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RESUMEN

Se ha analizado el comportamiento sismico de una presa de arenas de relave
utilizando un modelo constitutivo elastoplastico y el software FLAC 2D (ltasca, 2005).
Se ha considerado geometrias y propiedades tipicas de presas de relave y un método de
construccion aguas abajo, por ser el tipo de construccién que mas se utiliza en el sector

minero, en areas de alta sismicidad como Peru y Chile.

En este estudio se han analizado dos alturas de la presa de arenas de relave, una de
50 m y otra de 100 m. El anélisis estatico se ha realizado considerando las etapas de
construccion de la presa. El analisis dindmico para la presa de 50 m se ha realizado con
16 registros de aceleracion, mientras que para la presa de 100 m se ha realizado con 8
registros de aceleracion. Para ser conservadores, estos registros se han escalado tal que

en campo libre sobre la fundacidn se obtenga una aceleracién méxima igual a 0.8 g.

Considerando que el comportamiento sismico de una estructura de este tipo
depende del sismo se ha estimado necesario identificar y clasificar los sismos en tres
grupos: sismos del tipo vibratorio, sismos del tipo intermedio y sismos del tipo
impulsivo. También se han considerado los sismos chilenos del 3 de marzo de 1985 que
tienen amplio contenido de frecuencias y larga duracion. Esto ha permitido cubrir un

amplio rango de vibraciones.

En el analisis estatico y dinamico los modulos de corte y volumétrico de los
materiales se han considerado variables con el nivel de confinamiento, asumiendo que la

presion de confinamiento es igual a la tension efectiva horizontal del suelo.

Este estudio muestra una metodologia de disefio sismico para las presas de arenas
de relave considerando la degradacion de la rigidez de los materiales en la ley
constitutiva elastoplastica y el empuje que ejerce el material embalsado (lama), licuado

ante la solicitacion sismica.
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Los objetivos de este estudio siguiendo la metodologia desarrollada son: identificar
numéricamente las zonas con mayor potencial de licuefaccidn, evaluar la estabilidad de
la presa y determinar qué tipo de sismo afecta en mayor grado a la estabilidad dindmica
de estas estructuras.

La metodologia desarrollada consiste en multiplicar por una constante al médulo
de corte tangente inicial de cada material que conforma el depdsito de relaves. Esta
metodologia solo se aplica en el anélisis dinamico de la presa. El valor de la constante es
elegido segun el nivel de deformacion angular inducido por la solicitacion sismica, que
se esperaria en cada material. Este método es iterativo y de rapida convergencia, segun

la eleccién de los valores de la constante.

Para evaluar las zonas con mayor potencial de licuefaccion al interior de la presa se
ha estudiado el fendmeno de licuefaccion, diferenciado entre licuefaccion verdadera o
falla de flujo y movilidad ciclica. La movilidad ciclica, para la presa de 50 y 100 m, se
ha evaluado mediante la razén entre las tensiones ciclicas inducidas por el sismo y la
resistencia ciclica del suelo. De existir movilidad ciclica se ha considerado que el sismo
induce licuefaccion y por tanto la resistencia del suelo se ha degradado a la resistencia

post-licuefaccion o resistencia Gltima no-drenada.

Para determinar la estabilidad dinamica de la presa, se han evaluado los factores de
seguridad minimos al interior de la presa y para determinar el tipo de sismo que mas
afecta a estas estructuras, se han monitoreado los factores de seguridad en cuatro puntos
considerados de alta deformacion.

Palabras claves: disefio sismico, presas de relave, FLAC 2D, licuefaccion,

licuacion, tipos de sismo, potencial de licuefaccidn, espectrograma.
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ABSTRACT

The seismic behavior of a tailing dam has been analyzed using an elasto-plastic
constitutive model and the FLAC 2D software (Itasca, 2005). It has been considered the
geometry and typical properties of tailing dams and a downstream construction method
have been considered, since this type of construction is the most common in the mining

sector, in areas of highly seismicity as Peru and Chile.

In this study two different heights of tailing dam have been analyzed, 50 m and
100 m. The static analysis has been carried out considering the construction phases of
the tailing dam. The dynamic analysis has been carried out with 16 acceleration records
for the 50 m dam and 8 acceleration records for the 100 m dam. The acceleration
records have been scaled such that in the free field, at the foundation level, the
maximum value of the observed acceleration is equal to 0.8 g when the record is input at
the base of the foundation of the model.

Considering that the seismic behavior of a structure of this type depends on the
earthquake, it has been necessary to consider a range of different earthquakes, divided
into three groups: vibratory earthquakes, intermediate earthquakes, and impulsive
earthquakes. Also, the records of the Central Chile earthquake of March 3, 1985 have
been considered, due to their broad frequency content and long duration. This has

allowed covering an extensive range of vibrations.

In the static and dynamic analyses the material shear and bulk modulus have been
considered as dependent on the confinement level, assuming that confinement pressure

is equal to horizontal effective stress of soil.

This study shows a methodology of seismic design of tailing dam considering the

stiffness degradation of the materials in the elasto-plastic constitutive law, and the forces
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created by the retained material (slimes) when in liquefaction condition due to the

earthquake action.

The objectives of this study following the developed methodology are: to identify
numerically the zones with greater liquefaction potential, to evaluate the stability of the
dam and to determine what type of earthquake affects more to the dynamic stability of

these structures.

The developed methodology is based on multiplying by a constant the initial
tangent shear modulus of each material that forms the tailings deposit, and adjusting this
value to obtain the characteristics that match the observed behavior in terms of
deformations. The procedure is only applied for the dynamic analysis of the dam. The
constant value is selected according to the shear strain level induced by the earthquake
action that would be expected in each material. This method is iterative and of quick

convergence, for the selection of the values of the constants.

To evaluate the areas with largest liquefaction potential in the interior of the tailing
dam the liquefaction has been studied, and the true liquefaction or flow failure and
cyclic mobility has been differentiated. The cyclic mobility, for the tailing dam of 50 m
height and 100 m height, has been evaluated as the ratio between cyclic stress ratio
induced by the earthquake and the cyclic strength ratio of the soil. To cause cyclic
mobility has been considered that the earthquake induces liquefaction and therefore the
soil strength has been degraded to the post-liquefaction strength or ultimate undrained
strength.

In order to determine the dynamic stability of the dam, the minimum safety factors
have been evaluated in the interior of the dam. To determine the type of earthquake that
have most significant effects in these structures the safety factors have been monitored
in four points considered to have high deformation.

xviii
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1. INTRODUCCION

El desarrollo del sector minero ha obligado la construccion de grandes depdsitos
para embalsar materiales provenientes de la extraccion de los minerales, denominados
relaves (tailing). En el método convencional de almacenamiento, estos materiales son
embalsados y confinados mediante una presa construida con la fraccién gruesa del
material, la cual clasifica como arena fina. La construccion de estas presas de relaves es
comun en el sector por su bajo costo si se compara con otras construidas con otro tipo de

material.

Un problema de trascendencia e interés dentro del campo de la ingenieria sismica
ha sido el relativo a los proyectos de depdsitos de relaves, los cuales son construidos
buscando acumular el mayor volumen de material de desecho en la menor area posible,
por lo que se construyen tan altos como su estabilidad y las regulaciones ambientales lo
permitan. Debido a sus magnitudes y caracteristicas estos depositos almacenan gran
cantidad de energia potencial, que de ser liberados, podrian traer consecuencias

catastroficas en sus alrededores.

Para construir estos depositos cominmente se utiliza tres tipos de métodos
constructivos: aguas arriba, aguas abajo y eje central. Los datos histéricos muestran que
muchos depdsitos de relaves han experimentado el fenémeno denominado licuefaccion,
debido fundamentalmente a solicitaciones sismicas (Verdugo R. , 1997). Estos datos
muestran que la mayoria de los depdsitos que han evidenciado este fendmeno tienen en
comun el tipo de método constructivo que se usé para embalsar los desechos mineros,

siendo este método constructivo el del tipo de aguas arriba.

Lo anterior sugiere que la estabilidad de estas estructuras depende del tipo de
método constructivo. Por otro lado, la susceptibilidad de licuefaccion en depdsitos de

relaves esta definida, entre otros factores, por el nivel de presion de confinamiento de los



materiales dentro del deposito y por la magnitud de la solicitacion sismica a la que se

encuentre sometido.

En este trabajo se ha analizado el comportamiento sismico de una seccion tipica de
un depdsito de relaves. Se ha estudiado dos secciones tipicas del depdsito, una con altura
de 50 m y la otra con altura de 100 m. La geometria de estas presas es la que se
acostumbra a usar en la practica; es decir un talud aguas arriba 2:1 (H:V); talud aguas

abajo 4:1 (H:V) y ancho de coronamiento igual a 10 m.

En el analisis numérico se ha considerado modelar las fases de construccion del
depdsito; la variacion de las propiedades de los materiales con la presion confinamiento
y la deformacién angular inducida por el sismo; y el empuje que ejerce el material

embalsado (lama), licuado por el evento sismico.

Los objetivos son identificar numericamente las zonas con mayor potencial de
licuefaccion, determinar qué tipo de sismo afecta en mayor grado a la estabilidad
dindmica de una presa de relaves, de acuerdo a los resultados, proporcionar indicaciones
constructivas que mejoren el comportamiento sismico de estas estructuras. Asimismo
motivar a la investigacion del comportamiento dinamico de una presa de arenas de

relaves.

La hipdtesis de este trabajo es que es posible identificar, en base a modelar y
analizar, numéricamente cuales son los pardmetros que afectan en mayor grado la
estabilidad dinamica de este tipo de estructuras y cuales son las zonas mas afectadas al
interior de estas. Lo anterior podria permitir mejorar la calidad el proceso constructivo

de la presa, en comparacion con técnicas tradicionales.



2. METODOLOGIA

Este trabajo tendra como metodologia estudiar las siguientes etapas:

Etapa 0: Revision bibliografica

En este trabajo se ha estudiado el potencial de licuefaccién en la zona saturada de
la presa, por lo que para un correcto andlisis sobre licuefaccion es necesario identificar
dos fendmenos distintos, que Casagrande en 1975 denominé movilidad ciclica y falla de
flujo. Las principales referencias para estudiar estos fendmenos fueron: Stability of
Natural Deposits During Earthquakes (Ishihara, 1985); Soil Behavior in Earthquake
Geotechnics (Ishihara,1996); The steady state of sandy soils (Verdugo & Ishihara, 1996)
y Algunas criticas sobre la evaluacion de la licuefaccion (Verdugo, Retamal y
Bard,1995).

Sobre las propiedades y el comportamiento sismico de las presas de relaves se
estudié diversas publicaciones. Las principales referencias fueron: Aplicaciones de
dindmica de suelos a la prevencion de riesgos sismicos en Chile (Troncoso,1983);
Seismic design of tailing dams (Verdugo, 1989); Fundamentos de Ingenieria Geotécnica
Antisismica (Troncoso, 1992); Dynamic properties of Soils in Tailings Dams (Troncoso,
1993); Anélisis de estabilidad sismica de masas de suelos no cohesivos mediante el uso
de la respuesta Ultima (Verdugo, 1993) y Propiedades geomecénicas asociadas al

disefio sismico de depdstios de relaves (Palma, 2004).

Etapa 1: Seleccionar el tipo de presas de relaves

Las presas convencionales de arenas de relave generalmente se clasifican segun su
método constructivo: aguas abajo, aguas arriba y eje central. Debido a las fallas

ocurridas en las presas construidas con el método aguas arriba, es que en el sector



minero se construyen, por lo general, el tipo de presas aguas abajo. Por lo tanto se han
estudiado dos secciones tipicas de un deposito construido con el método aguas abajo,
una con una altura igual a 50 my la otra con altura igual a 100 m. Las caracteristicas
geométricas se muestran en la Figura 6.2 y Figura 6.3, y las propiedades de los

materiales se muestran en la Tabla 6.1.

Etapa 2: Seleccionar del tipo de sismo a utilizar como input en el analisis sismico de la

presa

Se han utilizado 16 registros de aceleracién para el analisis dinamico de la presa,
los cuales han sido clasificados dependiendo del tipo de sismo. La clasificacion de los
tipos de sismo es la siguiente: vibratorio, impulsivos e intermedios. También se han

considerado registros del sismo ocurrido en Chile el 03 de marzo de 1985.

Etapa 3: Realizar el analisis estatico de la presa de relaves en cada etapa de construccion

Se simula las etapas de construccion de la presa, llevando al equilibrio estatico
cada una de estas para determinar las tensiones iniciales en el sistema. Como
condiciones de borde se impide el movimiento vertical y horizontal en la base del

modelo, mientras que a los lados del modelo se impide s6lo el movimiento horizontal.

Etapa 4: Ingreso de las propiedades de los materiales de los materiales al modelo

numeérico

Es importante que las propiedades de los materiales reflejen en lo mejor posible el
comportamiento de la estructura. Por lo tanto, en el andlisis estatico y dindmico se han
ingresado las propiedades dindmicas del suelo (mddulo de corte y médulo volumétrico)
tal que dependan del nivel de confinamiento. También para el analisis dinamico las

propiedades dinamicas se han ingresado tal que sean dependientes de la deformacién



angular al interior de la presa producto de la solicitacion sismica. Ademas en el analisis

dindmico se ha considerado la licuacion de las lamas al inicio del sismo

Etapa 5: Determinar la pseudo funcion de transferencia del sistema para obtener el
periodo fundamental.

El software utilizado en el andlisis dindmico permite incorporar distintos tipos de
amortiguamiento. En este estudio, se ha trabajado con el amortiguamiento de Rayleigh,
gue requiere como parametros de entrada el periodo fundamental y la fraccion de
amortiguamiento critico del sistema. Por lo tanto, se ha obtenido la pseudo funcion de
transferencia del sistema para determinar su periodo fundamental. Ademas se ha

considerado un so6lo valor de la fraccién de amortiguamiento critico para todo el sistema.

Etapa 6: Realizar el analisis sismico del depésito utilizando los registros clasificados.

Los registros clasificados se han ingresado por la base del modelo (en el contacto
de la fundacién con la roca). Ademas los registros han sido escalados tal que en campo

libre se obtenga una aceleracion maxima, sobre la fundacion, igual a 0.8 g.

Sobre las condiciones de borde, en la base de la fundacion se impide el
movimiento en la direccion vertical, de manera de generar ondas de corte en el sistema
cuando se ingresa el registro de aceleracion. Mientras que a los lados del modelo se
considera condiciones de borde en campo libre. Estos bordes tratan de reproducir el

movimiento del sistema en campo libre en ausencia de la estructura.

Etapa 7: Resultados

Los resultados son presentados en curvas al interior de la presa: curvas de

deformacion angular maxima, razén de tensiones ciclicas solicitantes maximas y factor



de seguridad minimo. También se presenta en el Anexo C la variacién en el tiempo del
factor de seguridad registrados en cuatro puntos considerados de alta deformacién y en
el Anexo D los desplazamientos y aceleraciones maximas obtenidos en distintos puntos
de la presa.

Etapa 8: Conclusiones y recomendaciones para el disefio de las presas de relaves.

Después de analizar los resultados del andlisis dindmico, se determina cual es el
parametro mas influyente en el comportamiento dinamico de una presa de arenas de
relave. Se entregan las recomendaciones y conclusiones mas importantes, del analisis

sismico de estas estructuras, dandoles una orientacion practica.



3. PRESAS DE RELAVES

Actualmente la técnica mas utilizada en los procesos mineros para la extraccion de
los minerales es el chancado y la molienda, del que luego se extrae el mineral mediante
un proceso de flotacion (proceso fisico quimico que permite la separacion de los
minerales sulfurados de cobre), y que al producto residual se le denomina relave. Por lo
general los relaves estan constituidos por suelos que clasifican como limos y arenas finas
(Verdugo R. , 1997).

El relave se transporta hidrdulicamente mediante tuberias para ser almacenados en
los depdsitos de relaves. Un depésito de relaves estd basicamente constituido por un
muro de arena y el material embalsado (Troncoso, 1980) (Verdugo R. , 1997). Un

esquema tipico de un depdsito de arenas de relaves se muestra en la Figura 3.1.

Comunmente el relave, transportado hidraulicamente, justo al momento de llegar a
la zona del depdsito pasa por un proceso denominado ciclonaje, el que consiste en
separar este material: en relaves finos (basicamente limos) y relaves gruesos (arenas
finas limosas). Los relaves finos son embalsados en la cubeta interior del depdsito y se
les denominan lamas. Mientras que los relaves gruesos (cuyo contenido de finos varia
desde 10 a 40%) sirven para la construccion del muro perimetral del depdsito,
denominado presa de arenas de relaves (Troncoso, 1980) (Verdugo R. , 1997).

Existen tres métodos constructivos para las presas de arenas de relave. La
diferencia de estos métodos es que van distribuyendo el material tal que vayan formando
prismas, cuyos ejes se trasladan segin el método constructivo. Asi tenemos el método de
construccion aguas arriba, aguas abajo y eje central, tal como se muestra en la Figura
3.2.
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Figura 3.1: Esquema tipico de tranques de relaves (Troncoso, 1993)
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Figura 3.2: Método constructivo de una presa de arenas de relaves. a) aguas arriba, b)

aguas abajo, c) eje central. (Martin, Davies, & Rice, 2002)

Debido al medio de transporte del material residual, los depdsitos de de relaves son
construidos como estructuras de relleno hidraulico, donde el material se deposita
gravitacionalmente con una proporcion entre 30 a 40 por ciento de solidos en agua. La
densidad con que quedan las lamas es muy baja, en cambio los relaves gruesos (material
del muro) también pueden quedar con densidades bajas; pero estos se mejoran a través
de la compactacion del muro (Troncoso, 1980).

Luego un depdsito de relaves esta constituido por arenas y suelos finos en

condiciones saturadas, especialmente las lamas. En tales condiciones un deposito de




relaves debiera ser considerado como una estructura con un alto grado de potencial de

licuefaccidn y méas aun en zonas con alta actividad sismica (Troncoso, 1980).
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4. COMPORTAMIENTO DE LOS SUELOS NO-COHESIVOS

Las presas de relaves tienen un alto potencial de licuefaccion debido a las
magnitudes y caracteristicas que estas presentan (suelo no-cohesivo con baja densidad
relativa y zona saturada). Por tal motivo el objetivo de este capitulo serd definir el
fendmeno de licuefaccion, la resistencia ciclica y potencial de licuefaccion de los suelos

no-cohesivos.

El comportamiento sismico de una presa de relaves depende, fundamentalmente,
de las propiedades dinamicas de los suelos gruesos componentes del muro resistente, el
cual estda compuesto de suelos no-cohesivos. Una posible falla sismica ocurre si, al
exceder las tensiones sismicas la resistencia ciclica del suelo, se provoca licuefaccion y

deslizamiento del talud aguas abajo (Troncoso, 1993).

En el pasado el término licuefaccion ha sido usado para describir todos aquellos
fendmenos que estan relacionados con las respuestas no drenadas de suelos no-cohesivos
que tuvieron un desarrollo importante de la presion de poros asi como de una
deformacion significativa en el sitio. Para un correcto analisis es necesario identificar al
menos dos fendmenos distintos que Casagrande en 1975 denomin6 Movilidad ciclica y
Licuefaccion verdadera o Falla Fluida (Verdugo & Ishihara, 1996).

La Movilidad Ciclica denota la respuesta ciclica del suelo no drenado donde la
masa del suelo no esta sometida a pérdida de resistencia, pero sometido a una clase de
“strain softening”, deformacién por ablandamiento, lo cual es una consecuencia del
incremento de la presion de poros causado por la carga ciclica. La Licuefaccion
Verdadera es caracterizada por un rapido incremento de la presion de poros seguido por
una repentina pérdida de resistencia hasta llegar a un valor residual (Verdugo &
Ishihara, 1996).
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4.1. Resistencia al corte de los suelos

Es costumbre descomponer la resistencia al corte T de un suelo en dos partes: una
debida a la cohesion entre las particulas del suelo y otra al rozamiento entre ellas, tal

como lo expresa Coulomb en 1776 seguln la siguiente ecuacion:

T=c+ otan® Ec.4.1

Esta ecuacion implica la independencia de la cohesion ¢ y la tensién normal o que
actua sobre el plano de rotura. Segun esta ecuacion la cohesion puede definirse como la
resistencia al corte cuando la tension normal sobre el plano de deslizamiento es nula. Por
otro lado la componente de rozamiento de la resistencia al corte de un suelo es
directamente proporcional a la tension normal o, pues tan @, siendo @ el angulo de

rozamiento interno, se considera constante para un suelo (Tschebotarioff, 1963).

En 1936 Terzaghi enuncié el principio de las tensiones totales, neutras y efectivas.
En base a este enunciado establecio que en la ecuacion de Coulomb deberia sustituirse la
presién normal total por la presion intergranular (denominada generalmente ¢') ya que
esta Ultima es la que gobierna el comportamiento de la resistencia al corte de los suelos.
De esta manera la ecuacion se transformd en lo que hoy se denomina ley de Mohr-

Coulomb:

t=c+ d'tan® Ec. 4.2

A aquellos suelos que no presentan cohesion y en los cuales la resistencia al corte
esta proporcionada solo por la friccion interna del material se les designa como suelos

no-cohesivos.
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4.2. Resistencia al corte de las arenas de relave

La resistencia al corte de una masa de suelos no-cohesivos se compone de dos
partes, una cuya magnitud viene determinada por el &ngulo de rozamiento interno @,
existente en los puntos de contacto entre las particulas; y otra que depende del grado de
trabazon, el cual va ligado al nimero de puntos de contacto entre las particulas y, por
ende, de la densidad relativa, de la granulometria, de la textura y forma de los granos.

Esta resistencia puede expresarse segun la expresion (Verdugo R. , 1983):

T=c0¢'tan® Ec. 4.3

Donde 7 es la resistencia maxima al corte generado por el suelo en el plano de falla

y o' es la tension normal efectiva en los puntos de contacto entre particulas.

Las arenas de relave provienen del proceso de chancado del mineral de cobre y por
ende sus granos ademas de heredar las caracteristicas de la roca madre son del tipo
anguloso ya que no han sufrido el proceso de redondamiento provocado por el desgaste

del transporte y meteorizacion.

El factor anterior incide favorablemente en el aumento significativo del angulo de
friccion @ por concepto de la trabazon mecanica de los granos y se podria afirmar, a
igualdad de condiciones (granulometria, densidad, etc.), que la arena cicloneada posee
pardmetros de resistencia mejores que el comun de las arenas (fluviales) por lo que el
uso de valores convencionales obtenidos de tablas son en general conservadores. Por lo
tanto la resistencia al corte de las arenas cicloneadas es generalmente mayor que el de

las arenas naturales.

Cuando estos materiales son compactados (DR>50%) sus envolventes de falla son

curvas y no rectas como se suele suponer, hecho de gran importancia en el analisis de
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estabilidad; las curvaturas de las envolventes es provocada por el efecto de la dilatancia
del suelo al ser solicitado por corte y cuyo efecto es mas significativo para bajas

tensiones de confinamiento (Obilinovic & Barrera, 1982).

4.3.  Modelo conceptual de dilatancia

Un depdsito de arenas estd compuesto por particulas en equilibrio donde las
fuerzas inter-granulares son transmitidas a través de los puntos de contacto. Cuando al
depdsito se le aplica una tension de corte, la deformacién resultante va siempre
acompariada de un cambio de volumen el cual es conocido como dilatancia (Ishihara,
1996).

Este cambio de volumen acumulado, inducido por corte, es una consecuencia de
dos modos de competencia del movimiento de la particula, llamados slip-down
(deslizamiento hacia abajo) y roll-over (rodamiento o cabalgamiento). EI movimiento
slip-down de las particulas tiende a reducir el volumen por reacomodo de éstas,
transformandose en un estado mas denso. Este mecanismo generalmente ocurre en
depdsitos de arenas sueltas. EI mecanismo de roll-over tiende a incrementar el volumen
lo cual es una caracteristica en el comportamiento de las arenas densas. Tales

movimientos se muestran en la Figura 4.1.

TS

2) b)

Figura 4.1: Movimiento de las particulas debido a corte. a) estado mas suelto, b) estado

mas denso
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Cuando esta ocurriendo el slip-down las particulas llenan los espacios vacios y se
mueven poco en la direccién del corte. Por lo que el slip-down puede ocurrir facilmente
sin movilizar grandes deformaciones por corte. Es por esta razén que la reduccién de
volumen ocurre, generalmente, en etapas tempranas de la carga cuando se ensayan

arenas con rangos variables de densidad (Ishihara, 1996).

Por el contrario, siempre se requieren grandes movimientos de las particulas
cuando ocurre el roll-over sobre las particulas vecinas y asi el aumento de volumen es
inducido, generalmente, en etapas después de la aplicacién de la tension de corte donde

la arena es deformada en gran parte (Ishihara, 1996).

En el laboratorio se puede llevar el suelo a la falla en condiciones totalmente
drenadas o no-drenadas. En el terreno los suelos granulares, debidos a su gran
permeabilidad, por lo general fallan en condiciones drenadas, excepto las arenas muy

sueltas que pueden licuarse.

4.3.1. Comportamiento drenado y no-drenado

Comportamiento drenado: Si el agua puede entrar o salir del suelo, las particulas se
reacomodan generando un cambio de volumen y por lo tanto de densidad. No

generandose cambio alguno en la presion de poros (Au = 0).

Comportamiento no-drenado: Si el cambio de volumen no es posible, la presion de

poros cambia, generando un cambio en la tension efectiva (Au # 0).

4.4. Ensayos triaxiales ciclicos

Los ensayos triaxiales de compresion son los méas utilizados en el laboratorio para

medir las propiedades del suelo bajo condiciones de cargas estaticas, mientras que los
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ensayos triaxiales ciclicos son comunmente usados para medir las propiedades

dindmicas de los suelos para altos niveles de deformacion (Kramer, 1996).

En un ensayo triaxial ciclico una muestra cilindrica de suelo se somete a una
presion de confinamiento, igual en todas las direcciones, a la cual se le agrega una
presion axial que puede ser variada independientemente de la anterior por medio de un
pistdén que pasa a través de la tapa de la camara. Los detalles se muestran en la Figura
4.2.

Axial
load
~ Load cell

pressure - d__\-\l\_ _'li .
[ ¥ .~ O-ring seal

__— Rubber membrane

| __— Soit speciman

- Cellwall

Pore pressure
transducer

T

Figura 4.2: Detalles principales del ensayo triaxial ciclico (Kramer, 1996).

A través de una tuberia que se conecta al disco poroso se puede medir la presién de
agua contenida en los poros de la muestra si no se permite su drenaje. Alternativamente
cuando se permite el drenaje a través de la conexion, se puede medir la cantidad de agua
que pasa al interior o al exterior de la muestra durante el ensayo. Las deformaciones
verticales de la probeta, que se producen con el incremento de las cargas, se miden por

medio de un dial micrométrico (Peck, Hanson, & Thornburn, 1999).
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La diferencia entre la presion axial y la presion de cdmara es conocida como
tension desviadora. En el ensayo triaxial ciclico la tension desviadora es aplicada

ciclicamente bajo condiciones de tension controlada o deformacion controlada (Kramer,
1996).

4.5.  Comportamiento de los suelos no-cohesivos bajo carga monotonica
4.5.1. Comportamiento no-drenado

Se dice que la respuesta del suelo es del tipo contractivo o del tipo dilatante segun

si su curva de respuesta es como las dos alternativas que se presenta en la Figura 4.3.
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Figura 4.3: Tipos de respuesta: contractiva y dilatante. a) Curva tensién-deformacion, b)

Trayectoria de tensiones (Verdugo R. , 1989).

A continuacion se muestra los resultados de dos series de ensayos triaxiales de
compresion realizados sobre probetas con indice de huecos constante después de la
consolidacién y ensayadas a distintas presiones de confinamiento efectivo. Estas series
de ensayos no-drenados muestran dos respuestas del suelo, una dilatante y la otra
contractiva. En la Figura 4.4 todas las respuestas son del tipo dilatante, mientras que en

la Figura 4.5: la respuesta es del tipo dilatante para presiones de confinamiento de 0.1y
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1 Mpay del tipo contractivo para presiones de confinamiento de 2 y 3 MPa (Verdugo &
Ishihara, 1996).
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Figura 4.4: Respuesta no-drenada para e = 0.735 (Verdugo & Ishihara, 1996)
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Figura 4.5: Respuesta no-drenada para e = 0.833 (Verdugo & Ishihara, 1996)

Como se puede apreciar, la respuesta de los suelos tiende a la misma resistencia
Gltima para niveles grandes de deformacion; independiente de la presion de
confinamiento y sélo depende de la densidad (o indice de vacios). Sin embargo, el tipo
de respuesta es controlado por el nivel de presién de confinamiento. Notemos también
que durante la descarga las trayectorias de tensiones efectivas son coincidentes,

sugiriendo que una fabrica especial comun fue desarrollada a gran deformacion
(Verdugo & Ishihara, 1996).
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4.6. Comportamiento de los suelos no-cohesivos bajo carga ciclica
4.6.1. Comportamiento drenado: Mddulo de corte y razon de amortiguamiento

En general todos los suelos presentan un comportamiento inelastico e histerético al
ser sometido a cargas ciclicas, como las de un sismo, su respuesta tension-deformacion
es un ciclo de la forma que se muestra en la Figura 4.6. En cada ciclo, se define como
modulo de corte, G, a la pendiente de la recta secante que une los extremos de
deformacion méxima de cada ciclo. Adicionalmente se define como razén de

amortiguamiento a la expresion:

AL Ec.4.4

En que A, es el area del ciclo de carga-descarga, que equivale a la energia disipada
. -y 1 . , , .-
y A es el &rea del triangulo > Tmax Ymax, qUe equivale a la energia elastica entregada al

suelo, por unidad de volumen, para causar la deformacién maxima (Troncoso, 1992).

Como puede verse en la Figura 4.6, el mddulo de corte disminuye cuando la
deformacion maxima aumenta. Esto significa que el comportamiento de los suelos es
una funcion del nivel de solicitacion y que mientras mayor sea la tension solicitante mas
deformable serd el suelo y mayor su capacidad de amortiguamiento; pues el lazo de
histéresis se observa mas “grueso” al aumentar el nivel de deformacion méxima
(Troncoso, 1992).

Por lo expuesto la asimilacion a un comportamiento elastico es problematica
debido a la disipacién de energia por amortiguamiento interno que el modelo elastico es
incapaz de incorporar. Por ello se han propuesto modelos no lineales cuando no es

posible evitar las grandes deformaciones (Alarcdn, 1989).
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Figura 4.6: Modulo de Corte y Razén de Amortiguamiento (Yoshida, 1998)

4.6.2. Comportamiento no-drenado

En la Figura 4.7 y Figura 4.8 se presentan los resultados experimentales en
muestras de suelo arenoso suelto y denso respectivamente (Ishihara, 1985). Estos
resultados muestran que suelos sueltos y densos desarrollan un aumento de presion de
poros con la progresion de ciclos de carga y descarga, y debido a esto un aumento en la
deformacion de las probetas. También se observa que la deformacion méaxima
desarrollada en la muestra de arena suelta aumenta ciclo a ciclo a una tasa creciente,
mientras que en la probeta de suelo denso ésta también aumenta; pero a una tasa
decreciente (Verdugo R. , 1989).

En ambos ensayos se observa que al cabo de un cierto nimero de ciclos, la presion
de poros alcanza un valor maximo igual a la presion de confinamiento efectiva inicial
generadndose en este instante un estado de tension efectiva nula. Este estado ha sido
comunmente usado para definir la condicion de licuacion (Seed & Lee, 1966) (Lee &
Seed, 1976).
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T/

Figura 4.7: Curvas tension deformacion y trayectoria de tensiones en arena suelta
(Ishihara, 1985).

00
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Figura 4.8: Curvas tension deformacion y trayectoria de tensiones en arena densa
(Ishihara, 1985).

En la Figura 4.9 se observa que la presion de poros alcanza un valor maximo
solamente en forma momentanea que coincide con el instante en el cual el esfuerzo de
corte solicitante es nulo; y que disminuye inmediatamente después cuando vuelve a
existir un esfuerzo de corte, generando una tension efectiva distinta de cero y por ende la

probeta de suelo es capaz de desarrollar nuevamente resistencia al corte. Por lo tanto la
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condicion de licuacion no puede ser asociada a pérdida de resistencia, ni mucho menos a

: AN
5 s

To /'
[+
1
T/t

(B) Dense sand

(
A

a) b)

Torsional shear test, 4w’ =077 , Dre75% |, js'=08 kN/m2

Figura 4.9: Variacion de la presion de poros. (a) Arena densa, (b) Arena suelta
(Ishihara, 1985).

4.7. Efecto del historial de tensiones sobre la resistencia ultima

Los efectos del historial de tensiones se han estudiado a través de ensayos no-
drenados monotoénicos y ciclicos sobre probetas preparadas a la misma densidad y
consolidadas anisotropicamente al mismo estado tensional. Los ensayos se realizaron
sobre pares de probeta, en la cual una probeta fue sometida a carga ciclica seguida luego

de una carga monotona hasta alcanzar la falla y la segunda probeta fue sometida sélo a
carga monotona (Verdugo R. , 1995).

La relacion que existe entre la densidad, presion efectiva media y resistencia se
denomina linea de steady state (Poulos, 1981).
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En la Figura 4.10 y Figura 4.11 se presentan resultados sobre muestras contractivas
y dilatantes. Se observa gue la respuesta monétona actla como una especie de frontera
sobre el comportamiento ciclico y que la solicitacion ciclica no reduce la resistencia
altima (Verdugo R. , 1995). Estos resultados experimentales indican que la linea de
Steady State (0 la resistencia ultima no-drenada) es solo funcion del indice de huecos y

no se ve alterada por el historial de tensiones ni tipo de respuesta: contractiva y dilatante.
(Verdugo R. , 1993).

T T T T T
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| e = 0.900:
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a) b)

Deviator stress, q (kgf/cm')

[] § " 15 0 5 30
Axial strain. = (%)

Deviator stress. q Ckgt/emd)

Figura 4.10: Respuesta no-drenada bajo carga monotana y ciclica, muestra contractiva
(Verdugo R. , 1992).
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Figura 4.11: Respuesta no-drenada bajo carga mondtona y ciclica, muestra dilatante
(Verdugo R. , 1993).

4.8.  Estado ultimo o Steady state

Este estado se caracteriza por la deformacion continua de una masa de suelos a
esfuerzo de corte constante, tension efectiva normal constante, volumen constante y a

velocidad constante. La condicion de “steady state” se observa a grandes deformaciones
cuando se alcanza el estado ultimo (Verdugo R. , 1995).

En la Figura 4.12 se observa la relacion existente entre el indice de huecos, e,
esfuerzo de corte, g, y presion media efectiva, p’ (linea de steady state). En la Figura
4.13 se observa el indice de huecos y las presiones efectivas medias: la inicial y la Gltima
desarrollada a grandes deformaciones, observandose que la curva de steady state sirve
como frontera para diferenciar los tipos de respuesta (respuesta contractiva por encima

de la curva y respuesta dilatante por debajo de la curva) (Verdugo R. , 1993).

La existencia de un estado ultimo, o de deformacion continua, o steady state, es de
gran utilidad para evaluar la resistencia Gltima no-drenada, al conocer el indice de
huecos de la masa de suelos y para identificar, a partir de la combinacion de densidad y

presion de confinamiento inicial, el tipo de respuesta tension-deformacion:
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monotonicamente creciente o con pérdida de resistencia. Esta diferenciacion es

fundamental para estimar la posibilidad de licuefaccion verdadera (falla fluida)
(Verdugo R. , 1995).
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Figura 4.12: Curva Steady State en los planos: a) e’ —p’yb) p' —¢q
(Verdugo R. , 1992).
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Figura 4.13: Identificacion del tipo de respuesta con Steady State
(Verdugo R. , 1992).
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4.9. Licuefaccién: Falla de flujo y movilidad ciclica

La falla fluida estd asociada a una pérdida repentina de resistencia en la que la
masa de suelo fluye asemejandose a un fluido viscoso. EI fendémeno denominado
movilidad ciclica consiste en un progresivo aumento del nivel de deformaciones
producto de la solicitacién ciclica, pero que no reviste pérdida de resistencia, sino una
continua degradacion de rigidez asociada al incremento de presion de poros. La
susceptibilidad de un suelo de presentar dichos fendmenos depende de las condiciones
iniciales de densidad, esfuerzo de corte estatico o permanente y nivel de presion de

confinamiento efectivo (Verdugo R. , 1995).

Para que una muestra de suelo sea susceptible a falla de flujo, ésta tiene que
presentar un comportamiento del tipo contractivo (ver Figura 4.13) y una tension de
corte actuante, alcanzada bajo un régimen de carga drenado, mayor a su resistencia
ultima no-drenada, S, . Para que esta falla ocurra sélo se necesita de un agente
perturbador que genere una condicion no-drenada. En cambio para que una muestra de
suelo sea susceptible a movilidad ciclica, ésta tiene que presentar un comportamiento del

tipo dilatante (ver Figura 4.13) y una carga de naturaleza ciclica.

Las posibilidades que pueden ocurrir para que se de este tipo de falla se muestran
en la Figura 4.14. El punto | representa el nivel de esfuerzo de corte permanente, 7y,
alcanzado bajo un régimen de carga drenado y S; es la resistencia movilizada al
aumentar la solicitacion de corte con el mismo régimen drenado. Por lo que se puede
definir un factor de seguridad FS = S,/ t4. En las condiciones ilustradas se considera
que FS > 1, por lo que en condiciones drenadas (carga lenta) no existe riesgo alguno de
falla. De existir una solicitacién adicional muy rapida tal que movilizara la respuesta
no-drenada, existen cuatro posibilidades para el nivel de resistencia no-drenada, S,

potencialmente posibles de ser desarrolladas.
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En la Figura 4.14a se ilustra la situacion de un suelo en estado muy denso, donde
Sus > S4. En esta situacion la condicion de carga no-drenada no es critica, siendo la
resistencia drenada la mas desfavorable y por ende la que gobierna la rotura del suelo;
pues cualquier tipo de solicitacion adicional rapida (monétona o ciclica) moviliza una
resistencia mayor a la estimada para cargas lentas. Este corresponde al caso mas estable
y no es posible una falla de flujo. Sin embargo una solicitacion no-drenada ciclica
producira una pérdida de rigidez, existiendo la posibilidad de ocurrencia de movilidad

ciclica.

En la Figura 4.14b se ilustra la situacion de un suelo con densidad media donde se
Sus < S4. Una solicitacion rapida movilizard la resistencia no-drenada, debiéndose
considerar ésta para efectos de disefio. Dado que la curva tensién-deformacion en

condiciones no-drenadas es siempre creciente, no es posible la ocurrencia de falla fluida.

En la Figura 4.14c y Figura 4.14d se ilustra la situacién de un suelo muy suelto,
donde S,; es muy superior a S,,;. Obsérvese que S, se desarrolla después de un maximo
local de carga; es decir las combinaciones iniciales de densidad y presién de
confinamiento se encuentran por encima de la linea de steady state. La diferencia entre

estas dos figuras se encuentra en la solicitacion estatica, ;.

En la Figura 4.14c se ilustra que 7, < S, Y por lo tanto no es posible la
ocurrencia de una falla fluida. Sin embargo en el caso de que 7, mas el corte ciclico,
T¢y, SUperen la resistencia S, se podria generar una deformacion importante, la que se
desarrollara principalmente durante la aplicacion del corte ciclico, existiendo asi la
posibilidad de ocurrencia de movilidad ciclica. En la Figura 4.14d se ilustra la situacion

mas inestable, t,; > S, y conduce una potencial falla fluida.
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Figura 4.14: ldentificacion de la ocurrencia de falla de flujo y movilidad ciclica,
comparando la respuesta drenada y no-drenada bajo carga monétona: a) suelo muy
denso, b) suelo con densidad media, ¢) y d) arena muy suelta.

(Verdugo, Retamal, & Bard, 1995)

4.10. Resistencia ciclica

La resistencia a la licuefaccion o resistencia ciclica de los suelos es usualmente
medida en laboratorios usando probetas remoldadas o inalteradas en los ensayos
triaxiales ciclicos. La probeta es consolidada a algun nivel de estado tensional y cargada

con un esfuerzo desviador ciclico (Troncoso, 1980).




28

Debido a la aplicacion de la carga ciclica que va desde la compresion hasta la
traccion, la presion de poros aumenta, la tension efectiva disminuye y la probeta sufre
deformaciones axiales. Se dice que la probeta ha sufrido licuefaccion cuando la presion
de poros iguala a la presion efectiva inicial de confinamiento o cuando algin nivel de

deformacion admisible predefinido es alcanzado.

La razon de tensiones ciclicas es la razén entre el esfuerzo de corte aplicado y la
presion efectiva de confinamiento. En un ensayo triaxial ciclico, el esfuerzo de corte
aplicado sobre el plano de interés es tomado como la mitad del esfuerzo desviador
aplicado. Por lo tanto, la razon de esfuerzo ciclico, R, es simplemente la razén del
esfuerzo desviador aplicado dividido por dos veces la presion de confinamiento efectiva

inicial, ¢’y (Troncoso, 1983).

p= v _ Y Ec. 45
oy 20,

Luego R es graficado con respecto al nimero de ciclos de esfuerzo desviador, ay,
requeridos para causar licuefaccion. Este proceso es repetido para muchas razones de
esfuerzos ciclicos, obteniéndose de este modo una curva de resistencia ciclica (Yoshimi,

y otros, 1984) como se muestra en la Figura 4.15.
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Figura 4.15: Resistencia ciclica de una muestra de arena inalterada
(Yoshimi, Tokimatsu, Kaneko, & Makihara, 1984)

4.11. Potencial de Licuefaccién

La licuefaccion de los suelos de una presa de relaves puede ocasionar dafios
catastréficos en construcciones o terrenos ubicados aguas abajo de la presa y la
licuefaccion de los suelos de fundacion de un talud puede causar deslizamientos que
destruyan las obras fundadas sobre el talud o aquellas ubicadas al pie de éste. En
consecuencia, el riesgo de que un deposito de suelos pueda sufrir licuefaccion debe ser
reconocido y calculado al considerar el emplazamiento de una obra sobre o cerca de tal
depdsito. Esto implica determinar el potencial de licuefaccion, PL, del suelo para el
sismo mas desfavorable que pueda ocurrir durante la vida atil de la obra (Troncoso,
1983).

El potencial de licuefaccion de un deposito de suelos se puede definir como la
razon entre las tensiones dinamicas inducida por un sismo y la resistencia ciclica del
suelo en un punto determinado del depdsito, tal como se muestra en la siguiente

expresion:
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(Tcy> Ec. 4.6

PL = solicitante _ Rsolicitante

(&) R
o'y

resistente

Donde PL es el potencial de licuefaccion, ., es el esfuerzo de corte ciclico y o’y

es la presion de confinamiento efectiva (Troncoso, 1983).
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5. SOLICITACIONES SISMICAS

La seleccion del sismo de disefio es una tarea fundamental en el proyecto de una
presa de relaves, especialmente para el calculo de deformaciones; pues es el estado de
solicitacion sismica el que normalmente controla el dimensionamiento de este tipo de

estructuras (Troncoso, 1983)

Como uno de los objetivos de este trabajo es determinar qué zonas de la presa
estan mas solicitadas debido al sismo, entonces se ha considerado conveniente hacer el
andlisis dindmico con diferentes tipos de sismos. Por tal motivo se ha realizado el
analisis dindmico con doce registros extranjeros, los cuales se han clasificado segln las
componentes de aceleracion, velocidad y desplazamiento en sismos del tipo vibratorio,

impulsivo e intermedio.

Los registros del sismo chileno del 03 de marzo de 1985, obtenidos en diferentes
estaciones acelerograficas son especialmente apropiados para andlisis tedrico de
respuesta sismica debido a que representan los movimientos causados por un mismo
evento en sitios de diferentes caracteristicas geotécnicas (Troncoso, 1989); ademas de su
gran duracion y amplio contenido de frecuencia. Por lo que también se han elegido

cuatro sismos chilenos para realizar los andlisis dindmicos.

5.1.  Tipos de sismo

Se ha considerado conveniente en este trabajo clasificar los sismos en tres grupos,
los cuales son: vibratorios, impulsivos e intermedios. Por tal motivo es conveniente

analizar el comportamiento de la presa para cada tipo de sismo.

La clasificacion de estos sismos fue realizada de manera visual tal que en las

componentes de aceleracion, velocidad y desplazamiento se muestre completamente la
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caracteristica principal del tipo de sismo. Asi un sismo del tipo vibratorio depende de las
amplitudes de la aceleracion o velocidad y de las frecuencias predominantes del mismo,
un sismo del tipo impulsivo presentan un pulso largo de aceleracion o velocidad, esto
quiere decir que durante un lapso de tiempo la presa estara siendo “empujada” por una
fuerza dinamica en un mismo sentido, y un sismo del tipo intermedio tiene

caracteristicas entre los dos tipos de sismo mencionados anteriormente.

5.2.  Sismos extranjeros

Para poder hacer comparaciones entre las respuestas sismicas de la presa se ha
realizado el andlisis dindmico para cuatro registros del tipo vibratorio, cuatro del tipo
impulsivo y cuatro del tipo intermedio, haciendo un total de doce registros. Los cuales
en su mayoria son registros americanos, obtenidos durante distintos sismos y en

diferentes estaciones de registro.

La metodologia usada para clasificar los sismos fue la siguiente:

e Obtener registros de aceleracion de distintos sismos (PEER, 2000).

e Integrar los registros de aceleracién para obtener las componentes de velocidad y
desplazamiento.

e Con las componentes de aceleracion, velocidad y desplazamiento se clasificaron
los registros de manera visual, tal que en sus tres componentes se observe la

caracteristica de cada tipo de sismo.

En la Tabla 5.1 se muestran los registros extranjeros utilizados en el analisis
dindmico y en el Anexo A se muestra, para cada registro, sus tres componentes

respectivos (aceleracion, velocidad y desplazamiento) clasificados por tipo de sismo.



Tabla 5.1: Registros extranjeros utilizados en el analisis dindmico (PEER, 2000).
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N° Terremoto Ciudad Fecha Magnitud Estacion PGA (9) Registro
Vibratorios

1 Loma Prieta California, EUA  18/10/1989 00:05 M (6.9)MI()Ms(7.1) 14 WAHO 0.37 LOMAP/WAH000

2 Imperial Valley California, EUA  15/10/197923:16 M (6.5)MI(6.6)Ms(6.9) 6604 Cerro Prieto 0.169 IMPVALL/H-CPE147
3 Northridge California, EUA  17/01/1994 12:31 M (6.7) MI(6.6) Ms (6.7) 90061 Big Tujunga, Angeles Nat F 0.163 NORTHR/NORT_TUJ262
4 Irpinia Italia 23/11/198019:34 M () MI(6.5)Ms () Rionero In Vulture 0.106 ITALY/A-VLT000

(*) Irpinia Italia 23/11/198007:34 M () MI(6.5)Ms () Bovino 0.038 ITALY/A-BOV000
Impulsivos
5 Cape Mendocino  California, EUA  25/04/1992 18:06 M (7.1)MI()Ms(7.1) 89005 Cape Mendocino 1.497 CAPEMEND/CPMO000
6  Coyote Lake California, EUA  06/08/197917:05 M (5.7) MI(5.7)Ms (5.6) 57383 Gilroy Array #6 0.434  COYOTELK/G06230
7 Imperial Valley California, EUA  15/10/197923:16 M (6.5)MI(6.6)Ms(6.9) 6618 Agrarias 0.221 IMPVALL/H-AGR273
8 Northridge California, EUA  17/01/1994 12:31 M (6.7) MI (6.6) Ms (6.7) 77 Rinaldi Receiving Sta 0.838 NORTHR/RRS228
Intermedios
9 Landers California, EUA  28/06/1992 11:58 M (7.3)MI()Ms(7.4) 23 Coolwater 0.283 LANDERS/CLW-LN
10  Northridge California, EUA  17/01/1994 12:31 M (6.7) MI (6.6) Ms (6.7) 90063 Glendale - Las Palmas 0.206 NORTHR/GLP267

11 Imperial Valley California, EUA  15/10/197923:16 M (6.5)MI(6.6)Ms(6.9) 6616 Aeropuerto Mexicali 0.327 IMPVALL/H-AEP045
12 Loma Prieta California, EUA  18/10/1989 00:05 M (6.9)MI()Ms(7.1) 16 LGPC 0.563 LOMAP/LGP000

(*) Utilizado solamente para determinar el periodo fundamental en la fundacién.
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5.3. Sismos chilenos

El 3 de marzo de 1985 un fuerte sismo ocurrio en la zona central de Chile de
magnitud de Richter 7.8, que tuvo epicentro unos 40 km mar adentro, frente a Algarrobo
y cuyas principales caracteristicas se muestran en la Tabla 5.2. EI movimiento fue
sentido en toda la zona comprendida entre Copiap6 por el Norte y Valdivia por el Sur,

con una extension de 2000 km (Cruz, y otros, 1990).

Debido a un andlisis preliminar se determind un sismo 10 segundos antes del
evento principal, de magnitud 5.5 en la escala de Richter. Ambos eventos, dado la
proximidad en el tiempo, se han considerado como uno sélo. La zona de rotura se habria
iniciado frente a Algarrobo y luego propagado, esencialmente hacia el Sur, por cerca de
100 km (Cruz, y otros, 1990).

En el presente trabajo se han elegido los registros chilenos, del sismo del 3 de
marzo de 1985, de la Tabla 5.3 para ser incorporados en el analisis dinamico de la presa.
Es necesario mencionar que los registros chilenos mostrados en la Tabla 5.3 se les han
agregado un pulso de aceleracion de duracién dos segundos al comienzo del registro
para conseguir los valores iniciales de velocidad y desplazamientos asociados a la
correccion de linea base usada (registros originalmente anal6gicos).
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Tabla 5.2: Caracteristicas del sismo chileno del 3 de marzo de 1985
(Cruz, y otros, 1990)

Propiedad Valor
Epicentro Latitud 33.24° Sur, Longitud 71.86 ° Oeste
Profundidad 16 km
Longitud de falla 120 km
Ancho de falla 60 km
Inclinacion 30° con la horizontal
Desplazamiento 2m
Magnitud 7.8 (Ms)
Hora local 19:46:57

Tabla 5.3: Registros chilenos utilizados en el analisis dinamico.
(Cosmos, 1999-2007)

N° Estacion Componente (°) Tipo de suelo PGA (cm/s2) Registro

Arenisca y roca

13 Llo-Lleo 100 volcanica 436.9 062w47LL_0O0a
14 UTFSM 70 Roca volcanica 172.36 062w47VA_LOc
15 Vifia del Mar 200 Arena aluvial 355.66 062w47VD_MOc
16 Melipilla 0 Roca granitica 673 062w47ME_LOa

5.4. Pseudo funcion de transferencia

Ha sido importante determinar el periodo del sistema para incorporar el
amortiguamiento de Rayleigh en el modelo numeérico. El periodo del sistema ha sido
determinado utilizando el concepto de funcién de transferencia, el cual se define para
sistemas lineales. Por lo tanto, también se ha evaluado el comportamiento lineal del
sistema a través del espectrograma; el cual estudia el contenido de las frecuencias de la

respuesta del sistema en diferentes tiempos durante la accion el sismo.
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La funcion de transferencia es un modelo matematico que entrega la respuesta de
un sistema a una sefial de entrada. Se define la funcion de transferencia de un sistema
lineal, H(s), como la razon entre la transformada de Fourier de la sefial de salida
(output), Y(jw), y la transformada de Fourier de la sefial de entrada (input), X(jw), tal

como se presenta en la siguiente expresion:

H(s) =Y(w)/X(jw) Ec.5.1

En este estudio se ha trabajado con el concepto de funcion de transferencia; pero
como se ha obtenido cada sefial, de entrada y la de salida, en un sélo punto, entonces se

ha utilizado el término “pseudo funcidn transferencia”.

La pseudo funcién de transferencia para la fundacién, se ha obtenido de la razén de
la transformada de Fourier de la aceleracidn registrada en un punto de la superficie en
campo libre y la transformada de Fourier de la aceleracion registrada en un punto de la

base de la fundacion.

De manera similar, la pseudo funcion de transferencia para la presa de 50 y 100 m
de altura, se ha obtenido de la razén de la transformada de Fourier de la aceleracion
registrada en un punto del coronamiento y la transformada de Fourier de la aceleracion

registrada en un punto de la base central de la presa.

Al determinar la pseudo funcion de transferencia se han obtenido ruidos en la
gréfica los cuales han sido tratados incorporando filtros pasa-bajos y pasa-altos. Las
frecuencias de corte de estos filtros se han elegido segun el registro de aceleracion
incorporado en la base del modelo numérico y segun los rangos de frecuencia que se han

estimado conveniente presentar.
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Es necesario mencionar que a la pseudo funcién de transferencia, obtenida para la
presa de 50 y 100 m de altura, se le ha aplicado una media mdvil para “suavizarla”. La
media mavil consiste en calcular la media aritmética de cada n puntos consecutivos de la

funcién considerada.

Por otro lado, La creacion de un espectrograma consiste en elegir un rango de la
sefial, al cual se le denomina ventana, representando graficamente la evolucién en el
tiempo de su transformada de Fourier. En este trabajo, el uso del espectrograma para
identificar si el comportamiento del sistema es lineal ha sido el siguiente: los sistemas
lineales muestran distribucion constante de frecuencias predominantes en el tiempo, si se

generan con pseudo funcién de transferencia.

Sin embargo, en este trabajo se han obtenido los espectrogramas con los registros
de aceleracion (output). Por lo tanto, estos espectrogramas presentaran frecuencias
predominantes en el tiempo, las cuales corresponden al sistema analizado y al registro de
aceleracion de entrada (input)
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6. PROPUESTA DE UNA METODOLOGIA PARA EL DISENO SISMICO DE

PRESAS DE ARENAS DE RELAVE

En esta seccion se presenta la metodologia utilizada en este estudio para realizar
los andlisis sismicos de la presa de arenas de relave. EI método propuesto considera la
degradacion de la rigidez a través de una constante que depende de la deformacion

angular que induce el sismo en el cuerpo de presa.

La metodologia utilizada se ha desarrollado considerando el empuje de la lama en

condicion licuada desde el inicio de la solicitacién sismica.

6.1. Modelacion numérica

Para la modelacion se ha utilizado el programa computacional FLAC 2D (Fast
Lagrangian Analysis of Continua), desarrollado y distribuido por Itasca (Itasca, 2005).
El cual esta basado en el metodo explicito de calculo por diferencias finitas. En este
programa se pueden escribir codigos o rutinas, mediante el uso del lenguaje FISH, los
cuales permiten determinar parametros de interés en cada elemento de suelo durante el

analisis dinamico.

En este estudio se ha realizado el analisis numérico de una seccion tipica de una
presa de arenas de relaves construida con el método aguas abajo y terminada hasta la
ultima etapa de su construccion. El analisis numérico se ha realizado con una altura de
presa de 50 y 100 m. Las consideraciones para el analisis numérico de la presa de

arenas de relaves se presentan a continuacion:

e Ley constitutiva elastopléstica de los materiales que conforman el depésito de

relaves.
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Los elementos del deposito son: el cuerpo de presa (arenas de relave), lama
(material embalsado), muro de partida y fundacion en contacto con la roca. Estos
dos ultimos elementos con propiedades de grava compacta.

La extension de la fundacién de suelo natural aguas abajo de la presa es igual a la
mitad del ancho de base de presa.

La extension de la fundacion de suelo natural aguas arriba de la presa es igual a
un ancho de base de presa. Con esto, se ha asegurado que las condiciones de
borde aguas arriba no han alterado la respuesta dindmica de la presa. Para
confirmar lo anterior, se han realizado andlisis de sensibilidad donde se han
modificado las propiedades del material al lado del borde aguas arriba del
modelo numérico. Los resultados de los analisis de sensibilidad, en este estudio,
han mostrado que las respuestas dindmicas (razon de tensiones ciclicas
solicitantes, Anexo E) han sido préacticamente las mismas.

Simulacion de las etapas de crecimiento de la presa: muro de partida y
posteriormente las tres etapas de construccion. Una representacion grafica de
esto se observa en la Figura 6.11.

La lama y la fundacion se encuentran saturados y el relave (cuerpo de presa), por
encima del nivel freatico, se encuentra seco.

En el andlisis estatico los modulos de corte y volumétrico de los materiales son
variables con el nivel de confinamiento.

En el analisis dindmico se ha realizado una metodologia para que el médulo de
corte también sea dependiente de la deformacion angular inducida por el sismo.
En el analisis estatico y dinamico los materiales tienen las propiedades de la
Tabla 6.1. Esta tabla muestra que los valores del mddulo de corte, G, y
volumétrico, K, dependen del nivel de confinamiento del material, donde el valor

de G se calcula con la Ec. 6.6 y el valor de K con la Ec. 6.3. El valor de la
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constante ¢ que interviene en la Ec. 6.6 depende del tipo de analisis (estatico o

dindmico) y se muestran en la Tabla 6.3.

Es de observar que se ha considerado una condicion licuada para la lama desde el
inicio del analisis dinamico, si se compara los valores de @ y c en la Tabla 6.1 y Tabla
6.3 respectivamente, es decir se ha considerado angulo de friccién pequefio y mddulo de
corte muy bajo. Esta condicion licuada de la lama al inicio del sismo ha generado un
pulso al inicio de cada respuesta de dinamica de la presa. En la seccién 6.5.7 se muestra

la metodologia que se adoptd para abordar este problema.

6.2. Nivel freatico

Una de las mas importantes diferencias entre los depoésitos de relaves y los
terraplenes para almacenar agua es la ubicacion del nivel freatico. La baja permeabilidad
de los materiales embalsados (lama) en los depdsitos de relaves reduce fuertemente la
infiltracion del agua dentro de la presa. La Figura 6.1 muestra el importante efecto de la
diferencia de permeabilidades, entre el material embalsado y el material del cuerpo de
presa, sobre la ubicacion del nivel fredtico dentro de la presa (Verdugo R. , 1989). Por
otro lado, en este estudio se han considerado valores tipicos de permeabilidad para las
lamas en un rango entre 1E-6 y 1E-7 cm/s y para las arenas en un rango entre 5E-3
y 5E-4 cml/s (Peters, 2004).

También se ha considerado que el nivel freatico inicia en el muro de partida y a su
misma altura, es decir a 10 m, manteniendo una altura casi constante hasta 15 m antes de
llegar al pie del talud aguas abajo de la presa. Por lo tanto, considerando el parrafo
anterior y la Figura 6.1, para la presa de 50 m el nivel freatico tiene un 20 % de la altura
total de la presa y para la presa de 100 m el nivel freatico tiene un 10 % de la altura total

de la presa.
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Antecedentes locales en Chile muestran que el nivel freatico tiene una altura
bastante baja, llegando en el peor de los casos a tener 9 % de la altura total de la presa.
Este nivel freético incluye tanto el flujo de las lamas como el flujo del agua proveniente

de las arenas de relave (Palma, 2004).

Nivel freatico en la superficie del

depdsito de relaves , . L.
Presa homogénea e isotrdpica;

permeabilidad, ke

KhL = 100 kv

Fundacion impermeable

Figura 6.1: Nivel freatico en presas de relave (Wimpey laboratories Ltda., 1972)

6.3.  Caracteristicas geométricas de la presa.

Este trabajo considera una representacion tipica de la seccién transversal de una
presa de arenas de relaves construida con el método de aguas abajo. Los analisis
sismicos se han realizado para una altura maxima de la presa igual a 50 y 100 m, con
taludes de aguas abajo igual a 4:1 y aguas arriba igual a 2:1, ancho de coronamiento
igual a 10 m para cada presa, y con un espesor de fundacion igual a 30 m. EI muro de
partida, para cada presa, tiene una altura igual a 10 m, ancho de coronamiento igual a 10

m, talud aguas abajo igual a 2.5:1 y talud aguas arriba igual que la presa.

Por otro lado, debido al método de constructivo considerado en la modelacion, los

taludes aguas abajo de la presa han los mismos en cada fase de crecimiento de la presa.
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La Figura 6.2 y Figura 6.3 muestra las caracteristicas geométricas para la presa de
50 y 100 m respectivamente. En estas figuras se muestra el muro de partida y las tres
etapas o fases constructivas. También se muestra el nivel freatico dentro de la presa, el
cual tiene una altura igual a 10 m para la presa de 50 y 100 m.

[ 1 Lamas
@ Relave seco
B Relave saturado
I Fundacion
1 Muro de Partida

22777777 77777 7277777 77777 7777777 77777 7777777 77777 7777777 T 7777 7777 777 77777 77777 77777 77777 77777 7777 777777 77 777 7777 7 7777 7 7 7777 7777777 777

310 , 310 ‘ 150

770 l

Figura 6.2: Presa de arenas de relave de altura H=50 m

[ JLamas

[ Relave seco
I Relave saturado
[ Fundacion
I Muro de Partida

V2222772777727 772277 77777777 777 277 777777 77 277 7 77 7 27 7 7 2 7 7 7 7 7 7 7 2 7 2 7 7 77 A

650 1 610 1 300

Figura 6.3: Presa de arenas de relave de altura H= 100 m
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6.4.  Propiedades geotécnicas de los materiales

La Tabla 6.1 muestra los valores de las propiedades utilizadas en el modelo

numérico para la presa de 50 y 100 m.

Respecto a las propiedades dinamicas de los materiales, como se dijo
anteriormente, tanto el médulo de corte y el modulo volumétrico se han considerado
variables con el nivel de presion de confinamiento. Por tal motivo se presenta la
siguiente expresion empirica (Janbu, 1963), la cual considera al suelo como medio

isotropico y elastico:

o
E = kg Pa (—C

" \"E Ec. 6.1
Pa

En donde kg y ng son constantes para un mismo suelo, E es el modulo de Young
tangente en el origen, Pa es la presién atmosférica y o' es la presion de confinamiento
promedio efectiva. Asi, en este trabajo, se ha considerado una expresion equivalente a la

anterior a través de la siguiente expresion:

G =kPa <2

' \" Ec. 6.2
Pa)

Donde k y n son constantes y G es el modulo de corte. Los detalles de los calculos,
para los valores k y n se presentan en la seccion 6.3. Los valores de las constantes k y n,
de cada material, se muestran en la Tabla 6.4. Estas constantes han sido utilizadas para
determinar el mddulo de corte inicial, Go, de los materiales en el analisis estatico y

dindmico.
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Tabla 6.1: Propiedades geotécnicas de los materiales para la presa de arenas de relaves

Propiedades Lama Fundacion Relave Muro de partida
saturado | seco saturado | seco saturado | seco saturado

Densidad p kg/m3 1500 1700 2200 1650 2040 2260 2470
Maddulo volumétrico K t/m2 * * * *

Mddulo de corte G t/m2 * * * *

Cohesion ¢ tim2 0 3 0 0

Angulo de friccion interna @ ° *x 40 35 50

Maddulo de Poisson v 0.30 0.32 0.35 0.35

(*) Valores que varian de acuerdo a la profundidad. Donde G = cG,. Los valores de la constante ¢ son distintos para
el andlisis estatico y dindmico. Estos valores de ¢ se muestran en la Tabla 6.3 y los valores de G, se muestran en Tabla
6.4. Y para determinar el valor de K se utiliza la Ec. 6.3.

(**) Para el andlisis estatico se considera 30° y para el analisis dindmico se considera 5°.

Como las propiedades de los materiales que se ingresan al programa FLAC son el
modulo de corte, G, y el modulo volumétrico, K, entonces se ha considerado las
siguientes formulas de elasticidad, las cuales servirdn para calcular el modulo

volumétrico, K:

‘- E
C2(1+4v)
Ec. 6.3
- E
- 3(1-2v)

6.5.  Calculo de las propiedades dindmicas del suelo

En esta seccion se muestra el procedimiento que se ha realizado para determinar
las expresiones de modulo de corte inicial, Gy, y volumétrico inicial, K, los cuales se
utilizaran para determinar el valor de G y K en los materiales de la presa utilizando la
Ec. 6.6.
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Para obtener las propiedades dindmicas de los materiales: modulo de corte inicial,
G,, Y modulo volumétrico inicial, K,, se ha considerado la velocidad de onda de corte,
V%, variable con el nivel de confinamiento. A continuacion se describe el procedimiento

realizado en el presente trabajo para obtener las propiedades dindmicas.

Se ha considerado que la presion de confinamiento para las expresiones del
maodulo de corte inicial, G,, debera tener un exponente igual a 0.5. Por tal motivo en las
expresiones de velocidad de onda de corte, la presion de confinamiento tendra un

exponente igual a 0.25.

En la Figura 6.4a se muestra una curva de velocidad de onda de corte (relave
original) obtenida de ensayos de Bender Element (Palma, 2004), de donde se ha
obtenido la siguiente expresion de la velocidad de onda de corte para el relave (relave

aproximado, Figura 6.4b):
V, = 21410'2% Ec. 6.4

Donde ¢’ .es la presion de confinamiento efectiva en kg/cm?y V; es la velocidad de

la onda de corte en m/s. Reemplazando la expresion anterior en la siguiente ecuacion:

Donde p es la densidad del suelo, se obtiene el médulo de corte inicial del suelo,

G,, en funcion de la presion de confinamiento, o”..

Similarmente la curva de velocidad de onda de corte para la lama resulta de escalar

la curva del relave (relave original) por un factor igual a 0.8 (Figura 6.4a). Luego se ha
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obtenido una expresion de la velocidad de onda de corte para la lama, tal que la presion

de confinamiento tenga un exponente igual 0.25, tal como se muestra en la Figura 6.4b.

Velocidad de onda de corte vs. Presion de Velocidad de onda de corte vs. Presion de
200 confinamiento - Relave confinamiento - Relave y Lama

— 300 . 300 e
Q _ 031 = - -
> y =197.7x < - -
.§_ 200 é 200 y= 214.1x0-25 _—’ -
- Relave » _;——’_—’——
> 100 = original > - =T eeeeee- Relave aprox.
031 7777 Lama 100 y = 159.2x02
o y = 158.2x% (fs=0.8) TR eeeeeee Lama aprox.
0

01 . ! ) 01 1 10
Presion de cdmara efectiva (kg/cm2) Presion de camara efectiva (kg/cm2)

(@) (b)

Figura 6.4: Variacion de la velocidad de onda de corte con el nivel de confinamiento
efectivo. a) Curva original para el relave (Palma, 2004), b) Curva aproximada para el

relave y la lama.

Velocidad de onda de corte vs. Presion de
confinamiento - Fundaciéon y Muro de partida

.
800 Arena de Ottawa L

y=420% =2

O [ i6 -
T 60 Fundacion aprox. - ==
g€ | ------- Muro aprox o=
- 500 =z2="" y=390x"%
> ===="

350 ===

200 /

50
0.2 2 20

Presién de confinamiento (kg/cm2)

Figura 6.5: Variacion de la velocidad de onda de corte con el nivel de confinamiento

para la arena de Ottawa (Hardin & Richart, 1963), para la fundacion y el muro de partida

De igual manera, para obtener una expresion de la velocidad de onda de corte para
la fundacion y para el muro de partida, se ha escalado la curva de velocidad de onda de
corte para la arena de Ottawa (Hardin & Richart, 1963), tal que en la fundacion vy el
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muro de partida se obtenga una velocidad promedio de onda de corte igual a 590 y

636 m/s respectivamente. Estas curvas se muestran en la Figura 6.5.

Los resultados para las expresiones de la velocidad de onda de corte, de cada
material que conforma la presa, se muestran en la Tabla 6.2.

Tabla 6.2: Velocidades de onda de corte en funcién de la presion de confinamiento

Velocidad de onda de corte (*)

Material rs)
Relave (Arena) V, =214.10"%%
Lama V, = 159.2¢"%%
Fundacion V, = 390 0'2'25
Muro de partida V, = 420 0'2'25

(*) o', en kg/cm?, considerado igual a la presion horizontal del suelo .

Hasta aqui solo se ha calculado la velocidad de onda de corte de cada material que
conforma la presa. Ahora vamos a determinar las propiedades dindmicas con las cuales
trabaja nuestro modelo numérico en FLAC. Estas propiedades son: el mddulo de corte,

G,y el médulo volumétrico, K.

Para determinar el valor de G, tal que se considere la degradacion de la rigidez, se

ha utilizado la siguiente expresion:

G = c G, Ec. 6.6

Donde ¢ es una constante cuyos valores se muestran en la Tabla 6.3 y las
expresiones para G, se muestran en la Tabla 6.4, las cuales han sido obtenidas de
reemplazar las expresiones de velocidad de onda de corte, V;, de la Tabla 6.2, en la
expresion G, = p V;2. Por otro lado, para determinar el valor de K se ha utilizado la Ec.
6.3.
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Es importante recordar que los valores de G y K dependen de la presion de

confinamiento efectiva del material, la cual ha sido considerada igual a la presion

horizontal del suelo.

Tabla 6.3: Valores de c utilizados en el analisis estatico y dindmico del modelo

numérico

Material

Valores de ¢

Analisis Estatico

Andlisis dinamico (*)

Relave seco
Relave saturado
Lama
Fundacion
Muro de partida

1
1
1
1
1

0.5
0.5
0.1
0.8
0.8

(*) Estos valores son considerados de dividir la curva del médulo de corte normalizado en tres zonas, tal como se

explica en la seccidn 6.4. Y son los valores con que se inicia el analisis dinamico

Tabla 6.4: Mddulo de corte inicial de los materiales de la presa

Material

Mddulo de Corte G,

Arena

Saturado

Seco
Lama
Fundacién
Muro de partida

Gy, = 298676 0'9°

Gy, = 241576 0'9°
G, =1215000'9°
Go = 33462000'5°

Gy =43570805'3°

(*) Gy y 0’3 en Pa. Se considera que o' es la presion horizontal del suelo

También se han determinado los valores de ¢ que seran utilizados en caso la presa

de relave llegara a sufrir grandes deformaciones. Estos valores se muestran en la Tabla

6.5. El procedimiento seguido para obtener estos valores ha sido el siguiente:

e En la Figura 6.7a se presentan cinco curvas de ensayos triaxiales

monotdnicos del tipo CIU para una arenas de relave a distintos niveles de
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confinamiento (Palma, 2004). Por cada curva se ha obtenido un valor de
Es, y con estos valores se ha graficado una curva continua, la cual no
considera dos valores por encontrarse dispersos, tal como se muestra en la
Figura 6.7b. En este estudio se ha definido el Es, como la pendiente de la
linea que inicia desde el origen hasta el punto que tiene la mitad del valor
maximo de la curva mostrada en la Figura 6.6.

e Por los motivos explicados anteriormente la curva continua se ha
aproximado a una curva punteada, tal que la presion de confinamiento en la
expresion del modulo de corte tenga un exponente igual a 0.5.
Obteniéndose la siguiente expresion para el relave, donde o', y Eg, estan

en kg/lem?*:
Eg, = 351.2 '0° Ec. 6.7

e ConlaEc. 6.3y Ec. 6.7 se ha obtenido el valor de G5, para el relave.
e Luego se ha calculado el valor ¢ para el relave, haciendo la divisién entre

las expresiones de Gs, (Ec. 6.7) y las expresiones G, (Tabla 6.4).

Gd max

deéx

Desviador de tensiones

\/

Deformacién axial

Figura 6.6: Definicion del E5o en un ensayo triaxial monotonico del tipo CIU
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Arena de relave (CIU)

Mddulo de Elasticidad E50 vs. Presion de
confinamiento - Relave

12.5
8 < 900 T
S e 10 ~
23 7s — E y=351.22 -
] g . T S— 1 kg/cm2 > 700 °
% 5 2 kg/cm2 =
5 % )5 3 kg/cm2 o 500 -
S o 2 4 kg/cm2 e ——e—— Relave original
8 b 5 kg/cm2 w | & aeee- Relave aprox.
25 O 300
L B
o
0 5 10 15 20
0 1 2 3 4 5
Deformacién axial (%) Presion de confinamiento (kg/cm2)
a) b)

Figura 6.7: Propiedades dindmicas del relave. a) Modulo de elasticidad vs. deformacion
axial (Palma, 2004) y b) Variacion del modulo de elasticidad con la presion de

confinamiento.

Tabla 6.5: Valores de c para el relave en grandes deformaciones

Material

Madulo elastico

Modulo de Corte

Constante ¢

Relave

Saturado (cond. licuada)
Seco

Eso = 110 000 6'5°

Gso = 40740 ¢'9°

Gso/Go = 0.14
Gso/Gy = 0.17

6.6.  Ingreso de las propiedades geotécnicas al modelo

Es conocido que, debido a una solicitacion sismica en distintas partes de una presa,

el nivel de deformacion angular, y,,,, varia; existiendo probablemente partes de la presa

que puedan presentar pequefias deformaciones y otras grandes deformaciones.

En este trabajo se ha considerado una metodologia para ingresar las propiedades de

los materiales, médulo de corte G y modulo volumétrico K, tal que también dependan

del nivel de deformacion angular, y,,,, que sufriria una presa debido a una solicitacion

sismica. Esta metodologia consistio en:
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1. Dividir en tres zonas la curva del médulo de corte normalizado segln el
nivel de deformacion angular esperado en la presa. Para este estudio se
asumieron los rangos de la Figura 6.8.

2. Suponer inicialmente una deformacion angular, y,,, para cada material de
la presa y de la Figura 6.8 obtener los valores de ¢ (G/G,) que se usaran
inicialmente en el andlisis dindmico. En este estudio los valores iniciales de
¢ se muestran en la Tabla 6.3.

3. Conel valor c y las expresiones de la Tabla 6.4 para G, se obtendra el valor
para el mddulo de corte, G, y con la Ec. 6.3 se determinara el valor para el
maodulo volumétrico, K.

4. Realizar el andlisis dinamico inicial.

5. Al finalizar el anlisis dindmico, graficar curvas de deformacion angular al
interior de la presa. En este estudio se ha graficado la deformacion angular
maxima, y7%** , obtenido en cada paso del analisis dinamico.

6. Sectorizar la presa por el nivel de deformacion angular obtenido del paso 5.

7. Comparar los valores de deformacion angular del paso 6 con los del paso 2.
Si existen valores del paso 2 distintos a los del paso 6, entonces modificar
los valores de ¢ del paso 2 en el sector que corresponda. Estos nuevos
valores de c¢ se obtienen de ingresar a la Figura 6.8 con el valor de
deformacion angular correspondiente. En este estudio para calcular los
valores de c en la Figura 6.8 se ha utilizado un valor de deformacion
angular igual a 0.65 y;5*.

8. Repetir el proceso hasta que la sectorizacién por deformacién angular,

7

Yxy © » dentro de la presa sea parecida con el proceso anterior.

De la misma manera, y en forma paralela, se puede determinar el amortiguamiento

dentro de la presa con la Figura 6.9. Es necesario mencionar que en este estudio no ha
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sido necesario realizar la iteracion mencionada anteriormente pues los valores para c¢
inicialmente asumidos cayeron dentro del rango esperado. Es necesario mencionar que
se ha utilizado una fraccion del amortiguamiento critico, &, igual a 3% en todo el
sistema, para ser conservadores. Solo para iniciar el analisis dindmico se ha asumido un

periodo inicial, T, en todo el sistema, igual a 1 segundo.

Los valores de ¢ mostrados en la Tabla 6.3 se han supuesto de considerar el nivel
de deformacion angular segun el comportamiento esperado de cada material. Para el
andlisis estatico se asumieron valores de ¢ (G/G,) considerando que la deformacion
angular es pequefia. Para el analisis dindmico se asumieron valores de c¢ (G/G,)
considerando distintos niveles de deformacion angular, el cual depende de las

propiedades de cada material:

e Para la fundacion y para el muro de partida: y,, < 3x10™* % por lo que ¢ = 0.8
e Paralalama: y,, > 1x107% % por lo que ¢ = 0.10.

o Paraelrelave: 3x107* % < y,, < 1072 % por lo que ¢ = 0.50

En la Figura 6.10 se muestra el procedimiento utilizado para ingresar las
propiedades a la presa. También se presentan los valores iniciales de ¢ utilizados en
nuestro andlisis, donde &, T y ¢ son el amortiguamiento, el periodo y angulo de friccién

interna respectivamente del sistema considerado.
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Figura 6.8: Razon del mddulo de corte para la arena de presa de relaves
(Troncoso, 1980).
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Figura 6.9: Razdn de amortiguamiento para la arena de presa de relaves
(Troncoso, 1980).
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Input: Sismo escalado a
0.8 g en campo libre

y ¢ en las zonas identificadas

6 zonas donde YXy max. son
distintas

Figura 6.10: Eleccion de las propiedades dindmicas de los materiales de la presa de arenas de relave.
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6.7.  Consideraciones para la modelacion

Las consideraciones para la modelacion son:

e El equilibrio estatico para determinar el estado de tensiones iniciales en todo el
sistema: fundacion, muro de partida y las tres etapas de construccién de la presa.
e EIl nivel fredtico se ha ingresado teniendo en cuenta las condiciones secas y
saturadas de los materiales.
e El andlisis dinamico, utilizando los valores de la Tabla 6.1, Tabla 6.3 y Tabla
6.4.
A continuacion explicaremos de manera secuencial todos los pasos seguidos para

la modelacion numérica de la presa de relaves.

6.7.1. Equilibrio estatico y modelacién del proceso constructivo

En todo tipo de terreno existe un estado in-situ de tensiones iniciales antes de
cualquier aplicacion de carga o antes de que una construccion o excavacion sea iniciada.
La alternativa para tratar de reproducir estas condiciones de tension en el terreno es
llevar al equilibrio estatico el sistema considerado. En este trabajo se ha llevado al
equilibrio estatico la fundacién para evaluar las tensiones iniciales del terreno; asi como

también las fases constructivas.

Para determinar el estado inicial de tensiones en la presa, se modeld cinco
sistemas, tal como se muestra en la Figura 6.11, y cuyo orden en el calculo numérico se

muestra a continuacion:

e Fundacion

e Muro de partida
e FEtapal

e FEtapall

o FEtapalll
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6.7.2. Condiciones de borde en el analisis estatico

Las condiciones de borde en el analisis estatico, en la base de la fundacion, es decir
en contacto con la roca, impiden el movimiento en la direccién horizontal y vertical,
mientras que a los lados del modelo se impiden los movimientos en la direccion
horizontal. En la Figura 6.11 se aprecian las etapas que se han llevado al equilibrio

estatico en el modelo numérico, asi como también se aprecian las condiciones de borde

utilizadas.
a) Fundacion
LEGEND
User-defined Groups L A
. Fundacién

M Arranque:Lama
‘Etapa Lama'
| |'Etapa IiLama’
[ ‘Etapa liLama’
'Arranque:Muro partida’
[ ]'Etapa Relave seco’ K
. 'Etapa Relave saturado’ IR R D RO R AR
. 'Etapa l:Relave seco' ’
B Etapa ll:Relave seco’
|:| 'Etapa l:Relave saturado'
B Etapa llRelave saturado
Fixed Gridpoints
X X-direction
B Both directions

i

e) Etapa lll

Figura 6.11: Fases del modelo considerando las etapas de construccién para la presa de
50y 100 m de altura.
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6.7.3. Transmisién de ondas y tamafio de la malla

En un analisis dinamico puede ocurrir una distorsién numérica en la propagacion
de la onda como una funcion de las condiciones modeladas. Tanto el contenido de
frecuencias de la onda incidente como las caracteristicas de velocidad de onda del
material pueden afectar la precision en la transmision de ésta. Kuhlemeyer y Lysmer en
1973 muestran que para una representacion precisa de la transmision de ondas a través
de un modelo, el tamafio del elemento, Al, debe ser menor que un décimo a un octavo de
la longitud de la onda asociada con el componente de frecuencias mas alto de la onda

incidente (Itasca, 2005) ; es decir:

/4 Ec. 6.8

Al<10f

La realizacion de una transformada rapida de Fourier (FFT) de la onda es la
manera mas conveniente de determinar los contenidos de frecuencias de la onda de
entrada. El resultado normalmente se presenta en un grafico de potencia versus
frecuencia a partir del cual se pueden evaluar las frecuencias de interés (es decir, las

frecuencias asociadas con las mayores cantidades de energia).

La longitud de onda, A, asociada a una frecuencia, f, dependiendo de si la onda
considerada es del tipo P 0 S, se estima usando una de las siguientes expresiones para

ondas planas:

Ec. 6.9

Ec. 6.10
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Donde V,, es la velocidad de propagacion de las ondas Py V; es la velocidad de

propagacion de las ondas S. Estas velocidades se determinan usando las siguientes

expresiones:

K+3G Ec. 6.11
I/p — -y
p
G
Vo= |— Ec.6.12
p

Donde K es el médulo eléstico de deformacion volumétrica, G es el mddulo

elastico de Corte y p es la densidad del material.

Las ondas consideradas en nuestro analisis son ondas de corte en las direcciones
horizontales e incorporadas en la base de la fundacion; es decir en el contacto con la
roca. El tamafio de la malla ha sido seleccionado tal que se asegure una adecuada
transmision de onda. Basado en las propiedades del relave y de la fundacién se ha
obtenido que la menor velocidad de onda de corte corresponde al relave de la presa.
Considerando la recomendacion de Kuhlemeyer y Lysmer, el tamafio de la zona o
cuadricula de la malla, para la presa de 50 y 100 m de altura, se muestra en la Tabla 6.6,
donde se aprecia que la maxima frecuencia de la onda es 9.25y 7.4 para la presa de 50

y 100 m de altura respectivamente.

Tabla 6.6: Tamarfio de la malla y maxima frecuencia considerada

Longitud mayor de la Velocidad de onda de Méaxima frecuencia
Altura de presa zona de malla corte (*) considerada
(m) Al (m) Vs (m/s) f (hz)
50 2 185 9.25
100 2.5 185 7.4

(*) Medido desde el coronamiento, a 6 m de profundidad




59

En el Anexo B se presentan los graficos de la Transformada de Fourier de los
registros de la Tabla 5.1 y Tabla 5.3. Estos graficos comparados con los valores de las
frecuencias de la Tabla 6.6, muestran que en el analisis dinamico se ha considerado la
mayor parte de las frecuencias de cada sismo.

6.7.4. Bordes absorbentes

En un andlisis estatico los bordes fijos pueden ser colocados realisticamente a
cierta distancia de la region de interés. Sin embargo en los analisis dindmicos tales
condiciones de borde causan que las ondas de propagacion que salen del modelo se

reflejen no permitiendo, de esta manera, la necesaria radiacion de la energia.

El uso de modelos més grandes puede minimizar este problema porque el
amortiguamiento del material absorberd la mayor parte de la energia de las ondas
reflejadas. Sin embargo esta solucion lleva a una carga computacional muy grande. Una
de las alternativas es usar bordes viscosos o absorbentes propuestos por Lysmer y
Kuhlemeyer en 1969 (Itasca, 2005).

El funcionamiento de los bordes viscosos o absorbentes se basa en el uso de
amortiguadores viscosos a los costados del modelo en sus direcciones normal y
tangencial. EI método es totalmente efectivo en absorber las ondas de cuerpo que se
aproximan al borde con angulos de incidencia menores que 30°, para angulos de
incidencia mas bajos o para ondas superficiales todavia hay absorcion de energia pero

esta no es perfecta (Itasca, 2005).

6.7.5. Bordes de campo libre

Los andlisis numéricos de la respuesta sismica de las estructuras en superficie,
como por ejemplo las presas, requieren de la discretizacion del material que se encuentra

al lado de la fundacién, tal como se muestra en la Figura 6.12. Por otro lado, las
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condiciones de borde a los lados del modelo deben de tener en cuenta el movimiento de
la fundacion en campo libre (“free field”) que existiria en ausencia de las estructuras,
debido a las ondas sismicas que se van propagando desde la base del modelo hacia la

superficie a través de los materiales subyacentes.

En algunos casos para evitar el movimiento en campo libre se colocan bordes
laterales elementales, que restringen el movimiento en direccién horizontal y vertical, a
cierta distancia de la estructura analizada, tal que las ondas de reflexion se minimicen y

se alcance las condiciones en campo libre.

Otra alternativa, es hacer cumplir el movimiento en campo libre tal que los bordes
conserven las propiedades de no reflejar las ondas, es decir que las ondas externas
producidas por la estructura sean apropiadamente absorbidas. En la Figura 6.12 se
muestra una representacion esquematica del funcionamiento numérico de los bordes

absorbentes y de campo libre.

%:Eﬂ i L;H

Y -
; é

seismic wave

field

ree field
|

A |__rf1_

==

=

.
m

Figura 6.12: Bordes absorbentes y de campo libre
(Itasca, 2005)

El programa FLAC permite colocar los bordes anteriormente mencionados
(absorbentes y de campo libre) para minimizar la reflexion de las ondas y representar la

condicion de campo libre del sistema.
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En el analisis dindmico de este se han considerado las mismas condiciones de
borde para la presa de 50 y 100 m de altura, las cuales son: bordes de campo libre a los
lados del modelo y condiciones de borde fijas en la direccién X y Y en el contacto

fundacion-roca, tal como se muestra en la Figura 6.13.

LEGEND
Dynamic Apply Conditions
% * = Free Field Boundary

Fixed Gridpoints
BB BBBBBBBBBBBBBBBBBBBBBBBBUBBIBBBBB B Both directions

I
Eal

Figura 6.13: Condiciones de borde utilizadas en el analisis dindAmico del modelo

numérico para la presa de 50 y 100 m de altura

6.7.6. Amortiguamiento de Rayleigh

Para un andlisis dinamico, el amortiguamiento en la simulacion numérica debe
reproducir en magnitud y forma las pérdidas de energia en el sistema cuando una
solicitacion dindmica es aplicada. Para el suelo y la roca el amortiguamiento natural es

principalmente de tipo histerético; es decir independiente de la frecuencia.

En programas que funcionan en el dominio del tiempo, el amortiguamiento de
Rayleigh es comunmente usado para proporcionar un amortiguamiento independiente de
la frecuencia. EI amortiguamiento de Rayleigh originalmente fue utilizado en los analisis
de estructuras y en medios continuos y elasticos, para amortiguar el modo fundamental

de vibracion del sistema. La ecuacion expresada en forma matricial es:

C=a0M+ alK EC613

Donde C es el amortiguamiento de Rayleigh el cual es proporcional a la matriz de
masa M y la matriz de rigidez K, a, es el coeficiente de amortiguamiento proporcional a

lamasay a; es el coeficiente de amortiguamiento proporcional a la rigidez.
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El programa FLAC incorpora, también, el amortiguamiento de Rayleigh en los
andlisis dinamicos, teniéndose que ingresar la frecuencia f,,;, vy la fraccion del

amortiguamiento critico &,,;,,, tal como se muestra en la Figura 6.14.

Debido a que el amortiguamiento en medios geologicos es comunmente
independiente de la frecuencia, entonces usualmente es elegido en el centro del rango de
las frecuencias presentes en la simulacion numeérica; pudiéndose elegir la frecuencia

natural del sistema o la frecuencia predominante del input (Itasca, 2005).

En este trabajo, para especificar el amortiguamiento de Rayleigh en la simulacion
numérica de la presa de relaves se ha ingresado un valor igual a 3 %, para todo el
sistema, como fraccion de amortiguamiento critico y se ha asociado la frecuencia f;;,;,, al
periodo fundamental del sistema, obtenido de la pseudo funcién de transferencia. Los
valores de las frecuencias fundamentales para la fundacién y para la presa se muestran

en la Tabla 7.1y Tabla 7.3 respectivamente.

ymbine
Combined .

Stiffness proportional:
e e a4y
ay=0, §=—o
Mass proportional:
i
“ 0
a, =0, Z=—
! T 2

1]

Figura 6.14: Relacion entre la fraccion del amortiguamiento critico y la frecuencia
(Clough & Penzien, 1993)
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6.7.7. Solicitacion sismica

En un andlisis dinamico en FLAC una solicitacion puede ser aplicada como una
historia de aceleracion, velocidad, tensién o fuerza. Estas solicitaciones son comdnmente
aplicadas en los bordes del modelo, incluso la aceleracién, velocidad y fuerza también se

pueden aplicar al interior del modelo.

En este estudio, la solicitacion sismica es aplicada como una historia de
aceleracion, solo en la direccién horizontal (onda de corte), en la base de la fundacion,

en el contacto con la roca.

Como uno de los objetivos de esta tesis es determinar las zonas con mayor
potencial de licuefaccion dentro de la presa, lo cual es un indice de que partes de la presa
podrian llegar a tener deformaciones grandes, entonces se ha escalado los registros tal
gue en campo libre tengan una aceleracién méaxima de 0.8 g, tal como se muestra en la
Figura 6.15. Estos registros serén ingresados en la base inferior de la fundacion en el

contacto fundacion-roca.

Campo libre

NG timax =0.8 g

Fundacion

A
Y

Roca

Figura 6.15: Normalizacion de los registros de aceleracion

Para evaluar la aceleracion maxima en campo libre se aprovecho las condiciones
de borde de campo libre; es decir en vez de utilizar las dimensiones completas de la

fundacion, Figura 6.16, se ha usado una fundacién de 50 m de longitud y 30 m de
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espesor, tal como se muestra en la Figura 6.17. Este nuevo modelo de fundacién es
equivalente al original segun los resultados que se muestran en la Tabla 7.1, donde se

muestra que la pseudo funcion de transferencia de estos sistemas es la misma.

User-defined Groups
. Fundacién
Dynamic Apply Conditions
* = Free Field Boundary
History Locations
Fixed Gridpoints
B Bothdirections

Figura 6.16: Fundacion con condiciones de borde de campo libre para la presa de 50 m

de altura.

User-defined Groups
Fundacion
Dynamic Apply Conditions
* = Free Field Boundary
History Locations
Grid plot
[
0 1E 1

Fixed Gridpoints
B Bothdirections

e

Figura 6.17: Fundacion de 50 m de longitud por 30 m de espesor, con condiciones de

borde de campo libre, utilizada para escalar la aceleracion a 0.8 g en campo libre.

Debido al cambio instantaneo de las propiedades de la lama, al pasar del analisis
estatico al analisis dindmico, se ha generado un pulso al inicio de cada respuesta
dinamica del sistema, el cual tiene un tiempo de duracién igual a 6 y 12 s para la presa
de 50 y 100 m de altura respectivamente. Debido a esto, se ha agregado al inicio de cada
registro de aceleracion valores de ceros, con un tiempo de duracion correspondiente a

cada caso, es decir 6 s de ceros para la presa de 50 my 12 s de ceros para la presa de
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100 m, de manera de desacoplar las respuestas debido al pulso con las respuestas debido

al registro de aceleracion.

6.7.8. Monitoreo de la respuesta sismica de la presa

Como el programa FLAC permite desarrollar rutinas en lenguaje FISH, se ha
desarrollado rutinas de manera tal que capten, en cada instante del calculo dindmico,
parametros de interés como la deformacién angular maxima y la razén de tension
solicitante maxima en cada zona de la malla; es decir en toda la presa. De esta forma
graficar curvas de nivel tal que nos permita evaluar mejor el comportamiento dinamico
de la presa. Asi se han obtenido las siguientes curvas de contorno para la presa de 50 y
100 m de altura: deformacion angular maxima y razon de tensiones ciclicas solicitantes
méaximas. Solo para la presa de 100 m de altura se ha obtenido curvas de contorno del

factor de seguridad minimo dentro de ella.

Para obtener las solicitaciones ciclicas inducidas por el sismo, asi graficar e
identificar las zonas con mayor potencial de licuefaccion dentro de la presa de 50 y
100 m de altura se ha evaluado, en la direccion horizontal, la siguiente expresion:

Tmax = gmax Ec.6.14

solicitante = Tsismico — Testatico
Donde T.g4tic0 €S €l esfuerzo de corte obtenido en el analisis estatico, Ty, €S €l
esfuerzo de corte maximo que se genera durante el calculo dinamico y t™4%.. . es el
méaximo esfuerzo de corte en la direccion horizontal. Luego se ha evaluado la razén de
tensiones ciclicas solicitantes, Ryqjicitante, CONSiderando la siguiente expresion:

max Ec. 6.15

solicitante
!
Oy

Rsolicitante -

Donde o', es la tensidn efectiva vertical obtenida del analisis estatico.
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Solo para la presa de 100 m de altura y en cada zona de la malla se ha evaluado el
factor de seguridad minimo FS, en la direccion principal, en cada instante del célculo
dindmico. Para realizar este calculo se han evaluado las tensiones principales en cada

zona de la malla con las siguientes expresiones:

0.5
gy + 0y Ox — Oy\? Ec. 6.16
gy + gy Ox — Oy\? 5 03 Ec. 6.17
BT _[( 2 )+0"y]

Donde o; y o3 son las tensiones principales mayor y menor respectivamente.
Luego para calcular el factor de seguridad minimo, FS, en cada zona de la malla se han

evaluado las siguientes expresiones obtenidas de la Figura 6.18:

o, + o 04 —O Ec. 6.1
Tralla = (% — sin@ %) tan® c.6.18
01~ 03 Ec. 6.19
Tsolicitante = (T) cos®
FS = ( falla ) Ec. 6.20
Tsolicitante min

Donde @ es el angulo de friccion interna del material, 774, €s la resistencia al

corte del suelo al momento de la falla y Tsyjicitante €S 12 tension de corte solicitante en la

direccién principal.

Es importante mencionar que los resultados del factor de seguridad, calculados con
la Ec. 6.20, aumentan con la profundidad y por tanto no se han evaluado en la base de la

presa, evitdndose asi, el calculo de la tension efectiva de la zona saturada.

Para la presa de 50 y 100 m de altura también se han obtenido registros de historias

de aceleracion y desplazamiento horizontal. Los registros de historia de aceleracion han
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sido monitoreados en un eje horizontal que pasa por la base de la presa y en un eje
vertical que pasa por el coronamiento. Mientras que los registros de desplazamientos
horizontal han sido monitoreados en el borde del talud aguas abajo de la presa. En el

Anexo D se muestran los puntos de monitoreo y los valores méaximos de cada registro.

So6lo para la presa de 100 m de altura se han obtenido los registros de historia del
factor de seguridad en cuatro puntos considerados de alta deformacion. En el Anexo D

se muestran los puntos de monitoreo y los resultados de los registros de historia.

TA

Tfalla

Tsolicitante

(¢}

Figura 6.18: Definicién del factor de seguridad en el circulo de Mohr
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7. RESULTADOS

Se muestran los resultados de la pseudo funcion de transferencia para la fundacion,
utilizando los registros sismicos de Imperial Valley e Irpinia del tipo vibratorio.
También se muestran los resultados de la pseudo funcion de transferencia para la presa
de 50 y 100 m de altura utilizando el registro sismico de Loma Prieta

Se muestran los resultados de la deformacién angular y razon de tensiones ciclicas
solicitantes para la presa de 50 m de altura obtenidos con los 16 registros de aceleracion
(4 del tipo vibratorio, 4 del tipo intermedio, 4 del tipo impulsivo y 4 chilenos) mostrados
en la Tabla 5.1 y Tabla 5.3. Para la presa de 100 m de altura se muestran estos mismos
resultados, pero solo se utilizan 8 registros de aceleracion (2 del tipo vibratorio, 2 del

tipo intermedio, 2 del tipo impulsivo y 2 chilenos).

Ademas solo para la presa de 100 m de altura se muestran los resultados del Factor
de seguridad minimo al interior de la presa y, en el Anexo C, los registros de historia de
los factores de seguridad monitoreados en cuatro puntos de la presa considerados de alta

deformacion.

Para la presa de 50 y 100 m de altura también se han obtenido registros de historias
de aceleracion y desplazamiento en direccién horizontal, graficAndose los valores

maximos, tal como se muestran en el Anexo D.
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7.1.  Pseudo funcion de transferencia y periodo fundamental
7.1.1. Fundacion

La pseudo funcion de transferencia para la fundacion simplificada de 50x30 m,
obtenido con el registro sismico de Imp. Valley, estacion Cerro Prieto tipo vibratorio, se
muestra en la Figura 7.1, donde se aprecia claramente los tres primeros modos

fundamentales de vibracion, cuyos valores de frecuencia se muestran en la Tabla 7.1.

También se ha realizado el célculo de la pseudo funcién de transferencia de la
fundacion de 610x30 utilizando el registro de aceleracidn del sismo de Irpinia, estacion
Bovino tipo vibratorio, que ademas este sismo es distinto al utilizado para obtener la
pseudo funcidon de transferencia para la fundacion de 50x30 m, Figura 7.2. Los
resultados de la pseudo funcién de transferencia para las fundaciones de 50x30 m y

610x30 m se muestran en la Tabla 7.1.

También se ha realizado un célculo para determinar el periodo fundamental de
vibracion para la fundacion (considerando una velocidad promedio de onda de corte

igual a 631 m/s) con la siguiente expresion:

T = 4H Ec. 7.1
T nVs

Donde T es el periodo fundamental de vibracion, H es la altura de la fundacion
(30 m)y n =1, 2y 3 representan el primer, segundo y tercer modo de vibracién
respectivamente. Los valores de la frecuencia fundamental de vibracidn, f, son
obtenidos con la inversa del periodo T. En la Tabla 7.1 se muestra la comparacion de los

resultados obtenidos con las distintas consideraciones.
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Tabla 7.1 Comparacion de las frecuencias fundamentales de vibracion entre FLAC y

férmulas de vibracion, para distintas dimensiones de la fundacion.

Frecuencia fundamental de la fundacién, f (hz)

N°® de modo 610x30 m 50x30 m
(Irpinia-Bovino) (Imp. Valley-Cerro Prieto) Férmulas
5.22 5.25 (n=1) 5.26
13.90 13.90 (n=2) 15.78
22.35 22.35 (n=5) 26.30
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H(s)

10

10°

10"

Funcién de Transferencia, sismo Imp. Valley-Cerro Prieto

10 15 20 25 30 35
Frecuencia (hz)

Figura 7.1: Pseudo funcion de transferencia para el sistema Fundacion de 30x50 m.

Sismo Imperial Valley tipo vibratorio, estacion Cerro prieto

H(s)

Funcién de Transferencia, sismo Irpinia-Bovino

Frecuencia (hz)

Figura 7.2: Pseudo funcion de transferencia para la Fundacion de 610x30 m. Sismo

Irpinia tipo vibratorio, estacion Bovino.
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7.1.2. Presade 50y 100 m de altura

Las pseudo funciones de transferencia para la presa de 50 y 100 m de altura
obtenidas con el registro sismico de Loma Prieta, estacion Waho tipo vibratorio, se
muestran en la Figura 7.3 y Figura 7.4 respectivamente, donde claramente se aprecia los
tres primeros modos fundamentales de vibracion. En estas figuras también se muestra la
media movil para 5, 10 y 15 puntos. Los valores de la frecuencia fundamental de cada

modo se presentan en la Tabla 7.2.

Con el objeto de mostrar que nuestro sistema (presa) se encuentra en el rango
elastico y por lo tanto se puede aplicar el concepto de funcion de transferencia, se
presentan los espectrogramas de aceleracion para la presa de 50 y 100 m de altura en la

Figura 7.5 y Figura 7.6 respectivamente.

Tabla 7.2: Frecuencias fundamentales de la presa de altura 50 y 100 m.

N° de modo Frecuencia, f (hz)
H=50m H=100m
1 1.25 0.75
2 2.00 1.23
2.85 1.69
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Hs

100

50

Funcién de Transferencia-Loma Prieta, Waho

. 5 puntos
. 10 puntos
. 15 puntos

Frecuencia (hz)

Figura 7.3: Pseudo funcién de transferencia para la presa de 50 m de altura. Sismo Loma

Prieta tipo vibratorio, estacion Waho.

Funcion de Transferencia-Loma Prieta, Waho

250 I ‘ ;
I I H(s)
: : m.m. 5 puntos
L e e T oo m.m. 10 puntos | |
| | m.m. 15 puntos
Tcrc] R | B T A b i ]
| | | |
" | | | |
T | | | |
ol b A A A —
| | | |
1 1 1 1
| | | |
50 ,,,,,,, - - — - — — — - - — — - L - -
| | | |
| | | |
| | | |
| | | |
0 . . .
4 5 6 7 8

Frecuencia (hz)

Figura 7.4: Pseudo funcidn de transferencia para la presa de 100 m de altura. Sismo

Loma Prieta tipo vibratorio, estacion Waho.
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Sismo Loma Prieta, Waho
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Espectrograma de Aceleracion en la cresta (Hanning)
sismo Loma Prieta-Waho
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Espectrograma de Aceleracion en la Lama (Hanning)
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Figura 7.5: Espectrograma de aceleracion en el coronamiento de la presa (H=50 m) y en
la lama. Sismo Loma Prieta tipo vibratorio, estacion Waho.
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Sismo Loma Prieta, Waho
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Figura 7.6: Espectrograma de aceleracion en el coronamiento de la presa (H=100 m) y
en la lama. Sismo Loma Prieta tipo vibratorio, estacién Waho.
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7.2.  Deformacion angular maxima dentro de la presa
7.2.1. Presade 50 m de altura

Por comodidad visual las figuras en esta seccion (curvas de deformacion angular)
muestran el logaritmo de la deformacion angular maxima absoluta obtenida durante el
analisis dindmico de la presa; pues de lo contrario aparecerian demasiados colores
dentro de cada grafico. Por tal motivo una equivalencia de los valores mostrados en los

gréficos con la deformacion angular se presenta en la Tabla 7.3.

Tabla 7.3: Equivalencia de los valores de los colores del grafico con la deformacion

angular.

Logaritmo de la deformacion angu_lar absoluto Deformacién angular (%)
(valores mostrados en graficos)
5.00E-01 3.16E-03
1.00E+00 1.00E-03
1.50E+00 3.16E-04
2.00E+00 1.00E-04
2.50E+00 3.16E-05
3.00E+00 1.00E-05
3.50E+00 3.16E-06

Los graficos de deformacion angular para la presa de 50 m de altura, desde la
Figura 7.7 hasta la Figura 7.10, muestran que el valor maximo de sus curvas es 3.16E-3
% (para una aceleracion en campo libre de 0.8 g sobre la fundacion) y que estas curvas
aparecen casi paralelas al talud aguas abajo de la presa.

Asimismo los graficos de deformacion angular para la presa de 100 m de altura,
desde la Figura 7.11 hasta la Figura 7.14, muestran que el valor maximo de sus curvas es
igual a 1E-3% y que estas curvas aparecen casi paralelas al talud aguas abajo de la
presa.
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Debido a los dos parrafos anteriores podriamos decir que las deformaciones
angulares cerca al talud aguas abajo de la presa es tres veces mas grande para la presa de

50 m comparada con la de 100 m.

Para la presa de 50 m, los graficos obtenidos con sismos impulsivos muestran una
especie de “pulsos” en sus curvas. Quizas esto se debe a la naturaleza del tipo de sismo.
Esto se presenta en la Figura 7.9 para los sismos Coyote Lake, Imperial Valley y
Northridge.

Para la presa de 50 m, las curvas de la Figura 7.8, para los sismos de Landers y
Loma Prieta sismos del tipo intermedio, muestran también estos “pulsos” en sus curvas.

Quizas esto también se debe a que estos sismos presenten pulsos en su contenido.

Para la presa de 100 m los graficos obtenidos con sismos impulsivos también
muestran “pulsos” en sus curvas. Sin embrago para los graficos obtenidos con sismos
del tipo intermedio, Figura 7.12, ya no se presentan estos “pulsos” en sus curvas, pese a
que también se analiza con el sismo de Landers (el cual también se uso para la presa de
50 m).

Como ya lo habiamos mencionado anteriormente, los tres ultimos pérrafos
confirman que la respuesta dinamica de la presa, entre otros factores, también depende

de sus caracteristicas geomeétricas y del tipo de sismo.
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_zad

Sismo Northridge, estacion Big Tujunga

Sismo Irpinia, estacion Rionero In Vulture

Figura 7.7: Deformaciones angulares maximas para sismos del tipo vibratorio en la presa

de 50 m de altura.
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+
3.50 {T

Sismo Northridge,
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Sismo Loma prieta, estacion LGPC

Figura 7.8: Deformaciones angulares méaximas para sismos del tipo intermedio en la

presa de 50 m de altura.
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Imperial Valley, estacion Agrarias

Sismo Northridge, estacion Rinaldi Receiving

Figura 7.9: Deformaciones angulares méaximas para sismos del tipo impulsivo en la

presa de 50 m de altura
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Figura 7.10: Deformaciones angulares maximas para sismos chilenos en la presa de

50 m de altura
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Figura 7.11: Deformaciones angulares maximas para sismos del tipo vibratorio en la

presa de 100 m de altura
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Figura 7.12: Deformaciones angulares maximas para sismos del tipo intermedio en la

presa de 100 m de altura
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Figura 7.13: Deformaciones angulares maximas para sismos del tipo impulsivo en la

presa de 100 m de altura
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Figura 7.14: Deformaciones angulares maximas para sismos chilenos en la presa de
100 m de altura

7.3.  Razon de tensiones ciclicas solicitantes maximas dentro de la presa

Es necesario recordar que la razén de tensiones ciclicas solicitantes es la razon
entre las tensiones ciclicas inducidas por el sismo y presion de confinamiento efectiva.
Por otro lado, en este trabajo, se ha asociado que la zona saturada con valores mas altos
de razon de tensiones ciclicas solicitantes es la zona con mayor potencial de licuefaccion

(movilidad ciclica).

Se muestran en los graficos de razén de tensiones ciclicas solicitantes maximas,
para la presa de 50 y 100 m de altura, que los valores de las curvas se amplifican desde
la base de la presa hacia el coronamiento. Quizés esto se debe a la amplificacion de la
sefial, pues el esfuerzo de corte solicitante también se amplifica y la presion de
confinamiento disminuye a medida que viaja la sefial desde la base hacia el

coronamiento.
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Figura 7.15: Razon de tensiones ciclicas solicitantes maximas para sismos del tipo

vibratorio en la presa de 50 m de altura
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Figura 7.16: Razon de tensiones ciclicas solicitantes maximas para sismos del tipo

intermedio en la presa de 50 m de altura




83

0.00E+00
2.50E-01
5.00E-01
7.50E-01
1.00E+00

Contour interval= 2.50E-01

1.25E+00
1.50E+00

Sismo Cape Mendocino,
estacién Cape Mendocino

Imperial Valley, estacion Agrarias
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Figura 7.17: Razon de tensiones ciclicas solicitantes maximas para sismos del tipo

impulsivos en la presa de 50 m de altura
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Figura 7.18: Razdn de tensiones ciclicas solicitantes maximas para sismos chilenos en la

presa de 50 m de altura
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Figura 7.19: Razon de tensiones ciclicas solicitantes maximas para sismos del tipo

vibratorio en la presa de 100 m de altura.
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Figura 7.20: Razon de tensiones ciclicas solicitantes maximas para sismos del tipo

intermedio en la presa de 100 m de altura.
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Figura 7.21: Razon de tensiones ciclicas solicitantes maximas para sismos del tipo

impulsivo en la presa de 100 m de altura.
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Figura 7.22: Razon de tensiones ciclicas solicitantes maximas para sismos chilenos en la

presa de 100 m de altura.
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7.4.  Evaluacion del potencial de licuefaccion dentro de la zona saturada en la

presa de relaves

En este estudio, el potencial de licuefaccion ha sido analizado a través de la
evaluacion de la movilidad ciclica en la zona saturada de la presa, donde se ha
comparado la razon de tensiones ciclicas solicitantes méximas inducidas por el sismo,

Rgoiicicante, CON la resistencia ciclica de las arenas de relave, R.

Para realizar esta comparacion se han multiplicado por 0.65 los valores elegidos de
razon de tensiones ciclicas solicitantes maximas, en la base de la presa de 50 y 100 m de
altura, siguiendo la idea propuesta por Seed y colaboradores, obteniéndose los valores

que se presentan en la Tabla 7.5.

Es necesario mencionar que para elegir los valores de razén de tensiones ciclicas
solicitantes maximas, se ha dividido la base de la presa en tres zonas: zona aguas arriba,
zona central y zona aguas abajo. En la Tabla 7.4 se muestran los valores maximos
observados de la razén de tensiones ciclicas solicitantes maximas en cada zona de la

base de la presa de 50 y 100 m. Las consideraciones para elegir estos valores han sido:

e En la zona aguas arriba de la base de la presa se ubica el muro de partida
con un alto valor del médulo de corte, que genera concentraciones de
tensiones en esta zona. Por tal motivo, se han elegido los maximos valores
de razon de tensiones ciclicas solicitantes en la parte central de la zona
aguas arriba de la base de la presa.

e La zona aguas abajo de la base de la presa, cerca al talud, presenta
presiones de confinamiento bajas, asi los valores de razén de tensiones
ciclicas solicitantes cerca al talud aguas abajo de la presa resultan altos. Sin
embargo por el mismo motivo, los valores de resistencias ciclicas también

deberian de ser altos. Por lo tanto, se han elegido los valores de razén de
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tensiones ciclicas solicitantes en la parte central de la zona aguas abajo de

la base de la presa.

En la Tabla 7.4 se observa que los valores maximos, ocurridos son iguales a 0.6 y

0.5 para la presa de 50 y 100 m respectivamente. Ademas estos se presentan en la base

aguas abajo de la presa y corresponden a los sismos del tipo impulsivo.

Tabla 7.4: VValores maximos observados de la razon de tensiones ciclicas solicitantes

méaximas obtenidos del analisis dinamico en la base de la presa de 50 y 100 m.

Presa de 50 m Presa de 100 m
Tipo de sismo [ pase aguas base central base aguas base aguas base central base aguas
arriba abajo arriba abajo
Vibratorio 0.3 0.25 0.4 0.25 0.1 0.2
Impulsivo 0.5 0.45 0.6 0.4 0.3 0.5
Intermedio 0.4 0.4 0.45 0.25 0.15 0.3
Chileno 0.35 0.35 0.4 0.3 0.15 0.3

Tabla 7.5: Valores de la Tabla 7.4 multiplicados por 0.65, segin metodologia

simplificada de Seed e Idriss (1971)

Presa de 50 m Presa de 100 m
Tipo de sismo | pase aguas base central base aguas base aguas base central base aguas
arriba abajo arriba abajo
Vibratorio 0.20 0.16 0.26 0.16 0.07 0.13
Impulsivo 0.33 0.29 0.39 0.26 0.20 0.33
Intermedio 0.26 0.26 0.29 0.16 0.10 0.20
Chileno 0.23 0.23 0.26 0.20 0.10 0.20

La Figura 7.23 muestra las curvas de resistencia ciclica para arenas de relaves
cicloneados con distintas densidades relativas y porcentaje de finos igual a 10 %
(Viertel, 2003). La Figura 7.24 presenta la curva de resistencia ciclica para relaves

cicloneados compactados al 65 % de densidad relativa, situacion que se estima es
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representativa para este tipo de presas. Es necesario aclarar que la curva de resistencia
ciclica de la Figura 7.24 ha sido obtenida de interpolar en la curvas de la Figura 7.23 y
que debido a efectos de presion confinante ha sido corregida considerando un factor K,
igual a 0.8 (Verdugo R. , 2008).

Por otro lado, en la Figura 7.24 también se han graficado los valores maximos de
la razén de tensiones ciclicas solicitantes obtenidos de la Tabla 7.5 para cada tipo de

sismo versus el nimero de ciclos equivalentes.

Para elegir el nimero de ciclos equivalentes de cada sismo se ha considerado que
sismos impulsivos por definicion estan asociados a menores ciclos que los vibratorios y
estos a su vez menores a los chilenos. EI nimero de ciclos equivalentes que se ha
considerado es la mejor estimacion que se ha podido realizar con la informacion

disponible.

Como el Rgyjicitante S€ PUede asociar a la magnitud del sismo a través del nimero
de ciclos equivalentes (Seed & ldriss, 1971), en este estudio, para los sismos del tipo
vibratorio y chilenos se ha considerado un nimero de ciclos equivalentes igual a 30, que
corresponde a un sismo de magnitud, M., igual a 8. Mientras que los sismos del tipo
impulsivo e intermedio se han asociado a un nimero de ciclos equivalentes igual a 10 y

20 respectivamente.

En la Figura 7.24 se muestra que en la base de la presa, es decir en la zona
saturada, no existe licuacién debido a que los valores graficados de razon de tensiones
ciclicas maximas solicitantes, R.,jicitante, Obtenidos de la Tabla 7.5, versus el nimero
de ciclos equivalentes estan por debajo de la curva de resistencia ciclica, R, corregida
por presion de confinamiento. Por lo tanto, en este trabajo, no ha sido necesario
considerar la resistencia post-licuefaccion del suelo; es decir la resistencia ultima no-

drenada, en la zona saturada.
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Figura 7.23: Curvas de resistencia ciclica de las arenas de relave para distintas

densidades relativas y porcentaje de finos igual a 10 % (Viertel, 2003)
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Figura 7.24: Evaluacion del potencial de licuefaccion: comparacion de la resistencia

ciclica de las arenas de relave (DR=65%) con la razén de tensiones ciclicas maximas

solicitantes de cada tipo de sismo
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7.5.  Factor de seguridad minimo dentro de la presa de 100 m de altura

Desde la Figura 7.25 y Figura 7.28 se muestran las curvas de contorno del factor
de seguridad minimo obtenido durante el andlisis dindmico. En general estas curvas se
encuentran ubicadas paralelas al borde del talud aguas abajo de la presa y que el valor de

cada curva aumenta con la profundidad

En todas estas figuras se observa que el factor de seguridad tiene un valor mayor o
igual a 1.5, excepto para las curvas que han sido obtenidas con el sismo de Northridge
de tipo impulsivo. En todas estas curvas también se observa que a media altura de presa
el factor se seguridad alcanza un valor igual a 2.5.

Los parrafos anteriores sugieren que la estabilidad dindmica, asociada al factor de

seguridad definido por la ecuacion Ec. 6.20, de estas estructuras es alta.

1.50E+00
2 50E+00 Contour interval= 5.00E-01

3.50E+00

4.50E+00
5.50E+00

Sismo Loma Prieta, estacion Waho Sismo Irpinia, estacion Rionero In Vulture

Figura 7.25: Factor de seguridad minimo para sismos del tipo vibratorio en la presa de
100 m de altura.
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1.50E+00
2.50E+00
3.50E+00
4.50E+00
5.50E+00
6.50E+00

Contour interval= 5.00E-01

Sismo Landers, estacion Coolwalter

Sismo Northridge, estacién Glendale-Las
Palmas

Figura 7.26: Factor de seguridad minimo para sismos del tipo intermedio en la presa de
100 m de altura.

1.50E+00  contour interval= 5.00E-01
2.50E+00

3.50E+00

4.50E+00
5.50E+00

0.00E+00
1.00E+00
2.00E+00
3.00E+00
4.00E+00
5.00E+00

Contour interval= 5.00E-01

Sismo Coyote Lake, estacion Gilroy Array

Sismo Northridge, estacién Rinaldi Receiving

Figura 7.27: Factor de seguridad minimo para sismos del tipo impulsivo en la presa de
100 m de altura.

1.50E+00  contour interval= 5.00E-01
2.50E+00

3.50E+00
4.50E+00
5.50E+00
6.50E+00

Sismo chileno, estacion Llolleo

Sismo chileno, estacion UFSM

Figura 7.28: Factor de seguridad minimo para sismos chilenos en la presa de 100 m de

altura.
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7.6.  Registros de historia de los factores de seguridad - presa de 100 m de altura

Se ha monitoreado los registros de historia del factor de seguridad en cuatro
puntos, considerados de alta deformacion, de la presa de 100 m de altura, tal como se
muestra en la Figura 7.29, cuyos resultados se muestran en los graficos del Anexo C,
donde sdlo se han graficado valores del factor de seguridad desde 0 hasta 3. Es necesario
mencionar que el valor igual a 3 es asumido arbitrariamente; pues factores de seguridad

mayores a 3 no son de interés en este trabajo.

Los gréaficos del Anexo C muestran que para los cuatro puntos analizados, con los
distintos tipos de sismo, el factor de seguridad en todo los casos es mayor que 2, excepto
para el caso del sismo Northridge del tipo impulsivo, donde el factor de seguridad en el
punto 1 de la Figura 7.29 alcanza un valor igual a 0.98 en el tiempo igual a 3 s, Figura
7.30. Ademas el registro del sismo de Northridge, Figura A.8 del Anexo A del tipo

impulsivo, muestra que el pulso se presenta en 2.8 s. aproximadamente.

Lo anterior sugiere que el valor del factor de seguridad igual a 0.98 esta
directamente relacionado con el pulso en el registro del sismo de Northridge del tipo
impulsivo. Por lo tanto, esto sugiere que que la estabilidad dindmica de la estructura es

mas sensible a los sismos del tipo impulsivos.

Es de observar que el factor de seguridad minimo, que tiene un valor igual a 0.98,

ocurre en un tiempo muy corto, pues se debe a un pulso.

100

Figura 7.29: Puntos de monitoreo del Factor de seguridad en el tiempo.
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Factor de Seguridad
Sismo: Northridge, Estacién: Rinaldi, Componente: 228

S

FS1

Tiempo (s)

Figura 7.30: Factor de seguridad en el Tiempo, punto de monitoreo 1, Sismo Northridge

de tipo impulsivo

Para obtener una idea de qué tipo de sismo es menos perjudicial para la presa se ha
trazado una linea horizontal, en las graficas del Anexo C, tal que represente el valor
promedio del factor de seguridad en el tiempo de duracién del registro. Los resultados se
muestran en rangos de valores [a, b] en la Tabla 7.6, donde a es el valor minimo del

rango y b es el valor méaximo del rango.

Estos resultados muestran que el valor mas alto de a es igual a 4, correspondiente a
los sismos chilenos. Esto sugiere que la estabilidad dinamica de la presa de 100 m es

menos sensible a los sismos chilenos.

Tabla 7.6: Valores promedios observados del factor de seguridad en el tiempo,

monitoreados en cuatro puntos de la presa de 100 m de altura

Tipo de sismo Rango del factor de seguridad promedio
Vibratorio [3-6]
Impulsivo [0.98-8]
Intermedio [3.5-6]
Chileno [4-7]
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7.7.  Valores maximos de aceleracion y desplazamiento horizontal monitoreados

en distintos puntos de la presa

Se ha monitoreado los registros de historia de aceleracion y desplazamiento en
distintos puntos de la presa de 50 y 100 m de altura, tal como se muestra en la Figura

7.31, cuyos resultados se muestran en el Anexo D.

Los graficos del Anexo D muestran que los valores de aceleracién para los puntos
ubicados en los extremos de la base de la presa presentan mayor amplificacion. Lo
mismo ocurre para los valores de la aceleracion de los puntos ubicados en los extremos
de la parte media de la presa. Esto se debe al grado de confinamiento del material
ubicado en estos puntos, es decir aguas abajo de la presa no existe material confinante,

en cambio aguas arriba de la presa se encuentra la lama pero en condicién licuada.

Eje vertical

Talud aguas

<— Cresta abajo

Talud aguas

arriba ¢ Media altura

< Base

Figura 7.31: Puntos de monitoreo de aceleracién y desplazamiento en direccion

horizontal para la presa de 500 y 100 m de altura

La Tabla 7.7 muestra un resumen de los resultados, de desplazamiento y
aceleracion horizontal en el coronamiento de la presa, obtenidos en el Anexo D. Es de
interés analizar el desplazamiento méximo en el coronamiento de la presa, por tal
motivo se muestra la Tabla 7.8, donde se muestra que los maximos desplazamientos en
el coronamiento corresponden a los sismos del tipo impulsivo con un valor de 1.10 y
1.52 m para la presa de 50 y 100 m de altura respectivamente. Es de observar que estos

valores estan muy por encima del resto, lo cual valida el resultado.
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La Tabla 7.7 muestra que la aceleracion maxima en el coronamiento corresponde
al sismo chileno e impulsivo con un valor de 8.7 y 8.1 m/s® para la presa de 50 y 100 m
respectivamente. Es de observar que, en casi todos los casos, estos valores de
aceleracion no son muy distintos, lo cual sugiere realizar mas analisis para validar este

resultado.

Tabla 7.7: Valores de desplazamiento y aceleracion horizontal en el coronamiento para

la presa de 50 y 100 m de altura

] ] Presa de 50 m Presa de 100 m
Tipo de sismo - — 5 - — >
Desplazamiento (m) Aceleracion (m/s?) Desplazamiento (m) Aceleracion (m/s?)
Vibratorio [0.09-0.17] [6.6-7.8] [0.11-0.13] 3.8
Impulsivo [0.24-1.10] [7.5-8-0] [0.52-1.52] [7.0-8.1]
Intermedio [0.11-0.65] [7.9-8.4] [0.09-0.23] [4.8-7.9]
Chileno [0.06-0.79] [6.5-8.7] [0.20-0.25] [4.9-7.2]

Tabla 7.8: Valores maximos de desplazamiento horizontal en el coronamiento para la
presa de 50 y 100 m de altura

. . Desplazamiento (m)
Tipo de sismo
h=50 m h=100m
Vibratorio 0.17 0.13
Impulsivo 1.10 1.52
Intermedio 0.65 0.23
Chileno 0.79 0.25
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8. CONCLUSIONES

En este trabajo, los analisis de la presa de arenas de relave suponen: Método de
construccion aguas abajo; pendientes de talud 4:1 aguas abajo y 2:1 aguas arriba;
permeabilidades tipicas de la lama y de la arena de relaves las cuales han definido la
ubicacion del nivel fretico en el modelo numérico (altura del nivel fredtico 10 m); un
valor de aceleracion méaximo igual a 0.8 g en campo libre sobre la fundacion;
propiedades tipicas de los materiales y la metodologia utilizada considerando la

degradacién de la rigidez.

Las principales conclusiones y que son validas solo para las presas de arenas de

relave con los supuestos mencionados anteriormente, son:

La metodologia aplicada, donde se ha considerado la licuacion de las lamas al
inicio del sismo, hace que se genere en los resultados numéricos un pulso en las
respuestas de la presa, que a veces llega a ser mayor que la respuesta del sismo sobre
todo en la parte media del talud aguas arriba de la presa. Sin embargo esta condicion es

el caso méas desfavorable para un andlisis dindmico.

No se ha determinado una relacion directa entre el tipo de sismo y la respuesta
dinamica de la presa. Debido a que el comportamiento sismico de una presa de arenas de
relaves depende de sus caracteristicas geométricas, el tipo de sismo y de la respuesta que

se esté estudiando.

La metodologia aplicada ha permitido identificar las zonas potencialmente
licuables, las cuales han resultado ubicadas en la parte central y aguas abajo de la base
de la presa.

La metodologia aplicada ha permitido identificar que la estabilidad dinamica de la

presa de relaves, ante el nivel de solicitacidn sismica considerada, es mas sensible a los
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sismos del tipo impulsivo, mientras que para los sismos chilenos la estabilidad dindmica

es menos sensible, segun los resultados de los factores de seguridad locales.

Luego en la préctica profesional del disefio sismico de presas de arenas de relave
se sugiere tener en cuenta fuentes generadoras de sismos del tipo impulsivo e incluir en

los andlisis dindmicos de estas estructuras, por lo menos, un sismo de este tipo.
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ANEXOS



ANEXO A: CLASIFICACION DE LOS REGISTROS



Sismos del tipo vibratorio
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Figura A.1: Sismo Loma Prieta, estacion 14 WAHO, componente 0°
Sismo: IMPERIALVALLEY, Fecha: 10/15/79
Estacion: CERRO-PRIETO, Componente: 147-(UNAM/UCSD-STATION-6604)
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Figura A.2: Sismo de Imperial Valley, estacién 6604 Cerro Prieto, componente 147°

Tiempo (s)



Sismo: NORTHRIDGEEQ, Fecha: 1/17/94
Estacion: BIG-TUJUNGA, Componente: 262-(USC-STATION-90061)
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Figura A.3: Sismo de Northridge, estacion 90061 Big-Tujunga, componente 262°

Sismo: IRPINIAEQ, Fecha: 11/23/80
Estacién: RIONERO-IN-VULTURE, Componente: 000
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Figura A.4: Sismo de Irpinia, estacion Rionero in Vulture, componente 0°



Sismos del tipo impulsivos

Sismo: CAPEMENDOCINO, Fecha: 04/25/92
Estacion: CAPE-MENDOCINO, Componente: 000-(CDMG-STATION-89005)
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Figura A.5: Sismo de Cape Mendocino, estacién 89005 Cape Mendocino, componente 0°

Sismo: COYOTELAKE, Fecha: 08/06/79
Estacion: GILROY-ARRAY-#6, Componente: 230-(CDMG-STATION-57383)
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Figura A.6: Sismo Coyote Lake, estacion 57383 Gilroy-array #6, componente 230°



Sismo: IMPERIALVALLEY, Fecha: 10/15/79
Estacion: AGRARIAS, Componente: 273-(UNAM/UCSD-STATION-6618)
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Figura A.7: Sismo Imperial Valley, estacion 6618 Agrarias, componente 273°

Sismo: NORTHRIDGE, Fecha: 1/17/94

Estacion: RINALDI-RECEIVING-STA, Componente: 228-(DWP-STATION-77)
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Figura A.8: Sismo Northridge, estacion 77 Rinaldi Receiving, componente 228°



Sismos del tipo intermedio

Sismo: LANDERS, Fecha: 7/23/92
Estacion: COOLWATER, Componente: LN-(SCE-STATION-23)
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Figura A.9: Sismo Landers, estacion 23 Coolwalter, componente LN
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Figura A.10: Sismo Northridge, estacion 90063 Glendale-Las Palmas, componente 267°



Sismo: IMPERIALVALLEY, Fecha: 10/15/79
Estacion: AEROPUERTO-MEXICALI, Componente: 045-(UNAM/UCSD-STATION-6616)
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Figura A.11: Sismo Imperial Valley, estacion 6616 Aeropuerto Mexicali, componente 45°
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Figura A.12: Sismo Loma Prieta, estacion 16 LGPC, componente 0°



Sismos chilenos

Sismo: CHILE, Fecha: 03/03/85
Estacion: LLOLLEO, Componente: 100-DEGREES
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Figura A.13: Sismo Chileno, estacion Llolleo, componente 100°
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Figura A.14: Sismo Chileno, estacion UFSM, componente 70°
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Sismo: CHILE, Fecha: 03/03/85
Estacion: VINA-DEL-MAR, Componente: 200-DEGREES
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Figura A.15: Sismo Chileno, estacion Vifia del Mar, componente 200°

Sismo: CHILE, Fecha: 03/03/85
Estacion: MELIPILLA, Componente: 000-DEGREES
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Figura A.16: Sismo Chileno, estacion Melipilla, componente 0°



ANEXO B: TRANSFORMADA DE FOURIER DE LOS REGISTROS



Sismos del tipo vibratorio
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Figura B.1: Transformadas de Fourier para los registros del tipo vibratorio

Sismos del tipo intermedio
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Figura B.2: Transformadas de Fourier para los registros del tipo intermedio



Sismos del tipo impulsivo

CAPE MENDOCINO 04/25/92 1806, CAPE MENDOCINO, 000 COYOTE LAKE 08/06/79 1705, GILROY ARRAY #6, 230
15 15 T T T T
| | | |
10 10f -~~~ -~~~ - - - - - -
T T | | | |
[ o | | | |
5 Sfp-——--rF---~ - - - = -
| | | |
| | | |
0 O | | | |
0 20 40 60 80 100
Frecuencia (hz) Frecuencia (hz)
IMPERIAL VALLEY 10/15/79 2316, AGRARIAS, 273 NORTHRIDGE 1/17/94 12:31, RINALDI RECEIVING STA, 228
10 i i i i 300 i i i i
| | | | | | | |
o 200 - h
I Slif- - - - - - _ [ [ [P T | | | |
w | | | | [ | | | |
I I I I 100~~~ —-——— - - === =
| | | | | | | |
0 ko I 4 : nh JMM : 0 : : : :
0 10 20 30 40 50 0 20 40 60 80 100
Frecuencia (hz) Frecuencia (hz)

Figura B.3: Transformadas de Fourier para los registros del tipo impulsivos
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Figura B.4: Transformadas de Fourier para los registros del tipo chilenos



ANEXO C: REGISTROS EN EL TIEMPO DE LOS FACTORES DE

SEGURIDAD EN LA PRESA DE 100 m
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Figura C: Puntos de monitoreo de los registros de historia de los Factores de seguridad en
el tiempo para la presa de 100 m de altura
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Figura C.3: Sismo coyote Lake, estacion 57383 Gilroy-array #6, componente 230°
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Figura C.6: Sismo Northridge, estacién 90063 Glendale Las Palmas, componente 267°
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Figura C.8: Sismo chileno, estacion UFSM, componente 70°



ANEXO D: MAXIMOS DESPLAZAMIENTOS Y ACELERACIONES EN LA

DIRECCION HORIZONTAL PARA LA PRESA DE 50 Y 100 m DE ALTURA
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Figura D: Puntos de monitoreo de aceleracién y desplazamiento en la presa

Presa de 50 m de altura
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Figura D.1: Monitoreo de aceleracion y desplazamiento para sismos del tipo vibratorio en
la presa de 50 m de altura
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Figura D.2: Monitoreo de aceleracion y desplazamiento para sismos del tipo impulsivo en
la presa de 50 m de altura




Sismos intermedios
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Figura D.3: Monitoreo de aceleracion y desplazamiento para sismos del tipo intermedio en
la presa de 50 m de altura
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Figura D.4: Monitoreo de aceleracion y desplazamiento para sismos chilenos en la presa de
50 m de altura
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Figura D.5: Monitoreo de aceleracién y desplazamiento para sismos del tipo vibratorio en
la presa de 100 m de altura



Sismos impulsivos
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Figura D.6: Monitoreo de aceleracion y desplazamiento para sismos del tipo impulsivos en
la presa de 100 m de altura




Sismos intermedios
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Figura D.7: Monitoreo de aceleracion y desplazamiento para sismos del tipo intermedio en
la presa de 100 m de altura
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Figura D.8: Monitoreo de aceleracién y desplazamiento para sismos chilenos en la presa de
100 m de altura




ANEXO E: EFECTO DE LAS CONDICIONES DE BORDE AL LADO DEL

DEPOSITO. PRESA DE 50 m DE ALTURA
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Figura E.1: Efecto de las condiciones de borde a los lados del depdsito sobre la razon de
tensiones ciclicas solicitantes, para la presa de 50 m de altura. Sismo Loma Prieta, tipo

vibratorio. a) Condiciones de borde no modificadas, b) condiciones de borde modificadas




