos que mas inciden en la respuesta dinami-
ca de la presa utilizando el método de los elementos
finitos, concentrandonos en el impacto y en la co-
rrecta modelacién del amortiguamiento en suelos.

Por lo tanto, el objetivo de esta tesis es obtener
las curvas de la media y el desvio estandar de los
asentamientos segin la intensidad de Arias para su
aplicacién en el disefio basado en la performance y
entender las limitaciones tecnolégicas actuales pa-
ra la correcta modelacién numérica de la respuesta
sismica en presas de enrocado por medio del méto-
do de los elementos finitos.

Para lograr estos objetivos, este trabajo de tesis

se divide en 7 capitulos y 6 anexos:

1. Introduccién.

2. Estado Actual del Andlisis Sismico en Presas

de Enrocado.
3. Propiedades mecéanicas de los enrocados.

4. Relacién entre la intensidad de Arias y los

asentamientos para presas de enrocado
Modelacién Numérica.
Ejemplo de Aplicacion.

Conclusiones.

© N o o

Anexos.

En el segundo capitulo siguiente a esta introduccion
se describiran las caracteristicas principales de las
presas de enrocado, asi como el estado de la practi-
ca y el estado actual del andlisis sismico, enfocado
en la ingenieria sismica basada en la performance.
Esta tltima busca desarrollar una evaluaciéon del
comportamiento sismico de las estructuras en base
a parametros ingenieriles que nos den una idea de
las pérdidas (en términos econdmicos o de pérdi-
das de vidas humanas) para un rango continuo de
intensidades, de manera tal de tener una mirada
global e integral del problema, con resultados que
permitan tomar decisiones tanto a los inversores
como a la sociedad misma.

En el tercer capitulo, se detallardn las propie-
dades mecédnicas de los enrocados, material cons-

titutivo de estas presas, considerados un capitulo
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aparte en la mecanica de suelos. Dentro de las pe-
culiaridades de estos materiales deben distinguirse
su comportamiento drenado, ain para cargas sis-
micas, sus efectos de creep producto del reordena-
miento de sus particulas y su elevada resistencia
gracias a las técnicas y procedimientos actuales de
compactacién. También son de interés para evaluar
el comportamiento sismico el amortiguamiento y la
reduccién de la rigidez transversal segin el nivel de
deformaciones.

En el cuarto capitulo se desarrollara el procedi-
miento de obtencién para las curvas de desvio es-
tandar y la media de los asentamientos en funcién
de la intensidad de Arias. Este procedimiento cons-
ta de dos partes, primero la formulaciéon del modelo
analitico para la estimacién de asentamientos (mo-
delo proxy) y segundo, el programa de modelacién
y tratamiento estadistico que involucrd la genera-
cién de estas curvas. En este capitulo ademaés se
justifica la elecciéon de la intensidad sismica em-
pleada, asi como también el parametro escogido que
representa con mejor confiabilidad la respuesta de
la presa y los posibles danos que alli ocurran. Asi
se obtuvieron curvas de respuesta para 7 geome-
trias, cuatro materiales y un rango de intensidades
de Arias desde Om/s hasta 15m/s.

En el quinto capitulo se desarrollaran los conte-
nidos necesarios para una correcta modelacién di-
namica de los enrocados mediante el método de los
elementos finitos. Se presentard el Hardening Soil
Model con pequenas de deformaciones para incor-
porar amortiguamiento de manera constitutiva y se
estudiardn las limitaciones numéricas de la mode-
laciéon dindmica en suelos.

En el sexto capitulo se aplicaran todos los con-
ceptos antes descritos a un ejemplo de aplicacion,
ubicado en Costa Rica. Con esta aplicacion se bus-
ca validar los procedimientos y curvas obtenidos
en los capitulos precedentes dentro de la ingenieria
sismica basada en la performance y ejemplificar su
aplicacion.

En el séptimo capitulo se resumen los resultados
y conclusiones del trabajo en donde se analizan su
validez y limitaciones.

En el final del documento se encuentran 6 anexos
que complementan la informacién brindada en los
capitulos precedentes. Cabe destacar el Anexo 1

donde se desarrolla la formulacién del modelo subs-

tituto, el Anexo 2 donde se detalla el cédigo em-
pelado para la implementacion paramétrica y el
Anexo 3 donde se encuentran de manera grafica las
relaciones de la media y el desvio estandar obteni-
das entre la Intensidad de Arias y los asentamientos

del coronamiento de las presas.

10
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2.

2.1. Introduccion

En este capitulo se describiran las bases de par-
tida de este trabajo. Se comienza por las caracte-
risticas de las presas de enrocado con pantalla de
hormigén y se desarrollan las consideraciones de di-
sefno sismico hasta el dia de hoy. Luego se ahonda
en el estado de la practica para evaluar y disenar
el comportamiento de estas presas frente a sismos.
Para ello se realizé un repaso de las recomendacio-
nes de los principales organismos internacionales
que regulan el disefio y operacién de presas. Por
ultimo nos centraremos en el estado actual de la
practica, que desde los tultimos 15 anos ha tendi-
do hacia lo que se denomina la ingenieria sismica
basada en la performance. Esta tltima busca desa-
rrollar una evaluacion del comportamiento sismico
de las estructuras en base a parametros ingenieriles
que nos den una idea de las pérdidas (en términos
econémicos o de pérdidas de vidas humanas) para
un rango continuo de intensidades, de manera tal
de tener una mirada global e integral del proble-
ma, con resultados que permitan tomar decisiones
tanto a los inversores como a la sociedad misma.

2.2. Presas de Enrocado con Panta-

lla de Hormigoén

Este trabajo se centra en el andlisis sismico de
presas de enrocado con pantalla de hormigén las
cuales se han estado imponiendo como mejor alter-
nativa frente a las presas convencionales de tierra
y enrocado. Estas presas consisten en un cuerpo

resistente de enrocado compactado en capas, ge-

Estado Actual del Analisis Sismico en las CFRD

neralmente zonificado, que sirve de apoyo a la su-
perficie impermeable constituida por una pantalla
de hormigén apoyada en el talud de aguas arriba.
Ademss, la pantalla de hormigén recibe el empuje
producido por el embalse y se encuentra fundada a
lo largo de la intersecciéon del pedraplén con la roca
madre, en una fundacién especial que se denomi-
na plinto. Debido a que la construcciéon y llenado
y vaciado del embalse produce deformaciones en
el enrocado, la pantalla de hormigén se encuentra
subdividida en fajas que normalmente tienen 15m
de ancho. Entre estas placas y el plinto y entre las
placas entre si se coloca un sistema de juntas de
manera tal de que el sistema pantalla+juntas man-
tenga sus propiedades de impermeabilizacién para
un rango de desplazamientos admisibles durante la
vida 1til de la obra. Para contribuir a esta imper-
meabilizacién, generalmente se genera una cortina
de inyeccién por delante del plinto para impermea-
bilizar el macizo y disminiur el gradiente hidrauli-
co en la fundacién de la presa. Cabe aclarar, que
debido a la naturaleza granular de los materiales
constitutivos de la estructura y presentes en el ta-
lud de aguas abajo, un rebalse del embalse puede
llevar a la progresiva erosiéon del cuerpo resisten-
te de la presa con consecuencias catastréficas. Por
ello, estos proyectos tienen estructuras complemen-
tarias holgadas para la evacuacion de caudales ex-
cedentes y vaciado del embalse como vertederos y
descargadores de fondo.

Para ayudar a completar la visién global de los
componentes de una CFRD, se encuentran detalla-

dos en la Figura 2.1:

11
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PANTALLA HORMIGON
28
1A

PLINTO 2A (FILTRO JUNTA PERTMETRAL)

CORTINA INYECCION

JUNTAS VERTICALES

PLACA PANTALLA HORMIGON

CORONAMIENTO

PARAPETO

803C0T

BLOQUES DE GRAN TAMARAO
SOBRE TALUD

CORONAMIENTO
PARAPETO

PLINTO

JUNTA CONSTRUCTIVA

JUNTA HORIZONTAL

JUNTA CONSTRUCTIVA

PLINTO

JUNTA PERINETRAL

Figura 2.1: Layout Componentes CFRD -a) Corte Transversal b) Vista Frontal Pantalla hormigén

A continuacion describiremos en detalle cada uno

de los componentes:

plinto Es una losa de hormigén armado, hormi-
gonada junto a la roca impermeable, cuya fi-
nalidad es vincular la pantalla de hormigén a
la fundacién. Es una pieza clave de la obra.
Su utilidad radica ademaés, de servir como ta-
pa para las operaciones de grouting de la fun-
dacion y como superficie de inicio para “lan-
zar” la pantalla de hormigén. Si la fundacién
es mala, también sirve para hacer una panta-
lla impermeable para evitar el sifonamiento y

erosién por debajo de la presa.

pantalla de hormigén Losa de hormigén arma-
do, generalmente de espesor variable entre
0,25m y 0,6m, posee juntas horizontales, verti-

cales y perimetrales para acompanar la defor-

macién del cuerpo de la presa que ocurre du-
rante su construcciéon y llenado. Generalmente
tiene una cuantia del 0.4 % en ambas direccio-
nes, colocando armadura solamente en la mi-

tad del espesor.

zona 1A y 1B La zonas 1A y 1B son zonas de
proteccion de la pantalla de hormigén aguas
arriba. La zona 1B proporciona apoyo para la
zona 1A y en algunos casos también resiste el
levantamiento de la pantalla de hormigén pre-
vio al llenado del embalse. La zona 1A suele
ser un limo incoherente o una arena muy fina,
se coloca a mayores alturas en presas de mas
alturas asi puede actuar como relleno de fisu-
ras en la junta perimetral y en la parte inferior

de la pantalla de hormigoén.

zona 2A y 2B Las zonas 2A y 2B proporcionan

las zonas de apoyo aguas abajo de ella. La zona

12
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2A es un filtro fino procesado con limites espe-
cificos de granulometria, con 20mm de tamano
maximo. Es para limitar las pérdidas en el caso
de que haya una falla de las juntas perimetra-
les y para auto curar con colocacién bajo del
agua de limos o de arenas limosas. La zona 2B,
es el apoyo resistente de la placa de hormigén
v ha sido especificado a menudo con tamanos

maximos de 75mm de material rocoso macizo.

zona 3A, 3B, etc. Zonas de enrocado de relleno
proveniente de canteras. La diferencia entre A,
B y C son principalmente el espesor de la capa
de colocacién y el tipo y tamano de las ro-
cas constitutivos. La zona 3A se coloca para
compatibilizar y limitar la relaciéon de vacios
en las zonas adyacentes a la zona 2B, es de-
cir, para cumplir con las leyes de filtros. La
zona 3B resiste el empuje del agua del embal-
se y las deflexiones de la pantalla.Generalmen-
te se coloca en capas de 1m y es el principal
material de la presa. Una correcta energia de
compactacién y granulometria es necesaria pa-
ra disminuir la compresibilidad y por lo tanto
las deformaciones en la pantalla. La zona 3C
recibe poca carga de agua y su asentamiento
ocurre principalmente durante la construccién.
El espesor de la capa en la Zona 3C (general-
mente 1,5 a 2 metros) acepta tamafios de roca
mayores, es mas econémica su colocacién y su
menor densidad ahorra mucho volumen de en-

rocado.

zona 4 Generalmente en el centro de la presa sue-
le colocarse una zona 4 de material con gran
tamano maximo y una permeabilidad elevada.
Este material actiia como dren del cuerpo de
la presa en el caso de una infiltracién en el
cuerpo de la misma, manteniendo el talud de

aguas abajo en condicién seca.

zona T Adicionalmente, en el centro de la presa
suele colocarse un material de transicién entre

los materiales 3B y 3C, conocida como zona T.

junta perimetral Es la junta de unién entre la
pantalla de hormigén y su fundacién, el plinto.
Es la pieza clave de la estanqueidad de la presa
y su disefio debe contemplar grandes desplaza-
mientos a lo largo de su vida ttil. Es uno de los

elementos cuyo disefio ha avanzado muchisimo

en los ultimos afos.

juntas verticales Son las juntas entre placas ad-
yacentes de la pantalla de hormigén. Deben
absorber movimientos de cizalle, apertura y
cierre sin comprometer la estanqueidad hi-

draulica de la pantalla.

juntas horizontales Se generan para dividir el
hormigonado progresivo de las placas a medida

que avanza la construcciéon de la presa.

parapeto Muro de contencién que se ubica en las
cercanias del coronamiento con el objetivo de
disminuir el volumen de material empleado pa-

ra alcanzar una determinada cota.

cortina de inyeccién Debajo o delante del plinto
se coloca una cortina de inyeccién para dismi-
nuir el gradiente hidraulico debajo de la fun-

dacién y del cuerpo de la presa.

El éxito de una presa de enrocado con pantalla de
hormigén depende, ademas de la calidad del mate-
rial y el grado de compactacion, de la construccién
correcta de la pantalla de hormigén, del plinto y
de la estanqueidad de todas sus juntas. Como bien
dijimos, la mas critica de todas las juntas es la pe-
rimetral, en donde usualmente se suele colocar una
triple barrera en contra de una posible apertura.
En la Figura 2.2 se muestra un disefio aplicado en
(2009)) que puede

ser una alternativa interesante para el nivel de de-

la presa Mazar (Cruz et. al.

formaciones que se espera para estas juntas. Ade-
mas, posee la ventaja de ser construida sobre la
unién de la losa con el plinto, donde se coloca un
tubo de goma y acero que sirve de apoyo a la jun-
ta corrugada, se simplifica la unién de las juntas
perimetrales con las verticales, admite grandes de-
formaciones y es facil de producir. Adicionalmente,
se puede rellenar dentro con arcilla o ceniza volan-
te para dificultar atin més el ingreso de agua. El
material de la junta corrugada de goma se denomi-
na GB que fue desarrollado por el Instituto Chino
de Recursos Hidricos e Investigacion Hidroeléctrica
(China Institute of Water Resources and Hydropo-
wer Research). Junto con la junta waterstop corru-
gada GB, el instituto desarroll6 ademas materiales
fillers GB, selladores GB, cobertores GB-EPDM,
junta de cobre-GB waterstop en forma de W, junta
de cobre-GB waterstop en forma de F, entre otros
(Xu et. al. (2007)) .
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Figura 2.2: Detalle Junta Perimetral Moderna

Como mencionamos anteriormente, la compacta-
cién del enrocado para adquirir una elevada densi-
dad es un requerimiento para minimizar las defor-
maciones y la pérdida de estanqueidad de la pan-
talla de hormigén. Uno de los factores que controla
el médulo de compresién del enrocado es su granu-
lometria. Materiales con correctas granulometrias,
con particulas de tamano pequeno llenando los va-
cios entre las rocas grandes, que aiin mantienen el
enrocado permeable, han llevado a un disefo satis-
factorio. Debido a la elevada energia de compacta-
cién empleada, las presas se construyen en capas de
1, 2 0 3 metros, dependiendo del tamafio maximo
del enrocado. De esta manera se consigue un nticleo
resistente capaz de soportar con muy buena perfor-
mance las acciones a la que la presa se encuentra
sometida.

Estas caracteristicas de las CFRD les proporcio-
nan un adecuado desempeno como estructuras de
contencién, aunque todavia quedan retos para su-
perar y perfeccionar. En este sentido, las ventajas
y desventajas principales de este tipo de obras son

las siguientes:
> Ventajas:

e Taludes empinados. Gracias a la com-
pactacién del enrocado pueden alcanzar-
se angulos de friccién interna elevados, y
el hecho de que el pedraplén se encuentre
en condicién seca contribuye a una mayor
resistencia, traducida en taludes con pen-
dientes mas empinadas reduciendo asi el
volumen total de obra.

e Velocidad de construccién. Al disminuir
los volimenes de hormigén unicamente

a la pantalla y a que la colocacién del

enrocado es independiente de las condi-
ciones ambientales, estas presas pueden
construirse en los ambientes més agrestes
y en las condiciones més desfavorables, lo
que implica un cronograma de obra aco-
tado y mucho menor que otras alternati-

vas.

Efecto beneficioso de la presiéon del em-
balse. La resultante de la carga debido al
embalse sobre la pantalla de hormigén se
transmite a la fundacién aguas arriba del
eje de la presa, lo que se traduce en un
mayor confinamiento del enrocado con el

consecuente aumento de resistencia.

Economia. Debido a los taludes méas em-
pinados, los volimenes de obra se ven re-
ducidos, por lo que las CFRD general-
mente son una opciéon mas barata a pre-

sas de tierra o enrocado convencionales.

Estabilidad sismica. Como el enrocado es-
ta esencialmente seco, una excitacion sis-
mica no puede generar un exceso de pre-
siones de poro, lo que junto con su eleva-
da resistencia hacen a estas presas muy

sismorresistentes.

> Desventajas:

e Junta Perimetral. La junta perimetral se

presenta entre la unién de la pantalla y el
plinto y es el elemento mas critico de to-
da la obra ya que cualquier rotura trae la
consecuencia de infiltraciones en el enro-
cado. De todas maneras, si se provee una
adecuada zona de filtros entre la pantalla
y el enrocado principal, se puede dismi-
nuir la erosion de los materiales detréas de

la pantalla.

Fisuras en la pantalla de hormigén. Debi-
do a las deformaciones del enrocado, las
losas de la pantalla de hormigén se fi-
suraran. Sin embargo, con las adecuadas
técnicas de compactacion este fenémeno
puede disminuirse. Se recomienda la uti-
lizacion de materiales de baja compresi-
bilidad en las zonas aguas arriba cercanas

a la pantalla.
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e Deformaciones. La experiencia ha demos-
trado que los asentamientos por construc-
cién, que puede llevar entre 3 y 5 anos,
son del orden del 0,2 % de la altura de la
presa y la ocurrencia de un sismo puede
aumentar los desplazamientos. Si bien es-
ta magnitud de desplazamientos no ofrece
una amenaza a la seguridad de las presas,
es necesario proveer una revancha respec-
to de la cota méaxima del embalse adecua-
da para evitar posibles rebalses por enci-

ma del coronamiento.

e Experiencia limitada en diseno y cons-
trucciéon. Los cambios en las nuevas tec-
nologias para la construccién de estas
presas, y creciente popularidad, sobre to-
do en Brasil y China, han hecho el fe-
némeno de las CFRD algo reciente, por
lo que contratistas y disenadores actual-
mente no cuentan con una amplia expe-

riencia en este tipo de presas.

e Envejecimiento de la pantalla. El enroca-
do con el que se construye la presa es un
geomaterial cuyas propiedades mecéanicas
tienen una vida 1til mucho mayor a la
del hormigoén de la pantalla. Por lo tanto,
esta ultima se verd afectada por proce-
sos de envejecimiento a una tasa mucho
mayor que los demds materiales. Como
consecuencia, la pantalla y su sistema de
juntas requeriran de reparaciones progra-
madas a lo largo de su vida 1til, dejando
tiempos muertos en la produccién y uti-

lizacién del embalse.

Las razones anteriores muestran que las CFRD tie-
nen ventajas comparativas respecto de sus compe-
tidoras de materiales sueltos, lo que se ha ganado
su popularidad entre los disenadores y constructo-
res a lo largo del mundo. Como es interés de este
trabajo estudiar los aspectos sismicos, detallaremos
los historiales de performance sismico de este tipo

de presas.

2.3. Comportamiento observado en

presas sometidas a sismos

Histéricamente las presas de enrocado y tierra
han tenido un buen desempefio frente a sismos de
elevada intensidad. Debido al aumento en el interés
en los ultimos 20 anos de la construccién de CFRD,
hoy en dia el nimero de presas es aiin bajo y como
la gran mayoria fue construida en la ultima década,
hoy en dia existen pocos casos del desempenio del
diseno actual de estas presas.

A continuacién se presenta un resumen de la per-
formance de presas de enrocado con pantalla de
hormigén hasta el momento (Wieland (2003), Is-
hihara (2010)):

> Zipungpu. La presa Zipungpu en China se en-
cuentra ubicada a 17km del epicentro del sismo
de Wencuhan de una magnitud de 8 en la esca-
la de Richter, ocurrido en 2008. Esta presa de
enrocado con pantalla de hormigén tiene una
altura de 150m y fue disenada para una inten-
sidad VIII en la escala de Mercalli Modificada,
con una aceleracién maxima de la fundacién
de 0.26g con una probabilidad de excedencia
de 2% en 100 afios. La intensidad de Mercalli
medida para este sismo en el sitio de la presa
fue entre IX y X de acuerdo a lo registrado,
mucho mayor a lo previamente disenado. El
embalse se encontraba en un 30% de su ca-
pacidad y las aceleraciones en el coronamiento
ascendieron a 2g. Si bien la presa ha sufrido
cierto dafio, su estabilidad global y colapso no
se vio afectado. Los danos sismicos incluyen
deformaciones permanentes, extrusién y esta-
lle de las placas de hormigén y fallas locales
en estructuras en la cresta y en el talud de
aguas abajo. El asentamiento de la presa fue
solamente de 80-90cm, aproximadamente un
0,6 % de la altura de la presa y el cuarto supe-
rior del talud aguas abajo fue el mas vulnerable
a la excitacién. Por otra parte, la deformacion
transversal del canén fue de aproximadamen-
te 102mm. Respecto de la estanqueidad de la
presa, varias juntas perimetrales se abrieron y
estallaron gran parte de las juntas horizonta-
les, aunque la funcién de retencién de agua de
la pantalla no se vio destruida de acuerdo al

monitoreo de las infiltraciones. En este caso, la
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presa estuvo sujeta a un sismo mayor que a su
maximo esperado, sin comprometer su estabili-
dad global ni posibles inundaciones por la falla
del embalse, cumpliendo con los disenos sismi-
cos actuales. Luego de este sismo el embalse

de la presa debi6 ser vaciado para efectuar las

tareas de reparacién de la pantalla de hormi-

gbén y sistema de juntas. Dado que esta presa
ha sido una de las primeras en ser sometida a
un sismo de elevada intensidad, sienta prece-
dentes para el disefio de las futuras CFRD. En
la Figura 2.3 se muestran tres fotografias con

los dafos involucrados.

Figura 2.3: Daflos en juntas horizontales (izq.), talud aguas abajo (centro) y juntas verticales y pantalla

(der.) en la Presa Zipungpu

> Cogoti. La presa Cogoti en Chile fue construi-
da en 1936 y ha estado sujeta a varios sismos a
lo largo de su vida 1til debido a la elevada sis-
micidad de la regién. Con una altura de 85m,
en 1943 el sismo de Illapel con una magnitud
de 7.9 y una distancia epicentral de 90km, in-
dujo un PGA de 0.19g. A pesar de estar cons-
truida con enrocado botado y sin compactar, el
sismo produjo un asentamiento de la cresta de
40cm sin dafios aparentes en la pantalla. Las
infiltraciones luego del terremoto aumentaron
de 2001/s a 1400l/s y hoy en dia luego de las
reparaciones se encuentran estables en 4001/s.
Luego, en 1997 el sismo de Punitaque con una
distancia epicentral de 20km y una distancia
focal de 30km produjo un PGA de 0,199 y un
asentamiento del coronamiento de 15¢m. No se

reportaron danos en la pantalla de hormigén.

> Sugesawa. Una CFRD secundaria de la presa
Sugesawa en Japoén, de 17m de altura, fue so-
metida en 2000 al sismo de Tottori. E1 PGA
registrado en el estribo derecho fue de 0.36g.

No se observaron danos aparentes.

> Ishibuchi. Durante el sismo de Iwate-Miyagui
Nairiku de 2008, con una magnitud de 7.2, la
presa Ishibuchi de 53m de altura fue sujeta a
un excitaciéon con un PGA de 1.04g. Sin em-

bargo, se registré una aceleraciéon maxima en

el coronamiento PCA de solo 0.54g. La dis-
tancia epicentral fue de 16km. Esta presa fue
construida de manera similar a la Cogoti, en
1953. La presa se asenté 60cm durante el sis-
mo, mientras que los asentamientos estaticos
desde su construccién fueron de 50cm. No se
observaron danos en la pantalla de hormigén
debido principalmente a que la pantalla roté
respecto de su punto de apoyo en el plinto

cuando se produjeron los asentamientos.

A partir de estas escasas experiencias en CFRD,
podria decirse que si son disenadas de acuerdo a
las reglas del arte y construidas con procedimien-
tos modernos de compactacion, este tipo de presa
pueden resistir sismos de elevada intensidad con re-
lativa seguridad. En todas estas experiencias, su se-
guridad no se ha visto comprometida tras las defor-
maciones inducidas por el movimiento sismico. His-
téricamente, los métodos de diseno sismico se han
centrado en establecer desplazamientos, pero no se
ha prestado verdadera atencién al comportamien-
to sismico de la placa de hormigdn, siendo ésta una
gran deuda pendiente en el disenio de las CFRD. En
todas las experiencias recientes es notorio el dano
que se genera en la pantalla y su sistema de juntas,
que por mas que no hayan comprometido la estan-
queidad, han necesitado reparacién inmediata, con

el consecuente vaciado del embalse y pérdidas de

16



? FACULTAD
-‘ DE INGENIERIA

Universidad de Buenos Aires

Laboratorio de Mecénica de Suelos
Laboratorio de Materiales y Estructuras
Departamento de Estabilidad

Facultad de Ingenierfa - UBA

tiempo de operacién. Segin Wieland and Brenner

(2007), para comprender bien estos dafios es ne-
cesario un andlisis de los efectos de la componente
longitudinal del sismo, ya que el comportamiento
para los movimientos en el plano de la pantalla de
hormigén es muy distinto a los del enrocado deba-
jo, impidiendo el movimiento de este tltimo por las
placas. La rigidez de la pantalla en su plano, atrae-
ra las fuerzas longitudinales del cuerpo de la presa,
desarrollandose grandes esfuerzos en el plano de la
pantalla con las consecuentes fallas por corte y es-
talle del hormigén. A continuacién se desarrollaran
los criterios de diseno recomendados para una ade-
cuada performance sismica de estas presas, con el

objetivo de reducir los dafios y riesgos asociados.

2.4. Recomendaciones de Diseno

Sismico de Presas CFRD

Actualmente las recomendaciones de disefnio esté-
ticas y dindamicas de las CFRD se basan fundamen-
talmente en la recopilacién de trabajos hecha por
Cooke and Sherard (1985), en donde se discuten
los aspectos mas importantes del diseno de esta ti-
pologia de presas, su construccién y su desempeno
y se ha actualizado segun la performance de eventos
recientes. Se considera que las presas de enrocado
con pantalla de hormigon son seguras frente a la ac-
cién sismica, debido principalmente a las siguientes
razones (Seed et. al. (1985)):

1. El empuje del embalse actia en la cara aguas
arriba, por lo que todo el cuerpo de la presa

contribuye a resistirlo.

2. Al estar el enrocado seco, no existe la posibili-
dad de que se generen presiones de poros exce-
sivas debido a la accién sismica y por lo tanto
no hay reduccién de la resistencia del material;
como resultado las deformaciones deberian ser

bajas.

3. Las presas modernas se disefian con una zona
aguas arriba de roca y suelo, de menor permea-
bilidad. Por lo tanto, si se dafia fuertemente
la pantalla de hormigén durante un sismo de
elevada intensidad, el agua que puede pasar a
través de esta zona menos permeable hacia el

cuerpo principal es muy baja.

El objetivo del diseno sismico es verificar que la
geometria de la presa (taludes, materiales, panta-
lla y juntas) se desempeiie adecuadamente para la
intensidad sismica esperable en el sitio de empla-
zamiento, evitando el desarrollo de deformaciones
plasticas locales, fallas de taludes y rebalse del em-
balse. Para ello es imprescindible seleccionar una
adecuada combinacién de taludes aguas arriba y
aguas abajo, esquema y sistema de juntas y estable-
cer una adecuada revancha, de manera tal que los
asentamientos alcanzados no superen la cota ma-
xima del embalse, ni dafien la pantalla de hormi-
gén. Para esto es importante conocer y entender
los modos de falla por accién sismica de las presas
de enrocados (Bureau et. al. (1985)):

> Disminucién de las pendientes de los taludes
debidos al desmoronamiento y deslizamiento
de materiales superficiales a lo largo de super-

ficies planas o casi planas.

> Deformaciones excesivas generalizadas, sin la
formacion de superficies de falla por desliza-

miento.

> Asentamiento y disminucién del volumen del

pedraplén.

> Falla en uno o ambos taludes (falla de cuna o

falla rotacional méas profunda).

> Rebalse debido a la pérdida de la revancha o
por la ocurrencia de olas que desaten fallas del

talud aguas abajo.

> Estalle (spalling) de las placas de hormigén

por esfuerzos de compresién en su plano.

> Apertura y rotura de juntas verticales perime-
trales como producto de asentamientos en el
enrocado, con el consecuente aumento de la

infiltracién de agua en el enrocado.

Cabe aclarar que debido a la naturaleza de los en-
rocados, la falla rotacional profunda es poco proba-
ble que ocurra y los valores minimos de seguridad
(2005)).

Ademaés, es poco probable que haya deslizamientos

se dan para cuifias superficiales (Nufiez

superficiales en la cara aguas arriba ya que esta se
encuentra sujeta a la presién del embalse que gene-
ra una gran resistencia en el enrocado en contac-
to con la pantalla. Este aumento no sucede ante la

ocurrencia de un sismo durante la construccién con

17



Laboratorio de Mecénica de Suelos
Laboratorio de Materiales y Estructuras
Departamento de Estabilidad

Facultad de Ingenierfa - UBA

? FACULTAD
.‘ DE INGENIERIA

Universidad de Buenos Aires

el embalse minimo, situacion desfavorable y menos
probable que origina deformaciones atn mayores
en el cuerpo de la presa. En cambio, para el talud
aguas abajo la resistencia a los desplazamientos sis-
micos depende solamente de la inclinacién del talud
y del angulo de friccién de los materiales alli pre-
sentes.

Teniendo en cuenta estas posibles fallas, se reco-
mienda los siguientes lineamientos de disefio para
presas altas en dreas de sismicidad elevada (Mate-
rén and Fernandez (2005)):

1. Disminuir pendientes en las zonas superiores
de las presas: El talud aguas abajo deberia ser
mas tendido al de aguas arriba. Asimismo, si
el embalse fluctia demasiado y con gran fre-
cuencia, también deberia tenderse mas el talud

aguas arriba.

2. Ensanchar el ancho del coronamiento con la
altura de la presa: Deberia ser 8m para presas
hasta 150m y para alturas superiores se reco-
mienda seguir la siguiente ley: b = 8m+0,02H,
donde b es el ancho del coronamiento y H es

la altura de la presa.

3. Zonificar la presa: se recomienda zonificar la
presa adecuadamente. La zona 3B deberia ex-
tenderse hasta la parte superior de la presa en

el talud de aguas abajo (Ver Figura 2.4 )

4. Proveer una buena compactacién al enrocado:
utilizar como minimo rodillos vibratorios de
12 toneladas con una relacién peso/ancho ci-
lindro de 5t/m; restringir espesores de capas
a 0,8m; monitorear la aplicaciéon de agua con

una razén minima de 2001/m3.

5. Proveer una revancha mayor que la conven-

cional: se recomienda adicionar a los requeri-

10.

mientos hidraulicos de revancha un 0,3 %H en

areas de gran sismicidad.

Limitar la altura de los muros en el corona-
miento (parapet walls): se deben limitar a cua-

tro metros.

Proveer “water stops” externos con mayor ca-
pacidad: ademas de la junta de cobre tradi-
cional ubicada en la junta perimetral, se reco-
mienda colocar un water stop corrugado por
fuera de la junta con mayor capacidad (Ver
Figura 2.2).

Reducir el ancho de las losas de la pantalla de
hormigén en zonas donde la junta perimetral
es muy empinada: El ancho tradicional de las
losas de la pantalla de 15m deberia dividirse
en dos de 7,5m en zonas donde asentamientos
diferenciales pueden ocurrir debido a fuertes

vibraciones.

Tratar cuidadosamente las juntas constructi-
vas entre las etapas de hormigonado de las lo-
sas de la pantalla: La experiencia ha demos-
trado que pueden dejarse aberturas en la jun-
ta fria; estas juntas deberian ser selladas con
grout para limitar su apertura en caso de fuer-

tes vibraciones.

Ubicar materiales de relleno compresibles en
las juntas longitudinales centrales de la pan-
talla de hormigén: Para valles angostos donde
la relacién A/H? < 4 (donde A es la superfi-
cie de la pantalla de hormigén) la experiencia
ha demostrado que es necesario colocar relle-
nos compresibles para mitigar los esfuerzos de
compresién debidos a los asentamientos en el

enrocado por el llenado del embalse.
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Figura 2.4: Zonificacién Recomendada en

Es menester destacar y recordar que el disefio
sismico del sistema de juntas de la pantalla de hor-
migén es clave para una correcta performance. Si
este elemento se dana demasiado y las infiltracio-
nes aumentan, serd necesario vaciar de emergencia
el embalse para comenzar las tareas de reparacion.
Por lo tanto es condicién sine qua non que el dise-
no de las juntas contemple suficiente elasticidad en
los desplazamientos de manera tal que las deforma-
ciones en el enrocado no se traduzcan en esfuerzos
indeseados en las placas.

Con estos criterios de disefio sismicos se espera
que la presa responda adecuadamente ante sismos
de elevada intensidad. A continuacién trataremos
las normativas y procedimientos vigentes para la

evaluacién sismica de presas de enrocado.

2.5. Estado de la Practica: Normati-

va y Procedimientos Vigentes

Actualmente el estado de la préctica implica pro-
cedimientos y recomendaciones para el analisis sis-
mico y disefio de las presas de enrocado. Estos pro-
cedimientos se enmarcan dentro de las recomenda-
ciones de comités internacionales y normativas in-
herentes a cada pais. Es asi que International Co-
mission on Large Dams (ICOLD) y el cuerpo de in-
genieros de los Estados Unidos (USACE) proveen
una serie de documentos donde se especifican los
lineamientos en el diseno sismico de presas de tie-
rra y enrocado (ICOLD (1986, 1989); ?); USACE
(1995)). Estos lineamientos incluyen la seleccién de
sismos de disefio para distintos niveles de intensi-

dad sismica y exigencias en la performance de las
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presas para dichas intensidades. Ademds, propor-
ciona una guia para realizar los estudios necesarios
para la correcta evaluacién de la respuesta sismica
y el disefio de una presa. Con mas de 20 anos de an-
tigiiedad, actualmente el Boletin 72 se encuentra en
revision para su actualizacion a los nuevos procedi-
mientos de diseno. Dentro de estos lineamientos se
incluyen la informacién necesaria y relevante que se
necesita para realizar estos proyectos, de los cuales

podemos resaltar los siguientes puntos:

1. Geologia Regional y de Emplazamiento: debe-
ran hacerse estudios geoldgicos regionales para
luego concentrase en la geologia del emplaza-
miento. Estos estudios deben cubrir al menos
100km de radio del sitio de la obra o hasta
300km para incluir sistemas de fallas activas

de importancia.

Historia Sismica: debe compilarse datos histo-
ricos para poder encontrar patrones y estimar
la sismicidad actual del sitio. De ser posible se
debe tener datos acerca de la ubicacién epicen-
tral, magnitud, fecha de ocurrencia, distancia

focal y mecanismo focal.

Geologia Local: Se necesita informacién geold-
gica local del sitio de la presa para poder anti-
cipar ciertas caracteristicas de los movimientos
sismicos esperados en el sitio y para evaluar el
potencial movimiento de una falla que atravie-

se las fundaciones.

Con esta informacién es posible evaluar sismica-
mente el sitio de emplazamiento y realizar un ana-
lisis de amenaza, el cual puede realizarse deter-

ministicamente o probabilisticamente. El primero
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(DSHA por “Deterministic Seismic Hazard Assess-
ment”) utiliza las fuentes sismicas conocidas y el
historial sismico y geoldgico para generar eventos
discretos o modelos de movimientos sismicos en
el sitio (se puede encontrar detallado en Kramer

(1996)). Los registros sismicos para el sitio son
estimados deterministicamente dada la magnitud,
distancia a la fuente y condiciones particulares del
emplazamiento. La segunda (PSHA, por “Probabi-
listic Seismic Hazard Assessment”), propuesto por
Cornell (Cornell (1968)), utiliza elementos del DS-
HA y adiciona la estimacién de la probabilidad que
dichos movimientos sismicos ocurriran durante el
periodo de tiempo especificado. En este estudio se
tienen en cuenta las incertidumbres y la probabili-
dad de ocurrencia de sismos de distinta magnitud e
intensidad. Los resultados del andlisis probabilisti-
co de amenaza sismica se utilizan para seleccionar
registros sismicos basados en la probabilidad de ex-
cedencia de una cierta intensidad durante la vida
util de la obra o para un periodo de retorno dado.
Actualmente, estos dos abordajes se utilizan y se
recomienda emplearlos en conjunto con el criterio
ingenieril para evaluar y definir las caracteristicas
de los eventos sismicos a emplear para el disefio del

proyecto.

Para definir estas distintas intensidades de diseno
se recomienda la utilizacién de dos intensidades de
accion sismica: Sismo Méximo Creible (MCE, por
“Maximum Credible Earthquake”) y Sismo Ope-
racional (OBE, por “Operational Basis Earthqua-
ke”). El MCE se define como el mayor sismo que
puede ocurrir o ser generado por una fuente con
base en la evidencia sismolégica y geologica de la
zona. Como un proyecto puede estar afectado por
sismos generados por distintas fuentes, cada uno
con su mecanismo de falla, distancia al sitio y mag-
nitud, se pueden definir varios MCEs para el sitio,
cada uno con parametros sismicos distintos y dis-
tinto espectro. El MCE se determina utilizando un
analisis deterministico de amenaza. De todas ma-
neras la ICOLD y la USACE recomienda que una
presa deberd ser diseniada y analizada para una vi-
da til de 100 afos y para los siguientes niveles de

intensidad sismica, definidos como:

> Sismo Maximo de Disefio (MDE, por “Maxi-

mum Design Earthquake”): Este sismo produ-

cird el mayor movimiento sismico para el cual
la presa debe ser disenada o analizada. Para
presas cuya falla pueden representar una ame-
naza social muy importante, el MDE se carac-
teriza por una intensidad igual a la maxima
esperada, MCE, obtenidas de forma determi-
nistica o probabilistica como se describi6 ante-
riormente. Usualmente se le asocia un periodo
de retorno de 10.000 anos. Serd requisito de
performance que no haya una erogacion des-
controlada del embalse cuando este sujeto a
dicha carga, aunque se admiten algunos danos
estructurales. Si la falla de la presa no repre-
senta ninguna amenaza a la vida, puede aso-
ciarse un nivel de movimiento sismico menor al
MDE. Adicionalmente, en el Boletin 46 se ex-
plicita que el MCE no debe causar: licuefaccién
de los materiales de la presa o su fundacién,
el colapso debido a una superficie de resbala-
miento en los taludes o la fundacién, perder
su revancha, desarrollar infiltraciones descon-
troladas por fisuras o en interfaces con otras
estructuras y los vertederos y controles hidrau-
licos no deben ser danados. En definitiva, para
este nivel de intensidad sismica la presa no de-
bera desarrollar una falla catastrofica para la
sociedad y el medio ambiente, aunque dano o

pérdidas econémicas estan permitidos.

Sismo Operacional (OBE, por “Operational
Basis Earthquake”): representa el nivel de in-
tensidad sismica que se espera que ocurra a lo
largo de la vida ttil de la presa, esto es, con
un 50 % de probabilidad de excedencia duran-
te este periodo (para una obra de 100 afos de
vida util se estima que tiene un periodo de re-
torno de 145 afios). El requerimiento asociado
de performance es que los danos sean menores
o nulos y que la operacion de la presa no sea
interrumpida. Como consecuencia de su defini-
cién, el OBE se determina mejor probabilisti-
camente. La presa, estructuras complementa-
rias y equipos deben permanecer funcionales y
el dafio debe ser ficilmente reparable. Como
las consecuencias del OBE son econémicas, se-
gun el caso puede escogerse un OBE mas o
menos severo con sus periodos de retorno aso-

ciados. En resumen, el OBE representa un es-
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tado limite de servicio y se basa en criterios

econdmicos.

> Sismo Inducido por llenado del Embalse (RIE,
por “Reservoir-Induced Earthquake”): Repre-
senta el maximo nivel de un movimiento sis-
mico capaz de ser inducido en el sitio por el
llenado, descarga o la presencia del embalse.
Hay muy pocos casos documentados de sismos
inducidos por el embalse. La consideracién del
RIE debe hacerse para presas mayores a 100m
0 para presas mas pequenas en zonas tecténi-
camente sensibles. Dependiendo de las zonas,
el RIE puede ser mayor, igual o menor que el

sismo OBE, pero nunca mayor que el MDE.

Adicionalmente, el ICOLD destaca que ademas de
la definicion de las acciones sismicas de disenio, hay
otros factures de riesgo que hay que considerar para
que la evaluacion y disefos sismicos sean seguros.
De esta manera, a partir del MCE se establece una
categoria de la amenaza sismica de la zona. Luego
debe estimarse el riesgo potencial aguas abajo de
la presa (cantidad de habitantes, dreas inundables,
impacto ambiental), y asi, junto con la categoria de
amenaza, se define una nota de riesgo. Esta clasifi-
cacion de riesgo se utiliza para guiar en la selecciéon
de evaluacién de pardmetros sismicos, asi como pa-
ra identificar la necesidad de métodos de anélisis
para presas asociadas con una alta nota de amena-
za. Ademas, a estos andlisis, el ICOLD proporciona,
de guia en la influencia del tipo de presa relaciona-
do con su performance y explicita varias situaciones
donde métodos avanzados de andlisis deben ser ga-
rantizados. De esta manera, la ICOLD recomienda
completar el andlisis de riesgo del proyecto con los

siguientes puntos:

1. Categoria de riesgo sismico de la zona de em-
plazamiento (similar a la clasificacién de zonas

sismicas de la mayoria de los c6digos).

2. El tipo de la Presa (presas de materiales suel-
tos incorporan mayores incertidumbres que

una de hormigén, por ejemplo).

3. Los requerimientos funcionales y de uso (si se
va a utilizar para riego, agua potable o gene-

racién de electricidad).

4. La categoria de riesgo de la presa completa y

su embalse (a mayor magnitud, mayores medi-

das y andlisis detallados deben realizarse).

5. Las consecuencias de desestimar o sobre esti-

mar el riesgo asociado.

De todas maneras, el ICOLD aclara que a pesar
de todos los andlisis que puedan efectuarse, el di-
seno sismico de las presas debe efectuarse con un
adecuado criterio ingenieril y basarse en las expe-
riencias de obras ya construidas.

Cabe aclarar que en este trabajo se hace hincapié
en los requisitos de performance del cuerpo princi-
pal de la presa, pero en definitiva hay que analizar
la seguridad, riesgo asociado y niveles de perfor-
mance del proyecto en su conjunto y como un to-
do, analizando la performance y riesgos asociados

de todas sus estructuras complementarias.

2.6. Estado del Arte - Ingenieria Sis-

mica Basada en la Performance

Actualmente el diseno esta desarrollandose hacia
una mirada més integral del problema, consideran-
do niveles de intensidad continuos y cuantifican-
do las incertidumbres asociadas en la sismicidad, el
calculo de la respuesta y la estimacién de dafos.
En este sentido, con el impulso del PEER (Pacific
Earthquake Engineering Research), en los tltimos
anos se ha dado especial crecimiento en lo que se
denomina la ingenieria sismica basada en la Per-
formance (PBEE). En este capitulo enunciaremos
dicha metodologia y repasaremos la evoluciéon his-
torica hasta la consolidacién de este abordaje.
2.6.1. Revision histoérica del diseno basado

en la performance

La ingenieria sismica ha estado moviéndose natu-
ralmente hacia una evaluacion y disefio basados en
la performance en los tltimos 10 a 15 anos. La in-
genieria sismica basada en la performance permite
que estructuras puedan ser disenadas y construidas
de tal manera que su performance bajo cargas sis-
micas puedan ser predichas con un adecuado nivel
de precisién. La gran cantidad de incertidumbres
en cuanto a la caracterizaciéon de los movimientos
sismicos, junto con las incertidumbres inherentes
a la prediccién de la respuesta de la estructura,
dafio fisico y pérdidas han condicionado a que los

abordajes para la evaluacién sismica basada en la
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performance sean de cardcter probabilistico, aun-
que este abordaje no es absolutamente necesario.
Por esta tultima razdn, la ingenieria sismica basa-
da en la performance no se emplea extensamente
y consistentemente en la préactica profesional ac-
tual, aunque ha estado ganando terreno debido a

sus comparativas ventajas (Kramer (2011)).

El concepto de la ingenieria sismica basada en la
performance es una extensién natural de los con-
ceptos bésicos que se encuentran implicitos en el
diseno y la evaluacién sismica actual. La primera
edicién del Libro Azul de la Asociacién de Ingenie-
ros Estructurales de California, en 1959, ya descri-
bia los requerimientos de la fuerza lateral limitando
las deformaciones en la estructura. Para este do-
cumento, objetivos basicos de performance fueron
asociados a distintos niveles de intensidad del movi-
miento sismico. Asi, la performance era descrita en
términos de dano, el cual implica una relacién entre
la respuesta de la estructura y su capacidad para
resistir dicha respuesta. Luego en el reporte ARC-
3-06 del Applied Technology Council, en 1978, se
recomendaba el disefio para un sélo nivel de inten-
sidad basdandose en una probabilidad de excedencia

de un 10 % para un periodo de 50 afios.

Posteriormente, el primer documento que esta-
blecié procedimientos para el diseno basado en la
performance de nuevas estructuras fue el reporte
Vision 2000, de la Asociacién de Ingenieros Estruc-
turales de California (SEAOC (1995)), el cual des-
cribe procedimientos con la intencién de generar
estructuras de performance predecibles respecto a
una serie de niveles de amenaza discretos. En la
Figura 2.6 se observa este esquema de abordaje, el
cual cuenta con 4 niveles de intensidad y cuatro
niveles de performance para tres categorias de es-
tructuras. Actualmente, este abordaje se encuentra
vigente y es ampliamente utilizado en la practica

profesional.
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Figura 2.5: Combinaciones de amenaza sismica y
niveles de performance propuestos por el reporte
Vision 2000

Ademds, como se vio en el inciso anterior, las
normativas vigentes consideran niveles discretos de
intensidad sismica (MCE, OBE, RIE) y objetivos
de dafio asociados (no colapso, operacién garan-
tizada, etc), pero sin aun centrarse en las pérdi-
das asociadas. Recientemente en 2007, la Asocia-
cién Canadiense de Presas ha incluido el objetivo
de performance “pérdida de vidas” asociado a una
probabilidad de excedencia para evaluar la seguri-
dad de las presas. Actualmente se ha derivado en
un abordaje basado en la performance para disenar
y evaluar sismicamente tanto edificios como presas
y otras estructuras, teniendo en cuenta la magnitud
de las incertidumbres que se manejan. Para lograr
esto, el disenio basado en la performance, reconoce
distintas intensidades, pardametros de demanda in-
genieril, niveles de dano y pérdidas asociadas. Asi,
se puede estimar la amenaza de pérdidas que pue-
de ser visto como una estimacién de todos los po-
sibles sismos, registros sismicos, respuestas, dano
y escenarios de pérdida, con su asociada incerti-
dumbre. Con esta metodologia se obtiene un nivel
de performance (pérdidas) asociados a un continuo
de intensidades que se desee evaluar. En resumen,
este procedimiento posee las siguientes ventajas y

desventajas segin Kramer (2011):

1. Ventajas:

a) El diseno basado en la performance, de-
bido a que considera multiples periodos
de retorno, puede tratar una gran varie-
dad de movimientos sismicos potenciales,

teniendo en cuenta las diferencias en la
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ubicacion y la forma de las curvas de ame-

naza para areas de sismicidad distinta.

b) En un encuadre integral como el propues-
to por PEER, las incertidumbres en la
respuesta, dafo y pérdida para una gran
variedad de rangos permiten un disefio
méas comprensivo y consistente. Con este
abordaje los disenos pueden basarse en
limitar riesgos anuales de excedencia de
un particular valor de respuesta, dafio o
pérdida. Por lo tanto, estructuras en di-
ferentes regiones geograficas con distinta
sismicidad pueden ser diseniadas para al-

canzar el mismo nivel de performance.

¢) Los andlisis realizados durante el disefio
basado en la performance generalmente
involucran la prediccion de deformaciones
y deformaciones en el sistema de suelo es-
tructura. Como tal, proveen una mirada
en las deformaciones y mecanismos de da-
fio que no son obtenidos usualmente con
los procedimientos convencionales de di-
sefno. Este proceso provee al ingeniero con
un mayor entendimiento de la respuesta
anticipada, u 6rdenes de magnitud de la
respuesta de la estructura para diferentes

niveles de intensidad sismica.

d) El disefio basado en la performance avan-
zado permite que componentes multiples
de proyectos complejos puedan ser dise-
nados para con niveles consistentes de
riesgos, lo que maximiza el potencial co-
rrecto disenio de estos. El diseno consis-
tente permite un riesgo balanceado, lo
que proporciona la efectividad en los cos-

tos de la obra.

e) El diseflo basado en la performance re-
quiere y facilita el didlogo con ingenieros
geotécnicos y otros miembros del equipo
de diseno. Cuando se lo relaciona con pér-
didas, es posible explicar consecuencias
del disefio en términos tangibles para el

comitente o la sociedad.
2. Desventajas:

a) El uso del disefio basado en la performan-

ce requerird la educacién de ingenieros,

propietarios y reguladores, y requiere de-
seo por parte de ellos para asimilar los

beneficios asociados a este diseno.

b) El disenio basado en la performance re-
quiere multiples disefios para miltiples
niveles de intensidad sismica, lo que in-
volucra mas andlisis que el procedimien-
to convencional de disefio. Ademads, el ca-
racter probabilistico de este diseno nece-
sita que todas estas variables sean trata-
das probabilisticamente. En conjunto, es-
tas caracteristicas originan un mayor es-
fuerzo de calculo y andlisis que el disefio

convencional de estructuras.

Como se puede observar, el diseno basado en la per-
formance nos da una vision més amplia e integral
del problema, y desde un punto de vista probabilis-
tico, provee cierta medida de la magnitud de incer-
tidumbre involucrada. A continuacién desarrollare-
mos el procedimiento para realizar una evaluacién
basada en la performance o un diseno basado en la

performance.

2.6.2. Metodologia de la Ingenieria Sismica

Basada en la Performance

Esta metodologia propuesta por el Pacificic
Earthquake Research Center (PEER) proporciona
las bases para establecer un manejo de recursos
efectivo con los costos para el diseno y construc-
cién de estructuras en el contexto de la amenaza
sismica. En este sentido, “la ingenieria sismica ba-
sada en la performance implica el disefio, evalua-
cién, construccién, monitoreo del funcionamiento
y mantenimiento de estructuras ingenieriles cuya
performance bajo cargas comunes y extremas res-
ponden a las necesidades y objetivos de los propie-
tarios y de la sociedad”(Krawinkler and Miranda
(2004)) . Dentro de la ingenieria sismica basada en
la performance existen dos abordajes que se pueden
realizar sobre una estructura. El primero de ellos
es el la Evaluacion Basada en la Performance (o
Performance-Based Assessment (PBA)) el cual nos
permite evaluar cuantitativamente la performance
de una estructura existente. PBA les da a los pro-
pietarios informacion acerca del edificio en términos
probabilisticos que facilitan la toma de decisiones

en la evaluacién de riesgos. El segundo abordaje es
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el Disefio Sismico Basado en la Performance (Per-
formance Based Design (PBD)), en el cual se dise-
na una estructura desde el comienzo, basandose en
varias alternativas, prestando atenciéon que cumpla
a todos los objetivos de performance demandado
por el propietario. Este tltimo nos permite vincu-
lar costos de reparacién, muertes, tiempos de baja,
etc., con alternativas de disefio en etapas basicas
de proyecto para asi junto con los clientes evaluar
la mejor alternativa que satisfaga todas sus necesi-
dades y ayudar en la toma de decisiones.
Desarrollaremos a continuaciéon la metodologia
para la evaluacion basada en la performance pro-
puesta por PEER (Cornell and Krawinkler (2001),
(2002), Krawinkler and Miranda
(2004)). Esta metodologia es capaz de predecir la

Krawinkler

performance de una estructura o edificio de ma-
nera probabilistica incorporando cuatros tipos de
variables aleatorias en cuatro etapas consecutivas
tal como se muestra en la Figura 2.6. Estas cuatro
variables son: IM, EDP, DM,y DV. La medida
de intensidad (IM por Intensity Measure) descri-
be la intensidad de un movimiento sfsmico (como
por ejemplo, pseudoaceleracién para el primer mo-
do, PGV?, intensidad de Arias, etc.). La variable
EDP (Engineering Demand Parameter) se deno-
mina parametro de demanda ingenieril y tiene en
cuenta un parametro de respuesta de la estructura
que sirve para cuantificar danos, como por ejem-
plo, distorsién entre pisos, asentamientos, etc. La
variable DM (Damage Measure) cuantifica el nivel
de dafio a un elemento de la estructura (fisuras por
punzonado, apertura de juntas en la pantalla de
hormigén, etc.) y la variable DV (Decision Varia-
ble) describe la performance de la estructura (pér-

didas monetarias, pérdidas de vidas, lesiones, etc.).

Response, Damage Loss
[T il [ i [Tz

Ground motion System response

Physical damage Loss

Figura 2.6: Metodologia PBA

Los procesos de analisis asociados con cada una
de estas etapas y variables se describen a continua-

cién:

1. Anadlisis de Amenaza (Ground Motion): en es-
ta etapa se calcula la frecuencia en la cual una

intensidad de un movimiento sismico es exce-

dida. El resultado principal de un anélisis de
amenaza es una curva de amenaza sismica que
muestra la relacién entre una medida de in-
tensidad IM y su frecuencia anual de exce-
dencia A (IM). La IM puede ser un escalar o
un vector, aunque histéricamente Sa(T}) (seu-
doaceleracion para el primer modo de vibra-
ci6n) se ha utilizado para edificios. Este and-
lisis de amenaza puede realizarse tanto deter-
ministicamente (DSHA) como probabilistica-
mente (PSHA) segin lo expuesto en el inciso
anterior, aunque en el diseno basado en la per-
formance se utiliza el segundo. En la Figura 2.7
se esquematizan los pasos a seguir para realizar
este tipo de analisis de manera probabilistica
Kramer (1996) y en el Apéndice F se detalla
un ejemplo de aplicacién.

. Analisis Estructural (System Response): con

la informacién del PSHA y un modelo anali-
tico del edificio, se obtiene un vector de para-
metros de respuesta estructural o parametros
ingenieriles de demanda (EDP). Estos EDPs
deben incluir todas las respuesta relevantes de
la estructura que se correlacionan bien con el
dano en componentes estructurales, no estruc-
turales e instalaciones. Los EDPs obtenidos
en este paso se utilizan para relacionar danos
con intensidadades, la cual se puede obtener
a través de miltiples analisis de respuesta no
lineal del edficicio para distintas intensidades
que incorpore los sistemas estructurales, no es-
tructurales y aspectos geotécnicos de la estruc-
tura. Este procedimiento se conoce como Ana-
lisis Dindmico Incremental o IDA por sus siglas
en inglés. El resultado de la etapa de analisis
estructural es una estimacion probabilistica de
la respuesta de la estructura a diferentes nive-
les de amenaza: Pledp > EDP | im = IM].
Un ejemplo de estos resultados podrian ser los
asentamientos ocasionados en el coronamiento
de la presa para distintas intensidades de Arias

de la accién sismica (Plwy, > Wy, | ia = T A]).

. Analisis de Daifio (Physical Damage): En esta

etapa los EDPs obtenidos en la etapa ante-
rior se relacionan con cantidades de dafio en
las partes componentes de la edificacion. Estos

componentes usualmente se clasifican en tres
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tipos; estructural, no estructural y de conte-
nido. Para cada componente, una variable de-
finida como medida de dano o DM, describe
el nivel de dano experimentado en un sismo.
El arte del andlisis de dano consiste primero
en identificar estados de danos en componen-
tes del edificio y luego obtener relaciones entre
EDPsy DMs en la forma de Pl[dm = DM |
edp = EDP], lo que se lee como la probabili-
dad de estar en el estado de dano DM, dado
que la variable edp es igual a EDP. Los DM s
se definen como una funcién del nivel de dafio
que ocasiona diferentes reparaciones o impli-
can tomar acciones en el remplazo de algunos
componentes debidos al dafio ocasionado por
la accién sismica. Usualmente, la relaciéon en-
tre EDP y DM se obtiene en la forma de una
curva de fragilidad, que describe la probabili-

dad que un componente alcance o exceda un

Source 1 Source 3
e, /s ONE'——
A R
STEP 1
>
E; A
L]
£
g
g8
5
B
£
2
5
o -
(ﬂ. -
Distance, R
5'_I‘EP 3

estado de dafio para un dado valor de EDP.
La forma ttil de relacionar DM — EDP es
Pldm = DM | edp = EDP] y se obtiene sus-
trayendo las probabilidades de exceder dos es-
tados de danos subsecuentes dado un EDP.

4. An4lisis de Pérdidas (Loss): En esta etapa, las
pérdidas (DV por Decision Variable o varia-
ble para la toma de decisiones) debidas a los
danos en las partes componentes son estima-
das. DV s se dividen en tres categorias, que son
la pérdida monetaria, tiempo improductivo y
pérdida de vidas. A diferencia de los DM que
se definen a nivel de una parte componente, las
DV's se definen a nivel del edificio. La repre-
sentacion probabilistica de estas variables de
decisién pueden estar en términos de la proba-
bilidad de excedencia de un cierto valor o de

la frecuencia anual de un valor de excedencia.

—y

log (# earthquake > m)

P
:

Magnitude, x

STEP 2

PLY >y*]

Parameter value, y*

STEP 4

Figura 2.7: Curva de Excedencia de la Intensidad de Arias en PSHA (Kramer (1996))

Usando estas etapas, el proceso de ejecutar una

metodologia de PBA puede ser completado. El re-

sultado de esta metodologia es una representaciéon

probabilistica de variables de decision, la cual pue-

de materializarse en dos formas, una basada en un

escenario en particular y otra basada en la frecuen-

cia media anual.

En el primero, se busca describir la probabilidad
de que una dv se mayor a un nivel de DV dado

que una variable im sea igual a IM (P[dv > DV |

25



Laboratorio de Mecénica de Suelos
Laboratorio de Materiales y Estructuras
Departamento de Estabilidad

Facultad de Ingenierfa - UBA

? FACULTAD
.‘ DE INGENIERIA

Universidad de Buenos Aires

im = I M]. Esta probabilidad se obtiene de acuerdo
al teorema de la probabilidad total como sigue:

G(DV | IM) =
Jeppe foa. GDV | DM)dG(DM | EDP)
dG(EDP | IM)
(2.1)

En el segundo, la expresion se obtiene integrando
G(DV | IM) obtenido en la Ecuacién 2.1en todos
los niveles de amenaza como se muestra en la Ecua-

cién 2.2:

ADV) = / G(DV | IM)dA(IM)

IMs

(2.2)

Asi, la formulacién probabilistica de la evalua-
cién basada en la performance nos permite cuan-
tificar la propagacién de incertidumbres en la esti-
macién de variables clave desde la intensidad hasta
las variables de decisién. Estas incertidumbres tie-
nen diferentes fuentes pero pueden categorizarse en
dos grupos: aleatorias y epistemolégicas. La incer-
tidumbre aleatoria en la estimacion de una variable
existe en la naturaleza aleatoria de esa variable. La
incertidumbre epistemoldgica en la estimaciéon de
una variable se origina en la informacién limitada
que tenemos para estimar esa variable. Estas in-
certidumbres afectan las caracteristicas de las fun-
ciones de distribucién acumuladas y la frecuencia
anual de la amenaza sismica en la Ecuacién 2.1 y
la Ecuacién 2.2. En el inciso siguiente completare-
mos el abordaje propuesto por PEER con el disefio

sismico basado en la performance.

2.6.3. Diseno Basado en la Performance

(Performance Based Design)

La metodologia de evaluacién basada en la per-
formance (PBA) de la seccién anterior es compren-
siva y general pero actualmente impréctica para el
disefio. En la PBA la geometria y componentes es-
tructurales del edificio deben conocerse para poder
realizar la etapa de andlisis estructural y obtener
los pardmetros de demanda ingenieriles (EDPs).
En el disenio basado en la performance (PBD, Per-
formance Based Design), el edificio debe disefiarse

todavia. Uno puede realizar una evaluacién iterati-

va que comienza con un diseno conceptual y luego
es refinado en cada iteraciéon de la metodologia del
PBA, aunque no es un proceso de disefio recomen-
dado ya que los objetivos de performance no estan
adecuadamente definidos en etapas de disefio con-
ceptual. Ademés, la metodologia de la evaluacién
basada en la performance tiene una base probabi-
listica que incorpora el efecto de varias incertidum-
bres, lo que requiere mucho esfuerzo computacio-
nal y aparta la mirada sobre el disefio. Por lo tanto
Zareian and Krawinkler (2009) proponen una me-
todologia conceptual de diseno basado en la per-
formance concentrandose en los valores medios de
las variables aleatorias, lo que permite al disenador
concentrarse en el comportamiento global de la es-
tructura. Este disefio luego puede completarse con
una evaluaciéon basada en la performance rigurosa
para refinar los disefios previamente seleccionados.
Para ello, esta metodologia permite al disenador
elegir entre sistemas estructurales y parametros es-
tructurales globales basados en la pre seleccién de
objetivos de performance globales fundamentados
en consideraciones econémicas y de seguridad. Es-
ta metodologia se enmarca en lo que se denomi-
na un Sistema Soporte para Decisiones de Diseno
(DDSS) cuyo objetivos es buscar la mejor combi-
nacién de sistema estructural, material del sistema
estructural y sistema de parametros estructurales
que satisfagan todos los objetivos de performance
de la manera mas efectiva posible. Asi, para con-
centrarse en esto, el DDSS implica tres dominios,
el de amenaza, el del sistema estructural y el de

pérdida, tal como se detalla en la Figura 2.8.

Structural System Domain
Collapse |

Hazard
Domain [

Mean Hazard
[Curve(s) for Design

No Collapse ] [

Mean IM-EDP Curves
for Design Alternatives

Collapse Fragility Curves
for Design Alternatives

Alternatives
M) E(EDP|IM & NC) P(C|IM)
Loss Domain
‘ No Collapse ‘ I Collapse |

Mean Loss Curves
E(Loss | EDP& NC)

-Downtime Loss = (Byiass

Mean Loss due to Collapse|
E(Loss|C)

-Life Loss = (g)ioss
s—

“Monetary Loas =$loss

E(Loss | IM) = E(Loss | IM & NC)x P(NC|IM)+ E(Loss | C)x P(C| IM)

Figura 2.8: Esquema de Disefio Basado en la Per-
formance
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2.7. Resumen

En este capitulo se revisaron las caracteristicas
sismicas mas relevantes de las CFRD y su perfor-
mance registrada en sismos de elevada intensidad
hasta el momento. Luego se abordé la normativa y
procedimientos actuales involucrados en el diseno
y estimaciéon del comportamiento sismico de este
tipo de presas. Por tultimo se present6 el estado
del arte en la préactica sismica bajo el marco de la
ingenierfa sismica basada en la performance. En el
siguiente capitulo se estudiaran las propiedades me-
canicas de los enrocados, para entenderlos y luego
desarrollar una modelacién que nos permitird ob-
tener relaciones para distintas intensidades de la
respuesta sismica de las CFRD con su incertidum-
bre asociada para poder ser utilizada en el &mbito

de la ingenieria sismica basada en la performance.
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3.

3.1. Introduccion

El geomaterial conocido como enrocado consiste
en un material granular compuesto en su mayoria
por particulas del tamafio de gravas, que se extraen
desde depdsitos o canteras cercanas a la obra. Los
enrocados proveen la masa estructural para el equi-
librio de la presa y garantizan su estabilidad. Las
propiedades mecédnicas de este material dependeran
intimamente de su forma de colocacién y compac-

tacion, granulometria y composicion de las rocas.

La evolucién de la construccion de las presas de
enrocado ha originado cambios en la forma de co-
locacién de estos materiales. En los albores de las
CFRD, se colocaban “a mano” una por una. Lue-
go se procedié al enrocado botado desde alturas de
hasta 60m, ya que se creia que el golpe de los blo-
ques contribuia a la compactacién. Hoy en dia, gra-
cias a la aparicién de grandes equipos vibradores,
las presas de enrocado se construyen compactando
el enrocado colocado, empleando grandes cantida-
des de agua para ello. Este procedimiento conduce

a menores deformaciones y a una mayor resistencia.

Sin embargo, a la hora de hablar de acciones di-
némicas en los suelos, debemos pensar en el orden
de magnitud de deformaciones involucrado, ya que
los suelos y enrocados describen variaciones en su
comportamiento mecanico a medida que aumentan
las distorsiones. Para problemas de respuesta diné-
mica, donde las deformaciones son pequenas, es ne-
cesario caracterizar correctamente propiedades co-
mo el moédulo de rigidez transversal y el amorti-
guamiento, mientras que para problemas de esta-
bilidad o falla es necesario caracterizar el angulo
de friccién interna o cohesién. En la Figura 3.1 se
observa un detalle de los distintos tipos problemas
y las propiedades mecanicas que dictan el compor-
tamiento segin la magnitud de las distorsiones (Is-
hihara (1996)). Cabe destacar que para pequenias
deformaciones, los suelos se comportan de manera
elastica, hasta una cierta deformacién umbral, ge-
neralmente 10~%, para la cual comienzan deforma-
ciones plasticas irreversibles y ocurre un aumento

en la disipacién de energia para ciclos de carga.

Al realizar un anélisis de respuesta dindmica de

estructuras de suelo, lo mas importante es repre-

Propiedades Mecanicas de los Enrocados Compactados

sentar el comportamiento ciclico de los suelos en la
forma de un modelo material que correlacione ten-
siones de corte con distorsiones, es decir, conocer
la relacién 7 = f (). Cuando se espera que haya
pequenas deformaciones, un modelo lineal eldsti-
co se justifica y el pardmetro clave es el médulo
de rigidez transversal. Cuando un problema trae
asociado deformaciones en el rango medio, deba-
jo de v = 1073, el comportamiento del suelo se
vuelve elastoplastico y el mddulo de rigidez trans-
versal G tiende a disminuir a medida que la defor-
macién aumenta. Por esta caracteristica, ocurre la
disipacién de energia durante ciclos de carga. Esta
disipacién de energia es de origen histerético y es
independiente de la frecuencia, y el factor de amor-
tiguamiento se puede utilizar para representar esta
caracteristica disipativa de los suelos. Como las de-
formaciones atn son pequenas, los ciclos sucesivos
de carga no modifican el médulo de corte ni el fac-
tor de amortiguamiento, en lo que se denomina un
comportamiento del tipo histerético no degradado.
Este comportamiento del suelo puede ser correc-
tamente representado mediante el uso de la teoria
lineal viscoelastica. El moédulo de corte y el fac-
tor de amortiguamiento son los pardmetros claves a
determinar para representar correctamente las pro-
piedades de los suelos en el rango medio de defor-
maciones. En este caso, el método mas usualmente
utilizado es el método lineal equivalente, basado en
el comportamiento viscoelastico. Generalmente, un
andlisis lineal se repite paso a paso cambiando los
pardmetros del suelo hasta que se converge a una
soluciéon compatible con el nivel de deformaciones.
Por otra parte, cuando las deformaciones son ma-
yores a 1072, las propiedades del suelo tienden a
cambiar no sélo con el aumento de las distorsiones
sino con el aumento del nimero de ciclos. Este ti-
po de comportamiento se denomina del histerético
degradado. La manera en que el médulo de corte y
el amortiguamiento cambian con el nimero de ci-
clos depende de la forma en que cambie la presién
efectiva de confinamiento durante la aplicacién de
la carga dindmica. Cuando la ley de cambio de las
tensiones presiones efectivas se establece, entonces
es necesario tener una ley constitutiva en la cual la

relacion entre tensiones y deformaciones puede defi-
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nirse a cada paso de carga, descarga y recarga. Uno
de los conceptos mas ampliamente utilizados para
representar este proposito son las leyes de Masing.

Para el anélisis de repuesta del suelo que involucra

el empleo de estas leyes de carga y descarga has-
ta deformaciones cercanas a la falla, es necesaria
la utilizacién de una técnica de integracion paso a

paso.

Nivel de la Deformacién 10%- 10°% 10%- 107

5107

10*-107 107- 107 107-10 10"-10°

Deslizamientos, compactaciony

Fendmeno

Propagacion de ondas y Vibraciones

Fisuras y Asentamientos Diferenciales

licuefaccidn

Caracteristicas Mecanicas

Elastico

Elastoplastico

Falla

Incidencia de la Repeticidn de la carga

Incidencia de la Velocidad de la carga

Parametros que controlan el comportamiento

Modulo de corte, relacion de Poisson

Maodulo de Corte y Amortiguamiento en funcion de y

Relacion t=f(y)

Modelo del Suela

Modelo Lineal Elastico

Modelo Viscoelastico

Modelo con Historia de Carga

Métode Lineal

Método Lineal Equivalente

Método de Integracion Paso & Paso

Método de Anilisis de Respuesta Dindmica

Figura 3.1: Dependencia de las propiedades mecénicas segtn las distorsiones Ishihara (1996)

Durante la ocurrencia de un sismo en una CFRD,
las pequenas deformaciones dictaran la respuesta
dinamica de la presa, mientras que el exceso de
aceleraciones que puedan resistir los taludes involu-
craran deformaciones cercanas rotura. Por lo tan-
to, en una presa sujeta a sismos tendremos todo el
abanico de deformaciones distribuido a lo largo de
la presa. En este sentido serd menester caracteri-
zar el comportamiento de los enrocados para todo
el espectro de deformaciones, lo que involucra co-
nocer su compresibilidad, resistencia al corte, valor
del médulo transversal y amortiguamiento. En este
capitulo desarrollaremos todas estas caracteristicas
y propiedades mecénicas de los enrocados compac-
tados que lo caracterizan como un capitulo aparte

en la mecanica de suelos.

3.2. Factores que afectan las propie-

dades mecanicas de los enroca-

dos

Los enrocados generalmente se obtienen de las
cercanias de la presa, ya sea o bien de depdsitos
aluvionales o bien por medio de la voladura de roca
maciza en canteras especiales. Esto origina que no
exista un tinico tipo de enrocado, ya que varian tan-
to su mineralogia cémo la forma de sus particulas y
su granulometria. Para poder establecer cualidades
comparativas entre los distintos tipos de enrocado,

es necesario saber cémo influencian las distintas ca-

racteristicas fisicas a su comportamiento mecanico.
A continuacién se enumeran los principales factores
(Materédn et. al. (1982)):

> Mineralogia: Afecta el angulo de friccion inter-

na ¢

> Granulometria: las granulometrias mas unifor-
mes son mas compresibles. Es beneficioso agre-
gar materiales granulares mas finos para dis-

minuir la compresibilidad.

> Relacion de vacios: cuanto menor la relacion

de vacios, menor la compresibilidad.

> Forma de las particulas: La forma estd asocia-
da a la cantidad de roturas por aplastamiento.
Particulas angulosas se rompen mas. Cuanto

mas cantidad de roturas haya, mayor compre-
sibilidad.

> Humedad: el agregado de agua resulta en mas

compresion.

> Resistencia a la compresion de las particulas:
Cuanta méas alta sea la resistencia, menos se

romperan.

> Textura y Tamafo: Bloques muy grandes lle-
va a mayor rotura, menor resistencia y mayor

compresibilidad.

> Tiempo: periodos largos de tiempo aumentan
la compresibilidad con el creep (aumento de

deformaciones a tensién constante).
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La interrelacién entre estos factores es muy comple-
ja y dificil de determinar. Por lo tanto, no existen
reglas que puedan usarse para aumentar la resis-
tencia o reducir la compresibilidad de un enroca-
do, una vez que las caracteristicas naturales son
influenciadas por la accién simultanea de diferentes
factores. Sin embargo se pueden hacer las siguientes

afirmaciones:

1. Enrocados bien graduados, resultan en enro-
cados mas densos, los cuales son menos defor-
mables y por lo tanto son menos propensos a
sufrir fracturas internas que los enrocados con
las mismas caracteristicas pero granulometrias

uniformes.

2. La resistencia al corte de los enrocados puede

expresarse mediante una ley exponencial:

= A(0,)’ (3.1)
donde A y b son constantes del material y o,

la tensién normal.

3. El dngulo de friccién interna puede calcularse
como:

¢ = ¢o — Aglog (p/Pa) (3.2)

donde ¢ es el angulo de friccién interna, ¢,
es el dngulo de friccién interna para una pre-
sion Pa, A¢ es la va/riac/ién/ del angulo para
cada material, p = %es la, presién de
confinamiento, y Pa es la presién atmosférica

tomada como referencia.

En el inciso siguiente nos centraremos en cuantifi-
car la compresibilidad y deformabilidad de los en-
rocados y en los posteriores la resistencia y el com-
portamiento para bajas deformaciones.

3.3. Compresibilidad y deformacio-

nes en el enrocado

Las deformaciones volumétricas en el enrocado
dependen intimamente de dos fenémenos: el aplas-
tamiento y la rotura de sus bloques. A medida que
se aumenta la altura de la presa y con el llenado
del embalse, las fuerzas de contacto entre bloques
se ven incrementadas. Por una parte, si los enro-
cados estan compuestos por bloques angulosos, es-
tos puntos de contacto mas pequenos fomentan la

concentracion de esfuerzos y su consecuente rotura

y aplastamiento, en mayor medida que si el enro-
cado tiene origen aluvional y son redondeados. Por
otra parte, las fuerzas de contacto mayores van pro-
gresivamente rompiendo los bloques, ocasionando
el rearmado del entramado del esqueleto resistente
entre ellos. La rotura de estos bloques serd mayor
cuanto mayor sea el tamano de los mismos, ya que
bloques mayores tienen una mayor probabilidad de
tener inhomogeneidades y debilidades en su cuerpo.
Estos dos fenémenos progresivos, que continuan a
lo largo del tiempo, son los responsables de las de-
formaciones y por lo tanto de la compresibilidad
del enrocado.

En la evolucién de las CFRD un hito importante
lo marcé la utilizaciéon de agua durante la coloca-
cién del enrocado. A partir de las experiencias en el
campo y en laboratorio, se llegaron a las siguientes
conclusiones acerca de los beneficios de la utiliza-
cién de agua y de los fenémenos que contribuyen
(1960a),
Steele and Cooke (1960), Terzaghi (1960c)), con-

cluyendo que el agua no es un lubricante y la resis-

a una menor compresibilidad (Terzaghi

tencia de la roca disminuye una vez que la carga es

suficiente para aplastar el contacto entre bloques:

> El agua no acttia como un lubricante entre los
contactos de roca, sino que por el contrario,
enrocados himedos y saturados tienen el mis-

mo angulo de friccién.

> El agua, sin embargo, debilita la roca y la de-
formacién aumenta debido a la rotura y aplas-

tamiento de las particulas de enrocado.

> La resistencia de los bloques de roca esta afec-
tada por el nivel de tensiones y rotura pro-
gresiva. El valor del angulo de friccién interna
¢ disminuye tan pronto como haya suficiente
tension aplicada para iniciar el proceso de ro-

tura.

> Los enrocados con bloques angulares son mas
compresibles que los enrocados con bloques de

forma redonda.

De esta manera, con la adicién de agua y el co-
rrecto espesor de capas, se genera un esqueleto de
particulas sélidas en la cual los bloques grandes es-
tan en contacto entre si, y las particulas pequenas
se ubican entre estos. La Figura 3.2 muestra los
resultados de compactacion en funcién del espesor

de la capa, ntimero de pasadas y tipo de equipo
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compactador (Cruz et. al. (2009)) que reflejan las

afirmaciones anteriores.

Thickness of layer (m)

W NV AW LD

Compactation % of layer thickness

@ N°of passes = Ferguson Model 65

— Bros Mode! VP-20D (from Robeson & Crisp, 1966)

Figura 3.2: Grado de compactacién segin el espe-
sor de capa y nimero de pasadas

De la figura anterior se pueden obtener dos con-

clusiones importantes:

> La compactaciéon de la capa disminuye a me-
dida que el espesor inicial aumenta, pero debe
sefialarse que en capas muy finas sélo los blo-
ques mas pequenos pueden acomodarse. Cuan-
tos méas pequenos sean los bloques, mayor sera
el nimero de contactos, lo que lleva a una es-

tructura mas densa del enrocado.

> Por encima de 1m de espesor, la compactaciéon
de la capa sélo aumenta con el nimero de pa-

sadas para una misma granulometria.

A partir de estas conclusiones puede decirse que con
los rodillos vibratorios es posible producir un enro-
cado mds denso (con una relacién de vacios entre
0.35y 0.25) en los cuales el ajuste y acomodamiento
de particulas han producido un esqueleto menos de-

formable. Por razones préicticas y econémicas, 4 a 6

pasadas de rodillo vibratorio de 10 toneladas en ca-
pas de 0.8m y 1.0m en zona 3B y 1.6 m a 2m en zo-
nas 3C han dado resultados satisfactorios para las
presas de enrocado. Por lo tanto, un procedimiento
constructivo en capas con espesores maximos del
didmetro de los bloques méximos (0.8m-1.0m) o a
lo sumo 2 didmetros maximos (1.6m-2.0m) con cua-
tro pasadas de un rodillo vibratorio de 10 toneladas
y con el agregado de agua (3001/m?), es suficiente
para promover la trabazén y la correcta ubicacién
de los bloques de roca y fragmentos que lleva a un
estado més denso (baja relacién de vacios), lo que
permite una baja compresibilidad. En presas muy
altas, las capas no deberian exceder los 1.20m.
Los bloques en contacto entre si estan sujetos a
fuerzas intergranulares, como sugiere Marsal (Mar-
sal (1973)). Estas fuerzas originan la fractura y ro-
tura de granos por aplastamiento, la cual es mayor
para didmetros mayores. Si la presién interna au-
menta, las fuerzas de contacto aumentan también,
y debido a la plastificacion, las dreas de contacto
también aumentan. Cuando las fuerzas de contacto
exceden la fuerza de rotura, las particulas se rom-
pen y se forma un nuevo esqueleto estructural en el
enrocado. La rotura de granos ocurre mas frecuen-
temente en enrocados debido a las elevadas fuerzas
de contacto que existen hasta en condiciones nor-
males de presiéon. Las fisuras naturales que existen
en las rocas y la resistencia minorada de la roca
meteorizada en la masa de enrocado favorece a in-
crementar la rotura. Cuando se trata de arenas o
gravas, la rotura de rocas ya ha ocurrido y las par-
ticulas meteorizadas han sido lavadas, por lo que
cuantos mas chicos son los granos, mas fuertes son.
En este aspecto, vamos a citar las consideracio-
nes de Maranha das Neves (Maranha das Neves
(1993)), sobre la rotura de los bloques y la fluencia

lenta debido a este fenémeno:

“Este comportamiento se ha verificado en laboratorios de enrocado. No podemos olvidar que la
rotura de un fragmento de roca da origen a particulas mas resistentes que el material original del
cual procedieron. Sucede que los enrocados compactados tienen una rigidez apreciable. Este com-
portamiento se mejora por el incremento en la presién de fluencia lenta debido a la compactacién.
El efecto no es sélo un reflejo del aplastamiento en los puntos de contacto sino un resultado de la
rotura y la reduccién de la relacién de vacios. Estas tensiones de fluencia han sido determinadas en
laboratorio y en el sitio. Es interesante observar que cuando se compara con la curva de compresiéon
normal, los enrocados tienen una rigidez mayor, es decir, posee un A menor. En comparacién con
un elevado rango de otros materiales granulares, los valores para enrocados caen en el rango de 0,1
a 0,4. Esta situaciéon corresponde a una fase en la cual la reduccién de la relacién de vacios sélo
puede ser posible con la rotura de particulas. La posibilidad de reducir la relacién de vacios por
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el reagrupamiento de particulas fue usado enteramente a niveles de tensiones muy por debajo de
la tension de fluencia eldstica. Esto significa que en arenas, la curva de compresion normal (NCL)
coincide con aquella que los autores llaman de deformacion eldstica, e indica que la deformabilidad
depende enteramente de la rotura. Como se mencioné anteriormente, la presiéon de fluencia en are-
nas es bastante elevada, en el orden de los 10M Pa. Por lo tanto, desde el punto de vista de lo micro
mecanismos, los enrocados se comportan muy diferente comparado con las arenas para el rango
de tensiones a los cuales estdn sujetos. De esta manera, en los enrocados, la rotura (incluyendo
el aplastamiento de los contactos) y el reagrupamiento de las particulas coexisten para presiones
muy bajas. No es sorpresa que tanto las presiones de fluencia como los valores de A de estos sean
menores. También puede deducirse que el creep en los enrocados difiere del creep en arenas porque
estd mas relacionado al aplastamiento de los contactos que a la rotura de las particulas.”

La compresibilidad de los enrocados puede ser
medida en el laboratorio en celdas de un metro de
didmetro. Los resultados de los ensayos se mues-
tran en la Figura 3.3 y las mediciones de campo en

la Figura 3.4.

65 Line A, NCL
v =-0,0119 Ln(p) + 1,2913
&0 X .,}; - 0976
55
50 N Line K
T, | v = ~0,0045Ln(p) + 1.2507
. ¥ = R*=0,9158
40 2 N
h\-\
35 i
30
25 %
20
100 Vertical pressure—p” 1.000
e ple = 62 kPa ericatp P

Figura 3.3: Determinaciéon de N, A\ y k para enro-
cados secos (Cruz et. al. (2009))
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Figura 3.4: Compresibildiad de los enrocados com-
pactados (Signer (1973))

Ambas curvas tienen similitudes, y ambas mues-
tran un punto de rotura equivalente a una presién
de pre consolidacién en los suelos, siendo el punto
de rotura un valor medio entre la presiéon normal y
la curva de compresién especifica definida por A. El
pardmetro lambda tiene un valor entre 0,01 y 0,1
para los ensayos de laboratorio, bien por debajo
de los valores para otros materiales, lo que mues-
tra una menor compresibilidad de los enrocados.
En este sentido, la Tabla 1 reproduce los valores
obtenidos en presas de enrocados. La tercer linea
es el médulo de compresién, los cuales van entre
5000kg f/em? para presiones bajas y 200kgf/cm?

para presiones altgse

— - 5
Enrocado A [M Pa) 5 P‘reazn V‘ertl(éal [‘k‘g fl {) cm‘ ] =
Enrocado de Basalto ﬁ!}/rg 0.04 0.28 1.5 285
(Presa Itatiba, H = 92m) Fgf/em? 0.02 0.07 0.1 0.15 0.19
E, [kgf/cm®] | 5000 | 1428 | 1000 | 666 | 526
Enrocado (Presa do éj/ff 0.22 0-5 1 1.85 3.9
Cavalo, H = 150m) Fafjom? 0.11 | 0.125 | 0.166 | 0.185 | 0.26
E, [kgf/em?[ | 909 | 800 | 600 | 540 | 334
Enrocado de Dioritas en Ah/h 0.15 0.4 0.75 2 3.2
capas de 1m (Presa TeFiomd 0.075 | 0.2 | 0.125 | 0.2 | 0.246
Infiernillo, H = 148m) E, [kgf/cm?®] | 1333 | 1000 | 800 | 500 | 405

Tabla 1: Valores de Compresibilidad obtenidos en el Campo
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Con estos valores de referencia es posible obtener
las deformaciones en la presa debido a la construc-

cién y al llenado del embalse.

3.4. Creep

Los enrocados presentan el fenémeno de creep, es
decir, el aumento de las deformaciones en el tiem-
po para un nivel de esfuerzos constantes. Como
bien se aclaré anteriormente, este proceso se de-
be al reacomodo de los bloques de roca producto
del aplastamiento de los bordes y a la fractura de
los bloques, lo que origina a lo largo del tiempo
un cambio en la granulometria original y en la es-
tructura del enrocado. En general, el proceso de
creep tiene dos aspectos: Creep volumétrico aso-
ciado con el fendmeno de endurecimiento, y creep
distorsivo asociado con procesos de debilitamien-
to. La primera se desarrolla principalmente luego
de la construccién y llenado del embalse, y duran-
te este proceso aumenta la rigidez y la resistencia
al corte. Luego viene seguido de una etapa donde
las deformaciones volumétricas han casi cesado y
el creep distorsivo es predominante. Este creep dis-
torsivo ocurrird independiente de todas las acciones
de resguardo que tomemos durante la construccion.
Es un proceso natural de los enrocados, necesario
para generar una estructura estable. En la Figura
3.5 se observan las deformaciones por creep en la
varias CFRD. En la mayoria de los casos, las defor-
maciones pueden ser de hasta un 50 % méas debido

a este fenémeno.
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Figura 3.5: Fenémenos de Creep en los Enrocados
- Ejemplos de Presas en todo el mundo Cruz et. al.
(2009)

3.5. Resistencia al corte

Los enrocados son materiales granulares, que re-
sisten en funcién de la fricciéon entre sus bloques.
Esta friccion depende del angulo de friccién inter-
na, que como ya se vio anteriormente, depende de la
presion de confinamiento. Esto origina que la fun-
cién de resistencia tenga una relaciéon no lineal con
la presién de confinamiento. En la Figura 3.6 se re-
sume la envolvente de ensayos realizados por Mar-
sal (Marsal (1973)).
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Figura 3.6: Envolventes de Mohr para varios enro-
cados (Marsal (1973))

Como se aprecia, los enrocados poseen una ele-
vada resistencia al corte, sin cohesion aparente. Las
envolventes de resistencia son curvas que reflejan la
disminucién de la resistencia al corte a medida que
aumentan las presiones de confinamiento. Asi, la
envolvente de Mohr-Coulomb puede ser expresada
por la ecuacién de De Mello ( De Mello (1977)):

T=A(0,)" (3.3)

donde T es la resistencia al corte y o,la tensién

normal en el plano de corte. A y b son los para-
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metros de cada material y estan definidos a partir 2 se resumen los parametros de los distintos enro-
de ensayos. El pardmetro A es igual a tan(¢) para cados encontrados en la bibliografia (Cruz et. al.
una tension normal igual a la unidad y b refleja los (2009)) y a continuacién se grafican varios de ellos
cambios de ¢ con o (ver Ecuacién 3). En la Tabla en la Figura 3.7.
’ Enrocado \ A [k:gf/cmz] \ b \ ¢ [deg] ‘
Basalto — San Francisco 1.68 0.79 99
Diorita — El infiernillo 1 0.9 45
Gneiss — Mica Granitica 0.87 0.9 41
Arena/Grava - Pinzandaran 1.57 0.82 57
Conglomerado Silicificado — El infiernillo 1.53 0.79 57
Pizarra — El Granero 1.44 0.77 55
Gneis-granito-esquisto — Presa Mica 0.8 0.94 38
Basalto — San Francisco 1.69 0.78 59
Pizarra — El granero 1.4 0.82 54
Esquistos-Gneiss-Granitos — Presa Mica 1.15 0.8 49
Basaltos 1.54 0.82 57
Basalto 2.25 0.75 65
Graywacke - Bakin 2.13 0.75 64
Graywacke 30 % Shale 70 % - Baktn 1.41 0.77 55
Oroville RD=85% 1.34 0.86 53
Arenisca — RD=85% 0.85 0.96 40
Basalto (cantera) — Marimbondo Dam 2.18 0.79 64
Basalto (cuerpo presa después de 25a) — Marimbondo Dam 1.75 0.85 62
Basalto (meteorizado) — Marimbondo Dam 1.6 0.88 61
Basalto — Campos Novos 1.38 0.892 54
Gneiss-esquistos-esquistos de mica 0.83 0.83 -
Enrocado con 25 % de material cementado — Tankang Hp 3 0.6 72
Presa Oroville 1.12 0.82 48

Tabla 2: Resistencia al Corte de los Enrocados - Parametros

8.
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Figura 3.7: Resistencia al Corte - Envolvente segin parametros Tabla 2

35



Laboratorio de Mecénica de Suelos
Laboratorio de Materiales y Estructuras
Departamento de Estabilidad

Facultad de Ingenierfa - UBA

? FACULTAD
.‘ DE INGENIERIA

Universidad de Buenos Aires

Como se aprecia de los graficos, la presién de con-
finamiento es determinante en la resistencia al corte
de los enrocados, ya que para presiones elevadas, los
contactos entre granos se rompen y plastifican, ha-
ciendo superficies mas lisas y con menos angulo de
friccién, haciendo que la envolvente de la resisten-
cia al corte de los enrocados no sea lineal como en la
mayoria de los suelos granulares. De todas maneras,
como se observa en la Tabla 2 el 4ngulo de fricciéon
interna de los enrocados para presiones bajas es de
41 grados en adelante, lo que indica la elevada re-
sistencia y los taludes empinados que permiten las
presas con estos materiales. También cabe aclarar
que la resistencia al corte méxima residual de estos
ensayos sOlo se alcanza para grandes deformaciones.
A continuacién describiremos las propiedades méas
importantes en la respuesta dindmica, que depen-
den del nivel de distorsiones, y estos son la rigidez
para pequenas deformaciones y el amortiguamiento
bajo cargas ciclicas.

3.6. Rigidez Transversal y Amorti-

guamiento

Como se describi6 en la introduccién de este capi-
tulo, el problema de la respuesta dinamica de presas
se ubica dentro del rango de pequenas y medianas
deformaciones. Dentro de este rango, las propieda-
des mecanicas que mas influyen en la respuesta son
la rigidez transversal y el amortiguamiento. Es por
eso que es necesario un estudio exhaustivo de estas
caracteristicas para los enrocados. Para definir la
rigidez transversal para cada nivel de distorsiones,
es necesario definir el médulo de rigidez inicial Gy
y la variacién del médulo secante G con el aumento
de las distorsiones, o curva de degradacién G/Gy.
En esta seccion repasaremos las relaciones biblio-
graficas disponibles para definir tanto la variacién
de rigidez cé6mo el amortiguamiento.

3.6.1. Rigidez Inicial Gq

Los ensayos de laboratorio han demostrado que
la rigidez de los suelos se encuentra influenciada
por la amplitud de la deformacion, la relaciéon de
vacios, la tensién principal media, el indice de plas-
ticidad, la relaciéon de preconsolidacion y el ntime-
ro de ciclos de carga. En la Tabla 3 se resumen

las propiedades que inciden en el valor de Gy, se-

giun Dobry y Vucetic (Vucetic and Dobry (1991)),
para suelos no cohesivos. Hay que tener en cuenta
todos estos factores a la hora de definir el médulo
inicial es esencial para caracterizar adecuadamente
el comportamiento mecanico del enrocado en cues-
tion. Notar que segin lo presentado en el comienzo
del capitulo, la incidencia de la velocidad de carga
y los niimeros de carga es solo para deformaciones

mayores a 1074,

’ Factor \ Influencia sobre Gy ‘

Presién Efectiva de Aumenta con p’
Confinamiento p

Relacion de vacios

Aumenta con e

e

Antigiiedad Puede Aumentar

geoldgica t, con tg

Cohesion ¢ Puede Aumentar
con ¢

Velocidad de
deformacién §

Aumenta con ¥

Numero de ciclos Aumenta

de carga (drenado),
Disminuye (no

drenado)

Tabla 3: Efectos ambientales y de Carga en GoVu-
cetic and Dobry (1991)

Para determinar el médulo de rigidez transver-
sal inicial (Gp), el cual existe sélo a deformaciones
muy bajas (107%), se pueden utilizar distintas esti-
maciones, basadas en datos empiricos y ensayos de
laboratorio. Una primera estimacion se obtiene a
partir de los valores de velocidad de onda de corte
por refraccién sismica, segtin la siguiente ecuacion:

Go = pv? (3.4)

donde p es la densidad del suelo y vges la velo-
cidad de onda de corte por refraccién sismica. De
todas maneras la velocidad de onda de corte depen-
de de la compacidad del material y de la magnitud
de los esfuerzos a la que esta sujeto y para el ca-
so de suelos gravosos, suele utilizarse la siguiente
expresion:

7 n

b

Go=A-f(e)- Do

(3.5)
donde p/es la presién media en kPa, py.r es la
presion de referencia (100kPa) y A, f (e)es una fun-

cién decreciente que tiene en cuenta la relacién de
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vacios e y m es un exponente, que se cree que para
enrocados estd relacionado con el coeficiente de uni-
formidad. El coeficiente A es un pardmetro que tie-
ne en cuenta la granulometria, mineralogia y edad
geolobgica, es decir, varia de acuerdo al tipo de grava
y de la composicién de sus particulas. El parametro
n toma un valor cercano a 0,5 y se cree para gra-
vas depende del coeficiente de uniformidad (U,). La
funcién f (e)tiene en cuenta la disminucién del va-

lor de Gg con el aumento de la relacién de vacios,
_ (2,17—¢)?
- 1+e

al igual que en arenas. En la

y generalmente toma la forma de f (e)

6 o) = G

Tabla 4 se resumen los valores ofrecidos por los dis-

tintos autores, los cuales se observan graficamente
en la Figura 3.8 (Ishihara (1996)). Nétese que pa-
ra gravas, existe una gran variacién en el valor de
Gy debido principalmente a la diversidad de orige-
nes, formas, granulometrias y mineralogias de es-
te material. También cabe aclarar que la mayoria
de los ensayos estdn hechos para suelos gravosos,
con muestras alteradas de depésitos naturales, de
tamafio maximo y granulometrias distintas de los
enrocados, ya que hay muy pocos ensayos sobre en-
rocados hechos por el hombre como los de las presas
CFRD. Esta es la mejor aproximacién que se tiene

para estimar la rigidez inicial en los enrocados.

| Referencia | A | F(e) [ n | Material
Prange (2,97—¢)? D BilaStO
(1981) 7230 Tre 0.38 50 = 40mm
U, =30
A=
and Esashi | 13000 | &2=2l | .55
(1981) 1+e Ds5o = 30mm
U.=10
Kokusho 2 Reci)ﬁgjada
and Esashi | 8400 | 1729 | .60
(1981) te D5y = 10mm
U.=20
Grava
Tanaka et. (2,17—¢)?
3080 | =y~ | 0.60 Dso = 10mm
al. (1987) e !
Goto et. al. (2,17—¢)? Grava Dsg =
(1987) 1200 | =5 | 085 1 o U, = 10
Nishio et. al. ) Balasto
(1985) 9360 | 2AT=h | 0.44 | Dsg = 10,7mm
(inalterada) U.=138

Tabla 4: Constantes propuestas para férmulas emiricas de Gy

Por otra parte, Kokusho and Tanaka (1994) es-

tudiaron la variacién del médulo inicial con el au-
mento de la presiéon de confinamiento para mues-
tras inalteradas de gravas arenosas. Los resultados
obtenidos mostraron que el médulo inicial es cre-

ciente con la variacion logaritmica de la presion de

confinamiento con exponentes n variables entre 0,6
y 0,84.
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Figura 3.8: Valor del Médulo Transversal Inicial
Gopara gravas. Ishihara (1996)

Con el valor de Gy y conociendo el moédulo de
Poisson, alrededor de v = 0,2 para enrocados, es
posible obtener también el médulo de elasticidad
longitudinal inicial, Fy, ya que en este rango de
deformaciones (0 < v < 10_5) se considera que el

suelo se comporta de manera elastica.

3.6.2. Relacién G,../Gy y Amortiguamien-

to

Es bien conocido que las caracteristicas de de-
formacion de los suelos son altamente no lineales y
que esto se ve expresado en las relaciones del mé-
dulo de rigidez transversal y el amortiguamiento,
los cuales varian significativamente con la amplitud
de las deformaciones. Asi, en el origen se obtiene
el valor maximo del médulo secante (Gpo Gaz),
mientras que para distorsiones mayores, el valor del
modulo secante G, disminuye. Esta relaciéon no li-
neal entre tensiones y deformaciones se denomina
“backbone curve” o curva esqueleto, y si se grafica
el valor del médulo secante, obtendremos la famosa
curva de reduccién del médulo de corte (ver Figura
3.9).

Backbone
curve

(a)

' Modulus reduction curve

Figura 3.9: Relacién entre tensiones y distorsiones
para enrocadoos y suelos

Por otra parte, experimentalmente se ha obteni-
do que si la carga no es monoténica y se invierte,
la rigidez vuelve a ser la inicial. De esta manera
si se somete una masa de enrocado a cargas cicli-
cas, existe un ciclo de histéresis en el cual se di-
sipa energia. A esta disipacién la denominaremos
amortiguamiento histerético. Este amortiguamien-
to difiere del amortiguamiento viscoso justamente
porque estd asociado a estos ciclos de histéresis y
no como una fuerza viscosa proporcional a la velo-
cidad. Asi, la energia disipada en cada ciclo serd el
area encerrada en las curvas de carga y descarga.
En la Figura 3.10 se observa la naturaleza de es-
te fenémeno y el amortiguamiento especifico puede

obtenerse mediante la expresion:

57LAVV
A W
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Figura 3.10: Ciclo de Histéresis y amortiguamiento
asociado a un ciclo de carga

Analizaremos primero los factores que afectan
la curva de reduccién o degradacién de la rigidez
transversal, ya que esta propiedad influye directa-
mente en el amortiguamiento. Estudios de Dobry y
Vucetic (Vucetic and Dobry (1991)) y de Sun (Sun
et. al. (1988)) concluyeron que la forma de la cur-
va para los suelos en general estd mas influenciada
por el indice de plasticidad que por la relacién de
vacios y que la degradacion se retarda si el nivel
de confinamiento es mayor. Vemos que para suelos
menos plasticos como los enrocados, la degradacién
del médulo G se produce para menores distorsiones
(Ver Figura 3.11).

1.0

0.8 |-

G max

04 |-
OCAR=1-15 o
0.2

0.0001 0.001 0.01 0.1 1 10

Cyclic shear strain, 7y, (%)

Figura 3.11: Curvas de Reduccién del Médulo de
Rigidez transversal para suelos granulares con dis-
tinta plasticidad. Ishibashi and Zhang (1993)

Por otra parte, la curva de reduccién del médulo
de rigidez transversal se ven altamente influencia-
da por la presiéon de confinamiento para suelos de
baja plasticidad, como los enrocados. Asi, si la pre-

sion media de confinamiento aumenta, las curvas se

ven desplazadas a la derecha, corriendo el umbral
de comportamiento lineal (ver Ishibashi and Zhang
(1993)). En el caso de los gravas, Kokusho (1980) y
? realizaron andlisis sobre muestras reconstituidas

cuyos resultados se observan en la Figura 3.12.
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o
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oy'= 50-300 kNm-2 |
o [ /
-g " Crushed rock
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® 09 —oy'= 50-300 kNm-2 ]
£ ]
£
o - -
Q
ok | | : |
10° 16° 107 16° 10
Shear strain, ¥,
Figura 3.12: Curvas de Reducciéon del Médulo

de Corte y Amortiguamiento para gravasKokusho
(1980).

Como se observa de estos resultados de laborato-
rio, el modulo de Corte disminuye y el amortigua-
miento aumenta para valores crecientes de distor-
siones. También cabe resaltar que la reduccién del
médulo de corte comienza a partir de y = 5x 1076,
Los efectos de la presién de confinamiento sobre el
amortiguamiento y el médulo de corte fueron estu-
diados por Tanaka et. al. (1987) para materiales
con contenidos de un 25% y un 50% de gravas.
Los resultados de los ensayos pueden observarse en
la Figura 3.13, de donde se desprende que las gra-
vas tienen un mayor grado de no linealidad para
presiones pequenas de confinamiento, evidenciado
en el pronunciado declive en el médulo transver-
sal, con el consecuente pronunciado aumento del
amortiguamiento con la disminucion de la presién

de confinamiento.
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Figura 3.13: Variacién del médulo secante y el
amortiguamiento segun la presion de confinamiento
(Tanaka et. al. (1987)).

Varios autores han estudiado y propuesto expre-
siones en las cuales se determina las curvas de re-
duccién para un determinado material, ajustadas
en base a los distintos resultados de laboratorio.
Entre ellos son de interés las formulaciones de Ro-
llins, Seed, Ishibashi y Zhang y de Vucetic y Dobry
(Rollins et. al. (1988); Seed et. al. (1986); Ishibas-
hi and Zhang (1993); Vucetic and Dobry (1991)) .
Cada una de estas relaciones fue establecida a par-
tir de ensayos sobre muestras distintas. Por ejem-
plo, la formulaciéon de Seed aplica para arenas y
gravas de pequeno tamafo, la de Rollins para de-
podsitos naturales de enrocados, la de Ishibashi y
Zhang para archillas y la de Vucetic y Dobry para

arcillas y arenas.

Como se aprecia en los siguientes graficos, que
surgen de la recopilacién de todos los resultados
precedentes de laboratorio(Lo Presti et. al. (2006))
para gravas y enrocados, la formulaciéon que més se
ajusta es la formulada por Rollins (Rollins et. al.
(1988)).

Rollins et al., 1998

038

Range from
experiments
06

GIGo

Vucetic and Dobry,1991
04

Seed et al., 1986
0.2

0.0001 0.001 0.01 0.1 1

Shear strainy [%]
Figura 3.14: Ajustes de distintas Formulaciones al

rango de resultados experimentales de G/G .. para
suelos gravosos, Lo Presti et. al. (2006).

30

Vucetic and Dobry, 1991 > 4
25 -~ 7z

20
Rollins et al., 1998

Seed et al., 1986

Damping Ratio [%]
o

Range from
experiments

0.001 0.01 0.1 1
Shear Strainy [%]

Figura 3.15: Ajustes de distintas Formulaciones
al rango de resultados experimentales de amorti-
guamiento para suelos gravosos, Lo Presti et. al.
(2006).

Asi, la formulacién de Rollins sigue la siguiente
ley:
G 1

N [1+ 167 (1,2 + 10-207)] (3.7)

Go

0.0\ 075
D = 0,008 + 18 - (1 +0,15(y) ) (3.8)

donde ~ estd expresada en porcentaje y es la dis-
torsién maxima alcanzada. Podemos observar, que
si bien esta relacion es una media de los resultados
de ensayos, la relacién implicita no tiene en cuenta
los efectos de la presiéon de confinamiento, la cual
retrasa la degradacion para presiones mayores. Es-
tas relaciones nos permitiran construir un modelo
dindamico de suelo lineal equivalente, como se vera

en los capitulos subsiguientes.

40



? FACULTAD
-‘ DE INGENIERIA

Universidad de Buenos Aires

Laboratorio de Mecénica de Suelos
Laboratorio de Materiales y Estructuras
Departamento de Estabilidad

Facultad de Ingenierfa - UBA

3.6.3. Resumen

Los enrocados poseen caracteristicas propias pe-
culiares que logran que se considere como un ca-
pitulo aparte en la mecénica de suelos. Los meca-
nismos de deformaciéon del enrocado se deben al
aplastamiento y rotura de sus granos, en un proce-
so que continua a lo largo de la vida ttil de estos
materiales. Es por ello que los enrocados deben ser
compactados en capas de pequeno espesor y con
un tamano méaximo limitado, y deben ser mojados
para que de esta manera se logre una mayor com-
pactacion a la hora de la colocacion. Esta mayor
compactaciéon acompanada de una correcta granu-
lometria traerd aparejados menores deformaciones
en el enrocado, mejorando el comportamiento glo-

bal de la presa.

Estos materiales poseen un angulo de friccién in-
terna que depende de la presién de confinamiento.
A mayores presiones, las tensiones se concentran
en los puntos de contacto, produciendo un aplasta-
miento y reduciendo el angulo de friccién interna
entre bloques. Por ello las envolventes de Mohr de

los enrocados llevan la forma exponencial.

Existe una relacién no lineal entre tensiones de
corte y distorsiones para pequenos valores de de-
formacion. Esto se debe a que se reduce la rigidez
transversal con el aumento de las distorsiones, fe-
némeno que estd asociado a la rotura de la estruc-
tura del suelo, proceso que se detiene si la carga
se invierte. Este comportamiento, si se somete a
cargas ciclicas como los terremotos, trae aparejado
un amortiguamiento producto de ciclos cerrados de
histéresis que disipan parte de la energia entregada
a la masa de suelo. Para caracterizar este compor-
tamiento es menester conocer el valor del médulo
inicial Gg y la forma de la curva de reduccién de es-
te valor con las distorsiones, Gge./Go. El valor del
modulo inicial depende de la relacién de vacios, de
las caracteristicas granulométricas y minerologicas
de sus particulas y de la presiéon de confinamien-
to. La forma de la curva de reduccién de la rigidez
transversal depende intimamente de la presiéon de
confinamiento para los enrocados, aumentando el
valor umbral elastico para presiones mayores.

En los capitulos siguientes tendremos en consi-
deracién todas estas propiedades para representar

correctamente el comportamiento de los suelos a

bajas deformaciones y para cargas ciclicas, requisi-
to esencial para comprender y evaluar la respuesta

dindmica de las presas.
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4. Relacién entre la intensidad de Arias y los asentamientos para

presas de enrocado

4.1. Introduccién 4.2.1. Breve Reseia Histérica y Métodos

disponibles para el Anilisis de Res-

En este capitulo desarrollaremos las bases y el puesta Sismica
procedimiento realizado para la obtencién de las re-
laciones entre una medida de intensidad IM y un
parametro ingenieril de demanda sismica, o EDP.
Describiremos las razones por las cuales se escogié
como I M la Intensidad de Arias (IA) y como EDP
los asentamientos en el coronamiento w. También
se desarrollara la eleccién y formulacién del modelo
de respuesta dindmico, denominado modelo proxy
o substituto, a partir del cual se obtuvieron las de-
mandas sismicas. Con este modelo se obtuvieron
relaciones para la media y el desvio estandar de los

asentamientos, asumiendo que tienen una distribu-

cién lognormal, en el dominio de la intensidad de Debido a las caracteristicas no lineales en el com-
Arias. El objetivo de este trabajo es proveer a los portamiento mecénico de los suelos y los enrocados
disenadores curvas de disefio para ser empleadas en visto en el Capitulo 3, la estimacién de la respues-
la cuantificacion de la respuesta de presas de enro- ta dindmica y de los asentamientos en presas de
cado en el marco de la ingenierfa sismica basada estos materiales ha sido dificultosa y llena de in-
en la performance. Comenzaremos por el desarro- certidumbres desde sus albores. Sin dudas hay dos
llo del modelo substituto de respuesta dindmica y publicaciones que marcaron hitos en la historia de
luego se completara el capitulo con los detalles del evolucién de este andlisis que fueron el modelo del
IM y el EDP escogidos y las relaciones alcanzadas. bloque deslizante de Newmark y el calculo de asen-

tamientos con este modelo tras considerar la res-
puesta dindmica de la presa propuesto por Makdisi
y Seed ( Newmark (1965) y Makdisi and Seed
La respuesta dindmica de la presas depende de (1977) ).

4.2. Modelo substituto (proxy)

la intensidad, de la frecuencia y de las peculiarida-
des del movimiento sismico, asi como también de la
geometria y las propiedades del material de la pre-
sa. Para representar esta respuesta serd necesario
un modelo que tenga en cuenta estos parametros en

la estimacion de la respuesta. Es asi, que a lo largo

de los afios, el modelo de la viga de corte ha sido El andlisis del bloque deslizante de Newmark
desarrollado satisfactoriamente con este objetivo. propone estimar los asentamientos acumulados, su-

En este inciso desarrollaremos nuestro modelo de giriendo que las sucesivas cunas de falla deslizan
respuesta dinamica, el cual se basa en la formula- como un bloque rigido. Para que deslice, debe su-
cién de la viga de corte para valle rectangular y perarse una aceleraciéon de fluencia k. Una vez su-
con propiedades homogéneas. Para este proposito perada esta aceleracién, se integran las velocidades
se ha modelado al suelo como viscoeldstico y nos y se obtienen los desplazamientos de las cunas, los
encontraremos en el rango medio de deformacio- cuales, proyectados en la direccién vertical, permi-
nes, por lo que antes, describiremos la evolucion de ten obtener el asentamiento del talud o de la presa.
los esfuerzos para obtener una confiable respuesta En la Figura 4.1 se observa un detalle de este pro-
dindmica de las presas. cedimiento.
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Figura 4.1: Procedimiento de Newmark

Por otra parte, la metodologia propuesta por
Makdisi y Seed supone el andlisis de la respues-
ta dindmica de la presa para un modelo 2D de viga
de corte a partir de la cual se establecen las ace-
leraciones a lo largo del tiempo y a lo largo del
cuerpo de la presa. El modelo de la viga de corte,
fue originalmente propuesto por Mononobe en 1936
y luego desarrollado a fondo 20 anos después hasta
nuestros dias (ver Ambraseys and Sarma (1967);
Elgamal et. al. (1987); Gazetas (1981, 1991); Ga-
zetas and Dakoulas (1991); Hatanaka (1995a,b);

Sarma (1975, 1979); Seed et. al. (1985)). Este

modelo es una idealizacién de la realidad y viola
el requerimiento fisico de tensiones nulas de corte
en los taludes. Ademas, el modelo de viga de cor-
te no tiene en cuenta las tensiones de compresion
y tracciéon que se desarrollan en la presa debido al
reflejo de las ondas en sus taludes, los cuales tienen
influencia en la respuesta dindmica. Sin embargo,
a pesar de estas limitaciones, el modelo de viga de
corte predice adecuadamente la respuesta dinami-
ca de las presas segtin observaciones. Ademds, con
el desarrollo del método de los elementos finitos,
se ha comprobado que la diferencias en la respues-
ta pueden ser menores al 10%. Si bien, hay més
diferencias cuando se analizan tensiones y defor-
maciones, lo que nos interesa del modelo de viga
de corte es la historia de aceleraciones a lo largo
del cuerpo de la presa y la resultante de esfuerzos
en su base. Por ello, en la metodologia propuesta
por Makdisi y Seed, a partir de un modelo senci-
llo de una viga de corte se calculan los desplaza-
mientos inducidos empleando el modelo de bloque
deslizante de Newmark. Es asi que con esta meto-
dologia se incorpora la respuesta de la presa y las
caracteristicas del movimiento sismico. En base a
este andlisis, Makdisi y Seed realizaron un abaco
que se utiliza ain hoy en dia para estimar los des-
plazamientos en presas para un determinado nivel
de PGA y geometria (Ver Figura 4.2). Adicional-
mente, en la practica se emplea el 4baco propuesto
por Bureau et. al. (1985), el cual utiliza como pa-
rametro de entrada el indice de severidad sismica,
definido como EST = PGA - (M —4,5) 3.
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Figura 4.3: Relacién entre asentamientos y el indice
de severidad sismica

Para incluir las relaciones no lineales del suelo en
las ecuaciones y lograr su solucién fueron necesarios
los desarrollos de varios andalisis no lineales como el
método lineal equivalente, método no lineal simpli-
ficado, etc. (Gazetas and Dakoulas (1991)). En el
modelo substituto empleado en este trabajo, se uti-
lizard el método no lineal simplificado, obteniendo
su respuesta dinamica como suma de la respuesta
modal de cada modo de vibracién en el dominio de
las frecuencias. Mediante este método, la respuesta
no lineal del suelo se obtiene asumiendo una distor-
sion inicial y se actualiza al final del calculo, con la
respuesta se obtiene el valor de la distorsion RMS

(Root Mean Square) y con este valor se obtienen los

nuevos valores del médulo de elasticidad y amorti-
guamiento. La convergencia se logra en muy pocos
pasos. A continuacién procederemos a caracterizar

el modelo de viga de corte empleado.

4.2.2. Modelo substituto

El modelo substituto implementado fue propues-
to por Verri para la seleccién de registros sismicos
en presas de enrocado (Verri (2011)). Este modelo
se desarrolla en 3D para el caso de valle rectangular
y puede utilizarse para cualquier combinacion de
longitud, altura, taludes, altura del embalse y ma-
terial y analiza la respuesta horizontal y vertical de
la presa. En la Figura 4.4 se observa la geometria
y convenciones del modelo empleado. Este modelo
permite una resoluciéon que se conoce como “closed
form solution” ya que mediante expresiones ana-
liticas explicitas es posible determinar la demanda
sismica en las presas. A continuacién describiremos
los pasos de calculo para obtener la respuesta di-
namica de la presa y a partir de ella obtener los
desplazamientos con el método del bloque deslizan-
te de Newmark. La respuesta dinamica se obtiene
mediante la solucién por superposicion modal y re-
solviendo la ecuacién de equilibrio dindmico en el
dominio de las frecuencias. Para ello, primero se

resolverd el problema de vibraciones libres y pos-
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teriormente se procedera a aplicar la superposicién

modal para el caso de vibraciones forzadas. En el

b(z)
_y

H, dz

/ z [}
!

Apéndice A se detalla la deduccién de las férmulas
de este inciso Verri et. al. (2013).

Figura 4.4: Geometria del modelo proxy formulado

Como modelo estructural de la presa se conside-
rard que se comporta como una viga de corte de
ancho variable, que implica las siguientes hipdtesis
(Gazetas (1981)), a saber:

1. Fuerzas de Corte Proporcionales a las distor-
siones y Fuerzas de amortiguamiento propor-
cionales a la velocidad. Material viscoeslastico

lineal.

2. Desplazamientos laterales y verticales constan-

tes a una altura dada
3. Estado plano de tensiones.
4. Propiedades homogéneas de la presa.

5. Médulo de Corte y Mddulo de Compresibili-

dad constante.

6. Seccion linealmente variable desde 0 hasta el

ancho de la presa.

7. Talud de aguas abajo de igual pendiente al de

aguas arriba.

8. Las tensiones o, y 7., son independientes de
y, y por lo tanto uniformemente distribuidas

sobre areas infinitésimas b-dx y b - dz.

9. La presencia y altura del embalse no modifica

la respuesta dindmica de la presa.

Como bien se discutié anteriormente, a pesar de
ciertas incongruencias fisicas y limitaciones, este
modelo capta las componentes principales de la res-
puesta dindmica de las presas. A partir de las hipo-
tesis anteriores se realiza el equilibrio de un elemen-
to diferencial de la presa, cuyas fuerzas diferenciales

se resumen a continuacién:

0

AQus = Tps - dA = Gy - 2o - dy-dz  (4.1)

ox

v

ov

ox

. Ow
szz:Jzz'dA:Em'i'dl"dy (44)

0z
siendo G, el modulo de corte, v, el mdédulo de
Poissony E, = Gy, - 2(11__:2”) = % -G el médulo de

elasticidad longitudinal equivalente del problema.
Primero se procede a resolver las vibraciones li-
bres de la presa. Para ello se plantean las ecuaciones
de equilibrio dindmico y se desprecia el amortigua-
miento, ya que su consideracién no influye sustan-
cialmente la forma de los modos de vibracién. Se
plantea el equilibrio de fuerzas horizontales y ver-
ticales segun el principio de D’Alembert y se llega

a la ecuacion diferencial del problema:

0%v ov 0%v .

92 T o 2 T T oz b )
Pw Pw 1 ow 1 1 1
e e Y5 4.
oxr?2 022 g + 0z z n W (46)
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con ¢, = f—m la velocidad de la onda de corte.
Paso siguiente se procede a resolver estas ecuacio-
nes mediante la separacion de variables, obtenién-
dose las siguientes expresiones para los desplaza-

mientos de la presa:

(:czt):

(4.7)

Z Z Cjk Jo (zﬂ) . sin <k£-x) . ekt
0

j=1,2,3k=1,3,5

T\ 2 2
CoN Wj i = Cm - \/(\/5}10) + ('Z—Z) y donde

Jo(z)es la funcién de Bessel de Primera especie y
orden cero y 3; son los ceros de dicha funcién. Los
términos .Jy (6 4 ) sin (kL”) representan los modos
de vibracion de la presa, denotando el subindice j
el nimero de modo vertical, y con el subindice k el
modo de vibracién horizontal correspondiente. El
factor C} es un factor de peso para cada modo
g, k.

Si analizamos el periodo fundamental de respues-
ta, con 1 = 2,405, nos queda la siguiente expresién

ampliamente utilizada en la préctica:

H
T, =2,61-2

C77l

(4.9)

Con estas expresiones en los desplazamientos, se
resolvié la ecuacion diferencial para una excitacién
sismica empleando la metodologia del analisis mo-
dal. Asi, se llegaron a las siguientes ecuaciones di-
ferenciales de la respuesta dindmica para desplaza-

mientos horizontales y verticales respectivamente:

g (8) + 285 kw5 k - Gk (B) + Gk (8)

-8 .
T B Bk C © (410

(wjk)?

(@j.0)° - Gk () + 285 6@50 - Gk (£) + Gk (2)
-8 (4.11)

:7T~ﬁj'J1(ﬁj)'k-wg(t)

dénde v, (T) y g4 (7)son las aceleraciones en la
base de la presa, £ y € son los amortiguamientos
horizontales y verticales y g¢;x (t) ¥ G;x (t)son los
desplazamientos para cada modo j, k y Jyes la fun-
ciéon de Bessel de primera especie de orden uno.
La solucién de estas ecuaciones corresponden a un
oscilador armoénico de un grado de libertad, cuya
solucién es la conocida integral de Duhamel. Para
independizarnos de esta solucién implicita, resolve-
remos las ecuaciones en el dominio de las frecuen-
cias aplicando la transformada de Fourier a ambos
términos. Hecho esto y sumando las aceleraciones
de la base, las expresiones para estimar las funcio-
nes de transferencia de las aceleraciones absolutas

en la presa seran:

V(W) = A(z,2,w) -V, (w) (4.12)
W (W) = A (z,2,w) - W, (W) (4.13)
A(az,z,w)—l—i—i Z Z (4.14)

§=1,2,3..k=1,3,5..
Jo (Bj - z/H) - sin (kx/mL,)

k- Bj-Ji(B))- [(wj,k) + 26 pwj kiw + (iw)ﬂ

A(x,z,w)—lJri (4.15)

ZZ

j=1,2,3.. k=1,3,5..
Jo (6j'Z/H)~Sin(k’x/7rLo)

k-Bj-Ji(B;)- [(‘:’j,k)Q + 26 kD) kiw + (iw)z]

donde V, (w) y W, (w) son las excitaciones sfs-
micas en la base de la presa en el dominio de las
frecuencias. Estas funciones de transferencia repre-
sentan la solucién para una carga unitaria en el do-
minio de las frecuencias de un sistema de un grado
de libertad, proporcionales a un factor de partici-

pacién modal.

Para resolver estas ecuaciones es necesario cono-
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cer los valores de & 1. y Ej,k y los valores de w; 1 y
@j,k, los cuales dependen del nivel de deformaciones
(distorsiones) del material como se ha explicado en
el Capitulo 3. Por lo tanto se ha realizado un pro-
ceso lineal equivalente, partiendo de valores arbi-
trarios de & 5 v ;. v considerando que los valores
de frecuencia son los obtenidos con G,, = Gmaz-
Estos pardmetros G,, y £ son pardmetros lineales
equivalentes, los cuales permiten describir el drea
y la longitud del ciclo de histéresis. Es un méto-
do equivalente para describir la curva de tensio-
nes y deformaciones y no mediante la curva en si
misma. Partiendo de los valores iniciales, paso si-
guiente se calcula la respuesta y se obtienen las dis-
torsiones promedio segin el esquema RMS (Root

Mean Square), considerando 'yfyM o

RMS
Yz

zamientos verticales. Con el nuevo valor de las dis-

para los des-
plazamientos horizontales y -y para los despla-
torsiones, se emplea el esquema de degradacién de
G y amortiguamiento segun el esquema de Rollins
(Rollins et. al. (1988)) y se vuelven a calcular los
valores de gj’k,éj,k, wjk Y @j,k- Con estos nuevos va-
lores se recalcula la respuesta y el proceso se repite
hasta lograr la convergencia, es decir, que la dife-
rencia entre los valores de dos pasos consecutivos
sea minima o 0. Generalmente y en la mayoria de
los casos, esta convergencia se logra con solamente
4 iteraciones. Asi, con los valores efectivos se ob-
tiene la respuesta con los pardmetros del material

acordes al nivel de deformaciones de la presa.

El paso siguiente para obtener los desplazamien-
tos en una cuna de falla consiste en implementar
el modelo del bloque deslizante de Newmark. Para
ello, se aplicard la transformada inversa de Fourier
para llevar las aceleraciones obtenidas al dominio
del tiempo. Las aceleraciones y fuerzas estabilizan-
tes de las cufias se calculan integrandolas a lo largo
de estas, estableciendo un promedio ponderado de
las mismas (ver Ecuacién 4.16). Ademds, se con-
sideran los efectos beneficiosos de la presencia del
embalse, cuando esté presente, que contribuyen a
disminuir la magnitud de los asentamientos debido

principalmente al aumento de la normal en la cufia.

An(@) | _ At-(As)® tan () 1 .
pum(@ [ 9 -Neer  HZ  sin(3—p)

(m"’") -[R] - tan (8 — Bc) -

Nrrr
NZNZ { Ao - [Va], } .
n=0 r=0 [A] o,p,T ’ [Wg] T
<n+1)-eX <i27r-i-7’>
2 P Nrrr

Una vez obtenidas las aceleraciones normales y
tangenciales medias a lo largo de la cuna, se proce-
de a calcular los dngulos /3. que minimizan el F'S(t).
De esta manera, para los valores de S.minimos pa-
ra cada instante de tiempo, se procede a calcular la
aceleracion de fluencia requerida para cada instante
de tiempo. Con estos datos se realiza el cdlculo de
asentamientos con el algoritmo de Newmark como

se detalla en la Figura 4.6.

fo R o tan ¢, - (COS Be — Um(t))

FS(t) = fvf d¥  [sin B + A (8) + i (2)]

(4.17)

Los resultados son una curva de asentamientos
acumulados en el tiempo a partir de los aportes de
las componentes de deformacién de las cunias en el
talud de aguas arriba y en el talud de aguas aba-
jo(ver Fiugura 4.5). Cabe aclarar, que en el caso
de embalse lleno, las ecuaciones se ven modificadas

pero el procedimiento es el mismo (ver Anexo A).

é
§

Wm]

Figura 4.5: Resultados obtenidos con el procedi-
miento de Newmark
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Paso Acel. Acel.
Tiempo Cufia Fluencia
At a )
v
( INICIO >
- Mientras
” i <NP
Si No
SiVi1~0
Si No
A 4
a; a;
n=-— n=—
;] b
[ ]
[
A
| A = (@ —n-¢y) |
1 1
Visi =V, +§~At-a,-+—-At-aH1
Si
Visr =0
a4 =0
No

1 2 1 2
ui+1=ui+Z-At -ai+Z-At CQigq <

Figura 4.6: Diagrama de Flujo del Algoritmo de Newmark

4.3. Selecciéon de la medida de inten-
sidad y del parametro ingenieril

de demanda

Con la formulacién del modelo substituto ya es

posible obtener la respuesta para un registro sis-

mico dado. Para ello debemos elegir la medida de
intensidad (IM) y el o los pardmetros ingenieriles
de demanda (EDP) que sean de interés en nuestro

problema.

La IM o medida de la intensidad del movimien-

to sismico es un parametro escalar o un vector de
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parametros que representa la intensidad de un mo-

vimiento sismico. Casos comunes de ejemplo de es-
to son el PGA, PGV o S, (T1)(Aceleracién pico

en el suelo, velocidad pico en el suelo y Acelera-

cién espectral en funciéon del Periodo fundamental

de la estructura, respectivamente). La eleccion de

una

IM debe hacerse teniendo en cuenta el para-

metro de respuesta buscado (EDP) y se considera

apropiada si cumple con tres cualidades: eficiencia,

suficiencia y previsibilidad.

>

Displacement (cm)

T-055 k-0.05.4
6 =094 2

rente en la respuesta dada una intensidad de
un movimiento sismico. Un IM eficiente es
aquel para el cual la respuesta de interés esta
intimamente relacionada. La Figura 4.7 mues-
tra ejemplos de intensidades de medida eficien-
tes e ineficientes para el calculo de asentamien-
tos en taludes con el método de Newmark pa-
ra cunas de falla superficiales (Travasarou and
Bray (2003)). Como se observa, para este ca-
so, el parametro de intensidad de medida maés

adecuado es la Intensidad de Arias T A.

e
o
w

(]

ey
o

Displacement (cm)
o

Eficiencia. Se refiere a la incertidumbre inhe-
103 : F 103
10° | £10°

1 ‘9’ i
10 F 1 E 10
10" E 10"

©

N o .
10 {1 ©10

. o 0o >
10-2 . T==0.5 S ky=0.05. 5 10‘4

3 c=1.3 2
10 2 x I( 1 10 2

10 10 10 10 10

PGA (g)

10
10
0 . 10_3 1 " "’9 lﬁ 4
10 10 10 10 10 10
PGV? (cmvs)®

Figura 4.7: Correlacion entre corrimientos permanentes calculados y (a) PGA, (b) Intensidad de Arias y (¢)
PGV?2. Travasarou et. al. (2003)

>

Suficiencia. Una IM se considera suficiente si
la EDP estimada usando esta I M es indepen-
diente de la magnitud, distancia a la fuente y
cualquier otro pardmetro especifico del movi-
miento sismico que afecta la respuesta de la
estructura. En otras palabras, una I M es sufi-
ciente cuando contiene adecuada informacién

acerca del movimiento sismico.

Previsibilidad. Una I M se considera previsible
cuando es factible hallar una relacién entre la
amenaza sismica y la medida de intensidad es-
cogida. Esta relacién es el nexo entre la sismi-
cidad de la ubicacién de la obra y la IM y se
obtiene mediante un analisis probabilistico de
amenaza sismica (PSHA). También es una me-
dida de la incertidumbre en las relaciones de
atenuacion disponibles de la regién. En la Fi-
gura 4.8 se observa las funciones de densidad
de probabilidad para las medidas de intensi-

dad mas frecuentes. Cabe destacar que para

i (im)

este caso la Intensidad de Arias (IA) resulta
la menos previsible (Kramer (2011)). Depen-
diendo de la informacién sobre relaciones de
atenuacion y sismicidad de la zona estos valo-

res pueden variar.

1.0

Normalized intensity measure, im

Figura 4.8: Funciones de densidad de probabilidad
que indican diferencias en la previsibilidad para los
IMs mas frecuentes. Kramer (2011)

En el presente trabajo, se ha escogido como I'M
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a la Intensidad de Arias TA (Arias (1970)) de-
bido a su elevada eficiencia a la hora de estimar
asentamientos en taludes para cunas superficiales.
Ademas, esta I M se ha considerado suficiente para
su empleo en el la ingenieria sismica basada en la
performance. En la Ecuacién 4.18 se resume la de-
finicién de la intensidad de Arias, la cual es la suma
en el tiempo del cuadrado de las aceleraciones de

un registro:

oo

1A=" [ a(t)%dt (4.18)
/

29

En cuanto a la seleccién de la EDP debe te-
nerse en cuenta que debe ser un parametro el cual
nos permita establecer relaciones para distintos es-
tados de dafios en la estructura. Como en el caso
de las presas de enrocado con pantalla de hormi-
gbén los dafnos en la pantalla, apertura de juntas y
probabilidad de rebalse del embalse (y por lo tanto
colapso) dependen de los asentamientos en el coro-
namiento (w), se han utilizado estos ultimos como

pardmetros ingenieril de respuesta.

4.4. Programa de Modelacion

Para obtener las relaciones de Intensidad de
Arias vs Asentamiento se realizaron una serie de co-
rridas numéricas con el modelo substituto anterior-
mente presentado. Sobre una base de 131 registros
sismicos de la base de datos del Pacific Earthqua-
ke Engineering Research Center se realizaron los
calculos de asentamientos para 10 niveles discretos
de intensidad, para 25 geometrias diferentes y 4 ma-
teriales distintos, en lo que se concibe como IDA o
Analisis Dindmico Incremental. El tiempo total de
calculo de 23 dias en una computadora de dltima
generacion. A continuacién describiremos cada uno

de estos puntos.

4.4.1. Seleccion de Registros Sismicos

Se ha seleccionado una base de sismos que bus-
que independizarse de las propiedades sismologicas
del emplazamiento. En este sentido, se han seleccio-
nado sismos de diversas magnitudes, distintas dis-
tancias fuente-a-fuente y distintas intensidades de
Arias. Ademsds, esta base de sismos estuvo sujeta

a la selecciéon de registros cuyo periodo represen-

tativo se encontrase entre 0,2 y 2 segundos, rango
de periodo fundamentales de las geometrias aqui
consideradas, de modo de obtener la méaxima res-
puesta posible. Ademaés, se evité emplear registros
de distancias muy bajas para evitar posibles com-
portamientos especificos de fuente cercana a la falla
ni muy lejanos para evitar la utilizacién de sismos
con periodos significativos muy elevados. La base
de datos de sismos empleadas se encuentra detalla-
da en el Apéndice B.

4.4.2. Geometrias

Hoy en dia las alturas de las presas CFRD han
ido incrementandose hasta alcanzar 300m. En el
presente trabajo se han considerado 7 geometrias:
50, 90, 120, 150, 200, 250 y 300 metros de altura.
Existen infinitas combinaciones de alturas y lon-
gitudes de presa que pueden evaluarse y hacer un
andlisis exhaustivo, pero excede los alcances de es-
te trabajo. En todos los casos se han considerado
presas “infinitamente” largas con una relaciéon de
L/H = 5. En este analisis se han adoptado taludes
recomendados para zonas de alta sismicidad, con
un talud aguas arriba de 1V:1.5H y un talud aguas
abajo de 1V:1.8H (Cooke and Sherard (1985)). Se-
gun la formulacién del modelo substituto aqui s6lo
se ha representado una geometria de valle rectan-
gular, por lo que cambios en la respuesta debido a
valle triangular o de alguna forma no han sido con-
siderados. Queda pendiente para trabajos futuros
la variacién paramétrica de las pendientes, distin-
tas relaciones de lados y la influencia de la forma
del valle.

4.4.3. Materiales

En la modelacién se han considerado 4 materia-
les de enrocado diferentes con el objetivo de ba-
rrer la amplia gama de caracteristicas mecdnicas
de estos (ver Leps (1970)). Asi se han escogido,
de menos resistente a méas resistente, los materia-
les A1, A2, B1 y B2. Las propiedades mecédnicas
de estos materiales empleadas en los cdlculos se en-
cuentran en la 5. Las propiedades mecénicas de es-
tos materiales han sido ponderadas de acuerdo a
las formulaciones de Rollins a lo largo de la altu-
ra de la presa, obteniéndose propiedades mecanicas

promedio. Para el dngulo de friccién interna, se ha
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realizado un promedio en la altura para el angulo
de friccién interna triaxial ¢ y se ha corregido

para falla en estado plano ¢pg segin la expresién

tan (¢prc) = 1,15-tan (¢ps) (Nafiez (2005, 2006)).

| Material [ pp[kg/m®] | Gu[MPa] | v | €om

| cmm/s] | drcldeg] | ops[deg] |

Al 2060 560 0.25 | 0.31 520 40 44
A2 2410 806 0.25 | 0.12 580 40 44
B1 2110 560 0.25 | 0.28 515 44 48
B2 2450 806 0.25 | 0.087 570 44 48

Tabla 5: Propiedades Mecéanicas de los Materiales

4.4.4. Intensidades y escalado de registros

En este trabajo se han considerado 12 niveles dis-
cretos de intensidad de Arias: 0.5, 0.75, 1, 1.5, 2,
3,4, 6, 8,10, 12 y 15 m/s. Estos valores fueron es-
cogidos con el objetivo de cubrir de manera lo méas
continua posible hasta niveles de intensidad simica
moderada a muy fuerte. De esta manera se bus-
ca generar un espectro de intensidad continuo tal
y como se busca con el abordaje de la ingenieria
sismica basada en la performance del PEER.

La base de registros previamente escogidos han
sido escalados a estos niveles de intensidad en ba-
se a la intensidad de Arias, calculando el factor de
escala F'E para el sismo horizontal y luego se han
multiplicado los registros horizontales y verticales
por este factor. Cabe aclarar que este factor de es-
cala varia de registro a registro y entre los distintos
niveles de intensidad aqui evaluados y se calcula

previamente a la implementacién del modelo subs-

tituto, el cual emplea el registro escalado. El esque-

ma de escalado sigue la expresién de la Ecuacién

4.19.
[TA
FE — ESCALADO (4.19)
ITApask
4.4.5. Esquema y resultados de la modela-

cién

Con todas las variaciones paramétricas y consi-
deraciones anteriores se implement6é un programa
en MATLAB para automatizar todas las permu-
taciones de geometrias, materiales e intensidades,
el cual incorpora el modelo substituto y el esca-
lado de los registros. El cddigo de este programa
se encuentra en el Apéndice B. A continuacién se
resume graficamente las permutaciones realizadas
para la obtencién de las distintas curvas EDP vs
IM.
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Figura 4.9: Esquema de la Modelacion para Embalse Lleno y Embalse Vacio

Como se observa en total se han realizado 336 co-
rridas para la base de 131 sismos, lo que involucra
un total de 44016 registros con un tiempo de calcu-
lo de 23 dias corridos. Los resultados obtenidos han
sido los desplazamientos de cada cuna en los talu-
des aguas arriba y aguas abajo, los asentamientos
verticales y horizontales del coronamiento, las dis-
torsiones RMS y el factor de degradacion G /G maxz,
tanto para la condicién de embalse vacio como la
de embalse lleno. A partir de estos resultados, se
ha procedido a establecer las relaciones de EDP
vs IM.

4.5. Obtencién de relaciones Asenta-

miento vs. Intensidad de Arias

A partir de los resultados obtenidos con la mode-
lacion del inciso anterior se obtuvieron las relacio-
nes entre la Intensidad de Arias (I A) y los Asenta-
mientos en el coronamiento de la presa (w), curva
EDP vs. IM, para todas las geometrias y materia-
les anteriormente enunciados, en condicién de em-
balse lleno y embalse vacio. Recordemos que para
cada geometria y material, existen doce muestras
de resultados, cada una para cada nivel de intensi-
dad asociado, lo que hace un total de 672 muestras.
Para la construccién de las curvas se procedio al
tratamiento estadistico de estas salidas.

Se asume que la distribuciéon de resultados de

asentamientos permanentes se ajusta a una distri-

bucién log-normal, lo que implica que el logarit-
mo de la variable aleatoria (en este caso, los asen-
tamientos) se encuentra normalmente distribuido.
Cabe aclarar que la distribucién log-normal es de
comun aplicacion para muestras que tienen relacién
con algtin pardmetro del movimiento sismico. Para
verificar esto, para cada conjunto de datos asociado
a una intensidad de Arias se realizé la prueba x? de
Pearson, para la cual sélo el 10% de las muestras
no mostraron un adecuado ajuste. Estas tultimas
coincidieron en muchos casos con niveles bajos de
intensidades de Arias (1A = 0,5—1,5m/s) y alturas
bajas (H = 50m, H = 90m). Estos rechazos para
geometrias bajas e intensidades pequeias son es-
perables para una distribucion log-normal, ya que
muchos de los resultados de la modelaciéon rondan
valores bajos o cercanos a 0. Al aplicarse el logarit-
mo de valores pequefios, puede resultar en nimeros
negativos tendiendo a infinito, lo que aumenta la
dispersion y por lo tanto la distribucién log-normal

no se ajusta correctamente.

De esta manera, se obtuvieron la media y el des-
vio estandar para cada muestra asociada a un ni-
vel de intensidad y considerando una distribucion
lognormal (fin. 14, Oin.ra). Asi, para cada geome-
tria y material y para condicién de embalse vacio
y embalse lleno se realizé un ajuste de la siguiente

forma:
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finga (IA) = A, + B, - IA+C, -In(IA) (4.20)

Omia(TA) = A, + B, - IA+C, - In(TA) (4.21)

ASENTAMIENTOS PERMANENTES - D, uD+10D, uD-15D

10

D [m]

|

1A [m/s]

Figura 4.10: Distribucién de Resultados y Ajuste de Curvas

Los coeficientes A,, By, Cu, As, Bs y Cs se
obtuvieron ajustando por cuadrados minimos los
valores discretos de p, v 0,. La formulacion pre-
sentada para el ajuste mostré resultados adecua-
dos. La Figura 4.10 muestra esqueméticamente el
procedimiento realizado.

Asi, se obtuvieron las expresiones de la media y

del desvio estandar de los asentamientos para todas

las geometrias y materiales descritos. En la Tabla
6 y la Tabla 7se resumen los resultados obtenidos
v en el Apéndice C se encuentran las relaciones de
manera grafica. Notar que los valores de la media
representados por estas curvas corresponden a la
media geométrica, es decir, exp (u,) y los valores
del desvio corresponden al desvio estandar oy, de

la distribucién log-normal.
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’ Altura Presa [m] \ Material \ A, \ B, \ Cu \ A, \ B, \ C, ‘
50 Al -1.17038 -0.024583 1.2183 | 0.757473 | 0.0441367 | -0.348326
50 A2 -1.51538 | -0.0298729 | 1.29488 | 0.929973 | 0.0560695 | -0.452418
50 B1 -1.5384 -0.0422588 1.3973 0.9504 0.0518447 | -0.453585
50 B2 -1.91992 | -0.0490364 | 1.48663 | 1.16773 | 0.0593702 | -0.554006
90 Al -0.389281 | -0.0250505 | 1.11241 | 0.569395 | 0.0289282 | -0.222702
90 A2 -0.529431 | -0.0156153 | 1.07338 | 0.629921 | 0.0223781 | -0.23018
90 B1 -0.704685 | -0.0394519 | 1.26496 | 0.68627 | 0.0398881 | -0.319188
90 B2 -0.847397 | -0.029391 1.22403 | 0.775238 | 0.0312842 | -0.323217
120 Al -0.218937 | -0.024357 | 1.10411 | 0.561238 | 0.019814 | -0.148054
120 A2 -0.268415 | -0.0229331 | 1.08036 | 0.55918 | 0.0245844 | -0.190309
120 B1 -0.539603 | -0.0370396 | 1.24826 | 0.64505 | 0.025661 | -0.207403
120 B2 -0.5781 -0.0361405 | 1.22643 | 0.65458 | 0.0337667 | -0.269126
150 Al -0.159919 | -0.0354893 | 1.14703 | 0.633798 | 0.0181675 | -0.139176
150 A2 -0.163451 | -0.0257262 | 1.09868 | 0.584304 | 0.0200806 | -0.159957
150 B1 -0.502411 | -0.0488928 | 1.30041 | 0.726589 | 0.027205 | -0.216619
150 B2 -0.480521 | -0.0378515 | 1.23948 | 0.667898 | 0.0250117 | -0.214975
200 Al -0.190059 | -0.0372221 | 1.17241 | 0.781196 | 0.016952 | -0.175987
200 A2 -0.104947 | -0.0382672 | 1.15252 | 0.681579 | 0.0180861 | -0.148509
200 B1 -0.573646 | -0.0519729 | 1.34178 | 0.885702 | 0.0255402 | -0.255881
200 B2 -0.456196 | -0.0520649 | 1.31096 | 0.77775 | 0.0273341 | -0.227891
250 Al -0.280713 | -0.0453614 | 1.24024 | 0.794042 | 0.0243074 | -0.209465
250 A2 -0.14454 | -0.0389925 | 1.17474 | 0.78926 | 0.0149404 | -0.171976
250 B1 -0.70428 | -0.0615824 | 1.42875 | 0.900527 0.0316 -0.287408
250 B2 -0.525954 | -0.0537094 | 1.34381 | 0.887351 | 0.022259 | -0.242092
300 Al -0.405213 | -0.0505742 | 1.29713 | 0.800693 | 0.0237867 | -0.198843
300 A2 -0.220421 | -0.0453014 | 1.23197 | 0.803298 | 0.0231963 | -0.208883
300 B1 -0.855421 | -0.0688314 | 1.50202 | 0.918754 | 0.0369577 | -0.309005
300 B2 -0.636929 | -0.0612231 | 1.41803 | 0.907796 | 0.0298036 | -0.281711

Tabla 6: Relaciones entre la Intensidad de Arias y el Asentamiento del coronamiento para embalse vacio
(,U/ln.IA (IA) = Au + B,u -TA+ C[L -In (IA), Oin.1A (IA) = Aa + B - IA+CO' . IH(IA))
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’ Altura Presa [m] \ Material \ A, \ B, \ Cu \ A, \ B, \ C,
50 Al -2.2954 | -0.0453877 | 1.41758 | 0.972748 | 0.0556037 | -0.484237
50 A2 -2.67393 | -0.0457525 | 1.47063 | 1.15529 0.04710 -0.50081
50 B1 -2.61023 | -0.0541267 | 1.54364 | 1.09566 | 0.0470116 | -0.476835
50 B2 -3.0063 | -0.0536367 | 1.59296 | 1.30805 | 0.0351895 | -0.485847
90 Al -1.47836 | -0.0377269 | 1.26912 | 0.72669 | 0.0398897 | -0.335001
90 A2 -1.61574 | -0.0289314 | 1.23444 | 0.77701 | 0.0292324 | -0.315235
90 B1 -1.76459 | -0.0488677 | 1.39975 | 0.823266 | 0.0423015 | -0.381956
90 B2 -1.90663 | -0.0409416 | 1.37171 | 0.921365 | 0.0362521 | -0.39717
120 Al -1.2929 | -0.0355019 | 1.25114 | 0.657345 | 0.0276454 | -0.218725
120 A2 -1.3423 | -0.0357125 | 1.23567 | 0.693765 | 0.0366665 | -0.299397
120 B1 -1.5821 | -0.0473272 | 1.38506 | 0.749121 | 0.0354015 | -0.290302
120 B2 -1.6332 -0.048077 | 1.37526 | 0.82316 | 0.0512987 | -0.418081
150 Al -1.2705 | -0.0486577 | 1.31684 | 0.749402 | 0.0274041 | -0.222901
150 A2 -1.2370 | -0.0365589 | 1.2454 | 0.680672 | 0.0275263 | -0.228016
150 B1 -1.5856 | -0.0611377 | 1.46084 | 0.849773 | 0.0364905 | -0.303961
150 B2 -1.5242 | -0.0480136 1.3772 | 0.768414 | 0.0335476 | -0.289446
200 Al -1.3057 | -0.0481262 | 1.31845 | 0.861778 | 0.0201719 | -0.21961
200 A2 -1.1997 | -0.0521096 | 1.31693 | 0.782561 | 0.0288407 | -0.234181
200 B1 -1.6455 | -0.0628315 | 1.47667 | 0.955158 | 0.0285561 | -0.29482
200 B2 -1.5286 | -0.0681214 | 1.48262 | 0.914257 | 0.0508883 | -0.389416
250 Al -1.4455 | -0.0570472 | 1.40652 | 0.899741 | 0.0298318 | -0.275529
250 A2 -1.2620 | -0.0510726 | 1.32805 | 0.88013 0.020392 -0.22950
250 B1 -1.8215 | -0.0727653 | 1.57997 | 1.00953 | 0.0410842 | -0.371867
250 B2 -1.6009 | -0.0657162 | 1.48621 | 0.976475 | 0.0286955 | -0.304733
300 Al -1.5959 | -0.0639141 | 1.47928 | 0.927982 | 0.0361298 | -0.312228
300 A2 -1.3817 | -0.0567125 | 1.39777 | 0.913168 | 0.0293365 | -0.277839
300 B1 -1.9941 | -0.0801857 | 1.66064 | 1.03559 | 0.0432832 | -0.388759
300 B2 -1.7486 | -0.0711183 | 1.56296 | 1.00782 0.03492 | -0.340879

Tabla 7: Relaciones entre la Intensidad de Arias y el Asentamiento del coronamiento para embalse lleno
(tin.1a (TA)=A,+ B, - IA+C,-In(IA), oin.1a ({A) = A+ B, - IA+C, - In(IA))

4.6. Resultados

CFRD se corresponden con una distribucién log-

) ) ) normal. Las relaciones obtenidas (ver Apéndice C)
Las relaciones para la media (pn.74 ) y el desvio
; . . arrojaron similitudes entre si, tal como se indica
estdndar (0y,,.74) entre la Intensidad de Arias TA 'y
. . con un ejemplo en la Figura 4.11 y la Figura 4.12.
los asentamientos en el coronamiento w en presas
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ASENTAMIENTOS PERMANENTES - pD

D [m]

we=pe=rt H=120m - A1 - Embalse Lleno
==t H=120m - A2 - Embalse Llenc
=== H=120m - B1 - Embalse Lleno
sgi=iz» H=120m - B2 - Embalse Lleno

10 15

1A [m/fs]

Figura 4.11: Relacién para exp(u;,) de los asentamientos en el cornamiento w vs. Ipara una CFRD de

120mde altura y en condicién de embalse lleno.

ASENTAMIENTOS PERMANENTES - oD

- Embalse Lieno
=—t=—t= H=120m - A2 - Embalse Lleno
=== H=120m - B1 - Embalse Lleno
“=i=t» H=120m - B2 - Embalse Lleno

|

10 15

1A [m/s]

Figura 4.12: Relacién para oy, de los asentamientos en el cornamiento w vs. I,para una CFRD de 120mde

altura y en condicién de embalse lleno.

Respecto de la media, como se observa, las re-
laciones mostraron una tendencia de mayor asen-
tamientos para mayores niveles de intensidad de
Arias, tendencia que se encuentra dentro de los va-
lores aceptables. En la mayoria de los casos, la me-
dia de la distribucién log-normal de asentamientos
para los materiales mas resistentes fueron menores

a las de menos resistentes y los materiales con ma-

yor velocidad de onda de corte mostraron también
un mejor desempeno. También es menester aclarar
que los resultados de embalse vacio se correspon-
den a una maxima de desplazamientos esperables
ya que este estado es poco probable que ocurra,
mientras que el embalse lleno corresponde a una
minima. La realidad implica que el sismo ocurrira

para un nivel de embalse dado, que se encuentra
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entre el maximo y minimo operacional, y las defor-
maciones en la presa serdn més importantes cuanto
menor sea el nivel del embalse al momento de la
ocurrencia sismica.

Un aporte valioso de esta implementacion es la
relacién del desvio estandar de los asentamientos
en funcién de la intensidad de Arias. Esto permite
la aplicacién de estas relaciones en el marco pro-
babilistico de la ingenieria Sismica Basada en la
performance. Gracias a esto puede conocerse una
magnitud de las incertidumbres involucradas tan-
to como para el analisis de pérdidas, de dano o de
performance de la estructura (como por ejemplo,
la probabilidad de exceder un valor de asentamien-
tos dada una intensidad de Arias especifica). Cabe
destacar que todas las relaciones del desvio estan-
dar oy,, tienen la misma forma, con valores eleva-
dos de desvio (entre 1 y 2) para intensidades bajas,
y valores de desvios rondando 0,5 para intensida-
des elevadas (IA > 3). Estos resultados merecen
su atencion. Por una parte, los valores elevados de
desvio para intensidades bajas podrian correspon-
derse con lo analizado en el inciso anterior acerca de
la bondad de ajuste de la distribucién log-normal
para pequenos valores de intensidad de Arias. Por
otra parte, para valores medios y elevados de la in-
tensidad de Arias, se puede apreciar que para todos
los casos, los valores de desvio estandar oy, se man-
tienen constantes rondando un valor de 0,6. Este
valor es importantisimo, ya que si truncamos el es-
pectro de intensidades de Arias sobre el cual que-
remos realizar una evaluacién, el desvio estandar
de los asentamientos puede considerarse constante
e igual a 0,6 simplificando los calculos probabilis-
ticos y permite la utilizacién explicita en metodo-
logias aproximadas. En el Capitulo 6 se realizara
una comparaciéon de resultados segiin una metodo-
logia aproximada empleando estos resultados. En
base a esto, se podria decir que para intensidades
pequenas el empleo de la intensidad de Arias co-
mo IM para el cdlculo de asentamientos bajo una
distribucién log-normal ha sido ineficiente para va-
lores bajos de intensidad de Arias mientras que pa-
ra valores elevados ha obtenido resultados mas que
eficientes.

En los capitulos subsiguientes se darda desarro-
llo a las herramientas necesarias para la estimacién

de asentamientos por accién sismica empleando el

método de los elementos finitos, con el cual con-
trastaremos la metodologia del disefio basado en la

performance con las relaciones aqui halladas.

58



? FACULTAD
-‘ DE INGENIERIA

Universidad de Buenos Aires

Laboratorio de Mecénica de Suelos
Laboratorio de Materiales y Estructuras
Departamento de Estabilidad

Facultad de Ingenierfa - UBA

5. Modelacion Numérica

Vimos en el Capitulo 3 que cuando las defor-
maciones involucradas eran grandes, es necesario
introducir modelos de suelo capaces de replicar la
historia de cargas, y que el procedimiento a utilizar
como solucién de las ecuaciones diferenciales era la
integracién en el tiempo. En este capitulo revisare-
mos estos conceptos bajo la érbita del método de
los elementos finitos, que nos permite abordar por
este camino al problema dindmico de suelos, con
técnicas que requieren un mayor costo computacio-
nal, pero permiten trabajar en todo el espectro de

deformaciones considerado.

A la hora de seleccionar un modelo de suelo o mo-
delo constitutivo adecuado, hay que tener en cuenta
la posibilidad de poder materializar las propiedades
dindmicas de estos con adecuada precisién. Para
ello, hay que tener en cuenta que la propagacién de
ondas en el suelo involucra dos procesos de amorti-
guamiento de distinta naturaleza, uno denominado
amortiguamiento por radiacién y otro denominado
amortiguamiento del material. El primero, se co-
rresponde con la reduccién de energia en una onda
con la distancia, ya que para una misma cantidad
de energia liberada, la superficie esférica del frente
de onda aumenta, por lo que la energia por unidad
de superficie o volumen disminuye. El segundo, tie-
ne en cuenta los mecanismos de disipacién de ener-
gia que se originan en la masa del suelo producto
de las deformaciones impuestas por el pasaje de la
onda. Estos mecanismos son friccionantes y disipan
energia en forma de calor, reduciendo la cantidad
de energia total del sistema, y son mas importan-
tes cuanto mayor sea la amplitud de deformacién

involucrada.

En este capitulo estudiaremos la limitaciones
y aplicaciones para representar correctamente el
amortiguamiento del material asi como también los
criterios generales para que la modelacién mediante
elementos finitos (FEM) de un problema de dindmi-
ca de suelos sea lo més fiel a la realidad. Hoy en dia,
en la mayoria de las modelaciones por elementos
finitos, se utiliza un amortiguamiento del material
impuesto numéricamente, ya sea en forma de tablas
(modelo viscoeldstico lineal equivalente) o median-
te un esquema equivalente como el de Rayleigh. En

el caso de utilizar el amortiguamiento de Rayleigh,

se pretende condensar todo el amortiguamiento co-
mo viscoso y no se tiene en cuenta la componente
histerética, propia de la disipacién de energia den-
tro de la masa de suelo. Superar estas limitaciones
mediante el uso de modelos constitutivos comple-
jos es uno de los ejes de este capitulo. Vimos en el
Capitulo 3 que cuando las deformaciones involucra-
das eran grandes, es necesario introducir modelos
capaces de replicar la historia de cargas, y que el
procedimiento de resolucion a utilizar era la inte-
gracién en el tiempo. En este capitulo revisaremos
estos conceptos bajo la érbita del método de los
elementos finitos, que nos permite abordar por es-
te camino al problema dindmico de suelos.

Por otra parte, al limitar el area de anélisis en un
modelo FEM, se impone una frontera ficticia, que
no existe en la realidad. En los limites del modelo
entonces se colocan fronteras para modelar la pre-
sencia del suelo en todo su alrededor. Desde el pun-
to de vista dinamico, es importante que las ondas
que incidan en estos elementos, no reboten, evitan-
do la pérdida de energia por radiacién del sistema.
Por lo tanto, los elementos de frontera son los en-
cargados de simular el continuo del suelo, permi-
tiendo que la energia incidente en ellas no rebote.
Al final de este capitulo se presentara especial aten-

cién a estos elementos.

5.1. Criterios para la construccién

de modelos FEM

A la hora de construir un modelo FEM para mo-
delacién dindmica hay que tener bien en claro cier-
tas practicas concernientes al tamano de la malla,
fronteras, paso de tiempo de célculo, etc. que impli-
can que no haya distorsiones numeéricas en la mo-
delacién del problema, es decir, en la solucién de
integracién implicita en el tiempo. Por esto, a con-
tinuacion describiremos todos las consideraciones
necesarias para que una modelaciéon dindmica esté
correctamente representada y su incidencia directa
en los resultados.

5.1.1. Tamaiio de los elementos

La respuesta de los modelos de elementos fini-

tos puede estar influenciada por la discretizacién
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de los elementos. Si se utiliza mallas de tamafio
muy grande, es posible filtrar componentes de alta
frecuencia, que, debido a su pequena longitud de
onda, no pueden ser modelados por los nodos muy
distantes entre si. La dimensién méxima de un ele-
mento deberfa ser limitado a un 1/10 de la longitud
de onda més corta considerada en el andlisis (Kuh-
lemeyer and Lysmer (1973)). Para una frecuencia
méaxima de filtro superior (fqz), se tiene que el

tamanio maximo de un elemento debe ser:

Vs

1Ofma$

Por ejemplo, para una velocidad de onda de apro-

Az = (5.1)

ximadamente 500m /s y una frecuencia méxima de
5Hz, nos queda un tamafo maximo aproximado
de 10m. Por lo tanto, es posible que dada una ma-
lla establecida, esta filtre frecuencias muy elevadas,
eliminando componentes de la respuesta. Por otra
parte, si se quiere una frecuencia de maxima muy
elevada, esto conllevard a que la malla sea mucho
mas densa. Debera buscarse un equilibrio entre es-
tas dos limitantes para alcanzar una respuesta com-

pleta sin excesivo gasto numérico.

5.1.2. Paso de tiempo en el calculo

La mayoria de los softwares de elementos finitos
utilizan un esquema de integracion implicita para
calculos dindmicos. El paso del tiempo en el calcu-
lo, es decir, la fraccién de tiempo en que se dividen
las iteraciones, estd sujeta a ciertas limitaciones. Si
el paso de tiempo es muy largo, la solucién se apar-
tara de la realidad y la respuesta calculada no sera
confiable. Si el paso de tiempo es muy pequefio,
el nimero de operaciones y el tiempo de cédlculo
total ascienden enormemente. Es asi, que hay un
limite en el tamano del paso de tiempo, el cual se
denomina paso de tiempo critico 0 Ate stico que de-
pende de la frecuencia méxima y del tamano de los
elementos de la malla de elementos finitos. En ge-
neral, puede usarse la siguiente expresién para un
elemento (Pal (1998)):

Atcm’tico =

E(l—v) 1-2v 2
a\/p(lJru 1-2v) \/1 + 432 - T [1 + 4 B2

(5.2)
donde By S con el lado mayor y la superficie del

elemento en consideracién, l.es la longitud prome-
dio del elemento, v es el médulo de Poisson y E es el
modulo de elasticidad longitudinal. La primera raiz
representa la velocidad de una onda de compresion.
El factor o depende del tipo de elemento (Zinkie-
1/ (6ya),
con cg = 5,1282 - 1072 para elementos de 6 nodos
ya=1/ (19\/@), con ci5 = 4,9479 - 1073 para

elementos de 5 nodos.

wicz and Taylor (1991)) y vale a =

Asi, el paso de tiempo critico de un modelo
de elementos finitos serda el menor de todos los
Ateriticode los elementos de la malla. Este paso de
tiempo se elige de manera tal de asegurar que una
onda de presién viajando por el elemento, duran-
te una iteracion, es decir, un paso de tiempo, no
se mueva un distancia mayor a la minima dimen-
sion de un elemento. Los elementos muy rigidos y
de pequeno tamano condicionaran el valor de este

pardmetro de céalculo.

5.2. Amortiguamiento del Material -

Esquema de Rayleigh

El amortiguamiento del material es aquél que se
produce dentro de la masa de suelo como produc-
to de la disipacién de energia por friccion entre los
granos de enrocado. Modelar esta atenuacién de
energia en la masa del enrocado es uno de los prin-
cipales factores para obtener una respuesta confia-
ble. En este inciso estudiaremos el esquema tradi-
cional de amortiguamiento de Rayleigh, empleado
ampliamente para modelar este amortiguamiento
del material de manera equivalente.

Este esquema propone una fuerza viscosa, opues-
ta a la direccion de la velocidad y proporcional a es-
ta, cuya constante de proporcionalidad es una com-
binacién lineal de las matrices de masa y rigidez del
sistema., tal como se observa en las Ecuaciones 5.3
y 5.4. Esta combinacion lineal garantiza la ortogo-
nalidad de los modos de vibracién del sistema y no
introduce ningin modo adicional (Kramer (1996)).
El éxito de este esquema se basa en su simplicidad
numérica ya que permite que la matriz de amorti-
guamiento C' sea calculada a partir de las matrices

de masa M y rigidez K, con un niimero de operacio-

] nes minimo, aunque tiende a reducir drésticamente

los pasos de tiempo en la integracién numérica por

criterios de estabilidad, pudiendo ocasionar tiem-
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pos de simulacion excesivo.

K-u+C-i+M-ii=M-i, (5.3)

C =aM + BK (5.4)

Los coeficientes a y S se determinan experimen-
talmente a partir de dos valores de amortiguamien-
to para dos frecuencias diferentes, que generalmen-
te cubren el espectro de frecuencias de excitacién y
fundamentales del sistema. Cuando la contribuciéon
de la matriz M es dominante (a,. > f3,.), la mayo-
ria de las vibraciones de baja frecuencia son amor-
tiguadas. Cuando la contribucién de la matriz de
rigidez K es dominante (8, 3> ), se amortiguan
en su mayoria vibraciones de elevada frecuencia.

Conceptualmente, el término de ., proporcional
a las masas, introduce fuerzas de amortiguamien-
to proporcionales a las velocidades absolutas en el
modelo, como consecuencia de pérdidas por friccién
en los nodos. El término de ., proporcional a la
rigidez, introduce amortiguamiento proporcional a
la velocidad de deformacién y esta relacionado con
el amortiguamiento propio del material. Para una
frecuencia dada w y porcentaje de amortiguamien-
to critico &, se tiene la siguiente relacién entre estos

coeficientes:

= % (,Bw + %) (5.5)

En el caso de suelos, se pueden obtener los valores
de a, y B, mediante 2 ensayos a distinta frecuen-
cia, en donde los porcentajes de amortiguamiento
también son establecidos. Ademas, cuando se eligen
valores de «, y (3, , se debe tener cuidado que el
amortiguamiento proporcional a la rigidez no elimi-
na la respuesta a frecuencias elevadas. Por otra par-
te, debera verificarse que el amortiguamiento pro-
porcional a las masas no afecta la respuesta de la
estructura, puesto que puede originar la aplicacién
de fuerzas externas que disminuyen el corte basal
aplicado a la estructura por carga sismica. Adems4s,
cuanto mayor es el rango entre las frecuencias pa-
ra la definicion del esquema de amortiguamiento
y cuanto mayor sea el valor absoluto del amorti-
guamiento £, mas pequeno sera el paso de integra-
cién temporal. Hay que ser muy cuidadosos en la

eleccién de las frecuencias de referencia, para asi

obtener un amortiguamiento constante en las fre-
cuencias de trabajo. La representacion de la Ecua-
cién 5.5 puede observarse en la Figura 5.1, donde se
aprecian las caracteristicas anteriormente descrip-

tas.

12

Amorfiguamiento
Contribucion Alfa
Contribucion Beta

€%l
”

w(rads)

Figura 5.1: Esquema de Amortiguamiento de Ray-
leigh

Asi, tenemos que el nivel de amortiguamiento es
proporcional a la velocidad de la solicitacién, mien-
tras que en los suelos se ha observado que la mayor
dependencia del nivel de deformacién. Por lo tanto,
es prudente usar un modelo constitutivo que tenga
un amortiguamiento dependiente de la deformacién
proveniente de la inherente relacién no lineal entre

tensiones y deformaciones.

5.3. Amortiguamiento del material -

Aplicaciéon del HS Small

Hemos visto en el Capitulo 3 que los suelos po-
seen naturalmente una disminucién de la rigidez
transversal con el aumento de las deformaciones o
distorsiones. Por esta cualidad, si se los somete a
ciclos de deformaciones de una amplitud ., se des-
criben ciclos cerrados en el plano de tensiones y
deformaciones con una variacién de energia nega-
tiva entre cada ciclo de histéresis, lo que se conoce
como amortiguamiento del material.

En esta seccion se evaluara la aptitud del mo-
delo constitutivo HSSmall (Hardening Soil con pe-
quenias deformaciones) para generar este amorti-
guamiento de tipo histerético como producto de su
formulaciéon. Por un lado, se trabajard analitica-
mente, deduciendo a partir de las ecuaciones cons-
titutivas del HSSmall el amortiguamiento para un
ciclo cerrado de histéresis de amplitud v y para dis-

tintos valores de relacion Go/Gy, , siendo G, el

61



Laboratorio de Mecénica de Suelos
Laboratorio de Materiales y Estructuras
Departamento de Estabilidad

Facultad de Ingenierfa - UBA

? FACULTAD
.‘ DE INGENIERIA

Universidad de Buenos Aires

moédulo transversal en la descarga. Por otra par-
te, se buscard representar numéricamente el valor
de amortiguamiento, realizando una modelacién en
PLAXIS, para distintos valores de distorsién y para

una relacién Go/Gy,

Cabe aclarar HSSmall mantiene todas las pro-
piedades mecénicas del Hardening Soil, un mode-
lo elastoplastico perfecto avanzado para simular el
comportamiento de varios tipos de suelos duros y
blandos, donde la superficie de fluencia no esta fija
en el espacio de los esfuerzos principales, y puede
expandirse debido a deformaciones plasticas. Den-
tro de este endurecimiento puede diferenciarse el
debido a corte o el debido a compresiéon. El prime-
ro se utiliza para modelar deformaciones irrever-
sibles debidas a esfuerzos desviadores. El segundo
se utiliza para modelar las deformaciones plésti-
cas irreversibles debidas a la compresiéon primaria
bajo carga edométrica y carga isotrépica. Cuando
se aplica una carga primaria desviadora, el suelo
muestra una disminucion en la rigidez y a la vez dis-
torsiones plasticas irreversibles. El hardening soil
model supera el modelo hiperbdlico ampliamente:
utiliza la teoria de plasticidad en vez la de elastici-
dad, introduce la dilatancia, y por ultimo introduce
un limite de fluencia. Este modelo puede ser incor-
porado para representar el comportamiento de los

enrocados.

La diferencia entre el HSSmall y su predecesor, el
Hardening Soil, es la adicién de un médulo de rigi-
dez transversal inicial y una curva de degradacion
del mismo. Asi, este modelo emplea dos pardmetros
adicionales, Gy y 0,7, donde 7y res la distorsion
para la cual G es un 70 % de Gy. Con estos dos pa-
rametros es posible obtener la curva de reduccién

del moédulo transversal con la siguiente expresiéon:

G, 1
Go l+al-—-

Yo,7

(5.6)

Esta expresion tiene la forma de reduccion del
modelo de Hardin-Drnevich y a partir de ella se
obtendran los valores de amortiguamiento para un
ciclo cerrado de histéresis. Un detalle de las formu-

laciones de cada modelo se encuentra en el Anexo
E.

5.3.1. Amortiguamiento Histerético

A partir de las ecuaciones constitutivas del Har-
dening Soil con pequenas deformaciones se proce-
di6 a calcular el amortiguamiento especifico para
un ciclo cerrado de carga y descarga con una am-
plitud 7., aplicando las reglas de Masing. Para ello,
primero se calcula el médulo tangente como la de-
rivada del médulo secante respecto de las distorsio-
nes. Ademds, por la formulacién, se debe limitar el
valor del G;al valor minimo de G, el cual se al-
Go _ 1). Asi,

()

canza para un valor vy, = e
r

la expresion del médulo tangente es la siguiente:

__ G g v 1< v
2 > "Jlim
Gi(v) = (1+a|707)7|)

Gur

(5.7)
Si | Y ‘> Yiim

De esta manera, si el modelo planteado de car-
ga y descarga cumple con las Reglas de Masing,
es posible construir ciclos cerrados de amplitud y
obtener el amortiguamiento para un determinado
valor de distorsion. Las reglas de Masing son las

siguientes:
> Se define la curva virgen o “backbone curve”.

> Si la inversion de carga ocurre en el punto A
paraT =T4y Y = YA , entonces la ecuacion de
la curva de tensién-deformacién en la descar-
ga se asume que tiene la forma (nuevamente
alcanza el valor de 74 para el doble de distor-

siones):
T—TA

_ Y4
= ()

> Si esta curva alcanza el punto B en el la-

(5.8)

do opuesto de la curva esqueleto, la curva de
tension-deformacion debe seguir la curva es-
queleto mas alla del punto B en el lado nega-
tivo. Si la recarga comienza en el punto B, la
curva tension deformacion para la recarga vie-
ne dada por una ecuacién similar a la Ecuacion

5.8 en la cual el signo de 74 y 74 ha cambiado.

> Si la curva esqueleto es interceptada nueva-
mente en el punto A durante la recarga, se
asume que la carga continua la curva esquele-

to en el lado positivo.

Aplicando las reglas de Masing (ver Inciso 3.6) se
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procedié a obtener el amortiguamiento. Para esto
se considera que Y0,7—recarga = 2'70,7—ca7"ga virgen-.
Asi, el camino de carga ha sido desde +0, hasta .,
luego hasta —v. y de vuelta hasta ~..

Empleando las relaciones entre tensiones de corte
y distorsiones y las expresiones de carga y descar-
ga, se obtiene la siguiente expresiéon que resume la

energfa disipada en un ciclo AW:

4Goo,7

AW =
(2 _ Ye _ 270(?[7 1 (1 + %>) (5'9)
e 14+v0,7/ e o 1

Yo,7

donde v = 0,835, p,7 es la distorsién para la cual
G es un 70 % de la rigidez transversal inicial G. Es-
ta expresion es vilida hasta un valor de v, = Yiim,
luego de la cual, el valor de G alcanza su valor mi-
nimo y se mantiene constante. Si ahora calculamos
el valor del trabajo lineal equivalente W, que se
obtiene como:

1 2

G 2
EGS'}/C 07c

W = = -
2+ 2av: /70,7

(5.10)

Asi, con estos dos trabajos se obtiene la expre-
sién del amortiguamiento especifico en funciéon de

la distorsion con la siguiente expresion:

1 AW
f=—

= 11
4 W (5.11)

, c 270, e
€ = ;/gz:f (2’70 - 1+’Yo’,y7/a7c - ’YC(YJ *In (1 + %))
1+0t7c2/'yo,7
Ve
(5.12)

Cabe aclarar que esta relacién se cumple mien-
tras que no se haya alcanzado el valor del médulo de
corte para descarga y recarga, G,;.. es decir, mien-
tras que la distorsion maxima seary. < Yiim, para el
cual el amortiguamiento alcanza su valor maximo.

Por lo tanto, la Ecuacién 5.9 s6lo aplica mientras
Gy > Gy, donde el médulo de corte disminuye de
acuerdo a la formulaciéon para pequenas deforma-
ciones. Tan pronto como se alcanza G, el amor-
tiguamiento es maximo y constante. También de-
be notarse que la formulacién del amortiguamiento
porcentual solo se basa en relaciones entre tensiones
y deformaciones y es para un ciclo de carga. Luego,
si los ciclos de cargas se repiten con mayor rapidez,

la energia total disipada serd mayor, siendo coinci-

dente con la bibliografia sobre amortiguamiento en
suelos.

Se realizaron varios analisis paramétricos para
entender como inciden la variacién de los distintos
pardmetros clave en el comportamiento mecanico
mediante el HSSmall. El objetivo de esto es enten-
der qué parametros guian las curvas de degrada-
cién y amortiguamiento en funcion de la distorsion
v hasta qué punto se asemejan al comportamiento
real de los enrocados. Se comienza variando el pa-
rdmetro, 7o, 7. Fijando un valor de G se analizan
las variaciones en los parametros Gg, 7, G; , y el
amortiguamiento. Los resultados respectivos pue-

den observarse en las Figuras 5.2, 5.3 y 5.4.

T
Gama0.7=1E3

Gama0.7=5E4
~~~~~~~ Gama0.7=TE4

GH/GO
°

11077 1:107°

Figura 5.2: Curvas de degradacion de G5 Vs. Dis-
torsién para distintos valores de o 7

— — - Gama0.7=1E3

6 5

1:107 1x107

Figura 5.3: Variacién del médulo tangente en fun-
cién de la distorsién para distintos valores de g 7

18.75

£1%]
o

Figura 5.4: Amortiguamiento Vs. Distorsiéon para
distintos valores de ~o,7

A partir de las imagenes se observa que a un va-
lor mayor de vy 7 se retarda la degradacién de G

y por lo tanto el amortiguamiento es menor para
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la distorsién dada. También debe resaltarse que el
amortiguamiento maximo alcanzado no varia con
respecto a 7,7. Ademds, debe notarse para una
distorsion critica, se alcanza un minimo de médulo
transversal tangente G; lo que implica que no es
posible aumentar el drea encerrada en un ciclo de
histéresis.

Ahora analizaremos la influencia de la relacién
Go/Gyr en el amortiguamiento, para dos valores
fijos de o,7. En la Figura 5.5 se observa esta varia-

cién paramétrica:

25

18.75

£1%l
S
o

11077

Figura 5.5: Curva de amortiguamiento Vs. Distor-
si6n para distintas comginaciones de vo.7 y Go/Gy

Es notable apreciar, que el valor méaximo de
amortiguamiento es mayor cuanto mayor es el va-
lor de la rigidez inicial Ggo mayor es la relaciéon
Go/Guyr. Esto conllevaria a pensar que en elemen-
tos de suelos cercanos a la fundacién de las presas,
donde Gy es mayor se tendria una disipacién ma-
yor de energia. Esto no es asi. El HSSmall limita la
relacién Go/Gy, a un valor de 10, obteniéndose un

valor maximo posible de amortiguamiento de 23 %.

5.3.2. Validacién Numérica

Con el espiritu de representar el amortiguamien-
to en un modelo numérico, se implementé un en-
sayo de distorsiéon mediante el cédigo de elementos
finitos PLAXIS. En él, se dispuso un estrato plano
de 1m de espesor, por 5m de largo, y se sometio
a una precarga. Luego se disminuy¢ el valor de la
precarga a 100K Pa y se aplicé una excitacion si-
nusoidal en la base, de manera tal de representar
ondas de corte y por lo tanto ciclos de histéresis
en la masa de suelo. De esta manera se calculé el
area encerrada por cada ciclo, calculando el valor
del amortiguamiento en cada caso. El suelo mode-
lado es el de un suelo blando cuyos pardmetros se

detallan a continuacién (Brinkgreve et. al. (2007)):

’ Parametro \ Valor ‘
E50 1500k Pa
B, 8000M Pa
FEoeq 750k Pa
Gy 33300M Pa
0,7 2-1071

Tabla 8: Propiedades Mecancias Suelo Modelada

Con estos parametros se impusieron desplaza-
mientos en el borde superior y se realizaron 10 ci-
clos de carga a razén de 1Hz. Asi se realizaron 6
modelaciones, aumentando la magnitud de los des-
plazamientos impuestos y por lo tanto, de las dis-
torsiones efectivas del suelo. En las Figuras 5.6 y
5.7 se observa los resultados obtenidos y se los com-

para con la Ecuacién 5.11.

———— Amortiguamiento Teorico
= = = Amortiguamiento con FEM

elvl

11077 1:107° 1:107° 11074 11073

Figura 5.6: Amortiguamiento Vs. Distorsiones -
Modelo FEM

Gs/GO Teorico
= = = GSGOFEM

GH/GO

: N

5

4 3

12107 12107 1:107 0.01 0.1 1

e

Figura 5.7: G/Gg Vs. Distorsiones - Modelo FEM

Adicionalmente se han representado los ciclos de
carga en un eje coordenado 7 Vs. 7., donde se ob-
servan los resultados obtenidos para diferentes am-
plitudes de distorsion ciclica. En ella se observan

dos fenémenos caracteristicos de los suelos:

> A mayores distorsiones, el médulo secante dis-
minuye. Esto se observa uniendo los puntos ex-
tremos de cada ciclo, en donde la pendiente
media disminuye a medida que aumentan las

distorsiones.

> A mayores distorsiones, mayor amortigua-

miento. Para mayores distorsiones, el area en-
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cerrada en cada ciclo es mayor, por lo tanto el

amortiguamiento también lo es.

> Para el ciclo de mayor histéresis se observa una
parte recta, parte en la cual, se ha alcanzado

la distorsién para la cual la reducciéon de G

20

12

es maxima. La adicién de esta area con tramo
recto es proporcional al drea del trabajo elas-
tico, por lo que el cociente entre las dos areas
es constante, alcanzandose un maximo en el

amortiguamiento

T [MPa

-0.004 -0.0024

=12

=20

.5

0.0024 0.004

Figura 5.8: Resultados de los ciclos de histéresis obtenidos mediante el modelo FEM

A continuacién evaluaremos la idoneidad de este
modelo para reproducir las propiedades mecanicas

de los enrocados desarrolladas en el Capitulo 3.

5.4. Aplicabilidad del HSSmall en

los Enrocados

Vimos anteriormente que el HSSmall es el Har-

dening Soil Model con un apéndice elastico. En este

inciso evaluaremos la aptitud de este modelo cons-
titutivo para representar las propiedades tanto me-
cénicas como estaticas de los enrocados (Ver Ca-
pitulo 3). Para resumir lo anteriormente dicho, se
ha realizado un cuadro comparativo entre las pro-
piedades reales de los enrocados y su variacion y
se ha comparado con las formulaciones del modelo
constitutivo del Hardening Soil Model con peque-

nas deformaciones:
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’ Propiedad Enrocados HSSmall ‘
¢ ¢ = ¢o — A¢log (p/Pa) No
Falla r=A(0,) T=o0ptan¢
Deformabilidad Disminuye con p Disminuye con p
. T
Variacién Govs p (p/Pa)" (omeoaiine )
2
Variacién Govs e (211% No
Variacion Ggvs 7 Aumenta No
Variacién vyp,7vs p Disminuye con p Constante

Curva Goyvs 7y

Disminuye con

Disminuye con v (Hardin-Drnevich)

Curva D vs 7y Aumenta con ~ Aumenta con v - Limitado a 23 % méaximo
Carga y Recarga Si Si, Reglas de Masing
Efecto No. Ciclos Si No
Creep Si No

Tabla 9: Comparacién entre HSSmall y los enrocados

El HSSmall es un modelo constitutivo original-
mente desarrollado para considerar las deformacio-
nes en los suelos a tensiones bajas, cuya formula-
cién nos permite representar constitutivamente el
amortiguamiento en los suelos. Calibrando correc-
tamente los pardmetros es posible ajustar las cur-
vas de degradacién y amortiguamiento a los resul-
tados experimentales de los enrocados, los cuales
vimos que se ajustaban correctamente a la formu-
lacién de Rollins. Si comparamos esta formulaciéon
con la del HSSmall, tendremos que para pequenas
distorsiones el ajuste no es correcto, ya que el HSS-
mall dispone de valores nulos de amortiguamien-
to, mientras que en la realidad los suelos tienen
un amortiguamiento basal de alrededor de un 3%
para pequenias deformaciones y que para grandes
distorsiones los valores de amortiguamiento provis-
tos por HSSmall son menores que al correspondien-
te a los enrocados. Ademas, existe una zona don-
de el esquema de Amortiguamiento de HSSmall se

encuentra sobreamortiguado. En este sentido pue-

de decirse que para pequenas deformaciones se en-
cuentra subamortiguado, luego a medida que se su-
pera el valor de 7p 7el modelo se encuentra sobre
amortiguado, hasta converger al amortiguamiento
maximo para grandes distorsiones. Esto es debido a
que el decaimiento del médulo transversal se realiza
més rapido que la formulacién de Rollins (Hardin-
Drnevich vs Rollins), adelantando un amortigua-
miento mayor a menores distorsiones. En este 1lti-
mo punto es donde se encuentran las mayores dife-
rencias respecto de la curvas obtenidas a partir de
ensayos (ver Figura 5.9).

Para corregir levemente estas desviaciones, es po-
sible agregar amortiguamiento de Rayleigh de ma-
nera de ajustar mejor las curvas obtenidas con HS-
Small con las obtenidas en ensayos. En la Figura
5.9 se observa el adicionado de amortiguamiento
para generar una mejor representacién del compor-
tamiento del material ajustandolo a la formulacién
de Rollins.
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I
G/Gmax (ROLLINS

------ G/Gmax (HSSMALL)
Amortiguamiento (ROLLINS)
Amortiguamiento (HSSMALL)

0.8 Amortiguamiento (HSSMALL+RAYLEIGH) [0-4
0.6 —10.3
S ]
0.4 —10.2
0.2 —H0.1

F_____-..-s—-_’/
[ 0
110" ° 110" ° 1 1

Figura 5.9: Ajuste de la curva de amortiguamiento con la ayuda de amortiguamiento de Rayleigh

Como conclusién, puede establecerse que el HSS-
mall puede utilizarse como modelo constitutivo pa-
ra representar las propiedades mecéanicas de los en-
rocados. Si bien hay caracteristicas que el modelo
aun no contempla, los pardametros principales que
inciden en la respuesta mecanica son representados.
En este sentido, el HSSmall es un modelo con una
doble superficie de fluencia para deformaciones por
corte y deformaciones plasticas volumétricas. Ade-
maés, contempla una ley de endurecimiento para las
cuales las superficies de fluencia se ven expandidas.
Adicionalmente, se tiene en cuenta el aumento de la
rigidez con la presién de confinamiento, tanto para
la rigidez transversal inicial, como la rigidez edo-
métrica de deformaciones volumétricas, hecho que
se representa en los enrocados, aunque no sigue la
misma ley de variaciéon. En cuanto a las propie-
dades dindmicas de interés, vimos que la curva de
degradacién del médulo transversal G/Ggse ajusta
muy bien a la formulacién de Rollins, mientras que
para el amortiguamiento, el esquema del HSSmall
posee un aumento méas abrupto y necesita ser com-
pensado con amortiguamiento de Rayleigh, aunque

sea de naturaleza distinta.

Por otra parte, aiin queda trabajo por represen-
tar la reduccion del aAngulo de friccién interna con la
presién de confinamiento y una ley cuadratica de

la envolvente de Mohr-Coulomb. El valor de 7y 7

en el HSSmall es constante a lo largo de la presa,
mientras que en la realidad varia con la presién de
confinamiento, por lo que se podria variar segin la
profundidad el valor de 7p 7 para distintas discreti-
zaciones de suelo hasta que una solucién constituti-
va esté disponible. Ademaés, el HSSmall no tiene en
cuenta ni la velocidad ni el ntimero de ciclos de car-
ga, que en menor medida modifican la rigidez y la
resistencia de los enrocados. Asimismo, el HSSmall
no representa los fenémenos de creep en los enro-
cados, los cuales deberian ser tenidos en cuenta, al
menos indirectamente, a partir de las experiencias
pasadas de construccion de CFRD. En el capitulo
siguiente aplicaremos este modelo constitutivo de
suelo aplicable a enrocados en un modelo FEM de

una presa en Costa Rica.

5.5. Amortiguamiento por Radia-

ci6én - Fronteras Absorbentes

El amortiguamiento por radiaciéon se conoce en
los suelos como el fenémeno de atenuacién de la
energia como producto del aumento de la superfi-
cie del frente de onda a medida que estas se alejan
de la fuente. Es decir, que para una energia libera-
da finita, a medida que nos alejamos de la fuente,
la energia por unidad de superficie es menor, como

consecuencia de la propagacion de la onda sismica.
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En la aplicacién del método elementos finitos, de-
bido a que el tamano de los elementos estd definido
por la velocidad de propagacién de ondas del ma-
terial y por la frecuencia méxima de interés, una
de las principales tareas en minimizar el niimero
de calculos es minimizar la cantidad de elementos,
disminuyendo el area discretizada. Al imponer es-
ta frontera ficticia que limita el drea de anélisis,
uno estd imponiendo bordes en los cuales las on-
das incidentes pueden rebotar, generando compor-
tamientos espurios, es decir, impidiendo la salida
efectiva de esa energia del modelo. Por ello deberan
incorporarse elementos de frontera que simulan el
espacio semi infinito detras de ellos. A medida que
el tamano de la regiéon discretizada disminuye, la
influencia de estos elementos de frontera aumenta

considerablemente.

Es por esto que en la mayoria de los modelos de
elementos finitos de respuesta dinamica, se colocan
fronteras absorbentes en los limites del modelo. De
esta manera, la energia que viaja fuera de esa re-
gién de interés, se elimina y no queda enjaulada
(efecto de “caja”). Es importante representar este
fenémeno de amortiguamiento por radiacion, evi-
tando que la energia que sale del modelo rebote en
las fronteras. Si esto no se logra representar ade-
cuadamente, conducird a incrementos en la energia
total del sistema, llevando a resultados no realis-
tas. Por esto, para contrarrestar estas reflexiones,
se necesita tomar medidas especiales en las fron-
teras del modelo. Existen 3 tipos de fronteras que
cumplen estos objetivos den mayor o menor medida
(Kramer (1996)):

fronteras elementales En las fronteras elemen-
tales sélo se especifican condiciones de despla-
zamientos nulos o tensiones nulas. La fronteras
elementales pueden ser utilizadas para mode-
lar la superficie del suelo como una frontera de
tensiones nulas con adecuada precisiéon, pero
para los limites laterales o inferiores del mode-
lo, so6lo existe la condicion de 0 desplazamien-
tos, por lo que existe una reflexién perfecta que
puede atrapar energia en la malla que en reali-
dad seria irradiada del area de analisis. Este
efecto de caja, puede producir grandes erro-
res. Solo si estas fronteras elementales se colo-

can lo suficientemente lejos del drea de interés,

las ondas reflejadas pueden ser absorbidas por
el suelo para disminuir su influencia en el area
de estudio. Esto conlleva la utilizacién de mas

elementos y un tiempo de calculo mayor.

fronteras locales(Absorbentes) Para simular
el espacio semi-infinito pueden emplearse
amortiguadores viscosos, lo que se conoce co-
mo un tipo comin de frontera local. Se pue-
de demostrar que el valor de la constante del
amortiguador depende del dngulo de inciden-
cia de la onda para garantizar una perfecta
absorciéon. Como las ondas incidentes proba-
blemente lleguen a la frontera con dngulos de
incidencia distintos, una frontera local con coe-
ficientes constantes siempre reflejara algo de
la energia que le llega. También hay dificulta-
des adicionales cuando las ondas de superficie
de Love o Rayleigh llegan a la frontera local.
Como la velocidad de estas ondas depende de
la frecuencia, también es necesario un amorti-
guado dependiente de la frecuencia que pueda
absorber toda la energia. Los efectos de estas
reflexiones, aunque menores que en el tipo an-
terior de fronteras, pueden disminuirse si se
alejan las fronteras del drea de interés. Este
tipo de fronteras es el disponible en cédigos
como PLAXIS.

fronteras consistentes Las fronteras que pueden
absorber todos los tipos de ondas de cuerpo y
superficie, para todos los dngulos de friccién,
se denominan fronteras consistentes. Pueden
ser representadas por matrices de frontera de-
pendientes de la frecuencia de excitacién, ob-
tenidas de las ecuaciones integrales de frontera
o mediante el método de elemento de fronte-
ra Wolf (1985). También puede obtenerse la
respuesta para una columna de suelo infinita
y luego superponer las tensiones obtenidas en
los elementos de frontera, en lo que se conocer
como “Free Field Boundary”.Este tdltimo tipo
de fronteras se puede utilizar en c6digos como
FLAC o ABAQUS.

A continuacién nos centraremos en describir y en-
tender las limitaciones de los dos tltimos tipos de

fronteras.
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5.5.1. Fronteras Locales

En el caso de fronteras absorbentes, se emplea un
amortiguador en vez de apoyos fijos en una cierta
direccién. El amortiguador asegura que un incre-
mento de tensiones en la frontera se absorba sin
rebote. La siguiente seccién se basa en los trabajos
realizados por Lysmer & Kuhlmeyer (Lysmer and
Kuhlemeyer (1969)). Asi, las tensiones normales
y de corte absorbidas por un amortiguador en la

direccién x son:

o = —Ci1pViytiy (5.13)

T = —CapVitiy, (5.14)

donde, p es la densidad del material; V}, y V, son
las velocidades de onda de presién y de corte, res-
pectivamente (V, = \/Eoca/p y Vs = \/G/p); C1
y C son los coeficientes de relajaciéon que han sido
introducidos para incrementar el efecto de absor-
cién. Cuando las ondas de presion solamente lle-
gan a la frontera perpendicularmente, la relajacién
es redundante y por lo tanto Cy, = Cy = 1.

Cuando hay ondas de corte, el efecto de amorti-
guamiento de las fronteras absorbentes no es sufi-
ciente sin relajacion. El efecto puede ser aumentado
ajustando los coeficientes. La experiencia hasta hoy
nos dice que los valores C7; = 1y Cy = 0,25 se gene-
ra una razonable absorciéon de ondas en la frontera.
Igualmente, las ondas de corte no son totalmente
absorbidas por lo que para éstas ondas hay un le-
ve efecto de frontera y se recomienda colocar las
fronteras un poco alejadas del drea de andlisis.

A modo de ejemplo se modeld un estrato de sue-
lo elastico con PLAXIS, de 30m de largo por 15 de
alto, en donde se le aplicé media onda sinusoidal de
desplazamientos en la base, representando una on-
da de corte y una onda de presién por separado. El
material empleado fue elastico lineal y se compara-
ron los resultados con fronteras absorbentes en sus
4 bordes y sin fronteras absorbentes. Los resultados
se observan en la Figura 5.10 y la Figura 5.11, en
donde se observa la bondad de absorcién de estas
fronteras para ondas incidentes de manera perpen-
dicular y paralela. En los modelos sin fronteras se
observa el rebote y propagacién de las ondas luego

de la aplicacién del impulso, mientras que en los

modelos con frontera, la absorciéon de la onda en

los bordes impidié su reflejo.
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Figura 5.10: Pulso sinusoidal de corte - Propaga-
cién de onda con y sin fronteras absorbentes
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Figura 5.11: Pulso sinusoidal de presién - Propaga-
cién de onda con y sin fronteras absorbentes

5.5.2. Fronteras Consistentes

Las fronteras consistentes resultan una aproxi-
macién mas precisa del espacio semi infinito, dis-
minuyendo las deformaciones de las ondas inciden-
tes en los bordes al minimo. Hoy en dia, el ejemplo
mas utilizado de estas fronteras es el “Free Field
Boundary” o frontera de campo libre, en donde
dos columnas de suelo semi infinitas se definen a
los laterales del modelo FEM. Estas columnas se
resuelven paralelamente con el modelo, y los corri-
mientos de campo libre se convierten en tracciones
y compresiones en la frontera, las cuales se aplican
al modelo prinicpal. Esto implica que la informa-
cién sélo viaja desde el campo libre al cuerpo prin-
cipal del modelo y no en el otro sentido, de manera

tal que los desplazamientos del campo libre semi
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infinito no se ven influenciados por la presencia de
la estructura. De esta manera los movimientos en
las fronteras son iguales a los del campo libre y se
elimina el reflejo de ondas. Aunque este esquema
es simple, puede involucrar hasta 3 cédlculos para-
lelos para la solucién del problema si los estratos a

izquierda y derecha del modelo no son idénticos.

N

structure

q y

main model

LHS free-field
RHS free-field

Prrrrrrrretd

input motion

Figura 5.12: Fronteras Consistentes - Free Field
Boundary

5.6. Resumen

En este capitulo se analizaron las limitaciones
para realizar una modelacién dindmica de suelos
mediante la aplicacion del Método de los Elemen-
tos Finitos (FEM).

Primero se centré en las limitaciones del tamano
de malla, el cual debe ser lo suficientemente pe-
queno para que las frecuencias més altas no sean
filtradas. Si se eligen tamafios de elementos muy
grandes, se filtran componentes de frecuencias ele-
vadas, limitando las componentes de respuesta de
modos superiores de vibracion de estructuras pre-
sentes. Luego se vio, que junto con la limitacion
del tamaiio de los elementos, viene asociado un pa-
so de tiempo limite en el esquema de soluciéon por
integracién implicita. Este paso de tiempo se debe
elegir de manera tal de asegurar que una onda de
presion viajando por el elemento, durante una ite-
racion, es decir, un paso de tiempo, no se mueva
un distancia mayor a la minima dimensién de un
elemento.

También se analizaron distintas maneras de re-
presentar numéricamente el amortiguamiento en
los suelos con el esquema de amortiguamiento de
Rayleigh y con la utilizacién de un modelo cons-
titutivo mas avanzado. El amortiguamiento en los
suelos es de caracter histerético friccionante, con-

secuencia de la reduccién de la rigidez con el au-

mento de las deformaciones. El esquema de amor-
tiguamiento de Rayleigh, en cambio, es de caracter
viscoso, y su gran ventaja es su simplicidad numé-
rica. Este depende de la frecuencia de excitacién
y se ha utilizado como un esquema equivalente al
amortiguamiento en suelos. Por otra parte, vimos
la formulacién del modelo HSSmall que permite la
representacién del amortiguamiento histerético. Vi-
mos que la formulacion se acerca a los resultados
experimentales obtenidos en los enrocados, repre-
sentados por la formulaciéon de Rollins, aunque se
encuentra sub amortiguado para pequefias y gran-
des deformaciones y sobre amortiguado para defor-
maciones intermedias. El amortiguamiento maximo
obtenido con este modelo oscila en el 23 % y se pue-
de ajustar aiin mas a las curvas teéricas mediante la
adicion en pequena proporcién de amortiguamiento
de Rayleigh. Ademas, este modelo rescata las prin-
cipales caracteristicas de la respuesta mecéanica de
los enrocados, por lo que su aplicacion en este tipo
de materiales se considera adecuado, aunque ain
quedan salvedades que deben ser tenidas en cuen-
ta.

Por tltimo se analizaron los distintos tipos de
elementos de frontera disponibles en los codigos
comerciales de elementos finitos. Se analizaron en
particular los elementos de fronteras locales y con-
sistentes. Los locales se encuentran representados
por resortes y amortiguadores para tensiones nor-
males y de corte y genera comportamientos espu-
rios es su cercania, por lo que se recomienda apar-
tarlas un poco del area de anélisis, aumentando la
cantidad de elementos en el modelo. Los elementos
de borde consistentes, ofrecen una respuesta més
realista de la realidad. Entre estos analizamos la
frontera de campo libre, la cual calcula la respuesta
de una columna de suelo en los bordes del modelo
y anade dichas fuerzas a los nodos en la frontera,
de manera tal que en dichos nodos se tenga la res-
puesta del espacio semi infinito.

En el capitulo siguiente aplicaremos los conoci-
mientos aqui desarrollados en un modelo avanzado
de elementos finitos, el cual servira de contraste pa-
ra aplicar y validar los conceptos desarrollados a lo

largo de todo este trabajo de tesis.
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6. Ejemplo de Aplicacion

6.1. Introduccion

En el presente capitulo se aplicaran todos los con-
tenidos de los capitulos precedentes a un ejemplo
de aplicacién concreto, que denominaremos CFRD
1, ubicado en Costa Rica.

Se comenzard por describir el proyecto, su em-
plazamiento, geometria y materiales y luego se apli-
caran las relaciones obtenidas entre Asentamientos
Vs. Intensidad de Arias junto con un anélisis proba-
bilistico de amenaza sismica del sitio (PSHA) pa-
ra realizar una evaluacién y disefio basado en la
performance dentro del marco de la ingenieria sis-
mica basada en la performance desarrollado ante-
riormente por Zareian y Krawinkler (Zareian and
Krawinkler (2009)).

A partir de este primer andlisis, se procedera a
realizar una evaluacién sismica basada en la per-
formance mediante un modelo de elementos finitos
que englobe todos los conocimientos de este do-
cumento y posea todas las singularidades de geo-
metria y materiales de este proyecto en detalle.
En total se estimaran asentamientos para cuatro
niveles de intensidad sismica, correspondientes a
los niveles de intensidad respectivos de los sismos

OBE (Operational-Basis Earthquake), y 3 niveles

de MDE (Maximum Design Earthquake). Estos re-
sultados, permitiran contrastar y evaluar, de ma-
nera preliminar, la precisién de las relaciones obte-
nidas en el Capitulo 4 para su aplicacién dentro de

la ingenieria sismica basada en la performance.

6.2. Descripcion del Proyecto

El Proyecto CFRD1 se encuentra a 8 kilémetros
al sudoeste de de la ciudad de Siquirres, en Costa
Rica. El proyecto cuenta con una presa CFRD de
130 metros de altura, con un volumen de relleno
de 7,89hm3, creando asi un embalse de 120hm3
de capacidad. El coronamiento de la presa tiene
12 metros de ancho, un desarrollo de 535 metros
v se ubica en la cota 270 por encima del nivel del
mar. Los taludes aguas abajo y aguas arriba son
de 1,5H:1V y 1,6H:1V respectivamente. El area de
la pantalla de hormigén (A) es de 76,000m? y la
carga hidraulica méxima (H) es de 127,5m, obte-
niéndose un valor de forma del valle A/H? = 4,68,
clasificando como valle ancho. En la Figura 6.1 se
observa un corte transversal de la presa en su altu-
ra maxima. En el diseno de esta presa se aplicaron
las ultimas tecnologias y toda la experiencia previa

del comitente.
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Figura 6.1: Seccién Transversal de la presa CFRD1

6.2.1. Geologia y Sismogénesis

El proyecto se ubica en una regién de geologia
compleja y actividad tecténica moderada, resultan-

do asi sistemas de fallas complejos. El sitio de la

presa se ubica en una zona con 3 litologias: la For-
maciéon Doan, la Formacién Suretka, y la Forma-
cién Guayacan. La roca superior corresponde a una

brecha volcdnica asociada a la Formaciéon Doan con
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un espesor variable entre 50 y 200m. Luego conti-
nia en profundidad un conglomerado de la forma-
ci6n Suretka (depdsito aluvional) con un espesor
variando entre los 65m y 130m. La capa inferior es-
ta formada por varios flujos de lavas correspondien-
tes a la Formacién Guayacan y paleosuelos. Estas
lavas basélticas son alcalinas con un espesor varia-
ble entre 30m y 190m. Los flujos de lava por de-

bajo de los conglomerados en el sitio de la presa se

cuentan en contacto entre si con una lava alterada
conformando una zona débil y muy meteorizada.
En la Figura 6.2 se describen los distintos sis-
temas geoldgicos en el emplazamiento de la presa.
Las fallas que pueden tener alguna influencia en el
sitio son del tipo strike-slip y thrust-slip. De éstas,
la més cercana se encuentra la falla de Lomas, que

es una strike-slip zurda.

! THRW
. £ SR L

WS aleanas ]

Loz pluvires fornbm un
acuitero libee forpodos por
arenea can limoa v groves.

Linciod  nice-ogeal.
Coluvio Muy

- prﬁ%;drngrﬂl. ¥ DIOQUEs o5 lakd SLMONQUIOrEs

fcyifera lipre, Blogues de lovo
redondepdos o0 wne rotriz

nciod hideoEedl. oranoss Fira e prosss con

EDI%UHPI’IJE?E lertes do arerimca corcditkok
Sella

hic-ogealdgica Luwn altorerte fedeor coda

Lontorto GealdQco

Mivel Fregtica

acutordo Corpuesio por Corilas

e wm iz fine linp orcillozp

- AutpBracto

- Foleosuelo

Uripad mor ogecl
Lawo |

BCViTerp CofinDoio Lowd 1 Sam0E.,

Brecne rogza. can closios
supanguiares e lovp poaditica

Lrided Rdreogeol
Lawva 2

toevvfara cordirada Lava 3 eegro.
adm0 o hperorenie nptedoiTodD.

Sello

¥ lagi -
Pk age cldgice Tobida. Moteriples wolocdnicom, finos,
breras do conpoeiciBn wal cherica
retroko jodos

Unidod hid-ogeol,
Lewo

AL Fera condrodd Lovn 3
Lowo poderpiorenie aetporizads.
Froclurodo,

bouiTera confinook Lava 4

Unidad pidrogead. ) o fgeronent s netearizoc.

Lawe 4

Figura 6.2: Geologia emplazamiento - Corte Longitudinal

6.2.2. Materiales de la Presa

A continuacién se presenta un resumen con los
principales aspectos de los materiales constitutivos
de la presa, cuya disposicién puede observarse en

la Figura 6.1.

Material 1A. Corresponde al material localizado
para la proteccién de la pantalla de hormigén
obtenido a partir del procesamiento del alu-
vién. Se trata de una arena limosa limpia con
tamano maximo de 4,76 mm. Este material se-
rd compactado en capas de 25 cm mediante 2

pasadas de tractor D8 o similar.

Material 1B. Constituye el elemento de confina-

miento y proteccién de la zona 1A obtenido a
través de la excavacién de las diferentes obras.
Se trata de relleno no seleccionado con tamano

maximo de 300 mm.

Material 2A Este material se considera como ele-
mento de proteccién de la junta perimetral. Se
considera como material de filtro fino con ta-
mano méaximo de 38 mm obtenido del proce-

samiento del aluvién.

Material 2B. Material para el apoyo de la pan-
talla de hormigén compuesto por material de
filtro con tamano maximo de 100 mm obtenido

del procesamiento del aluvién.
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Material 3A. Material de transicion entre las zo-
nas 2B y 3B del cuerpo de la presa. Esta com-
puesto por gravas aluviales con tamano maxi-
mo de 250 mm obtenido de los depdsitos cer-

canos a la obra.

Material 3B. Material de enrocado en la zona
aguas arriba de la presa. Estd compuesto por
gravas aluviales con tamafo maximo de 550
mm obtenido de los depésitos aluviales exis-
tentes en el sector. Este material constituye la
zona con mayor volumen de material requeri-
do.

Material Zona T. Elemento localizado en el res-
paldo de la zona de filtro que constituye un
elemento de transicién entre los materiales de
la Zona 3B y 3C. Este material estd compues-
to por una mezcla, en proporcién 2 a 1 (en
volumen), de aluvién con brecha consolidada
obtenida de la excavacién de los estribos de la

presa, con tamano maximo de 550 mm.

Material 3C. Elemento que constituye el mate-
rial de enrocado de la cara aguas abajo de
la presa. Estd compuesto por gravas aluviales
mezcladas con brecha en proporcién 3:1 (en vo-
lumen) y por conglomerados, con tamano mé-

ximo de 700 mm.

Material 4. Corresponde al material de dren,
compuesto por un material anguloso prove-
niente del quebrado (chancado) de material
aluvional, con tamano maximo limitado a 6
pulgadas y el tamafo minimo limitado a 0,75
pulgadas. El espesor de capa en la zona de la
chimenea es de 30 cm. En la zona del dren ho-
rizontal, el espesor de capa es de 80 cm.. Su
densidad es del orden de 17 KN/m3.

Material de Proteccion del Talud Aguas Abajo

Corresponde al material de proteccién de la
cara aguas abajo de la presa. Estd compuesto
por sobre-tamafos a 700mm del depdsito alu-
vial. Este material serd dispuesto en capas de

2 m de espesor.

Como se observa, el mayor volumen y material prin-
cipal del cuerpo de la presa es el material 3B. Para
este material se considera una velocidad de onda de
corte de 365m/s y un dngulo de friccién interna de

431. Con estos datos se preseleccionara la relacién

correspondiente para realizar la evaluacion y diseno
basado en la performance mediante las relaciones

obtenidas anteriormente.

6.3.

Evaluacién y Disenio Sismico
Basado en la Performance -

Aplicacion de las Relaciones

Obtenidas

A partir de las relaciones obtenidas en el Capi-
tulo 4 se aplicaran los conceptos del Disefio Sis-
mico Basado en la Performance formulados en el
Capitulo 2 (Zareian and Krawinkler (2009)). Para
ello, serd necesario conectar la medida de intensi-
dad IM (en nuestro caso Intensidad de Arias) con
la sismogénica del lugar, para poder establecer una
probabilidad de excedencia y un periodo de retorno
asociado para el continuo de intensidades. Esto se
logra mediante un andlisis probabilistico de Ame-
naza Sismica que se detalla a continuacion. Luego
se procederd a la obtencién de las curvas de ex-
cedencia dado un valor de nuestro parametro in-
genieril de demanda EDP, los asentamientos per-
manentes en el coronamiento. Primero, definiremos
arbitrariamente los objetivos de performance para
nuestro proyecto, tomando como base las redomen-
daciones de la ICOLD.

6.3.1. Objetivos de Performance

Primero, deberemos definir objetivos de perfor-
mance especificos. En el caso de las presas de enro-
cados, los costos de reparacién de la pantalla y jun-
tas y probabilidad de falla global de la presa estan
asociados a los asentamientos en el coronamiento
w. Para ello, y en base a las recomendaciones de
los cédigos internacionales y experiencias, se aso-
cia dos niveles de performance los cuales deben ser
cumplidos. En el caso de este trabajo y generalmen-
te, estos niveles de performance son definidos por
el comitente, organismos o la sociedad. Ademas, se-
gin Bertero (Bertero (2010)) deben definirse como
minimo dos objetivos de performance, uno para la
operatividad y otro para el no colapso o “life sa-
fety”.

En el Capitulo 2 se observd que, segun las reco-
mendaciones de la ICOLD, se espera que una presa

se mantenga operativa inmediatamente luego de un
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sismo con un 50 % de probabilidad de excedencia
para la vida ttil de la obra de 100 afios. En ba-
se a esto, se define como objetivo de performance
operativo (PDR1, por “Performance Design Requi-
rement” 1), que los asentamientos més probables
sean menores a 30cm para un periodo de retorno
de 145 anos o lo que es lo mismo, para un 50 % de
probabilidad de excedencia en un periodo de 100
afios. Se espera que para este nivel de asentamien-
tos, la apertura y dafio en el sistema de juntas y
estanqueidad de la pantalla de hormigén no se vea
lo suficientemente comprometido como para dete-
ner la operacién por reparaciones una vez ocurrido
el sismo. En cuanto al objetivo de performance de
no colapso (PDR2) se le asocia una probabilidad
de excedencia de un 1% para 100 afios, exigiendo
que los asentamientos en el coronamiento no de-
ben ser mayores al 3% de la altura de la presa,
en este caso 3,9m. Segun la ICOLD, para este ni-
vel de intensidad, el objetivo de performance debe
“verificar que no ocurra la licuefaccion de los mate-
riales de la presa o su fundacién, el colapso debido
a una superficie de resbalamiento en los taludes o
la fundacioén, perder su revancha, desarrollar infil-
traciones descontroladas por fisuras o en interfaces
con otras estructuras” Se estima que para un ni-
vel de asentamientos de 3,9m nos encontraremos
en el limite inferior de la revancha de la presa e
independientemente se generaran dafnos y roturas
en el sistema de pantalla y juntas que ocasionaran
un fuerte incremento de las infiltraciones hacia el

cuerpo de la presa.

Estos objetivos de performance asociados a una

probabilidad de excedencia deberan ser satisfechos
segun las caracteristicas estructurales de nuestra
presa para tener un disefio basado en la performan-

ce satisfactorio.

6.3.2. Analisis Probabilistico de Amenaza

Sismica

Para tener una estimacion de nuestra medida de
intensidad, la Intensidad de Arias, es necesario vin-
cular este parametro con la sismogénesis y geologia
del lugar. Para ello se realiza un analisis probabi-
listico de amenaza sismica o PSHA.

El Proyecto se encuentra ubicado en la Region de
Siquirres, en el centro de Costa Rica. En esta re-
gién, las amenazas sismicas corresponden a sismos
de subduccién que se originan en la subduccién en-
tre la placa Caribe y la de Cocos y a sismos Cortica-
les, distribuidos a lo largo de la corteza. El analisis
probabilistico se realizé primero ubicando las fuen-
tes sismogénicas y luego modelando las fuentes co-
mo fuentes lineales, superficiales o puntuales, obte-
niéndose distribuciones de probabilidad de distan-
cias a la fuente. Para cada una de ellas se emplearon
leyes de atenuacion para Costa Rica y la ley recu-
rrencia de sismos truncada de Guttemberg-Ritcher.
El célculo detallado corresponde con el trabajo de
Verri (2011) y aunque no es objeto del presente
trabajo, se encuentra detallado en el Anexo F. Asi,
se obtuvieron las curvas de excedencia para la In-
tensidad de Arias y del periodo de retorno, para un
tiempo de exposicién de 100 afios, equivalente a la
vida 1til de la obra, las cuales pueden observarse

en la Figura 6.3.
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Figura 6.3: Curvas de Excedencia de la Intensidad de Arias y Periodo de Retorno para el Proyecto CFRD1

(Verri (2011))

Nétese que un aumento en la incertidumbre (pre-
visibilidad) implica una disminucién en el periodo
de retorno o lo que es lo mismo, un aumento en
la probabilidad de excedencia, estando estas varia-
ciones del lado inseguro. A partir de estas curvas,
serd posible obtener la probabilidad de excedencia

de los asentamientos.

También, a partir de este andlisis, es posible ob-
tener las intensidades discretas para los niveles de
intensidad sismica recomendados por los distintos
organismos. En el Capitulo 2, se observé que el sis-
mo operacional se define como aquél que tiene una
probabilidad de excedencia de un 50 % para la vi-
da 1til de la obra (100 afos). Del grafico, pode-
mos establecer que para dicha probabilidad se en-
cuentra asociado un nivel de intensidad de Arias
de 0,85m/s y a un perfodo de retorno de 145 afios.
Para el caso del sismo maximo de diseno (MDE o
MCE), debido a la elevada categoria de riesgo de
este proyecto, se establece un periodo de retorno de
10.000 anios, para el cual se determina que tiene una
probabilidad de excedencia de un 1% y est4 asocia-
do a un nivel de intensidad de Arias de 12,00m/s.
Estos valores se utilizaran luego para escalar regis-
tros y obtener la respuesta dindmica mediante un

modelo de elementos finitos.

6.3.3. Evaluacion y Diseno Basado en la
Performance - Aplicacién relaciones

obtenidas

A continuacién procederemos a desarrollar una
evaluacién sismica basada en la performance de la
presa CFRD1 y propondremos una mejora en el di-
sefio empleando la metodologia del diseno sismico
basado en la performance. Para ello emplearemos
las curvas halladas en el Capitulo 4 para la me-
dia y el desvio estandar para los asentamientos en
funcién de la intensidad de Arias. Cabe aclarar,
que este desarrollo es una aproximacion simplifi-
cada que busca capturar el comportamiento de la
presa, puesto que nuestro proyecto CFRD1 no es
equivalente con sus caracteristicas geométricas y de
materiales a las presas homogéneas modeladas con
el modelo substituto, sino que las caracteristicas si-
milares lo hacen una aproximacién. Para un mayor
detalle hay que realizar un modelo mas sofisticado
y que rescate las peculiaridades de cada proyecto,
como se realizara en el inciso siguiente.

A partir de la geometria de la Presa CFRD1
(H =

(vs = 365m/s, ¢ = 43F) se escoge la relacidén obte-

130m) y de los materiales constituyentes

nida en el Capitulo 4 para H = 120m y material
Al, los cuales expresan las siguientes relaciones pa-
ra la media y el desvio estandar de la distribucion

log-normal de los asentamientos (w):
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pEk  (TA) = —1,2929 — 0,0355019 - exp (TA) + 1,25114 - TA

bk (TA) = 0,657345 + 0,0276454 - exp(IA) — 0,218725 - T A

pEY 4 (TA) = —0,218937 — 0,024357 - exp (TA) +1,10411 - TA

oV, (IA) = 0,561238 + 0,019814 - exp(I A) — 0,148054 - TA

Cabe aclarar, que las dos primeras expresiones
corresponden a la condicion de embalse lleno, mien-
tras que las tltimas dos corresponden a la condicién
de embalse vacio. Con estas funciones es posible ob-
tener la funcién de densidad de probabilidades com-
plementaria de los desplazamientos de la siguiente

forma:

G(wzw*|IA:ia*):<D<
(6.5)

In (w+*) — pinra (ia*))
Oinra (ia*)

A partir de estas expresiones y de la derivada
de la probabilidad de excedencia de la Intensidad
de Arias dado un nivel de intensidad, es posible
calcular la probabilidad de excedencia de los des-

plazamientos como:

(6.3)

(6.4)

Hy, (w>w* | IA=iax) =
Jrns Gw > wx | TA =iax)dH (IA > ia*)
(6.6)

Realizando estos cédlculos de manera discreta y
con las funciones de distribucién truncadas, llega-
mos a la curva de probabilidad media de excedencia
de asentamientos. Asumiendo que la tasa de ocu-
rrencia sigue una distribucién de Poisson, es po-
sible obtener los periodos de retorno asociados a
cada nivel de desplazamiento. Las relaciones obte-
nidas se pueden observar en la Figura 6.4. Cabe
aclarar que en la evaluacién y el diseio basado en
la performance solamente estamos interesados en
las curvas de embalse lleno, ya que las de embal-
se vacio corresponden con un estado poco probable
de ocurrencia y no lo hace una condicién de dise-
o, sino que dichos desplazamientos deben tomarse

como cota maxima de desplazamientos posibles.
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Figura 6.4: Curva de probabilidad de excedencia de asentamientos para el proyecto CFRD1
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A partir de estas curvas, es posible extraer los pe-
riodos de retorno asociados a los objetivos de per-
formance PDR1 y PDR2. Para el objetivo PDR2,
con un periodo de retorno de 10.000 aios tendre-
mos 4,38m de asentamientos permanentes en el co-
ronamiento, con una probabilidad de excedencia de
1% para embalse lleno. Para el objetivo PDR2, en
cambio, con un periodo de retorno de 145 anos, ten-
dremos 26cm de asentamientos permanentes, con
una probabilidad de excedencia de 50 % en los 100
anos de vida util de la obra.

Estos resultados implican que el objetivo PDR1
ha sido satisfecho mientras que el objetivo de per-
formance PDR2, con una probabilidad de exceden-
cia de 1% en la vida til de la obra, no lo ha sido
(w < 3,9m).

Si nos detenemos aqui, concluiria la evaluacion
basada en la performance aduciendo que el objeti-

vo PDR2 no se cumple para el disefio actual. Como

disponemos de otras curvas de diseno para distin-
tos materiales, propondremos un cambio en las pro-
piedades mecéanicas del enrocado 3B, mejorandolo
hasta alcanzar una calidad similar a la del material
B1 empleado en las relaciones de este manuscri-
to, es decir, alcanzando un angulo de friccién in-
terna sin confinar de aproximadamente 44f. Con
este cambio y volviendo a evaluar la performance
de esta “nueva” presa CFRD1, estamos realizando
la metodologia del diseno basado en la performan-
ce, es decir, proponer una geometria y materiales
y realiaar una evaluacion basada en la performan-
ce hasta que se verifiquen todos los objetivos. Em-
pleando la relaciéon correspondiente obtenida en el
Capitulo 4 al principio de este inciso y en un pro-
cedimiento andlogo al anteriormente descrito, ob-
tenemos la siguiente curva de probabilidad de ex-
cedencia de asentamientos y periodos de retorno, y

la comparamos con la anterior.
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Figura 6.5: Curva de probabilidad de excedencia de asentamientos para el Proyecto CFRD1 - Mejora Disefio
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Figura 6.6: Periodo de Retorno de asentamientos para el Proyecto CFRD1 - Mejora Disefio

Como se observa, para un material mas resisten-
te, las probabilidades de excedencia se reducen o
lo que es lo mismo, el periodo de retorno aumen-
ta. Para este nuevo material principal de la presa
(¢ = 44%, vs = 512m/s), se verifican ambos ob-
jetivos de performance sismica. En el caso del ob-
jetivo de performance PDR1, con un periodo de
retorno de 145 anos, los asentamientos medios es-
perables con una probabilidad de excedencia de un
50 % corresponden a 19¢m. En el caso de objetivo
de performance PDR2 correspondiente con un pe-
riodo de retorno de 10.000 anos o una probabilidad
de excedencia de un 1%, se esperan 3,86m de asen-
tamiento, verificando el objetivo de performance de
no colapso para esta intensidad (w < 3%H). Cabe
recordar nuevamente que estos resultados son apro-
ximados puesto que la geometria de nuestro proyec-
to no se ajusta perfectamente a las geometrias de
las relaciones presentadas anteriormente, pero no
quita con ellas se pueda realizar una evaluacion sis-
mica basada en la performance aproximada y con

un cierto grado de precisién.

Con este ejemplo, hemos visto como las curvas
obtenidas en el presente trabajo nos permiten rea-
lizar una rapida y aproximada evaluacién y disefio
sismico basado en la performance de una presa de
enrocado con pantalla de hormigén con el fin de ve-
rificar si cumple con los objetivos de performance

impuestos por el comitente. Mediante el empleo de

las distintas alternativas de estas curvas se propuso
una mejora en el material principal de la presa, 3B,
para asi verificar todos los objetivos de performan-
ce.

6.4. Evaluacién Sismica Basada en

la Performance - Aplicaciéon del
Método de los Elementos Fini-

tos

Aqui nos centraremos en desarrollar un modelo
de respuesta sofisticado mediante la aplicacion de
los elementos finitos, para realizar una evaluacién
sismica basada en la performance que concentre to-
das sus peculiaridades estructurales y se apliquen
todos los conocimientos desarrollados en el Capi-
tulo 5. Los objetivos de performance y andlisis de
amenaza sismica son analogos a los de la seccién
anterior por lo que sélo nos centraremos en la res-
puesta del modelo y su evaluacién sismica basada
en la performance expresada como una curva de

probabilidad de excedencia de asentamientos.

6.4.1. Geometria de la Malla

El modelo realizado comprende la secciéon maxi-
ma de la presa y se extiende 150m hacia la fun-
dacion, exponiendo las distintas formaciones geo-
légicas del lugar. La malla y condiciones de borde

adoptadas se pueden apreciar en la Figura 6.7.
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Figura 6.7: Malla de elementos finitos Adoptado

Se ha refinado la malla en zonas especiales donde
se espera un elevado gradiente de deformaciones o
se requieren resultados mas exactos. En base a es-
to, el cuerpo principal de la presa y sobre todo en
zonas cercanas a los taludes, se ha mallado con ele-
mentos mas pequenos. En todos los casos, se com-
probé que el tamano de malla adoptado cumpla
con los requisitos explicitados en la seccién 5.1.1,
de manera tal de evitar el filtrado de los sismos
de diseno. También se han determinado las fronte-
ras absorbentes a una distancia adecuada del 4rea
de interés, de manera tal de evitar comportamien-
tos espurios en la zona de andlisis. Ademds, se ha
comprobado que el paso de cédlculo sea el méximo
posible sin que afecte los resultados numéricamen-
te (ver Seccién 5.1.2). En total, el modelo contiene
45765 elementos de 15 nodos, cuyo tamano prome-
dio es de 2,36m. En la Figura 6.8 se aprecia una
representacién sobre la calidad de los elementos, es
decir, que los elementos conservan una adecuada

relacién entre sus lados:

Figura 6.8: Calidad de la malla de elementos finitos

6.4.2. Parametros de los materiales

Se han adoptado distintos modelos para describir
el comportamiento mecénico de los distintos mate-
riales que componen la presa y su fundacién. Pa-
ra los materiales de la fundacién, se ha utilizado
principalmente un modelo lineal elastico para las
rocas y un modelo elastoplastico lineal de Mohr-
Coulomb para los materiales conglomerados. En la
Tabla 10se resumen los pardmetros adoptados pa-
ra cada uno de los materiales.Para los materiales
constitutivos de la presa, se ha utilizado el mo-
delo Hardening Soil con pequenas deformaciones
(HSSmall), cuya aptitud para describir el compor-
tamiento dindmico de los enrocados se ha discutido
en el inciso 5.3. En la Tabla 11 se resumen los para-
metros adoptados. Mientras tanto, la pantalla se ha
modelado como un material isétropo lineal elastico
sobre una interfaz elastoplastica friccionante con el

modelo constitutivo de Mohr-Coulomb.
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Material Peso Médulo de Relacion de Angulo de Cohesion
Especifico Young [kPal Poisson Friccion [f] [kPal]
[kN/m?]

Brecha 20,0 1.100.000 0,25 33 300
Conglomerado 21,5 1.300.000 0,25 36 400
Lava Alterada 20,0 700.000 0,25 18,5 50

Lava 1 22,0 3.600.000 0,25 45 970

Paleosuelo 20,0 700.000 0,25 25 70
Lava 2 22,0 3.600.000 0,25 45 970
Tobitas 20,0 700.000 0,25 25 70

Lavas 3y 4 22,0 3.600.000 0,25 45 970

Tabla 10: Propiedades Mecéanicas de los Materiales de la Fundacién
Material v [k;N/mg} einicial/emin/e naxE50.7'ef Eoed.ref [kF a] Eur.ref o Y0,7 GO.ref
[kPal) [kPal) [deg] [M Pa)
3B 22.5 0.25/0.2/0.4 60.000 65.000 200.000 43 0.001 300
3C 22.5 0.25/0.2/0.4 55.000 60.000 175.000 42.5 0.001 300
4 17 0.35/0.25/0.5 50.000 44.000 150.000 45 0.001 284
T 21.4 0.35/0.25/0.5 40.000 22.000 120.000 42.6 0.001 265

Tabla 11: Pardmetros HSSmall para los materiales de la presa

Por otra parte, se ha adicionado un amortigua-
miento de Rayleigh basal en todos los materiales,
de 3%, de manera tal de que para pequenas defor-
maciones los elementos de suelo tengan el amorti-
guamiento correspondiente. También debe aclarar-
se que no se ha modelado el fenémeno de Creep en
los enrocados, por lo que estas deformaciones seran
despreciadas. Ergo, los resultados obtenidos para
asentamientos permanentes deberan adicionados a

una deformacién por creep.

6.4.3. Seleccion de Registros Sismicos de

Diseno

A partir de los lineamientos de las legislaciones
vigentes expuestos en el Capitulo 2, y del método
de preseleccién de sismos propuesto por Verri (Ve-
rri (2011)) y de los resultados del inciso 6.3.2 se
procedié a seleccionar y escalar registros de manera
tal de cubrir las exigencias de las legislaciones y el
espectro de intensidades analizado en anteriormen-
te.

Segun la ICOLD, el Proyecto CFRD1 correspon-
de a una Clase III Amenaza, considerandose este
nivel de riesgo alto. Por ello, se exige que se empleen
acelerogramas temporales para realizar un analisis
dindmico no lineal de la presa (Full Nonlinear Dy-

namic Analysis) y ademés, se requiere que se consi-

deren por separado los efectos causados por sismos
de diferentes niveles de servicio. En estas condicio-
nes, sera necesario definir los periodos de retorno y
las intensidades de diseno asociadas para los niveles
de servicio OBE y MDE.

De esta manera, se ha definido para el Sismo
OBE una probabilidad de excedencia de 50 % para
la vida 1til de la obra, es decir, para un periodo
de retorno de 145 afios. Para este valor de probabi-
lidad de excedencia, se condice una intensidad de
Arias de 0,85m/s. Para este nivel de intensidad sis-
mica, se esperan asentamientos entre los 10 y los 30
cm, con danos menores en la pantalla y elementos
no estructurales de la presa. Se ha escogido el re-
gistro de Superstition Hills (RCSEQ175), del sismo
El centro del 1979, con una magnitud de 6.5 y una
distancia epicentral de 18km. Las frecuencias signi-
ficativas horizontal y vertical resultaron de 1.54Hz
vy 2.54Hz, muy cercanas al primer modo horizontal
y vertical de la presa de 1.55 y 2.40Hz respectiva-
mente. Para alcanzar el nivel de intensidad sismica
correspondiente, el registro debe ser escalado a una
intensidad de Arias de 0,85m/s con un factor de
escala de 1,25 y un PGAH del orden de 0.29g.

Para el sismo maximo de disefio se han estableci-
do 3 registros con distintos periodos de retorno. El
MDE I para un periodo de retorno de 1500 afos, el
MDE II para un periodo de retorno de 3000 afos y
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un tercero MDE III, mas extremo, con un periodo
de retorno de 10.000 afios. Para el MDE I y el MDE
II se acepta un cierto nivel de dano el cual no ame-
nace la pérdida de vidas, aunque si se admite una
cierta pérdida de tiempo operacional. Como MDE
I se ha seleccionado un registro local, para que con-
tenga el contenido de frecuencias esperables en el
sitio del emplazamiento. Asi, se ha seleccionado el
registro del sismo de Limén de 1991, con una mag-
nitud de 7.6 en la escala de Richter y una frecuencia
efectiva horizontal y vertical de 1.54 y 1.95Hz res-
pectivamente y sera necesario escalar el registro a
una intensidad de Arias de 3.8m/s con un factor de
escala de 4.5, obteniéndose una aceleracién pico del
suelo horizontal de 0.64g. Como MDE II se ha op-
tado por registro Superstition Hills (RCSEQ721),
del sismo de El centro de 1987 con una magnitud
de 6.5 en la escala de Richter y una distancia a
la falla de 21 km. Este registro tiene una frecuen-
cia significativa horizontal de 1.55Hz y vertical de
2.60Hz, similares a las frecuencias fundamentales
de la presa. Este registro debe ser escalado a una
intensidad de Arias igual a 6.1m/s, equivalente a
una aceleracion de PGAH igual a 0.86g, con un
factor de escala de 2.4. Para el MDE III se ha defi-
nido un periodo de retorno de 10.000 anos segin las
recomendaciones de la ICOLD, considerando esta
situacién como méaxima, con una probabilidad de
excedencia durante la vida 1til de la obra de ape-
nas 1%. Bajo este esquema, se ha seleccionado el
sismo de Northridge de 1994, en la estaciéon Mulhol,
con una magnitud de 6.69 en la escala de Richter
con una frecuencia significativa horizontal de 1.52
Hz y una frecuencia significativa Vertical de 2.94
Hz. Este registro ha sido escalado hasta una inten-
sidad de Arias 12m/s, con un factor de escala de
2.67, con un PGA escalado de 0.85g. Asi, se han
seleccionado estos 4 registros para las distintas in-
tensidades de diseno, los cuales se resumen en la
Tabla 12. Cabe aclarar que estos registros han sido
deconvolucionados para poder ser aplicados en la
base del modelo y asi obtener estas caracteristicas

en la base de la presa.

En una evaluacién basada en la performance, es
recomendable emplear al menos 4 registros para
una intensidad dada, para asi poder obtener una
media y un desvio asociado a dicha intensidad. Co-

mo se verd mas adelante, los tiempos de calculo

han sido muy excesivos para este modelo, sélo se
han modelado 1 registro en embalse lleno y embalse
vacio para cada nivel de intensidad anteriormente
definido.

Sismo tiotal]] FE PGAJg] IA
[m/s]
OBE 40 2,5 0,29 0,85
MDE T 58 45 0,64 41
MDE II 40 2,4 0,86 6,1
MDE III 30 1,90 0,90 12,0

Tabla 12: Seleccion de Registros

6.4.4. Etapas de Calculo

Para poder estimar los asentamientos por la ac-
cién sismica, es necesario conocer el estado tensio-
nal previo de la presa. Para ello, debemos modelar
la construcciéon de la misma paso a paso, de ma-
nera tal que los esfuerzos en el relleno de la presa
se aproximen lo més posible a la realidad. Asi, el

numero de etapas de calculo fue el siguiente:
1. Etapa 0: Preparacién Suelo de Fundacién (Re-
mocién 3m, POP despreciada)

2. Etapa 1: Construcciéon Petril Aguas Arriba
hasta cota +195

3. Etapa 2: Construccién Petril Aguas Abajo has-
ta cota 4203

4. Etapa 3: Construccién Presa hasta el 50 % de
su altura 4203

5. Etapa 4: Construccién de la Pantalla de Hor-
migdn hasta cota +203

6. Etapa 5: Construccién Presa hasta 75 % de su

altura

7. Etapa 6: Construcciéon Presa hasta su corona-
miento (cota +265)

8. Etapa 7: Construccién de la Pantalla de Hor-

migén hasta el coronamiento

9. Etapa 8: Llenado Embalse maximo hasta cota
+255

10. Etapa 9: Sismo OBE175 Imperial Valley Em-

balse Vacio
11. Etapa 10: Sismo MDE Limén Embalse Vacio

12. Etapa 11: Sismo MDE Superstition Hills Em-

balse Vacio
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13. Etapa 12: Sismo MDE Northridge Embalse
Vacio

14. Etapa 13: Sismo OBE175 Imperial Valley Em-
balse Lleno

15. Etapa 14: Sismo MDE Limén Embalse Lleno

16. Etapa 15: Sismo MDE Superstition Hills Em-

balse Lleno

17. Etapa 16: Sismo MDE Northridge Embalse

Lleno

Cabe aclarar, que las etapas 9 a 16 han sido cal-
culadas todas a partir del final de la Etapa 8 0 9
segun corresponda embalse vacio o embalse lleno.
Ademas, entre cada etapa se ha introducido una
etapa nula de célculo con el objetivo de disminuir
el ruido y el error numérico global del modelo. En
las Figuras siguientes se puede observar la secuen-

cia de las etapas de calculo hasta el llenado del

embalse.

Figura 6.9: Etapa 1: Construccién del Petril Aguas Arriba hasta cota +195

Figura 6.10: Etapa 2: Construccion del Petril Aguas Abajo hasta cota +203

Figura 6.11: Etapa 3: Construccién de la presa hasta 50 % de su altura, Cota +203
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Figura 6.12: Etapa 3: Construccién de la pantalla hasta un 50 % de su altura

Figura 6.13: Etapa 5: Construccién de la presa hasta un 75 % de su altura

Figura 6.14: Etapa 6: Construccion de la presa hasta su coronamiento, Cota 4265
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Figura 6.16: Etapa 8: Llenado del embalse hasta cota 255

6.4.5. Parametros Dinamicos

Para modelar correctamente la respuesta dina-
mica de la presa, es necesario que los pardmetros
empelados en el cdlculo dindmico cumplan ciertos
requisitos, como se ha visto en el inciso 5.1.2. Para
evitar errores en el cdlculo numérico, es necesario

que el paso de tiempo empleado en la integracién

implicita sea menor a un paso critico. Esto es pa-
ra asegurarse que, durante un paso de tiempo de
célculo, las ondas no atraviesen una distancia ma-
yor a la minima dimensién de un elemento. A con-
tinuacién se describen los parametros del calculo
dindmico empleado en la Tabla 13. En todos los
casos, el paso de tiempo empleado ha sido menor

al critico.

Sismo tiotals] No. Pasos No. Sub At[s] Ateritic
Pasos [s]

OBE 40,0 500 50 0,0016 0.0051

MDE I 58,0 500 50 0,00232 0.0051

MDE II 40,0 500 50 0,0016 0.0051

MDE IIT 48,0 500 50 0,00192 0.0051

Tabla 13: Pardmetros dindmicos de Célculo

Ademas, es necesario chequear que el tamafio de
los elementos sea lo suficientemente pequeinios de
manera tal que estos no filtren las distintas frecuen-
cias del sismo. Asi, se recomienda que el tamano
minimo de los elementos sea menor a 1/10 de la
longitud de onda de la frecuencia considerada. Da-

da, la distinta rigidez de los distintos materiales,

este requerimiento varia de material a material. Se
ha realizado esta verificacién, cumpliéndose para
todo el modelo.

A continuacion se detallaran y discutiran los re-

sultados obtenidos en la modelacién.
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6.4.6. Resultados modelaciéon

La modelacion con el modelo 2D de 45765 ele-
mentos demord alrededor de 5 semanas de tiempo
de célculo en una computadora de tltima genera-

cién. Como se observa, al introducir modelos cons-

titutivos mas sofisticados, el nimero de iteraciones
hasta la convergencia aumenta y el tiempo de cada
una de estas también, ya que es necesario calcular
todos los pardametros del suelo paso a paso. Estos
célculos arrojaron los siguientes resultados de inte-

rés, resumidos en la Tabla 14.

Bapa | et | Do fml] U | e il Afm/s
Estético 0.68 0.73 - - -

OBE 1.11 0.87 0.43 0.14 0.85
MDE I 2.32 1.77 1.65 1.04 4.10
MDE II 2.37 1.80 1.69 1.07 6.10
MDE III 6.60 4.72 5.92 3.99 12.00

Tabla 14: Resultados Obtenidos para las Distintas Etapas de Célculo

A continuacién se muestran las graficas en fun-
cién del tiempo de los asentamientos y de las ace-
leraciones en la base del modelo, base de la presa,

y coronamiento, para todos los sismos.
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_ﬂ_\whﬁ;\ .
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| | |
Sismo OBE - 1A=0.85m/s

-1.20

Figura 6.17: Asentamientos en el coronamiento Vs.
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Figura 6.18: Aceleraciones Vs. Tiempo - Sismo
OBE

Tiempo [s]

40.0 50.0 60.0 70.0

= w[m] Embalse Lleno

w[m] Embalse Vacio

-1.00

-1.50

-2.00

RN B
Sismo MDE | - I1A=4.10m/s

-2.50

Figura 6.19: Asentamientos en el coronamiento Vs.
Tiempo - Sismo MDE I
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Figura 6.20: Aceleraciones Vs. Tiempo - Sismo
MDE I
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Figura 6.21: Asentamientos en el coronamiento Vs.
Tiempo - Sismo MDE II
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Figura 6.22: Aceleraciones Vs. Tiempo - Sismo
MDE II
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Figura 6.23: Asentamientos en el coronamiento Vs.
Tiempo - Sismo MDE III
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Figura 6.24: Aceleraciones Vs. Tiempo - Sismo
MDE III

Respecto de los resultados obtenidos, cabe desta-
car la similitud de los asentamientos con el mode-
lo de Newmark en las graficas de asentamiento vs
tiempo, en donde el aumento de los asentamientos
se ven incrementados debido a los deslizamientos
temporarios de cunas de falla a lo largo de los ta-
ludes aguas abajo y aguas arriba de la presa. Por
lo tanto el modelo de Newmark representa el com-
portamiento de las presas frente a los sismos, lo que
explica su larga aceptacién y empleo a lo largo de
més de 50 afios en la ingenieria de presas. También
se observa en las aceleraciones los factores de am-
plificacion. Es notable la amplificacion que se tie-
nen en la presa, donde en algunos casos, un PGA
de 0,45g se traduce en un PCA (Peak Crest Ace-
leration) de 1,1g en el caso del MDE II. También
se observa al final de todos los graficos de asenta-

mientos, unas oscilaciones que no incorporan asen-




? FACULTAD
-‘ DE INGENIERIA

Universidad de Buenos Aires

Laboratorio de Mecénica de Suelos
Laboratorio de Materiales y Estructuras
Departamento de Estabilidad

Facultad de Ingenierfa - UBA

tamientos permanentes. Estas oscilaciones se de-
ben a los movimientos de la base de la presa, las
cuales son acompanados de manera elastica por la
misma. Estos efectos podrian reducirse aumentan-
do el amortiguamiento de Rayleigh para potenciar

el amortiguamiento a deformaciones muy bajas.

También es necesario destacar que la mayoria
de las deformaciones se concentran en el talud de
aguas abajo, mostrando grandes cunas de falla pa-
ra los sismos de mayor intensidad. Esto se debe a
que el talud aguas abajo definido en este proyecto
1V : 1,6 H quizas resulta demasiado empinado para
ser utilizado en zonas de alta sismicidad. También
se debe en parte a que el enrocado 3B tiene un
angulo de friccién interna bajo, alrededor de 43f,
cuando en la realidad pueden obtenerse mayores
angulos de friccién interna para las caracteristicas

de este enrocado.

Todas estas corridas tuvieron ademaés el objeti-
vo de validar el empleo de HSSmall como modelo
constitutivo en modelos dinadmicos que reflejasen
tanto el comportamiento estatico de los enrocados
como el comportamiento dindmico de los mismos.
Esto se ha logrado con éxito ya que se ha producido
una disipacion de la energia introducida al enroca-
do de la presa evitando desplazamientos excesivos
que se hubiesen logrado con un modelo perfecta-
mente elastico sin amortiguar. A continuacién com-

pararemos los resultados de asentamientos aqui ob-

tenidos con las relaciones empleadas anteriormente
y obtenidas en el Capitulo 4 entre los asentamientos
permanentes y la intensidad de Arias.

6.4.7. Evaluacion Basada en la Performan-

ce

Para realizar una evaluacién basada en la perfor-
mance, necesitaremos de un marco probabilistico
de los resultados. Como bien dijimos anteriormen-
te contamos con una limitacién al poseer solamente
un tnico valor de asentamientos para los 4 niveles
de intensidad discretos empleados en este inciso.
En este sentido, y a fines précticos de este traba-
jo el ajuste de estos valores para el continuo de
intensidades seran empleados como media de una
distribucién log-normal. Ademsds, extrapolando los
resultados obtenidos de las relaciones del Capitulo
4, se utilizard un desvio estandar constante con la
Intensidad de Arias de un valor oy, = 0,6m. Estas
hipétesis y resultados deben tomarse como una me-
ra aproximacion ya que no se cuentan con un mayor
numero de valores para hacer un anélisis estadistico
como consecuencia del costo computacional asocia-
do elevado (alrededor de 6 meses).

En base a estos comentarios, procedimos a obte-
ner de manera andloga a la secciéon anterior la curva
de probabilidad de excedencia de los asentamientos
interpolando los resultados con una funcién expo-

nencial. Los resultados son los siguientes:
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Figura 6.25: Curva de probabilidad de excedencia y periodos de retorno para los asentamientos de la presa

CFRD1 empleando modelo FEM

Cémo se observa, los resultados son coincidentes
a los de seccién anterior obtenidos a partir de las re-
laciones del Capitulo 4. En este caso, el objetivo de
performance PDR1 se ve ampliamente cumplido,
obteniéndose un periodo de retorno para 30cm de
asentamiento de alrededor de 600 afios. En cambio,
el objetivo PDR2 no se verifica, ya que el periodo de
retorno correspondiente a 3,90m de asentamiento

en el coronamiento es menor a 10.000 afios.

6.5. Comparacion de Resultados

En los incisos anteriores se realiz6 una evalua-
cién sismica basada en la performance empleando
las curvas obtenidas en el desarrollo de este trabajo
y un modelo FEM sofisticado. En el primer caso se
emplearon curvas la media y el desvio estandar de
una distribucién log-normal, obtenida para el conti-
nuo de intensidades, de una geometria y materiales
similares a los de nuestra presa en cuestion obte-
nidas con un modelo de respuesta simplificado. En
el segundo caso se emplearon las curvas media ob-
tenidas mediante las modelaciones de registros pa-
ra distintos niveles de intensidad, asumiendo estos
resultados como la media de una distribucién log-
normal. En este modelo se pudo representar todas
las geometrias, zonificaciones y singularidades del
proyecto CFRD1, modelando el amortiguamiento

y la disminucién de la rigidez de manera consti-

tutiva. Se asumié un desvio standar constante de
o, = 0,6, en consistencia con las distribuciones

obtenidas en el Capitulo 4.

Es menester destacar y resaltar que los resulta-
dos de la evaluacién para los materiales originales
de la Presa CFRD1 fueron similares en ambos ca-
sos, no cumpliéndose el objetivo de performance
PDR2. En el caso del PDR1, en ambos casos se ha
verificado, siendo mayor la revancha en el mode-
lo FEM, quizéas debido a que el desvio aqui toméd
valores constantes, mientras que en el primer caso
se tomaron los valores variables de las relaciones
del Capitulo 4, los cuales rondan en valores més

elevados para intensidades pequenas.

A modo de comparar la validez de las curvas ob-
tenidas en este manuscrito, 6.26 y la Figura 6.27
se comparan los resultados empleando la relacién
utilizada en los incisos anteriores, correspondiente
a una presa de 120m de altura con un Material Al
con los valores correspondientes a las distintas mo-
delaciones mediante el modelo de elementos finitos.
Como bien mencionamos anteriormente, cabe dife-
renciar que la presa CFRD1 posee un talud aguas
abajo de 1V:1.6H mientras que el modelo substitu-
to, desarrollado para presas bajo sismicidad eleva-
da, tiene un talud aguas abajo de 1V:1.8H y que
ademds su altura es de 130m mientras que se ha

utilizado la relacién que mas se asemeja, con una
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altura del20m, lo que podria conllevar a resultados
mé&s conservadores para este ultimo. También de-
be destacarse, que el proyecto CFRD1 corresponde
a una presa de valle ancho (4/H? < 4), con una
adecuada relacion entre altura y longitud (cerca-
na a 4.5), lo que aplica la utilizacién de las curvas
desarrolladas en el presente trabajo. Si la presa se
encuentra en un valle angosto, el modelo de presa
plano empleado en el modelo substituto no repre-
senta el comportamiento real de la presa y deben

utilizarse otros procedimientos, ya que el efecto ar-

co disminuye la magnitud de los desplazamientos.
Adicionalmente, en la Figura 6.26 se representan
los resultados obtenidos mediante un modelo de
FLAC 3D correspondiente a la ingenieria ejecuti-
va de este proyecto, realizado en otro trabajo de
caracter privado. Para dicho modelo, se ha utiliza-
do un modelo constitutivo en el enrocado de Dou-
ble Yield, incorporando la degradacién del médulo
de rigidez transversal y amortiguamiento mediante

tablas.

ASENTAMIENTOS PERMANENTES - pw

/

//

w([m]

H=120m - A1 - Embalse Lleno

PLAXIS - OBE
PLAXIS - MCE | | |
PLAXIS - MCE Il

PLAXIS - MCE Il

-4 FLAC 3D - OBE

FLAC 3D - MCEI

10 15

1A [m/s]

Figura 6.26: Comparacion de resultados modelo FEM vs Media Asentamientos - Embalse Lleno
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Figura 6.27: Comparacion de resultados modelo FEM vs Media Asentamientos - Embalse Vacio

Cabe aclarar que al s6lo contrastar estas dos cur-
vas y no todas las familias generadas, estos resul-
tados deben ser tomados como preliminares y bajo
ningin concepto como definitorios. En base a es-
tos escuetos resultados, podria decirse que la pro-
ximidad de resultados ha sido mayor para el caso
de embalse lleno que el de embalse vacio. Por otra
parte, la curva media de asentamientos en embalse
vacio obtenida en el capitulo 4 se encuentra muy
por encima de los resultados obtenidos con el mo-
delo FEM, lo que implicaria que los asentamientos
con esta sean muy conservativos. Como consecuen-
cia de lo primero, es importante destacar la calidad
de los resultados que se pueden obtener mediante
un modelo substituto sencillo, a un costo compu-
tacional muy bajo y justifican la utilizaciéon de es-
tos modelos que reflejan las componentes mas im-
portantes de la respuesta dindmica, sirviendo como
punto de de partida para un andlisis méas riguroso.
Los modelos FEM, si bien se ajustan a la geometria
y singularidades de cada proyecto, tienen un cos-
to computacional importante. Si comparamos los
tiempos necesarios para el calculo, uno puede obte-
ner la curva para multiples intensidades y cientos
de sismos en 2 horas, mientras que para que un
modelo FEM se requiere alrededor de un mes para
obtener los resultados con embalse vacio y embalse
lleno solamente para 4 intensidades distintas y un

para un unico registro. Es importante destacar que

a la hora de realizar una evaluacién sismica basada
en la performance con un modelo que busque re-
presentar lo més fiel a la realidad nuestro sistema a
evaluar, es necesario considerar que un mayor rea-
lismo y precision en la respuesta puede traer apa-
rejado un costo computacional muy elevado, como
ha sucedido en este caso. Es asi que debe ser crite-
rio de él o los ingenieros de emplear modelos hasta
un cierto grado de sofisticacion que justifiquen una
entrega de resultados confiables en un tiempo no
demasiado excesivo. Como bien se discutié en el
Capitulo 2 este es una de las principales desventa-
jas de realizar un disefio basado en la performance,
el elevado costo computacional asociado. En base
a esto es donde surgen estos modelos substitutos
que de manera simplificada buscan aproximar a la
realidad lo mejor posible y justifican totalmente su

implementacién y utilizacion.

A la hora de hablar del amortiguamiento del ma-
terial es notable destacar la proximidad de resulta-
dos en el caso de embalse lleno empleando dos mo-
delos de enrocado distintos. Por un lado, el modelo
substituto emplea un modelo lineal equivalente con
un amortiguamiento viscoso constante a lo largo de
todo el proceso basado en las distorsiones RMS y
las relaciones de Rollins. Por otro lado el modelo
FEM utiliza principalmente amortiguamiento his-
terético constitutivo basado en las Reglas de Ma-

sing, el cual s6lo depende de la amplitud de las dis-
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torsiones en los ciclos de carga y descarga. Estos re-
sultados sugieren que ambos esquemas son validos
y justifica el empleo del esquema lineal equivalente
en la formulacién del modelo substituto, con la ven-
taja de que sdlo se requieren unos cuantos calculos,
mientras que para representar el amortiguamiento
en un modelo constitutivo mas complejo requiere
millones de iteraciones en un modelo FEM.

También debe resaltarse la utilidad de realizar
un modelo FEM en detalle, ya que nos brinda mu-
cha mas informacion acerca de la respuesta sismica
de nuestro proyecto, pero a un costo computacional
importante. Dentro de estas modelaciones resalta-
mos la utilizaciéon de una ecuacién constitutiva, en
este caso representada en el HSSmall, que capture
el comportamiento dinamico de los suelos desde su
naturaleza fisica, independizandose asi de artilugios
numéricos para representar tal realidad. Compro-
bamos que el HSSmall cumple con estos requisitos
pero aun existen ciertas limitaciones, como son el
corrimiento del valor del o 7 para presiones de con-
finamiento superiores, la influencia de la velocidad
de la carga y la influencia de la repeticién de los
ciclos de carga en la degradacion de la rigidez de
los enrocados. En este sentido todavia queda traba-
jo de la comunidad cientifica para converger hacia
modelos constitutivos mas sofisticados que puedan
describir el comportamiento mecanico de los suelos
para pequenas deformaciones, permitiendo la disi-
pacién de energia por medio de mecanismos histe-
réticos propios de los materiales granulares.

Con estos resultados preliminares se podria afir-
mar que las relaciones obtenidas en el Capitulo 4
se encuentran dentro de las respuestas esperadas en
las presas para el continuo del nivel de intensidades.
Junto con la relacién del desvio estdandar en funciéon
de la intensidad de Arias, se podrian utilizar con
adecuada confianza dentro de la Ingenieria Sismi-
ca Basada en la Performance. Ademés, las curvas
de media de asentamientos pueden utilizarse con el
adecuado criterio ingenieril por cualquier disenador
para estimar los asentamientos que sufrird una pre-
sa CFRD por accién sismica, como pardametro de

medida en etapas tempranas de diseno.
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7. Conclusiones

Las presas de enrocado con pantalla de hormi-
gbn se estan imponiendo actualmente a lo largo y
ancho del mundo como la opcién méas econdémica
frente a otro tipos de presas. En los ultimos 15
anos el namero de este tipo de presas se ha dupli-
cado mundialmente y hoy en dia existen proyectos
en ejecucién con alturas de hasta 300m. Si bien his-
téricamente estas presas han demostrado una ade-
cuada performance sismica, existen contados casos
registrados de este tipo de presas sujetas a sismos

de elevada intensidad.

A lo largo de los capitulos precedentes se ha desa-
rrollado las bases y conocimientos para estudiar el
comportamiento sismico de este tipo de presas. El
estado de la practica y codigos actuales recomien-
dan el estudio del comportamiento sismico de las
presas a niveles discretos de intensidad sismica y
con objetivos de performance poco definidos. Es
por esto que en los ultimos anos ha tomado popu-
laridad el diseno sismico basado en la performance,
cuya metodologia analiza la performance sismica
de una estructura en el continuo de intensidades
posibles en el emplazamiento desde un punto de
vista probabilistico, por lo que es posible mensu-
rar las incertidumbres asociadas en cada etapa de
disenio. Ademads, puede arrojar resultados como va-
riables de decision tangibles para los duefios o la
sociedad, ya sea en términos de pérdidas econémi-
cas, tiempos muertos de producciéon o pérdida de

vidas humanas.

Hemos visto que los enrocados se estudian den-
tro del marco de la mecéanica de suelos, pero sus
peculiaridades lo hacen muy singular. Dentro de
las caracteristicas mas importantes debemos resal-
tar su compresibilidad, rigidez y creep. Debido a
la forma de los granos, tamanos maximos y forma
de colocacién, se desarrollan procesos de reacomo-
do de matriz resistente de los enrocados que deriva
en procesos de creep a lo largo del tiempo. Contro-
lar estos mecanismos de deformacién es una tarea
crucial para todo ingeniero de presas. Por ello la
tecnologia actual de construccién ha derivado en la
utilizacion de enrocados compactados con el empleo
de cantidades importantes de agua. De esta mane-
ra, y junto con granulometrias uniformes, se puede

reducir la compresibilidad de estos materiales, me-

jorando la performance tanto para cargas estaticas
como sismicas. Desde el punto de vista de las pro-
piedades dinamicas de los suelos, y por lo tanto de
los enrocados, es importante comprender el com-
portamiento de los suelos a bajas deformaciones.
La mayoria de los suelos granulares, incluyendo los
enrocados, disminuyen su rigidez transversal a me-
dida que aumentan las deformaciones, lo que origi-
na ciclos cerrados de tension deformacion cuando
se somete a cargas ciclicas. Estas trayectorias cerra-
das en el plano distorsién-tension de corte originan
una disipacién de energia que se conoce como amor-
tiguamiento del material y sucede cada vez que el
material se encuentre sujeto a cargas ciclicas. Cono-
cer este comportamiento de reduccién de la rigidez
transversal y aumento del amortiguamiento con el
nivel de deformaciones es fundamental para enten-
der el comportamiento dinamico de las presas y es
condicién sine qua non que un modelo de respuesta

dindamica lo refleje.

En el capitulo 4 se ha implementado un modelo
substituto, basado en una viga de corte de ancho
variable en un valle rectangular. A partir de las
ecuaciones de equilibrio se ha formulado explicita-
mente un modelo de respuesta sismica de superpo-
sicion modal en el dominio de las frecuencias. Es no-
table destacar que la respuesta de las presas es de-
pendiente del contenido de frecuencias del registro
sismico, por lo que varios registros con los mismos
atributos (PGA, TA, etc.) pueden inducir respues-
tas muy diferentes. Con este modelo de respuesta
dindamica es posible calcular las aceleraciones para
cada instante de tiempo a lo largo la presa. Luego,
con estas aceleraciones se obtienen los asentamien-
tos del coronamiento producto de aplicar el método
de Newmark. Asi, se obtiene de manera numérica
los asentamientos para un registro y una presa da-
da. A partir de este modelo se ha implementado
un programa de simulacién y sobre una base de
131 sismos se obtuvieron los desplazamientos para
7 geometrias, 4 materiales, y 12 niveles de intensi-
dad de Arias. Asumiendo que la distribucién de los
resultados es log-normal se ha procedido a obtener
la media y el desvio estandar para cada nivel de
intensidad. Con estos datos luego se procedié a un

ajuste logaritmico de la media y del desvio estan-
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dar, obteniéndose curvas para cada geometria en
un rango de intensidades de Arias hasta 15m/s. Lo
ventajoso de estos resultados es de disponer una
medida de la incertidumbre de la respuesta de la
presa asociada por medio del desvio estandar, lo
que nos permite emplear en un marco probabilisti-
co estos resultados. Este desvio estandar demostro
ser mas elevado para pequenos niveles de intensi-
dad debido a que para valores pequenios de media,
pequenos valores cercanos a 0 de asentamiento im-
plican valores del logaritmo tendiendo a infinito, es
decir, estos valores de desvio son esperables por la
naturaleza de la distribucion log-normal. También
se verifico que para valores de intensidades mayores
el desvio estdndar disminuye y se mantiene cons-
tante, alrededor de un valor de oy, = 0,6. Esto es
muy importante, porque en calculos aproximados y
para niveles de intensidad elevados puede utilizarse
dicho valor para simplificar los célculos.

En el Capitulo 5 se analiz6 el estado actual de
la modelacién por elementos finitos en la respuesta
sismica de presas de enrocado. Se hizo hincapié en
las limitaciones y condicionantes que hay que tener
en cuenta a la hora de modelar. En este sentido,
se analizaron las limitaciones para el tamaiio de los
elementos y para el paso del tiempo en el calculo.
Una incorrecta eleccién de estos pardmetros puede
introducir al filtrado de frecuencias, restando rea-
lismo a la respuesta. Ademds nos concentramos en
la aplicabilidad de un modelo constitutivo, el HSS-
mall, que pueda reflejar el amortiguamiento histeré-
tico del material de manera constitutiva. El analisis
arrojé una aptitud adecuada aunque todavia no se
pueden replicar a la perfeccion de manera consti-
tutiva las curvas de amortiguamiento obtenidas en
ensayos y todas las variables que inciden en la cur-
va de disminucién de G/G,. De todas maneras esto
es un gran paso y una gran ventaja para indepen-
dizarse del amortiguamiento numérico de Rayleigh,
el cual pertenece a una naturaleza distinta y no re-
fleja el real comportamiento de los suelos. Adicio-
nalmente, se estudié el efecto de las fronteras del
modelo y de como estas inciden en los resultados.
Dependiendo del tipo de fronteras disponibles se
debe agrandar o disminuir el drea de andlisis para
evitar resultados espurios.

Por ultimo se aplicaron los desarrollos anteriores

en un ejemplo concreto, actualmente en construc-

cién en Costa Rica. Para ello se realizé una evalua-
cién sismica basada en la performance de la presa
del proyecto empleando las curvas obtenidas en el
Capitulo 4 de la media y el desvio estandar de asen-
tamientos e independientemente con un modelo de
elementos finitos con los desarrollos del Capitulo
5. En ambos casos se ha alcanzado que el proyecto
en cuestion no verifica los objetivos de performance
planteados arbitrariamente para este trabajo. Adi-
cionalmente, mediante el empleo de las relaciones
entre la intensidad de Arias y los asentamientos, se
procedié a realizar un disefio basado en la perfor-
mance, proponiendo una mejora del material prin-
cipal de la presa, tras la cual se verificaron todos
los objetivos definidos. De esta manera se realizé
un ejemplo de diseno basado en la performance em-
pleando las relaciones entre la Intensidad de Arias
y los asentamientos obtenidas en este trabajo, que
nos permiten disponer resultados de respuesta para
distintas configuraciones geométricas y de materia-
les. Aunque un andlisis mas comprensivo implicaria
la determinacion de danos y pérdidas, estos atn se
encuentran con desarrollos incipientes en la inge-
nieria, por lo que no se han aplicado en el presente
trabajo.

Con estos resultados se puede comparar que con
las curvas halladas en este manuscrito se logra una
adecuada precisién a la hora de realizar evaluacio-
nes y diseno sismicos dentro del marco de la inge-
nieria sismica basada en la performance. Con estas
relaciones evaluar alternativas que mas se ajusten
a la geometria de nuestro proyecto, hasta alcanzar
la verificacién de todos los objetivos de performan-
ce. Una vez alcanzados dichos objetivos con estos
modelos aproximados, se debe proceder a evaluar
de manera méas exhaustiva y rigurosa, con modelos
méas avanzados y sofisticados para el continuo de
intensidad, con el objetivo de tener una mayor pre-
cisién en la respuesta de la presa. La contrapartida
de esto ultimo es el elevado costo computacional,
ya que implica el calculo de la respuesta para va-
rios registros a distintos niveles de intensidad, he-
cho que puede llevar meses. Por ello, dentro de la
ingenieria sismica basada en la performance es ne-
cesario emplear el criterio ingenieril para emplear a
modelos no tan complejos, pero si que representen
la respuesta y permitan caracterizar las peculiari-

dades geométricas y mecénicas de cada proyecto.
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Es aqui donde aparece y se justifica el empleo de
modelos substitutos y donde se encuentra una de
las principales limitaciones de la ingenieria sismica
basada en la performance.

Por otra parte, es notable destacar la proximi-
dad de resultados empleando dos maneras distin-
tas de modelar el comportamiento dindmico de los
enrocados. Por un lado, el modelo substituto em-
plea un modelo lineal equivalente con un amorti-
guamiento viscoso constante a lo largo de todo el
proceso compatible con las distorsiones RMS y los
modelos de Rollins. Por otro lado el modelo FEM
utiliza amortiguamiento histerético constitutivo, el
cual sélo depende de la amplitud de las distorsiones
en los ciclos de carga y descarga. La proximidad de
resultados sugiere que ambos esquemas son validos
y justifica el empleo del esquema lineal equivalente
en la formulacién del modelo substituto, con la ven-
taja de que sélo se requieren unos cuantos calculos,
mientras que para representar el amortiguamiento
constitutivo requiere millones de iteraciones en un
modelo FEM.

También debe resaltarse la utilidad de realizar
un modelo FEM en detalle, ya que brinda mucha
mas informacién acerca de la respuesta sismica de
nuestro proyecto, pero a un costo computacional
importante. Dentro de estas modelaciones resalta-
mos la utilizacién de una ecuacién constitutiva, en
este caso representada en el HSSmall, que capture
el comportamiento dinamico de los suelos desde su
naturaleza fisica, independizandose asi de artilugios
numéricos para representar tal realidad. Compro-
bamos que el HSSmall cumple con estos requisitos
pero hasta un cierto punto. En este sentido toda-
via queda trabajo de la comunidad cientifica para
converger hacia modelos constitutivos méas sofisti-
cados que puedan describir el comportamiento me-
canico de los suelos para pequenas deformaciones,
permitiendo la disipacién de energia por medio de
mecanismos histeréticos propios de los materiales
granulares.

Como conclusion final, se puede afirmar que las
relaciones obtenidas en el Capitulo 4 se encuentran
dentro de las respuestas esperadas en las presas pa-
ra el continuo del nivel de intensidades. Junto con
la relaciéon del desvio estandar en funcién de la in-
tensidad de Arias, se pueden utilizar con adecuada

confianza dentro de la Ingenieria Sismica Basada en

la Performance para realizar evaluaciones y disefios
basados en la performance de manera aproximada
y con el objetivo de ser el puntapié inicial para
estudios mas rigurosos. Adicionalmente, las curvas
de media de asentamientos podrian utilizarse con
adecuado criterio ingenieril por cualquier disenador
para estimar los asentamientos que sufrird una pre-
sa CFRD por accién sismica, como pardmetro de
medida en etapas tempranas de diseno.

Como trabajo futuro, todavia quedan muchas
mejoras que se pueden realizar en el modelo subs-
tituto empleado para concretar una respuesta mas
fiel a la realidad. En este sentido se puede adicio-
nar a la viga de corte una variacién exponencial del
modulo de corte con la profundidad, ya formulado
por Gazetas. Ademads, se pueden ampliar la base
de geometrias y de sismos, ampliando la cantidad
y calidad de las relaciones aqui obtenidas. También
en el marco de la ingenieria sismica basada en la
performance se pueden estudiar modelos de dano
para vincular el dano de juntas y de la pantalla
de hormigoén a los asentamientos en el coronamien-
to, para asi determinar los costos de reparacién y
tiempos de baja de operacién como consecuencia de
un sismo de una determinada intensidad. Debido al
costo en trabajo y dedicacion de estas aplicaciones
han quedado fuera de este trabajo de tesis, pero
sin dudas marcaran el rumbo para mi posterior de-
dicacién en este apasionante mundo de ingenieria

sismica geotécnica y de las presas.
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Anexos
A. Anexo A

Formulacién del modelo substituto (proxy) - Viga de corte de Sec-

cion Variable

En la siguiente seccién presentaremos el desarrollo del modelo substituto empleado para la obtencién de
las relaciones entre la intensidad de Arias y los asentamientos en el coronamiento para una presa con embalse
vacio y embalse lleno. El procedimiento es andlogo al propuesto por Makdisi y Seed, aunque posee algunas
ventajas y variaciones.

Este modelo se basa en la formulaciéon de una viga de corte de ancho variable (Verri (2011)), con pro-
piedades homogéneas, resuelta mediante superposicion modal en el dominio de las frecuencias para acciones
sismicas verticales y horizontales. Los modos de vibracién hallados se corresponden con un modelo 3D en
valle rectangular. Mediante la historia de aceleraciones hallada con el modelo de respuesta de la viga de
corte 3D luego se procede a calcular las aceleraciones temporales a lo largo de potenciales cunas de falla
mediante el método de Newmark modificado, el integra las aceleraciones de la cuna en el talud de aguas
abajo y aguas arriba, diferenciando de la condicién de embalse vacio y embalse lleno. Con la suma de los
asentamientos de las cunas a ambos taludes se obtiene el asentamiento en el coronamiento por suma vectorial
de los desplazamientos.

A continuaciéon se describe el desarrollo de las expresiones empeladas.

Hipoétesis
1. Fuerzas de Corte Proporcionales a las distorsiones y Fuerzas de amortiguamiento proporcionales a la
velocidad. Material viscoeslastico lineal.
2. Desplazamientos laterales y verticales constantes a una altura dada
Estado plano de tensiones.
Propiedades homogéneas de la presa.
Moédulo de Corte y médulo de Compresibilidad constante.
Seccion linealmente variable desde 0 hasta el ancho de la presa.

Talud de aguas abajo de igual pendiente al de aguas arriba.

® N o oo w

Las tensiones o, y 7., son independientes de y, y por lo tanto uniformemente distribuidas sobre areas

infinitésimas b-dx y b - dz.

9. La presencia y altura del embalse no modifica la respuesta dindmica de la presa.

Planteo de la ecuacion diferencial del problema

Se comienza planteando el equilibrio diferencial para sismo horizontal y vertical, y las fuerzas que aparecen
para una distorsiéon en y y z.

Planteamos los esfuerzos segun las distorsiones,

dQur = Tyr - dA =G, - — - dy - d Al

Q T, G 5, W (A1)
v

szy:TZy~dA:Gm'a—'dx~dy (A.2)
z
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ov

AQuy = Ty - dA = Gy - 7 dy - dz (A.3)
. Ow
dN,, =0, ~dA:Em~a—~dx~dy (A4)
z
Asi se llegan a las siguientes ecuaciones de equilibrio:
_ 9(dQ-y) 0(dQzy) , i}
ZFy—O—> 5, ~dz + 5 ~dy =dm -9 (A.5)
8 xz 8 sz .
ZFZ:0—> (@ )-dw—i— ( )-dz:dm~w (A.6)
ox 0z
Agrupando y desarrollando a partir de A.2, A.3, y A.5y con dm = p-dz - dy - dz nos queda:
0 v 0 v
— |G = -dr-dy-d — |G- — -dx-dy - dz| = pp - dx-dy - dz - ¥ A.
82[G 5, 0¢dy Z]+8x[G 5 4%y z} p x-dy-dz- (A7)
0 ow 0 ow
— |G, =— -dz-dy-d — B 2= de-dy-dz| = py, - dx - dy-dz - i A.
Bx[G o xyz]—}—az{maz xyz] p x-dy-dz-w (A.8)
En este caso tendremos que dy = b(2), y b(z) = g— z, por lo tanto las ecuaciones anteriores nos quedan:
0 ov BO B
il 22 == —_ = — A.
. [Gm o z} dx - y -dz + [ } cdz = pp, - dz - 2 - , cdz - (A.9)
0 ow By 0 By
— |Gy - — | dx - dz —*- —d—md 20 .q A.10
8:5{ 83:}sz0 +8[ ] z=0p szozw ( )
Agrupando y simplificando por z - f{—g nos queda:
1 9 [0v 0%
o — | =— - m—— = Dy * D A1l
¢ z 0z {82’ Z]+G 9zz ~ PV ( )
0w 1 9 [Ow
E - — | =— 2| =pm- W A.12
G dx? * z 0z [az Z] pm 10 ( )
Derivamos por partes los términos en corchetes. Las ecuaciones nos quedan:
1 [0% v 0%v .
Gm.z.|:822.Z_|_82.1:|+Gm8x2:pm~v (AIS)
0w ., 1 [0%w ow
G7r1W+Em'z'{az2'2’+a'1}Pm w (A.14)
Reemplazando la deficinicén de EY,, nos queda:
1 [0% ov *v
m ==z =—1 - Al
Gm > |:822 Z+8z :|+Gm82 Pm -V ( 5)
Pw G, 1 [0*w ow
- LA i — .1 = Al
" 022 n oz {822 i 0 } pm =10 (A.16)
con,
1—v2
= m A7
T =) (A.17)
Dividiendo ambos términos por G,, vy con ¢, = Sm nos queda:

pm?
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v v 1 0% 1

— = Al
8z2+82 z+(“)x2 2, Y (A-18)
32w+82w 1+8w 11 1 . (A.19)
- . = _— s — = — W .
0x2 022 n 0z z n &

821.1 . 621) o a2w o " 82’11) o 1" ., . . . .
Llamando §7 =v,, 55 = v,, ;92 = W, ¥ 5,72 = w,, la ecuacion diferencial del problema de vibraciones

libres nos queda:

1" ]_ 7 " 1
Z. =% A.20
R (A.20)
" 1 1 ’ 1 " 1
z o U N

Solucion de la ecuacion diferencial

Procedemos a resolver el problema de vibraciones libres de la A.20 y la A.21 mediante superposicién modal.
Para ello hallamos las funciones de forma en respuesta al problema de vibraciones libres. Proponemos las

siguientes funciones para luego sumar.

v(z,z,t) =V, (2)- V. (2) - e“? (A.22)

w(z,2,t) = W, (2) - W, (2) - €™ (A.23)

Desarrollando las derivadas espaciales y temporales de cada funcién, nos queda:

62’0 " iw
ol V, () -V, (2)-e ¢ (A.24)
82’0 ” iw
9z Ve (x) -V, (2)-e™t (A.25)
?ZW@MW@eM (A.26)
z
621} . \2 iwt
2 = (iw) Vi (z) -V, (2)-e (A.27)
8211) " wt
Tz W, (z) - W, (2)-e (A.28)
aQw ” wt
52 = Wy (z)- W, (2)-e (A.29)
aw ’ ot
5 = W, (z) - W, (2) - e (A.30)
z
8211) . \2 iwt
oz = (iw)" Wy () - W, (2) - e (A.31)

V@) 1 V() V() (w)2 (A.32)
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W (5'3) < 1 . W, (Z) n W, (Z)

., , y 2
Wo () 11 Wi(z) 1 W (z)_ <w> (A.33)

Cm

Estas ecuaciones diferenciales se pueden resolver por partes. Procedemos a resolver la A.32, direccién

horizontal.

Resolucion en la direccién horizontal

Comenzamos resolviendo en v(z, z,t), agrupando todo lo demds como una constante funcién tnicamente

de x, independiente de z. La ecuacion nos queda:

LY = () (A.34)

Donde,

2(0)= e @ (w>2 (A.35)

Anélogamente para V,, nos queda:

Vz (LU) _ 2
Donde,
2 1L V.5 V() (@)
. - A.37
Las soluciones a las ecuaciones diferenciales A.34 y A.37 son :
Va (CC) = (3 - sin (1‘ : d)z) (A39)

Donde Jj es la funcién de Bessel de primer orden.
Paso siguiente, resumimos las condiciones de borde respecto a los desplazamientos de nuestro problema y

las reemplazamos en las ecuaciones propuestas:

_ 5

V. (Ho) =0 — 01 - Joy (HO . (;51 ((E)) =0& (b:v ({L‘) = H, (A40)
Vo (Lo) =0 — Co-sin(Lo- 6. (2) = 0 < 6. () = ’Zi; (A.41)

conj=1,2,3..yk=1,3, 5.y Bj el j-ésimo cero de Bessel de primer orden.

Por lo tanto, reemplazando en la definicién de ¢, (x), en la A.35, nos queda:

(&) %6 ()

Y reemplazando V,, nos queda:

Bj 2_—CQ‘COS((E'¢Z)'¢E w)?
(H]0>  COy-cos(z-¢,) N <Cm> (A.43)

Operando y reemplazando ¢, (z), tenemos:
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(-2

Por lo tanto, las frecuencias naturales del problema seran:

snmee () + (8

Asi, la funcién solucién puede escribirse como la suma de cada una de las soluciones halladas:

v(z, z,t) = Z Z Cjx - Jo (zf;) -sin (T) - elwint (A.46)

j=123k=1,3,5 0

con w;j i obtenida de la A.45.
Si la presa es infinitamente larga, el segundo término tiende a 0, por lo que las frecuencias transversales

nos quedarian:

T, =2"""9—926=22 (A.48)

Resolucion en la direccién vertical

Anélogamente se repite el procedimiento para la otra direccién, w. De la A.33 teniamos:

Wy @) 11 W) 1 W) (w)
Wo(x) "z n W.(z) n W.(2) ( ) (A.49)

Cm

Agrupando como una constante funcién tinicamente de x, independiente de z. La ecuacion nos queda:

11 Wo(z) 1 W) (2)
2 W) Ty W = 20
Donde,
B W; (z) w\?
Anélogamente para W, nos queda:
Walrl (z) _ 2
T =) (A.52)
Donde,
s 11 Wiz 1 W) (2) w\?
do=1rwgtr we (o) (4:59)

Las anteriores ecuaciones diferenciales tienen las siguientes soluciones:

W, (2)=C1-Jo (21 ¢z (x)) (A.54)

Wy () = Cs-sin(z - ¢, (2)) (A.55)
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Paso siguiente, resumimos las condiciones de borde respecto a los desplazamientos de nuestro problema y

las reemplazamos en las ecuaciones propuestas:

W, (Ho) =0 — C1-Jo(Ho 1 ¢z () =0 & ¢ (x) = \/gf}{o (A.56)
W, (Lo)=0 — Cy-sin(Lg-¢.(2)=0< ¢.(2) = IZ—Z (A.57)

conj=1,23.yk=1,3,5. y pjel j-ésimo cero de Bessel de primer orden.

Por lo tanto, reemplazando en la definicién de ¢, (z), en la A.55, nos queda:

"

Bj > W (2) w >
= = A.
(ﬁHo W@ \ew (459
Y reemplazando V., nos queda:

B, 2_—Cg-cos(x-¢z)-¢§ w\?
(ﬁ}fo)  COy-cos(z- ) + (cm) (A.59)

Operando y reemplazando ¢, (z), tenemos:

(o) = () () a0

Por lo tanto, las frecuencias naturales del problema seran:

Wik = Cm - \/(\/?H()z + (]Z:)Q (A.61)

Asi, la funcién solucién puede escribirse como la suma de cada una de las soluciones halladas:

w(z, z,t) Z Z Cjk- JO(B > (T)-eiwt (A.62)

j=1,2,3 k=1,3,5

con wj i obtenida de la A.61.

Solucién de la ecuacion diferencial dindAmica mediante superposiciéon modal.

A partir de las soluciones anteriores, nos queda plantear la soluciéon para la ecuacién diferencial con

amortiguamiento para cada instante de tiempo. Para ello partimos de las siguientes ecuaciones:

0 ov 7] ov . .

9 [Gm~82~b(z)] dm~dz+% [Gm.ax} dr-b(z)-dz=dm(z)-0+dc(z) 0 (A.63)
0 ow 0 . Ow _ . .
&C[Gm-a ]dx b(z)- dz—l—az{E v b(z)} dr-dz=dm(z)-w+dc(z) - w (A.64)

Reemplazando b (z) = z - ET(; y derivando por partes, las ecuaciones nos quedan:

*v ov 0%v
i L= 2y vde - dz = ; D A.
[Gm 52~ +Gm % + G 92 z} dr-dz=dm(z) -0 +dec(z) 0 (A.65)
oy v g Fw dz - dz = dm (2) - @ + de (2) - i (A.66)
mgyz 5 g2 4| dxrdz=dm(z) b +de(z) 0 .
Distribuyendo y recordando que E}, = 77 , nos queda:
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v 1 ov 0% . .
Gm - {322+z'82 5 2} sdr-dz=dm(z) -0 +dc(z) v (A.67)
Pwl 11 8w+82 cdz-dz = dm(2) @ + de(2) -0 (A.68)
"olo2n oz oq Ox? ’

Realizamos un cambio de variable de manera tal de simplificar la solucién de la ecuacién A.68:

1
U A.69
- (A.69)
Por lo tanto:

ow Ow 9 Ow 1

dr  0F dx 0F Jn (A.70)
2 7 2 1 1 1 02

Pw_ 0 ow i _ Puw L1 0w (A.71)

9z~ 9r Ox dx 012 Jq Jn n 0i?

Asi, reemplazando en la ecuacién A.70, las ecuaciones nos quedan:

G @ 1 v  d%*w
022  z 0z Ox2

+ - =+ ] cdx-dz=dm (2) - Uy +dc(2) -0 (A.72)
~ [0%w 1 ow O*w
YLz, — 5 i Al
{822—’—2 E™ +62} ~dx-dz=dm (z) U, +dc(z) -0 (A.73)
con G, = G,
Si separamos aceleraciones absolutas como una suma de las aceleraciones en la base y las aceleraciones

relativas en el cuerpo de la presa, nos queda que 9, = ¥g + ¥ y que W, = Wy + W.

Asi las ecuaciones nos quedan:

Pv 1 v 0% . . .
—Gn [8,2'2+2'8 —I—a 2] cdr-dz4+dm(z) -0+ de(z)-v=-dm(z) -4 (t) (A.74)

G 0w +l ow  Ow
922 ' 2 0z ' 032

} cdr-dz+dm(z) - w+de(z) - w=—dm(z) - W, (t) (A.75)

Ademsds, sabemos que para la viga de corte se cumplen las ecuaciones A.18 y A.19, por lo que nos queda:
w?yk “pm b (2)-dr-dz-v+dm(z) -0+ de(z) 0 =-dm(z) - U4 (2) (A.76)

—Q?’k~pm~b(z)-dm-dz-w—l—dm() W+de(z) - w=—dm(z)- g (t) (A.7T7)

Ahora, si proponemos que cualquier desplazamiento puede escribirse segun las ecuaciones A.46 y A.62 nos

queda:

> (pm Swin)” R (2,2) - ik (1) - b(2) - da - dz + dm(2) - By (2, 2) - ik (8) + de (2) - By (2, 2) - Gk (t))
ik

(2) - g (1) (A.78)
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k
= —dm (z) -y (1) (A.80)

D7 (P @) B (@.2) - Gy (1) - b(2) - -z 4 dim (2) - By (2,2) - s (1) F e () - By (.2) - GAAY)

Si premultiplicamos por @ (z,2) y ) (z,z) ambas ecuaciones respectivamente, nos quedan:

<M

> (pm @) (Rok (@,2))% - @i () b (2) - d - dz + dm(z) - (s (,2))° - G (8) + e (2) - (D (2,2))° - Gy (8)
k

(2) - @)k (2,2) - Ug (1) (A.8]

(b (@30 - (@10 (0,2))” - G (1) b (2) - dar - d - dm (=) - (B (22))” - G () + e (2) - (B (22))” - e (8

Q_Mg
»Mg

=—dm(z) - @k (z, z) - Wy (t) (A8

Reemplazando dm(z) = py, - dx - b(2) - dz y dc(z) = ¢4 - dz - b(z) - dz nos queda:

QKMg
»Mg

pm - (i) - (Bgp (2,2))" - @i (8) - b (2) - dz - dz + p - d - b(2) - dz - (B (2,2))" - Gy (8) + ¢ - da - b(z) - dz - (B (a,
“pm - dx - b(2) - dz - Qg (2, 2) - g (T)

N\

Q.Mg

>

k
- (@502 (B (2,2))° - G (8) b (2) - da - dz+ pon - dw - b(2) - dz - (By 4 (2,2)) - G () + Cq - da - b(2) - dz - (D4 (a
= —pm - d - b(2) - dz - By (2, 2) - (1)

N

Dividiendo ambas ecuaciones por p,, - dz - dz nos queda:

-

= b(2) - Dy p (2,2) - T, (1) (A.85)

»Mg

( (i) (D (@,2))7 - @y (1) -0 (2) +b(2) - (®jk (2, 2))” - g (1) + ;79 () (@ (2,2))° - Gk (t)>

m

ZZ(w : m,z))?-qj,k<t>-b<z>+b<z>-(éj,k<x,z>>2-q~'j,k<t>+Cf’-b<z>~(éj,uas,z))?-qy,k(t))
7 k

Pm

=b(z) - @k (2, 2) - g (1) (A.86)

Si integramos estas ecuaciones en el volumen, nos queda que:
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m

/// [ZZ((wj,k)g'(‘bj,k (@,2)) - g () - b (2) +b(2) - (B (2,2)) - Gk (t)+;*g'b(z)'(‘1’j,k (,2))" - g (t
ik

:-///(b(z).q>j,k(a:,z)-ag(t))dx-dy-dz

/// [ZZ ((@j,k)2 (B (@ 2)) " G (8) b (2) + (=) - (B (2,2))” - e (1) + % b(2) - (B (2,2))” - G (
7k m
= f/// (b(2) - Dy (x,2) -1, (t)) da - dy - dz

Si se cumple la ortogonalidad de modos respecto de la masa y el amortiguamiento, esto es:

///(fﬁj,k(w,z)-pm~b(z)-ér,s(x,z))dx~dy-dz:0Vj757",k:;és (A.89)

///(fi)jvk(x,z)«cg~b(z)~<i>r,s(x,z))dx~dy~dz:OVj#r,k:;és (A.90)

’ C . . . . .
Asi, llamando a 2§ ywjr = p—g, nos queda un sistema de j - k ecuaciones independientes:

/ (@0 (@, 2))° b (2) - AV - (w; ) - gz (1) + / (@0 (2, 2))° b (2) - dV - Gy (1) + / (@0 (2, 2))° b (2) - AV - 26 g0y -

. / (b(2) - Bk (3, 2)) AV - i (£)

/ (‘ij’k (:L‘7 Z))2 b (Z) . dV . ((I)j’k)2 . (jj,lc (t) + / (i’ﬁk (l‘, Z))2 b(z) . dV . C:jj,k (t) + / (i’j’k (LL', Z))2 b(z) . dV . 2§~j7k@j,k .
_ / (b(z) - By (2,2)) AV -y (2)

Lo que nos permite dividir ambos términos por [ (Cflj);g (z, z))2 b(z) - dV quedandonos:

()7 0 (0) 4 26500 3 0+ e () = 255, (0 (4.95)
(@30 Gk (1) + 25051 - Gy (1) + G (6) = ;f iy (1 (A.96)
Py = / (b(z) - @, 1 (2,2)) AV (A.97)

Mjso= [ (@30 (0.2 (2) - dv (4.98)

Pri= [ (o) By (2. 2) v (A.99)

Moo= [ (B (2,:2))"b(2) - av (A.100)
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Como las funciones de forma ®; , (x, z)son iguales a las funciones de forma ®; ;. (z, z), el termino P; ; = Pj

y M; = M; ;. Por lo tanto, resolviendo las integrales nos queda que:

HU'BO'I_;O'L]il(Bj)'2'Lo
ik _ ERl (A.101)
. 2 2 in(2km
M %'BO'HO'[(Jl(Bj» +(J0(5j))}&.LO.(2_#)

Simplificando y teniendo en cuenta que Jy (8;) = 0 y que sin(2k7) = 0 con k = 1,3,5..., las ecuacién nos
queda:

ik -8 A.102

Mjp 7By J1(B5) K ( )

De esta manera las ecuaciones dindmicas resultan equivalentes a la solucién de un grado de liberta multi-

plicado por un coeficiente de participacién modal:

-8
(@56)" - @i (1) + 28 kw058 - dye (1) + dyp () = B LBk g (t) (A.103)
i . ) —38
(@5,6) - @i (1) + 285 605,8 - i (1) + ik (1) = T B LBk (t) (A.104)
J J

Asi, la solucién en el tiempo para estas ecuaciones diferenciales corresponde a la integral de Duhamel:

G ) = =2 [ (i (7) - exp[~Eawia (6= )] -sin oy (1 = 7)) dr (A.105)
wj,k )

Gk () = _ij: . / (g (7) - exp [~&; k@i (t; — 7)] - sin [@; 5 (t; — 7)]) dr (A.106)
0

Resolucién de la ecuacion diferencial en el dominio de las frecuencias.

Ahora procederemos a resolver las ecuaciones diferenciales A.103 y A.104 en el dominio de las frecuencias.

Para ello proponemos lo siguiente:

Vik (w) = Hjy - Vg (w) (A.107)
2 . . -8 .

F [(wj,k) "Gk () + 28, 60j.5 - djke (1) + ik (t)} =F LT Gy E (t)} (A.108)
~ 2~ s~ X = -8 .

F [(Wj,k) “ Qi (8) + 28,605k - Gk () + Gk (t)} =F LT R GR (t)} (A.109)

Siendo la transformada de Fourier, s6lo dependiente del tiempo, y utilizando sus propiedades algebraicas

(distributiva respecto multiplicacién, derivadas sucesivas), nos queda que:

2 . L \2 -8 ..
wWj Vi(w) + 28 pwik-tw-V(w) + (iw) V (w) = -V (w A.110
( ],k?) ( ) f],]@ j.k ( ) ( ) ( ) T - /8_7 . Jl (ﬂj) . k g( ) ( )
-2 . ) . -8 -
W0j W (w) + 28 105 - tw - W (w) + (tw) - W (w) = Wy (w A1l
(B0 W () + 2653t W () (i) - W () = ey Wy (&) (A1)
Despejando V' y W los desplazamientos relativos en funcién de las aceleraciones, nos queda:
1 -8
Vi (w) = (A.112)

. R
(wj,k)z =+ 2§j’kwj,kiw + (iw)2 - Bj - Ji (/Bj) -k g (w)
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1 -8
(@.8)° + 26 605 piw + (iw)> 7 Bj-J1(By) -k

Wik (w) = W, (w) (A.113)

Sumando los desplazamientos para las infinitas ecuaciones, nos queda:

(x,z,w) i i sk (@:2) : 8 V(W) (A.114)

Py (W) + 26 kwjpiw + (iw)® 7B - Ji(B)) - k

Wznw= > Y i (2,2) : 8 W, (w) (A.115)

T s, (@) 4 285 5@; piw + (iw)® T By N (B)) -

Ahora, derivando estas expresiones respecto del tiempo, como estamos en el dominio de las frecuencias

solo tendremos que multiplicar por —w?, queddndonos las siguientes expresiones:

Vig,zw) = Y Y W i (2 2) : i -V, (w) (A.116)

i=123. k=135. ((.Uj7k)2 + 2 pwj piw + (iw)®> 7B J1(B;) -k

. > > w? @, (2,2) 8 -
W (z,z,w) = aab LA : W, (w) (A.117)
; §3 e %5 (@5, k) + 285 1@; piw + (iw)2 w-B5-J1(B;) -k g

Ahora si queremos expresar las aceleraciones absolutas, s6lo nos queda agregarle un término Vj (w) y

Wg (w), por lo que las expresiones nos quedan:

Ve (W) = Az, 2,w) -V (w) (A.118)
W (w) = A (z,2,w) - W, () (A.119)

con,
Az w) = 14 8 .7:)2 . i i Jo (Bj - z/H) - sin (kx/mL,) (A.120)

j=1,2,3.. k=135 k- B; - J1(B;) - {(Wj,k)Q + 2€ pwj piw + (iw)ﬂ

8-w? & > Jo (B; - z/H) - sin (kx /7 Ly,)
' . (A.121)
R S TR} [(@30)° + 2634030 + (1)

Calculo de Desplazamientos segiin Newmark Modificado

A partir de la respuesta de la presa, trataremos de obtener el asentamiento a partir del modelo de bloque
deslizante de Newmark. Para ello, deberemos descomponer las aceleraciones en las coordenadas tangencial
(\) y normal (p) a la cuna de falla.

Para el talud de aguas abajo, y normalizando respecto a la aceleracién de la gravedad g, nos queda:

o (@, 2,0) | _ 1 [ cosfe sinfe | [ V(2,2,w) (A122)
o (2,2, w) g | sinf8. cosf, We (z,z,w)
Y la misma expresion en el dominio del tiempo nos queda:
Xo(@,zt) | _ 1| cosfe sinfe | oo | V(@ 20) (A.123)
Ho (1‘,Z,t) g Sinﬁc COSBC we (1];‘7270.))

Para evaluar numéricamente el problema, discretizaremos el espacio en Nyp puntos tanto en x como en

z. Ademas, tendremos los registros temporales de las aceleraciones, equiespaciados temporalmente con una
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cantidad de nimero de puntos N P, dependiendo de las caracteristicas de cada registro. Una vez aplicada la
transformada discreta de Fourier, la cantidad de puntos serd Nppp = 2982 NP—1 4 1

En resumen, tendremos los siguientes subindices con los siguientes rangos:

Tiempo: i1e0 <i < NP

Frecuencias: re0 < r < Nppr

Puntos en x: 0e0 <0 < Nypx

Puntosen z: pe0 < p < Nypy

Evaluando de forma discreta y aplicando la transformada inversa rapida de fourier, tendremos la siguiente
expresion para las aceleraciones en un punto z,, z, para un instante de tiempo t = 7 - At, siendo At el paso

de tiempo del registro:

Ao 1| cosB. sinpe. 1 VRt ye (To, 2p, wy) <i27r G- n>
o | 1 / rerien A124

Hoo,p.: sinfe cosfe | Nrrr 1= (Tos 2py wr) Nprpr

O lo que es lo mismo, de manera discreta, como:

Aoy | L[ cospe sinfe |1 YR, - [T, (2”>
{HOO,M }_9 [ sin 3. cosﬂcl Nppr Z { [A] [Wg]r exp Nopr (A.125)

r=0 o,p,r ’

Ahora estudiaremos las fuerzas de inercia en juego. Planteando una cuna genérica, con angulo f., los

pardmetros que nos quedan son los siguientes:

Ro= B (A.126)

1= Ry, - cos (8 — Be) (A.127)

A, = taff B (A.129)

Ap = /Onr-tan(ﬁ-kﬁc)dr—i—/oﬁ s-tan (B — Be)ds = A, - m (A.130)
Wi=p-g-Ay (A.131)

Asumiremos que las cufias de falla son superficiales, por lo que el término dependiente de r resulta des-
preciable, siendo la tinica variable s.
Planteamos el equilibrio instantaneo de la cuna de falla. Para embalse vacio, las fuerzas desestabilizantes

seran el peso y las aceleraciones. Las integramos a lo largo de la cuna de falla:

/di‘s = /pg [sin (8) + Ao (8, )] h(s)ds = pg - sin (B) / h(s)ds + pg/)\o (s,t)h(s)ds (A.132)

\Z; S S Sy

/d% — W sin (8) + pg - Ag - Ai - /)\O(s,t)h(s)ds (A.133)
f
Vi Sy
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Llamando,
Am(t) = Ai/)\o(s,t)h(s)ds (A.134)
fo
Nos queda que:
/ A4S = Wy - [sin B+ A (1) + i (£)] (A.135)

Vi

donde i (t) es la aceleracion relativa de la cuiia y lo usaremos luego en el coeficiente de seguridad.
Las fuerzas resistivas, seran la friccién del material y la componente tangencial de la presién del embalse
en el plano de falla. La normal que contribuye a la friccién se debe al peso, la aceleracién normal y a la

componente normal a la superficie de falla de la presién del agua del embalse. Esto se expresa como:

[ n-
Vi

/ [omg [cos B — 11o(s, )] - tan ¢ (8) + puwg - (Hy — s -sin(8)) - cos (8 — Be) - tan ¢, + puwg - (Hw — s - sin (B)) - sin ({

Sy

Desarrollaremos los términos debido a las presiones del embalse:

/d?Rw = |puwg-Hy- / ds — pwg -sin(B) - / sds| -cos (B — fB.) - tan ¢, +
L 0 0 _
Pwg - Hy - / ds — pwg -sin(B) - / sds| -sin (8 — B.) (A.137)
L 0 0 _

Con el limite de integracion $,,q, = 51In{( ynos queda que:

H, .
/d%w = Pwd * Hw . m — Pwd SN (ﬂ) . % ] COS 6 ﬂc ta11¢m
Vi
m, v i L A.138
+ | puwg - w-m—pwg-bm(ﬁ) 3 ( ) -sin (8 — Be) (A.138)
1 H? 1 HZ
/déRw =5 Puwd @) cos (8 — B.) - tan ¢y, + 3 Puwd oo B -sin (8 — Be) (A.139)
Vi

Hamando7 o= %; € = %1: y con Hz) :Af . % -tan(ﬁ) -62

1 1 i . 1 1 .
(A 140)
/d?R ca- Wy € -sec(B) -sin (B4 Be) [-cot (B — Be) - tan ¢y, + 1] (A.141)
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[ Ru= 5@ Wy esec (8) -sin (64 Bo) [-cot (5 o) -tan 6 + 1 (A142)

Vi

La parte que contribuye del peso y las aceleraciones seran:

/d?ﬁ‘:g = pmyg cos (B) - tan ¢, - /h(s)ds — Pmg - tan ¢y, - /,uo (s,t)h(s)ds (A.143)
Vs

Sy sf

Definiendo la aceleracion media como:

Mmzifwwmwm (A.144)
Sy
Nos queda gue:
/d%g = Wy - tan ¢y, - (cos e — pim (1)) (A.145)

Vi

Sumando todas las fuerzas resistivas, nos queda:

/d% =Wy - {tan@n - (cos Be — um(t)) + % ~a- €2 -sec(B) - sin (B4 Be) [-cot (B — Be) - tan ¢y, + 1]
Ve
(A.116)

El factor de seguridad se define como la relaciéon entre las fuerzas resistivas y las desestabilizantes, a saber:

_ fvf dR _ tan ¢, - (cos fe — pm(t)) — 3 - - (€ = 2) - - sec(B) - sin (B + Be) [sec (B — Bc) — tan ¢p, - csc (B — Be)]
Jy, dS [sin Bc + A\ () + @ (2)]
(A.147)

Por lo tanto, si el factor de seguridad es menor que 1, la cuna se acelera, mientras que si es mayor que

FS(t)

uno, se desacelera si se encuentra en movimiento o se mantiene en reposo.

Llamando aceleracién critica A., aceleracién para la cual el factor de seguridad es 1 y sin presencia del

embalse, es:

Ae = tan ¢y, - (cos Be — pm (t)) — sin 8 (A.148)
Si nuestra presa se encuentra discretizada en Njpverticales, nos queda que:

Nip—1 Nip—1

/h(s)ds = Z As - h(sy) = Z As - s, -tan (8 — Be) (A.149)
S, n=0 n=0
Siendo,
1
Sp = (n + 2> As (A.150)
ps= H_ cs(B=5) (A.151)

Por lo tanto la integral nos queda:
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(Nrp)®
2

5 (A.152)

n=0

2 Nt 1 2
/h(s)ds = (As)” - tan (8 — B.) - Z (n + ) = (As)” - tan (8 — )
Sy

Ademas las siguientes integrales nos quedan:

Jo, do(s0R(s)ds | N’P_lllcowc sinﬁc]_ 1 Meent { Al [T, }
{fsfuo(s,t)h(s)ds} B HZ:O g | sinf. cosB. | Nrrr Z [A - [W]

r=0 ]O;P;T r
2T g 1 )
P\ Ny )\t g AT tan (B 5) (A.153)
Nrrr 2
Llamando,
() = | %P sl (A.154)
sin 8. cos .
Las Aceleraciones medias en la cufia en funcién del tiempo para un tiempo ¢; = i - At nos queda:
Am (1) At - (As)2 tan (8) 1
- ' i (R - tan (B — Be) - A.155
{ :um(l) } g‘NFFT Hg Sln(ﬂ_ﬂc) [ ] (6 6 ) ( )

Nip—1 Nppr—1 ¥, . .
A -V, 1 Ui -
Z Z { [~]O’p’r [..‘q]r }-(n+>~exp<2]$ : T)
n=0 r=0 [A} o.p,r [Wg]r 2 FET
Buscaremos definir el valor de la aceleracién critica ¢,, que se obtiene de la condicién F'S —1 =0 <
i (t) =0:

¢y = tan ¢y, - (cos B — pim(t)) —sin B, (A.156)

A partir de esta aceleracion critica es posible integrar las aceleraciones para obtener los desplazamientos.
Cuando la suma de aceleraciones sea mayor a la critica, el bloque se acelerard en la direcciéon de la cuna.
Supongamos que el bloque supera a la aceleracién critica, entonces en un intervalo de tiempo At en un

instante t; tendremos la siguiente aceleracién, supuesta constante:

Arel; (1) = (Am); + (pm); - tanép — ¢y t; <t <t + At (A.157)

El movimiento relativo de este bloque se obtiene integrando la aceleracion en el tiempo dos veces. Si
tenemos registro de todas las aceleraciones relativas para todos los t;, se calcula la aceleracién para cada
instante de tiempo y luego se integra de forma discreta obteniendo las velocidades y los desplazamientos. Una
vez que la aceleracién es menor a la critica, el bloque comienza a desacelerarse con el valor de la aceleracion

de fluencia. Por lo tanto, el nuevo vector de aceleraciones corregido, para cada instante de tiempo seré:

[ (Am)o,i + (Nm)o,i “tan ¢l — @y sty < (Am); + (1), - tan ém
[ATEI]OJ = _(by st ¢y 2 ()‘m)Z + (Um)i - tan (bm/\ [Vreﬂo,i—l >0

0 510y > (Am); + (fm),; - tan ép,
(A.158)

Integrando discretamente las aceleraciones, la velocidad en una coordenada z, para un instante de tiempo

t; seran:
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[Vrel}o,i—l + [Arel]o,z‘ At Si [Vrel]oi 1T [Arel]o,i ’ Atmi—l >0

[Vrel]oﬂ' = ) o (A159)
0 St [Vrel]o,z_l + [Arel]oﬂ' : Ato,i—l <0
Y los desplazamientos serdn:
[Drel]o,qi = [Drﬁl]o,i—l + [Vf‘el]o,z‘ At (A.160)
Asi, obtendremos el descenso total de la cuna. por lo que el descenso total seré:
Aho = [Drell, v p - sin fe (A.161)
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Programa de Implementacién (Verri 2011)

Base Sismos
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main: Calcular Respuesta Dindmica Temporal

LABDIN/FIUBA (c) 2011

Autor: Alejandro Verri Kozlowski averri@fi.uba.ar

Version V3.2 Rev.

EIE R ok i kR g i i ik o bk g i i kb i i
function [] = mainSERIEITESIS()

PEERpath='PEER/nga files/ath';

o0 o0 oo oo oo o

%****************************************************

$ DEFINICION DE LA SERIE DE REGISTROS
Q ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok K kb ko ok ok ok ok k k ko k

SERIE='TESIS-SERIEl';
BuildRECORDS (SERIE, 'SERIES/TESIS-SERIE l.csv',PEERpath);

PR R R R R o ok ok kR R R ok ko R R ok kR R R o

$ DEFINIR PROPIEDADES GEOMETRICAS DE LA PRESA

PR R R R R o ok ok kR o R R o ok R o ok kR R R o
$ CANTIDAD DE MODELOS GEOMETRICOS

NGEOM=7;

Ho(1:NGEOM)=0;

Lo(1l:NGEOM)=0;

Hw(1l:NGEOM)=0;

slopeD(1:NGEOM)=0;

slopeU(1:NGEOM)=0;

geom=1;

GEOMETRY {geom}="'H=50-5";

Ho(geom)=50; $[/m] Altura Presa

Lo(geom)=250; %[m] Largo Presa

Hw(geom)=45; $ALTURA EMBALSE

slopeD(geom)=1.8; ¢ Pendiente Talud Aguas Abajo
slopeU(geom)=1.5; % Pendiente Talud Aguas ARRIBA

geom=2;

GEOMETRY {geom}="'H=90-5";

Ho(geom)=90; $%[m] Altura Presa

Lo(geom)=450; %[m] Largo Presa

Hw(geom)=85; S$ALTURA EMBALSE

slopeD(geom)=1.8; % Pendiente Talud Aguas Abajo
slopeU(geom)=1.5; % Pendiente Talud Aguas ARRIBA

geom=3;

GEOMETRY{geom}="'H=120-5";

Ho(geom)=120; $&[m] Altura Presa

Lo(geom)=600; %[m] Largo Presa

Hw(geom)=110; $ALTURA EMBALSE

slopeD(geom)=1.8; % Pendiente Talud Aguas Abajo
slopeU(geom)=1.5; ¢ Pendiente Talud Aguas ARRIBA

geom=4;
GEOMETRY{geom}="'H=150-5";
Ho(geom)=150; $&[m] Altura Presa
Lo(geom)=750; 23[m] Largo Presa
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57
58
59
60
61
62
63
64
65
66
67
68
69
70
71
72
73
74
75
76
77
78
79
80
81
82
83
84
85
86
87
88
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90
91
92
93
94
95
96
97
98
929
100
101
102
103
104
105
106
107
108
109
110

Hw(geom)=140; $ALTURA EMBALSE
slopeD(geom)=1.8; $% Pendiente Talud
slopeU(geom)=1.5; ¢ Pendiente Talud

geom=5;

GEOMETRY {geom}="H=200-5";
Ho(geom)=200; %[/m] Altura Presa
Lo(geom)=1000; ¢&[m] Largo Presa
Hw(geom)=190; $ALTURA EMBALSE
slopeD(geom)=1.8; ¢ Pendiente Talud
slopeU(geom)=1.5; ¢ Pendiente Talud

geom=6;

GEOMETRY{geom}="'H=250-5";
Ho(geom)=250; $[m] Altura Presa
Lo(geom)=1250; %[m] Largo Presa
Hw(geom)=240; $ALTURA EMBALSE
slopeD(geom)=1.8; ¢ Pendiente Talud
slopeU(geom)=1.5; ¢ Pendiente Talud

geom=7;

GEOMETRY{geom}="'H=300-5";
Ho(geom)=300; $/m] Altura Presa
Lo(geom)=1500; %[m] Largo Presa
Hw(geom)=290; $ALTURA EMBALSE
slopeD(geom)=1.8; $% Pendiente Talud
slopeU(geom)=1.5; ¢ Pendiente Talud

Aguas
Aguas

Aguas
Aguas

Aguas
Aguas

Aguas
Aguas

Abajo
ARRIBA

Abajo
ARRIBA

Abajo
ARRIBA

Abajo
ARRIBA

PR R R R R R o ok ok kR o R R o ok o g ko ok kR o R o o

% DEFINIR PROPIEDADES DEL MATERIAL DE LA PRESA
QKA AR AR AR AR AR AR Ak Ak Ak ok khkhkhkhk ok k ok kdkk ok k ok k ko ok

2 CANTIDAD DE MATERIALES

NMAT=4;

¢ Dimensionar Array de materiales
VSmax (1:NMAT)=0;

eo(1:NMAT)=0;

fiT(1:NMAT)=0;

$ MATERIAL 1

mat=1;
MATERIAL{mat}='Al";
VSmax (mat)=520;
eo(mat)=0.31;
fiT(mat)=40%pi/180;

$ MATERIAL 2

mat=2;
MATERIAL{mat}='B2"';
VSmax (mat)=570;
eo(mat)=0.087;
fiT(mat)=44*pi/180;

$ MATERIAL 3
mat=3;
MATERIAL{mat}='Bl';
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111 VSmax(mat)=515;

112 eo(mat)=0.28;

113 fiT(mat)=44*pi/180;

114

115 ¢ MATERIAL 4

116 mat=4;

117 MATERIAL{mat}='A2';

118 VSmax(mat)=580;

119 eo(mat)=0.12;

120 fiT(mat)=40*pi/180;

121

122

123 ¢ CALCULO DE LAS PROPIEDADES DE LA PRESA Y MATERIAL
124 for i=1:NGEOM

125

126 for k=1:NMAT

127 MATGEO{k, i}=[MATERIAL{k}, '-',GEOMETRY{i}];
128 SetCFRD (MATGEO{k,i},VSmax(k),eo(k),fiT(k),Ho(i),Lo(i),Hw(i),slopeU(i), ¥
slopeD(1i));

129 end

130 end

131 Gk ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok ok

132 ¢ DEFINICION DE NIVELES DE INTENSIDAD
133 PR R kR R ook ok kR o R o o ok ko ok kR o R R o o
134 NIM=12;

135

136 $DEFINIR FACTOR DE ESCALA DE REFERENCIA
137 IM TYPE='IAH';

138 ¢ DIMENSIONAR ARRAYS

139 IA(1:NIM)=0;

140 ¢ DEFINICION NIVEL DE INTENSIDAD

141 IM{1}='0.5"; IA(1l)=0.5;

142 IM{2}='0.75"'; IA(2)=0.75;

143 IM{3}='1.0"'; IA(3)=1.0;

144 IM{4}="'1.5"; IA(4)=1l.5;

145 IM{5}='2"'; IA(5)=2;
146 IM{6}='3"'; IA(6)=3;
147 IM{7}='4"'; IA(7)=4;
148 IM{8}='6'; IA(8)=6;
149 IM{9}='8"'; IA(9)=8;
150 IM{10}='10"; IA(10)=10;

7
151 IM{11}='12"; IA(ll)=12;
152 IM{12}='15"; IA(1l2)=15;
153

154 %****************************************************

155 & ANALISIS DE DEMANDA PARA CADA MATERIAL Y CADA NIVEL DE INTENSIDAD
156 Srkkdkkhkkhkk kb sk kb bk kb ok kb ok kb ok kb ok kb ok kb ok kb ok kb ok ok ok ko ko k ok

157 for i=1:NGEOM

158 for j=1:NIM

159 for k=1:NMAT

160 2 GENERAR LAS CLAVES DE CADA SERIE

161 KEY{j,k,i}=[SERIE, '-',MATGEO{k,i},"'-"',IM{j}1;

162 $ CALCULAR LA RESPUESTA

163 GetRESPONSE (KEY{j,k,i},MATGEO{k,i}, SERIE,IM TYPE,IA(j));

164 end
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165 end
166 end

167

168 end

169
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1 % EE R ik o ko R g i o o kb g i i i kb o i

2 8 SetCFRD: Definir las propiedades mecdnicas y dindmicas del problema

3 ¢ LABDIN/FIUBA (c) 2012

4 % Autor: Alejandro Verri Kozlowski averri@fi.uba.ar

5 & Version V3.0 Rev.

6 % EE R ik ko b g i i i i i g i g i i kb i i

7 function [C_RECORD,Z RECORD,M RECORD] = SetCFRD(material,VSmax,eo,fiT,Ho,Lo,Hw, ¥
slopeU,slopeD)

8 global g;

9 g=9.806650;

10 ¢ - - - ————————————————

11 ¢ ABRIR ARCHIVOS DE SALIDA

12 filename=strcat('DATA/CFRD-',material,'.mat');

13 fidC=fopen(filename, 'w+');

14 filename=strcat('DATA/MODAL-',material,'.mat');

15 fidM=fopen(filename, 'w+');

16

17 8- -
18 ¢ DEFINIR DIMENSIONES DE ARREGLOS

19 NMH=9; % numero de modos transversales

20 NMV=9; % numero de modos longitudinales

21 NIP=7; % Puntos de integracién vertical y horizontal

22 NB=8; % Numero de cunas de falla analizadas

23 $¢- - - ——————————————————————————————————————— -
24 betaU=atan(1l/slopeU); $%[RAD] Angulo beta natural

25 betaD=atan(1l/slopeD); $%[RAD] Angulo beta natural

26 rho=2150; $%[kg/m3] Densidad del enrocado

27 mu=0.25; % Coeficiente de Poisson

28 etha=(1l+mu)/2;

29 TX=1.15; 3FAACTOR TRIAXIAL

30 fiP=atan(TX*tan(fiT)); $¢[RAD] Angulo de Friccion interna Plano
31

32 -
33 % GENERAR REGISTROS DE MODOS DE VIBRACION - VALLE RECTANGULAR
34 [WH,WV,LN]=GetMODES (VSmax,Ho,Lo,etha,NMH,NMV);

35

36 %fmax=max(max(WV))/(2*pi);

37 $fmin=min(min(WH(1:NMH,1:2:NMV)))/(2*pi);

38 8PARAMETROS DE LEPS

39 BL=6.6;

40 pref=10000;

41 rhow=1000; 2%[kg/m3] Densidad del agua

42

43 % CALCULO FIP PARA EMBALSE LLENO

44 fil=fiT-BL*loglO(g*rhoW*Hw/pref)*pi/180; 8rho, rhoW en [kgf/m3]; z en [m]gf/m3
45

46

47

48 $—--—-—-———— - .— . - —————_———_————————————E———- -, -, - —,—_—-——-—_—_- - —_— . (— ——_— —
49 % REGISTRO DE PROPIEDADES CFRD

50 C_RECORD=[NMH,NMV,NB,NIP,Ho,Hw,Lo,slopeU,slopeD,betaU,betaD,eo,rho,rhoW,mu,etha, ¥
VSmax,fiP,TX,fiT,BL,fiL,g];

51 fprintf(1l,'%5s - WRITTING C-RECORD \n',' ');

52 fwrite(fidC,C RECORD, 'float64');

53
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54

55 fprintf(1l,'%5s - WRITTING M-RECORD NMH=%d NMv=%d \n',' ', NMH,NMV);
56 fwrite(fidM,WH, 'float64');
57 fwrite(fidM,WV, 'float64');
58 fwrite(fidM,LN, 'float64');
59 fclose all;

60

61 end

62

63

64
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16
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15
16
17
18

E R o o R o ok o o o o o i o o o o o o R o o b o b o o o i o o

main: Calcular Respuesta Dindmica Temporal
LABDIN/FIUBA (c) 2012
Autor: Alejandro Verri Kozlowski averri@fi.uba.ar
Version V3.2 Rev. 27/06/2012
EIE R ok i kR g i i ik o bk g i i kb i i
function [EQ,CFRD,MESH] = GetRESPONSE (key,material,serie,IM TYPE,IM VALUE)
tic;
global g;
g=9.806650;
2DEFINIR PARAMETROS DE DAMPING
MAXIT=4; 8 ITeraciones para Damping
if nargin<4
IM TYPE='N/S';
IM VALUE=1;
end
[cinfo, maxsize, ordering] = computer;
fprintf(1l,'> OPENING FILES cinfo=%s maxsize=%g ordering=%s\n',cinfo,maxsize, ¥

o0 o0 oo oo oo o

ordering);

19
20
21
22
23
24
25
26
27
28
29
30
31
32
33
34
35
36
37
38
39
40
41
42
43
44
45

if ordering=='L'
ORD='1";
else
ORD='b"';
end
G

% ABRIR ARCHIVOS DE ENTRADA
fidCc=fopen(strcat( 'DATA/CFRD-',material,'.mat'), 'r+',0RD);
fidM=fopen(strcat('DATA/MODAL-',material,'.mat'), 'r+',0RD);

fidR=fopen(strcat('SERIES/RECORDS-',serie,'.mat'), 'r+',0RD);
fidF=fopen(strcat('SERIES/FOURIER-',serie,'.mat'), 'r+',0RD);
fidx=fopen(strcat('SERIES/INDEX-',serie,'.mat'), 'r+',0RD);

$ ABRIR ARCHIVOS DE SALIDA
fidT=fopen(strcat('OUTPUT/SDOF-',key,'.mat'), 'w+',ORD);
fido=fopen(strcat('OUTPUT/OUTPUT-',key, " '.CSV'), 'w+');

$ HEADERS Y FORMATOS DE ARCHIVO DE SALIDA ASCII
D=";";

OUT_HEADER=[ | ;

OUT FMT=[];

OUT_DATA=[];

OH{1}=[ 'RCSEQ',D, 'REC',D, 'NP',D, 'NFFT',D, 'NUP',D,'DT',D, 'DF',D,'To"',D];
FH{1}=['%5d',D,"'%5d',D,'%5d',D, " '%6d',D,'%5d',D, " '%6.5f',D,'%5.4£f',D," '%5.4f"',D];
OH{2}=[ 'PGAHg(NS)',D, 'PGAVg(NS)',D,'IAHg(NS)',D, 'IAVg(NS)',D, 'TmH(NS)',D, ' Tmv¥

(NS)',D, 'ARMSHg(NS)',D, 'ARMSVg(NS)',D];

46 FH{2}=['%6.4f',D,'%6.4f',D,'%6.4f',D,"'%6.4f',D,"'%6.4£f',D,"'%6.4f',D, " '%6.4f',D, '3¥¢
6.4f',D];

47 OH{3}=['IAS',D,'IM VALUE',D,'FE',D];

48 FH{3}=['%d',D,'%5.3f',D, '%3.2f',D];

49 OH{4}=[ 'PGAHg(S)',D,'PGAVg(S)',D, 'IAHg(S)',D, ' 'IAVg(S)',D, 'TmH(S)',D, 'TmV(S)',¥

D, 'ARMSHg(S)',D, 'ARMSVg(S)',D];
FH{4}=['%6.4f',D,'%6.4f',D, '%6.4f',D, '%6.4f',D, '%6.4f',D, " '%6.4f',D, '%$6.4f',D," 3¢
6.4f',D];

50
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51 OH{5}=[ 'SHmax',D, 'SVmax',D, 'XCHmax',D, 'XCVmax',D];

52 FH{5}=['%5.3f',D,'%5.3f',D,'%5.3f',D,"'%5.3f',D];

53 OH{6}=[ 'uUmax',D, 'uDmax',D, 'uWmax',D, 'DwOmax',D, 'DwWmax',D, 'DvOmax',D, 'DvWmax',6 ¥
D];

54 FH{6}=['%4.3f',D,'%4.3f',D,"'%4.3f"',D,"'%4.3f',D,"'%4.3f"',D,"'%4.3f"',D,"'%4.3f"',D];

55 QOH{7}=['HO',D,'L0',D, 'LAMBDA',D, 'HW',D, ' 'slopeU',D, ' 'slopeD',D];

56 FH{7}=['%5.2f',D,'%5.2f',D, '%4.2f',D, " '%5.2f',D,"'%3.2f',D, '%3.2f',D];

57 OH{8}=['VSmax',D,'fiT',D];

58 FH{8}=['%6.2f',D,'%4.2f',D];

59 OH{9}=[ 'key'];

60 FH{9}=["'%s'];

61

62 for j=1l:length(OH)

63 OUT_HEADER=[OUT HEADER,OH{j}];

64 OUT_FMT=[OUT_FMT,FH{j}];

65 end

66 OUT HEADER=[OUT HEADER, '\n'];

67 OUT_FMT=[OUT_FMT, '\n'];

68 fprintf(£ido, '%s\n',OUT HEADER);

69 clear('OH','FH','D");

71 % RECUPERAR REGISTRO DE INDICE (IDX-RECORD)

72 IDX_ RECORD=fread(fidX,5, 'integer*4');

73 NFP=IDX RECORD(1);

74 NFF=IDX RECORD(2);

75 NFT=IDX RECORD(3);

76 NFC=IDX RECORD(4);

77 NR=IDX RECORD(5);

78 fprintf(1l,'> READING IDX-RECORD NFP=%d NFF=%d NFT=%d NR=%d key:%$12s\n',6NFP,NFF, ¥
NFT,NR, key);

79 clear('IDX RECORD');

80

82 % RECUPERAR REGISTROS C-RECORD

83 fprintf(1l,'%5s - READING C_RECORD (CFRD)\n',' ');
84 $8C_RECORD=[NMH,NMV,NB,NIP,Ho,Hw,Lo,slopeU,slopeD,betalU,betaD,eo,rho,rhoW,mu,etha,«
VSmax,fiP,TX,fiT,BL,fiL,qg];

85 C_RECORD=fread(fidC,NFC, 'float64');
86 CFRD.NMH=C RECORD(1);

87 CFRD.NMV=C_RECORD(2);

88 CFRD.NB=C_ RECORD(3);

89 CFRD.NIP=C RECORD(4);

90 CFRD.Ho=C_ RECORD(5);

91 CFRD.Hw=C_ RECORD(6);

92 CFRD.Lo=C_RECORD(7);

93

94 CFRD.Lambda=CFRD.Lo/CFRD.Ho;

95

96 CFRD.slopeU=C_RECORD(8);

97 CFRD.slopeD=C_RECORD(9);

98 CFRD.betaU=C_RECORD(10);

99 CFRD.betaD=C_ RECORD(11l);

100 CFRD.eo=C_RECORD(12);

101 CFRD.rho=C_RECORD(13);

102 CFRD.rhoW=C_RECORD(14);
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103
104
105
106
107
108
109
110
111
112
113
114
115
116

CFRD.mu=C_RECORD(15);
CFRD.etha=C_RECORD(16);
CFRD.VSmax=C_RECORD(17);
CFRD.fiP=C_RECORD(18);
CFRD.TX=C_RECORD(19);
CFRD.fiT=C_RECORD(20)*180/pi;
CFRD.BL=C_RECORD(21);
CFRD.fiL=C_RECORD(22);
CFRD.g=C_RECORD(23);

clear('C_RECORD');

fprintf(1,'%5s - READING M _RECORD (MODAL) NMH=%d NMv=%d \n',' ',CFRD.NMH,CFRD.¥

NMV ) ;

117
118
119
120
121
122
123
124
125
126
127
128
129
130
131
132
133
134

CFRD.WH=fread (fidM, [CFRD.NMH,CFRD.NMV], 'float64"');
CFRD.WV=fread (fidM, [CFRD.NMH,CFRD.NMV], 'float64"');
CFRD.LN=fread(fidM, [CFRD.NMH,CFRD.NMV], 'float64"');

$ GENERAR ARRAY DE FUNCIONES DE FORMA
MESH=SetMESH (CFRD) ;

$ RECUPERAR REGISTROS P-RECORD

fprintf(1l,'%5s - READING P_RECORD (PROPERTIES)\n',' ');
P _RECORD=fread(fidR,NFP, 'float64"');

rec=P_RECORD(2);

EQ.RCSEQ=P_RECORD(1);

while not(feof(fidR))$%//not(isempty(P_RECORD))

fprintf(1l,'%5s - READING PROPERTIES REC #3%d RCSEQ #%d \n',' ',P_RECORD(2),¥

P_RECORD(1));

135

fprintf (1, '>¢

PROCESSING RECORD # %d\n',rec);

136
137
138

% RECUPERAR REGISTROS P-RECORD
$P_RECORD=[RCSEQ, rec, NP, NFFT, NUP, DT, DF, To, PGAHg, PGAVg, IAHg, IAVg, TmH, TmV, ¥

ARMSHg,ARMSVg]; %16 CAMPOS RESERVADOS

139
140
141
142
143
144
145
146
147
148
149
150
151
152

EQ.RCSEQ=P_RECORD(1);
rec=P_RECORD(2);
EQ.NP=P_RECORD(3);
EQ.NFFT=P_RECORD(4);
EQ.NUP=P_RECORD(5);
EQ.DT=P_RECORD(6);
EQ.DF=P_RECORD(7);
EQ.To=P_RECORD(8);
PGAHgo=P_RECORD(9) ;
PGAVgo=P_RECORD(10);
IAHgo=P_RECORD(11);
IAVgo=P RECORD(12);
TmHo=P_RECORD(13);
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153 TmVo=P_RECORD(14);

154 ARMSHgo=P_RECORD(15);

155 ARMSVgo=P_RECORD(16);

156 OUT DATA(1:16)=P RECORD(1:16);

157 clear('P_RECORD');

158

159

160

161 e atata Tt ettt
162 $DIMENSIONADO DE REGISTROS

163

164

165 e et e E T T E
166 % CALCULAR FACTOR DE ESCALA DE REGISTROS

167 fprintf(1l, '%$5s - ORIGINAL RECORD RCSEQ #%d PGAH=%5.4f PGAV=%5.4f IAH=%5.4fV¢
IAV=%5.4f ARMSH=%5.4f ARMSV=%5.4f TmH=%5.4f Tmv=%5.4f\n',' ',EQ.RCSEQ,PGAHgo,PGAVgo, ¥
IAHgo,IAVgo,ARMSHgo,ARMSVgo, TmHo, TmVoO) ;

168

169 if strcmp(IM _TYPE, 'PGAH')

170 IAS=1;

171 IMo=PGAHgoO;

172 elseif strcmp(IM_TYPE, 'PGAV')

173 IAS=2;

174 IMo=PGAVgo;

175 elseif strcmp(IM TYPE, 'IAH')

176 IAS=3;

177 IMo=IAHgo;

178 elseif strcmp(IM TYPE, 'IAV')

179 IAS=4;

180 IMo=IAVgo;

181 else 8&strcmp(IM TYPE, 'N/S')

182 IAS=0;

183 IMo=0;

184 end

185

186 if IAS==1||IAS==

187 EQ.FE=IM VALUE/IMo;

188

189 elseif IAS==3||IAS==

190 EQ.FE=sqrt (IM_VALUE/IMoO);

191 else

192 EQ.FE=1;

193 end

194 fprintf(1l, '%$5s - SCALING FACTORS RCSEQ #%d IM TYPE=%5s IM VALUE=%5.4f FE(PGA)V
=%5.4f\n',"' ',EQ.RCSEQ,IM TYPE,IM VALUE,EQ.FE);

195

196

197 e
198 % RECUPERAR Y ESCALAR REGISTROS F-RECORD

199 fprintf(1l, '$5s - READING FOURIER DATA RCSEQ #%d NP=%d NFFT=%d NUP=%d\n',' ',¥
EQ.RCSEQ,EQ.NP,EQ.NFFT,EQ.NUP);

200 F_RECORD=fread(fidF, [NFF,EQ.NUP], 'float64');

201 RH=EQ.FE*F_RECORD(1,1:EQ.NUP);

202 IH=EQ.FE*F RECORD(2,1:EQ.NUP);

203 RV=EQ.FE*F_RECORD(3,1:EQ.NUP);
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204
205
206
207
208
209
210
211
212
213
214
215
216
217
218
219
220
221
222
223

IAV=%5.4f ARMSH=%5.4f ARMSV=%5.4f TmH=%5.4f Tmv=%5.4f\n',’

IV=EQ.FE*F_RECORD(4,1:EQ.NUP);
EQ.fo=F RECORD(5,1:EQ.NUP);

EQ.AWHg=complex(RH,IH);
EQ.AWVg=complex(RV,IV);
clear('F_RECORD','RH','RV','IH','IV');
clear('fo');

OUT DATA(17:19)=[IAS,IM VALUE,EQ.FE];

$ CALCULAR PROPIEDADES REGISTRO ESCALADO EN GROUND

EQ.ARMSHg=GetRMSW (EQ.AWHg,EQ.NP,EQ.NFFT,EQ.NUP);
EQ.ARMSVg=GetRMSW(EQ.AWVg,EQ.NP,EQ.NFFT,EQ.NUP) ;

EQ.PGAHg=EQ.FE*PGAHgo;

EQ.PGAVg=EQ.FE*PGAVgo;

EQ.TmH=GetTm(EQ.AWHg,EQ.fo,EQ.DT,EQ.NUP) ;
EQ.TmV=GetTm(EQ.AWVg,EQ.fo,EQ.DT,EQ.NUP) ;

EQ.IAHg=EQ.To* (EQ.ARMSHg"2)*pi/(2*g);

EQ.IAVg=EQ.To* (EQ.ARMSVg"2)*pi/(2*qg);

fprintf(1l,'$5s - SCALED RECORD RCSEQ #%d PGAH=%5.4f PGAV=%5.4f IAH=%5.4f«¢
' ,EQ.RCSEQ, EQ.PGAHg,EQ. ¥

PGAVg,EQ.IAHg,EQ.IAVg,EQ.ARMSHg,EQ.ARMSVg,EQ.TmH,EQ.TmV) ;

224

OUT_DATA(20:27)=[EQ.PGAHg,EQ.PGAVg,EQ.IAHg,EQ.IAVg,EQ.TmH,EQ.TmV, EQ.ARMSHg, ¥

EQ.ARMSVg];

225
226
227
228
229
230
231
232
233
234
235
236
237
238
239
240
241
242
243
244
245
246
247
248

% ESTIMAR FACTOR DE AMORTIGUAMIENTO MODAL

fprintf(1l,'$5s - GETTING DAMPING RCSEQ #%d MAXIT=%$2d \n',' ',EQ.RCSEQ,MAXIT);

% GENERAR GUESS DAMPING
for n=1:CFRD.NMH
for g=1:CFRD.NMV
EQ.SH(n,q)=0.4;
EQ.SV(n,q)=0.4;
end 3%qg
end &n
3GENERAR GUESS FREQUENCIES
EQ.WH=CFRD.WH;
EQ.WV=CFRD.WV;

$ CALCULO ITERATIVO DE LA DISTORSION Y EL DAMPING
for it=1:MAXIT

% EFECTUAR ITERACION N° it

[EQ]=GetGRMS (EQ,CFRD,MESH) ;

fprintf(1l,'%15s - ITERATION #%d max(SH)=%4.3f max(SV)=%4.3f max(XCH)=%4.3V¢

f max(XCv)=%4.3f \n',' ',it,EQ.SHmax,EQ.SVmax,EQ.XCHmax,EQ.XCVmax);

249
250
251
252
253
254

end
OUT_DATA(28:31)=[EQ.SHmaX,EQ.SVmaX,EQ.XCHmaX,EQ.XCVmaX];

$ CALCULAR RESPUESTA DEL OSCILADOR LINEAL
[EQ] = GetSDOF (EQ,CFRD,MESH);
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255

256 g~

257 $ CALCULAR FACTOR AMPLIFICACION INSTANTANEA CUNA EMBALSE VACIO

258 [EQ] = GetAF(EQ,CFRD,MESH);

259

260

261 g —_——,— —_—-— .- —— - -, ., -, -, ., .-, ., .-, ., .-, -, - - .-, . - —,— —-—-—-—_— - -—-—_——-——-—_——- —-—_-—- - . . — —_——

262 $ CALCULAR DESPLAZAMIENTOS DE NEWMARK

263 fprintf(1l,'%5s - GETTING NEWMARK DISPLACEMENTS RCSEQ #%d\n',' ',EQ.RCSEQ);
264 [EQ]=GetNDISP (EQ,MESH);

265 fprintf(1l,'%15s - Newmark Displacement (U) DwOmax=%4.3f DwWmax=%4.3f DvOmax=%¥«
4.3f DvWmax=%4.3f\n',' ',max(EQ.DwOmax),max(EQ.DwWmax),max(EQ.Dv0Omax),max(EQ.¥
DvWmax) ) ;

266

267

268 OUT DATA(32:38)=[EQ.uUMAX,EQ.uDMAX,EQ.uWMAX,EQ.DwOMAX, EQ.DWWMAX, EQ.DVOMAX,EQ. ¥
DVWMAX ] ;

269 $0OH{6}=[ 'uUmax',D, 'uDmax',D, 'uWmax',D, 'DwOmax',D, 'DwWmax',D, 'DvOmax’',«
D, 'DviWmax'];

270

271 2 ADJUNTAR CLAVE SERIE MATERIAL

272 LKEY=length(key);

273

274 OUT_DATA(39:44)=[CFRD.HO,CFRD.LO,CFRD.Lambda,CFRD.HW,CFRD.slopeU,CFRD.1
slopeD];

275

276 OUT DATA(45:46)=[CFRD.VSmax,CFRD.fiT];

2717

278 fprintf (£ido,OUT FMT,OUT DATA, key);

279

280 rec=rec+l;

281 g~
282 $ LIMPIAR BASURA

283 clear¥

('fo','AWHg', 'AWVg', 'IAHg', 'IAVg', 'ARMSHg', 'ARMSVg','TmH', 'TmV','PGAHg', 'PGAVg');
284 clear('F_RECORD', 'EQ');

285 clear('OUT DATA');

286

287 g~
288 $ RECUPERAR REGISTROS P-RECORD

289 P_RECORD=fread(fidR,NFP, 'float64');

290

291 end 8while

292

293 toc;

294 fclose all;

295 end

296

297

298 % EE R o i o o i i o i o
299 & GetNDISP: Calcular desplazamientos de Newmark

300 % LABDIN/FIUBA (c) 2012

301 ¢ Autor: Alejandro Verri Kozlowski averri@fi.uba.ar

302 & Version V3.00 Rev.

303 % ER R o i b b o o o
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304
305
306
307
308
309
310
311
312
313
314
315
316
317
318
319
320
321
322
323
324
325
326
327
328
329
330
331
332
333
334
335
336
337
338
339
340
341
342
343
344
345
346
347
348
349
350
351
352
353
354
355
356
357
358

function [eq]=GetNDISP(eq,mesh)
DT=eq.DT;

NIP=mesh.NIP;
NP=eq.NP;

for k=1:NIP
$ INICIALIZAR ARREGLOS
DwO(1:NP)=0;
DwW(1:NP)=0;
DvO(1:NP)=0;
DVW(1:NP)=0;
uU(1l:NP)=0;
uD(1:NP)=0;
uW(1l:NP)=0;

% ACELERACIONES RELATIVAS INSTANTANEAS DE LA SECCION K
ATmU=eq.ATmU{k};
ATmD=eq.ATmD{k};
ATmW=eq.ATmW{k};

$ ACELERACIONES CRITICAS INSTANTANEAS DE LA SECCION K
QyU=eq.QyU{k};
QyD=eq.QyD{k};
QyW=eq.QyW{k};

$ INDICES DE CUNA CRITICA
bCU=eq.betaCuU{k};
bCD=eq.betaCD{k};
bCW=eqg.betaCwW{k};

$ CALCULAR DESPLAZAMIENTOS DE NEWMARK
uU=GetNEWMARK (ATmU, DT, QyU) ;
uD=GetNEWMARK (ATmD, DT, QyD) ;
uW=GetNEWMARK (ATmW, DT, QyW) ;

% COMPONER DESPLAZAMIENTOS VERTICALES Y HORIZONTALES
for t=1:NP
DwO (t)=uU(t)*sin(bCU(t))+uD(t)*sin(bCD(t));
DWW (t)=uW(t)*sin(bCW(t))+uD(t)*sin(bCD(t));
DvO (t)=uU(t)*cos(bCU(t))-uD(t)*cos(bCD(t));
DVW(t)=uW(t)*cos(bCW(t))-uD(t)*cos(bCD(t));
end $t

eq.Dw0{k}=DwO0;
eq.DwW{k}=DwW;
eq.Dv0{k}=DvO0;
eq.DvW{k}=DvW;

eq.uU{k}=uu;
eq.uD{k}=uD;
eqg.uW{k}=uw;

eqg.uUmax(k)=max(ulU);
eqg.uDmax(k)=max(uD);
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360
361
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363
364
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373
374
375
376
3717
378
379
380
381
382
383
384

eqg.uWmax(k)=max(uW) ;

eq.DwOmax (k)=max(Dw0) ;
eq.DwWmax (k)=max (DwW) ;
eq.DvOmax(k)=max(abs(Dv0));
eq.DvWmax (k)=max(abs(DvW));

end $%j

eqg.uUMAX=max (eq.uUmax) ;
eq.uDMAX=max(eq.uDmax) ;
eq.uWMAX=max(edq.uWmax) ;

eq.DwOMAX=max (eq.DwlOmax) ;
eq.DwWMAX=max (eq.DwWmax) ;
eq.DvOMAX=max(eq.DvO0max) ;
eq.DvWMAX=max( eq.DvWmax);
end

LABDIN/FIUBA (c) 2011

Version V3.01 checked xmcd: OK

00 o0 oo oo oo oo

function [eq]=GetGRMS(eq,cfrd,mesh)

EE o o

GetMDAMP: Estimar matriz de amortiguamiento modal

Autor: Alejandro Verri Kozlowski averri@fi.uba.ar

EE o

385 BzZn=[2.404825557695773 5.5200781102863115 8.653727912911013 11.791534439014281¢

14.930917708487787 18.071063967910924 21.21163662987926 24.352471530749302«
27.493479132040253 30.634606468431976 33.77582021357357 36.917098353664045¢
40.05842576462824 43.19979171317673 46.341188371661815 49.482609897397815¢
52.624051841115 55.76551075501998 58.90698392608094 62.048469190227166];

386
387
388
389
390
391
392
393
394
395
396
397
398
399
400
401
402
403
404
405
406
407
408
409

$complejo
i=sqrt(-1);
Wo=2*pi*eq.fo;

% reading data
NUP=eq.NUP;
NP=eq.NP;
NFFT=eq.NFFT;
NMH=cfrd.NMH;
NMV=cfrd.NMV;
Ho=cfrd.Ho;
Lo=cfrd.Lo;

VS=cfrd.VSmax;

etha=cfrd.etha;

% RECUPARAR VALORES DE ITERACION ANTERIOR
SH=eq.SH;

SvV=eq.SV;

WH=eq.WH;

WV=eq.WV;

DFIZm=mesh.DFIZnorm;

DFIXm=mesh.DFIXnorm;
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410 8INICIALIZAR REGISTROS
411 eq.SH(1:NMH,1:NMV)=0;
412 eq.SV(1:NMH,1:NMV)=0;
413 eq.XCH(1:NMH,1:NMV)=0;
414 eq.XCV(1:NMH,1:NMV)=0;
415 eq.WH(1:NMH,1:NMV)=0;
416 eq.WV(1:NMH,1:NMV)=0;
417 eq.GRMSH(1:NMH,1:NMV)=0;
418 eq.GRMSV(1:NMH,1:NMV)=0;
419

420 GH(1:NUP)=0;

421 GV(1:NUP)=0;

422

423 for n=1:NMH

424 for g=1:2:NMV

425

426 % CALCULAR DISTORSION RMS

427 GH(1:NUP)=0;

428 GV(1:NUP)=0;

429 for r=1:NUP

430 GH(r)=DFIZm(n,q)*eq.AWHg(r)*(-cfrd.LN(n,q))/(WH(n,q) "2-Wo(r) "2+2*SHK
(n,q)*WH(n,q)*Wo(r)*i);

431 GV(r)=DFIXm(n,q)*eq.AWVg(r)*(-cfrd.LN(n,q))/(WV(n,q) " 2-Wo(r) "2+2*SV¥¢
(n,q)*WV(n,q)*Wo(r)*i);

432 end $r

433 eq.GRMSH(n,q)=GetRMSW(GH,NP,NFFT,NUP) ; 3 ROWVECTOR=true

434 eq.GRMSV(n,q)=GetRMSW(GV,NP,NFFT,NUP); 3 ROWVECTOR=true

435

436 2 CALCULAR AMORTIGUAMIENTO MODAL SEED

437 eq.SH(n,q)=0.05+0.23*eq.GRMSH(n,q)/(eq.GRMSH(n,q)+0.00156);

438 eq.Sv(n,q)=0.05+0.23*eq.GRMSV(n,q)/(eq.GRMSV(n,q)+0.00156);

439

440 $ CALCULAR FACTOR DE CORRECCION

441 eq.XCH(n,q)=0.00156/(eq.GRMSH(n,q)+0.00156);

442 eq.XCV(n,q)=0.00156/(eq.GRMSV(n,q)+0.00156);

443

444 3CORREGIR FRECUENCIAS NATURALES

445 eq.WH(n,q)=sqrt(eq.XCH(n,q))*VS/Ho*sgrt(BzZn(n) "2+ (g*pi*Ho/Lo)"2);
446 eq.Wv(n,q)=sqrt(eq.XCV(n,q))*VS/(Ho*etha)*sqrt(BZn(n) "2+ (g*pi*etha*Ho/Lo)¥
"2);

447 end 3%qg

448 end 2n

449

450 eq.SHmax=100*max(max(eq.SH));

451 eq.SVmax=100*max(max(eq.SV));

452 eq.XCHmax=100*min(min(eq.XCH));

453 eq.XCVmax=100*min(min(eq.XCV));

454

455

456 end 8%function

457

458

459 % EE R ek o o o R i o i o o i o
460 & GetSDOF: Calcular respuesta dindmica 2D
461 % LABDIN/FIUBA (c) 2012
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462 ¢ Autor: Alejandro Verri Kozlowski averri@fi.uba.ar
463 ¢ Version V2.50 Rev. checked xmcd: OK
464 % EE R ik i kb b g i o kb g i i o i i o b i i g
465 function [eq]=GetSDOF(eq,cfrd,mesh)
466 Scomplejo

467 i=sqrt(-1);

468 Wo=2*pi*eq.fo;

469

470 ¢ LEER DIMENSIONES

471 NMH=cfrd.NMH;

472 NMV=cfrd.NMV;

473 NUP=eq.NUP;

474 NFFT=eq.NFFT;

475 NIP=mesh.NIP;

476

477 ¢ INICIALIZAR ARREGLOS

478 AWHa(1l:NUP)=0;

479 AWVa(l:NUP)=0;

480 eq.PGAHa(1l:NIP,1:NIP)=0;

481 eq.PGAVa(1l:NIP,1:NIP)=0;

482 for j=1:NIP

483 for k=1:NIP

484 FI=mesh.FI{j,k};

485 AWHa (1:NUP)=0;

486 AWVa(1l:NUP)=0;

487 for r=1:NUP

488 SUMH=0;

489 SUMV=0;

490 for n=1:NMH

491 for g=1:2:NMV

492 SUMH=SUMH+FI(n,q)*(-cfrd.LN(n,q))/(eq.WH(n,q) "2-Wo(r) "2+2*eq.¥
SH(n,q)*eq.WH(n,q)*Wo(r)*i);

493 SUMV=SUMV+FI(n,q)*(-cfrd.LN(n,q))/(eq.WV(n,q) 2-Wo(r)" 2+2*eq.¥
SV(n,q)*eq.WV(n,q)*Wo(r)*i);

494 end 8qg

495 end 2n

496 AWHa(r)=(l+SUMH*Wo(r)"2)*eq.AWHg(r);
497 AWVa(r)=(l+SUMV*Wo(r)"2)*eq.AWVg(r);
498 end 8r

499 ATHa=ifft (AWHa(l:NUP) ,NFFT, 'symmetric');
500 ATVa=ifft(AwWvVa(l:NUP),NFFT, 'symmetric');
501 eq.ATHa{j,k}=ATHa;

502 eq.ATvVa{j,k}=ATVa;

503 eq.PGAHa(j,k)=max(abs(ATHa));

504 eq.PGAVa(j,k)=max(abs(ATVa));

505 clear('ATHa', 'ATVa', 'AWHa', 'AWVa');

506 end 8k

507 end%j

508

509 end

510

511 % R o o o o o o o o o o o o o o o o o o o o o o o o o o o o o o

512 8 SetMESH: Calcular funciones de forma y derivadas en nodos de malla
513 $ LABDIN/FIUBA (c) 2011
514 ¢ Autor: Alejandro Verri Kozlowski averri@fi.uba.ar
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515 8 Version V3.10 Rev.

516 PR R R R R R ok kR R R R ok ok o R S SR o o R R R o o o R o o R S o o
517 function [mesh]=SetMESH(cfrd)

518 & Raices de Bessel

519 BZn=[2.404825557695773 5.5200781102863115 8.653727912911013 11.791534439014281¢
14.930917708487787 18.071063967910924 21.21163662987926 24.352471530749302v¢
27.493479132040253 30.634606468431976 33.77582021357357 36.917098353664045¢
40.05842576462824 43.19979171317673 46.341188371661815 49.482609897397815¢
52.624051841115 55.76551075501998 58.90698392608094 62.048469190227166];
520

521 NMH=cfrd.NMH;

522 NMV=cfrd.NMV;

523 Ho=cfrd.Ho;

524 Lo=cfrd.Lo;

525 NIP=cfrd.NIP;

526 Xo(1l:NIP)=0;

527 Zo(1l:NIP)=0;

528

529 mesh.DFIXnorm(1l:NIP,1:NIP)=0;

530 mesh.DFIZnorm(1l:NIP,1:NIP)=0;

531 FI(1:NMH,1:NMV)=0;

532 DFIZ(1:NMH,1:NMV)=0;

533 DFIX(1:NMH,1:NMV)=0;

534 AZ(1:NIP,1:NIP)=0;

535 AX(1:NIP,1:NIP)=0;

536

537 Zo(1l)=Ho;

538 Zo(NIP)=0;

539 for s=0:NIP-3

540 Zo(s+2)=Ho*(1-(s+1/2)/(NIP-2));

541 end

542

543 % funciones validas sé6lo para x [0,L]

544 Xo(1)=0;

545 Xo(NIP)=Lo/2;% Solucion simétrica: La presa solo se analiza hasa X=L/2.
546 for s=2:NIP-1

547

548 Xo(s)=Xo(1l)+(Xo(NIP)-Xo(1l))/(NIP-1)*(s-1);

549 end

550

551 for j=1:NIP

552 for k=1:NIP

553 FI(1:NMH,1:NMV)=0;

554 DFIZ(1:NMH,1:NMV)=0;

555 DFIX(1:NMH,1:NMV)=0;

556 for n=1:NMH

557 for g=1:NMV

558 FI(n,qg)=besselj(0,BZn(n)*zZo(j)/Ho)*sin(g*pi*Xo(k)/Lo);

559 $ funciones vdlidas sélo para x [0,L]

560 DFIZ(n,q)=-BZn(n)/Ho*sin(g*pi*Xo(k)/Lo)*besselj(1,BZn(n)*Zo(j)¥
/Ho);

561 DFIX(n,q)=+g*pi/Lo*cos(g*pi*Xo(k)/Lo)*besselj(0,BZn(n)*Zo(j)/Ho);
562 end 8qg

563 end 2%n

564 mesh.FI{j,k}=FI;
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565
566
567
568
569
570
571
572
573
574
575
576
5717
578
579
580
581
582
583
584
585
586
587
588
589
590
591
592
593
594
595
596
597
598
599
600
601
602
603
604
605
606
607
608
609
610
611
612
613
614
615
616
617
618
619

mesh.DFIZ{j,k}=DFIZ;
mesh.DFIX{j,k}=DFIX;

end gk
end$j

for n=1:NMH
for g=1:NMV

AZ(1:NIP,1:NIP)=0;
AX(1:NIP,1:NIP)=0;

for j=1:NIP
for k=1:NIP

$ funciones validas so6lo para x [0,L]

AZ(j,k)=-BZn(n)/Ho*sin(g*pi*Xo(k)/Lo)*bessel]j(1l,Bzn(n)*Zo(j)/Ho);
AX(Jj,k)=tg*pi/Lo*cos(g*pi*Xo(k)/Lo)*besselj(0,BzZn(n)*Zo(j)/Ho);

end gk
end$j

mesh.DFIZnorm(n,q)=norm(AZ,2);
mesh.DFIXnorm(n,q)=norm(AX,2);

end 8qg
end $%n

mesh.NIP=NIP;
mesh.Xo=Xo;

mesh.Zo=Zo;

end

LABDIN/FIUBA (c) 2012

Version V3.0 Rev.

o0 oo o o0 oo o

R o o o ok o o o o o i o o o o o o R o o b o o o o i o o o o

GetAF: Calcular Respuesta Dindmica de la cuna de falla

Autor: Alejandro Verri Kozlowski averri@fi.uba.ar

R o o o o o b o o o o o o o o R o o o b o o o o o o o o

function [eq] = GetAF(eq,cfrd,mesh)
gaceleracion de la gravedad

global g;
g=9.806650;

$ datos del SISMO
NP=eq.NP;
NB=cfrd.NB;
NIP=mesh.NIP;

$ INICIALIZAR ARREGLOS
FP(1:NIP)=0;
betaCU(1:NB)=0;
betaCD(1:NB)=0;
amU(1:NP)=0;
amD(1:NP)=0;
amW(1:NP)=0;
bCU(1:NP)=0;
bCD(1:NP)=0;
bCW(1:NP)=0;
QyU(1l:NP)=0;
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647
648
649
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660
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663
664
665
666
667
668
669
670
671
672
673
674

QyD(1:NP)=0;
QyW(1:NP)=0;

$ DATOS DE LA PRESA
fiP=cfrd.fiP;
Ho=cfrd.Ho;
Hw=cfrd.Hw;

betaU=cfrd.betaU; $[RAD] Angulo beta natural
betaD=cfrd.betaD; $&[RAD] Angulo beta natural

% Densidad relativa del agua
rho=cfrd.rho;
rhoW=cfrd.rhoW;

aw=rhoW/rho;

¢ Altura relativa del embalse
ew=Hw/Ho;

% GENERAR FUNCIONES DE PESO

for j=1:NIP
FP(j)=(2*j-1)/(NIP"2);
end %7

$ GENERAR VECTOR DE ANGULOS DE FALLA
$NB=8;

betaCu(1)=0;

betaCU(NB)=0.9999*betaU;
deltaU=(betaCU(NB)-betaCU(1))/(NB-1);

betaCD(1)=0;
betaCD(NB)=0.9999*betaD;
deltaD=(betaCD(NB)-betaCD(1))/(NB-1);
for p=2:NB-1
betaCU(p)=(p-1)*deltaU;
betaCD(p)=(p-1)*deltaD;

end $p

for k=1:NIP

% INICIALIZAR ARREGLOS TEMPORALES

amU(1:NP)=0;
amD(1:NP)=0;
amW(1l:NP)=0;

bCU(1:NP)=0;
bCD(1:NP)=0;
bCW(1:NP)=0;

QyU(1l:NP)=0;
QyD(1:NP)=0;
QyW(1:NP)=0;
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675
676
677
678
679
680
681
682
683
684
685
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691
692
693
694
695
696
697
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699
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702
703
704
705
706
707
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709
710
711
712
713
714
715
716
717
718
719
720

for t=1:NP

% INICIALIZAR REGISTROS AUXILIARES
LTU(1:NB)=0;
MTU(1:NB)=0;
FexU(1:NB)=0;

LTD(1:NB)=0;
MTD(1:NB)=0;
FexD(1:NB)=0;

FexW(1:NB)=0;

$CALCULAR VALORES RELATIVOS PARA DIFERENTES ANGULOS DE FALLA
for p=1:NB

SumLTU=0;
SUmMTU=0;
SumLTD=0;
SumMTD=0;

$ PROMEDIO PONDERADO DE ACELERACIONES RELATIVAS EN LA CUNA
for j=1:NIP
ah=eq.ATHa{j,k};
av=eq.ATVa{j,k};
$CALCULO ACELERACIONES RELATIVAS INSTANTANEAS ESPACIALES
LToU=1/g* (+cos (betaCU(p))*ah(t)-sin(betaCU(p))*av(t));
MToU=1/g* (+sin(betaCU(p))*ah(t)+cos(betaCU(p))*av(t));
LToD=1/g*(-cos(betaCD(p))*ah(t)-sin(betaCD(p))*av(t));
MToD=1/g* (-sin(betaCD(p))*ah(t)+cos(betaCD(p))*av(t));

2CALCULO ACELERACIONES RELATIVAS INSTANTANEAS PROMEDIO
SumLTU=SumLTU+FP(Jj) *LToU;
SUMMTU=SumMTU+FP (j ) *MToU;
SumLTD=SumLTD+FP (j) *LToD;
SUMMTD=SumMTD+FP ( j ) *MToD;

end %j

LTU(p)=SumLTU;
MTU(p)=SumMTU;
LTD(p)=SumLTD;
MTD (p)=SumMTD;

$ CALCULO FUERZA EXCEDENTE
FexU(p)=tan(fiP)* (cos (betaCU(p))-MTU(p))-sin(betaCU(p))-LTU(p);
FexD(p)=tan(fiP)* (cos(betaCD(p))-MTD(p))-sin(betaCD(p))-LTD(p);

FexW(p)=FexU(p)-1/2*aw* (ew-2) *ew*sec (betaU)*sin(betaCU(p)+betal)* (sec¥

(betaCU(p)-betaU)-tan(fiP)*csc(betaCU(p)-betal));

721
722
723
724
725
726
727
728

end $p

$BUSQUEDA DEL ANGULO DE FUERZA EXCEDENTE MAXIMA
idxU=find(FexU==min(FexU));
idxD=find(FexD==min(FexD));
idxW=find (FexW==min (FexW));
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729 bCU(t)=betaCU(idxU);

730 bCD(t)=betaCD(idxD);

731 bCW(t)=betaCU(idxW);

732

733 LTmU=LTU(idxU);

734 MTmU=MTU ( idxU) ;

735 LTmD=LTD (idxD);

736 MTmD=MTD ( idxD) ;

737 LTMW=LTU (idxW) ;

738 MTmW=MTU ( idxW) ;

739

740 % CALCULAR ACELERACION RELATIVA RESULTANTE

741 amU(t)=(LTmU+MTmU*tan(£fiP));

742 amD (t)=(LTmD+MTmD*tan (fiP));

743 amW(t)=(LTmW+MTmW*tan(£iP));

744

745 $ CALCULAR ACELERACIONES CRITICAS INSTANTANEAS
746 QyU(t)=sin(fiP-bCU(t))/cos(bCU(t));

747 QyD(t)=sin(£fiP-bCD(t))/cos(bCD(t));

748 QyW(t)=QyU(t)-1/2*aw* (ew-2)*ew*sec (betalU) *sin(bCW(t)+betalU)*(sec(bCW(t)-¥
betaU)-tan(fiP)*csc(bCW(t)-betal));

749 end 3t

750

751 % ACELERACIONES TOTALES SOBRE EL BLOQUE

752 eq.ATmU{k}=amU*g;

753 eq.ATmD{k}=amD*g;

754 eq.ATmW{k}=amW*g;

755

756 % ACELERACIONES CRITICAS INSTANTANEAS SOBRE LA SECCION K
757 eq.QyU{k}=0QyU;

758 eq.QyD{k}=0yD;

759 eq.QywW{k}=0yW;

760

761 $ INDICES DE CUNA CRITICA

762 eq.betaCuU{k}=bCU;

763 eqg.betaCD{k}=bCD;

764 eqg.betaCwW{k}=bCW;

765 end %k

766

767

768 end $function

769

770

771

772 % EE R I ko o R g i g i i
773 & GetNEWMARK: Calcular Desplazamiento de Newmark

774 % LABDIN/FIUBA (c) 2011

775 % Autor: Alejandro Verri Kozlowski averri@fi.uba.ar
776 ¢ Version V3.0 Rev.

777 % EE R i o e R i i g o o o

778 function [U,V,A] = GetNEWMARK (AT, Dt,QY,METHOD)
779 %aceleracion de la gravedad

780 global g;

781 g=9.806650;

782
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if n

end

argin<4
METHOD=1;

if METHOD==1| |strcmp(METHOD, 'linear"')

else

else

end

$ linear average acceleration method
B=1/6;

G=1/2;

if METHOD==0| |strcmp (METHOD, 'constant')
% constant average acceleration method
B=1/4;

G=1/2;

B=0;
G=0;
gif

% DETERMINAR LONGITUD DE ARREGLO

NP=1

% INICIALIZAR VECTORES DE ACELERACIO,

A(1l:
V(l:
U(l:

i=0;
TOL=
ag=1
whil

end
end

ength(AT);

NP)=0;
NP)=0;
NP)=0;

0.0001;
/g*AT;
e i<NP
i=i+1;
if v(i)<TOL
if abs(ag(i))>QY(1i)
N=ag(i)/abs(ag(i));
$A(i+1)=AG(i)-AG(i)/Abs(A(i))*QY;
else
N=ag(1)/Q¥(1i);
$A(i+1)=AG(1i)-A(1i)/QY*QY;

end 8if
else
N=1;
end 8if
A(i+l)=ag(i)*g-N*QY(i)*g;
V(i+1)=V(i)+(1-G)*Dt*A(i)+G*Dt*A(i+1);
if V(i+1)<TOL % BLOQUE SUBE?
V(i+1)=0;
A(i+1)=0;
end

U(i+1)=U(i)+Dt*V(i)+(0.5-B)* (Dt"2)*A(i)+B*(Dt"2)*A(i+1);

SWHILE

VELOCIDAD Y DESPLAZAMIENTO
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C. Anexo C

Relaciones entre p;,y o0;,de los asentamientos permanentes vs In-
tensidad de Arias

A continuacién se resumen todas las relaciones presentadas en las Tablas 6 y 7 en el Capitulo 4, asu-
miendo una distribucién log-normal de los asentamientos para una intensidad dada. Los valores de la media

corresponden a la media geométrica figeom = €', mientras que los desvios corresponden a los desvios de la

distribucién lognormal oy, 74.-
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Figura C.1: Relacion entre p y oy, de los asentamientos permanentes en una presa de 50m de altura vs. la

Intensidad de Arias - Embalse Lleno
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Figura C.2: Relacién entre pu y o0y, de los asentamientos permanentes en una presa de 50m de altura vs.

Intensidad de Arias - Embalse Vacio

la
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Figura C.3: Relacion entre p y oy, de los asentamientos permanentes en una presa de 90m de altura vs. la
Intensidad de Arias - Embalse Lleno
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Figura C.4: Relacion entre i y oy, de los asentamientos permanentes en una presa de 90m de altura vs. la
Intensidad de Arias - Embalse Vacio
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Figura C.5: Relacién entre pu y oy, de los asentamientos permanentes en una presa de 120m de altura vs. la
Intensidad de Arias - Embalse Lleno
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Figura C.6: Relacién entre pu y oy, de los asentamientos
Intensidad de Arias - Embalse Vacio
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Figura C.7: Relacién entre i y oy, de los asentamientos permanentes en una presa de 150m de altura vs. la

Intensidad de Arias - Embalse Lleno
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Figura C.8: Relacién entre pu y oy, de los asentamientos permanentes en una presa de 150m de altura vs. la

Intensidad de Arias - Embalse Vacio
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Figura C.9: Relacién entre p y oy, de los asentamientos permanentes en una presa de 200m de altura vs. la
Intensidad de Arias - Embalse Lleno

ASENTAMIENTOS PERMANENTES - uD ASENTAMIENTOS PERMANENTES - oD
2
10
15
E
o ° 1
3
0.5
>3+ H=200m - A1 - Embalse Vacio [ H=200m - A1 - Embalse Vacio
<=+ H=200m - A2 - Embalse Vacio ===+ H=200m - AZ - Embalse Vacio
== H=200m - B1 - Embalse Vacio ==+ H=200m - B1 - Embalse Vacio
==& H=200m - B2 - Embalse Vacio | 6=¢=¢> H=200m - B2 - Embalse Vacio
T T
5 10 15 5 10 15
1A [mis] 1A [m/s]

Figura C.10: Relacién entre p y oy, de los asentamientos permanentes en una presa de 200m de altura vs.
la Intensidad de Arias - Embalse Vacio
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Figura C.11: Relacién entre p y oy, de los asentamientos permanentes en una presa de 250m de altura vs.
la Intensidad de Arias - Embalse Lleno
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Figura C.12: Relacién entre p y oy, de los asentamientos permanentes en una presa de 250m de altura vs.

la Intensidad de Arias - Embalse Vacio
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Figura C.13: Relacién entre p y oy, de los asentamientos permanentes en una presa de 300m de altura vs.

la Intensidad de Arias - Embalse Lleno
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Figura C.14: Relacién entre u y oy, de los asentamientos permanentes en una presa de 300m de altura vs.

la Intensidad de Arias - Embalse Vacio
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D. Anexo D

Hardening Soil Model con Pequenas deformaciones

Hardening soil model

A diferencia de un modelo elastopléstico perfecto, la superficie de fluencia de un modelo de plasticidad
con endurecimiento no estd fija en el espacio de los esfuerzos principales, y puede expandirse debido a
deformaciones plasticas. Dentro de este endurecimiento puede diferenciarse el debido al corte o el debido a
compresiéon. El primero se utiliza para modelar deformaciones irreversibles debidas a esfuerzos desviadores.
El segundo se utiliza para modelar las deformaciones pléasticas irreversibles debidos a la compresion primaria
bajo carga edométrica y carga isotrépica.

El Hardening soil model es un modelo avanzado para simular el comportamiento de diferentes tipos de
suelo, tanto blandos como duros. Cuando se aplica una carga primaria desviadora, el suelo muestra una
disminucién en la rigidez y a la vez distorsiones plasticas irreversibles. El hardening soil model supera
el modelo hiperbdlico ampliamente: utiliza la teoria de plasticidad en vez la de elasticidad, introduce la

dilatancia, y por ultimo introduce un limite de fluencia. Algunas caracteristicas del modelo son:

Propiedad Modelada Pardmetro de
entrada
Rigidez dependiente de los esfuerzos, ley
exponencial m
Deformaciones plésticas debidas a carga gres
deviatérica primaria o0
Deformaciones plasticas debidas a gref
compresién primaria oed
Carga y Recarga Elastica Eref vy
Criterio de Falla de acuerdo al modelo
de Mohr-Coulomb Cp v

En el hardening soil model, una caracteristica béasica es la dependencia de la rigidez con los esfuerzos.

Para condiciones edométricas de tensiones y deformaciones el modelo tiene la relacion E,.q = E;:g (p%f)

Para suelos blandos se usa m = 1 o el parametro empleado en el Soft Soil Creep Model, con las siguientes

relaciones:
ref
re p
E) =
oed 2*
A
AN= ———
(1+ eo)

donde p"¢/ es una presién de referencia, generalmente 1 atmésfera. Aqui consideramos un médulo edomé-
trico tangente a una presién de referencia. De esta manera, la rigidez a la carga primaria se relaciona con el
indice de compresion modificado A* o al indice de compresiéon estdndar del Cam-Clay.

Por otra parte, el médulo de carga y recarga se relaciona con el swelling index x* o al standard Cam-Clay

Swelling index x. Existen las siguientes expresiones aproximadas:

pref o 2pref
ur e
« K
K= ——
(1 + 60)
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De nuevo, estas relaciones aplican en combinacién con el valor de exponente m = 1.

Relaciones Hiperbdlicas para ensayo triaxial drenado

Una idea fundamental en la formulacién del HSM es la relacion hiperbdlica entre la deformacion vertical,
€1,y la tension desviadora, g, en carga primaria triaxial. Aqui, los ensayos drenados tienden a describir curvas

que pueden ser descritas por:

_ 1 q
Eil—-q/q

donde gges el valor asintético de la resistencia por corte y E; la rigidez inicial. E; se relaciona a Esgmediante:

—€1 Siq<qf (D.l)

2E;
Ei= %

“7n (D.2)

Esta relacién se encuentra en la Figura D.1. El pardmetro E5q es el médulo de rigidez dependiente de la

tensién de confinamiento para carga primaria y estd dado por la ecuacién:

ro. m
B _ gref [ CC0sp —ogsing D3
50 50\ ccosp + pref sinp (D-3)

donde Eggf es un modulo de rigidez de referencia que corresponde a la presion de confinamiento de refe-
rencia p™¢/. La rigidez actual depende del menor esfuerzo principal, o, que es la presién de confinamiento en
un ensayo triaxial. La cantidad de dependencia con los esfuerzos esta dado por la potencia m. Para simular
una compresion logaritmica, la potencia deberia ser igual a 1, aunque usualmente los valores de m oscilan

entre 0.5y 1.

deviatoric stress

|o1-03]
q asymptote
R - N =
T N R i failure line
Ei /|E=0
1 /1
axial strain -4

Figure D.1: Relacién Hiperbdlica entre tensiones y deformaciones para carga primaria drenada

La tensién de corte ultima, gy, y la cantidad g, se definen como:

2sin ¢
07 = leootip = 0§) T (0.4
ar
a = — D-5
4= g, (D.5)

La relacién para gy se deriva del criterio de falla de Mohr-Coulomb, que involucra los parametros de
resistencia ¢ y ¢. Cuando ¢ = ¢y, se satisface el criterio de falla y ocurre una fluencia perfectamente plastica
como es descrita por el modelo de Mohr-Coulomb.

La relacién entre qr y g, viene dada por la relacién de falla Ry, el cual debe ser menor que 1. Generalmente
se adopta Ry = 0,9.

Para descargas y recargas, se usa otro médulo de rigidez dependiente de las tensiones:
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ro, m
CCOSY — 0381 Y

Eur == E'ref

ur

D.6
ccosp + pref sin @ (D-6)
donde E"¢fes el médulo de Young de referencia para descarga y recarga, correspondiente a la presién de

referencia p™®f. En muchos casos précticos se suele aproximar E7¢fcomo 3Eggf .

Aproximacion de la hipérbola por el Hardening Soil Model

Por conveniencia, aqui se hace una restriccién a cargas triaxiales con o = ofy ofla tensién de mayor
compresién. Ademads, se asume que ¢ < ¢y, como se observa en la Figura D.1. Se aclara que las tensio-
nes y deformaciones de compresion se consideran negativas. En esta seccién se mostrard que el HSM da
virtualmente la curva hiperbédlica de tensiones segtin la Ecuaciéon D.1 cuando se consideran trayectorias de
tensiones de ensayos triaxiales drenados. Primero consideremos las deformaciones plasticas. Esto se deriva

de una funcién de endurecimiento por corte de la forma:

f _ f_ ,YP (D.7)

donde f es una funcién de la tensién y vPes una funcién de las deformaciones pléasticas:

;2 q 2q
_ _ D.
/ E,1-q/qa Eur (D-8)

VP =— (2] —eP) ~ —2e7 (D.9)

con q, qq, F;y E,, definidos segun las ecuaciones precedentes, donde el superindice p se usa para notar
deformaciones plasticas. Para suelos muy duros, los cambios de volimenes (¢F) tienden a ser muy pequenos,
lo que lleva a la aproximaciéon de que v* =~ —2ef. La definicién del pardmetro de endurecimiento por
deformaciones vP serd tomada como la tltima.

Una caracteristica esencial de la definicién de f es que coincide con la ley hiperbélica (D.1). Para verificar
esta afirmacion, uno debe considerar carga primaria, que implica la condicién de fluencia f = 0. Para carga
primaria, de esta manera tenemos que v? = f y con la D.9 tenemos que:

FoLi_4 4 (D.10)
Ei 1- Q/Qa Eur

Ademas de las deformaciones plésticas, el modelo tiene en cuenta las deformaciones elasticas. Las defor-
maciones plasticas solo se desarrollan en la carga primaria, pero las deformaciones elasticas se desarrollan
tanto en carga primaria como en la descarga y recarga. Para ensayos triaxiales con o = 0% = cte, el médulo

de Young FE,, permanece constante y las deformaciones elasticas vienen dadas por las siguientes ecuaciones:

o= L (D.11)

(D.12)

donde v,,es el modulo de Poisson para descarga y recarga. Aqui debe aclararse que la restriccién esté
hecha para deformaciones que se desarrollan durante carga de corte, mientras que las deformaciones que se
desarrollan por compresién isotrépica con consolidacion aqui no son tenidas en cuenta.

Para la etapa de carga desviadora aplicada en el ensayo triaxial, la deformacién axial es la suma de una

componente elastica dada por la D.12 y una componente pléstica dada por D.10. Asi, nos queda:

1 q

2 ] D.13
Eil—q/qa (D-13)

—g1=—€f—eg =
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Esta dltima expresién es exacta cuando no hay deformaciones plasticas volumétricas. En la realidad, las
deformaciones plasticas volumétricas nunca seran nulas en la realidad, pero para suelos duros, los cambios de
volumen pléasticos tienden a ser pequenios comprados con la deformacién axial, por lo tanto esta formulacion
describe una curva hiperbdlica entre tensiones y deformaciones bajo condiciones de ensayo triaxial.

Para un valor constante del pardmetro de endurecimiento, P, la condicion de fluencia f = 0, puede
visualizarse en el plano p’ — ¢ por medio de una zona de fluencia. Cuando se grafica dicha drea, uno debe usar
las ecuaciones D.8 y D.9, conjuntamente con las definiciones para una determinada presién de confinamiento
de Fs50 y Ey.. Debido a estas expresiones, la forma de la superficie de fluencia depende del exponente m.
Para m = 1, se obtienen lineas rectas, mientras que para valores menores, se obtienen lineas curvas. La D.2

muestra la forma para m = 0,5, tipico para suelos duros.

deviatoric stress
o -0
M
Mohr-Coulomb failure line

Mean effective stress

Figura D.2: Sucesivas superficies de fluencia para varios valores constantes del parametro de endurecimiento
AP
Deformacién plastica volumétrica para estados triaxiales de tensiones

Ahora nos centraremos en la deformacion plastica volumétrica, 2. Como para todos los modelos de plastici-
dad, el HSM involucra una relacion entre tasas de deformacion plastica. Esta regla de flujo de endurecimiento

por corte tiene la siguiente forma lineal:

el = sin b, P (D.14)

Claramente, se necesita especificar el dngulo de dilatancia movilizado ,,. Para el presente modelo, se

considera lo siguiente:

m = 1SN Py, < sin @

0 Sisi 3/4 i
sin 1, = max (%,0) Sisin g, > 3/4sin pandy > 0 (D.15)
Y =1 Sisin @, > 3/4sinandyp < 0

donde ¢, es el angulo de friccién critico, siendo una constante del material independiente de la densidad,

v ©m es el angulo de friccion movilizado. definido como:

01— 03

(D.16)

sin =
om o} +ob—2coty

El dngulo de dilatancia movilizado, ¥,,, sigue la teoria de Rowe (1962) para valores elevados del dangulo
de fricciéon movilizado, mientras que estos resulten en una valor positivo de v,,. para pequenos valores de

angulo de friccién movilizada, 1,,se toma nula. Ademaés, en los casos que ¢ = 0,9,,adopta el valor 0.
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Esta propiedad esencial de la teoria de tensién-dilatancia es que el material se contrae para pequenos valores
de tensiones (¢, < @), mientras que la dilatancia ocurre para valores de tensiones elevados (¢, > @e)-
En la falla, cuando el angulo de friccién movilizado iguala el angulo de falla, ¢, se tiene que:

Sin ¢ — sin pey

siny = (D.17)

1 —singsiny
o lo que es lo mismo:

sin ¢ — sin vy (D.18)

si =—
MPer =17 sin ¢ sin

De esta manera, el angulo de estado critico se puede obtener a partir de los dngulos de falla @y 1. De esta

manera no es necesario conocer el angulo ¢, .

Mobdulos de rigidez y potencia m

La ventaja del HSM por sobre el modelo de Morh-Coulomb no es solamente el uso de una curva hiperbélica
entre tensiones y deformaciones en vez de una bilineal, sino también el control de la dependencia con el nivel
de esfuerzos. Cuando se usa MC, el usuario debe seleccionar un valor fijo del médulo de Young, mientras
que para suelos verdaderos, la rigidez depende del nivel de tensiones circundante. Por lo tanto, si trabajamos
con MC, es necesario obtener el nivel de tensiones en el suelo y después calcular el médulo de elasticidad por
separado, para obtener valores de rigidez acordes. Con el HSM, este incomodo procedimiento no es necesario.
En cambio, se utiliza el Eggf , definido para una p"¢fde 100 unidades de tensién.

En cuanto al médulo de corte, si nos encontramos bajo la ley de Hooke de elasticidad is6tropa, la relacion
entre el médulo de corte y el de elasticidad tiene la forma E = 2 (1 + v) G. Como E,,,- es una rigidez eldstica,
uno puede escribir que E,,. = 2 (1 4 v) Gy,

En contrapartida de los modelos basados en la elasticidad, el HSM no tiene una relacién fija entre la
rigidez triaxial drenada E5g y la rigidez edométrica E,.; para compresién uni-dimensional. Ahora definimos

la rigidez edométrica mediante la siguiente expresion:

’ m
O - .
cCcosp — Ké\?c sin @

Eoed = ETEf

oed

D.19
ccos p + pref sin ( )

donde F,eq es el modulo de rigidez tangente como se indica en la

-0

E ref

oed

-E4

Figura D.3: Definicién de E;:‘J; en ensayos edométricos
También es posible utilizar parametros alternativos de rigidez, que se pueden calcular de a partir de la
rigidez inicial y la relacién de vacio inicial. La relacién entre estos pardmetros y el indice de compresién viene

dado por:
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2,3 (1 + einit)

C, = D.20
e 5l (D.20)
Cambiando el valor de C.cambiara los parametros E50y Foeq-
La relacion entre estos parametros y el indice de descarga estd dado por:
2,3(1+ ejnit) (1 1—2V)pre
0 = 230+ coni) (L5 7) (1= 20) s Do)

(1-v) Eret

Cambiando el parametro Cy cambiard la rigidez E,;.

Corte de la dilatancia

Luego de deformarse ampliamente por corte, los materiales dilatantes llegan a un estado de densidad
critica donde la dilatancia ha terminado. Este fenémeno se puede incluir en el HSM mediante un corte a la
dilatancia. Para poder definir este comportamiento, es necesario definir la relacion de vacios inicial, €t ¥
la relaciéon de vacios maxima, €,,4,. Tan pronto como el cambio de volumen alcanza la relacién maxima de

vacios, el angulo de dilatancia movilizada 1),,se convierte en cero. Este fenémeno se observa en la D.4:

-~ dilatancy cut-off OFF

[ ry

e dilatancy cut-off ON

\ maximum porosity reached

€4

Figura D.4: Curva de deformaciones resultantes en un ensayo triaxial drenado incluyendo el corte de dila-
tancia

La D.4 expresada matematicamente tiene la siguiente forma:

sin i, = S0 P S Pev - G < emaz

1—sin ¢, sin @cqy (D22)
thm =0 Sie > eman

sin p—sin ¥

donde sin ’l/}m = m

Por otra parte, la relacién de vacios esta relacionada con la deformacién

volumétrica, €, de la siguiente manera:

1+e

— (gy — &™) = In(—————
(g0 =) (1+€im‘t

) (D.23)

donde un incremento de ,es positivo para la dilatancia.
La relacion de vacios inicial es la relacién de vacios in situ del suelo. La relacién de vacios méxima es
la relacién de vacios del suelo en estado critico. La relaciéon de vacios minima, e,,;,, generalmente no tiene

importancia en el HSM.

Superficie de fluencia para compresion Isotrépica

La superficie de fluencia de endurecimiento por corte explicadas anteriormente no explican la deformacién
volumétrica que se miden en compresién isotropica. Por lo tanto, un segundo tipo de superficie de fluencia
debe ser introducida de manera tal de cerrar la region eldstica para tensiones de compresién (endurecimiento
por compactacién). Sin esta superficie de fluencia no serfa posible formular un model con rigideces inde-
pendientes Esoy Ey.r. El médulo triaxial controla largamente la superficie de corte de fluencia y el médulo

edométrico controla el limite de dicha superficie. De hecho, Esgcontrola la magnitud de las deformaciones
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plésticas que estan asociadas con la superficie de fluencia por corte. De manera similar, F,.q controla la
magntiud de las deformaciones plasticas que se originan desde el limite de fluencia. Ahora discutiremos las
propiedades de éste limite de fluencia. Para ello comenzamos definiendo la definicién de este limite (cap yield

surface):

fo==S+p"-p} (D.24)

donde « es un pardmetro auxiliar del modelo que se relaciona con K2¢, p' = (o +0ob+0%) /3y ¢ =
o1+(6 — 1) oh—dokcon § = (3+sin ) /(3—sin¢). La variable G es un valor de tensiones especial para esfuerzos
desviadores. En el caso especial de la compresion triaxial (—o} > —o4 = —0o%) nos queda § = — (o} — g%)y
para extensién triaxial (—of = —of > —o%) la variable ¢ se reduce a ¢ = —0 (0] — 0%). La magnitud del
limite de fluencia (yield cap) viene determinada por la tensién isotrépica de preconsolidacién p,. La ley de

endurecimiento que relaciona p, y la deformacién volumétrica limite €2 es:

e B (P o (D.25)
v 1—m \pref

La deformacién volumétrica limite es la deformacion volumétrica pldstica en compresion isotropica. Ade-
mas de las constantes m y p"®fhay otra constante del modelo, 5. Ambos « y 3 son parametros del limite,
pero no se usan como parametros de entrada. Asi, hay relaciones de la formas:

o K¢

B o Eref

oed

ref

oed

de manera tal que K3’ €y E"%) pueden ser usados como parametros de entrada para determinar la magnitud
de ay [ respectivamente. Para entender la forma del limite de fluencia, debemos primero darnos cuenta de

que es una elipse en el plano p — g, como se ve en la D.5:

L1

app

elastic region

%

ccotg Pe

Figura D.5: Superficies de fluencia del HSM en el plano p — ¢

La elipse tiene una longitud p, en el eje p y ap en el eje ¢. De esta manera, pydetermina su magnitud y asu
relacién de lados. Valores elevados de « la superficie se vuelve vertical debajo de la linea de Mohr-Coulomb,

mientras que para valores pequenios definen tapas que apuntan mas al eje p. De esta manera;

are

pe _
5 A 00

(D.26)

con,

B < Py >m Py (D.27)

T \prel ) pred

La expresion de Ase deriva de la condicién de fluencia f¢ =0 y de la definicién de p,. El valor de p,puede
introducirse de manera manual u obtenerse a partir del valor de OCR o la presién de pre carga (POP).

Para entender las superficies en detalle, uno debe considerar la D.5 y la D.6. La primera muestra sélo
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Figura D.7: Comportamiento de rigidez y deformaciones del suelo para rangos tipicos de deformaciones en
ensayos y estructuras.

lineas de fluencia, mientras que la segunda muestra las superficies de fluencia en el plano principal de
tensiones. La superficie de fluencia por corte y de compresion tiene la forma hexagonal del criterio de
falla de Mohr-Coulomb. La superficie limite de compresién se expande en base al valor de la presion de
preconsolidacién py,.

-0

_GQ

Figura D.6: Representacién de las superficies de fluencia del HSM en el espacio de tensiones principales para
suelos sin cohesién

Hardening Soil Model para pequenas deformaciones

El HSM original asume un comportamiento elastico durante carga y recarga. Sin embargo, el rango de
deformaciones en los cuales los suelos pueden ser considerados verdaderamente elasticos, es muy pequeno.
Con amplitud de deformaciones crecientes, la rigidez del suelo cae de manera no lineal. Graficando la rigidez
del suelo versus el logaritmo de la deformacién se describe la muy conocida curva tipo S de reduccién de
rigidez, tal como se observa en la D.7.

La figura anterior también describe las deformaciones que pueden ser medidas cerca de estructuras geotéc-
nicas y la aplicabilidad de deformaciones de los ensayos de laboratorio, por ejemplo en ensayos edométricos

o triaxiales sin la debida instrumentacién, la rigidez se reduce a menos de la mitad de su valor inicial.
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La rigidez del suelo que debe ser usada en estructuras geotécnicas no es la que se relaciona con el rango de
deformaciones al final de la construccién. En lugar de ello, la rigidez del suelo para pequenas deformaciones
y su dependencia no lineal en la amplitud de deformaciones debe ser tenida en cuenta. Ademds de todas
las caracteristicas del HSM, el HSSM permite la posibilidad de hacerlo. Para ello s6lo se adicionan dos
pardametros en PLAXIS:

> La rigidez inicial o rigidez para muy pequenas deformaciones, Gy.

> La deformacién 7y 7 para la cual el médulo secante G se reduce alrededor del 70 % de Gy

Describiendo la rigidez para pequenas deformaciones con una ley hiperbdlica simple

En dindmica de suelos, la rigidez para pequenas deformaciones ha sido un fenémeno bien conocido desde
hace tiempo. En analisis estaticos, los hallazgos de la dinamica de suelos han sido considerados no aplicables.

Las diferencias entre la rigidez estatica y dinamica han sido atribuidas a la caracteristica de las cargas antes
que a la magnitud de la deformacion aplicada. Como las fuerzas de inercia y la velocidad de deformacién
tienen pequefia incidencia en la rigidez inicial del suelo, la rigidez dindmica y la rigidez para pequenas
deformaciones pueden considerarse como sinénimos.

El modelo méas usado en la dindmica de suelos es la relacién de Hardin-Drnevich. A partir de los datos
de los ensayos, se acepta que la curva entre tensiones y deformaciones para pequenas deformaciones puede
ser descrita por una relaciéon hiperbdlica sencilla. La siguiente analogia a la ley hiperbdlica para grandes

deformaciones propuesta por Kondner (1963) fue propuesta por Hardin & Drnevich en 1972:

G, 1
—_— = — D.28
Go 1+| 1| (D-28)
donde el valor umbral de distorsién +, se cuantifica como:
= maz (D.29)

Go
con Tpaz, €l esfuerzo de corte en la falla. Estas dos tdltimas ecuaciones relacionan grandes deformaciones
(falla) con propiedades de pequeiias deformaciones y suele funcionar bien.
Una mejor solucién a lo anterior y menos proclive a los errores es el uso de una deformacién umbral menor.
Para ello se sugiere el uso de una deformacién v, = -y 7 para la cual el médulo secante Gy se reduce un 70 %

de su valor inicial, lo que puede ser descrito como:

Go_ 1
Go l+a|=2|

Yo,7

(D.30)

donde av = 0,385. De hecho, usando a = 0,385 y v = ~p,7 resulta en g—; = 0,722. Por lo tanto la formulacién
“cerca del 70 %” debe ser interpretada como 72,2 %. La D.8 muestra la formulacién de Hardin & Drnevich

con los resultados de ensayos (Santos & Correia, 2001).

Aplicando la Relacion de Hardin-Drnevich en el HSSmall

La disminucién de la rigidez del suelo a pequenas deformaciones puede asociarse con la pérdida de fuerzas
intermoleculares y la estructura del esqueleto del suelo. Una vez que la direccién de carga se revierte, la
rigidez vuelve a tener un maximo recuperable, el cual esta en el orden de la rigidez inicial. Entonces, cuando
la carga en la direccién opuesta continta, la rigidez disminuye nuevamente. Una extensién de la relaciéon de
Hardin-Drnevich con dependencia de la historia de deformaciones y en varias direcciones es necesaria para
aplicarla en el HSSmall. Esta extensién ha sido propuesta por Benz (2006) en la forma del modelo para

pequenas deformaciones con sobre capa. Benz deriva una distorsién escalar con la siguiente proyeccion:

161



Laboratorio de Materiales y Estructuras
DE INGENIERIA

Departamento de Estabilidad
Facultad de Ingenierfa - UBA Universidad de Buenos Aires

Laboratorio de Mecdnica de Suelos ? FACU LTAD

1.0

0.8

0.6

0.4

0.2

Secant modulus G/G, [-]

0.0

le’ e’

le® le” le le” le

Normalized shear strain v./v,,[-]

Figura D.8: Resultados de la relacion de Hardin-Drnevich comparada con resultados de ensayos

_ RlIHA
Yhist = \/g ||AQ|| (D31)

donde Ae es el incremento actual de deformacion desviadora y H es el tensor simétrico que representa la
historia de deformaciones desviadoras del material. Cuando se detecta una deformacién en el otro sentido,
el tensor H se parcial o totalmente reseteado antes de que el incremento actual de deformaciones, Ae se
adicione. El criterio del cambio de sentido en deformaciones sigue el criterio similar al explicitado en el
modelo de bloque de Simpson (1992): Las tres direcciones principales de deformaciones deviatdricas son
verificadas a la inversién por separado, lo que resulta en tres modelos de bloque por separado. Cuando no
hay rotacién principal de deformaciones, el cirterio se reduce a dos modelos de bloque.

La distorsién escalar calculada en la D.30 se utiliza en la D.30. Notese que en estas dos ecuaciones el valor

escalar de las distorsiones evaluadas se define como :

gsq (D.32)

donde ¢ es el segundo invariante de deformaciones desviadoras. En condiciones triaxiales, v puede entonces

’Y:

ser expresado como:

Y = €axial — Elateral (D33)

En el modelo Hssmall, la relacion entre tensiones y deformaciones puede ser formulada a partir del médulo

secante, consecuencia de la D.30:

Goy
=Goy=—""" D.34
T T 10,385 (D-34)
Yo,7
Derivando respecto a la distorsion, tendremos el médulo de corte tangente:
G
Gy = 0 (D.35)

(1 n 0,3857%)2

Esta curva de reduccion de rigidez alcanza el dominio pldstico del material. En el HSM y HSsmall, la
degradacion de la rigidez debido a la deformacién plastica es simulada con endurecimiento por deformacion.
En el modelo HSsmall, la curva de reduccién de rigidez para pequenias deformaciones se limita por debajo,

determinado por los ensayos de laboratorio convencionales:

> El corte inferior del médulo de corte tangente, se introduce en la rigidez de descarga y recarga G, que
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Figura D.9: Curva de degradacién de deformaciones empleada

se define con los pardmetros del material E, y vy,

E
G - D.36
t = ) (1 ¥ Vur) ( )
> La distorsién de corte limite yeytt—off puede calcularse como:
1 Gy
cwt—off = ——— -1 D.37
Yeut—off = {385 ( G ) Yo,7 (D.37)

En el modelo HSsmall, el médulo de corte tangente cuasi elastico se calcula integrando la curva de reduccién
del médulo de rigidez secante bajo el incremento de tensiones. Un ejemplo de la curva de reduccién de rigidez

utilizada en el modelo HSsmall se muestra en la D.9.

Carga virgen Vs. descarga/recarga

Masing (1926) describi6 el comportamiento histerético de los materiales en ciclos de descarga y recarga en
la forma de las siguientes reglas:

> El médulo de corte en la descarga es igual al valor de médulo tangente inicial para la curva de carga

inicial.

> La forma de las curvas de descarga y recarga es igual a la de la carga inicial, pero con el doble de
tamafio. En términos de la deformacién umbral antes establecida (vo.7) la regla de Masing puede ser

satisfecha por el siguiente arreglo en la relacién de Hardin-Drnevich

70,7reloading = 270,7vi7’gin7loading (D38)
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Figura D.11: Reduccién de la rigidez inicial y en la descarga y recarga
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Figura D.10: Comportamiento histerético del material

El modelo Hssmall adopta las reglas de Masing duplicando la distorsién umbral proporcionada por el
usuario para la carga virgen. Si debido a plasticidad por endurecimiento disminuye la rigidez para pequefias
deformaciones para carga virgen, la distorsiéon umbral se duplica siempre. Ademés, las leyes de endurecimiento
del modelo HSsmall son aproximadas de manera tal que la curva de reduccién de la rigidez para pequenas

deformaciones se aproxima bien.
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Parametros del modelo

Comparado al HSM, el HS-small necesita dos pardmetros de rigidez adicionales como entrada: G2/ y Y0,7-
Todos los demas pardmetros, incluyendo los parametros de rigidez alternativos, permanecen igual que en
el HSM. G7¢/ define el médulo de corte para pequefias deformaciones (¢ < 107%) a una tensién principal
menor —c% = p"¢/.

El médulo de Poisson v, se asume constante, para que el médulo de corte Ggef pueda ser calculado a
partir del médulo de Young para pequefias deformaciones como Gi* = E5 /(2(1 + v,)). El valor umbral
de distorsién 7p,7 es la deformacién por corte a la cual el médulo secante G7¢/ disminuye a O,7226’66f . Esta
distorsion umbral debe ser suministrada para carga virgen.

La D.12 muestra los pardmetros de rigidez del modelo en un ensayo triaxial (Esg, Eyr, Ep). Para el orden
de deformaciones en los cuales E,, y Ggse definen uno podria referirse a la D.7 y a la D.9. Si se utiliza la
definicién por defecto G(T)ef = G7¢/ | no ocurre endurecimiento para pequefias deformaciones y el HSsmall se

ur

convierte en el HSM.

q=01-03

I:(]

0 axial strain &;

Figura D.12: Pardmetros de rigidez Esq, Eyr v Fo = 2Go (1 + vy,)

Acerca de los parametros Gy y Yo7

Hay muchos factores que influencias los parametros de pequeiias deformaciones Gy y 7o,7. Mas importante
es que son influenciados por el estado actual de tensiones y deformaciones y relaciéon de vacios del material.

En el HSsmall, la dependencia del médulo de corte Gy se toma en cuenta con una ley exponencial:

G — el (cCosp — oysing \" (D.39)
070 \ceosy + pref sin g '

la cual se asemeja a las usadas para los otros pardmetros de rigidez. El valor umbral de distorsién o 7 se

toma independiente de la tensiéon promedio.

Diferencias entre el HS y el HSsmall para el angulo de dilatancia movilizado

La ley de endurecimiento por corte de los modelos HS y HSsmall tienen la forma lineal:

&P = sin AP (D.40)

Sin embargo, el dngulo de dilatancia movilizado ¥, en compresion se define diferente. En el HS se definié
en la D.15. En cambio, para pequeios angulos de friccion movilizados y para valores negativos de ., se
computan con la férmula de Rowe, mientras que en el HS son 0. Limitando el valor menor de 1, a veces
puede llevar a muy pequenas deformaciones volumétricas plasticas. Por lo tanto el HSsmall adopta una
aproximacién hecha por Li & Dafalias (2000) para ,,, cuando éste es negativo en la férmula de Rowe. En

ese caso, la dilatancia movilizada del HSsmall se calcula con la ecuacién:
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sinty, = Tlo <M expl 75 1 (#45) ] +n) (D.41)

donde M es la relacién de tensiones en la falla, y n = ¢/p es la relaciéon actual de tensiones. La D.41 es

una versién simplificada de la formulacién de Li & Dafalias, dependiente de la relacién de vacios.
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E. Anexo E

Analisis de la Amenaza Sismica

Sismogénesis

Para la determinacion de los analisis de amenaza sismica es necesario determinar las principales fuentes
originadoras de sismos dentro del area de andlisis, la cual se extendié a toda la plataforma continental y
marina de Costa Rica. Como simplificacion, se han asumido a las fuentes rectangulares, y se las ha carac-
terizado segun la ubicacién de su Baricentro respecto del proyecto, su longitud y ancho y segiin su rotaciéon
respecto de una terna orientada en sentido Norte- Sur y Este-Oeste. Dentro de las fuentes sismogénicas se
caracterizan dos tipos, las fuentes de Subduccién y las Corticales. Para las fuentes de subduccion se han
delimitado tnicamente diez fuentes superficiales, correspondientes a 6 casos de Sismos Inter-Placa y a Sis-
mos Intra-Placa, establecidas a partir de la distancia a la zona de Wadati-Benioff entre la Placa de Cocos
y Caribe. Para las fuentes Corticales se han determinado 12 Fuentes Superficiales de poca profundidad o
Shallow Crustal. Los datos sismolégicos y la disposicion de estas fuentes se encuentran en la Tabla 15, la
Tabla 16 y la Figura E.1.

A\ Newscus ;7
AN L ~

MAR CARIBE

OCEANO PACIFICO

PANAVA

Figura E.1: Distribucién de Fuentes Sismogénicas Consideradas en el andlisis de amaneaza
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Nombre xg [km] yg [km] | o [f] Tipo hmin | Pmaz[km]  ho B(x) D(y)
[km)] [km) [km] [km]
PANAMA 111.4681 | -271.3296 0 SC ) 20 8.3 118 180
OSA GOLFITO 14.9256 | -193.2084 | -37 SC ) 30 11.7 90 102
TALAMANCA 86.6869 | -125.6641 | -23 SC 5 20 8.3 128 80
LIMON 82.6496 -41.8276 -25 SC ) 20 8.3 192 65
PEREZ ZELEDON | -10.0734 | -73.6712 -27 SC 5 15 6.7 90 67
QUEPOS -75.8898 -134.48 -37 SC ) 35 13.13 130 111
N. VALLE C. -57.2467 7.9354 -16 SC 5 15 6.7 107 51
S. VALLE C. -77.8891 -31.9367 -16 SC ) 15 6.7 114 37
G. NICOYA -153.7964 | -83.2611 | -36 SC 5 30 11.7 51 114
GUANACASTE -161.3524 | 54.1565 -37 SC ) 20 8.3 125 65
NICOYA -217.6913 | -21.9229 | -46 SC 5 35 13.3 125 125
PAPAGAYO -298.2962 | 74.0045 -46 SC ) 35 13.3 127 108
NS1 16 -346.8735 | 142.8581 -41 | INTER-P 25 60 48 200 90
CSI 11 -237.4411 5.1569 -51 INTER-P 25 60 44.5 118 85
CSI 12 -117.2912 | -92.9427 -35 | INTER-P 25 60 38.5 162 60
CSI 13 -13.391 | -163.3465 | -35 | INTER-P 25 60 39 102 58
PSI9 160.4316 | -269.6335 | -35 | INTER-P 25 60 38 268 64
NSP 17 -310.2067 | 155.6769 | -41 | INTRA-P 60 200 130 140 116
CSP 14 -203.9205 | 52.3343 -45 | INTRA-P 60 200 78.5 140 94
CSP 15 -106.5123 | -15.777 -35 | INTRA-P 60 200 97.5 88 113
CSP 16 -20.0076 | -107.9415 | -36 | INTRA-P 60 200 61 129 36
PSP 11 166.2215 | -211.0684 | -25 | INTRA-P 60 200 75 257 43

Tabla 15: Datos Fuentes Sismogénicas de Subduccién y Corticales

’ Nombre ‘ Qrichter ‘ brichter ‘ Oa.richter ‘ Ob.richter ‘ Mmar
PANAMA 0.87 4.87 0.022 0.316 7.7
OSA GOLFITO 0.79 4.05 0.022 0.316 7.7
TALAMANCA 0.92 4.1 0.022 0.316 6.7
LIMON 0.76 3.85 0.022 0.316 7.8
PEREZ ZELEDON 0.88 4.26 0.022 0.316 6.7
QUEPOS 0.93 4.86 0.022 0.316 7.5
N. VALLE C. 0.87 3.59 0.022 0.316 7
S. VALLE C. 0.85 3.97 0.022 0.316 6.5
G. NICOYA 0.8 3.84 0.022 0.316 7.5
GUANACASTE 0.91 4.08 0.022 0.316 7
NICOYA 0.83 4.22 0.022 0.316 7.9
PAPAGAYO 0.89 4.66 0.022 0.316 7.7
NS1 16 0.78 3.79 0.011 0.215 8.2
CSI 11 0.79 3.86 0.011 0.215 8
CSI 12 1 5.14 0.011 0.215 7.4
CST 13 0.8 3.68 0.011 0.215 7.6
PSI9 0.92 3.9 0.011 0.215 7.5
NSP 17 1.2 6.53 0.014 0.237 7.5
CSP 14 1.05 4.7 0.014 0.237 7.4
CSP 15 0.71 2.94 0.014 0.237 7.6
CSP 16 0.7 2.19 0.014 0.237 7.4
PSP 11 0.59 1.81 0.014 0.237 7.5

Tabla 16: Datos Fuentes Sismogénicas de Subduccién y Corticales

Una vez obtenidas todas las fallas y su modelizacién, el siguiente paso es obtener una curva de distribuciéon

de probabilidades de distancias para el sitio para cada una de ellas (f(r) y F(r)). Esto se hace discretizando

el area o la recta y contabilizando el nimero de elementos que caen dentro de un rango de distancias. Asi,
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se obtiene un histograma normalizado de la siguiente forma:
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Figura E.2: Funciones de Probabilidad y de Densidad Acumulada de distancias a la fuente i

Paso siguiente, debemos obtener la probabilidad de ocurrencia de un sismo de magnitud M. Para ello, en
la tabla se encuentran los datos de los pardmetros de la ley de Gutemberg-Richter, junto con sus desvios
estandar, con los cuales se estima el niimero de casos por afio, es decir, la tasa media anual de recurrencia

sismicas:

1Og (AM) = Qrichter — brichter -m (El)

Asi, la frecuencia media anual absoluta de sismos con magnitud M se obtiene:

)\M = exp (am'chter - brichter . m) (EZ)

Generalmente, se emplea la ley de Gutemberg-Ritcher truncada. Para ello se define un valor de una
magnitud umbral inferior, m,, el cual no tendra incidencia en los resultados y una magnitud umbral superior,
correspondiente a la méxima magnitud esperable segin las caracteristicas de la falla, m,, 4. Asi, tendremos

que la ley cambia a la siguiente forma:

exp(—=brichter(M—mo))—exp(=brichter (Mmaz —Mo))
1—exp(=brichter(Mmaz—"mo))

Mo <M < Mipag (E3)

AM =V

con v = exp (Arichter — Drichter - Mo). Asi, es posible obtener la probabilidad de ocurrencia de un sismo
dada una magnitud, las cuales se expresan como las funciones de densidad de probabilidad y funciones de

probabilidad acumulada, respectivamente:

brichter exp (_bT’iChtET (m — mo))
m =
Far(m) 1 —exp (=brichter (Mmaz — Mo))

1—exp [7brichter (m - mo)]
1- eXp [_brichter (mmam - mo)]

Fy(m)=P[M<m|m, <m < Mpaz] =

Estas funciones se ven representadas en un ejemplo en la Figura E.3.
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Figura E.3: Funciones de Probabilidad y de Densidad Acumulada de magnitudes de la fuente i

Luego, empleando los modelos de atenuacién de la intensidad de Arias de Travasarou (?) para las fuen-
tes corticales y de Schmidt (Schmidt (2008)) se obtuvieron las funciones de densidad complementaria de

probabilidad, de la siguiente manera:

In(z _
P[IA > iax | m,r] = ® ( n(iak) = pun.ra(m. ”) (E.6)
Oin.TA

donde pyn. 74 ¥ Oin.14 son las medias y los desvios stdndar de los modelos de atenuacién de la Intensidad
de Arias de Travasarou y Schmidt. Asi, es posible obtener la tasa media de excedencia dada una magnitud

como:

NF
Xigx = Zm //P [TA > iax | m,r] - fari (m) - fri (r) dmdr (E.7)

donde v; = exp (arichter — OrichterMo)para cada fuente. Estas integrales pueden realizarse numéricamente

como sigue:

NF NM NR

Xigx = Z Z Zl/iP [TA > iax | mj, 7] - fare (my) - fri (1) Am Ar (E.8)

i=1 j=1 k=1

donde m; = mo + (j — 0,5) (Mmaz — Mo) /[NM, 15 = Tin + (K — 0,5) (Pimaz — Tmin) /NR, Am = (Mpaz —
Mo)/NM v Ar = (Tmaz — "min)/INR. Asi, se puede evaluar la integral de manera numérica, siendo mas
exacta cuanto mayor sea el nimero de divisiones NM y N R. Obteniendo \;,.para distintas intensidades se
obtiene la tasa media de excedencia, a partir de las cuales se obtiene una curva de amenaza sismica, es decir,

de probabilidad de excedencia para un periodo de exposicion t, siguiendo un proceso Poisson como sigue:

PN > 1 |iax] =1 — exp (Miaxte) (E.9)

Asi, se obtiene la curva de probabilidad de excedencia caracteristica de un anélisis de amenaza, con el

periodo de retorno asociado (Tr = 1/\;4«), como se observa en la figura siguiente.
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EXCEDENCE CURVE
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Figura E.4: Curva de Probabilidades de excedencia de la Intensidad de Arias para el ejemplo de aplicacién
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