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Simbologia.

C = Cohesion.

CPT = Prueba de cono.

CRR = Relacion de resistencia ciclica.

CSR = Relacion de esfuerzos ciclicos.

E = Mddulo de elasticidad.

F = Frecuencia en ciclos por segundo.

fo= Frecuencia de resonancia. (Hz)

v = Deformacion volumétrica.

G = Mddulo de cortante dindmico.

Gmax = Mddulo de cortante maximo.

Gsec = Mddulo de cortante secante.

Gtan = Modulo de cortante tangente.

K = Mddulo dindmico de deformacion volumétrica.
Ko = Coeficiente de empuje de tierras en reposo.
A = Porcentaje de amortiguamiento critico

v = Relacion de poisson.

OCR = Relacion de reconsolidacion.

g = Esfuerzo desviador.

Sn = Vector esfuerzo.

o1 = Esfuerzo principal.

62y o3 = Esfuerzos menores.

oc = Esfuerzo de confinamiento.

odc = Esfuerzo desviador ciclico.

7,,= Esfuerzo octaédrico.

SPT = Prueba de penetracion estandar.

t = Esfuerzo cortante.

€a = Deformacion axial.

gp = Deformacion transversal.

p = Densidad de la masa de suelo.

Vp = Velocidad de propagacion de ondas P.

Vs = Velocidad de propagacion de ondas S.

® = Angulo de friccion interna.

Dr = Compacidad relativa.

CD = Ensaye triaxial consolidado drenado.

CU = Ensaye triaxial consolidado no drenado.
es = Relacion de vacios critica (Casagrande, 1936)
er = Relacion de vacios critica (Castro, 1965)

P = Esfuerzo efectivo medio o esfuerzo octaédrico.
CSL = Linea del estado critico.
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FLS = Superficie de licuacién por flujo.
W= Parametro de estado para arenas.
ex= Relacion de vacios para una muestra de suelo.
ess = Relacion de vacios correspondiente al estado estable.
& = Tensor deformacion.
&¢ = Deformaciones elasticas
&P = Deformaciones plésticas.
E,. = Modulo de rebote elastico.
Ag,,q = Incremento de la deformacion volumétrica.
o', = Esfuerzo vertical efectivo.
Qmax = Aceleracion maxima.
Tmax = ESfuerzo cortante maximo producido por el sismo.
o, = Esfuerzo vertical
g = Aceleracion de la gravedad.
ra = Factor de reduccion el cual considera la flexibilidad del suelo.
MSF = Factor de magnitud de escala.
(N1)so = Numero de golpes corregido por energia y esfuerzos efectivos.
N¢o = NUmero de golpes corregido por energia.
FCI = indice de contenido de finos.
1M1, M2, M3, M4 = Factores de correccion por anergia.
Cy = Factor de correccion por esfuerzos efectivos.
(N1)eocs = NUmero de golpes corregidos por finos.
(ge1nv) s = Resistenciaa la penetracion por punta normalizada.
Cq = Factor de normalizacion de resistencia por punta.
gc = Resistencia a la penetracién de punta.
Vs1 = Velocidad de onda de corte (vs) corregida.
Pa = Presion atmosférica.
Fs = Factor de seguridad.
Pi = Probabilidad de licuacion.
ru = Relacién de presién de poro.
Ug = Exceso de presion de poro generada por el sismo.
Cv = Coeficiente de consolidacion.
mv = Coeficiente de compresibilidad volumétrica.
Kx, Ky y kz = Permeabilidad horizontal y vertical.
Neq = NUmero de ciclos equivalentes.
ta = Duracion del evento sismico.
mvo = Coeficiente de compresibilidad volumétrico inicial.
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Capitulo 1 Introduccion

1.1 Antecedentes

La licuacion es uno de los fendmenos que causa dafios severos ha estructuras y obras de
ingenieria, tales como, cimentaciones, sistemas de drenaje, taludes, edificaciones, etc. Por
tanto, el estudio de este suceso ha sido motivo de mucho trabajo de investigacion, por
ejemplo, Terzaghi (1925); el comportamiento contractivo y dilatante observado por
Casagrande en 1936, mediante pruebas consolidadas-drenadas, complementadas por Castro
en 1969 mediante pruebas consolidadas-no drenadas; Ohsaki (1966) y Seed et al (1966).

A partir de estas investigaciones surgieron conceptos que se relacionaron con la licuacion de
arenas. Conceptos como la relacion de vacios critica, la aceleracion critica, el estado critico,
licuacion por flujo y licuacién por movilidad se fueron acoplando para obtener un mejor
concepto y comprensién del fenémeno.

El estudio de la licuacién de arenas ha tomado gran importancia debido a los efectos y la
problematica que presenta para el ingeniero civil. Por lo que se han desarrollado métodos de
estudio basados en resultados de pruebas de laboratorio como ensayes triaxiales ciclicos y
pruebas de corte simple ciclicas; pruebas de campo como las pruebas de penetracion estandar
(SPT) y de cono (CPT), las cuales se basan en la relacion de esfuerzos ciclicos (CRS) y la
relacién de resistencia ciclica (CRR); analisis con base en la respuesta del sitio, hasta llegar
a los analisis numéricos basados en la teoria de elementos finitos.

1.2 Objetivos

El objetivo de este trabajo es el estudio de las propiedades y el comportamiento dindmico del
suelo, que permiten comprender la respuesta dinamica de los depositos de suelo sometidos a
una fuerte excitacion de movimiento.

Mencionar los conceptos basicos del fendmeno de licuacion, las caracteristicas de los suelos
licuables, su comportamiento, y el mecanismo de generacidn de presion de poro durante un
evento sismico.

Con base en el estudio del comportamiento dinamico del suelo, estudiar la licuacion de arenas
tomando como ejemplo lo ocurrido en la isla de “Enmedio”, Lazaro Cardenas, Michoacéan,
realizando un re-analisis mediante elementos finitos.

La elaboracion de un re-analisis de licuacion proporciona un enfoque sobre el analisis de
licuacion mediante métodos numéricos y la comparacion de este con los métodos analiticos.
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1.3 Alcances

Los alcances para este trabajo de investigacion son los siguientes:

Capitulo 2: Se presentan los conceptos de la mecanica del medio continuo, los cuales seran
el fundamento para comprender el comportamiento de los materiales.

Capitulo 3: Se estudia el comportamiento de los suelos sometidos a esfuerzos dinamicos, las
propiedades dinamicas que estos poseen, asi como los métodos de laboratorio y de campo
con los cuales se obtienen las propiedades dinamicas.

Capitulo 4: Se proporcionan los conceptos basicos relacionados con el fendmeno de
licuacion. Se pondra énfasis en la mecanica de suelos critica y los modelos constitutivos que
describen el comportamiento de los materiales granulares.

Capitulo 5: Con base en lo anterior, se explica los diferentes métodos empiricos de campo,
laboratorio y los métodos basados en la generacion y disipacion de presion de poro.

Capitulo 6: Se dan a conocer las ecuaciones que gobiernan la generacién y la disipacion de
presién de poro en suelos granulares, durante un sismo.

Capitulo 7: Se discutiran los diferentes procedimientos de mejoramiento de suelos
susceptibles a sufrir licuacion, donde se proporcionaran recomendaciones para su uso.

Capitulo 8: Finalmente, tomando como referencia el fendmeno ocurrido en la isla “Enmedio”
y los datos de laboratorio, se realiza un re-analisis de licuacion mediante elementos finitos
con el cédigo de programacion GADFLEA vy el programa QUAKE/W de geostudio 2018.
Con base en los resultados de generacion de presion de poro, se elabora un analisis de
disipacion de presién mediante sistemas de columnas de grava, con el propésito de estudiar
la efectividad de este método de mejoramiento.



Capitulo 2 Principios basicos de mecanica del medio continuo

2.1 Esfuerzos en un medio continuo

Un medio continuo queda definido como el conjunto de particulas en el cual no existen
discontinuidades o vacios entre ellas. Por lo tanto, el material puede considerarse como una
masa unica. Un medio se verd afectado por fuerzas externas que actan sobre él, las cuales
causan esfuerzos que serdn equilibrados por fuerzas internas. La mecénica del medio
continuo estudia el comportamiento de estos cuerpos sometidos a la accion de fuerzas

En lafig. 2.1 se observa el esquema de un medio continuo en el cual actian fuerzas externas
(P). Si se realiza un corte transversal en el cuerpo, se pueden observar las fuerzas internas
(AP) actuando en un area infinitesimal (AA). La relacion entre el vector fuerza (AP) y el area
(AA), se aproxima a un valor limite, cuando el valor de AA tiende a cero, este valor recibe el
nombre de vector esfuerzo (Sn) y se representa como:

El vector esfuerzo Sy esta ligado al plano definido por su normal n, fig. 2.1. Si el plano
cambia, Sn también. Dicho vector se puede descomponer en dos partes, un esfuerzo cortante
o actuando a lo largo del plano y otro esfuerzo normal on que actta en la direccion de la
normal al plano. Es decir:

S, =0, + 1, (22)

N‘

P,
Figura 2.1 Fuerzas internas actuando en un elemento (Modificado de Popov, 2000)

Las fuerzas que actuan en un medio pueden ser clasificadas en dos categorias, fig.2.4:

e Fuerzas de superficie: Este tipo de fuerzas también llamadas fuerzas de contacto, son
aquellas que actuan sobre la superficie del medio.

e Fuerzas de cuerpo: Estas fuerzas actlan a distancia y actlan sobre el volumen del
cuerpo. Por ejemplo, la fuerza de gravedad.




El vector esfuerzo S, puede descomponerse en un espacio tridimensional mediante sus
componentesen X, Yy Z, fig. 2.2:

AA
AP,
s ={Y
AP,
AA

APX]

(23)

Figura 2.2 Componentes del vector esfuerzos Sn (Popov, 2000)

La representacion matematica de cada componente se puede expresar de la siguiente manera:

AP

Oxx = AIE_T}O = X/AA (2.4)
AP
= 1 = y

Ty = Jim ="/ (2.5)
AP

T = lim =7%/p (2.6)

El primer subindice indica la normal al plano en el que actda la fuerza y el segundo subindice
indica la direccion. El esfuerzo o, actla de forma normal al plano de AA por lo que recibe
el nombre de esfuerzo normal y se representa con la letra griega sigma (o), mientras que los
esfuerzos ., Yy 7., actian de manera tangencial al plano de AA, por lo que reciben el nombre
de esfuerzos cortantes y son representados por la letra griega tau (z). En la fig. 2.3 se muestra
el estado de esfuerzos normales y cortantes que actian sobre un elemento tridimensional.
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=

dz :/
[ e P ol

A
v
»

(e7%
Figura 2.3 Estado de esfuerzos actuando sobre un elemento prismético.

Por un punto de un medio continuo pueden pasar infinidad de vectores “S ” asociados a igual
namero de planos definidos por su normal, n. Se dice que se conoce el estado de esfuerzos
en un punto del medio cuando se pueden determinar los esfuerzos normales y cortantes en
todos los planos en cualquier direccion pasan por dicho punto. Es decir, se conoce el tensor
de esfuerzos, T;; referido a un sistema de ejes xyz cualquiera.

2.2 Ecuaciones de equilibrio

Las particulas sometidas a la accion de las fuerzas actuantes deben cumplir con ciertas
condiciones de equilibrio. Para que exista equilibrio estatico se requiere que se cumplan las
condiciones 2Fi=0 y 2M;=0. En la fig. 2.4 se observan las fuerzas de superficie representadas
por el vector de esfuerzos t y su normal al plano n actuando en la superficie dS. Las fuerzas
de cuerpo o de volumen estan representadas por el vector b y la densidad del cuerpo p
actuando en el volumen V. Considerando las fuerzas de cuerpo y superficie, el equilibrio
estatico de las particulas esta representado por:

ftdS + f pbdV =0 (2.7)
S \%4
Donde el vector de traccion es:

t=o.n (2.8)

Por lo tanto, la ecuacién 2.7 queda:
J O'i]-nidS + J pde =0 (2.9)

S 14
Aplicando el teorema de divergencia de Gauss.

Oij _ (2.10)
3%, + pbdV =0
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La ecuacion 2.10 se conoce como la ecuacion de equilibrio interno.

Figura 2.4 Fuerzas de superficie y fuerzas de cuerpo actuando en un cuerpo (Linero y Garzén, 2010)

Lo desarrollado hasta las ecuaciones de equilibrio se hizo sin que fuera necesario tomar en
cuenta ninguna propiedad del medio continuo bajo consideracion. Es decir, todo lo expuesto
es aplicable a materiales diversos como el acero, concreto, suelo, plastico, etc.

2.3 Tensor de esfuerzos

Un tensor de esfuerzos es definido como un ente matematico que corresponde a una
transformacion lineal. En la mecanica del medio continuo representa el estado de esfuerzos
en cualquier punto del medio, representado de manera matricial. Ademas, un tensor puede
tener varios ordenes, por ejemplo, un tensor de orden 2, estd compuesto por tres tensores de
orden cero, por lo tanto, compuesto de 9 elementos.

En el cuerpo de la fig. 2.3, estan actuando esfuerzos tangenciales y normales en las
direcciones X, Y y Z; si se representan de forma matricial, se obtiene un tensor de orden 2
denominado tensor de esfuerzos:

Ox Txy Txz (2.12)

Tij = |Tyx Oy Tyz

Tzx sz Oy
Conocido el vector normal al plano en estudio n = (I, m, n) y el tensor Ti; se puede conocer
el vector de esfuerzos Sy, es decir:

Donde s, representa el vector esfuerzo, T;; el tensor de esfuerzos y n el vector normal o

vector de cosenos directores. Los subindices ij representan el valor de la fila y la columna
de los elementos que conforman la matriz.

Expresado de otra manera:
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S, Oy Tyy Txz] (COSQ
[S ] = [Tyx gy TyZ] {cos ,8} (2.13)
S Tox sz 0, cosy

z

<

2.3.1 Propiedades del tensor esfuerzo

Una de las principales propiedades del tensor esfuerzo es que esté es simétrico con respecto
a su diagonal principal. Esto es debido al equilibrio estatico de las particulas, es decir, la
suma de momentos en cualquier direccion es igual a cero (XM =0). Si se observa una de las
caras del cuadrilatero de la fig. 2.3 y se toma como referencia el origen del plano, al realizar
la suma de momentos con respecto a los tres ejes se tiene:

(ty2)(dxdz)dy — (1, )(dydx)dz = 0 (2.14)
(Tyz)(dydz)dx — (14,)(dydx)dz = 0 (2.15)
(Tyx)(dxdz)dy — (Ty)(dydz)dx = 0 (2.16)

Dividiendo las ecuaciones 2.14 a 2.16 entre el volumen (dxdydz) se obtiene:

Txy = TyxrTxz = Tz Tzy = Tyz

Otra de las propiedades de un tensor de esfuerzos, es que el sistema de ejes coordenados
puede ser girado a otro sistema coordenado denominado XY Z", fig. 2.5, ajustando los
tensores y vectores originales al nuevo sistema. Esta transformacion se realiza con la
expresion:

Donde [Lij] es la matriz de transformacién de cosenos directores y L ;; es la transpuesta de la
matriz de cosenos directores.

Tyz

Figura 2.5 Giro de los ejes de un medio continuo.
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2.4 Esfuerzos principales

Existe un sistema ortogonal de ejes en el que solo acttan esfuerzos normales, es decir, 10s
cortantes son nulos. A estos esfuerzos se les denomina esfuerzos normales principales y sus
direcciones se denominan direcciones principales. Se identifican como esfuerzo principal

mayor o1, esfuerzo principal intermedio G, y esfuerzo principal menor ¢3. Es decir, 61> 6.
> o3. El tensor puede ser representado de la siguiente manera:

oqg 0 O
T, =0 o, O (2.18)
0 0 o3

Estos esfuerzos principales pueden ser obtenidos mediante la solucion a la ecuacion cubica:

03 —Lo*+Lo—13=0 (2.19)

Donde 14, I e I3 son combinaciones de los elementos del tensor de esfuerzo Tj;, tales que no
varian o se alteran por un cambio de rotacion de los ejes coordenados de referencia. Estas
combinaciones se conocen como invariantes y son independientes del sistema de referencia.
Los invariantes para un estado de esfuerzos son:

I =0y +o,+o0, (2.20)
I, = 0,0, + 0,0, + 0,0, — 1%y, — 1%, — 1%,y (2.21)
I = det(T;;) (2.22)

Conocido el tensor de esfuerzos T;; y los invariantes, las raices obtenidas de la ecuacion 2.19
son los esfuerzos principales o1, 02 y 03.

Las direcciones de los esfuerzos principales son funcién de los cosenos directores. Una vez
conocido el tensor esfuerzo, T;;, y utilizando la ecuacion 2.12, se puede obtener el vector de
cosenos directores (n), donde los planos principales obten idos son ortogonales entre si.

2.5 Esfuerzos octaédricos

Si se corta un plano en el elemento mostrado en la fig. 2.3, el cual coincida con los angulos
formados por los esfuerzos principales, dicho plano serd denominado plano octaédrico en el
cual actuara un esfuerzo y un cortante denominados esfuerzo normal octaédrico (coct) Y
esfuerzo cortante octaédrico (toct). EXisten 8 planos octaedricos, fig. 2.6, y se definen como
aquellos, cuya normal forma angulos iguales con respecto a los tres ejes; por lo tanto, las
direcciones principales en cada plano seran:
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mo={to b0t
V3 T3 T3

54°45°

X
Figura 2.6 Esfuerzos en los planos octaédricos.

El promedio de los esfuerzos normales (diagonal de Tij) se conoce como el esfuerzo normal

octaédrico, o, y es igual al tercio del primer invariante, es decir:

opto;+to3 I

Ooct = 3 3 (2.23)

Por lo tanto, el tensor esfuerzo se puede descomponer de la siguiente manera:

Oy Txy Txz Ox = Ogct Txy Txz Ooct 0 0
Tij = Tyx O'y Tyz = Tyx Oy = Opet Tyz +1]10 Ooct 0
Tzx sz Oz Tyx Tzy O0; = Ooct 0 0 Ooct
Donde:
Opee O 0
TOCt = 0 Ooct 0
0 0 Ooct
Ox = Opct Ty Tz
TSO = Tyx o-y — Opet Tyz
Tox Tzy Oz = Opct

Donde Ty, representa el tensor de esfuerzos octaédrico o volumétrico y T, representa el
tensor de esfuerzo desviador o distorsional. Se tiene que el esfuerzo cortante octaédrico es
igual a:

1
Toct = §\/(0'1 — 03)% + (03 — 03)% + (03 — 0y)? (2.24)
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2.6 Estado de esfuerzos bidimensional

Cuando una de las dimensiones del elemento resulta mucho mayor en comparacion con las
otras dos, el problema puede ser analizado de manera bidimensional. Por ejemplo, en la
fig. 2.7 se muestra un elemento cuya dimension sobre el eje Z es muy larga, por lo cual, se
puede considerar o, = T, = Ty, = T4, = Ty, = 0. Entonces, el tensor de esfuerzos para un
estado bidimensional se representa:

Ox Txy 0 -
Tij = Tyx O'y 0 ( . )
0 0 O
G}.-
A
|
i
Y
ITK}-
Gx_‘ | ! hGX
Tyy
> -
X Tyx
¥
Oy

Figura 2.7 Estado de esfuerzos bidimensional.

Para encontrar el esfuerzo normal y tangencial actuando en un plano cualesquiera del
elemento, fig. 2.7, se debe considerar el coseno director en la direccion z, vale cero, por lo
tanto, el vector de cosenos directores n, quedara expresado de la siguiente forma:

cos a cosa cosa
1 = {cos ,8} = {cos ,8} = {sen a}
{cos v 0 0 (2.26)

a representa el angulo que forma el vector normal al plano con respecto al eje horizontal (x).

De acuerdo con la figura 2.8, el coseno de B, se puede expresar en forma de una funcion
seno o, debido a que el seno de un angulo es igual al coseno del complemento. Con base en
lo mencionado, el esfuerzo normal y cortante para un plano en condiciones de esfuerzo
bidimensional se representa como:

0 = 0y cos’a + oy, sen®a + 21, sen(a) cos(a) (2.27)
T = (0, — 0, )sen(a) cos(a) + T,y (sen*a — cos?a) (2.28)
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Figura 2.8 Esfuerzo normal y tangencial para un estado de esfuerzos plano.

Considerando un tensor de esfuerzo en estado bidimensional, los invariantes se representan
como:

I =0y +oy (2.29)
I, = 0,0, — T?, (2.30)

Los esfuerzos principales y sus direcciones son determinados mediante las expresiones:

o, to. 0,—0.
_ Ox yi\/( xz y)+szy (2.32)

(2.33)

El estado de esfuerzo para el plano inclinado de la fig. 2.8, puede representarse graficamente
mediante los circulos de Mohr, fig.2.9.

Las ecuaciones 2.27 y 2.28, se pueden ajustar a la ecuacién del circulo de Mohr, dando como
resultado:

az(ax + oy

_(%x T 9y (2.34)
> ) ( > )cos (2a) + 14y sen(2a)

_ (%x — 9% (2.35)
T= ( > )sen (2a) + 14y cos(2a)
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y ¥
A
x
o ”"-/,f
:] ”ﬂf
X
(a) (b)
T"-n
X(Oy,Txy)
o R L2a: _
x X(0xTxy)
2B
Txy 92 % ¢ | LU
O o On
x
- (28 - 2a)

b\

1
"_E (ox + Jy)—.'

1 1
A Uz}_"“"_i (01 —0z) ¥

Figura 2.9 Representacion de esfuerzo plano con circulos de Mohr (Malvern, 1969)
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Principios basicos de mecénica del medio continuo

2.7 Estado de deformacién

Todo cuerpo sometido a fuerzas externas experimenta cambios de forma o volumen; estos
cambios de forma reciben el nombre de deformaciones, las cuales pueden presentarse de
manera lineal o angular, fig. 2.10. Las deformaciones lineales son provocadas por esfuerzos

normales mientras que las deformaciones angulares son provocadas por esfuerzos cortantes
(Malvern, 1969).

1

Au
Ty R
: AY
T
Ay,
(a) Extension uniaxial (b) Extension uniaxial (c) Deformacién angular sin
en la direccion x en la direccion y rotacién

Figura 2.10 Casos de deformacion bidimensional.
2.8 Tensor de deformacion

Las deformaciones angulares y lineales, al igual que los esfuerzos, pueden representarse por
medio de un tensor. En la fig. 2.11 se muestra un cuerpo en condiciones iniciales (Puntos Po
y Qo) para un instante de tiempo igual a cero y las condiciones deformadas (puntos P y Q)
para un tiempo t#0 (Mase, 1977).

X3, X3

X2, x2
//
/X1, X1

Figura 2.11. Deformacion y desplazamiento de cuerpo sometido a fuerzas externas.

La particula Po, se encuentra posicionada en un sistema de referencia definido por el vector
de posicion X, cuyas coordenadas se denominan coordenadas materiales. Para un instante de
tiempo diferente de cero, la particula Po pasa de su posicion inicial, a una nueva posicion
definida por el vector X, cuyas coordenadas se denominan coordenadas espaciales. La
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variacion del vector posicion en funcion del tiempo, se representa por la ecuacion de
movimiento:

x=x(Xt) (2.36)

Con el diferencial de la ecuacion de movimiento de obtiene la ecuacion fundamental de la
deformacion:
axi
dx = — dX; (2.37)
T ax
A partir de la ecuacion 2.37 se obtiene el tensor de gradiente de deformacion, el cual describe
el movimiento de una particula en funcion del tiempo:

(0x; 0X; O0Xq]
0X; 0X, 0X3

F. — Oxi _10x; 0%, 0%, (2.38)
TaX; |0X; 09X, 0X3
0x3 0X3 0x3
10X, 0X, 0Xj3l

El desplazamiento de la particula P esta dado por la diferencia el vector de posicidn inicial
(X) y el vector de posicidn final (x), es decir, el vector u representa el desplazamiento de la
particula P.

ulX,t) =x(X,t) - X (2.39)

Los desplazamientos relativos en un espacio tridimensional se representan de manera
matricial, resultado de la derivacion del vector desplazamiento u:

U, AU, dU;
9X, 09X, 0X,
- _ou; |ou, au, au, (240)
i =3x; " |ax, 9x, ox,
oUs dU; 09U,
ox, 9Xx, 0X,

El tensor jij recibe el nombre de tensor de gradiente de desplazamiento.
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2.8.1 Tensor de deformacién de Lagrange

Un cuerpo sufre deformacion cuando el vector que une dos particulas en la condicion inicial
(dX) es diferente al vector que une las mismas particulas, pero en su estado final (dx), fig.
2.11. La diferencia entre ambos vectores corresponde a la deformacién provocada en un
instante de tiempo, esta diferencia vectorial da como resultado la expresion:

1
E==[FT-F—] (2.41)
2[ ]

Donde F, es el tensor gradiente de deformacion, FT es la transpuesta del tensor gradiente de
deformacion, | es la matriz identidad y E es el Tensor de deformacion de Lagrange. El tensor
de Lagrange, considera que los desplazamientos y las deformaciones son relativamente
grandes, por lo tanto, se reproduce la no linealidad del material.

2.8.2 Tensor de deformacion de Cauchy

En la ingenieria, la mayoria de los materiales exhiben pequefias deformaciones, por ejemplo,
el concreto y el acero. Estas deformaciones pequefias se pueden representar por medio de un
tensor, denominado tensor de deformaciones infinitesimales, en el cual se considera que, los
gradientes de desplazamientos y los desplazamientos son muy pequefios en comparacién con
las dimensiones del medio.

El tensor de gradientes de desplazamientos (jij) se puede descomponer en dos matrices:

jij ) (2.42)
Expresada de otra manera:
aul 1 ((3u1 n auz) 1 <(3u1 n aU3> 0 1 (6u1 0u2) 1 (0u1 6u3)
X, 2\0x, ' ax,) 2\ox;  ax, 2\0x, oax,) 2\ox; aXx,
o1 (6u2 + E)ul) du, 1 (6u2 4 6u3> 4 1 (auz 0u1> 0 1 (6u2 6u3>
Ji =12\ax, T ax, X, 2\ax; T ax,)| T |2\ax, T ax, 2\ax, ~ ax,
1 (6u3 E)ul) 1 (6u3 auz) Jus 1 (6u3 0u1> 1 (8u3 auz) 0

Donde ¢ es el tensor de deformacion, el cual representa la distorsion o deformacion del
elemento y Q es el tensor de rotacion, el cual representa la rotacion del elemento como un
cuerpo rigido, es decir no se presentan deformaciones.

Si consideramos que el cuerpo no sufre una rotacion, es decir, la matriz Q=0, el tensor de
deformacion se representa como:

1 1/0u; OJu;
o= ST — el (2.43)
81] 2 (]ij +]ij ) 2 <an + Ox_i>
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1 1
Ex E Yxy E Vxz
= 1 1 2.44
€= Eyyx Ey Eyyz (2.44)
1 1
_E Vzx E Yzy &z

El tensor de deformacion € es un tensor simétrico y de segundo orden, el cual recibe el
nombre se tensor de deformacion infinitesimal de Cauchy. Este tipo de tensor se utiliza para
deformaciones pequefias donde se desprecia la no-linealidad del problema.

De acuerdo con lo anterior, para encontrar la deformacidn unitaria en una direccion o plano
cualquiera, se obtiene el producto del tensor de deformacion (g) y el vector normal al plano
n.

g, =¢€n (2.45)

La deformacién longitudinal seré la proyeccién del vector de deformacién unitaria (su) en el
vector normal:

g=¢&n (2.46)

Y la deformacion angular se obtiene mediante:

= [leu? — 212 (2.47)

1
|E Yn

2.8.2.1 Deformaciones principales

Al igual que el estado de esfuerzos, existe un plano donde solo se presenta deformacion
lineal, es decir, la deformacién angular es nula. Por lo tanto, el tensor de deformacion
infinitesimal es:

&g 0 O
€=[0 €2 0] (2.48)

0 0 &

Las deformaciones principales son obtenidas mediante las raices de la ecuacion caracteristica
del tensor deformacion:

S —Let+Le—13=0 (2.49)

Los invariantes para un estado de deformacion son:
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L =& +e +¢g, (2.50)
1\ 1\ 1y
I, = ExEy T EyEy + €56 — (_ny> - <_sz> - <_sz> (2.51)
2 2 2
I; = det(g;;) (2.52)

El primer invariante es la suma de la traza de la matriz del tensor de deformacion, €, y
representa la deformacion volumétrica, es decir, el cambio de volumen del estado deformado
con respecto al volumen en el estado inicial.

2.8.2.2 Estado de deformacion bidimensional
1

., . . . 1 1
El estado de deformacion bidimensional se presenta cuando &, = A e (R

%)’zy = 0, por lo tanto el tensor de deformacién queda:

1
I[ Ex nyy O—i
E=]1 (2.53)
|Eyyx <C—'y Ol
l 0 0 OJ

El estado de deformacidn plana se presenta en terraplenes, presas, tineles, etc. donde una de
las dimensiones del elemento posee una longitud tan gran en comparacion con las otras, que
se desprecian las deformaciones en ese sentido.

Con lo mencionado, los invariantes para un estado de deformacién plano valen:

L =& +eg, (2.54)

1 2
I, = exgy — (nyy) (2.55)
I3=0 (2.56)

Por lo tanto, las deformaciones principales para condiciones de deformacion plana valen:

&t gx—&n2 (1 (2.57)
Sl == & ( 2 ) +<§yxy)
Y sus direcciones principales:
: V.
5 258
A1z = tan~1 —22 (&)
&y —E&12
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2.9 Ecuaciones de compatibilidad

La deformacion compatible involucra que no existe superposicién de materia y que no hay
generacion de discontinuidades en el medio (Potts, 1999). Para que las deformaciones
presenten una compatibilidad, se debe satisfacer un estado de deformacion fisicamente
admisible.

El significado fisico de la compatibilidad puede explicarse al considerar una placa compuesta
por elementos placa méas pequefios fig. 2.12a. Al deformarse, los elementos placa pueden
distorsionarse de manera que formen un nuevo arreglo, fig. 2.12b; esta condicion podria
representar una falla por ruptura. Alternativamente, la deformacion podria ser tal que la placa
se deforme, pero exista continuidad estructural (no se crean orificios ni existe superposicion
de material, fig. 2.12c; esta condicion representa una deformacion compatible (Potts, 1999).

a) Original b) No compatible ¢) Compatible

Figura 2.12 Modos de deformacion (Potts, 1999).

La compatibilidad fisica se puede expresar matematicamente mediante la definicion de
deformaciones. Si los desplazamientos son determinados por funciones continuas u, v, y w
en las direcciones X, y, z respectivamente, las deformaciones estan definidas por el tensor de
deformacion infinitesimal:

Ju v ow
Exza;SyZE;SZZE

1 1/0u Jdv 1 1/0v Jw 1 1/0v Jw
o =31 =3 (5 7 5) e =3 =5 (G ) e = e =3 (545
Se forma un sistema de seis ecuaciones, las cuales son funcion de tres desplazamientos u, v,
y w; por lo tanto, si se conoce el campo de desplazamientos (u, v, w), se pueden determinar
las seis componentes de deformacién. Sin embargo, al tratar de obtener el campo de
desplazamientos en funcién de los componentes de deformacidon, es necesario exista un
campo de desplazamiento compatible. Esto se logra cumpliendo con ciertas condiciones de
compatibilidad las cuales se denominan ecuaciones de compatibilidad y estan dadas por:

a%ey, d%g, ., 0%ey, (2.59)
dz2 = 0y? dydz
0%e, 0%€y 0%y,
dx? = 0z? dydz

(2.60)

0
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| —

9%e, N 2%y , 0%€xy (2.61)
dy? = 0x? oxdy
9%, N 0 [9€yz N 0&x; O&xy| _ 0 (2.62)
dxdy 0z| ox dy iz |
62$y+i 6$y2_68x2+6$xy —0 (2.63)
0xdz dy| ox dy iz |
2
d £x+i _asyz+aexz+aexy — o (264)
dydz = Ox 0x dy 0z

2.10 Ecuaciones constitutivas

Para la caracterizacion de un material se debe satisfacer las condiciones de equilibrio
mencionadas en el capitulo 2.2 y las condiciones de compatibilidad de los desplazamientos,
fig. 2.13.

Figura 2.13 a) Conjuntos de equilibrio y b) Conjuntos de compatibilidad (Chen, 2008).

Las ecuaciones constitutivas establecen una relacion entre los esfuerzos y las deformaciones
de un cuerpo. De esta manera, se puede describir el comportamiento mecéanico de una
estructura hecha con un cierto tipo de material. La complejidad de las ecuaciones
constitutivas dependera del comportamiento esfuerzo-deformacion del material. Por ejemplo,
algunos de los materiales utilizados en la ingenieria civil pueden representarse por modelos
de comportamiento elastico ya sea lineal o no lineal. Sin embargo, otros materiales como el
suelo presentan un comportamiento mas complejo, es decir la dilatacion y compresion
volumeétrica, la memoria del material, el comportamiento multifacético y las deformaciones
plasticas varian en el tiempo y complican las ecuaciones constitutivas. Por tanto, los modelos
de comportamiento de los suelos resultan complejos.

2.11 Trayectoria de esfuerzos

Las trayectorias de esfuerzos son la representacion grafica de un conjunto de estados de
esfuerzo para distintas condiciones de carga. Las trayectorias de esfuerzos se pueden
representar con base en el tipo de parametro utilizado; por ejemplo, las trayectorias de
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esfuerzos del Instituto Tecnologico de Massachusetts (MIT), presentadas por Lambe en
1967, representan los esfuerzos normales y cortantes méaximos en funcién de los pardmetros
tys’, ecuaciones 2.65 y 2.66, respectivamente.

t=——*% (2.65)
2
g=0T% er L (266)

Se observa que el pardmetro t, corresponde al esfuerzo cortante maximo en el diagrama de
Mohr, mientras que s, corresponde al centro del circulo de Mohr, fig. 2.14.

Esfuerzos efectivos. Esfuerzos totales.

»
=

,_0itay

0y + 0y
§= 1
2 |

Figura 2.14 Relacién entre los parametros de esfuerzo del MIT y los circulos de Mohr.

Cuando se aplica la carga al suelo, se obtendra una seria de circulos. La linea que une los
puntos del esfuerzo de corte maximo recibe el nombre de trayectoria de esfuerzos (Lambe,
1967) y tiene una pendiente igual a 1:1, fig.2.15 (Holtz y Kovacs, 1981).

T q

Incremento de a;.

oy (1] P
{a) (b)

Figura 2.15 (a) circulos de Mobhr; (b) trayectorias de esfuerzo para un esfuerzo de confinamiento constante en
términos de esfuerzos totales.

Las trayectorias de esfuerzo de Cambridge (Roscoe et al, 1958) se representan en un
diagrama p-q, donde p en el esfuerzo normal octaédrico o esfuerzo medio y q es el esfuerzo
desviador.

o, + a0, + 03
3

!

p (2.67)
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q = (01—03) (2.68)

Para el caso de una prueba triaxial o en un medio semi-infinito vertical, los esfuerzos
laterales, G, y G3, se aceptan que son iguales, por tanto, la ecuacion 2.68 queda:

. 0y +2 03 (2.69)
En una prueba consolidada-drenada (CD), los excesos de presion de poro son disipados al
permitir el drenaje de la muestra. Por tanto, la trayectoria de esfuerzo efectivo y la trayectoria
de esfuerzo total son la misma. Al inicio de una prueba CD, el estado de esfuerzos inicial es
(p"=0, g =0), punto 0 de la fig. 2.16. Durante la etapa de consolidacion 61 = 6, = 63 = O,
donde o es el esfuerzo de confinamiento, se obtiene el punto A.

Si la prueba CD es realizada en compresion, es decir, el esfuerzo radial se mantiene constante
y solamente se aplican incrementos de esfuerzo axial (Ao, ), la trayectoria de esfuerzos estara
representada por la linea A-B. Para el caso de una prueba CD en extensidn, en que se aplican
incrementos de esfuerzo axial menor al esfuerzo de confinamiento, o; < g, el esfuerzo
desviador y el esfuerzo octaédrico disminuyen y por tanto, la trayectoria de esfuerzos en
extension esta representada por la linea A-C.

Linea del estado
- critico (CSL) \ :
I3
[ & Consolidacidn. /
ey gy = 0y =, B
I e
- D- 5=
bt
"'% Compresibin.
E . iy = 0,
= 3
EI 1_ — iy = J,
[
)
7
Fa
Tension. Compresion.
- 04 A Pr .
Ezfuerzo medio p = %
Exlension.
0 <o <,
C
md n-.‘l ) al-
¥

Figura 2.16 Trayectorias de esfuerzos en ensaye CD, en extensidn y compresién.
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En una prueba triaxial consolidada-no drenada (CU), la trayectoria de esfuerzo efectivo y la
trayectoria de esfuerzo total son distintas debido a la generacion de presion de poro (Au)
provocada por la ausencia de drenaje. La trayectoria de esfuerzos totales para una prueba CU
en compresion, esta representada por la linea A-B, fig. 2.17, mientras que la trayectoria en
esfuerzos efectivos esté representada por la curva A-C, fig. 2.17, donde la separacion entre
ambas trayectorias es la presion de poro generada durante la prueba. Ambas trayectorias
llegan a un punto de la linea del estado critico donde la muestra no exhibe variacién de
volumen. EI concepto de estado critico se trata en el capitulo 4.

s

I

5

I Linea del estado
o ..
:é- B critico (CSL)
A

-
£ y

q Presidn de poro (u)

Yt

)
H Esfuerzos totales

i}

Esfuerzos C

efectivos. '\‘

>
: 2 ., o t2e
A Esfu:crzomedmp=%op =%

Figura 2.17 Trayectorias de esfuerzos en ensaye CU.
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Capitulo 3 Propiedades dinamicas de los suelos

3.1 Principales propiedades dindmicas

El comportamiento dindmico de los suelos esta relacionado con la distribucion de la onda
sismica que viaja a través del suelo. Este comportamiento es pieza clave en el desarrollo de
la licuacion, donde las propiedades dinamicas caracterizan la manera en la que el suelo se
comportara ante las fuerzas provocadas por un sismo.

El comportamiento de los suelos bajo cargas dinamicas esta gobernado por las siguientes
propiedades:

e Moddulo de cortante dindmico (G).

e Porcentaje de amortiguamiento critico del suelo (1).
e Moddulo dindmico de deformacion volumétrica (k).
e Relacion de Poisson (v).

Las propiedades dinamicas mencionadas anteriormente, pueden determinarse mediante
pruebas de laboratorio y pruebas de campo.

3.1.1 Mddulo de cortante dinamico

Cuando un suelo se encuentra sometido a una actividad sismica, presenta un comportamiento
no lineal con respecto al esfuerzo cortante y la deformacion angular, fig. 3.1. EI mddulo de
cortante (G) es la relacion entre el esfuerzo cortante y la deformacion angular en un punto
determinado de la curva de histéresis, fig. 3.1. La cual proporciona una magnitud de la rigidez
del material y es una funcion de la magnitud de la deformacion.

Figura 3.1 Curva de histéresis y determinacién del coeficiente de amortiguamiento (Ishihara, 1996)
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El modulo G es determinado como el médulo secante:

G = (3.1)

T
Y
Donde:

t = Esfuerzo cortante.

v = Deformacion angular.

El modulo de cortante se obtiene mediante la pendiente de la curva de histéresis. En funcion
del lugar donde se esté evaluando la pendiente, puede obtenerse el modulo de cortante secante
(Gsec) 0 el modulo de cortante maximo (Gmax.). EI médulo de corte maximo (Gmax) resultado
del valor de la pendiente de la recta tangente en el punto inicial de la curva, y el mddulo de
corte secante (Gsec) que se calcula como la pendiente de la recta secante a la curva, fig. 3.1.

El modulo de cortante se relaciona con el médulo de elasticidad y la relacién de Poisson del
material, por lo que puede ser expresado de la siguiente manera:

E

=— (3.2)
2(1+v)

G

Donde:

E = Modulo de elasticidad.
v = Relacién de Poisson.

Hardin y Drnevich (1972 a 'y b), se proponen la siguiente ecuacion para estimar el modulo de
cortante dinamico del suelo en funcion de la relacion de preconsolidacion (OCR), la relacion
de vacios (e), el indice plastico del suelo y el esfuerzo efectivo medio.

2.973 — e)?
Gmax = 1230 ; (OCR)“ (Em)l/Z (3.3)
1+e
(1 + 2ky)o’y, (3.4)
=3

Donde:

Gmax = Cortante dinamico maximo, en libras sobre pulgada cuadrada.

o= Esfuerzo principal efectivo medio, en libras por pulgada cuadrada.

Ko = Coeficiente de empuje de tierras en reposo.

a = Coeficiente que depende del indice plastico. Puede variar entre 0 para suelos granulares
a 0.5 para arcillas con indice plastico cercano a 100.
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La ecuacion 3.4 provee valores muy poco confiables para arcillas con relaciones de vacios
mayores a 2.0 (Jaime, 1980)

Para estimar el valor del modulo de cortante dinamico de suelos granulares, Seed e Idriss
(1970) proponen la siguiente expresion en funcion del esfuerzo principal efectivo medio:

G = 1000 K, (5,,) /2 (35)
Donde:

a,,= Esfuerzo principal efectivo medio, en libras por pie cuadrada.

K2 = Coeficiente que depende de la deformacion angular y la compacidad relativa. El valor
de K2 puede obtenerse con la gréfica de la fig. 3.2.

80 , |
Kz —__ 621000 Ky(or,) psf
= 2\m
60 I N |
;""" Compacidad relativa
— g0
40 — \\
20— K
(a)
0
1074 1073 1072 107!

Deformacidn angular y,en %
Figura 3.2 Coeficiente K; en funcidn de la deformacion angular (Seed e Idriss, 1970)

En la Tabla 1 se muestran algunos de los valores mas comunes de modulos de cortante
dinamico para distintos tipos de suelo.

Tabla 1 Valores comunes de médulo de cortante dinamico (Jaime, 1980)

Tipo de suelo. Médulo de cortante (G) en ton/m?
Arcilla limosa blanda a media. 900-1400
Arcilla limosa media, seca. 1700-2100
Arcilla media a firme. 1400-2800
Arcilla muy blanda. 200-300
Arena densa limpia. 1200-2000
Mezcla grava-arena densa. 5000-7000
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3.1.2 Coeficiente de amortiguamiento

El amortiguamiento histerético corresponde a la pérdida de energia debido al deslizamiento
en los contactos de las particulas; por lo tanto, a una mayor deformacién del suelo se obtiene
un coeficiente de amortiguamiento mayor.

El coeficiente de amortiguamiento es proporcional al area limitada por la curva histerética.
Este proporciona una medida de la disipacion de energia del material y se expresa de la
siguiente manera, fig. 3.1:

_ Area de la curva de histéresis (3.6)

4m(area w)

Hardin y Drnevich (1972b) proponen expresiones para la obtencion del coeficiente de
amortiguamiento para arenas limpias y arcillas saturadas para grandes deformaciones. En
arenas limpias se utiliza la siguiente expresion:

Amax =D — 1.5 logio N (3.7)
Donde:

D = 33% para arena seca y 28 % para arena saturada.
N = Numero de ciclos de carga.

Y en arcillas saturadas:

_ Y 1 (3.8)
Amax = 31— (3 +0.03f) (6,,) 72+ 1.5f2 — 1.5log,( N

Donde:
f = frecuencia en ciclos por segundo.

El mddulo de cortante de un suelo varia con la magnitud de la deformacién angular ciclica.
Para bajas magnitudes de deformacion, presenta valores grandes, mientras que para valores
mayores de deformacion disminuye, fig. 3.3a. A diferencia del médulo de cortante G, el
coeficiente de amortiguamiento es inversamente proporcional a las deformaciones angulares,
es decir, a menores deformaciones angulares se presenta un amortiguamiento menor, y a
mayores deformaciones se presenta un amortiguamiento mayor, fig. 3.3b.

Hardin y Drnevich (1972b) demostraron que el modulo de cortante dinamico y la relacién
de amortiguamiento son afectados por los siguientes factores:

a) Magnitud de la deformacion angular.
b) Esfuerzo principal efectivo promedio.
¢) Relacion de vacios.
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d) Numero de ciclos de carga.
e) Grado de saturacion.

n 1 | 1 |
w* w? 107t o™ 1 10

Deformacidn angulor y, en %

Figura 3.3 Relacion entre el médulo de cortante dindmico (a), coeficiente de amortiguamiento (b) y
deformacion angular (Seed e Idriss, 1970)

3.1.3 Mddulo dinamico de deformacion volumétrica

El médulo de deformacion volumétrico es la relacion entre los esfuerzos cortantes y la
deformacion volumétrica. Normalmente se estima a partir del médulo de cortante dindmico
y de la relacion de Poisson:
k=1/3 2(1+U)G (3.9)
1—-2v
3.1.4 Relacién de Poisson

Todo elemento sometido a carga axial experimenta una deformacién, no solo en el sentido
de la carga, sino también en el eje perpendicular la carga; por lo tanto, el coeficiente de
Poisson es la relacién de la deformacion perpendicular y la axial.
&
yp=—-2L (3.10)
ea

La relacion de Poisson puede ser determinada con pruebas de laboratorio, las cuales son
complejas.
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Obtenido el modulo de cortante G y el mddulo de elasticidad del material E, es posible
calcular la relacion de Poisson a partir de la expresion:

V=26

(3.11)

3.1.5 Modulo de elasticidad

El médulo de elasticidad es resultado del cociente entre el esfuerzo unitario y la deformacion
unitaria axial correspondiente.

E = Ix (3.12)
gx

El mddulo de elasticidad o modulo de Young puede describirse también como la pendiente
de la curva esfuerzo- deformacion.

3.2 Determinacion de las propiedades dindmicas del suelo

Para la determinacion de las propiedades dindmicas de los suelos existen varias pruebas, tanto
de campo como de laboratorio. A continuacién, se mencionan las mas utilizadas.

3.2.1 Pruebas de laboratorio

Las pruebas de laboratorio son realizadas con muestras del suelo, las cuales se someten a la
condicion de esfuerzos en la que se encuentran naturalmente.

Entre las principales pruebas de laboratorio se encuentran:

e Prueba de columna resonante.
e Ensaye triaxial ciclico.

e Pulso ultrasénico.

e Ensaye de corte simple ciclico.
e Ensaye de centrifuga.

e Mesa vibradora.

e Péndulo de torsion libre.

3.2.1.1 Prueba de columna resonante

La prueba se utiliza para determinar el médulo de cortante dinamico (G) y las propiedades
de amortiguamiento del suelo (1). En ella el suelo es sometido a vibraciones torsionales las
cuales son aplicadas por electroimanes (Richart et al, 1970), fig. 3.4.
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La prueba consiste en hacer vibrar la muestra de suelo en el extremo superior, mientras que
la parte inferior permanece empotrada. La frecuencia se va incrementando de manera gradual
hasta alcanzar la frecuencia del primer modo de resonancia del suelo.

LvDT Objetivo sensor
Contra peso del Sensor de proximidad Acelerémetro
Acelerémetro Soport A8
oporte n i .
AT Soporte *I; Bobina.
-t i — _ A v
] . de sensor ez |l
L Bobina. — A
4 o\ p - = b=l | ﬂr--_-Ma,gneto
B\ | F1Y Tornillo de .- = 7 :_1 ~ = Soporte
) : Magneto fiacien <
jacion )
i | Anillo de blogueo
g % I |
> Soporte de e 1 Fluido
bobina. . | . o
; Espécimen | - Cilindro interior
Sensor de Acelerémetro al A 1l
proximidad [ 7
b,

@ ® Piedra porosa Base

Figura 3.4 Aparato de columna resonante: a) vista superior, b) vista transversal (Kramer, 1993)

La prueba se basa en la teoria de la elasticidad, el comportamiento de barras elasticas y las
condiciones de frontera a las que estén sometidas. En funcion de las condiciones de frontera,
pueden presentarse tres casos:

Caso I: ambos extremos libres 0 empotrados.

nm
L
Caso II: Un extremo empotrado y otro libre.

w, = Vi (3.13)

_nm
C 2L
Caso Il1I: Un extremo empotrado y en el otro un peso.

Wn VW (3.14)

L L W, I
Wnt an e b o b (3.5)
VW VW Wm Im
Donde:

wn =Frecuencia circular del modo de vibracién correspondiente (rad/s).

n = modo de vibracion.

L = Longitud de la barra o en espécimen de suelo.

Vw = Velocidad del tipo de onda generada en el medio (m/s o cm/s)

Wy Yy Wn = Pesos de la barra y de la masa sujeta en el extremo.

I, e Im = Momentos polares de inercia de las masas de la barra y el peso sujeto en el extremo.
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#

La frecuencia natural fn, esta dada por:

fo =
n2m
Una vez conocidas las frecuencias y tomando en cuenta las condiciones de frontera del

especimen de suelo y el tipo de onda generada, se pueden obtener las velocidades de onda
Vs 0 Vp y con ellas estimar el modulo de cortante dindmico:

(3.16)

G = PVSZ (3.17)

Cuando la muestra es sometida a vibracion forzada, se obtiene una curva de aceleraciones
vs. frecuencia, conocida como curva de respuesta, fig. 3.5.

y

Aceleracion, (m/s?)

4

Frecuencia, Hz
Figura 3.5 Interpretacion de prueba de columna resonante.

El coeficiente de amortiguamiento y la deformacién angular se pueden obtener con base en
los datos de la curva de respuesta

fo—f
1= ( ) 100 (3.18)
2fn
Yy = (1212 )2“"“2”‘ (3.19)
n4r) L fa

Donde:

fo = Frecuencia de resonancia (Hz).

f1 y f2= Frecuencia en funcion de amax/\2.
amax = Aceleracion maxima (m/s?).

L= Longitud de la muestra, (m).

D = Diametro de la muestra, (m).
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3.2.1.2 Ensaye triaxial ciclico

La prueba triaxial ciclica es la més utilizada para medir las propiedades dindmicas de los
suelos. La prueba consiste en colocar una muestra cilindrica dentro de una camara triaxial, la
cual estard sujeta a esfuerzos radiales y un esfuerzo axial ciclico. La diferencia entre el
esfuerzo axial y el esfuerzo radial se denomina esfuerzo desviador, el cual es aplicado de
forma ciclica bajo condiciones de esfuerzo controlado. Una vez que la muestra ha sido
montada y consolidada, se aplica un esfuerzo desviador ciclico o una deformacion axial
ciclica.

El ensaye triaxial ciclico se puede realizar de diferentes maneras, dependiendo de la forma
en la que se aplique el esfuerzo desviador:

a) Compresion.

El espécimen de suelo puede ser consolidado por medio de un esfuerzo de
confinamiento isétropo o anisétropo.

Para la condicién de consolidacion isotropica, el suelo es sometido a un esfuerzo de
confinamiento (oc), el cual serd hidrostatico, por lo que afectaré a la muestra en todas
direcciones cumpliendo con la condicion o; = g, = g3. Posteriormente, la muestra
sera sometida a un esfuerzo desviador ciclico (oqc), fig. 3.6a. El resultado se puede
apreciar en los circulos de Mohr, donde el punto (cc) representa la condicion de
esfuerzos inicial a la cual estd consolidada la muestra, conforme se aplica el
incremento en el esfuerzo desviador se obtendra el punto (oc + odc) oObteniendo el
circulo mostrado en la fig. 3.6b.

Para la condicion de consolidacion anisotropa, la muestra es sometida a una esfuerzo
de confinamiento (oc) seguido de un incremento en el esfuerzo desviador (Acq),
cumpliendo con la condicién o¢;; # 0, = g3, donde o1 = oc + Acg, fig. 3.6¢.
Posteriormente se aplica el esfuerzo desviador ciclico (odc), obteniendo como
resultado los circulos mostrados en la figura 3.6d, donde el circulo formado por los
esfuerzos oc y o1i corresponde a la condicién inicial de esfuerzos en condiciones
anisotrdpicas.

b) Compresion y extension.

La muestra puede ser sometida a las mismas condiciones de consolidacion
hidrostatica o anisotropia. Las condiciones de esfuerzo seran aplicadas de la misma
forma como se mencionan en el inciso a), con la diferencia que el esfuerzo desviador
ciclico se aplicara de tal forma que, para condiciones de extension debera disminuir
a valores por debajo del esfuerzo de confinamiento, fig. 3.7.
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Figura 3.6 Condiciones hidrostaticas y anisotropas para prueba triaxial ciclica en compresién (Jaime, 1980)

Figura 3.7 Condiciones hidrostaticas y anisotropas para prueba triaxial ciclica en compresion y

Como resultado de las variaciones del esfuerzo desviador y cortante, se obtienen las curvas
de histéresis, fig. 3.1, con las cuales es posible calcular el médulo de cortante dindmico (G),
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el coeficiente de amortiguamiento (1) y las deformaciones angulares ().

Para el célculo del médulo de cortante dindmico se emplea la ecuacion 3.1, donde el médulo
de elasticidad es igual a la pendiente de la recta que atraviesa la curva histerética obtenida en
la prueba triaxial ciclica. Mientras que el coeficiente de amortiguamiento se determina con

la ecuacion 3.6.

Las deformaciones angulares estan dadas por las siguientes ecuaciones:

_T
Y=5
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=1_0179 (3.21)
2

Donde

G = Mddulo de cortante dindmico.
T = Esfuerzo cortante.

q = Esfuerzo desviador.

o1 = Esfuerzo principal mayor.

o3 = Esfuerzo principal menor.

En la fig. 3.8 se puede observar el esquema de la seccion transversal de una camara triaxial
ciclica (Jaime, 1980).

Aire

Tubo de acero templado

Transductor de
— desplazamiento

* //U]oda miento
—5

| _-Tu bo de lucita

o

Base de la Camara

Transductor de fuerza

S
Transductor de
presion

Figura 3.8 Esquema de una cAmara triaxial (Jaime, 1980)
3.2.1.3 Pulso ultrasonico

La prueba de pulso ultrasonico es empleada para la medicion de las velocidades de
propagacion de ondas. La prueba consiste en colocar cristales piezoeléctricos, que actuaran
como un transmisor y un receptor en el espécimen de suelo. Se produce una frecuencia
eléctrica en el transmisor, lo cual provoca una onda que viaja a través del espécimen hacia el
receptor. Se mide la distancia entre el transmisor y el receptor, que sera dividida entre la
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diferencia de tiempo de pulsos de voltaje medido en el receptor, después de aplicada la
frecuencia, con lo cual se obtendré la velocidad de propagacion de onda.

l
= (3.22)
Ve -

Donde

Vs = Velocidad de propagacion de onda.
| = Distancia entre el transmisor y el receptor.
tc = Lapso de tiempo entre pulsos generados.

En la fig. 3.9 se muestra el esquema de un equipo para ensaye de pulso ultrasonico.
Carga vertical

Generador Pulso de l

de pulsos entrada so de entrada
Reloj : : & Cabeza de aluminio
ristal
) 1 Espécimen
Disparo ¥ ®
Fuente h L Tubo de muestreo
3 Cristal
Base de aluminio
® ¢ Pulso de salida
[ 4
- - Pulso de
Osciloscopio salida

Figura 3.9 Esquema de equipo utilizado para realizar prueba de pulso ultrasénico (Whitman y Lawrence, 1963)

Si la onda medida en la muestra es de cortante, el médulo G, es determinado con la ecuacién
3.17; Sin embargo, si la onda medida es de compresion se utiliza la expresion:

1—-v

E = 2 (3.23)
d—znd+0)""

3.2.1.4 Ensaye de corte simple ciclico

En este tipo de pruebas es mas facil reproducir los esfuerzos ocasionados por un sismo que
en una prueba de triaxial ciclica. La prueba consiste en colocar un espécimen cilindrico
prismatico de suelo sobre una base y colocarle unas placas laterales con el proposito restringir
las expansiones, ademas de una membrana reforzada con alambre o una serie de anillos
apilados. Se aplican esfuerzos cortantes horizontales en la parte inferior o superior del
espécimen de suelo, ante los cuales el espécimen sufrird una deformacién horizontal similar
al comportamiento del suelo durante la propagacién de las ondas de cortante.
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En una prueba de corte simple ciclico se incitan deformaciones mayores de 102%. Uno de
los problemas que tiene el ensaye es que no se desarrollan totalmente los esfuerzos cortantes
en las paredes del espécimen, provocando una redistribucion de esfuerzos normales en los
extremos de la probeta; por tanto, los esfuerzos que se desarrollan en el interior de la probeta
no son totalmente de corte simple. (Jaime, 1980).

En la fig. 3.10 se muestra un esquema del equipo utilizado para una prueba de corte simple
ciclico.

]

Pistdn
neumatico

LVOT
Fuerzo
Muestra
Presidn

oNnm>X

Figura 3.10 Aparato para prueba de corte simple (Jaime, 1975)

3.2.1.5 Ensaye con centrifuga

El ensaye de centrifuga consiste en generar una aceleracion mayor a la de la gravedad a
modelos fisicos, con la finalidad de reproducir esfuerzos debidos al peso propio del material,
idénticos al modelo y al prototipo, en la fig. 3.11 se observa el esquema de una maquina de
centrifuga.

En un analisis por medio de centrifuga es posible analizar problemas de licuacién inducida
por terremotos, asi como andlisis de suelo-estructura.

Soporte

Contr.
ontrapeso Contenedor del modelo
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E‘-"‘R‘\!”"‘h"b ‘is\du«-’(a-‘-ir'“

AR .“z \,.' iy
Motor f_% Anillos deslizantes

Soporte

Figura 3.11 Seccion transversal de una centrifuga (Kramer, 1993).

En este tipo de pruebas es realmente importante considerar las leyes se similitud, las cuales
consisten en escalar el modelo geométricamente, cineméaticamente y dinamicamente.
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En la Tabla 2 se muestran los factores de escala que deben de ser utilizados para un modelo
que sera utilizado en una prueba de centrifuga.

Tabla 2 Factores de escala para modelos en pruebas de centrifuga (Kutter, 1992)

Tipo de evento cantidad Simbolo | Unidades | Factor de escala
Distancia L L N 1
Volumen v L3 N 3
Masa M M N -3
Todos los eventos Gravedad g LT N
Fuerza F MLT -2 N 2
Esfuerzo o MLT 2 1
Elasticidad E MLT 2 1
Tiempo tayn t [\
Eventos dindmicos Aceleracion N
Frecuencia aceleracion f t! N
Velocidad de deformacion N
Eventos de difusion Tiempo Lai N
Velocidad de deformacion N2

Algunas de las aplicaciones de las pruebas con centrifuga son las siguientes:

e Estabilidad de taludes.

e Pruebas de cimentaciones profundas y superficiales.
e Estructuras de contencion.

e Licuacion.

e Interaccion suelo-estructura.

3.2.1.6 Mesa vibradora

Los ensayes de mesa vibradora permiten simular los esfuerzos cortantes provocados por un
sismo en el suelo, lo que permite realizar pruebas de licuacién en arenas, estudiar los
asentamientos provocados por un sismo Yy observar la interaccion suelo-estructura. La prueba
consiste en colocar un modelo a escala en una plataforma, en la cual se produciran
vibraciones controladas. Las dimensiones de las muestras ensayadas y el tipo de analisis
dependeran de las dimensiones de la mesa, la forma en la que es generado el movimiento y
de los grados de libertad. Ademas, es importante considerar que deben cumplirse ciertas leyes
de similitud entre el modelo a escala y el modelo real.
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3.2.1.7 Péndulo de torsion libre

El aparato consiste en una cdmara triaxial convencional a la cual se le adapto un vastago
unido a un brazo simétrico con dos masas, fig.3.12. La prueba fue propuesta por Zeevaert en
1967 para medir el médulo dindmico de rigidez (G) del suelo; la muestra de suelo se
consolida mediante un esfuerzo de confinamiento y posteriormente se transmite un pequefio
giro mediante el brazo y el vastago provocando que la muestra de suelo vibre libremente.

presion
pressure

i
<l
) " 1
cdmara no % if presion
friaxiol 1 — |l & =hidrostdtica de
no— — I confinamiento,
triaxial T — confini
— - ning
chamber & — - !; 7 =hydrosfatic
Il: ] _ H pressure
1 H
m i

probem
test specimen

Figura 3.12 Aparato de torsion libre (Zeevaert, 1967)

Con la prueba se obtiene la amplitud de vibracién y el periodo de vibracion libre
amortiguada del sistema aparato suelo, tq, fig. 3.13.

A ;
% T . A=amplitud de vibracidn

Figura 3.13 Registro de una prueba de torsion libre (Jaime, 1980)
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3.2.2. Pruebas de campo

Las pruebas de campo permiten medir las propiedades de los suelos in situ. La obtencion de
las propiedades dinamicas de los suelos en campo cuenta con la ventaja de no requerir
muestras de suelo. Estas pruebas proporcionan informacion sobre la forma en que se
propagan las ondas de excitacion en el suelo, permitiendo estimar las velocidades de
propagacion de ondas con base en el tipo de onda generada y al tiempo que le toma llegar de
un punto a otro.

En el suelo se propagan dos tipos de onda: las ondas de cuerpo, que pueden ser de compresion
(P) u ondas de corte (S) y las ondas de superficie, de las cuales la mas importante desde el
punto de vista de la ingenieria son las ondas de Rayleigh.

Las ondas de compresion u ondas P, excitan al suelo en la misma direccion en la que se
propagan, lo que produce dilataciones y compresiones y ocasionan un cabio volumétrico en
la masa del suelo.

Las ondas de corte u ondas S excitan al suelo en sentido perpendicular a la direccion de
propagacion, lo que produce deformaciones angulares sin cambio volumétrico.

Las ondas Rayleigh u ondas R producen un movimiento eliptico con respecto a la direccion
de propagacion en la masa de suelo (Jaime, 1980).

A continuacion, se mencionan las pruebas de campo mas utilizadas para el célculo de las
propiedades dinamicas de los suelos:

3.2.2.1 Prueba de reflexiéon sismica

La reflexion consiste en el cambio de trayectoria de una onda que viaja a través de un medio
al chocar con otro, regresando por el mismo medio. La prueba permite la propagacién de
ondas a través de las capas superficiales de suelo y consiste en producir impulsos en un punto
Ilamado fuente (S), donde se mide el tiempo de llegada a un receptor, fig. 3.14. Conocida la
distancia entre la fuente y el receptor, es posible calcular la velocidad de onda mediante la
siguiente expresion:

X
V,=— (3.24)
tp

Donde:

X = Distancia entre receptor y fuente.
V4 = Velocidad de ondas de compresion u ondas de cortante.
t, = Tiempo que tarda en llegar la onda de la fuente al receptor.

También es posible estimar el tiempo que tarda la onda reflejada hacia la superficie del suelo
mediante la expresion:
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2. (%)
2 JHE+ 2) _ VAHZ ¥ 22 (3.25)

t, = -

Up Up

Una vez que se tienen los datos de t,, X y V4 es posible calcular la altura de la capa de suelo
utilizando la ecuacion:

H =% t.2 * v,2 — x2 (3.26)

X

- Frentedeonda: “\ - -

Figura 3.14 Trayectoria de ondas inducidas en un estrato de suelo.
3.2.2.2 Ensaye de refraccién sismica

En esta prueba se provoca un impacto o explosion sobre la superficie del suelo. La
propagacién de la onda es capturada mediante una seria de gedfonos o receptores, fig. 3.15.

La refraccion se produce cuando la onda transmitida cambia su direccion al pasar de un medio
a otro.

A1 Ve

Ypz = ¥p1 pvpe
Figura 3.15 (a) prueba de refraccion sismica, (b) curvas domocrénicas (Richart et al., 1970)

La propagacion de onda en dos medios esta relacionada por la ley de Snell, la cual se expresa
como:

1 o)

- = , (3.27)
sent senit,
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Considerando que la prueba se basa en la refraccion total, es decir, el angulo de refraccion es
igual a 90°, la ecuacion 3.27 se escribe:
. €1
seniy =— (3.28)
C2

Donde

¢, ¥ ¢, = Velocidad de propagacion en los medios 1y 2.
i = Angulo de incidencia.

io = Angulo de incidencia critico.

ir = Angulo de refraccion.

Al igual que la prueba de reflexion sismica, se obtiene la distancia entre fuente de transmision
y cada uno de los gedfonos, asi como el tiempo de llegada de la onda al receptor. Con los
datos obtenidos se elaboran graficas domocronicas, fig. 3.16, con las cuales se determina la
velocidad de propagacion de onda.

80 T T
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vp=380 m/seg vp =320 m/seg
o 1 ! l I
o 10 20 30 40 50

Distancia d,en metros

Figura 3.16 Curvas domocrdnicas para el caso de dos capas horizontales (Rascon et al, 1972)

En este tipo de ensaye es necesario que las ondas inducidas sean refractadas. Por lo tanto,
este tipo de ensaye, al igual que el ensaye de reflexion, se utiliza en estratos blandos
subyacentes por un suelo mas firme.

3.2.2.3 Ensaye Down-hole

Down-hole 0 pozo abajo es un ensaye de propagacién de ondas, que consiste en la colocacion
de sensores de movimiento (ge6fonos) dentro de una perforacion realizada en el subsuelo y,
mediante el uso de golpes o pequefias explosiones en la superficie se generan excitaciones
que producen ondas de cortante (vs) u ondas longitudinales (vp), las cuales viajaran por la
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masa del suelo hasta alcanzar el o los gedfonos, fig. 3.17. Se registra el tiempo de llegada de
las ondas desde la fuente donde se genero la onda hasta el sensor o receptor de movimiento,
con lo cual se podra calcular la velocidad de onda.

Sismagrafo.

a ()
Fuente de generacion de

P Generacion de.
Py .. .. pérturbaciones,

Geofono. L

Figura 3.17 Esquema de ensayo Down-Hole.

El nombre de este ensaye se debe a la forma en la que se realiza, ya que los ge6fonos son
colocados desde la superficie del suelo y de manera descendente hasta la profundidad
deseada.

3.2.2.4 Ensaye Up-hole

El ensaye up-hole o pozo arriba es similar a la prueba Down-hole, con la diferencia que la
fuente de generacion de ondas se encuentra dentro de la perforacién y el sensor se encuentra
superficie del suelo.

El proposito del ensaye Up-hole es la obtencion de la velocidad de onda mediante el registro
del tiempo de llegada de la onda y la distancia recorrida. Este tipo de prueba es poco usada
en la actualidad.

3.2.2.5 Ensaye Cross-Hole

El ensaye Cross-Hole o pozo cruzado consiste en generar ondas a través de una fuente que
se encuentra dentro de una perforacion. Las ondas son recibidas por un sensor que se
encuentra dentro de una perforacion colindante. Las ondas viajan horizontalmente a través
del suelo y llegan al sensor de movimiento, fig. 3.18.

‘Gedfono. - . -

‘Fu:eme'dg B
- ondas. .

Figura 3.18 Esquema de ensaye Cross-Hole.
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Se puede calcular la velocidad de onda a través de la medicion del tiempo requerido que tarda
la onda en recorrer la distancia entre las perforaciones.

3.2.2.6 Prueba de sonda suspendida

La prueba de sonda suspendida se basa en el registro de velocidades que viajan en el suelo.
Esto se realiza mediante una sonda que se encuentra sumergida dentro de una perforacion
Ilena de agua o lodo. La sonda consiste en un cilindro de aislamiento flexible, una fuente de
impulso y un conjunto de gedfonos, fig. 3.19.

Se transmite una perturbacion a través del fluido, lo que provoca un desplazamiento
horizontal en el suelo adyacente a la sonda. Dicho desplazamiento es propagado
verticalmente a través de la masa de suelo en forma de onda de cortante. La onda de cortante
viaja a la misma velocidad por el fluido que se encuentra en el pozo, y es registrada por los
geofonos incorporados en la sonda, obteniendo el tiempo de llegada de la onda, con lo que,
es posible obtener la velocidad de propagacién de la onda.

Registro de
informacion

Figura 3.19 Esquema de prueba de sonda suspendida (Jaime, 1987)
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Capitulo 4 Fendmeno de licuacion de arenas

México se encuentra en una zona con alta actividad sismica, lo que trae como consecuencias
fendmenos que pueden causar dafos severos a estructuras y obras de ingenieria. Uno de los
fendmenos que més dafios causa a las estructuras y a los suelos de cimentacion, es la licuacion
de arenas, la cual provoca grandes desplazamientos causados por la pérdida de resistencia.

En la Republica Mexicana la actividad sismica esta gobernada por la subduccion de las placas
de Rivera y de Cocos con la placa Norteamericana, que afecta a los estados costeros del
Pacifico. En lafig. 4.1 se observa la aceleracion pico en la Republica Mexicana para periodos
de retorno (Tr) de 500 afios.
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Figura 4.1 Mapa de aceleraciones pico para periodos de retorno de 500 afios (Jaimes et al, 2015)

Las aceleraciones sismicas son un factor importante para la generacion de licuacion. Suelos
con las caracteristicas adecuadas y cercanas a zonas de alta sismicidad, presentaran una
mayor probabilidad de licuacion. Con base en la figura anterior es posible deducir aquellas
zonas donde se presentara licuacion, y formar mapas de peligro, fig. 4.2. Los mapas de
peligro de licuacion, permiten ubicar las zonas donde se puede presentar el fendomeno.
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Figura 4.2 Mapa regional de peligro de licuacion debido a sismo (Jaimes et al, 2015)
4.1 Definicion
La licuacion de arenas provocada por un sismo es un fenémeno subito que causa dafios
severos en estructuras y obras de ingenieria. Este se desarrolla cuando se pierda la resistencia
al corte del suelo debido a los excesos de presion de poro producidos durante un sismo,

ocasionando una separacion entre las particulas del suelo y que éste se comporte como un
fluido viscoso.

En la ecuacion 4.1 se muestra la ley de resistencia para un suelo cohesivo-friccionante, donde
se puede apreciar que, al aumentar la presion de poro, los términos a excepcion de la cohesion
se reducen a valores despreciables. Debido a que la licuacion se presenta en suelos
granulares, la cohesion es nula, por lo tanto, los esfuerzos cortantes se reducen a 0 o valores
muy cercanos a Cero.

T=c+(c—utan® (4.1)

El fendmeno de licuacidon puede ser causado por diferentes factores, entre los cuales se
encuentran (Jaime, 1975):

a) Incremento monotonico de esfuerzos.
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b) Incremento monotonico de deformaciones.
c) Cargas ciclicas inducidas por sismo.
d) Cargas ciclicas inducidas por maquinaria.

4.2 Factores que influyen en la licuacion

Los suelos susceptibles a sufrir licuacion presentan una serie de caracteristicas, entre las mas
importantes se encuentran:

» Tipo de suelo

Los tipos de suelo més susceptible a sufrir licuacion son materiales granulares medianamente
sueltos a muy sueltos, en estado saturado, cuya granulometria es uniforme, fig.4.3. Por
ejemplo, arenas finas, arenas limosas en estado suelto con contenidos de finos menores al
10% (Jaime 1978; Jaime, 2010). Estos suelos presentan poca resistencia a las deformaciones
por lo que pierden rapidamente las fuerzas entre particulas.
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Figura 4.3 Granulometrias de algunos suelos que se han licuado (Jaime, 1978)
» Compacidad relativa

Los suelos susceptibles a sufrir licuacion son aquellos con compacidades relativas menores

al 50%, ya que en ese estado los materiales granulares poseen un comportamiento contractivo
(Deparment of Transportation of New York, 2015).
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» Geologia

De acuerdo con investigaciones realizadas por Youd y Hoose (1977), la depositacion de
suelos y la edad del depdsito son factores importantes para caracterizar a un suelo licuable.
Suelos aluviales, coluviales y fluviales presentan un estado suelto entre sus particulas, por lo
tanto, presentan mas probabilidades de licuarse (Deparment of Transportation of New York,
2015).

» Caracteristicas sismoldgicas

A pesar de que un suelo cuente con las caracteristicas granulométricas y geoldgicas, la
licuacion dependera también de las caracteristicas sismoldgicas, como la magnitud, la
duracién, la distancia epicentral y el nimero de ciclos equivalentes del sismo. Un suelo puede
presentar caracteristicas de un suelo poco licuable; sin embargo, si este suelo es sometido a
una actividad sismica de gran magnitud puede presentarse la licuacion.

» Condicién de esfuerzos

El esfuerzo de confinamiento es uno de los factores mas importantes que influyen en la
licuacion de arenas. Aquellos suelos que se encuentran a profundidades mayores de 20 m
presentan menor probabilidad de licuacién (Jaime, 1978; NAS, 2016).

» Caracteristicas de la obra

La importancia de la obra influye significativamente en el tratamiento a seguir para mejorar
el suelo en caso de que el depdsito fuera encontrado susceptible a licuarse. Las implicaciones
de fallas de estructuras sobre estratos licuables deben medirse tanto en términos de vidas
humanas como econémicos (Jaime, 1979).

4.3 Comportamiento de arenas bajo cargas estaticas y cargas ciclicas

El comportamiento de las arenas dependera del tipo de carga, ya sea estatica o ciclica, y del
esfuerzo de confinamiento. En este capitulo se estudia el comportamiento de las arenas bajo
carga estatica y ciclica.

4.3.1 Comportamiento bajo carga estatica

Comportamiento en pruebas consolidadas-drenadas

En una prueba triaxial el suelo es sometido a diferentes condiciones de esfuerzo. Cuando la
muestra de arena es sometida a una condicion consolidada-drenada (CD), experimenta
cambios de volumen debido a la expulsién de agua. Los materiales en estado mas suelto,
disminuyen su volumen durante la prueba y presentan un ligero aumento al final, fig.4.5A,;
este tipo de comportamiento se denomina contractivo, fig. 4.4A. Para materiales densos se
puede presentar un decremento pequefio de volumen al inicio de la prueba, seguido de

46



Fendmeno de licuacién de arenas

incrementos considerables en el volumen debido al reacomodo y el deslizamiento de las
particulas, fig. 4.5B, este tipo de comportamiento recibe el nombre de dilatante, fig.4.4B.

Esfuerzo cortante. Esfuerzo cortante.
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A) Contraccion en arenas sueltas. B) Dilatacion en arenas densas.

Figura 4.4 Esquema de comportamiento contractivo y dilatante de los suelos granulares (Towhata, 2008)
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Figura 4.5 Comportamiento triaxial de una arena densa y una arena suelta (Jaime, 1987)

Comportamiento en pruebas consolidadas-no drenadas

Si se realiza una prueba triaxial en condiciones no drenadas (CU), se provocaran cambios de
presion en el agua contenida en los vacios del suelo. La presion de poro aumentara en caso
se tratarse de un material suelto; esto sucede al instante en el que la probeta presenta la falla
en la curva esfuerzo-deformacion, fig.4.6A. Por su parte, para materiales densos con
comportamiento dilatante, el valor de la presion de poro en el suelo disminuira y el suelo
presentara un aumento de rigidez, fig.4.6B.
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Deformacion axial, g, %

Figura 4.6 a) Comportamiento de un espécimen arena contractivo en un ensaye no drenado, b) Comportamiento
de un espécimen arena dilatante en un ensaye no drenado (Castro, 1969)

Un material suelto y saturado posee un comportamiento contractivo. Por tanto, bajo estas
condiciones, se puede presentar el fenémeno de licuacion de arenas. Sin embargo, el
comportamiento contractivo o dilatante de las arenas dependera del esfuerzo de
confinamiento y las condiciones de frontera en las que se encuentre el estrato (condiciones
iniciales, caracteristicas simicas, tipo de confinamiento, caracteristicas de los estratos
subyacentes y sobreyacentes, etc.), ya que en funcion de este, el espécimen puede pasar de
un comportamiento contractivo a un comportamiento dilatante.

4.3.2 Trayectorias de esfuerzos de materiales granulares

En una prueba consolidada-no drenada con medicion de presion de poro, los suelos
granulares exhiben un comportamiento singular, dependiendo de su estado. Por ejemplo, una
arena en estado denso, sometida a una prueba (CU), el esfuerzo desviador, ¢, crece
continuamente, mientras que el esfuerzo medio, p’, disminuye levemente debido a la presion
de poro generada al inicio de la prueba; posteriormente éste disminuird a causa de la
disminucion de la presion de poro, fig. 4.7a.

En una muestra de arena medianamente densa el esfuerzo desviador crece hasta un valor
maximo y posteriormente disminuye levemente seguido de un incremento de resistencia,
hasta permanecer constante, fig. 4.7a. A este tipo de comportamiento representan una
licuacion parcial (Ovando y Segovia, 1996)

Una arena suelta alcanza un desviador maximo para luego ir disminuyendo continuamente
hasta alcanzar la resistencia residual del material, fig. 4.7a. Esto se debe al incremento de la
presion de poro durante la aplicacion del esfuerzo desviador.
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Figura 4.7 Trayectorias de esfuerzos para suelos granulares en ensaye triaxial CU (NAS, 2016)

4.3.3 Comportamiento ante carga ciclica

Cuando el suelo es sometido a cargas ciclicas se acumulan presiones de poro; estas presiones
de poro hacen que la trayectoria de esfuerzos se acerque a la linea limite del estado critico lo
que provoca la pérdida de resistencia al corte. En la fig. 4.8 se muestra el comportamiento de
una arena sometida a carga ciclica.
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Deformacion (%)

Figura 4.8 Comportamiento de una arena ante carga ciclica (Poulos et al, 1985)

La trayectoria de esfuerzos en carga monotonica junto con la linea del estado estable, forman
una superficie de frontera para el comportamiento de los materiales granulares sometidos a
carga ciclica, fig. 4.9. Al momento de aplicar carga ciclica, la trayectoria de esfuerzos en
condiciones no drenadas se desplazara hacia la izquierda. Cuando la trayectoria de esfuerzos
ciclicos se acerca demasiado o toca la superficie de frontera se produce la licuacion (Ovando,
1992).
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4.4 Efecto de la licuacion en suelos

La licuacion es uno de los fendmenos que causan grandes dafios a las estructuras cuando esta
se presenta. Estos dafios estan en funcion de las condiciones del sitio, las caracteristicas del
temblor, y las caracteristicas e importancia de las estructuras colindantes.

Las consecuencias de la licuacidon se pueden presentar desde ligeras deformaciones hasta
desplazamientos considerables de grandes masas de suelo, inestabilidad de taludes, pérdidas
de soporte lateral de estructuras de retencion, dafios en tuberias y carreteras. Las principales
consecuencias que produce la licuacion son las siguientes:

e Pérdida de resistencia al corte

Es quiza la consecuencia mas problematica de la licuacién, ya que cuando ocurre se pierde
totalmente la estabilidad del suelo para resistir las cargas. La inestabilidad se presenta cuando
los esfuerzos cortantes requeridos para mantener el equilibrio del suelo exceden la resistencia
que posee el depasito de suelo, ocasionando dafios en las estructuras.

e Deformaciones laterales

El fendmeno de licuacion provocado por sismo se manifiesta como un flujo, provocando
deformaciones en los estratos de materiales sobreyacentes, fig. 4.10. Estas deformaciones o
desplazamientos se producen debido a que el suelo se comporta como un fluido viscoso a
causa de las fuerzas provocadas por el sismo.
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Figura 4.10 Desplazamiento laterales debido a la licuacién (Idriss & Boulanger, 2008)
e Volcanes de arena

La aparicion de los llamados “Sand boil” o volcanes de arena, indica claramente que ha
ocurrido licuacion en estratos mas profundos. Estos volcanes son ocasionados por el aumento
de la presion de poro y fuerzas adicionales a esa presion en el estrato licuado, lo que indica
que el fendbmeno se esta desarrollando en condiciones no drenadas y a volumen constante.

Los volcanes de arena no pueden ser formados solamente por el exceso de presion de poro,
debe existir una fuerza adicional que permita la expulsion de agua y material hacia la
superficie y provocar la fracturacion de los estratos superficiales. Las fuerzas adicionales que
ocasionan la expulsion de agua aun no han sido estudiadas con detalle (Jaime, 1978, Jaime
2010).

e Emersién de estructuras

En ocasiones, algunas de las estructuras enterradas en suelos licuables emergen debido al
comportamiento que tiene una arena al licuarse.

4.5 Modelos constitutivos

Los modelos numéricos que describen el comportamiento de los materiales granulares, estan
relacionados con las teorias del estado critico. Para el estudio del comportamiento de los
suelos granulares es necesario comprender las variables mas importantes que se relacionan
con el potencial de licuacion, que son el comportamiento contractivo y dilatante del suelo, la
relacién de vacios y el estado de esfuerzos en el que encuentra el material.

4.5.1 Teoria del estado critico

El estudio de la mecanica del estado critico (Critical state soil mechanics) surgio por la
necesidad de contar con modelos de comportamiento de suelos. Esta teoria se basa en el
comportamiento macroscépico de los materiales.

51



$ d‘:\.,

“ Tw’

Capitulo 4

De acuerdo con estudios realizados por Schofield y Wroth (1968), un material se encuentra
en estado critico cuando al mantener su estado de esfuerzos constante, su deformacién crece
indefinidamente sin variacién considerable de su volumen. Este estado de plasticidad
perfecta se le conoce como estado critico

Los estudios del estado critico para materiales granulares empezaron cuando Casagrande
(1936) describe el comportamiento de muestras de arenas densas y sueltas sometidas a ciertas
condiciones de esfuerzos. Casagrande observo que los especimenes en estado suelto y
compacto se acercan a una misma relacion de vacios en la cual el suelo se deforma sin
presentar cambios de volumen, Casagrande denomind a esta relacion de vacios como
“Relacion de vacios critica”, fig. 4.11.

Casagrande determind la curva (es) relacion de vacios critica vs esfuerzo de confinamiento,
fig. 4.12, mediante pruebas consolidadas drenadas. La relacién de vacios critica se obtiene
mediante una serie de ensayos a la misma presion de confinamiento, realizados en
especimenes de arenas con distintas relaciones de vacios.

Mediante estas pruebas Casagrande propuso utilizar la relacién de vacios critica (es) como
una medida para la investigacion de la susceptibilidad de licuacién, ya que la relacion de
vacios divide el comportamiento dilatante y el comportamiento contractivo.

Sin embargo, Casagrande (1965) descubri6 que las arenas de Fort Peck tenian relaciones de
vacio menores a la critica, lo que indicaba un comportamiento dilatante; sin embargo,
sufrieron licuacion, lo que llevo a la conclusion de que la curva de relacion de vacios critica
(es) no permite predecir si una arena es licuable o no.

Después Castro (1969) bajo la supervision de Casagrande, realiz6 pruebas consolidadas-no
drenadas con medicion de presion de poro y esfuerzo controlado en especimenes de arena
con un comportamiento contractivo, obteniendo la curva de relacion de vacios critica (ef),
fig. 4.12, que se encuentra por debajo de la linea es determinada con pruebas consolidadas-
drenadas.
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Figura 4.11 Pruebas triaxial en especimenes de arena en estado suelto y denso (Casagrande, 1936)
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Figura 4.12 Relacion de vacios critica obtenida mediante pruebas CD (es) y relacion de vacios critica
obtenida mediante pruebas CU (es) (Castro, 1969)

Con base en estos estudios, surge el concepto de estado de deformacion estable (steady state
of deformation) por Castro y Poulos, como el estado en el cual el suelo fluye bajo esfuerzos
cortantes y esfuerzos de confinamiento constantes a volumen constante.

En la fig. 4.13 se puede apreciar la curva de la relacion de vacios (ef) en el espacio e-p, donde
p representa el esfuerzo efectivo medio o el esfuerzo octaedrico.
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Figura 4.13 Trayectorias de esfuerzos para pruebas drenadas y pruebas no drenadas, representadas en el
espacio de relacion de vacios vs esfuerzo efectivo promedio (Idriss y Boulanger, 2008)

Se puede apreciar en la fig. 4.13 que una muestra de suelo con una relacion de vacios
constante, puede pasar de un comportamiento contractivo a un comportamiento dilatante o
de un comportamiento dilatante a contractivo, por lo que la linea de relacion de vacios (er)
puede ser utilizada para determinar la susceptibilidad de licuacién de un suelo.

4.5.2 Licuacion por flujo y por movilidad ciclica

El comportamiento de un material granular estard definido por la trayectoria de esfuerzos
representada en un diagrama p-q, en la fig. 4.13. Se puede observar la trayectoria de esfuerzos
para una arena suelta, donde el punto A indica el esfuerzo al que se consolido isotropicamente
la muestra en una prueba no drenada (CU). Al momento en que se incrementan los esfuerzos,
la trayectoria seguira una curvatura hacia el lado izquierdo hasta que el suelo alcanza un
punto de colapso o la falla (B); en este punto se producira un aumento repentino de la presién
de poro donde, por esta causa la trayectoria seguira su curvatura hasta llegar a un estado
estable (SSL).

Figura 4.14 Trayectoria de esfuerzos para una arena suelta sometida a una prueba no drenada (Kramer, 1996)
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Si se realiza una prueba no drenada para diferentes especimenes con la misma relacion de
vacio, se obtiene el diagrama mostrado en la fig. 4.15, donde cada trayectoria cuenta con su
punto de colapso. Se observa que los puntos de colapso se alinean formando una linea de
menor pendiente denominada superficie de colapso. El espacio entre la linea del estado
estable y la superficie de colapso recibe el nombre de superficie de licuacion de flujo (FLS)
o envolvente de colapso, fig. 4.16.

A ~
I Superficie
Punto del de colapso
estado - Punto de colapso
estable e
N - -
I
1
Al B! Cc D -
4§ T
| i I ;
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e 1
I
]
I
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B C D E
SSL
—
p

Figura 4.15 Comportamiento de varios especimenes de arena (Kramer, 1996)

g A v
Superficie de *
licuacion de flujo.
W
Punto del * L
estado

estable. \

-
-
-
-

-

>
Figura 4.16 Superficie de flujo (Kramer, 1996)

La licuacién de flujo esté relacionada con el comportamiento contractivo en condiciones no
drenadas. En este fendmeno el suelo se caracteriza por desarrollar grandes deformaciones a
gran velocidad. La licuacion por flujo es iniciada cuando la trayectoria de esfuerzos pasa la
envolvente de falla y entra en una zona de inestabilidad o la misma perturbacion sismica es
la que lo lleva directo a la superficie de flujo. Este tipo de licuacion puede desarrollarse tanto
para carga monotonica como para carga ciclica.
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La licuacion por movilidad ciclica se desarrolla cuando el esfuerzo cortante estatico es menor
que la resistencia al corte en el estado estable produciendo deformaciones que se detienen al
terminar la carga ciclica.

4.5.3 Pardmetro de estado para arenas

Con base en los conceptos mencionados anteriormente en este capitulo, se describen los
parametros de estado, los cuales se basan en las teorias del estado critico.

El comportamiento de las arenas puede ser caracterizado en términos de dos variables (Been
y Jefferies, 1985):

e Un parametro de estado, que combine la influencia de la relacion de vacios y el
esfuerzo.
e Un pardmetro de estructura, que caracterice el arreglo de las particulas de arena.

Los parametros de estado son una herramienta para caracterizar el comportamiento de los
suelos granulares en funcion de su relacion de vacios y las condiciones de esfuerzo inicial; a
su vez estos parametros deben medirse con respecto a una condicion de referencia, esta
referencia es la linea del estado estable.

Been y Jefferies (1985) caracterizaron el comportamiento contractivo y dilatante de los
materiales granulares mediante el parametro de estado:

¥ =e —es (42)

Donde:

Y= Parametro de estado para arenas.
ex= Relacion de vacios para una muestra de suelo.
ess = Relacion de vacios correspondiente al estado estable.

En la fig. 4.17 se observa la curva del estado estable en el plano relacion de vacios (e) vs.
esfuerzo octaedrico (), y la curva de relacion de vacios en ciertas condiciones de esfuerzos,
el espacio entre los puntos definidos para cada recta representa el parametro de estado.
Cuando el parametro de estado ¥ adquiere un valor positivo, representa un comportamiento
contractivo del suelo, lo que indica susceptibilidad a la licuacién; si W es negativo, representa
un comportamiento dilatante y la susceptibilidad a la licuacion es muy baja.
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i Parametro de estado para A
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Figura 4.17 Definicién del parametro de estado ¥ (Been y Jefferies, 1985)

4.5.4 Modelo lineal equivalente

El uso de modelos lineales resulta inadecuado para caracterizar el comportamiento altamente
no lineal del suelo, por lo que en casos practicos se recurre a modelos donde la linealidad
varia a través de etapas, representando las curvas de esfuerzo deformacion en partes.

Debido a que el médulo de rigidez varia en funcién de la deformacion, el modelo lineal
equivalente reproduce esta variaciéon mediante un proceso iterativo, es decir, durante la
primera iteracion el mddulo de rigidez adquiere un valor constante. Mientras que, en la
siguiente iteracién sufre una reduccion debido al aumento de las deformaciones. Este proceso
se realiza de manera repetitiva, fig. 4.18.

A 12 iteracion
.
2% jteracion

34iteracion

»
>

A

€

v

Figura 4.18 Variacion de la rigidez del suelo en cada iteraciéon de un modelo linea-equivalente (Krahn J.,
2004)

Este tipo de modelo es usado en QUAKE/W para hacer analisis dindmicos simples. Sin
embargo, se debe considerar que en algunas ocasiones este tipo de modelo no representa del
todo el comportamiento no lineal del suelo cuando es sometido a cargas ciclicas.
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4.5.5 Modelo no lineal

Debido a que el comportamiento de los suelos es no lineal, es necesario implementar modelos
que caractericen de manera adecuada la curva de esfuerzo- deformacion.

Existen muchos modelos no lineales que describen el comportamiento del suelo. Entre ellos,
los mas utilizados para caracterizar el comportamiento del suelo y para modelos de analisis
de licuacion son los modelos elasto-plasticos.

Modelos elasto-plasticos

Los modelos elasto-plasticos son una representacion del comportamiento no lineal del suelo.
En estos modelos se involucran las deformaciones recuperables (elasticas) y las
deformaciones no recuperables (plasticas).

§=¢° 4¢P (43)
Donde & representa al tensor de esfuerzos y los superindices ¢ y p describen las
deformaciones elésticas y plésticas.

Hay tres factores que caracterizan la elasto-plasticidad, los cuales son:

e Una funcion de fluencia.
e Una funcion de endurecimiento.
e Unaregla de flujo.

Existe varios modelos que reproducen el comportamiento de suelos granulares bajo carga
estatica y ciclica, los cuales estan basados en el comportamiento elasto-plastico. Estos
modelos, utilizados para describir a los suelos susceptibles a la licuacion, deben incluir
algunas de las caracteristicas destacadas de estos suelos (Kramer y Elgamal, 2001):

e El comportamiento no lineal de esfuerzo deformacion.

e Lageneracion de presion de poro.

e Contraccion del esqueleto de suelo en las primeras etapas de carga.
Dilatacion del esqueleto de suelo.

Transicion del estado estable.

A continuacion, se mencionan algunos de los modelos utilizados para suelos granulares:

» (Martin, Finn y Seed, 1975). Crearon un método para el calculo de la presién de
poro generada por la carga en condiciones no drenadas. Este modelo se conoce como
el modelo de presién de poro MFS, el cual es incorporado en QUAKE/W para realizar
analisis de licuacion utilizando un modelo no lineal. La descripcion detallada de este
modelo sera descrita mas adelante.

» (Jefferies, M. G., 1993). Desarrollaron un modelo de comportamiento de arenas, el
cual se basa en la teoria del estado critico y en el modelo de comportamiento cam-
clay, incorporando el parametro de estado mencionado anteriormente. Este modelo
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resulta ser uno de los mas simples que caracterizan el comportamiento de arenas en
pruebas no drenadas.

(Manzari y Dafalias, 1997). Desarrollaron un modelo elasto-pléstico que reproduce
el comportamiento de arenas para condiciones drenadas y no drenadas, ya sea
aplicando carga monotdnica o ciclica. La base de este modelo es la mecénica de
suelos del estado critico, de la cual se acoplan parametros de estado, coeficientes que
caracterizan la dilatancia y el endurecimiento del material y algunos parametros de
elasticidad.

(Cubrinovski e Ishihara, 1998). Basado en el concepto de elasto-plasticidad, y con
el proposito de modelar el comportamiento de los suelos granulares, el modelo
incorpora los efectos de la densidad y un indice de estado para reproducir el
comportamiento de la arena. En este modelo se utiliza una relacion de esfuerzo-
deformacion y una relacion esfuerzo-dilatancia que caracteriza el comportamiento
inicial y los cambios de volumen de la arena.

(Beaty y Byrne, 1998). Crearon un modelo basado en el comportamiento del
esqueleto del suelo, con el propoésito de caracterizar el comportamiento de licuacion
de las arenas. Consiste en un modelo elasto-plastico que se basa en una funcién
hiperbdlica, una superficie de fluencia, una regla de flujo y una funcién de
endurecimiento. EI modelo fue desarrollado en la universidad de la Columbia
Britanica (University of British Columbia) de la cual recibe su nombre UBSCAND.
Este modelo ha sufrido algunas modificaciones con el tiempo, llegando a ser uno de
los mas utilizados por los programas de elementos finitos actuales, como es el
PLAXIS.
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Capitulo 5 Analisis de susceptibilidad de licuacion

5.1 Métodos empiricos
5.1.1 Relacion de esfuerzos ciclicos (CSR)

Una de las variables para calcular o estimar el potencial de licuacion es la relacion de
esfuerzos ciclicos (CSR), la cual consiste en la relacion del esfuerzo provocado por un evento
sismico y el esfuerzo vertical efectivo a una profundidad especificada, es decir:

T
CSR=< - ) (51)
0y

La relacion CSR (Cyclic Strain Ratio) depende directamente de la maxima aceleracion
horizontal en el sitio y de la propagacion de ondas a través del estrato de suelo. Si se tiene
una columna de suelo de profundidad Z, sometida a una aceleracion sismica horizontal, fig.
5.1 al aplicar la segunda ley de Newton se obtiene que la fuerza sismica es equivalente a la
masa del suelo por la aceleracién sismica, esto es:

F=mX apgy (52)

Al sustituir la masa del suelo por el peso de la columna, la expresion anterior queda de la
forma siguiente:

(5.3)

Area (A)

(oo iAmax o

‘r

Ceo(woyrzia

Figura 5.1 Esquema de la demanda sismica en una columna de suelo.
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Donde (y) es el peso volumétrico del suelo, (A) el area de la columna de suelo y (g) la
aceleracion de la gravedad. Al simplificar la ecuacion se obtiene:

amax (5.4)
g

Diversos autores describen el esfuerzo cortante maximo como el 65 % del esfuerzo cortante

equivalente producido por la actividad sismica. Se obtiene que:

Tmax = Op

= 0.65 %0, a’;“" (55)

Al incorporar el esfuerzo vertical efectivo en la ecuacion 5.5 se obtiene:

i, = 0.65 * U—,v  Imax (5.6)
o v o v g
La ecuacion anterior fue formulada por Seed e Idriss en 1971, a la cual se le agrego el factor
de reduccion rq, ya que el suelo no puede ser considerado como material rigido, variando los
movimientos ocasionados por las fuerzas sismicas en funcion de la profundidad.

T a 0.
CSR=(—) = 0.65( m“x) (—”)
(G'v) g /\o’, Ta (5.7)

amax = Aceleracion horizontal maxima en la superficie del suelo generada por el sismo, en
m/s?.

g = Aceleracion de la gravedad, en m/s?
ov= Esfuerzos totales verticales, en kPa.
o’v= Esfuerzos efectivos verticales, en kPa.

rq = Factor de reduccion.

Donde:

El factor rq es un factor que considera la flexibilidad del perfil del suelo en funcién de la
profundidad y fue incorporado por Seed 1971. Posteriormente (Liao y Whitman,1986;
Blake,1986 (citado por Youd e Idriss,2001), presentaron expresiones para el céalculo del
factor de reduccién en funcion de la profundidad. Finalmente (Idriss, 1999; Cetin et al, 2004)
incorporaron el efecto del sismo, obteniendo expresiones mas complejas, Tabla 3. El uso de
las expresiones recientes resulta mas complejo y requiere de mayor cantidad de datos, por lo
que, es mas recomendable utilizar las expresiones de Seed (1971), Liao y Whitman (1986) y
Blake (1986).

El factor rg también puede ser obtenido mediante metodos graficos, fig.5.2
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Tabla 3 Factores de escala de magnitud propuestos por diversos investigadores (Youd y Noble, 1997)

Referencia Ecuacion Ventajas Desventajas
?ggd e Su aplicacion resulta facil y Solo con§|dera el efecto de la
riss ry; =1-0.0157 rapida profundidad y no representa
(1971) P con exactitud el fenomeno.
V\I/‘r:i%in rg = 1.0—-0.00765z z<9.15m Su aplicacion resulta Solo considera el efecto de
(1986) ry = 1174 —-0.0267z 9.15<z<23m rapida. la profundidad.
Su uso es un poco Mas
Blake 1-0.4113Z%° + 0.04052Z + 0.001753Z1> complejo que los anteriores, | Solo considera el efecto de la
(1996) Ta =7 0.5 _ 1.5 2 sin embargo, proporciona profundidad.
1-0.4177Z°> + 0.05729Z — 0.006205Z1> + 0.001210Z
resultados aceptables.
— A pesar de incorporar el
rq = exp(a + fM,,) :
Idri . Incorpora el efecto del (_afecto _de la r_nagmtud el
riss a=-1.012 —1.126sin 173 +5.133 sismo (magnitud) ademés sismo sigue sin representar
(1999) . de la profundidad. en su totalldqd el e_fecto de
B = 0.106 + 0.118sin (11 - + 5_142) los esfuerzo inducidos por
. sismo.
Z<20m.
—23.013 — 2.949qa,,,4, + 0.999M,, + 0.0525V 151,
1+ 16.258 + ()_2()]_e0-341(—Z+0-0785Vs,12m+7-586)
Ta = —23.013 — 2.949qa,,,4 + 0.999M,, + 0.0525V 151, £ Oery Toma,en_ cuenta |"_31S
1+ 16.258 + 0.201¢0-341(0.0785Vs 12 +7.586) caracteristicas sismicas
' ' (aceleracién maximay Requiere de pruebas de
Cetinetal | 75 50m. magnitud), considera el campo y mas datos para
(2004) —23.013 — 2.9494,,,, + 0.999M,, + 0.0525V, 13m efecto de la onda de aplicarse. Por lo tanto, su
B [1 T 16.258  0.201¢03+1(~2070.0785V; 15 +7.586) ] cortante y la profundidad. aplicacion es compleja.

—0.0046(Z — 20) + 0,

Ta = [ | 4 23013 — 294904, + 0.999M,, + 0.05251/5,12"1]

16.258 + 0_201€0.341(0.0785VS_12m+7.586)
Z<12m

Or, = 12°%% % 0.0198

Z<12m
Ocr, = Z°%° % 0.0198

Por lo tanto representa
mejor el problema.

Z = Profundidad, Mw= Magnitud del sismo, amax=Aceleracion maximay Vs 2m = Velocidad de onda de cortante en los primeros 12 metros.




Capitulo 5

Factor de reduccion, ra«
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Figura 5.2 Rango de valores para rd para diferentes tipos de suelo (Seed e Idriss, 1982)
5.1.2.1. Influencia de la magnitud del sismo.

La ecuacion 5.7 es valida solamente para sismos con magnitud de 7.5. Por lo tanto, para
sismos con diferente magnitud, es necesario utilizar factores de escala MSF (Magnitude
Sacaling Factor. Este factor multiplicara a los esfuerzos ciclicos obtenidos con la ecuacion
5.7, dando como resultado la nueva relacion de esfuerzos ciclicos para un sismo de magnitud
especificada.

CSRM=7.5 * MSF = CSRM (5.8)

El factor de escala ha sido estudiado por diversos autores los cuales proponen distintos
factores en funcion de distintos criterios, Tabla 4.

Tabla 4 Factores de escala de magnitud propuestos por diversos investigadores (Youd y Noble, 1997)

Magnitud ?gi?ss driss | Ambraseys |__Arango (1996) | Andrusy Youd y Noble (1997)
(1982) (1997) (1988) | Distancia | Energia | Stokoe (1997) | Pi<20% | P\<32% | P1<50%
5.5 1.43 2.20 2.86 3.00 2.20 2.80 286 | 342 | 4.44
6.0 1.32 1.76 2.20 2.00 1.65 2.10 193 | 235 | 292
6.5 1.19 1.44 1.69 1.60 1.40 1.60 134 | 166 | 1.99
7.0 1.08 1.19 1.30 1.25 1.10 1.25 1.00 | 120 | 1.39
75 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 - - 1.00
8.0 0.94 0.84 0.67 0.75 0.85 0.80 - - 0.73
8.5 0.89 0.72 0.44 - - 0.65 - - 0.56
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5.1.2 Relacion de resistencia ciclica (CRR)

La relacion de resistencia ciclica expresa la capacidad del suelo para resistir la licuacion. Esta
puede ser calculada a partir de datos obtenidos de pruebas de penetracion estandar (SPT),
mediante la resistencia de punta obtenida en ensayes de cono eléctrico (CPT) o en funcion
de las velocidades de onda de corte (Vs).

5.1.2.1 Célculo de CRR con base en pruebas SPT

La resistencia ciclica puede ser calculada mediante los métodos de diversos investigadores.
Por ejemplo, Youd e Idriss (1997) realizaron una aproximacion de la curva elaborada por
Seed (1985) mostrada en la fig. 5.4. Esta aproximacion esta representada por la ecuacion:

0.048 — 0.004721(N;)go + 0.0006136(N;) o> — 0.00001673(N;) 40> (59)
1 — 0.1248(N;)go + 0.009578(N; )0 — 0.0003285(N;) o> + 0.000003741(N;) 0"

CRR;s =

Donde:

(N1)so = NUmero de golpes corregido.

En la Universidad de Texas (1998), mediante pruebas en arenas limpias, se realizé una
aproximacion del CRR con respecto al nimero de golpes corregido (N1)so, dando como
resultado la siguiente expresion:

1 (N1)6o 50 1 (5.10)

CRR, = = _
75 = 34— (N)eo | 135 ' [10% (Ny)eo + 452 200

La ecuacién 5.10 es valida para (N1)so <30. Para (N1)eo > 30 los suelos son considerados
demasiado densos para licuarse.

Juang y Cheng (1999) desarrollaron una expresion para el célculo de la resistencia ciclica
(CRR) obteniendo la siguiente expresion:

CRR; 5 = 0.241{Exp[(0.032 + 0.004FCI)(N;)¢ol} — 0.182 (5.11)

Donde FCI representa el indice de contenido de finos, y su valor sera definido de la siguiente
manera:

FCI=1 SIiFC< 5%

FCI=2  Si5%<FC< 12%
FCI=3  Si12%< FC< 35%
FCI=4  Si FC >35%
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Las Gltimas investigaciones realizadas por Idriss y Boulanger (2004), permiten obtener la
ecuacion de la Relacion de Resistencia Ciclica CRR para un sismo de magnitud M = 7.5y
una presion efectiva de 1 atm.

CRRy=75 = Exp

Gl (o) (G2 + (G -] @

El numero de golpes obtenido mediante pruebas de penetracion estandar debe ser corregido
en funcién de la energia utilizada en la prueba, es decir, se debe utilizar el nimero de golpes
para una eficiencia de la prueba del 60 % con respecto a la eficiencia teorica utilizada en una
prueba SPT: para esto se utilizara la ecuacion desarrollada por Skempton (1986):

5.13
Ngo = N *11 %13 * 13 * 1y (513)

Donde:

Neo = NUmero de golpes corregido para una energia del 60 %,
ni = Factores de ajuste (ver Tabla 5).

Una vez obtenido el nimero de golpes correspondiente a una energia del 60% de la prueba
SPT, se debe realizar una correccion en funcién del efecto del esfuerzo de confinamiento, el
cual varia con la profundidad. Para realizar esto, se aplica un factor de correccion
denominado Cn:

(N1)eo = Cn * Neo (5.14)
Donde:
(N1)so = NUmero de golpes normalizado.

Cn = Factor de correccion.

El factor de correccidn se obtiene mediante la siguiente expresion (Liao y Whitman, 1986):

1 0.5

_ (L (5.15)
Cn (a'v)

Donde:

o’v = Esfuerzo vertical efectivo.
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Tabla 5 Factores de correccion por energia (Seed et al, 1985; Skempton, 1986; Riggs, 1986)

Correccion por martillo n;
Energia promedio
Pais Dona Seguridad
Poleay cuerda | Disparo Poleay Automatico
cuerda
Ei?:gfi;?fsos 0.45 . 0.70-0.80 0.80-1.00
Japén 0.67 0.78 - -
Reino Unido - - 0.50 0.60
China 0.50 0.60 - -
Correccion por longitud de barras 1
Longitud Factor 2
>10m 1.00
6-10 m 0.95
4-6 m 0.85
3-4m 0.75
Correccion por tipo de muestreador 13
Tipo Factor 13
Sin forro 1.2
Con Arenas densas o arcillas 0.8
forro Arenas sueltas 0.9
Correccion por diametro de perforacion.
Diametro Factor #4
65-115 mm 1.00
150 mm 1.05
200 mm 1.15

El contenido de finos es uno de los factores mas importante que determina si un suelo es
licuable. Dependiendo del porcentaje de finos, el suelo tiende a adquirir un comportamiento
distinto. Por ejemplo, si el contenido de finos en una arena es de 30%, es muy probable que
el comportamiento de la arena sea la de un material fino. Por lo tanto, se debera realizar una
correccion de acuerdo al contenido de finos que posea el suelo. Idriss (1999) con ayuda de
Seed presenta la siguiente expresion:

(N1)eocs = a + B (N1)eo (5.16)

Donde los coeficientes o y B son determinados mediante el contenido de finos (FC),
utilizando las siguientes ecuaciones:

a=0 Si FC < 5%
a = Exp[1.76 — (190/FC?)]  Si5% < FC < 35%
a=5 Si FC > 35%
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B=1.0 Si FC < 5%
£ =1[0.99 + (FC'>/1000)] Si 5% < FC < 35%
g =12 Si FC > 35%

Idriss y Boulanger (2004) desarrollaron una nueva expresion para obtener el numero de
golpes equivalente a una arena limpia, en la cual consideraron un incremento del nimero de
golpes ocasionado por el contenido de finos.

5.17
(N1)6ocs = (N1)eo + A(N1)so (517)

A(Nygo = 163+ ——" ( 157 )2
(N)eo = exp | 163+ 7r=5571 ~ \Fe 10,01 (5.18)

Donde:

(N1)so = Numero de golpes corregido por energia y por esfuerzos efectivos.
FC = Contenido de finos en porcentaje.

La variacion del nimero de golpes para contenidos de finos iguales o menores a 10% resulta
ser muy pequefia, por lo que en estos la correccion no afecta significativamente los
resultados, fig. 5.3.

- -____-——-_
5_ —
41— ]
=
2 n |
Z 3
< s i
2
1._ ]
O 1 | | | | | | | | | | | | | | | |
(1] 10 20 30 40

Contenido de finos en porcentaje (FC)
Figura 5.3 Variacion del nimero de golpes respecto al contenido de finos (ldriss y Boulanger, 2008)

Con el nimero de golpes corregido y la relacion de resistencia ciclica es posible evaluar la
susceptibilidad de licuacion mediante el grafico desarrollado por Seed et al (1985), fig. 5.4.
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Figura 5.4 Relacion de esfuerzos ciclicos en funcidn del nimero de golpes corregido, (a) contenidos de finos
menor o igual al 5%. (b) contenidos de finos mayor al 5% (Seed, 1985)

5.1.2.2 Célculo de CRR con base en apruebas CPT
Otra de las maneras de medir la susceptibilidad de licuacion es mediante las pruebas de cono

o CPT. En las cuales la relacion de resistencia ciclica puede ser estimada mediante la
(5.19)

siguiente ecuacién (Robertson and Wride 1998):
(qclN)cs + 0.05]

1000
(5.20)

Gern)es|”
clN/cs
—_— 0.08
1000 l *

Si (Gein)es < 50; CRR, s = 0.833

Si50 < (gein)es < 160; CRR, 5 = 0.93

Donde:
(gcnv) s = Resistencia a la penetracion por punta normalizada.

La resistencia de punta debe ser normalizada de acuerdo a la siguiente expresion:
(5.21)

)
T

(qclN)cs = CQ (p

Donde:

Co = Factor de normalizacion.
pr = Esfuerzo de resistencia igual a 100 kPa.

gc = Resistencia a la penetracion de punta, en kPa.
#
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El factor de normalizacion es obtenido mediante:

P ”g 5.22
CQ = ( 7/ , ) ( )

Pr= Esfuerzo de resistencia igual a 100 kPa.
o’v= Esfuerzo vertical efectivo en kPa.

ng = Coeficiente el cual esta en funcion de las caracteristicas granulométricas del suelo. Este
coeficiente tendra un valor de 0.5 para arenas limpias de 1.0 para arcillas; sin embargo,
cuando se trate de arenas no limpias como es el caso de una arena limosa, el valor del
coeficiente ng puede variar entre 0.5 y 1.0 (Olsen, 1996).

La licuacion puede ser evaluada mediante el CRR y la resistencia de punta corregida, fig.
5.5.

06
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- FC (%) <5
& 0571
o
S Curva CPT
w
=1
= 047
- AA
w
=]
> No licuacién
E 0371
b A
=
£ o2} o B
-2 . ‘B
=
T
=4
01 1
Lic. Mo Lic.
Stark & Oleon (1005} L] o]
NCEER (1996) Sz et al (1095} A A
0 t t T f T
0 50 100 150 200 250 300

Resistencia de cono corregida (qgcx)

Figura 5.5 Susceptibilidad de licuacion en funcién de la resistencia de punta (Robertson y Campanella, 1985)

5.1.2.3 Célculo de CRR con base en la velocidad de onda de corte

Con base en estudios realizados por Robertson (1992), Andrus y Stokoe (1997), es posible
determinar el potencial de licuacion en funcion de la velocidad de onda de corte (Vs).

Robertson (1992) mediante pruebas de cono dinamico estudid la susceptibilidad de licuacion
en relacion a la velocidad de onda de corte medida en campo, llegando a la siguiente
expresion para la correccion de la velocidad de onda de corte:
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pPa\%% (5.23)
Vi1 = Vg (=

Donde.

Vs1 = Velocidad de onda de corte (Vs) corregida.
Vs = Velocidad de onda de corte, m/s.

Pa= Presion atmosférica, kPa.

o v= Esfuerzo vertical efectivo, kPa

Andrus y Stokoe (2003) encontraron la relacion entre la velocidad de onda de corte y la
relacion de resistencia ciclica (CRR), obteniendo la siguiente expresion:

CRR = 10.022 (KC'/”)Z +2 8( 1 1 ) MSF
B . 100 . Vsl* - Kchl Vsl* (524)

Donde

CRR= Es la relacion de resistencia ciclica.

Vs;=Velocidad de onda de corte corregida.

V¢, "= Valor limite de la velocidad de onda de corte, para que ocurra la licuacion.

K, = Factor de correccion para valores altos de Vg, debido a la cementacion y edad del
depdsito.

MSF= Factor de escala en funcion de la magnitud del sismo.

El valor limite de la velocidad de onda de corte varia entre los 200 y los 215 m/s, y esté en
funcion del contenido de finos:
Vs;" = 215 M/¢  Para arenas con contenido de finos(FC) < 5%
Vg1 =215 —0.5(FC — 5) M/g  Paraarenas con 5% < FC < 35%
Vs, =200 M/g  Paraarenasy limos con FC > 35%

El valor de Kc sera de 1.0 para depdsitos de suelo no cementados de la edad del Holoceno
(< 10000 afios). Para suelos del periodo del pleistoceno (>10000 afios) el valor de Kc oscila
entre 0.6 y 0.8. Si las condiciones del suelo son desconocidas se asume un valor de 0.6 para
el factor Kc.

Con base en la velocidad de onda de corte corregida y los esfuerzos ciclicos inducidos por el
sismo, la susceptibilidad de licuacion puede ser estimada mediante las curvas propuestas por
Andrus et al (1999), fig. 5.6.
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Figura 5.6 Curvas recomendadas para el calculo de la susceptibilidad de licuacion en funcién de la velocidad
de onda de cortante (Andrus et al, 1999)

5.2 Factor de seguridad

La comparacidn entre la demanda sismica o resistencia ciclica (CRR) y los esfuerzos ciclicos
producidos por un sismo (CSR) proporcionan una herramienta para detectar la vulnerabilidad
de licuacion en un estrato de suelo, fig. 5.7. Cuando los esfuerzos ciclicos producidos por el
sismo resultan mayores que los esfuerzos ciclicos resistentes, es en esa zona donde se produce
la licuacion del suelo.

El factor de seguridad se define como la relacion entre la resistencia del suelo a experimentar
licuacion, expresada como los esfuerzos ciclicos requeridos para causar licuacion (CRR) y
los esfuerzos ciclicos generados por el sismo (CSR).

CRR,,
=TS R, (5.25)

Fs

Donde:

CRRm = relacion de resistencia ciclica para una magnitud de sismo especifica.
CRSm = Relacion de esfuerzos ciclicos para una magnitud de sismo especifica.
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Figura 5.7 Comparacién entre los esfuerzos inducidos por un sismo y los esfuerzos resistentes del suelo
(Idriss y Boulanger, 2008)

5.3 Probabilidad de licuacion

La utilizacion de un factor de seguridad en la ingenieria proporciona una percepcion de la
falla; sin embargo, existen otros pardmetros que aportan un mejor razonamiento al momento
de tomar decisiones, por ejemplo, la probabilidad de falla. La probabilidad de falla por
licuacion ha sido estudiada por Juang y Cheng (1999), Cetin (2004), Idriss y Boulanger
(2010),

El modelo probabilistico de Juang y Cheng (1999) esta basado en la teoria probabilista de
Bayes, la cual consiste en un andlisis de probabilidad condicional de un evento A después de
ocurrido un evento aleatorio B. Esto condujo a Thomas Bayes a la siguiente expresion:

p(B/A)p(A;)

Ai B) =
P = S p(B/A)p () (520

Donde:

p(A;/B) = Probabilidad a posteriori, ocurrencia del evento A una ves ocurrido el evento B.
p(B/A;) = Probabilidad condicional del evento B con el evento A.

p(A;) = Probabilidad a priori.

Una manera mas sencilla de entender este concepto es mediante un arbol de eventos, fig. 5.8.
El arbol de eventos desglosa la probabilidad de licuacion y no licuacion en funcién del factor
de seguridad.
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Figura 5.8 Arbol de eventos por licuacion.
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Mediante la adaptacion del teorema de Bayes a la teoria de licuacion, Juang (2000) relacion6
la probabilidad de licuacion con el factor de seguridad o del indice de confiabilidad (B), en
base a pruebas SPT y CPT realizadas por distintos autores. La ecuacion 5.26 puede escribirse
de la siguiente manera:

p(Fs/L)p(L) (5.27)
p(Fs/L)p(L) + p(Fs/NL)p(NL)

p(L/Fs) =
Donde:
p(L/Fs) = Probabilidad de licuacion en base a un factor de seguridad dado.
p(Fs/L) = Funcion de distribucién de Fs, para la cual ocurre la licuacion.
p(Fs/NL) = Funcioén de distribucién de Fs, para la cual no ocurre la licuacién.
p(L) = Probabilidad a priori de que ocurra la licuacién.
p(NL) = Probabilidad a priori de que no ocurra la licuacion.

Debido al que las probabilidades a priori de licuacion y no licuacion suelen ser desconocidos,
Cheng y Juang (2000) utilizan la teoria de maxima entropia, la cual menciona que X nimero
de eventos de los cuales no se tiene la probabilidad de ocurrencia y no se puede otorgar mas
prioridad a uno, todas las probabilidades a priori de los eventos se consideraran iguales. Por
lo tanto, si P (L) = P (NL) entonces la ecuacion 5.27 se puede expresar de la siguiente manera:

_ p(Fs/L) (5.28)
PL = p(Fs/L) + p(Fs/NL)
Debido a que el factor de seguridad puede adquirir un nimero infinito de valores, la expresion
anterior también pude ser mostrada en relacion a una funcion de distribucion del factor de
seguridad, fig. 5.9.
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e —————————mmmmm 155

3 fu(Fs) (5.29)
PL=FFs) + fu (Fs)

Donde:

f1.(Fs) = Funcion de densidad de probabilidad para los casos de licuacion.
f1.(Fs) = Funcion de densidad de probabilidad para los casos de no licuacion.

"
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Figura 5.9 Distribucion de los factores de seguridad para (a) casos donde hubo licuacién y (b) casos donde no
hubo licuacion.

La ecuacidn 5.29 representa una funcion de mapeo Bayesiana realizada por Juang y Cheng
(1999), la cual es utilizada para la elaboracion de la curva mostrada en la fig. 5.9. En la cual
se encuentran todos los datos observados de licuacién y no licuacion.

La probabilidad de licuacion calculada por Cheng y Juang (2000) se basa en cuatro teorias
para el célculo de los esfuerzos ciclicos maximos provocados por un sismo (CRR):

e CRR en funcion de pruebas SPT- Teoria de Seed e Idriss (1985) y Youd e Idriss
(1997)

¢ CRR en funcion de pruebas SPT- Teoria de Juang y Chen (1999).

e CRR en funcion de pruebas CPT- Teoria de Seed e Idriss (1985) Y Olsen (1997)

¢ CRR en funcion de pruebas CPT- Teoria de Juang y Chen (1999).

e CRR en funcion de la velocidad de onda de corte (Vs)- Teoria de Andrus y Stokoe
(1997).

Mediante el calculo de los esfuerzos ciclicos calculados con las teorias mencionadas, Cheng
y Juang (2000) presentan la curva mostradas en la fig. 5.10, donde mediante una relacion
entre el factor de seguridad calculado y la probabilidad de licuacion, la ecuacion 5.30
representa la funcion de mapeo de la curva mostrada en la fig. 5.10.
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1

P = .
1+ (/)]

(5.30)

Donde:

Pl= Probabilidad de que ocurra la licuacién.
Fs= Factor de seguridad.
a'y b = Parametros de ajuste de la curva de fragilidad.

10 g
) o No licuable (38 casos) |
= 08 % i i # Licuable (145 casos) -
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o
o
= | =
E 0.6 . } X E |
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— | i
= ! '
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=
By
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Factor de seguridad

Figura 5.10 Curva de fragilidad para analisis de licuacién empleando método de Seed e Idriss (Chen y Juang,
2000)

El célculo de la resistencia ciclica del suelo (CRR) y los esfuerzos ciclicos provocados por
el sismo (CSR) para las cinco teorias se resume en la fig. 5.11. También se muestran los datos
de ajuste a y b, para las distintas teorias empleadas en la Tabla 6.

Tabla 6 Parametros de ajuste para distintas teorias (Chen y Juang, 2000)

Meétodo Parametroay b

SPT- Seed e Idriss (1985) a=0.77, b=3.25
SPT-Juang y Cheng (1999) a=1.0,b=3.37
CPT- Olsen (1997) a=1.0, b=2.78
CPT- Juang y Cheng (1999) a=1.0, b=4.65
Vs— Andrus y Stokoe (1997) a=0.72, b=3.1
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Figura 5.11 Curvas de fragilidad para los distintos métodos planteados por Cheng y Juang (2000).

Juang et. al. (2012) y (2013) realizaron un analisis de regresion logistico, en el cual, la
variable dependiente (en este caso la probabilidad de licuacion pi) adquiere un valor binario,
es decir, solo puede adquirir dos valores posibles: licuacion y no licuacién. Con la aplicacién
de la regresion logistica se obtuvo un modelo para el calculo de la probabilidad de licuacion.

1

= (5.31)
1+ Exp[—6(b — Fs)]

Py

Donde:

Pi =Probabilidad de licuacion.
Fs= Factor de seguridad.
d y b = Parametros de variacion.

Los pardmetros 6 y b de la ecuacion 5.31 son obtenidos mediante el principio de maxima
probabilidad, obteniendo la ecuacion 5.32 en 2012 y la ecuacién 5.33 en 2013:

1
"~ 1+Exp[-7.55(Fs—0.95)]

1
P, =
"7 14 Exp[-7.612(Fs — 0.898)]

(5.32)

Py

(5.33)
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Posteriormente Idriss y Boulanger (2012) al igual que Juang, basandose en el principio de
méaxima verosimilitud y una base de datos de casos de licuacion, llegando a la siguiente
expresion:

In(Fs) + 0.13
1| TS (5.34)
hi=1-9 l 0.13 l
Donde:
Fs= Factor de seguridad.
@ = Funcion de probabilidad acumulada estandar.

La ecuacion 5.34 utiliza la teoria de Seed (1985) para el calculo de la relacion de CSR y la
teoria de Idriss y Boulanger para el calculo de la resistencia ciclica.

En la Tabla 7 se muestran los rangos de probabilidades adoptados por Juang y Cheng (2000),
donde se puede observar que para un rango de probabilidad entre el 15% y 35%, la licuacién
resulta ser poco probable.

Tabla 7 Categorias de probabilidad de licuacion (Chen y Juang, 2000)

Probabilidad de A

I g, Descripcion

icuacion

PL>0.85 Ocurrird la licuacién
0.65<PL<0.85 muy probable que ocurra licuacién
0.35<PL<0.65 probabilidades de que ocurra la licuacion
0.15<PL<0.35 Poca probable que ocurra la licuacion

PL<0.15 No ocurrird la licuacién

Sin embargo, Cetin et al (2004) e Idriss y Boulanger (2012), utilizan una probabilidad del
15% como el limite entre los casos licuable y los no licuables, fig. 5.12. Esté porcentaje de
probabilidad corresponde a un factor de seguridad de 1.3 con respecto al método SPT-SI, 1.7
para el método de STP-JC y 1.0 para el modelo de Idriss y Boulanger (2012), ver Tabla 8.

Tabla 8 Factores de seguridad obtenidos con diferentes modelos para pruebas SPT.

- Factores de seguridad
Probabilidad de -
licuacién Seed e Idriss | Juangy Cheng | Juang (2012) | Juang (2013) | ldriss y Boulanger
(1997) SPT (1999) SPT SPT SPT (2012) SPT
15% 1.31 1.7 1.2 1.12 1
30% 1 1.28 1.08 1 0.94
50% 0.77 1 0.95 0.9 0.87
85% 0.45 0.6 0.73 0.65 0.72
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Figura 5.12 Curva de esfuerzo ciclico vs nimero de golpes corregido, para una probabilidad del 15%, 50% y
85% (ldriss y Boulanger, 2012)
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Capitulo 6 Mecanismo de generacion y disipacion de presion de
poro

6.1 Ecuacion general de exceso y disipacion de presion

Durante un evento sismico, el suelo es sometido a una serie de esfuerzos repetitivos, los
cuales provocan cambios en la presiéon de poro, fig. 6.1. En el momento en que la carga
sismica es aplicada, hay un aumento en la presion inicial del estrato de arena suelta, a pesar
de alta permeabilidad con la que cuentas los materiales arenosos la presion de poro excedente
no es disipada instantaneamente debido a la accion ciclica del sismo y a la baja permeabilidad
de los suelos subyacentes, fig.6.1.

Cuando el exceso de presion de poro generado iguala a los esfuerzos totales iniciales, es decir
la relacion de presion de poro (ru) es igual o muy cercana a la unidad, se rompe el contacto
granular del suelo y se produce la licuacion.

El exceso de presion de poro generado durante un sismo esta en funcion de lo siguiente:

» Las condiciones de flujo del estrato susceptible a la licuacion.
» Las condiciones de frontera, es decir las condiciones de flujo de los estratos
subyacentes.

» La magnitud e intensidad de las fuerzas sismica

a, (kPa) u (kPa) o', (kPa) Au (kPa)
o 100 200 0 100 200 0 100 200 0 100 200
0 1 ] 1 " ] 1 ] L L 1
FIRTT
Arena ¥
limosa 2
densa. [{2 m) rw =20
—_— (3mjy=60 4 & =—g 60-20=40 o= MW =1,
g @ \ 4 " = 40 with r, =1
4 = \ - -
: \ \
Arena g \ ] V=10
suelta. =] \ \
£ \u= 10 Inicial \
:F q \ . cia - \ _
Costra de \ y\ fas = AhAAL
arcilla. Inicial \ 1 - | W = [(100-40)4,, V6
Antes y ‘,‘ v ‘t = 1f
8+ después \ - \
A ! \
‘—_.—" 180 80 ——-—-i‘ - = =% 900 ’——.——'100
Arcilla
blanda 10 - A

Figura.6.1 Esfuerzos y presién de poro antes y después de un sismo (ldriss y Boulanger, 2008)
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Durante una actividad sismica ocurren dos eventos simultaneos:

» Una generacion de presion de poro denominada ug, provocada por los esfuerzos
ciclicos inducidos por el sismo.

» Ladisipacién de presion de poro, acompafiada de un cambio de volumen gobernado
por la teoria de consolidacion.

Los dos eventos anteriores pueden representarse de la siguiente manera:

ou 0%u  duy (6.1)

Expresada de otra manera:
ou duy B 0%u (6.2)

—_— 2 = (., x—
ot at V922

du = Cambio total de la presion de poro en un intervalo de tiempo.

du, = Exceso de presion de poro generado por el esfuerzo ciclico.

Cv = Coeficiente de consolidacion.

Si se realiza un analisis en tres dimensiones con la teoria de consolidacion de Terzaghi y las
hipotesis anteriores, Seed et al., 1975, proponen la ecuacién que gobierna la generacion y
disipacion de presion de poro del suelo como:

m (2 _ 0¥ Neg :az_u(ﬁ>+62_u ky +62_u(&> (63)
v\ot ON t4 0x2\y,/  0dy*\yn,) 022 \y,

my = Coeficiente de compresibilidad volumétrica.

Ky, ky = Permeabilidad horizontal.

k. = Permeabilidad vertical.

yw = Peso volumétrico del agua.

Neq = NUmero de ciclos equivalentes.

ts = Duracion del sismo.

Ug = Exceso de presion de poro generada por el sismo.

Donde

Un desarrollo mas detallado de la ecuacién.6.3 se describe en el anexo A.

El coeficiente de compresibilidad volumétrica varia en funcion de la presion generada (Lee
y Albaisa, 1974, Seed et al, 1976). Para relaciones de presion de poro (ru) bajas, la
deformacion volumétrica se mantiene casi constante, por lo tanto, el coeficiente de
compresibilidad no varia, mientras que para cambios de presién altos tal como se muestra en
la fig. 6.5a, el coeficiente de compresibilidad varia de acuerdo con el grado de compacidad
relativa (Dr). Seed et al 1976, con base en la investigacion realizada por Lee y Albaisa (1974)
realizaron una aproximacion para encontrar el incremento del coeficiente de compresibilidad
en funcion de la compacidad relativa y el incremento de presion de poro, fig. 6.5b.
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| —

my

ex

mv0=1+x+0.5x

Donde:

X = A(Tu)B
A=5(1.5-D,)
B =3(2)7%r

Dr = Compacidad relativa.

(6.4)

mvo = Coeficiente de compresibilidad volumétrico inicial.
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Figura 6.2 a) Relacion experimental entre la compresibilidad y el aumento de la presion de poro, b) Relacién
tedrica entre la compresibilidad y la presion de poro generada (Seed et al., 1976)

6.2 Modelo de generacion de presion de poro MSF

De acuerdo con la fig. 6.3, la muestra se encuentra en condiciones iniciales de esfuerzo en el
punto (A). Cuando se aplica la carga ciclica, la muestra sufre un cambio de volumen debido
al reacomodo de las particulas del suelo, pasando del punto A al punto B, debido a que las
condiciones de drenaje estan limitadas, la estructura del suelo sufre un efecto de rebote con
el proposito de mantenerse a volumen constante (B-C). Con base en lo mencionado, Martin,

Finny Seed (1975) llegaron a la expresion:

Ao = E Agyq

(6.5)
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De acuerdo con la fig. 6.3, el incremento del esfuerzo efectivo es equivalente al incremento
de la presion de poro; por lo tanto, la expresion anterior es presentada de la siguiente manera:

Au = E;Agyy (6.6)

Donde:

Au = Incremento de presion de poro.
Er = Mddulo de rebote elastico.
Aevd = Incremento de deformacion volumétrica.

Cambios de
volumen de la
estructura
debido a las
deformaciones /
ciclicas

1

Relacion de vacios. (¢)

—AC = -AU——p

¢ c'i

Esfuerzo

Figura 6.3 Esquema de mecanismo de generacion de presién de poro durante carga ciclica (Seed 1975)

El modulo de rebote elastico (Er) esta en funcion del esfuerzo efectivo vertical y la
deformacion elastica o recuperable, y esta representado por la expresion Martin et al (1975):

_do’, (7)™ (67)
T d‘gvd a mkz (O-,vo)n_m

Donde los pardmetros n, m y ko, son determinados experimentalmente mediante pruebas de
laboratorio.
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Ademas, Martin et al. (1975) describen al incremento de la deformacion volumétrica (Agvq)
como una funcion de la deformacioén volumétrica total (evd) y la deformacion angular (y), por
la tanto, puede estimarse de acuerdo con:

2
C3€pd (6.8)

Ae,g =cC — CyE +
vd 1()/ 2 vd) Y + Cabod

Donde las constantes c1, C2, €3 Y C4 son obtenidas en pruebas de corte directo ciclicas y
dependes de la compacidad relativa de los suelos.

6.3 Relacion de presion de poro

Debido a que el fenémeno de licuacion es causado por el exceso de presion de poro generado
por la actividad sismica. La licuacion puede ser estudiada mediante la relacion de presion de
poro (ry), el cual se define como la relacion entre el exceso de presion de poro generado por
el sismo y el esfuerzo vertical efectivo.

Au (6.9)

Donde:

ru = Relacion de la presion de poro.
Au = Exceso de presion de poro.
o’v = Esfuerzo efectivo inicial vertical.

El fenémeno de licuacién se desarrolla cuando se pierda la resistencia al corte del suelo
debido a los excesos de presion de poro producidos. Esto se cumple cuando la relacion del
exceso de presion de poro adquiere un valor unitario r,=1.0 0 muy cercano a la unidad.

Los modelos de relacion de presion de poro desarrollados por Lee y Albaisa (1974); Seed y
Booker (1975), estan en funcion del namero de ciclos equivalente y el numero de ciclos
necesarios para producir la licuacion. Las expresiones se presentan a continuacion:

» Modelo de anélisis (Seed et al.1975).

Au _ 2 _1(N>ﬁ (6.10)
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» Modelo de analisis (Lee and Albaisa,1974)

Au 1 1 1 N\©o
1, =—— ==+—sin 2(—) -1
cv 2 m

(6.11)

Donde:

ru = Relacion de la presion de poro.

Au = Exceso de presion de poro.

o’v = Esfuerzo inicial efectivo vertical.

N = Numero de ciclos significativos del sismo de disefio.

Ni =Numero de ciclos necesarios para causar la licuacion determinados en ensayos triaxiales
ciclicos.

0 = Constante cuyo valor depende del tipo de suelo.

Se considera un valor medio de 0.7 de 0; sin embargo, para algunos casos especiales de
suelos el valor de 6 puede adquirir otros valores, fig. 6.4.

1.0

1 I T

Relacion de presion de poro. (Au/cse)

. 1
0 02 0.4 06 0.8 1.0

Relacion de ciclos, (N/Ny)

Figura 6.4 Variacion de la relacion de presién de poro (ru), en funcion del nimero de ciclos normalizado y el
coeficiente 6 (Seed, Booker y Rahman, 1976)

El nimero de ciclos significativos, Neg, corresponde al nimero de ciclos uniformes para 65%
de la aceleracion maxima producida por un sismo, produciendo el mismo efecto que el
registro tiempo-historia real al ser aplicado a una masa de suelo. EI nimero de ciclos
significativos es adaptado al acelerograma mediante una funcion senoidal. Cuando no se

#
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tienen acelerogramas, Seed et al., 1975, proponen la fig. 6.6. En ella se relaciona el nUmero
de ciclos equivalentes al 65 % de la aceleracion maxima producida por un sismo y su
magnitud. Posteriormente, Idriss en 1999 realiz6 ligeras modificaciones, obteniendo
resultados similares a los de Seed.

A) Acelerograma

ama.\
0.65 Amax I
~ I .
g | A | ‘ A
g Mlll .’H‘\ A /H\\ .’,“‘ﬂ le t" 1{ ;H”\ (Uh! l[’ \‘ 71 l[ r:"l f/ | .“f“‘i 1[“1}‘ A /'1 7"‘1
S AVRYATRYE AN WA IERYAIEERIUVARY,
3 ry VY ‘,/y,‘,l [("\J \/'\f’"‘y' |/ \‘,“"1/'\"\‘/
© Ty vy | U I/ V
< ‘r) ! ) ‘H‘
| 'y
B) Numero de ciclos significativos
Amax .
0.65 amax - Iiempq (s)
HANAEREHERERE
N O
= | | [ | /] \ (
% \ / \ / ' \ ,} \\
2 \ I \ 1
3 \ / / \/ i \, \/__\J|
Ciclos del sismo (N) |
Ciclos significativos (Neg)

Figura 6.5 Esquema de numero de ciclos equivalentes para un registro tiempo-historia de esfuerzos cortante.
(Lee y Chan, 1972)

Seed (1975) reunié informacion de distintos casos en los que se presento licuacion, y con
base en la magnitud de los sismos que provocaron en fenémeno, se construyo la grafica que
relaciona el nimero de ciclos equivalentes para un esfuerzo de corte equivalente al 65 % del
esfuerzo maximo producido por el sismo y la magnitud del sismo, fig. 6.6.

M T T T T T T T T

40 - Promedio +1 desviacion
estandar

Promedio

20 -

desviacion -
estandar

Numero de ciclos equivalentes para 0.65 Tmax

Magnitud del sismo, M.

Figura 6.6 NUmero de ciclos de esfuerzo equivalente (Neg) para sismos con diferente magnitud. (Seed, 1975)
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En el caso del nimero de ciclos necesarios para la licuacion, éstos seran obtenidos de pruebas
triaxiales ciclicas. Es la fig. 6.7 se observa una curva de esfuerzo desviador ciclico vs. el
namero de ciclos necesarios para la falla obtenidos en una camara triaxial. Este tipo de curvas
estas dominadas por la relacién de vacios, ya que a mayor relacion de vacios el suelo
presentard un comportamiento mas suelto; por tanto, los esfuerzos y el nimero de ciclos para
lograr la falla ser&n mucho menores que los necesarios en especimenes con relaciones de
vacios mas pequefas.

0.400
%de
2o¢ 0.82<e<0.85
0.300
e = L.Okg/em
0.200 |
~ 0.92<e<0.96
000 | ~

1 5 10 50 100 500 1000 5000
Nimero de ciclos, Nge

Figura 6.7 Relacion entre los esfuerzos ciclicos y el nimero de ciclos necesarios para la licuacion (Jaime,
1978)

La relacion de esfuerzos ciclicos (CSR) en una prueba triaxial es obtenida mediante la
relacion del esfuerzo desviador (o4c) y el esfuerzo de confinamiento (oc) tal como se muestra
en la ecuacion 6.12. Debido a que la condicion de esfuerzos a los que es sometido el suelo
en una camara triaxial, fig. 6.8a, no representa en su totalidad el comportamiento del suelo
sometido a una fuerza sismica, tal como lo hace la prueba de corte simple, fig. 6.8b, es
necesario convertir la relacion de esfuerzos ciclicos obtenidos en la prueba triaxial, ecuacion
6.12, a esfuerzos ciclicos obtenidos en una prueba de corte simple, ecuacion 6.13.

0,
CSRtx — % (6.12)
¢
CSRg = ‘
ss — o
T vo (6.13)

Donde:

CSRu =Relacion de esfuerzos ciclicos obtenidos en una prueba triaxial.

CSRss = Relacion de esfuerzos ciclicos obtenidos en una prueba de corte simple.
odc = Esfuerzo desviador.

oc = Esfuerzo de confinamiento.

1= Esfuerzo cortante.

o’'vo = Esfuerzo vertical efectivo inicial.
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Esfuerzos iniciales Esfuerzos durante carga ciclica

Figura 6.8 Condiciones de esfuerzos iniciales y estado de esfuerzos de un suelo sometido a carga ciclica.

Para realizar la conversion de esfuerzos es necesario incorporar un factor de correccion
denominado Cr. Este factor puede estimarse en funcién del coeficiente de tierras en reposo
(Ko), Tabla 9.

CSR,, = ¢, * CSR,, (6.14)
Tabla 9 Factor de correccidn Cr en funcion del coeficiente de tierras en reposo (Ko)
. ., Factor c,
Referencia ecuacion
k0=0.4 k0=1
Finn (1971) ¢ = (1+ky)/2 0.7 1
Seed y Peacock . i
(1971) Variable 0.55-0.72 1
Castro (1975) 0.69 1.15
¢, = 2(1+ 2ky)/(3V3

Otro de los factores importantes que deben ser considerados en el comportamiento del suelo,
son el envejecimiento geoldgico y de la estructura de suelo, por lo que Seed (1979)
recomienda utilizar un factor cuyo valor varia entre 1 y 2.82. Esto es debido a que la masa
de suelo posee mas resistencia que la obtenida en laboratorio; por tanto, mediante la
aplicacion de estos factores se obtendrd la curva de esfuerzos ciclicos CSR versus nimero de
ciclos necesarios para la licuacion que caracterice el comportamiento de campo.
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Capitulo 7 Mejoramiento de suelos granulares

Debido al dafio que pueden provocar los suelos licuables, se requiere implementar medidas
de mejoramiento, cuyo objetivo es lograr la densificacion del material y por tanto tener una
mayor resistencia.

El proceso de mejoramiento de suelos granulares se aplica a los depdsitos que se encuentran
en un estado mas suelto y que poseen una mayor susceptibilidad a la licuacion. Entre los
métodos mas utilizados para el mejoramiento de estos suelos, destacan los de impactos
dindmicos y los vibratorios. También se ha investigado la utilizacion de estabilizadores
quimicos.

El método de mejoramiento dependera de varios aspectos:

» Propiedades del suelo.

» Métodos disponibles.

» Efectividad de los métodos disponibles.
» Costos.

La fig. 7.1 muestra distintos procedimientos de mejoramiento de suelos y su aplicacion en
funcién de la granulometria del suelo.

73 473 0.075 0.002 0.0001
Grava Arena Limo Arcilla
100 - 100
| Mezclas quimicas |
a0 : — — L 90
Compactacion por explosivos |
80 Compactacion dinamica | - 50
Y T = TT
70 4 | | Compactacmnporlm:azclas | N
A - -
Probetas vibrat
wd | . obetas vibratorias - | - L e
: \ Vibro sustitucion |
309 ' Drenes para licuacion. | Drenes para consolidacién. ‘ - 30
I
40 N, Pilas de compactacién | F 40
I | 1 I
30 - \I — Jet IGmutmg.\ | | L 130
| Deep Mixing |
0 9 N N = 20
: Rango de suclos mas ™~
10 N ) 1. .. . L 10
" susceptibles a s licuacion ~ .
0 : — . . —. 0
73 10 1 01 0.01 0.001 0.0001
Tamafio de particula (mm)

Figura 7.1 Aplicacion de los métodos de mejoramiento en funcion de la granulometria (Modificado de
Mitchell, 2008)
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7.1 Compactacion dinamica

Este método consiste en obtener una estructura de suelo mas compacta mediante la caida de
una masa desde cierta altura. El efecto de la compactacion dinamica estard en funcién del
tipo de suelo y la energia aplicada por la masa. La masa y la altura de caida seran importantes
para la eficiencia de este procedimiento, ya que el efecto de densificacion decrece con la
profundidad; por lo tanto, este método es recomendable para suelos granulares o rellenos
superficiales.

Existen dos tipos de compactacion dinamica: la compactacion dinamica estandar y la
compactacion dinamica intensa. La compactacion dinamica estandar consiste en la caida de
una masa de 6 hasta 35 t con una altura de caida entre 10 y 30 m, obteniendo como resultado
un mejoramiento hasta los 10 m de profundidad, fig. 7.2a.

La compactacion intensiva consiste en dejar caer una masa de cerca de 9 t desde una altura
de 1.5 m mediante un sistema hidraulico. Este método requiere de equipo menos pesado que
el utilizado en la compactacion dinamica estandar, fig. 7.2b.

Figura 7.2 a) Método de compactacién dinamica estandar (Grupo Menard) y b) Método de compactacién
dinamica (grupo Ferrara)

En los suelos granulares el método de compactacion dindmica desarrolla un bulbo de
densificacion (Slocombe, 1993), fig. 7.3, lo que logra una mayor densificacion del material
y una mayor resistencia a la deformamilidad, reduciendo la relacion de vacios y la
permeabilidad.
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Nivel original.

‘-\\\"“‘- Nivel después de

la compactacion

y NAF

Figura 7.3 Efecto de la compactacién dinamica en suelos granulares. (Slocombe, 1974)

El procedimiento de compactacion dinamica se divide en tres etapas; la primera consiste en
una compactacion profunda con una serie de impactos de mayor energia y una distribucién
de cuadricula con separaciones considerables entre cada serie de impactos, fig. 7.4. En la
segunda etapa los impactos se realizan con menor energia que la utilizada en la primera y su
localizacion es una cuadricula intercalada con esta. La tercera etapa consiste en una seria de
impactos de energia baja en toda el area (Planchado). Proporcionando una compactacion
superficial.

El método de compactacion dindmica tiene las siguientes desventajas:

» Dafos o alteraciones a las estructuras vecinas debido a las vibraciones o al ruido
provocado por éstas.

» Profundidad de mejoramiento reducida, la cual esta puede ser estimada mediante la
expresion de Lucas (1995):

D =nVvwH (7.0)

Donde:

D=Profundidad de mejoramiento. (m)

w= Peso del martillo (t)

H=Altura de caida (m)

n= Factor de eficiencia. Su valor varia entre 0.3 y 0.8

@ @ @ @ O Primera fase (Compactacién
i de capas profundas)
'

Segunda fase (Compactacion

4 \
@ @ @ @ .e - de capas intermedias)
Tercera fase (Compactacion

@ @ @ @ de capas superficiales)

Figura 7.4 Distribucidn de impactos por cada fase del procedimiento de compactacion dindmica (Grupo Menard)
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7.2 Vibro-compactacién

Otra de las formas de mejoramiento de suelos granulares consiste en los métodos vibratorios.
La vibro-compactacion es un método utilizado Gnicamente para suelos granulares con
contenidos de finos menores al 15%; para contenidos de finos mayores el método se vuelve
ineficiente.

La vibro-compactacion consiste en la densificacion del material mediante fuerzas vibratorias
ejercidas por una columna que es introducida en el suelo.

Este tipo de procedimientos vibratorios generan un aumento en la presion de poro, lo cual
provoca que el suelo se licue de una manera intencional, con el proposito de un obtener un
suelo mas compacto al momento en el que se disipa esa presion de poro. La densificacion se
logra gracias al reacomodo de las particulas de suelo al momento de la disipacion.

A continuacion, se describe el método constructivo de la vibro-compactacion:

» Introduccion de cilindro vibratorio en el suelo hasta alcanzar la profundidad deseada.
La perforacién se puede producir mediante peso propio y energia vibratoria o
mediante la ayuda de chorros de agua o chiflon; este tltimo recibe el nombre de vibro-
flotacion, fig. 7.5.

» Una vez alcanzada la profundidad de desplante, se ejerce energia vibratoria,
realizando movimientos ascendentes y descendentes del cilindro, provocando el
reacomodo de las particulas.

» Cuando el cilindro es retirado, va dejando un créater cilindrico vacio el cual es
rellenado con material de banco.

» El procedimiento se repite con una secuencia en forma de cuadricula o bien malla de
forma triangular. El espaciamiento y forma de la cuadricula dependera de las
condiciones de suelo. El espaciamiento varia entre 1.5y 3.5 m.

Figura 7.5 Procedimiento de mejora de suelo por vibro-compactacion (Grupo Menard)
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La vibro-compactacion logra una densificacion de hasta 20 m de profundidad, dependiendo
del tipo de material, las condiciones en las que este se encuentre y el tipo de vibrador
utilizado. Sin embargo, el método debe ser utilizado a profundidades mayores a 2 m, ya que
para estratos superficiales es poco recomendable. La eficacia y el resultado del método
pueden monitorearse mediante pruebas de campo, como pruebas de penetracion estandar
(SPT) o pruebas de cono (CPT).

Es necesario el control de calidad del material de relleno. Brown (1977) desarroll6 una
expresion, en funcion del diametro de la particula, para clasificar el suelo por mejorar, asi
como el material de relleno como apto o no apto para el empleo de la vibro-compactacion.

§=17 |—— 4 -4 L (72
©(Ds0)%  (D20)?  (D1o)?

Donde:

S = Coeficiente de Brown.

Dso= Diametro para el cual el pasa el 50% de las particulas.
D2o= Diametro para el cual el pasa el 20% de las particulas.
D1o= Diametro para el cual el pasa el 10% de las particulas.

Para valores de S mayores a 30, el suelo deja de ser aceptable como relleno en la aplicacion
del método de vibro compactacion.

Entre las ventajas del método se encuentran las siguientes:

» Densificacion del suelo debido a una reduccidn de la relacion de vacios.

» Permite la disipacion de la presion de poro ya que el material de relleno funciona
como dren.

» Reduccion de la susceptibilidad de licuacion.

» Aumento de la capacidad de carga.

» Disminucion de asentamiento.

La vibro-flotacion es un método similar al de vibro-compactacion, con la diferencia de que
se utiliza chiflon al momento de la penetracion. El procedimiento es muy eficiente en arenas
limpias o con poco contenido de finos; cuando el contenido de finos es igual o mayor al 15%
el método deja de ser eficiente.




7.3 Vibro-sustitucion

El método consiste en proporcionar un aumento de rigidez al suelo por medio de la
introduccién de material de relleno, formando columnas de material granular que a su vez
funcionan como drenes; por lo tanto, ayudan a la disipacion de presion de poro. EI método
es utilizado tanto para suelos cohesivos como suelos granulares.

El procedimiento del método de vibro sustitucion consiste en el siguiente:

» Perforacion mediante cilindro vibratorio y/o chiflon (para el caso de via himeda), que
crea un arrastre de material hacia el exterior.

» Cuando se llega a la profundidad deseada, se sube el vibrador por etapas y se rellena
con material granular, el cual es compactado por vibracién. El llenado se realiza desde
la superficie para el caso del método por via himeda y para el método por via seca el
relleno se realiza a través de la punta del vibrador.

» El procedimiento de ascenso por etapas se repetira hasta que se alcance la superficie.

El material de relleno dependera del tipo de terreno, pero se recomienda utilizar grava bien
graduada con tamafios desde 3. hasta 4” para el método por via himeda, y '4” a 34 para la
via seca.

7.4 Compactacion por inyeccién de mortero

Consiste en la densificacion del suelo mediante la inyeccion de una mezcla de mortero, el
cual es colocado mediante barras de perforacion, fig.7.6. El efecto de densificacion se logra
gracias al desplazamiento lateral que ejerce la mezcla de mortero en los estratos de suelo.

Este método se utiliza en suelos arenosos en estado suelto, con el proposito de mitigar el
riesgo a la licuacion.

El procedimiento es el siguiente:

» Penetracion del terreno hasta la profundidad deseada. Esto se realiza por medio de
barras de perforacion con diametro menor a 30 cm.

» Una vez alcanzada la profundidad de proyecto, se inyecta una mezcla de mortero
denso, provocando un desplazamiento lateral.

» El procedimiento se realiza por etapas.

Las ventajas de este método son las siguientes:

Ejecucion rapida.

Permite el trabajo en sitios de dificil acceso.

Se pueden obtener grandes profundidades de mejoramiento.

En algunas ocasiones no es necesario tratar toda la columna de suelo; es posible
aplicar el procedimiento solo a los estratos de interés.

Puede ser utilizado para la estabilizacion de cimentaciones.

VVVY

v

96



Mejoramiento de suelos granulares

La desventaja principal de este método es que a partir de los primeros 6 m de profundidad
presenta ineficiencia, debido al poco esfuerzo de confinamiento que existe en esta parte.

Figura 7.6 Procedimiento de compactacidn por inyeccion de mezclas (Grupo Keller)

7.5 Deep mixing

La mezcla profunda o mejor conocida como Deep mixing, consiste en el mezclado del suelo
con agentes cementantes, con el fin de conseguir una mayor resistencia y una permeabilidad
mucho menor que la inicial, fig. 7.7. Entre los agentes estabilizadores se encuentra el
cemento, la cal, cal-yeso, yeso-cemento. La forma en la que el agente es mezclado con el
suelo describe el tipo de método; por ejemplo, si el cementante es agregado al suelo en forma
de polvo, la mezcla seré en seco, mientras si el cementante es agregado en forma de lechada
el método recibe el nombre de via himeda.

El procedimiento es el siguiente:

» Perforacion del terreno mediante mezcladora giratoria hasta alcanzar la profundidad
deseada.

» Una vez alcanzada la profundidad de proyecto, se comienza el procedimiento de
inyeccion del agente estabilizador.

» Se extrae la herramienta de perforacion a una velocidad controlada. El efecto rotatorio
y la inyeccion de cementante realizan un mezclado de suelo-cementante, lo que
produce columnas de suelo mejorado.

En el método por via himeda se realiza el mismo procedimiento, con la diferencia que la
lechada es inyectada a medida que la herramienta es introducida el terreno.

Ventajas:

» Es aplicable a una gran variedad de suelos granulares como aquellos con contenidos
de finos altos.
» Aumenta la resistencia al corte y la capacidad de carga.

#
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Figura 7.7 Esquema de procedimiento de mejoramiento Deep Mixing (Hayward Baker, Inc.)

7.6 Jet grouting

El método consiste en realizar una mezcla suelo-cemento o incluso una sustitucion de
material para formar columnas de cementante, con el propdsito de proporcionar rigidez al
suelo. ElI método se realiza con ayuda de inyeccion de agua y aire comprimido, lo que
clasifica el método en tres tipos de sistema:

» Sistema simple (S): consiste en la penetracion del terreno y la inyeccién Gnicamente
de lechada mientras la herramienta rotatoria es extraida.

» Sistema doble (D): en este sistema se incorpora la inyeccién de aire comprimido al
momento en el que es administrado el cementante, incrementando el efecto erosivo.

» Sistema triple (T): ademas de suministrar aire, también se incorpora la inyeccion de
agua y cementante. Este tipo de sistema resulta mas eficiente en suelos cohesivos.

Agua

l— Mezcla Mezcla Aire
‘l_— Aire Mezcla

Chorro de
mezcla

Chorro
aire-mezcla

Cheorro agua-
aire

Chorro de
mezcla

(a) Simple (b) Doble (c) Triple

Figura 7.8 Tipos de sistemas jet grouting (Essler y Yoshida, 2004)

El procedimiento de ejecucion consiste en realiza una perforacion hasta la profundidad de
proyecto, ya sea que se realice una perforacion previa donde posteriormente sera introducido
el equipo de inyeccién o se perfore con el mismo sistema de inyeccion. Una vez que el
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sistema llega a la profundidad deseada se comenzara con la inyeccion de lechada, por
cualquiera de los tres sistemas antes mencionados. La inyeccion se realiza de manera
rotatoria mientras el equipo es extraido.

B o 3 TR A o A T 7

Figura 7.9. Técnica de Jet grouting (Hayward Baker)

El método de jet grouting presenta las siguientes ventajas:

YV VVVYVYVY

La ejecucidn del procedimiento es rapida.

La produccién de ruido y vibracion es reducida.

Alcanza grandes profundidades de mejoramiento.

Se puede aplicar a una gran variedad de tipos de suelo.
Permite realizar el disefio de la resistencia y permeabilidad.
Se puede utilizar en espacio con acceso limitado.

7.7 Drenes

El método de drenes de verticales ayuda a la disipacion de presion de poro y es utilizado
principalmente para acelerar el procedimiento de consolidacion de suelos cohesivos y evitar
la licuacidn en estratos de arena. Su uso para mitigar el potencial de licuacién esta limitado
y resulta muy poco eficiente.

Seed y Booker (1997) propusieron el uso de columnas de grava para reducir el riesgo de
licuacion. EI método de drenaje consiste en la sustitucién de una porcion del suelo por
material granular, en este caso grava, obteniendo como resultado columnas de grava
incrustadas en el suelo. Debido a la alta permeabilidad que posee la grava, el exceso de
presion de poro provocado por el sismo es disipado a través de éstas.

——err— TTTT - P oo

Arena ™~— Drenes

IV

Capa no licuable

Figura 7.10 Mejoramiento de suelos licuables por medio de columnas de grava (ldriss y Boulanger, 2008)
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El disefio de las columnas de grava dependera del diametro y el espaciado. Seed y Booker
(1977) proponen una metodologia para la determinacion del espacio entre columnas, que
consiste en la obtencion de tres pardmetros, Neg/Ni, Tad Y Rd/Re.

Rq Radiodeldren. a

4 _ =_ (7.3)
R, Radioefectivo b

N, Numero de ciclos significativos (7.4)

N;  Numero de ciclos que causan la licuacion

El parametro Taq relaciona las propiedades hidraulicas y de consolidacion del estrato de arena
con el tiempo de duracion del sismo.

kh tq
Tog = — (—> (75)
Yw \My, * Rd

Seed y Booker (1977) desarrollaron gréaficos donde se relacionas los parametros Tad, a/b y la

relacion de poro méxima de disefio, fig. 7.11. Con esta gréafica es posible obtener el
espaciamiento de los drenes en funcion de un didmetro o viceversa.

1.0 1.0

Tk _tg
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02

[oX:]

06

04

|

0.2

) 0. 02 03 04 0.5 0 ol 02 0.3 04 05
a/b o/b

Figura 7.11 Relacion entre la relacidn de poro maxima y los pardmetros del sistema de drenaje para distintos
valores de Neg/NI (Seed y Booker, 1997)
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El material recomendado para las pilas de grava es un material con tamafio entre 3/8” y 2”,
cuya permeabilidad debe ser lo suficiente para disipar la presion de poro. La permeabilidad
del filtro debe de ser por lo menos 50 veces la permeabilidad del material del estrato, fig.7.12.

1.0

0.8

mox(t)

0.4

0.2

o L I ! ] 1
004 ol 02 04 [ 2 4

l/Td

Fig.14 EFFECT OF PERMEABILITY OF DRAIN MATERIAL ON RATE COF
PORE PRESSURE DISSIPATION

Figura 7.12 Efecto de la permeabilidad del material del dren en la disipacién de la presion de poro (Seed y
Booker,1997)

En la Tabla 10 se muestra un resumen de los métodos de mejoramiento para suelos
potencialmente licuables, en el cual se describen las ventajas y desventajas de cada uno de
ellos, asi como la profundidad de mejoramiento que proporciona cada uno de ellos.

Tabla 10 Resumen de los distintos métodos de mejoramiento de suelos licuables

. o Prof. de . . .
Método |Aplicacion . Mejoras Ventajas desventajas
mejora
= Densificacic Rapida ejecucion. El Poca profundidad de
c | B ensificacion, equipo requerido es efectividad. Riesgo de
S N 10-15m aumento de - "
S S| B syl istencia al menor en comparacion dafios a estructuras
g | W Sueos resistenclaal | con otros procedimientos. vecinas.
S8 granulares corte y La profundidad de mejora
£ = | s | yrellenos. aumento de | Altura de caida maxima 2 P J
ST | B idad d . es menor que la
O = hasta 10 m capacidad de | m, genera mas golpes por AR
. compactacién dinamica
@ carga. minuto. .
estandar.
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Tabla 10 Resumen de los distintos métodos de mejoramiento de suelos licuables (Continuacién).

. L Prof. de : : .
Método |Aplicacion mejora Mejoras Ventajas desventajas
- Densificacion,
2 Gravas. disminucion de L
S . Presenta deficiencia para
8 Arenas deformabilidad, . .
vt R .. contenidos de finos
< limpias, aumento de La eficacia de mayores al 15%, requiere
c arenas hasta 30 m resistencia al mejoramiento es de Mas eauino ’material
8 limosas y corte, profunda. oor 1o qug SlE)COyStO o méé
_g limos poco reduccion de la elevado
N plasticos. susceptibilidad '
de licuacion.
§ Suelos Reduccion de | Acelera el procedimiento Produce mejores
2| blandos la de consolidacion en resultados en suelos
s |S ' deformabilidad, suelos blandos. blandos.
S incremento de
£ | | Arenas, resistencia al | Reduce la susceptibilidad
5 | 5| arenas hasta 60 m corte y de licuacion mediante la : . :
o2 idad d e Requiere méas material y
o |§| limosas, capacidad de densificacion y la por lo tanto su costo es
2 | < limos, carga, disipacion de presion por mas elevado
> || arcillasy disipacion de | medio de las columnas de '
rellenos. presion de relleno.
poro.
S
Q o Densificacion Ejecucion rapida. Se
S 'g < Suelos del material, obtienen grandes No es aplicable para los
QS © | granulares aumento de profundidades de ap P
S5 N mayor a 60 m o . ) primeros 6 m de
3 Qg y permeabilidad mejoramiento. Es profundidad
g— 2 cohesivos y resistencia al aplicable en zonas de '
< corte. dificil acceso.
@)
Suelos
© con
(&S] .
@ [ contenido
w
=X g de agua Aumento de La efectividad y la
X arriba de resistencia al Produce muy pocas aplicacion dependen de
= 25% mayor a 60 m corte y vibraciones. Es aplicable | los contenidos de agua 'y
§ s| A capacidad de a gran tipo de suelos. el estado en el que se
A || Avrenas carga. encuentre el suelo.
E | limosas,
< limosy
S| arcillas.
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Tabla 10 Resumen de los distintos métodos de mejoramiento de suelos licuables (Continuacién).

. o Prof. de . . .

icaci : v

Método |Aplicacion Mejoras Ventajas desventajas
mejora

2 Arenas . o
£ ’ Ejecucion rapida, -
5 arenas Aumento de : . Poco utilizable para
3 . . : . mejoramiento a grandes o : S
o limosas, | Desconocida | resistencia al rofundidades. La mitigar la licuacion de
o limos, corte. protun o suelos granulares.
5 . vibracion es minima.
) arcillas.

. Disipacion del L
H Limos P . . L Su uso para disminuir el
c exceso de Su ejecucion es facil y : . L
3] arenosos y | Mayor a 30 m - L riesgo a la licuacion es
= . presion de rapida. L
&) arcillas limitado.

poro.
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Capitulo 8 Analisis de licuacion en la isla de Enmedio

8.1 Ubicacion del sitio en estudio

La isla de Enmedio se encuentran en el estado de Michoacan, justo a la desembocadura del
rio Balsas, fig. 8.1. Esta zona se encuentra en el municipio de Lazaro Cardenas, la cual en
marzo de 1979 fue afectada por sismo de magnitud 7.6, lo que provoco licuacion en gran

parte de la zona.

Estados Unidos Mexicanos
Divisién estatal

Lo Mire
s

/mmw
\@\\

A 2thuaray,

EJ0 GRo.
D
& _/P.T. PETACALCO

>)

Figura 8.1 Localizacion de la zona en estudio (Sociedad Mexicana de Ingenieria Sismica, 1993)
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8.2 Caracterizacion geologica

La geologia y la edad geoldgica son aspectos importantes para caracterizar a un suelo
potencialmente licuable. Depositos aluviales y coluviales presentan mayor susceptibilidad de
licuacion.

La isla esta localizada sobre la vertiente de la sierra madre del sur, regidn caracterizada por
rocas sedimentarias, arenas y limos. De acuerdo con el Servicio Geoldgico Mexicano (SGM),
la isla de Enmedio estd conformado por areniscas y calizas de la era del cretécico inferior,
fig.8.2.

o ‘\\‘)\b e /{ié;c;co

ld/

N

1,136153 Ton/Anualey WA = Rio Balsas
\ ? . 4 -, /“_BOCA BALSAS
) 5, = '}—"“—\_ L Baro C/idenas
s Tt o ke
Cuidad Lazaro AERLATAL
Cardenas
’ (Cab. Mpal.) . ARENISCA - CALIZA

Figura 8.2 Zonificacién geoldgica del sitio (Servicio Geoldgico Mexicano)

8.3 Caracterizacion sismica

El sitio en estudio se encuentra en una zona con altas aceleraciones, fig. 8.3, caracterizada
por alta actividad sismica asociada con la subduccion de la placa del pacifico con el
continente americano.
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Figura 8.3 Aceleraciones maximas del terreno (CFE, 2015)

El sismo registrado en 1979 con magnitud de 7.6, provocé una aceleracion de 0.3 g, fig. 8.5,
segun la Red Acelerografica del IINGEN de la UNAM. El registro pertenece a la estacion
testigo de SICARTSA, donde se registrd una aceleracion maxima de 308 cm/s?, y una
duracion de 22 segundos.

De acuerdo con la fig. 6.6, el nimero promedio de ciclos equivalentes para 0.65 Tmax
correspondientes para un sismo de magnitud 7.6 es de 15, con una variacion entre 23 y 8
ciclos. De acuerdo con Seed et al (1979), el nimero de ciclos calculado con base en pruebas
de laboratorio es de 9 ciclos, los cuales se ajustaron al acelerograma mediante una funcién
senoidal, fig. 8.6.

El numero de ciclos significativos se ajusta a una funcion senoidal del tipo:
a=a sin (b Xt)

Donde

a = Aceleracion a lo largo de la funcion senoidal.

t = Tiempo de duracién del sismo.

a representa el valor la amplitud de la sefial, fig. 8.4, en este caso la amplitud es del 0.65 de
amax l0s que corresponde a 0.202 g. La constante b estd en funcién del periodo de la sefial el
cual se representa con la expresion:

2T

Periodo = —
eriodo b

El periodo estara en funcién del nimero de ciclos significativos obtenido y el tiempo de
duracion del sismo, t.
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Figura 8.4 Caracteristicas de una funcién senoidal
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Figura 8.5 Acelerograma de sismo de Michoacan 14/03/1979 (Red Acelerografica del IINGEN de la UNAM)
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Figura 8.6 Acelerograma de sismo de Michoacén 14/03/1979 y numero de ciclos significativos

8.4 Caracterizacion del suelo

El suelo en la isla “Enmedio” esta constituido por suelos aren0sos y suelos limosos, producto
de la erosion de las rocas sedimentarias. Los depdsitos se clasificados como limos arenosos,

limos arcillosos, gravas y un estrato de arena gris.
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En el sitio se detectaron dos zonas, en la fig. 8.7a se puede apreciar la estratigrafia de la zona
1, en la cual se observa un relleno de grava y material fino de 2.4 m de espesor, seguido de
una capa de arcilla de 0.75 m y un estrado de arena gris de 3.4 m potencialmente licuable,
fig. 8.8. En la zona 2, fig. 8.7b. no existe el relleno de grava y el nivel de agua freatica se
encuentra a una elevacion relativa de 3.5 m.

Porciento que pasa, en peso.

a) Estratigrafia Zona 1 b) Estratigrafia Zona 2

=17 Ton/m®
y=17 Ton/m®
NA
£
‘: y=1.9 Ton/ m®
E
B y=1.9 Ton/ m®
=
=
2
B
=]
Arcilla Limo Grava Hrend
Licuable
Figura 8.7 Perfil estratigrafico de la zona 1 y zona 2
Grava Gruesa | “H“fim'ilﬂ
100 —_—
i ‘ —\ . \
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Arena gris —— N\
60 A—
L]
- i
i
r "l
40 - \ i
= Arenas mas licuables, = 1 "1\ .
20 ",\ _
D IIII ] | L el - | III|" ] 111 ] 1
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Diametro de la particula, en mm,

Figura 8.8 Granulometria del estrato de arena gris (Jaime et al, 1981)
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8.5 Datos de laboratorio

Para realizar el andlisis de licuacion, es necesario conocer el comportamiento del suelo bajo
cargas dinamicas, por lo que se requiere realizar pruebas de campo o laboratorio que indiquen
cual sera el comportamiento del material.

Jaime et al. (1981) realizé pruebas penetracion estandar para obtener muestras del estrato de
arena gris, las cuales fueron sometidas a pruebas de laboratorio.

Los datos que se utilizaran para la alimentacion de los codigos de programacion, fueron
obtenidos mediante pruebas de triaxiales ciclicas realizadas por Jaime et al. (1981); los
resultados obtenidos de las pruebas se muestran en la Tabla 11.

Tabla 11 Resultados de pruebas triaxiales ciclicas (Jaime et al, 1981)

Probeta N° Br Ni 6de/20¢
0
P1 88 212 0.173
p2 68 30 0.172
P3 68 197 0.136
P4 56 35 0.135
P5 62 1 0.298
P6 68 17 0.156

Los resultados mostrados a la Tabla 11, corresponden a probetas formadas por el método de
pluviacion. Las caracteristicas de la arena utilizada en las probetas para las pruebas triaxiales
se muestran en la Tabla 12.

Tabla 12 Caracteristicas de la arena utilizada en las pruebas triaxiales ciclicas (Jaime et al, 1981)

Caracteristica N
Tamario de grano. 0.1<Dsg<0.5mm
2.43<Cu<3.92 (coeficiente de uniformidad)

Contenido de finos. Menor al 15%
Forma de grano Angular
Minerales Cuarzo (50%), feldespatos (25%), ferros

magnesianos (10%), fragmentos de roca (7%),
mica (3%), conchas (5%)

Relacién de vacios maxima 1.02
Relacién de vacios minima. 0.68
Densidad de sélidos. 2.69




Andlisis de licuacién en la isla de Enmedio

Para el analisis es necesario conocer el comportamiento de las muestras de suelo en los
ensayes triaxiales. En la fig. 8.9 se muestran los resultados del comportamiento de la arena
gris encontrada en la zona 1 y 2, corregidos a las condiciones de campo, de acuerdo con lo
descrito en el sub-capitulo 6.3.

0.4
! C.=07
03 = D; = 0.68%
Comportamiento
‘////decmnpc
"\ Curva triaxial

B ! ciclica corregida.
0 Y Y | |

1 21 4.5 10 100

Numero de ciclos para causar licuacion (Nj)

1000

Figura 8.9 Comportamiento de la arena en ensaye triaxial ciclico (Jaime et al, 1981)

Para una mejor interpretacion de los datos de la fig. 8.8, las Tablas 13 y 14 contienen la
permeabilidad obtenida de pruebas Lefranc, el modulo de compresibilidad, la relacion de
esfuerzos ciclicos (CSR) y el nimero de ciclos necesarios para la licuacion, estos dos Gltimos
obtenidos de las pruebas triaxiales ciclicas.

Tabla 13 Caracteristicas de los suelos para el analisis de la zona 1 (Jaime et al, 1981)

|Elevacion Permeabilidad | Modulo de compresibilidad CSR Numero de ciclos para
relativa (m) (k), en m/s (my), en m?/ton la licuacion (N))
0-3.15 0.000811 0.001 0.19 1000
3.15-3.85 0.0000018 0.01 0.19 1000
3.85-7.25 0.0000643 0.00076 0.223 4.5
7.25-13.25 0.000811 0.001 0.271 1000

Tabla 14 Caracteristicas de los suelos para el analisis de la zona 2 (Jaime et al, 1981)

Elevacion Permeabilidad | Maodulo de compresibilidad CSR Numero de ciclos para
relativa (m) (k), en m/s (my), en m?/ton la licuacion (Ni)
0-0.75 0.000811 0.001 0.19 1000
0.75-1.45 0.0000019 0.01 0.19 1000
1.45-4.85 0.0000643 0.00076 0.274 2.1
4.85-10.85 0.000811 0.001 0.330 1000
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8.6 Planteamiento del problema

El desarrollo de las computadoras llevo a elaboracion de nuevos métodos de analisis, 1os
cuales proporcionan resultados de manera mas rapida que los métodos analiticos, ya que se
resuelven operaciones numeéricas de gran tamafio en un tiempo mas corto.

Una de las herramientas numéricas mas utilizadas en la actualidad, es el elemento finito
(MEF), que ha resultado un instrumento muy eficiente en la rama de la ingenieria.

El método de elementos finitos consiste en la reproduccion aproximada de problemas
presentados en la naturaleza, mediante la discretizacion de un medio continuo que representa
la geometria del problema. La discretizacion se realiza mediante pequefios elementos o
regiones. Los elementos que conforman el medio estan conectados entre si por nodos; con
base en esto, cada elemento serd resuelto de manera individual, solucionando cada elemento
de acuerdo con el andlisis solicitado y finalmente la combinacion de los resultados obtenidos
por cada elemento.

En este trabajo se analiza el fendmeno de licuacion ocurrido en la isla de Enmedio mediante
el apoyo de herramientas numéricas computacionales y con base en los datos mencionados
anteriormente. Las dos herramientas utilizadas para el analisis es el codigo de programacion
GADFLEA, el cual fue recuperado y reprogramado y QUAKE/W el paquete de programas
de Geostudio 2018, ambos basados en la teoria de elementos finitos.

Con base en los resultados obtenidos, se realizé un analisis de disipacidn de presién de poro
mediante columnas de grava, mediante el programa de elementos finitos LARF (Liquefaction
Analysis of Radial Flow)

En los anexos Ay B se describe el procedimiento, la introduccién de datos y la interpretacion
de resultados de los codigos de programaciéon GADFLEA y LARF.

8.7 Analisis con métodos simplificados

El analisis simplificado se basa en la obtencidn de la relacién de esfuerzos ciclicos (CSR) y
compararlo con la resistencia ciclica (CRR) obtenida por los métodos de SPT, CPT o
velocidad de onda de cortante. Para este caso se realiz6 un analisis simplificado utilizando
los datos obtenidos de pruebas SPT y aplicando la teoria Seed (1975) para el calculo del CSR
y se compara con distintos métodos para la obtencion de la resistencia ciclica.

En la Tabla 15 se muestra el registro estadistico realizado en la isla de En medio, en el cual
se registrd el numero de golpes minimo, medio y maximo obtenidos de pruebas de
penetracion estandar realizadas en ambas zonas; ademas se anexo la desviacion estandar y el
coeficiente de variacion (COV) de cada dato, Tabla 15.
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Tabla 15 Resultados de prueba SPT en la Zona 1y Zona 2 (Jaime et. al., (1980)

Andlisis de licuacién en la isla de Enmedio

Valor estadistico

Estrato de arena

Estrato de arena

zonal zona 2

NUmero de golpes min 12 10
Desviacion estandar min 5.58 3.92
COV nmin 0.45 0.38

Numero de golpes prom 20 16
Desviacion estandar prom 5.16 3.95
COV prom 0.26 0.25

NUmero de golpes max 27 21
Desviacion estandar max 8.29 4.98
COV max 0.3 0.24

En la Tabla 16 se observa el calculo de los esfuerzos ciclicos, CSR, con base en los datos del

suelo, con el cual se realiza el calculo del factor de seguridad.

Tabla 16 Calculo de esfuerzos ciclicos inducidos en la capa de arena gris.

Calculo de la relacion de esfuerzos ciclicos (CSR)

Datos Zonal Zona 2
amax (Q) 0.3 0.3
Esfuerzo total (kg/cm?) 1.04 0.63
Esfuerzo efectivo (kg/cm?) 0.803 0.405
I 0.955 0.974
CSR 0.241 0.295

La correccion por energia se realizé con la ecuacion 5.13 de Skempton (1986) donde se

considero lo siguiente, de acuerdo con la Tabla 5:

» Correccion por energia 1

o Dispositivo automatico #1=90/60=1.5

» Correccion por barras 2

o Barras con longitud de 3.05 m, #2=0.75
» Correccion del muestreador #3

o Muestreador con forro #3=0.8
» Correccion por didmetro de perforacion. »a
o Perforacion entre 60 y 120 mm, ns=1
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Los resultados de la correccidn se observan en la Tabla 17.

Tabla 17 Correccion de nimero de golpes por energia.

Correccion por energia
Datos Zonal Zona 2
Factor de martillo (1) 1.5 1.5
Factor de barras (12) 0.75 0.75
Factor de muestreador (13) 0.8 0.8
Factor de perforacion (ns) 1 1
Neomin 11 9
Néoprom 18 14
N6omax 24 19

Para la correccion por esfuerzos efectivos se utilizé la ecuacion 5.15 de Liao y Whitman
(1986); los resultados se muestran en la Tabla 18.

Tabla 18 Correccion de nimero de golpes por esfuerzos efectivos.

Correccion por esfuerzos efectivos
Datos Zonal | Zona?2
Esfuerzo efectivo (kg/cm?) 0.8 0.4
Cn 1.118 1.581
(N1)60min 12 14
(N1)60prom 20 23
(N1)60max 27 30

Para la correccion del contenido de finos se utilizo la teoria de Idriss, ecuacion 5.16, asi como
la teoria de Idriss y Boulanger (2004), ecuacién 5.17, con el propésito de compararlas y
observar como influye el contenido de finos en el nimero de golpes. Los resultados se pueden
observar en las Tablas 19 y 20.

Se puede observar que la correccion por finos solo aumenta un golpe al nimero de golpes
corregido por energia y esfuerzos efectivos; esto dependera de la cantidad de finos que posea
la muestra. Sin embargo, esta correccion podria considerarse innecesaria. Por otro lado,
ambas teorias dan los mismos resultados hasta contenidos de finos del 25 %, por lo que para
fines practicos se puede utilizar cualquiera de las expresiones y para contenidos de finos
menores o iguales al 10% la correccion resulta insignificante.
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Tabla 19 Correccion por finos, teoria de Idriss y Seed.

Correccién por finos
Idriss
Datos Zonal Zona 2

Contenido de finos (%) 10 10

o 0.869 0.869

B 1.022 1.022
(N1)eocs-min 13 15
(N1)60cs-prom 21 24
(N1)e0ocs-max 29 31

Tabla 20 Correccidn por finos, teoria de Idriss y Boulanger.

Correccion por finos.
Idriss y Boulanger
Datos Zonal Zona 2

Contenido de finos (%) 10 10
A(N1)eo 1.1 1.1
(N1)eocs-min 13 15
(N1)eocs-prom 21 24
(N1)eocs-max 28 31

Para el célculo de la resistencia ciclica (CRR) se aplicaron las teorias de Youd e Idriss (1997),
Universidad de Texas (1998), Juang y Cheng (1999) e Idriss y Boulanger (2004). Los
resultados se muestran en la Tabla 21.

Tabla 21 Calculo de resistencia ciclica.

Calculo de la resistencia ciclica (CRR)
Teoria Zonal Zona 2
Youd e Idriss (1997) 0.228 0.258
Universidad de Texas (1998) 0.234 0.276
Juang y Cheng (1999) 0.357 0.417
Idriss y Boulanger (2004) 0.225 0.245




La comparacion entre los esfuerzos ciclicos (CSR) presentados en la Tabla 16, y la resistencia
ciclica (CRR) presentados en la Tabla 21, proporciona un factor de seguridad con el cual
puede concluirse si un estrato de arena en licuable.

En la Tabla 22 se muestran los factores de seguridad obtenidos con las cuatro teorias
mencionadas.

Tabla 22 Calculo del factor de seguridad.

Calculo del factor de seguridad (Fs)
Teoria Zonal Zona 2
Youd e Idriss (1997) 0.95 0.87
Universidad de Texas (1998) 0.97 0.93
Juang y Cheng (1999) 1.48 1.41
Idriss y Boulanger (2004) 0.97 0.93

Se puede observar que las expresiones de Youd e Idriss (1997) y la de Idriss y Boulanger
(2004) proporcionan factores de seguridad bajos, lo cual confirma la licuacion del suelo en
la isla de Enmedio. Por otro lado, el factor de seguridad obtenido con la expresion
desarrollada por la Universidad de Texas es de 0.97 y 0.93 para la zona 1 y 2; sin embargo,
con esos factores se corre un riesgo alto de licuacion, por tanto, el estrato de arena gris se
sigue considerando licuable para ambas zonas.

Por ultimo, la teoria de Juang y Cheng arroja un factor de seguridad para el cual es poco
probable que el suelo sufra licuacién; por lo tanto, se puede concluir que la hipotesis de Juang
y Cheng resulta poco aplicable para el caso en estudio.

En las figuras 8.10 y 8.11 se observa la distribucion de los esfuerzos ciclicos inducidos por
el sismo v la resistencia ciclica calculada para la zona 1 y zona 2 respectivamente.

Se puede observar que el estrato de arena gris presenta una resistencia a los esfuerzos ciclicos
menor a los aplicados por el sismo utilizando la teoria de Idriss y Boulanger, mientras que
para la teoria de Juang la resistencia es mucho mayor a los esfuerzos provocados por el sismo;
esto se observa para ambas zonas.
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Figura 8.10 Comparacion de los esfuerzos ciclicos provocados por el sismo y la resistencia ciclica en la zona 1.
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Figura 8.11 Comparacion de los esfuerzos ciclicos provocados por el sismo y la resistencia ciclica
en la zona 2.

Otra de las formas de evaluar la susceptibilidad de un estrato es mediante métodos graficos
basados en la compacidad relativa y el nimero de golpes corregido, fig. 8.12, y mediante la
relacion entre los esfuerzos ciclicos y el nimero de golpes corregido, fig. 8.13. En este caso
se graficd con respecto al numero de golpes corregido por energia y esfuerzos efectivos,
debido a que la presencia de finos no afectd de manera significativa el namero de golpes.
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2004).
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Capitulo 8

8.8 Analisis numérico mediante GADFLEA

Durante un evento sismico se pueden presentar aumentos en la presién de poro debido al
esfuerzo ciclico al que se encuentra sometido el suelo. El exceso de presion de poro generado
durante los eventos ciclicos puede ser utilizado para predecir el potencial de licuacion de un
estrato de suelo (Seed et al, 1976).

GADFLEA es un cddigo de programacion utilizado para calcular los excesos de presion de
poro ocasionados durante una actividad sismica, con el propdsito de predecir el fenémeno de
licuacion. El programa fue desarrollado por Booker, Rahman y Seed en 1976, el cual se
realiz6 en lenguaje Fortran y se basa en el célculo de la relacion de la presion de poro
utilizando la ecuacion 6.3.

El programa se alimento con los datos mostrados en las Tablas 13 y 14.

Para trabajar con elemento finito el problema se debe discretizar en elementos, los cuales
estaran compuestos por una serie de nodos, fig. 8.14. La discretizacion en GADFLEA se
realiza en forma de cuadrilateros.

Estratigrafia (a) Malla de elementos finitos (b)

y=17 Ton/m?® y _

y=1.9 Ton/m?

Profundidad (i)
|

y=1.7 Ton/ IV S (LW

13 —

Figura 8.14 Estratigrafia zona 1 (a) y malla de elementos finitos correspondiente a la zona 1 (b)

La discretizacion de la malla dependera de la estratigrafia del suelo. Se observa en la fig.
8.13b elementos de mayor dimension que otros. Esto se debe a la colocacion de nodos en los
cambios de estrato, asi como a la profundidad donde se encuentra el nivel freatico. El
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procedimiento detallado, las instrucciones que se deben de seguir para realizar el analisis, asi
como la introduccion de los datos y su interpretacion se describen en el Anexo A.

El resultado que se obtiene mediante el analisis es la relacion de la presion de poro, ry,
mostrada en la ecuacion 6.10. Los nodos donde la relacion de presion de poro alcanza valores
de 0.98 a 1.0 significa que el suelo se ha licuado, ver anexo A.

Cada uno de los incrementos de presion de poro se debera sumar a la presion de poro inicial,
con el proposito de observar la distribucion de la presion de poro y compararla con la
distribucion de los esfuerzos totales. En la fig. 8.15, se muestra el diagrama de la distribucion
de presidn de poro para diferentes intervalos de tiempo, se puede observar que en el estrato
de arena localizado entre 3.85 y 7.25 m, la presion de poro alcanza a los esfuerzos totales
anulando los esfuerzos efectico y la resistencia al corte, por lo que se produce el fenémeno
de licuacion.

En la zona 1 alcanza la licuacion en 14 segundos, fig. 8.15, mientras que la zona 2 lo hace en
6 segundos, fig. 8.16. Esto es debido al incremento del esfuerzo de confinamiento producido
por el relleno en la zona 1.
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Figura 8.15 Distribucion del exceso de presion de poro zona 1.
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Elevacion relativa

8.9 Analisis de licuacién mediante QUAKE/W

Con el propésito de realizar una comparacion entre los resultados obtenidos con GADFLEA,
se elabord un andlisis de generacion de presion de poro mediante el programa QUAKE/W de
Geoslope 2018. EI modelo utilizado en QUAKE/W es el equivalente lineal, el cual se utilizo
unicamente para el célculo de las presiones de poro generadas durante el sismo. Martin y
Finn no fue utilizado debido a que no se cuenta con los parametros que requiere el software.

El anélisis de generacion de presion de poro en QUAKE/W consiste en lo siguiente:

» Un andlisis estatico con el cual se obtendran el estado de esfuerzos inicial, asi como
presiones de poro en condiciones estaticas. En este analisis se debera definir el peso
volumétrico y el nivel de aguas freéticas.

» Un andlisis dindmico, con el cual se obtendréan las presiones de poro generadas por el
sismo.

El analisis dindmico se realizara mediante las aceleraciones producidas por el sismo, por lo
tanto, es necesario ingresar el registro tiempo historia del acelerograma de la fig. 8.5. la
estratigrafia y la malla de elementos finitos generada en QUAKE/W se observa en la figura
8.17.

14.0 — 14.0 —
13.0 — 2z 13.0 —
12.0 — 12.0 —
11.0 |— 11.0 — —_—
10.0 [— S 100 —
— 2 —
9.0 — E 90 —
— = —
8.0 — O 80 —
- = l
7.0 — 5 70 —
6.0 — 5 6.0 —
I § I
50 | 3 50—
40 |- o 40 [
3.0 [— 3.0 —
2.0 |- 20 —
1.0 — 10 —
ool 1 | B | [ [ [ | go—L 1 | B | [ [ |
01 2 3 45 6 7 8 910 0 1 2 3 4 5 6 7 8 9 1

Figura 8.17 Estratigrafia y malla de elementos finitos en QUAKE/W.
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Las curvas de degradacion del médulo G y el coeficiente de amortiguamiento A para el estrato
de arena gris se muestran en la fig. 8.18.
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Figura 8.18 Curvas de degradacion de Gmax y A para el estrato de arena gris en la zona 1.

La generacion de presion de poro en el andlisis lineal equivalente de QUAKE/W depende de
los datos obtenidos en laboratorio, donde se relaciona el esfuerzo cortante normalizado con
el esfuerzo efectivo vertical inicial (CSR) y el numero de golpes necesarios para causar la
licuacion (Ny), fig. 8.19. De acuerdo con la fig. 8.19 los ciclos necesarios para causar la
licuacion son 4.5, lo que corresponde a un esfuerzo ciclico (CSR) de 0.223. Estos datos se
toman como el limite para que el suelo se licue.

Arena gris
0.4 T

0.35

t/c’, 0.3

v

0.25

0.15

0.1 : | | |
0.1 1 10 100 1000

Numero de ciclos parau=0c"_

Figura 8.19 Relacion entre el nimero de golpes necesarios para causar la licuacion y la relacién de esfuerzos
ciclicos (CSR).
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Las aceleraciones sismicas provocaran esfuerzos ciclicos (CSR), los cuales se ingresan a la
gréafica de la fig. 8.18 obteniendo el nimero de ciclos necesarios para causar la licuacion en
el suelo. Se observa en la fig. 8.18, que para un CSR de 0.24 se necesitan 3 ciclos para
alcanzar la licuacion; esto da una relacion de nimero de ciclos de N/N; = 0.666. Si se ingresan
este dato en la gréafica de la fig. 8.20 se obtendra una relacion de presién de poro (ry) igual a
0.55. El procedimiento se repite obteniendo como resultado las variaciones de la presion de
poro en funcion del tiempo.

Para la interpretacion de los resultados, ry debe ser transformado a incrementos de presion de
poro Au, en QUAKE/W. La conversion de realiza de la siguiente manera:

Au=r1,*0d'5 (8.1)

Donde o’5 es el esfuerzo de confinamiento efectivo. Este esfuerzo horizontal debe ser
transformado a esfuerzos verticales efectivos; dicha conversion se realiza con el coeficiente
de tierras en reposo (Ko).

Al'ena gris
1+ f
O-g__ ,
0-8__
0.7
: =
: P
:
0 ‘ 3__ ,..,r,.,,,...,...
0-2 - .-..,.--....,
o7 ,, .

Relacion de presion de poro (r,)

|
|

0 I I } I I I I
0 01 02 03 04 05 06 07 08 09 1

Relacion de numero de ciclos normalizado (N/N)
Figura 8.20 Curva de relacion de presion de poro vs. Nimero de ciclos normalizado.

El tiempo necesario para que ocurra la licuacion en el estrato de arena gris de la zona 1 es
entre 13 y 14 segundos, fig. 8.21, mientras que para la zona 2 el tiempo es entre 9 y 11
segundos, fig. 8.22. La zona 1 presenta licuacion en un tiempo mayor a la zona 2, esto se
debe a que el estrato de arena en la zona 1 se encuentra mas confinado debido al relleno de
2.4 m que fue colocado en la zona.
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Figura 8.21 Excesos de presion de poro vs. Tiempo para la zona 1.
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Figura 8.22 Excesos de presion de poro vs. Tiempo para zona 2.

En las figuras 8.23 y 8.24 se muestran los resultados obtenidos en términos de esfuerzos
efectivos para la zona y la zona 2 respectivamente.
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Figura 8.23 Distribucién de presion de poro para la zona 1 (QUAKE/W).
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Figura 8.24 Distribucién de presion de poro para la zona 2 (QUAKE/W).
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8.10 Disipacion de presion de poro mediante columnas de grava

Seed y Booker (1977) proponen el uso de columnas de grava para disipar la presion de poro
generada durante un sismo. Con base en los resultados de generacion de presion de poro,
obtenidos con GADFLEA y QUAKE/W, se elabord un andlisis de disipacion mediante
columnas de grava. El analisis se realizé con el cddigo de programacion LARF (Liquefaction
analysis of radial flow); los detalles del programa se describen en el anexo B.

Para estudiar el efecto de los drenes en el estrato licuable, se hace uso de la ecuacion 6.3 en
términos de coordenadas radiales. De esta manera la ecuacion 1 queda como (Seed y Booker,

1997):
du  OugNeg\  (0%u N 10u ( ke ) (8.2)
ot OoN t, ) \or? ror)\y,m,

Con el proposito de comparar la efectividad de las columnas de grava en funcion de su
didmetro y el espaciado entre ellas, se analiz6 un didmetro de 0.3, 0.6 y 0.9 metros, espaciados
a diversas distancias. El analisis se realizo para la zona media del estrato licuable. En la fig.
8.25 se muestra la disipacién de la presion de poro en la zona 1 y 2 para drenes de didmetro

de 0.3 m, en la fig. 8.26 para drenes de diametro de 0.6 m y en la fig. 8.27 para drenes de
didmetro de 0.9 m.

Sin drenaje

0 4 8 12 16 20 24 28 32 36 40 44 0 4 8 12 16 20 24 28 32

Tiempo (s) Tiempo (s)

Figura 8.25 Disipacién de presion de poro con drenes de 0.3 m de diametro (a) zona 1y (b) zona 2.
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Figura 8.26 Disipacién de presion de poro con drenes de 0.6 m de diametro (a) zona 1 y (b) zona 2.
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Figura 8.27 Disipacién de presion de poro con drenes de 0.9 m de diametro (a) zona 1y (b) zona 2.

Se puede observar que, con la ausencia de drenaje, la disipacion de la presién de poro
generada por el sismo ocurre de forma muy lenta, debido a las condiciones de frontera en las

que se encuentra el estrato de arena gris

Se observa la influencia del esfuerzo de confinamiento en la efectividad de los drenes, ya
que, con el mismo diametro y separacion, se generan presiones de poro mayores en la zona
2. Se requieren drenes muy cercanos y de un gran didmetro para disminuir el potencial de
licuacion en las zonas 1y 2. Por tanto, se ve impractica esta solucion de drenes de grava para
el caso analizado. Se recomienda el uso de los métodos de compactacion dinamica y vibro-

compactacion.
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9 Conclusiones

» El estudio de la mecéanica del medio continuo proporciona una idea del
comportamiento de los distintos materiales utilizados en la ingenieria, por esta razon,
en cualquier problema de ingenieria es necesario el conocimiento de sus principios
bésicos.

» Es importante el conocimiento de las propiedades dinamicas de los suelos; éstas nos
permiten conocer el comportamiento del suelo y el efecto de los sismos en el suelo.
Por tanto, el método de obtencidn debe realizarse correctamente, de tal manera que
se reproduzcan las condiciones de campo.

» El comportamiento contractivo y dilatante de los materiales granulares depende de
las condiciones del material, del esfuerzo de confinamiento y de las condiciones de
frontera en las que se encuentra el material.

» Los métodos simplificados proporcionan resultados razonables sin la necesidad de
una gran cantidad de datos ni pruebas, ademas de mayor facilidad de aplicacion. Por
tanto, su uso es mas recomendable que los numéricos.

» Los andlisis probabilisticos permiten reducir la incertidumbre de los métodos
simplificados. Debido a que el nimero de golpes puede variar en un mismo estrato,
es recomendable realizar analisis de este tipo con el propdsito de observar la
probabilidad de falla por licuacion de un estrato de arena.

» El numero de ciclos significativo para caracterizar el efecto sismico, proporciona
buenos resultados. Es importante que la determinacion del ndmero de ciclos
equivalentes se realice con criterio, ya que la forma gréfica propuesta por Seed en
1975 (fig. 6.6) proporciona demasiado margen de ciclos significativos.

» La seleccion del método de mejoramiento dependeréa de las condiciones del sitio, asi
como, la importancia y las caracteristicas de la obra. Entre los métodos mas utilizados
y recomendados no solo por su efectividad, sino también por su economia, son los
métodos vibratorios y de compactacion; sin embargo, se deben considerar las
desventajas que tienen.

» Los resultados con métodos analiticos del caso historia presentado (figuras 8.10 y
8.11) muestran que el estrato de arena gris en ambas zonas es licuable. Las
metodologias de Youd e Idriss y de Idriss y Boulanger proporcionan los mismos
resultados, porque su aplicacién resulta idéntica. Por otra parte, la metodologia de
Juang y Cheng no da los resultados esperados debido a que la resistencia ciclica
resulta mayor a los esfuerzos ciclicos provocados por el sismo. Por tanto, se
recomienda el uso de las expresiones de Youd e Idriss y de Idriss y Boulanger.

» Los analisis basados en la generacion de presion de poro proporcionan resultados
aceptables comparados con los métodos analiticos. Sin embargo, se debe considerar
que los métodos numeéricos, requieren de una mayor cantidad de informacién, de los
cuales, algunos son obtenidos con pruebas de laboratorio y campo.

» En la zona 2 del caso tratado (figuras 8.16 y 8.24) se aprecia que los excesos de
presion de poro en el estrato licuable igualan a los esfuerzos totales en un tiempo
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menor que en la zona 1 (figuras 8.15 y 8.23). Esto se debe a que el estrato de arena
en la zona 2 estd sometido a menor esfuerzo de confinamiento, debido a la ausencia
de relleno. Por otro lado, en la zona 1 se aprecia que el esfuerzo de confinamiento
hace que el potencial de licuacion sea menor, lo que indica la importancia del esfuerzo
de confinamiento en la licuacion de suelos, el cual es mas importante que colocar
drenes de grava.

La eficiencia de las columnas de grava para aminorar el potencial de licuacion es
reducida. Para la zona 2 del caso tratado los diametros de columnas requeridos son
grandes (0.9 m) y el espaciamiento entre ellas pequefio (2.0 m), lo cual hace su uso
impréctico; sin embargo, la efectividad estara en funcion de la rapidez en la que el
exceso de agua es drenado o que tan susceptible es el suelo para licuarse.

Se recomienda complementar los resultados numéricos de disipacion de presion de
poro con mediciones de campo, con el proposito de corroborar los resultados con el
comportamiento real de las columnas de grava.

La diferencia de resultados entre los programas empleados es poco significativa. En
el programa GADFLEA la introduccion de datos resulta algo tediosa; sin embargo,
el programa estima la generacion y disipacién de presion de poro durante un sismo,
mientras que QUAKE/W solo realiza analisis de generacion de presion de poro, en el
cual, los cambios de estratos generan irregularidades en los diagramas de presion de
poro. ElI programa GADFLEA permite un numero de elementos limitado (20
elementos), por lo cual, su uso para estratigrafias irregulares es poco eficiente.
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Anexo A. Metodologia y funcionamiento de GADFLEA
A.1 Metodologia

La generacion presion de poro estd gobernada por la ley de Darcy, con la cual se determina
la cantidad de flujo ascendente provocado por el sismo en un intervalo de tiempo y
considerando un &rea unitaria.

oh
Q =—ki=—-k— Al
0z

Donde el término dh representa la carga por presion, es decir la presion expresada en
términos de carga hidraulica, de acuerdo con Bernoulli:

oh = ou A2
Yw
Por lo tanto, la ecuacion A.1 queda de la siguiente manera:
__fou A3
Yw 0Z

El cambio de volumen es provocado por un cambio en los esfuerzos efectivos y esta dado
por:

de = m,(Ac”) A4

Martin et al. (1975) demostraron que el cambio volumétrico de una muestra de arena en
pruebas de corte drenadas, esta relacionado con la generacion de presion de poro obtenida en
pruebas no drenadas a volumen constante; por lo tanto, la presion de poro generada durante
carga ciclica esta relacionada con el decremento de volumen que sufre una muestra de suelo,
por tanto, la ecuacion A.4 se representaria de la siguiente manera (Seed et al, 1976):

de = m,(Au) AS

Adaptando la ley de Darcy, donde la cantidad de flujo con respecto al tiempo, esta dado por
el cambio de volumen. Por lo tanto, para un &rea unitaria la ecuacion A.3 se puede
representar:

de  (_u r AB
o - frasja o
Donde

u = Exceso de presion de poro.

yw = Peso volumétrico del agua.

¢ = Deformacion volumétrica.

[k]= Matriz de coeficientes de permeabilidad.
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De acuerdo con la teoria de Seed:

du Ouy 0%u A7
ot ot V' oz

du = Cambio total de la presién de poro en un intervalo de tiempo.

dug = Exceso de presion de poro generado por el esfuerzo ciclico.

Cv = Coeficiente de consolidacion.

El cambio de presion de poro, duy, es desarrollado por las aceleraciones o esfuerzos ciclicos
generados por el sismo. Estos pueden representarse por un namero de ciclos significativos
equivalentes al 65 % de la aceleracion o esfuerzo maximo registrado en un diagrama tiempo-
historia; por lo tanto, la presion de poro en funcion de un nimero de ciclos aplicado se expresa
de la siguiente manera:

0ug
v W A8

Sustituyendo por el primer término de la ecuacién A.7 en la ecuacion A.5 se obtiene:

du
de =m, (du — 6_1\?dN> A9
El cambio volumétrico en funcion de un incremento de tiempo (d:) sera:
de du OJu,dN
—=my =2 — A10
ot ot 0N 0t

, . 0du . .
Donde el término ~ 9/ gN Tepresenta el exceso de presion de poro generada para un niumero
de ciclos aplicado, donde la relacion de los ciclos y la presion de poro estan dada por la
relacion de presion de poro (ru):

1
Au 2 1<N>ﬁ All

r,=——=-=sin""|—

0 vo s l

Donde:

Au= Incremento de presién de poro.

o’'vo =Esfuerzo vertical efectivo inicial.

N = Numero de ciclos aplicado.

N =Numero de ciclos necesarios para causar la licuacion.

Al despejar los términos necesarios se tiene que:

Oug _ v 1
LT oy

A2
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. (. N . . : :
Mientras que el término —; representa una fraccion del nimero ciclos equivalentes para un
tiempo de duracion del sismo, tal como se muestra a continuacion:

on =2 Neg A3
ta
Al sustituir las ecuaciones A.13 en A.10 el resultado sera el siguiente:
ou  Oug Neg r u
T 779 eq) _ V— Al4
m”(at oON t, v} [k]{ Vw}
Si la expresion anterior es desarrollada, se obtiene:
(0 u
XYy
du g Neg _{a 0 a}’i)x N KR Al5
"™\t aNt, ) lax ay oz y 3y Y
0 0 k,
Jd u
\0Z , /
Simplificando.
(0 U
0x Vi
du OugNeg\ [0k, Ok, akz]< ) ul A.16
M™\at " an e, ) lax oy azl\aym,
Jd u
\0Z ¥,/
du Ougy N, _azu(kx>+62u ky +62u (kz> A17
"™\ 9t " N ty ) ox2\y,) oay2\y,) 0z% \y,

La ecuacidn anterior es equivalente a la teoria de la consolidacion y es empleada para el
calculo del exceso de presién de poro generada por el sismo y su disipacion después del
sismo.

Donde

my = Es el coeficiente de compresibilidad volumétrica.
Kx y ky = Permeabilidad horizontal.

k.= Permeabilidad vertical.

yw = Peso volumétrico del agua.

Neq =NUmero de ciclos equivalentes.

ta = Duracion del evento sismico.

ug = Exceso de presion de poro generada por el sismo.
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A.2 Introduccion de datos

De acuerdo con la ecuacion que gobierna la generacion de presion de poro, los pardmetros
necesarios para realizar un anlisis en GADFLEA, son los siguientes:

Esfuerzo vertical efectivo.

Numero de ciclos necesarios para ocasionar la licuacion.
Constante de generacion de presion de poro O.

Peso volumétrico del agua.

Maodulo de compresibilidad.

Permeabilidad.

Compacidad relativa.

Numero de ciclos equivalentes

Duracion del sismo.

VVVVYVYYYYY

La introduccion de datos en el programa GADFLEA, estara en funcion del planteamiento del
problema descrito, cada dato tendrd un formato y cierta cantidad de caracteres acomodados
de cierta manera. A continuacion, se indica una serie de pasos donde se menciona la
secuencia de datos a ingresar, asi como el formato de entrada que utiliza el software.

1. Introducir nombre del problema, el cual no debera contener mas de 12 caracteres. A
continuacion, se muestra el ejemplo donde el cuadro con bordes gruesos significa el
dominio dentro del cual se debe encontrar los caracteres 0 nimero y cada cuadro
dentro del dominio significa los espacios.

Titulo del problema
|

2. Introducir en la siguiente linea de texto los siguientes datos en el orden que se marca
a continuacion:

a. Tipo de andlisis: (1) para un problema bidimensional o (2) para un problema
axisimétrico.

b. Introducir (1) para considerar una compresibilidad constante o (2) para
considerar una compresibilidad variable.

c. Introducir el nimero maximo de iteraciones

d. Introducir el criterio de convergencia.

a. Tipo de andlisis. ¢. Mudximo nimmero de iteraciones.
| |
[ |
1 2 1(0 .| 0
|
a. Compresibilidad constante (1) o variable (2). b. Limite de convergencia.
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3. Introducir el numero total de nodos. El programa solo admite 30 nodos como maximo.

3. Numero total de nodos.

M B

| [ [2]e

4. En la siguiente linea se introducen los siguientes datos en el orden que de presentan
a continuacion y respetando los espacios mostrados en el ejemplo.
a. Elndmero de nodo.
b. Coordenadas X.
c. Coordenadas Y.
d. Esfuerzo vertical efectivo,
e. Numero de ciclos necesarios para la licuacion,
f. Constante de generacion de presion de poro O.

Ingresar el nimero de renglones que se necesitara para estos datos sera igual al nimero de
nodos ingresados en la linea anterior. El esfuerzo efectivo vertical en la superficie se debera
considerar de 0.001 con el propoésito de obtener una mejor convergencia en los resultados.

Nimero de

Coordenada X
nodo. Esfuerzo vertical efectivo Constante &
[ \ | | | | |
1 0 of. 0 ojo|1 1(0)j0j0 7
2 1 of. 0 ojo|1 1(0)j0j0 7
3 0 1. 1 7 1(0)j0j0 7
4 1 1. 1 7 1(0)j0j0 7

l_'_J \ J | J

I 1 .
Espacios Coordenada ¥. Numero de c.tc.l'os necesarios para Ia
vacios. licuacion

5. En la siguiente linea o renglén se debe ingresar el peso volumétrico del agua en las
unidades que se esté manejando el problema. Para el caso del problema planteado se
considera un peso volumétrico para el agua de 1 t/m?3,

3. Peso volumétrico del agua.

6. Ingresar el nmero de elementos que forma la malla. Solo se permitird un maximo de
20 elementos.
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6. Nimero de elementos

(_l_

11

7. Para cada elemento se ingresan los siguientes datos en el orden que estan
mencionados a continuacion:
a. Numero del elemento.
b. Se debera introducir el nimero de cada nodo que forma el elemento partiendo
del nodo superior izquierdo y siguiendo el sentido horario, fig. A.1.
c. Permeabilidad vertical y permeabilidad horizontal.
d. Compacidad relativa.

Figura A.1 Sentido en el que los nodos seran ingresados al programa.

Numero de Numere de nodo respetandop el sentido
elemento horario y los espacios.

Bl | ——

INEEE ENERE NRNNERNNNCNNNNENREER

Espacios vacios

L] Jolof2] [ [ [ [ [].[ofofofs]s[s] | [ |.ToJofo]ela]2] | [ fo.]e]s] | [ || ]]
| A | A J
| | I |
Médulo de Permeabilidad Permeabilidad Compacidad
compresibilidad. horizontal. vertical relativa.

8. Definir el nimero de condiciones de frontera y en el renglén siguiente se introducen
los nodos correspondientes a las condiciones de frontera; en este caso los nodos donde
la presion de poro es igual a cero. Para este ejemplo, el nivel freatico se encuentra a
una profundidad de 3.5 m que corresponde a los nodos 7 y 8, por lo que todos los
nodos por encima del nivel freatico tienen presién de poro cero. Hay que considerar
gue solo se pueden tener como maximo 10 condiciones de frontera.
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Metodologia y funcionamiento de GADFLEA

E— E— — S— E— E— — E—
Nimero de condiciones de frontera.
g
I INENE EEERE RERNCEERNE A NEEC NN NEEEE
)

Nodos donde se cumple la condicion de frontera, cada nodo estard separado de Ios ofros cinco espacios
9. Ingresar el niamero de ciclos correspondiente, seguido de la duracién del evento
sismico.

Numere de ciclos equivalentes.

)

1

u y
!

Duracion del evento sismico.

10. Por ultimo, indicar el nmero de periodos de tiempo, asi como el nimero de intervalos
de tiempo, incremento de tiempo de cada periodo y el incremento de tiempo en el que
se presentaran los resultados. Para el ejemplo se utilizaron 2 incrementos de tiempo,
una etapa de 15 segundos con intervalos de tiempo a cada 3 segundos y otra etapa de

6 segundos con intervalos de tiempo de 3 segundos.

Numero de etapa de fiempos.

2
1|5 3 3
6 3. 3
— |
Segundos de Incrementos de Incrementos de
dura cada etapa. tiempo. Hempo impresos.

Otra forma de introduccion de datos es mediante un archivo con extension “txt.” Esto se logra
afiadiendo al cddigo del programa el comando “Open”. En la fig. A.2 se muestra el archivo
de datos donde se respetan de igual manera los formatos de entrada de datos.
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Titulo del problema. Compresibilidad
variable.

Analisis
bidimensional
T 2
w24
. 0. 0.
Numero de—" 1. 0.
0. 1.
nodos 1 1
0. 2.
1. 2.
0. 3.5
1. 3.5
9 0. 3.85
10 1. 3.85
11 0. 4.85
12 1. 4.85
13 0. 5.85
o 11 1. 5.85
Peso volumetrico 12 0. g.gg
1 1. .
del agua 17 o 7 2%
18 1. 7.25
19 0. 9.25
20 1. 9.25
21 0. 11.25
22 1. 11.35
23 0. 13.25
23 1. 13.25

1
i

1.
Nimero de/ 1

Max. Numero
de iteraciones.

L 000811
- 000811
. 000811
. 000811
. 0000643
. 0000643
. 0000643

. 000811

kmﬂﬂuwﬂmuquﬂwwﬂMMuuﬂﬂwﬂU

L Q00811
- 000811
. 000811
.0D00B11
. 0000643
. 0000643
. 0000643

. 000811

Coenvergencia.

1 2 4 3
2 3 4 6 5
3 5 65 8 7
elementos a 7 B 10 9
5 9 10 12 11
6 11 12 14 13
N de ; 12 1; 12 15
Numero 15 16 18 17
. . 9 17 18 20 19
commﬂef\:o 19 20 22 21
11 21 22 24 23
de frontera. g8
1 2 3 4 5
15. 35.
Niime 2
N i ro de 15 3. 3.
ciclos 1 6 3. 3.
equivalentes - I

Etapas de tiempo

* Numero de nodo.

* Coordenada X

* Coordenada Y.

* Esfuerzo vertical efectivo.

* Nim. Ciclos necesarios para
la licuacion.

* Constante 9.

* Numero de elemento.

™ * Niimero de nodo gue
.68
o8 conforma el elemento.
88 * Médulo de compresibilidad.
.68 L |
o8 * Permeabilidad horizontal y
‘o8 vertical
_68
— * Densidad relativa
Nodos donde
se cumple las
condiciones
de frontera.
Duracicn del
evento
sismtico.

Figura A.2 Archivo de texto con datos de entrada.

A.3 Lectura de resultados

Cuando los datos son ingresados, el programa arroja resultados en pantalla y en un archivo
de texto o en pantalla, la vista de los resultados se puede observar en la fig. A.3, donde el
namero dentro del paréntesis corresponde al nimero de nodo y el nimero que lo acompafia
a un lado es la relacion de presion de poro (ru).

El resultado que se obtiene mediante el analisis es la relacion de la presion de poro mostrada
en la ecuacion A.11. Los nodos donde la relacion de presion de poro alcanza valores de 0.98
a 1.0 significa que el suelo se ha licuado. En el siguiente punto de detalla la interpretacion de

este resultado.
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9 al
| RESULTADOS: Bloc de notas | B |

Archivo Edicion Formate Ver Ayuda
————— PORE PRESSURE RATIO----—- -
AT TIME,T= 3.00 SECONDS
¢ 1) 000 ( 2) L0000 (3B 000 ( 4) L0000 (5 000
{ 6) 000 ( 7) .000 ( 8) 000 ( 9) .065 ( 10) 065
(¢ 11) 240 ( 12) .240 ( 13) 251 ( 14) L2510 ( 15) 241
( 16) 241 (17) L200 ( 18) 200 ( 19) L036 (200 036
(21) o010 ( 22) .010 ( 23) 006 ( 24) L0068 (
|
AT TIME,T= 6.00 SECONDS
( 1) 000 ( 2) .000 ( 3) 000 ( 4) 000 ( 3) 000
( 6) 000 ( 7) .000 ( 8) 000 ( 9) 022 ( 10) 022
(11) 390 ( 12) L3990 (13) 435 ( 14) 435 ( 15) 383
( 16) 383 ( 17) .271 ( 18) 271 ( 19) 096 ( 20) 096
(21) 031 ( 22) .031 ( 23) 017 ( 24) 017
AT TIME,T= 9.00 SECONDS
( 1) 000 ( 2) 000 ( 3) 000 ( 4) 000 ( 5) 000
( 6) 000 ( 7) 000 ( 8) 000 ( 9) 063 ( 10) 063
(11) 534 ( 12) 534 ( 13) 624 ( 14) 624 ( 15) 507
( 16) 507 ( 17) .346  ( 18) L3446 (19) L144 (200 .144
(21) 060 ( 22) 060 ( 23) 036 ( 24) 036 (
N
AT TIME,T= 12.00 SECONDS
|
| G L0000 (0 02) L0000 (03 L0000 ( 4) 000 ( 3) 000
{ 6) L0000 ( 7) .000 ( 8) .000 ( 9) 041 ( 10) 041
N (11) .747  (12) L747 (13 1.000 ( 14) 1.000 ( 15) GEO
( 16) .680 (17) .429  ( 18) .429  ( 19) 195 ( 20) 1a5
(21) .093 ( 22) L0993 ( 23) .062  ( 24) 062
AT TIME,T= 15.00 SECONDS
( 1) L0000 ( 2) L0000 (3 000 ( 4) L0000 ( 5) .000
( 6) L0000 (7D L0000 ( 8) 000 ( 9) L080 ( 10) . 08B0
(11) 1.000 ( 12) 1.000 ( 13) 994 ( 14) .994  ( 135) 1.000
W € 16) 1.000 ( 17) .560 ( 18) 560 ( 19) .255 (200 . 255
(21 131 (22) 131 (23) 092 ( 24) L0902 ( L4
[
Bl I C

Figura A.3 Resultados de programa GADFLEA.

A.4 Interpretacion de resultados

Para obtener una mejor interpretacion grafica de los resultados y observar el incremento de
la presion de poro con detalle, es necesario obtener el dato de incremento de presion de poro
Au de la ecuacion A.11. Por lo tanto, la ecuacion que se consigue es la siguiente:

A =1,X0v A18

Donde:
r.= Relacion de presion de poro obtenida por GADFLEA.

o’v = Esfuerzo vertical efectivo.

El incremento de presion obtenido por la ecuacion A.18 corresponde al exceso de presion
de poro por incremento de tiempo. Se debe realizar el mismo célculo para cada incremento
de tiempo y profundidad planteada.
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Cada uno de los incrementos de presion de poro se debe sumar a la presion de poro inicial,
con el propdsito de observar la distribucion de la presion de poro en funcién del tiempo. En
las figuras 8.15 y 8.16 se muestra el diagrama de la distribucion de presion de poro para
diferentes intervalos de tiempo. Se puede observar que en el estrato de arena gris la presion
de poro alcanza un valor igual al esfuerzo total; por tanto, el esfuerzo efectivo se anula y se
produce licuacion.
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Anexo B. Metodologia y funcionamiento de LARF.
B.1 Metodologia.

El codigo de computo LARF (Liquefaction analysis of radial flow) es un programa de analisis
de elementos finitos con el cual se puede realizar la disipacion de la presion de poro mediante
el uso de columnas de grava. El programa utiliza la ecuacién 6.3 en términos de coordenadas

cilindricas:
ou  0Oug Neg _ 62u+16u ( Ky ) B.1
at ON ty ) \orz rar)\y,m,

my = Coeficiente de compresibilidad volumétrica.

Kn = Permeabilidad horizontal.

r = Coordenadas cilindricas.

yw = Peso volumétrico del agua.

Neq = NUmero de ciclos equivalentes.

tqs = Duracion del evento sismico.

ug= Exceso de presion de poro generada por el sismo.

Donde:

El problema se analiza de manera axisimetrica y las condiciones de frontera que se
consideran son las que se muestran en la fig. B.1

D.

Permeable

/1

Impermeable

Figura B.1 Esquema de columna de grava y condiciones de frontera (Onoue, 1988).
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Anexo B

B.2 Introduccién de datos.

El primer paso es seleccionar una seccion del estrato potencialmente licuable; por ejemplo,
el centro del estrato. Se debe dividir el estrato en elementos, donde la numeracion de los
nodos y elementos es de izquierda a derecha. Se debe tomar en cuenta que la coordenada del
primer nodo corresponde al didmetro del dren, fig. B.2.

Rt RS R L
i \_ I (1J | (2) 0 (3) N (4) I (5) 1 (6)
SO e s

Figura B.2 malla de elementos finitos y numeracion de nodos y elementos.
Los datos se ingresan en el orden siguiente:

1. Peso volumétrico del agua.
Duracion del sismo.
Esfuerzo vertical efectivo inicial.
Ndmero total de nodos.
Datos de cada nodo (En un solo renglon).
a. Ndmero de nodo.
b. Coordenada (r)
c. Ndmero de ciclos equivalentes.
d. Ndmero de ciclos necesarios para causar licuacion.
6. Numero de incrementos de tiempo.
7. Datos de los incrementos de tiempo (En un solo renglon).
a. Tiempo total del nimero de incremento.
b. Magnitud del incremento de tiempo.
8. Datos de los elementos (En un solo renglon).
a. Namero de elemento.
b. Permeabilidad horizontal del elemento.
c. Maodulo de compresibilidad del elemento.

arwn

Los datos anteriores deben tener la secuencia y el orden en el que son numerados. También
es necesario que se respete el espaciado y el formato en el que los datos son ingresados. Para
facilitar la introduccién de datos se puede emplear un bloc de notas, fig. B.3
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| DATOS: Bloc de notas — O X

Peso volumétrico del agua_\\Archivo Edicién Formato Ver Ayuda

1.0 ~
Duracion del sismo. — 355 ¢

Esfuerzo vertical efectivo. -8+ 9; - Numero de nodos.

1 0.3000 9.0 4.5

2 0.4500 9.0 4.5

3 9.5560 9.8 4.5 -Numero de nodo.
4 0.6508 9.0 4.5 —e—  _Coordenada.

A 5 0.7500 9.0 4.5 -Numero de ciclos equivalentes.
Numero de etapas de 6 ©.8500 9.0 4.5 Niimero de ciclos necesarios
tiempo. 7 1.0000 9.8 4.5 ara la licuacion.
Niimero de incrementos d‘f/’{ié ig} - Incrementos de tiempo.

tiempo. 1 ©.0000643 0.00076
2 D.00BO643 ©.00076
3 0.0000643 ©.00076
4 ©.0000643 ©.00076 \Nﬁmero de elemento.
5 0.0000643 ©.00076 -Permeabilidad.
6 ©.0000643 0.00076 -Modulo de

compresibilidad.

Figura B.3 Datos de entrada para LARF.

B.3 Lectura de resultados.

Los resultados se visualizan en pantalla o en un archivo de texto, fig. B.4, en los cuales se
mostrara el exceso de presion de poro generado durante el sismo, la méxima relacion de
presion de poro y la relacion de poro promedio con respecto al tiempo.

| RESULTADQS: Bloc de notas - m} X
Archive Edicién  Formate  Ver  Ayuda

TIME= 2.0000

MAXIMUM PORE PRESSURE RATIO= .1678
AVERAGE PORE PRESSURE RATIO= .1378
GREATEST PORE PRESSURE RATIO= L1678

EXCESSPORE WATER PRESSURE(I)

1 .Beee 2 L7326 3 .9980 4 1.1618@ 5 1.2595
6 1.3151 7 1.3418

TIME= 4.66800

MAXIMUM PORE PRESSURE RATIO= L2253
AVERAGE PORE PRESSURE RATIO= L1765
GREATEST PORE PRESSURE RATIO= L2253

EXCESSPORE WATER PRESSURE(I)

1 .eeaz 2 .8218 3 1.1943 4 1.4612 5 1.6427
6 1.7537 7 1.8898

Figura B.4 Resultados de disipacién de presion de poro (LARF).

#
I —m— — e e —m—m—m———
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B.4 Interpretacion de resultados.

Para visualizar mejor los datos, se hace un grafico de las relaciones de presién de poro
maximas con respecto al tiempo, fig. B.5. El analisis se puede realizar para distintas
separaciones y distintos diametros con el objetivo de comparar la influencia de estos
parametros en el disefio de columnas de grava.

Drenes g 0.60 m

l
5 0-9 ,’ ———————— \\
g 08 N — Sin drenaje
o \\ _____ @3 m
0.7 \
S ST = ===t @25 m
c 0.6 -\ \\
:9 —"——’ \\ \\ ----- @22 m
g 0.5 N \\\ \\\ ...... @2 m
S 0.4 N
% ----------------- AN \\\ Sso
S 03 e NN
O o= \ \\ \\ \\\
'S 0.2 NN T
& O l \\\~\~\::\~~~‘: ~~~~~~~~

0 b ek F g

0 4 8 12 16 20 24 28 32 36 40 44

Tiempo (s)

Figura B.5 Interpretacion de los resultados de LARF.

152



