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CAPITULO 1: Introduccion

1 INTRODUCCION

El analisis de la respuesta sismica de taludes sumergidos es esencial para
entender los fendmenos asociados a la inestabilidad del fondo marino, y en la
evaluacion de las consecuencias de una falla (ej. pérdidas de vidas humanas,
dafios ambientales y econdmicos). Asimismo, en la estimacion del riesgo
geotécnico de estructuras costeras y fuera de costa tales como plataformas
petroleras, tuneles, terminales de gas natural licuado y sistemas de tuberias para

conduccion de hidrocarburos (Figura 1.1).
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Figura 1.1. Algunos mecanismos de falla de talud marino y su impacto en la
infraestructura.
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La estabilidad de taludes sumergidos sometidos a sismo se puede analizar a
través de métodos seudoestaticos o de analisis dinamicos resolviendo el
problema de propagacion de ondas. Con los métodos seudoestaticos se obtiene
un factor de seguridad ante falla sismica para la superficie de falla mas critica.
Este método simplifica el problema, sin embargo, surge la necesidad de obtener
la respuesta sismica del perfil de suelo, lo cual matematicamente radica en
resolver el problema de propagacion de ondas en un medio continuo. Existen
diversos programas para resolver la ecuacion de onda con diferentes modelos
constitutivos, que permiten modelar el comportamiento del suelo. No obstante,
en la mayoria de los casos se asumen ondas SH propagandose verticalmente de
la base de mayor impedancia dinamica hasta la superficie. Programas como
SHAKE (Schnabel et al. 1872 e Idriss y Sun, 1992), SASSI (Lysmer et al., 1981),
FLUSH (Lysmer et al.,1975), PLUSH (Romo et al., 1980), PTLUSH (Romo et al.,
1989) resuelven el problema de propagacién de ondas en un medio elastico
seminfinito y estratificado horizontalmente. El analisis lo realizan en el dominio
de la frecuencia a partir de la transformada de Fourier, la no linealidad del suelo
la consideran empleando propiedades lineales equivalentes compatibles con una

fraccion de la deformacion angular maxima, y,,. , y el comportamiento esfuerzo-

deformacion lo calculan en términos de esfuerzos totales. Este método no es
enteramente aplicable, cuando los efectos no lineales son apreciables, en cuyo
caso es mas apropiado usar un modelo discreto del perfil de suelo (ej.
diferencias finitas o elementos finitos), y realizar el analisis no lineal en el
dominio del tiempo para tomar en cuenta el comportamiento de los
geomateriales. En este tipo de enfoques, las ecuaciones no lineales de onda se
resuelven numéricamente a través de integracién directa y el comportamiento
ciclico esfuerzo-deformacion del suelo se considera por medio de un modelo

constitutivo, ya sea en términos de esfuerzos totales o efectivos.
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En este trabajo de tesis se utiliza un método basado en esquemas numéricos
formulados en el dominio del tiempo. Asi la ecuacion de movimiento obtenida
para un modelo idealizado de un talud, se integra a través del método de la
diferencia central, considerando la no linealidad del suelo, actualizando la matriz
de rigidez para cada intervalo de tiempo, en funcién de un modelo constitutivo no
lineal en términos de esfuerzos efectivos, el cual permite considerar el estado de
esfuerzos de preconsolidacion y obtener la generacion del exceso de presion de
poro, los esfuerzos efectivos normales y cortantes generados durante un sismo,
ademas de las historias de aceleraciones, desplazamientos y deformaciones
angulares. Adicionalmente, se considera en el analisis el fendmeno de
consolidacion, a través de la ecuacion de difusion, calculando la disipacion del
exceso de presion de poro en funcién del tiempo, con el fin de observar el
comportamiento a largo plazo y obtener resultados mas aproximados a las
observaciones de la respuesta de arcillas normalmente consolidas, utiles en la
estimacion de riesgos potenciales de falla del terreno posterior a un sismo

importante.

1.1 Objetivo

Implementar una herramienta numérica que nos permita analizar la respuesta no
lineal de taludes sumergidos y determinar los factores que afectan su respuesta
antes, durante y después de un evento dinamico, a través de andlisis
parameétricos en donde se varien las propiedades del suelo, la pendiente del

talud y la excitacion (contenido de frecuencias y duracion), entre otros.

1.2 Alcances

Los alcances de esta tesis incluyen:

- Revisar casos historia asociados a fallas debidas a sismo de taludes

sumergidos.
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Compilar informacién acerca de los métodos de analisis empleados para

el analisis sismico de la estabilidad de taludes sumergidos.

Recopilar informacion de modelos constitutivos empleados para simular el

comportamiento ciclico de los suelos.

Comparar pruebas reales de laboratorio con las predicciones numeéricas
obtenidas con los modelos constitutivos mas comunmente empleados,
con el fin de seleccionar el modelo constitutivo mas adecuado para
reproducir el comportamiento esfuerzo-deformacion de las arcillas

marinas.

Implementar y validar la herramienta numérica propuesta por Pestana y
Nadim (2000), con el fin de determinar la amplificacion del movimiento del
terreno, las historias de aceleraciones y desplazamientos, la relacion
esfuerzo-deformacion en términos de esfuerzos efectivos, la generacion y
disipacién del exceso de la presion de poro y las trayectorias de

esfuerzos, entre otros.

Realizar un analisis paramétrico con el fin de evaluar los factores que
afectan la respuesta de los taludes sumergidos antes, durante y después

de un evento dinamico.
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2 ANTECEDENTES

2.1 Casos historicos

Algunas de las preguntas que deben ser respondidas cuando se estudian las
causas de inestabilidad de un talud submarino son 1);Por qué esta area
especifica fall6? y 2) ;Puede esta area fallar de nuevo?. Para que los
cuestionamientos anteriores puedan ser contestados, es esencial entender las
causas y los mecanismos que provocan la falla de un talud sumergido. Esto se
puede lograr estudiando casos historicos y mediante su comparacion y analisis,
proponer medidas de mitigacién. La inestabilidad de taludes sumergidos
provocados por sismo y los fendmenos asociados a éstos, han sido estudiados
por numerosos investigadores (ej. Lee, 1989; Schwab et al., 1996; Hampton et
al., 1996; Locat y Lee, 2002; Leroueil et al., 1996 y Locat, 2001). En particular
Edgers y Karlsrud (1982) recopilaron datos de algunos deslizamientos

sumergidos que se presentan en la Tabla 2.1.
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Tabla 2.1 Caracteristicas de algunos deslizamientos sumergidos (Edgers y
Karlsrud, 1982).

Deslizamiento Fecha V (m®) L H L/H Tipo de suelo Referencias
(km) (m)

Bassein Antiguo 900x10° 215 2200 98 Moore et al., 1976
Storegga Antiguo 800x10° >160 1700 94 Bugge et al. 1979
Grand Banks 1929 760x10° >750 5000 152 Arena y limo Hezzen y Ewing, 1952
Sahara  \jioio 600x10° 700 3100 206 arenacongravay Embley, 1976

Espafriol arcilla
Rockall Antiguo 296x10° >13.5 700 >19.3 Roberts, 1972
Bahia Walvis . 9
S W. Africa Antiguo 90x10° 250 2100 119 Emery et al. 1975
Messina 1908 <<10° >220 3200 >69 Arena y limo Ryan y Heezen, 1965
Orleansville 1954 <<10° 100 2600 38 Hezzen y Ewing, 1955
Bahialce  Aniouo 32x10° 12 80 150  Arcilla limosa Carlson, 1978
Malaspina
Rio Copper Antiguo 24x10° 8 85 94 Limo y arena Carlson y Molnia, 1977
Ranger  Antiguo 20x10° 37 800 46 L'moli/:qrg's”(;’so y Normark, 1974
Mid. Alb. Bank Antiguo 19x10° 53 600 9 Arcilla limosa Hampton et al., 1978
Cafion Wil.  Antiguo 11x10° 60 2800 21.4 Arcillalimosay — McGregory Bennet,
limo 1977
Kidnappers Antiguo 8x10° 11 200 55 L|moae:(r:(ia|?aoso y Lewis, 1971
Kayak Trough Antiguo 59x10° 18 150 120 Limo arcilloso ~ Carlson y Molnia, 1977
Paoanui Antiguo 1x10° 7 200 35 Limo y arena Lewis, 1971
TA"I‘t'IU%'(\)"r']‘t’ Antiguo 4x10° 35 300 117  Arcillalimosa  Knebely Carson, 1979
Rio 8 Heezen, 1956;
Magdalena 1935 310 24 1400 17 Menard, 1964
California  Antiguo 2.5x10° 35 150 23 -moArcillosoy gy ys etal, 1980
arenoso
Suva, Fiji 1953 1.5x10° 110 1800 61 Arena Houtz y IWellman,
Valdez 1964 75x10 128 168 76 Arena limosa y Coulter y Migliaccio,
gravosa 1966
Orkdalsfjord 1930 2.5x10" 225 500 45 Arenay limo Bjerrum, 1971
Arcilla lavada
Sokkelvik 1959 10%10" >5 100 >50 altamente Breend, 1961
sensitiva
Sandnessjoen 1967 10°-10° 1.2 180 7 Karisrud, 1979
Helsinki 3 . Andresen y Bjerrum,
harbour 1936 6x10 0.4 11 13 Arena y limo 1967

A continuacion se describen algunos casos historicos de inestabilidad del fondo

marino debido a actividad sismica.
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2.1.1 Grand Bank

El 18 noviembre de 1929 se presentd el evento sismico de Grand Bank, cuyo
epicentro se ubicé a 280 km al sur de la costa de Terranova, Canada con una
magnitud, M,, de 7.2, ocasionando un deslizamiento que moviliz6 cerca de
200 km® de material (Heezen y Ewing, 1952; Batterson et al. 1999) y accioné un
enorme movimiento el cual rompié 12 cables transoceanicos de telégrafo a
1000 km y generd un tsunami que devasté varias comunidades costeras en la
peninsula de Buring matando a 28 personas y dejando a 10,000 damnificados
(Fine et al., 2004).

e
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k

Figura 2.1. Consecuencias del Tsunami ocasionado por el sismo de Grand Bank
en Terranova, 1929 (Batterson et al. 1999).
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2.1.2 Papua

El 17 de julio de 1998 ocurri6 un evento sismico cuyo epicentro se ubico en
Papua, Nueva Guinea a 70 km al sureste de Vanimo cerca de la fosa de Wewak,

donde la placa del norte de Bismarck subduce bajo la placa continental
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australiana (Tregoning et al., 1998), con epicentro a 19 km de la costa, una
magnitud, M, de 7.0 y una profundidad focal de 33 km (Hurukawa et al., 2003).
Tapping et al. (1999) propusieron que el sismo ocasion6 un gran deslizamiento
submarino o una depresion del sedimento que a su vez generd un tsunami con
olas que alcanzaron 15 m de altura, por lo cual el sismo de Papua causo un
dafio mas severo de lo que su magnitud sugeriria. Como consecuencia
fallecieron mas de 2000 personas y 6000 quedaron damnificadas (Tappin et al.,
2001).

Figura 2.2. Consecuencias del Tsunami ocasionado por el sismo de Papua,
Nueva Guinea, 1998 (AFP, 1998).

2.1.3 Sumatra

El 26 de diciembre de 2004 se presentd un devastador sismo en la costa al
noroeste de Sumatra de magnitud, My, 9.3 y ha sido el segundo acontecimiento
mas grande del que se tenga registro. Se observd que el terremoto de Sumatra

de 2004 se detecté por semanas en los sismografos, debido a que alcanz6
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periodos mayores a los 1000 s. Al mismo tiempo, este evento produjo un salto en
el movimiento secular del polo rotacional (Chao y Gross, 2005) y se caracterizd
por una deformacion considerable del relieve superficial. Se ha encontrado, de
hecho, que el terremoto produjo deformaciones de 1 mm registradas por GPS
situados hasta 5000 km del epicentro (Banerjee et al., 2005). Este sismo dejo
mas de 275,000 muertos, cientos de desaparecidos y grandes pérdidas

econdmicas (Figura 2.3).

B
L.

Figura 2.3. Banda Aceh, Indonesia, antes y después del tsunami (DigitalGlobe)
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2.1.4 Meéxico

Estudios realizados evidencian que las costas del Pacifico de Meéxico,
especificamente en los Estados de Nayarit, Jalisco, Colima, Michoacan,
Guerrero, Oaxaca y Chiapas, donde que la placa de Rivera gira y la de Cocos
subduce bajo la placa de Norteamérica a lo largo de la Fosa Mesoamericana,
formando una frontera de colisiéon con subduccién (Farreras et al., 2005) poseen
mayor riesgo por inestabilidad del fondo oceanico debido a sismo que las costas
de Baja California, Sonora y Sinaloa, donde la Placa del Pacifico se desliza hacia
el norte con respecto a la Placa de Norteamérica. Sin embargo, no se encontro

informacion especifica respecto a deslizamientos en taludes submarinos en las

costas de México.
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Figura 2.4 Escenario sismo-tectonico de la costa del Pacifico de México
(Farreras et al., 20095).
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2.2 Estudios previos de estabilidad de taludes sumergidos

Los movimientos sismicos inducen esfuerzos dinamicos normales y de corte a lo
largo de la superficie potencial de falla de un talud. Cuando se superponen con
esfuerzos de corte estaticos preexistentes, los esfuerzos resultantes pueden
exceder la resistencia al corte disponible y producir inestabilidad del talud. Se
han propuesto numerosas técnicas para realizar el analisis de estabilidad de
taludes, las cuales difieren principalmente en la aproximacion con la cual se
representa el movimiento sismico y la respuesta dinamica del suelo. Por
ejemplo, el analisis seudoestatico produce un factor de seguridad ante falla
sismica del talud. Mientras que otras aproximaciones evaluan los
desplazamientos permanentes del talud producidos por un movimiento sismico,

esto es, se basan en una evaluacion por desempefio.

2.2.1 Meétodo seudoestatico

En este tipo de analisis la influencia del sismo se incorpora mediante fuerzas de
cuerpo horizontales. La fuerza horizontal seudoestatica disminuye el factor de
seguridad (aumenta la fuerza actuante). La fuerza vertical seudoestatica, puede
incrementar o disminuir la magnitud de las fuerzas actuante y resistente
dependiendo de su sentido positivo o0 negativo. Por lo tanto, al emplear un
analisis seudoestatico, se asume que la aceleracién del movimiento del terreno
es aplicada en un periodo de tiempo suficientemente largo como para que los

esfuerzos inducidos se puedan considerar constantes (Hampton et al., 1996).

El aspecto mas importante en un analisis de estabilidad de taludes seudoestatico
es la seleccion apropiada del coeficiente sismico ya que los resultados son
fuertemente dependientes de su magnitud. Este controla la fuerza seudoestatica
actuando sobre el talud. Por lo tanto, su valor puede ser relacionado con alguna

medida de la amplitud de la fuerza inercial inducida en el material potencialmente

11
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inestable. Si el material del talud fuese rigido, la fuerza inercial inducida podria
ser igual al producto de la aceleracion real horizontal y la masa del material
inestable. Esta fuerza inercial podria lograr su valor maximo cuando se alcance
la aceleracion horizontal maxima. Considerando que los taludes reales no son
rigidos y que la aceleracion maxima se presenta en un tiempo infinitesimal, los
coeficientes seudoestaticos usados en la practica corresponden a aceleraciones

diferentes a la aceleracién maxima en la base del talud (Kramer, 1996).

La representacion a travées de una aceleracion seudoestatica constante
unidireccional de los efectos dinamicos de los movimientos sismicos es
evidentemente limitada y alejada de la fisica real del problema especificamente
si se desarrollan altas presiones de poro en el suelo o se presenta mas del 15%

de degradacion en la resistencia al corte ante carga ciclica (Kramer, 1996).

2.2.1.1 Método de talud infinito

Algunos estudios de estabilidad de taludes sumergidos (Dimakis, 2000; Urgeles,
2006) usan la simplificacion de talud infinito de Morgenstern (1967), debido a que
las fallas observadas en taludes son muy esbeltas considerando la relacién entre
su espesor y longitud. Para el calculo del factor de seguridad, 'S, se emplea la
Ecuacioén (2.1), la cual se obtiene al hacer equilibrio de fuerzas paralelas a la
pendiente del talud de la dovela mostrado en la Figura 2.5:

FS= S (2.1)

Ezy'sen 2a+c, zycos’ a

donde s, es la resistencia al corte no drenada, o es la pendiente del talud, y es
el peso unitario de sedimento, »' es el peso unitario sumergido de sedimento, y

z es la profundidad del sedimento. En la Figura 2.6 se presenta la relacion entre

el angulo maximo de inclinacion del talud y la resistencia al corte no drenada

12
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para una carga sismica. El analisis de talud infinito planteado inicialmente ha
sufrido modificaciones importantes, con el fin de incorporar efectos presentes en
el analisis de estabilidad, como el caso de taludes que estén en proceso de
formacion debido a la accién de la depositacion de los sedimentos, para lo cual,
la solucion tedrica de Gibson (1958) proporciona una determinacion apropiada
de la evolucion de la presion de poro durante y después de la depositacion de
los sedimentos en depdsitos horizontales y taludes de arcilla con pendientes

moderadas (menores a 10°).

Figura 2.5. Equilibrio de un talud infinito bajo condiciones no drenadas y con una
fuerza seudoestatica (Kramer, 1996).
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Figura 2.6. Relacion entre el angulo maximo de inclinacion del talud y la

resistencia al corte no drenada para una fuerza seudoestatica (Morgenstern,
1967).
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2.2.1.2 Método de las dovelas

Otro analisis seudoestatico basado en la teoria del equilibrio limite es el que
divide el talud en dovelas de igual ancho y considera una superficie de falla
circular o en espiral logaritmica (Fredlund y Krahn, 1977). Su ventaja frente a
otros métodos basados en el equilibrio limite consiste en que satisface el
equilibrio de fuerzas y de momentos. En este analisis para obtener la respuesta
dindamica, se introduce igualmente una aceleracion seudoestatica para

considerar la aceleracion resultante del sismo (Figura 2.7).

.l

<

Figura 2.7. Fuerzas actuantes en una dovela (Turner y Schuster, 1996)

El método de las dovelas considera el criterio de falla de Mohr-Coulomb, asume
un factor de seguridad, FS, igual para toda la masa de suelo. ElI FS para el

equilibrio de fuerzas, FS,, se define en la Ecuacion (2.2) y el FS para el

equilibrio de momentos, FS,, en la Ecuacion (2.3) se calculan a partir de un

proceso iterativo:

Fs, - Z(c'lcosﬂ+(N—,ul)tan(ﬁ'cosﬂ) (2.2)

ZNsen,BjLZCS w

14
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£ D (¢1R+(N—pul)Rtang') 2.3)

" DWx+INf+dcWe

donde c¢' es la cohesion efectiva, ' es el angulo entre la tangente al centro en la

base de cada dovela y la horizontal, ¢ presion de poro, ¢' es el angulo friccion
interna efectivo, ¢, es el coeficiente seudoestatico (medido como fraccién de la

aceleracion debido a la gravedad, g), W es el peso total de una dovela de ancho
b y altura h, [ es la longitud de la base de la dovela, R es el radio para una
superficie circular de deslizamiento o el brazo del momento asociado a la fuerza
de corte movilizada para cualquier forma de la superficie de falla, f es la
distancia perpendicular a la fuerza normal con el centro de rotacién, x es la
distancia horizontal de la linea central de cada dovela al centro de rotacion, e es
la distancia vertical desde el centroide de cada dovela al centro de rotaciébny N
es la fuerza normal total en la base de la dovela segun se define en la siguiente

ecuacion:

W+(XR _XL)_clsenﬂ+,Ltlsenﬂtan,8¢
N = ,tF§ (2.4)
cos B+ sen ['tan ¢
FS

donde las X son las fuerzas verticales de corte entre cada dovela (X, y X,

definen la cara izquierda y derecha de las dovelas, respectivamente).

Al relacionar las Ecuaciones (2.2) y (2.3) es necesario hacer algunas hipotesis
sobre las fuerzas actuantes entre las dovelas. Morgenstern y Price (1965)

propusieron la relacion presentada en la siguiente ecuacion:

X=EAf(x) (2.5)

en la cual el angulo entre las fuerzas normales y de corte varia segun una

funcién arbitrariamente especificada, f(x), en este caso definida por la mitad de
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una funcion seno restringida entre 0.5 y 1, y un factor 4 que se obtiene con un
segundo proceso iterativo. £ corresponde a las fuerzas normales horizontales
entre cada dovela, las cuales se calculan con un proceso de integracion segun la

ecuacion que se presenta a continuacion.

ER:EL+(Cl_ﬂltj;¢)COSﬂ +N(tan¢;osﬂ —Senﬂ'j—csW (2.6)

2.2.2 Analisis unidimensional de propagaciéon de ondas

Generalmente se realiza un analisis de respuesta de sitio cuando es de interés la
caracterizacion del comportamiento de un depdsito de suelo, Este analisis

consiste en resolver la ecuaciéon de movimiento, dada una excitacion sismica.

Una aproximacion adecuada de dicha respuesta, se logra modelando el
comportamiento no lineal del suelo, asi como la propagacion tridimensional de la
onda. Sin embargo, el problema generalmente se simplifica considerando un
caso unidimensional tomando en cuenta solamente uno de los componentes del
sismo y asumiendo que las ondas SH se propagan normales al campo libre (ej.

verticalmente para las condiciones de depdsitos horizontales).

A continuacion se presenta el analisis de la respuesta en campo libre de un
suelo estratificado, con amortiguamiento, sobre una roca elastica. Se considera
este modelo ya que, dentro de los mas sencillos, es el que mejor representa las

condiciones reales de un depdsito de suelo.

La elasticidad de la roca bajo el perfil de suelo implica que los esfuerzos que
viajen hacia abajo y que alcancen la frontera suelo-roca seran reflejados solo
parcialmente, ya que parte de su energia sera transmitida a través de la frontera

para seguir viajando a través de la roca. Si la roca se extiende a gran
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profundidad, la energia elastica de estas ondas sera eliminada del depdsito de

suelo.

Se considera un depodsito de suelo de n estratos horizontales, en el cual el

estrato n es roca, la ecuaciéon de onda es de la forma de la siguiente ecuacion:

u(z,t)=A4 exp(i(a)t + k*z)>+ B exp(i(a)t - k*z)> (2.7)

donde A4 y B son las amplitudes de las ondas que viajan en el sentido z+ y z—,
respectivamente y dependen de las propiedades del depdsito, o es la frecuencia

del esfuerzo armédnico transmitido (la frecuencia de la onda), £ es el numero de

onda (k=w/V,)y k" es el nimero de onda complejo expresado por:

k" =w\p/G =wyp/(G+ion) (2.8)
La viscosidad n puede relacionarse con el amortiguamiento £ por medio de la
expresion:
2G
n=——-:3¢ (2.9)
w
u,
- |
Estrato 1 2 u Gi & ps h,
1 2
— |
2, 1
U I
Estratom m GrnEmPn h
-— |
|
EStrato m+1 Zm+’l¢ um+1 Gm+1 E_;m+1pm+1 ‘ hm+1
Estrato m+2 J Unns
Estrato n z ¢ Uy G, & pn h.,

Figura 2.8. Depdsito de suelo estratificado sobre roca elastica (Kramer, 1996)

17



CAPITULO 2: Antecedentes

El esfuerzo cortante esta dado por:

(z,1) = G*Z—Z =

(G+ia)n)a—u:G(1+2i§)a—u (2.10)
1574 1574

donde G" es el mddulo de rigidez al corte dinamico complejo, G = G(1+2i¢&).

Para solucionar la ecuacidon de onda se considera un sistema coordenado local,
Z , para cada estrato, los desplazamientos en la parte superior e inferior del

estrato m son:
u,(Z, =0,t)=(4, + B, )explicr) (2.11)

u,(Z,=nh,t)= (Am exp(ik*h >+ B, exp(— ik, *h, ))exp(ia)t) (2.12)

m m

Los desplazamientos en las fronteras entre estratos deben ser compatibles.
Aplicando la condicion de compatibilidad a la frontera entre el estrato m y el

m+1, resulta:

w (Z=h t)=u, (Z,. =0, (2.13)

m+l

=4, exp(ik;hm )+ B, exp(— ik h ) (2.14)

m- m

A

m+1

+B

m+1

Los esfuerzos de corte en las fronteras superior e inferior del estrato m son:

* gk

T, (Z

=0,t)=ik.G

m = m

(4, - B, )expliot) (2.15)

* *

t(Z =h,,t)=ik,G (Am exp(ik*hm )— B, exp(— ik h ))exp(icot) (2.16)

m m m m m "m

Como los esfuerzos deben ser continuos en las fronteras de las capas

z-m(Zm = hm’t): z-erl(Z O’t) (217)

m+l

Ay =B, = k"G(A explik, h, )~ B, exp(~ik,h,)) (2.18)
m+1" m+1

18
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Sumando las Ecuaciones (2.14) y (2.18), y sustrayendo (2.17) de (2.14), se

obtienen las formulas de recurrencia:

A, = 1 A, (1 -a, )exp(ik* h )+ %Bm (1 -a, )exp(— ik;hm) (2.19)

+1 m"m

m+l m"’m m"’m

B, =4 (1-a Jexplik;h )+%Bm(l—a;)exp(—ik*h ) (2.20)

donde «, es la relacion compleja de impedancia en la frontera entre los estratos

my m+1yesigual a:

a* J— ka’H J— pm(Vs )”1

m = g% * - *
km+le+l pm+1(Vs- )m+l

(2.21)

En la superficie del terreno el esfuerzo cortante debe ser cero, o que requiere

que en la Ecuacion (2.15) 4, = B,. Si se aplican las formulas de recurrencia a las

capas 1 a m, las funciones que relacionan las amplitudes del estrato m con las

del estrato 1 se pueden expresar por:
A, =a,(w)4, (2.22)
B, =b,(®)B, (2.23)

La funcion de transferencia, que relaciona la amplitud del desplazamiento en la

capa i con la amplitud de la capa j, esta dada por:

Fy (@) =2l = 4@+ 5,(0) (2.24)
u,| a,(@)+b (o)

Como |4 = wlu| = »’[u| para un movimiento armoénico, la Ecuacion (2.24) también

describe la amplificacion de las aceleraciones y velocidades del estrato i al ;.

Esta expresion, indica que el movimiento en una capa dada puede determinarse

a partir del movimiento en cualquier otra.

19



CAPITULO 2: Antecedentes

2.2.3 Analisis bidimensional de propagacion de ondas

Los métodos unidimensionales de analisis de respuesta dinamica del suelo son
utiles para suelos estratificados horizontalmente o con una ligera pendiente, con
fronteras paralelas. Sin embargo, en muchos problemas que se presentan en la
realidad, no es aceptable considerar la propagacién de ondas en una sola
dimension, por lo que es necesario llevar a cabo un analisis bidimensional para
terrenos en talud o de superficie irregular. Dado que la solucién de la ecuacion
de movimiento para estos casos numéricamente es mas complicada

generalmente se recurre a métodos como los descritos a continuacion.

2.2.3.1 Método del elemento finito

Para el analisis de la respuesta de sitio en dos dimensiones es muy util la técnica
del elemento finito. Este trata al continuo como un conjunto de elementos
discretos cuyas fronteras estan definidas por puntos nodales, y supone que la
respuesta del continuo puede ser descrita por la combinacién de respuestas de

los puntos nodales.

El campo de desplazamientos del suelo en cualquier punto dentro del elemento,

W} ={u-v}, se expresa en términos de los desplazamientos de los puntos

nodales {g}" ={u, -u, -us-u, -v,-v,-v,-v,} (en el caso de elementos cuadrilateros),

por medio de:

i =[N]1g} (2.25)
donde [N] es la matriz de funciones de forma. La matriz deformacion-

desplazamiento [B] permite determinar las deformaciones a partir de los

desplazamientos de los puntos nodales, como sigue:

{e}=1[B]-14} (2.26)
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y la matriz esfuerzo-deformacién [D] relaciona los esfuerzos con las

deformaciones:

{o}=[D]-{¢} (2.27)

La ecuacion de movimiento de un elemento, e/, se puede escribir como:

[ (a3 +[el, (a3 + [kL g} = (0@} (2.28)
donde {Q(¢)} es el vector de fuerzas en el elemento. Una vez que se obtienen

las ecuaciones de movimiento de cada elemento, se combinan de tal forma que
se cumpla con la compatibilidad de desplazamientos para obtener la ecuacion

global de movimiento, como sigue:

[M Yy + [Chat + [K Joet = {P(0); (2.29)
donde [M] es la matriz global de masa, [C] la matriz global de amortiguamiento,

[K] la matriz global de rigidez, {u} es el vector global de desplazamiento de los

puntos nodales, y {P(¢)} el vector de carga dinamica.

En el caso de que la carga sea inducida por una historia de aceleraciones, la

ecuacién de movimiento queda en la siguiente forma:

[ Juy + [l + [K Jaey = [ [ ) (2.30)
donde i,(¢) es la historia de aceleraciones en la base. Para sistemas lineales

esta ecuacion puede resolverse por superposicion modal, entre otros.

Para realizar este tipo de analisis con mayor facilidad, debido al gran volumen de
informacion que puede llegar a manejarse, se han desarrollado diversos
programas de computadora, en la Figura 2.9 se presenta un perfil modelado con

elemento finito con el programa de computadora PLAXIS de un talud submarino
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ubicado en el area de Ormen Lange, Noruega la cual esta afectada por el
deslizamiento de Storegga (Figura 2.10).

Figura 2.9. Modelo de elemento finito del perfil en Ormen Lange del
deslizamiento de Storegga (Kvalstad et al., 2005).

Figura 2.10. Vista batimétrica del area de Ormen Lange del deslizamiento de
Storegga (Kvalstad et al., 2005).

2.2.3.2 Método de diferencias finitas

El método numérico de diferencias finitas al igual que el del elemento finito,
permite resolver ecuaciones diferenciales, con la diferencia de que en éste, se

substituyen las derivadas por diferencias de cantidades (pendientes). Asi en la
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Figura 2.11 la pendiente en el punto 1 esta dada exactamente por la ecuacion

siguiente:

_(d
m, _(dle (2.31)

La cual puede ser aproximada por la siguiente ecuacion:

mlz[AyJ =02"h (2.32)
Av) Ax

En el problema presentado en la Figura 2.11. En la formulacién general de
problemas los cuales pueden contener variables en el tiempo y en el espacio se

debe considerar:

- Que el tamafo del espaciamiento de la malla determina el numero de

ecuaciones que deben ser resueltas, y

- El decremento del espaciamiento de la malla seleccionada aumenta la
aproximacion de la solucion obtenida a la exacta. Sin embargo, aumenta

el numero de ecuaciones y por lo tanto la complejidad del analisis.

Yo

Y v,

—

AX AX ‘ AX ‘ AX AX

Figura 2.11. Modelo de diferencias finitas (Borg, 1962)
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La aproximacién para la segunda derivada, d”y/dx’ es obtenida de la siguiente

T @b e

(yz _ylj_(yl _yo}
-\ A Ax (2.34)
Ax
V2 =2y 4,
SN2 TN (2.35)
(Ax)

Y en general para los puntos (n—1), (n) y (n+1) esta dada por:

2 -2y, +
[d ‘;jj — y(l’H—l) y(n; y(n—l) (2_36)
de* ), (Ax)

Las relaciones anteriores son especificamente para la malla de la Figura 2.11.
Sin embargo, la forma por la cual fueron obtenidas corresponde al procedimiento
a seguir para un caso cualquiera de ecuaciones diferenciales parciales u

ordinarias.

2.2.4 Analisis tridimensional de propagacion de ondas

En los problemas en los cuales se requieren tomar en cuenta las
heterogeneidades horizontales y ortogonales del terreno o las variaciones en las
condiciones de frontera en las tres dimensiones, 0 en los que la respuesta
tridimensional sea de interés, pueden se utilizados los métodos de analisis del

elemento finito y de diferencias finitas.

2.3 Modelos constitutivos mas comunes

En esta seccidon se describen algunos de los modelos constitutivos mas

empleados para considerar el comportamiento del suelo.
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2.3.1 Elastico lineal

En general, cuando se resuelve el problema de propagacién de ondas en su
forma mas sencilla se asume que el suelo es un material elastico lineal con
propiedades controladas por la velocidad de onda de corte, o la rigidez a
pequefias deformaciones angulares. En este caso, la relacion esfuerzo-

deformacion esta dada por:

dr=G,, -dy (2.37)

donde 7 es el esfuerzo cortante, G

max

es el modulo de rigidez al corte dinamico

maximo y dy es el incremento de la deformacién angular.

Para que la teoria de la elasticidad lineal e isotropica sea valida, se requiere que
las deformaciones sean pequefas y que los ejes principales de deformacion y de
esfuerzos coincidan. La Figura 2.12 presenta la curva esfuerzo deformacion para
el modelo elastico-lineal, en el cual la pendiente de la recta es el mdédulo de

rigidez al corte maximo, G, .

30 ————

G_, =E/[2(1+v)]
10 F .

Esfuerzo Cortante, t (kPa)
o

20 - _

Bo b1 L PR E I BT
-3 -2 -1 0 1 2 3
Deformacién Angular, y (%)

Figura 2.12. Representacion de la relacion esfuerzo-deformacion para el modelo
elastico.
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2.3.2 Elastoplastico

Es importante tener en cuenta que los suelos en realidad presentan anisotropia
inducida por estados de esfuerzos no hidrostaticos y deformaciones plasticas (no
recuperables) para la mayoria de las cargas usuales que se inducen bajo
condicion de trabajo (Reséndiz, 1970). En la Figura 2.13 se presenta el
comportamiento de un modelo del tipo elastoplastico el cual exhibe un
comportamiento proximo al elastico lineal hasta que el esfuerzo aplicado alcanza
un cierto valor de esfuerzo de fluencia. Una vez alcanzado este valor, se produce
un cambio de comportamiento en el cual las deformaciones crecen mas
rapidamente, mientras que el esfuerzo se mantiene sensiblemente constante,
fendmeno llamado fluencia del material. En este régimen elastoplastico, las
deformaciones no son recuperables en su totalidad. Posteriormente, se puede
producir la ruptura del material. En este modelo se asume que el suelo es un
material elastico-lineal hasta la falla, con propiedades esfuerzo-deformacion

controladas por la velocidad de onda de corte, V,, o la rigidez a pequefias
deformaciones angulares, G,, . El comportamiento antes de la falla de la

relacion esfuerzo-deformacion es controlado por la Ecuacion (2.37).

Para aplicar este modelo es necesario definir los parametros G

max _s,; ?

S S (24

uu ? Sul

y Q. Donde G es la relacion entre el médulo de rigidez al corte dinamico

max_s,,
maximo Yy la resistencia al corte no drenada en el sentido de la carga, s, y s,

son la resistencia al corte no drenada en sentido de la deformacion angular
positiva (i.e., en sentido talud abajo) y negativa (i.e., en sentido talud arriba)

respectivamente como se muestra en la Figura 2.14.

-5, (corte negativo) <r<s, (corte positivo)
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30

20 -

10 b ;« _

Esfuerzo Cortante, © (kPa)
o

-30 I BT R I BT R
-3 -2 -1 0 1 2 3
Deformacion Angular, v (%)

Figura 2.13. Representacion del comportamiento esfuerzo-deformacion ciclico
para el modelo elastoplastico.

v (-)

Figura 2.14. Distribucion de deformaciones, de acuerdo con la inclinacion de
talud.

Para terreno horizontal, ambos valores de la resistencia al corte no drenada son
iguales pero de sentido contrario, y se presenta una respuesta isotropica. Para
terreno inclinado la respuesta es anisotropica, donde o (0 <a <1) define la

resistencia al corte no drenada en dos direcciones, la cual esta dada por:

2

(71 ~Tio )2 + (Tz /a)z = Tmax (2.38)
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2-10 = (Sul _Suu )/2’ dex = (Sul + Suu )/2 (239)

donde, 7, y 7, son los esfuerzos de corte en el sentido del talud y perpendicular

al talud respectivamente, y QQ es un parametro que controla la redistribucion de

esfuerzos de corte en dos direcciones durante la fluencia plastica.

En el modelo elastoplastico las deformaciones son, al menos en parte,
permanentes y se debe considerar que los esfuerzos no pueden aumentar de
manera indefinida sin que el material llegue a un estado limite y se produzca la
ruptura u otros cambios de comportamiento, por lo que es razonable plantear
otros tipos de ecuaciones constitutivas, que involucren la plasticidad y que
ademas permitan determinar de forma directa los estados ultimos y de ruptura,
modelar deformaciones no recuperables, cambios de comportamiento vy

materiales fragiles o reblandecibles.

2.3.3 Hiperbdlico

Uno de los modelos no lineales mas simples, es el modelo hiperbdlico, en el que

el comportamiento del suelo es definido por G » que es la relacion entre el

max_s,
modulo de rigidez al corte dindmico maximo y la resistencia al corte no drenada
en el sentido de la carga. Con estos dos parametros, una relacién hiperbdlica
define la curva de esfuerzo-deformacién del suelo para los ciclos de carga y
descarga, empleando el procedimiento propuesto por Pyke (1979). Este
procedimiento se basa en la hipotesis de que el elemento de suelo sélo es
afectado por el ultimo punto de inversion de carga, esto es, se tiene en cuenta la
historia previa de esfuerzos y el hecho de que va a fallar si se somete a grades
deformaciones angulares en un sentido. Este procedimiento usa una
representacion sencilla de la curva esfuerzo-deformacion y la escala entre el
ultimo punto de inversién y el valor de falla (Figura 2.15). La relacion esfuerzo-

deformacion completa se define por:
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(7~ 7,0)
-G - 2.40
=G =y (Cr) (249)

donde 7, », son los valores del esfuerzo cortante y la deformacion angular en

la inversion de carga respectivamente, C es un parametro que depende de las

deformaciones angulares de referencia, y,, , vy 7., ,, €n porcentaje, para el

modelo hiperbdlico en el sentido de carga y descarga, y esta dado por:
C=1-7,/5.; Vs =V, , PAMAT,, >0 (2.41)
C=1-7,,/8,5 ¥y =7 o, PAMA T, <0 (2.42)

Si 7, ,=0entonces y,, ,=s,/G

max

Siy., .=0entonces y, ,=s,/G

u max

Para condiciones de terreno horizontal, los valores de s, y los s, son iguales y

el modelo se reduce a un modelo hiperbdlico isotrépico.

30\ I

N
o
T

|
[

\
\‘\
(0]

Esfuerzo Cortante, © (kPa)
o

-10 o :
_— //
-20 _
Y J L S | [
-3 -2 -1 0 1 2 3

Deformacién Angular, v (%)

Figura 2.15. Representacion del comportamiento esfuerzo-deformacion para el
modelo hiperbdlico.
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El modelo hiperbdlico obedece las reglas para carga ciclica propuestas por
Masing (1926), y tiene la desventaja de predecir de manera incorrecta una alta

disipacién de energia para ciclos con deformaciones angulares grandes.

2.3.4 Iwan

Iwan (1966) propuso un modelo multilineal que implica una secuencia de
elementos de Jenkins, los cuales son unidades elastoplasticas ideales, que a su
vez estan compuestas de un resorte elastico lineal y un deslizador friccional o
elemento de Coulomb (Figura 2.16) que se desplaza cuando la fuerza en el
resorte alcanza la resistencia critica. Se puede representar aproximadamente la
relacion esfuerzo-deformaciéon con un ajuste apropiado de los parametros y
eligiendo un numero conveniente de elementos de Jenkins. Inicialmente, todos
los elementos de Coulomb se encuentran en reposo. A medida que se le aplica
fuerza al modelo, los resortes lineales se desplazan y algunos elementos
friccionantes comienzan a moverse al aplicarse una fuerza critica de
deslizamiento relativamente baja, causando una disminucion en la rigidez del
sistema, introduciendo disipacion de energia en las interfaces friccionantes. Esto
corresponde a microdesplazamientos. Cuando se incrementa la fuerza, los
deslizadores adicionales se desplazan, disminuyendo la rigidez y aumentando el

amortiguamiento aun mas. Eventualmente, si se aplica una "fuerza ultima" £,

todos los elementos friccionantes o de Coulomb se deslizaran, en este momento
inician los macro desplazamientos llegando al punto donde la rigidez del sistema
llega a ser cero, lo cual contradice las observaciones experimentales, (Gaul y
Bohlen, 1987).

0) 0)

- Ipn i i g
i iy

Figura 2.16. Modelo Reolbgico de Iwan
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Este modelo requiere de ocho parametros (G, o T Ty T30 G /Gy GG

G,/G,. Y s,)donde 7,7,y z, son los esfuerzos de corte y G,, G,, G, son los

max

modulos de rigidez al corte que describen la curva de primer carga o también

llamada curva esqueleto como se muestra en la Figura 2.17.

1.0 TolS, T
\f T,/S, M
U; T1/Su (M)
S 05
@

N

©

£

o)

= 0.0

o

o)

<

£

O -

8 0.5

) /

R

o o/

o

2 1.0 "

L Superficies
-6 -4 -2 0 2 4 6 Anidadas

Deformacion Angular, y (%)

Figura 2.17. Representacion de la curva esqueleto para el Modelo de Iwan
(Pestana y Nadim, 2000).

2.3.5 Corte simple directo

El modelo de corte simple, DSS (Pestana y Biscontin 2000) es una ley
constitutiva desarrollada para simular el comportamiento de arcillas normalmente
consolidadas sometidas a carga ciclica, formulada en términos de esfuerzos
efectivos. Adicionalmente, es capaz de simular el primer ciclo de carga, capturar
deformaciones plasticas, la evolucion de la presién de poro durante la carga
ciclica, transitoria y establecida. La formulacion asume un estado idealizado de
esfuerzos similares a los que prevalecen en una prueba de corte directo simple

(DSS), de esta forma, solo se considera un esfuerzo normal o, y dos esfuerzos

de corte ortogonales z,_ y 7, (Figura 2.18).
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X

Figura 2.18. Estado de esfuerzos idealizado asumidos en el modelo plastico
simplificado.

El modelo requiere siete parametros de entrada, de los cuales cinco definen la
respuesta monotonica y dos la respuesta ciclica. Dichos parametros se pueden
obtener a través de estudios paramétricos y resultados de pruebas de corte

directo simple monotdnico y ciclico multidireccional (DSS).

2.3.5.1 Modelado de la respuesta monotonica

La trayectoria de esfuerzos efectivos durante el ensayo de corte simple directo
monotdnico para estados normalmente consolidados se describe por una
“superficie de estado plastico” definida en el espacio de esfuerzos efectivos

normal y de corte (o,,7):

1_( n o-p)m

T para (an/ap)>,8, w>0,m>-2 >0 (2.43)

2 2 2
T =0,tan"

donde ¥ es el angulo de oblicuidad a grandes deformaciones, el cual define la
envolvente de falla de esfuerzos efectivos y es igual a tan™(z/o', ) en una prueba
de corte simple, S es la relacion de falla y corresponde a la relacién del esfuerzo
efectivo normal y el esfuerzo normal maximo, o, y m es un parametro del

material el cual define la esbeltez o la forma de la “superficie de estado plastico”.

Para valores de m pequenos la superficie forma un elipsoide, mientras que para
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valores altos la forma se aproxima a una superficie triangular. La resistencia al

corte no drenada, s,,, se determina segun la siguiente ecuacion:

/m 1 12
j donde A:[ )j <1 (2.44)

w0 — Atan ( 2
— Y @/m+1)1-p"

)

La sensitividad del suelo, S,, se define como la relacion de la resistencia al corte

no drenada y el esfuerzo cortante a grandes deformaciones (i.e. 7 para

Gn/ap = [) y esta dada por la siguiente ecuacion:

SuO

= "u0 2.45
po , tany ( )

t

Por simplicidad, el modelo describe la relacion esfuerzo-deformacion en términos

de la variacion de la relacion de esfuerzos, 7, en funcion de las deformaciones

angulares y descomponiendo la deformacion del material en una componente

elastica y una plastica, como sigue:

677[: 1 1 B 2.46
oy ([am/aﬂej{[@’?r/@ﬂp) .

donde 7, =7/o, es la relacion del esfuerzo cortante, 7, entre el esfuerzo efectivo
normal actuando en el plano de falla, o¢',. En la formulacion propuesta, la

componente elastica esta dada por:

e 1-b
G
[an,j =Gn[o-”j donde G, = —misxc (2.47)
oy o o

n P
El parametro G, es el moédulo de rigidez al corte dinamico maximo del suelo a

bajas deformaciones, calculado a partir de mediciones de velocidad de onda de

corte, mientras que b es una constante que describe la variaciéon exponencial de
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G

.. en funcion del esfuerzo normal efectivo, o,, en una prueba de corte directo

simple es el esfuerzo de consolidacion. o, es el esfuerzo normal maximo o el

esfuerzo maximo a que ha estado sujeto el suelo (esfuerzo de preconsolidacion).

G, es la relacion entre el modulo de rigidez al corte dinamico maximo para un
estado normalmente consolidado, G, .., Yy el valor del esfuerzo de

preconsolidacion. La componente plastica del modelo esta dada por:

(an, jp G (tany =sign(17 Y1) (a1 sign(in7)n,) (2.48)
87 ( t 77zc)

sign(n,7)=1{1sin,y>0;0sin,7=0;~1sin,7 <0} (2.49)
donde G, describe la curva de primer carga o esqueleto para especimenes

normalmente consolidados, su incremento hace que el comportamiento obtenido
por el modelo, sea el de un material rigido y la deformacion a la falla decrece, 7,
es la relacion del esfuerzo de consolidacion (7, =Tc/ap) y 7 es la tasa de

deformacion angular que define el sentido de la carga. Despreciando la
componente elastica, se obtiene una expresion analitica, aproximada pero

simple para condiciones de corte simple unidireccional:

G 7:ln(tany/_77t)_ tam//—ﬂ;c (2 50)
g (77;@ _771‘) tan‘//—ﬂt .

2.3.5.2 Modelado de la respuesta ciclica

Uno de los objetivos al modelar el comportamiento ciclico de una arcilla es
predecir la acumulacién de las deformaciones plasticas y el exceso de presion
de poro inducido por el esfuerzo cortante a medida que se incrementa el numero
de ciclos. EI modelo DSS predice una trayectoria de esfuerzos efectivos la cual

controla el desarrollo de presion de poro durante la carga ciclica. En contraste
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con las formulaciones tradicionales que emplean la superficie de estado limite, el
modelo DSS asume una "superficie de estado de transicion" definiendo la
trayectoria de esfuerzos efectivos seguida por los especimenes de suelo para
casos en los cuales la superficie de estado plastico no se activa, en funcion de la
variacion de la deformacion. La orientacion de la superficie de transicién se

controla unicamente por la relacion de esfuerzo cortante, 7,,,, y el esfuerzo

normal efectivo, o para la ultima inversion de carga. Para condiciones

unidireccionales, la inversion de deformacion se determina por el cambio en el
sentido de la misma. La forma de la superficie de transicion es controlada

igualmente por el esfuerzo normal efectivo, o, , y la relacion de esfuerzo
cortante, 7,,, en la ultima inversion de carga y un parametro del material

dependiente de la deformacién, ¢ (Pestana y Biscontin, 2000), cuando &
aumenta la acumulacion del exceso de presion de poro disminuye para un
numero establecido de ciclos. Para acumulacion de presion de poro lenta se
emplean valores de 6 pequefos, por el contrario para acumulacion de presion
de poro rapida, se debe tener en cuenta para la determinacion de este parametro
que las cargas sismicas corresponden a velocidades de deformacion rapidas y

por lo tanto su valor sera mayor.

B
»  tan’ 114 tan” 14 2 o
= - + ey — 2 —"| paran, <t 2.51
77[ 1_ ﬁm [1 - ﬁm nnev ntntrev nrev p nt anl// ( )
2
(o3
B=9{ : j (2.52)
O-nrev

Las Ecuaciones (2.51) y (2.52) son validas para valores de deformacién angular
menores que las correspondientes al criterio de falla a grandes deformaciones y
controla la generacion del exceso de presion de poro positiva. Una vez que la

superficie de estado plastico se activa, los esfuerzos de corte en el mismo
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sentido causaran una disminucidn en el exceso de presion de poro (i.e.
comportamiento dilatante) con aumentos en los esfuerzos normal y de corte y
una disminucion de la relacién de esfuerzo cortante. El esfuerzo efectivo normal
para la superficie de estado plastico activa esta dado por la Ecuacion (2.53) y

para la superficie de estado plastico inactiva por las Ecuaciones (2.54) y (2.55):

1/m
tan” y —17 2)
o o my(1— m\| ( t 2.53
n p ﬂ ( ﬂ /tan2 W+ O-Snziev _1-877177trev ( )
~ -1/B
t 2 . 2 1_ m
O-n zanré’v 2 (an l/ZI 77[ ( IB )) m para 77[ <tanw (254)
_tan l//—l_(’]trev _277t77trevx1_ﬂ )_
~ P , -VB
an -y
oo ara 7, > tan 2.55
(G S e vy (2| I

La generacion de presion poro no se describe explicitamente en términos del
numero de ciclos, sin embargo, es funcion de la historia previa de la relacion
esfuerzo-deformacién, de la magnitud del esfuerzo cortante ciclico y de la

presion de poro actual.

La Ecuacidon (2.56) presenta la relacion esfuerzo-deformacion para estados

contenidos en la superficie de fluencia:

y
oy " tany (1, ~71,)

((977[]” _ /{1 _sign(n, A (1 - /32”” )j[ (tan l///m = 5177, N1, )max) (2.56)

donde 1 es un parametro del material que controla la acumulacion de
deformaciones plasticas en funcion del niumero de ciclos. La formulacién es
similar al criterio de falla propuesto por Pyke (1979) e introduce un parametro
adicional para controlar la magnitud de la deformacién plastica residual. El
modelo propuesto no sigue las reglas de Masing, sin embargo, se obtienen

resultados mas satisfactorios para cargas ciclicas y dinamicas irregulares donde
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es de interés la deformacion plastica residual (Pestana et al., 2000). En la Figura

2.19 se puede observar una curva esfuerzo-deformacion ciclica obtenida a partir
del modelo DSS.

30

N
o

-
o

-10

Esfuerzo Cortante, t (kPa)
o

.30 U | | | | |
-3 -2 -1 0 1 2 3
Deformacién Angular, v (%)

Figura 2.19. Representacion del comportamiento esfuerzo-deformacion ciclico
para el modelo DSS.
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3 ANALISIS CRITICO DE MODELOS CONSTITUTIVOS

En este capitulo se evalua la capacidad de algunos de los modelos descritos
anteriormente, con el fin de comparar y determinar cual es el mas adecuado para
reproducir el comportamiento no lineal de una arcilla. Se compararan dichas
predicciones con ensayes de laboratorio y se establecen las ventajas y las

limitaciones de cada uno.

3.1 Parametros de entrada

El analisis critico de los modelos constitutitos se llevd a cabo con resultados de
ensayes de corte simple de una arcilla normalmente consolidada de la bahia de
San Francisco (Young Bay Mud), las muestras fueron extraidas de la zona
donde se ubica la base de la fuerza aérea de Hamilton, como se muestra en la
Figura 3.1. Los resultados de los ensayes de corte simple directo ciclicos y
monotonicos empleados fueron publicados por Kammerer (1999) y algunas

propiedades del mismo material por Balakrishnan (1998).

3.1.1 Propiedades indice y mecanicas

En la Tabla 3.1 se presentan las propiedades indice y algunas propiedades
mecanicas (Bonaparte y Mitchell, 1979) de la arcilla normalmente consolidada de

la bahia de San Francisco.
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Bahia de
San Pablo

Base de la fuerza aérea Hamilton

[ o
Golden Gate TR e
San 4
Francisco “ %
?.
Eahia de San
Francisco
A ")
=7

Figura 3.1. Localizacion del sitio donde se obtuvieron las muestras (Biscontin,
2001).

Tabla 3.1. Propiedades indice y mecanicas de la arcilla normalmente
consolidada de la bahia de San Francisco.

Propiedad Valor
Clasificacion SUCS CH
Limite liquido (%) 99
Limite plastico (%) 40
indice de plasticidad, I, (%) 59
Contenido de agua (%) 89.2-99.9
Gravedad especifica 2.72
Relacién de vacios, e 1.3
Peso volumétrico (kN/m?3) 14.3
OCR 1
indice de compresion, C. 0.9-1.25
indice de recompresion, C, 0.08-0.15

Coeficiente de consolidacion, ¢, (m?*afio) 0.5-1
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] —
40 |

20

Esfuerzo Cortante, © (kPa)
o

.Y J N T I SRV A AR RRRI
-3 -2 -1 0 1 2 3

Deformacion Angular, y (%)

Figura 3.3. Relacion esfuerzo-deformacion

Deformacién Angular, y (%)

L L L | L L L | L L L | L L L | L L L
0 20 40 60 80 100
Exceso de Presion de Poro, Au (kPa)

Figura 3.4. Exceso de presion de poro
3.3 Predicciones numéricas

Se procedid a evaluar los modelos constitutivos mas comunmente empleados,
simulando la respuesta de un suelo sometido a corte bidireccional o

unidireccional y suponiendo un estado idealizado de esfuerzos, similares a los
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observados en una prueba de corte directo simple ciclico (Direct Simple Shear,

DSS). Considerando diferentes modelos constitutivos como el elastico lineal, el

elastoplastico, el hiperbdlico y el de corte simple directo (DSS).

3.3.1 Modelo elastico lineal

Como puede observarse en la Figura 3.6 el modelo lineal presenta una

pendiente correspondiente al modulo de rigidez al corte maximo, G,, igual a

15199 kPa. Este modelo, es util para predecir el comportamiento del suelo a

bajas deformaciones (y ~ 1x10™ %), ya que para este nivel de deformaciones el

comportamiento que exhiben las arcillas plasticas, es aproximadamente elastico,

rango lineal). Sin embargo, es limitado y no es representativo de las

(i.e.

deformaciones a las cuales esta sometido un depdsito de suelo ante carga

sismica ni permite capturar directamente el amortiguamiento del suelo.

T e B B e . E—— s B

e I 3

< N

(edy) 2 ‘ejuepo) oN._mem_

(%) +1einBuy ugnewloeq

60 80 100 120

Tiempo, t (s)

40

Figura 3.5. Historia de esfuerzos y deformaciones
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eo | Ty

40 | 4

20 + .

Esfuerzo Cortante, t (kPa)

coeoe b by L T I Y R R B R |
-3 -2 -1 0 1 2 3
Deformacion Angular, y (%)

Figura 3.6. Relacion esfuerzo deformacion generada por el modelo elastico

3.3.2 Modelo elastoplastico

El modelo elastoplastico (Figura 3.8), parte con la misma pendiente que el

anterior (G

), hasta que alcanza el esfuerzo de fluencia de 53 kPa, el cual se
sostiene hasta alcanzar una deformacion del 3% que es la que se establecio
como maxima para la prueba a deformacion controlada. En la historia de
esfuerzos (Figura 3.7) se puede observar que en el momento en el cual se
alcanza el esfuerzo de fluencia, dicho esfuerzo se sostiene por
aproximadamente 2.7s, mientras que al mismo tiempo la historia de
deformaciones sigue su incremento hasta alcanzar su valor maximo (3%) y

posteriormente comienza a decrecer.

Tabla 3.2. Parametros del modelo elastoplastico anisotropico

Propiedad Valor

G, ,, 286.08
s, (kPa) -53.13
s, (kPa) 53.13
o 1
Q 0.5
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Figura 3.8. Relacion esfuerzo deformacion generada por el modelo elastoplastico
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Tabla 3.3. Parametros del modelo hiperbdlico isotropico
60
4
2

El modelo hiperbdlico a diferencia del modelo elastoplastico, no presenta fluencia
después de superar la resistencia al esfuerzo cortante, sin embargo, si presenta
Adicionalmente, como su nombre lo indica, la relacion esfuerzo-deformacién

deformaciones plasticas como se puede observar
sigue la forma de una curva hiperbdlica (Figura 3.10).

3.3.3 Modelo hiperbdlico

Figura 3.9. Historia de esfuerzos y deformaciones
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Figura 3.10. Relacion esfuerzo deformacion generada por el modelo hiperbolico

3.3.4 Modelo de corte simple directo

En la Figura 3.11 se pueden observar las historias de esfuerzos y deformaciones
obtenidas con el modelo de corte simple directo o DSS (Pestana et al., 2000).
Dado que la simulacién del ensaye de corte simple directo se realiza bajo
deformacion controlada, se puede notar que para un nivel de deformacion
maxima del 3% se reduce progresivamente el nivel de esfuerzo cortante al que
esta sometida el espécimen de arcilla normalmente consolidad de la bahia de
San Francisco. La curva esfuerzo deformacién para este ensaye inicia con un

modulo de rigidez al corte maximo, G

max

y al completar 25 ciclos, el médulo de

rigidez al corte secante disminuye notablemente como se nota en la Figura 3.12,
en la Figura 3.13 se presenta la correspondiente presion de poro generada por el

modelo DSS para la misma prueba.
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Tabla 3.4. Parametros del modelo de corte simple directo, DSS

Propiedad Valor
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Figura 3.12. Relacion esfuerzo deformacion generada por el modelo DSS
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Figura 3.13. Exceso de presion de poro generada por el modelo DSS
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3.4 Comparacion de resultados

Las bondades de cada modelo para representar la relacién esfuerzo-
deformacion se muestran en la Figura 3.14, en donde se comparan con los
resultados reales obtenidos en el laboratorio. En la Figura 3.16 se observa el
exceso en la presidon de poro predicha por el modelo DSS comparado con los

resultados del ensaye.

De acuerdo con los resultados presentados y con la comparacién entre las
curvas esfuerzo-deformacién obtenidas a partir de pruebas de corte simple
directo realizadas en laboratorio y de los modelos seleccionados para este
analisis (Figura 3.14), se concluye que el modelo de corte simple directo (DSS)
presenta la prediccion mas realista del comportamiento ciclico de la arcilla ya
que incorpora la no linealidad del suelo (Figura 3.15). Adicionalmente, considera
el efecto de la historia de esfuerzos de consolidacion, la generacion del exceso
de presion de poro (Figura 3.16) y la acumulacion de deformaciones durante

corte ciclico irregular.

***** Ensaye de Corte Simple -— Hiperbdlico
""" Elastico-Lineal
***** Elastoplastico-Lineal

Simple_DSS

Esfuerzo Cortante, t (kPa)

-3 -2 -1 0 1 2 3
Deformacion Angular, y (%)
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Figura 3.14. Ciclos de histéresis generados para los modelos comparados con el
ensaye de corte simple ciclico.

60 - T rTrThg
Modelo DSS

""" Ensaye de laborator

Esfuerzo Cortante, t (kPa)

TS T I TS NS E NS N TSN O S RS N NN W R
-3 -2 -1 0 1 2 3
Deformacién Angular, vy (%)

Figura 3.15. Relacion esfuerzo deformacion generada por el modelo DSS y por
el ensaye de corte simple ciclico.
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Figura 3.16. Exceso de presion de poro generada por el modelo DSS y por el
ensaye de corte simple ciclico.
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4 MARCO METODOLOGICO

4.1 Descripcion de la metodologia

Para realizar el analisis de la estabilidad sismica del talud sumergido se
implemento y calibro el programa AMPLE (Pestana y Nadim, 2000) el cual
emplea un modelo numérico idealizado del talud sumergido como se muestra en
la Figura 4.1. El problema de propagacion de ondas lo resuelve considerando
ondas SH propagandose verticalmente, en un depésito de suelo arcilloso
normalmente a ligeramente preconsolidado, estratificado, subyacido por un
depdsito competente de mayor rigidez (roca). La excitacion se especifica en los
depdsitos de mayor rigidez (i.e., mayor impedancia dinamica), en donde se
supone la base del talud, y directamente en cada una de las masas, aplicando
historias de aceleraciones modificadas de acuerdo a una ley de atenuacion, para
tomar en cuenta de forma aproximada el efecto de ondas arribando
horizontalmente al talud, generadas por la inclinacién del estrato rigido. La
relacion esfuerzo-deformacion del suelo la define a través del Modelo DSS,
(Pestana et al., 2000) el cual supone un estado idealizado de esfuerzos,
similares a los observados en una prueba de corte simple directo ciclico. El
programa AMPLE (Pestana y Nadim, 2000) permite obtener las presiones de
poro antes, durante y después del evento sismico, satisfaciendo la ecuacién de
difusion unidimensional considerando condiciones de frontera completamente

drenadas en la parte superior del talud y una roca impermeable en su base,
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como se muestra en la Figura 4.2. De esta forma se determinan las
deformaciones permanentes asociadas a carga ciclica y las asociadas a

consolidacion a corto, mediano y largo plazo.

NAF

W\
T
T ()

Umi-1

@ Plano Potencial de Falla

Movimiento Sismico

Figura 4.1. Modelo idealizado para el analisis de la respuesta dinamica del talud
sumergido (Pestana y Nadim, 2000).

Drenaje libre

Suelo

NN NN N
Roca impermeable

Figura 4.2. Condiciones de frontera para un deposito de suelo, drenado por una
Sola cara (Pestana y Nadim, 2000).
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4.1.1 Ecuacion de movimiento

El analisis dinamico del perfil de suelo, cuando se aplica la técnica del elemento
finito, requiere resolver la ecuacion global de movimiento, expresada

comunmente en forma matricial, como se muestra en la siguiente expresion

(M Ry + [Clay+ [K Jfu} = {P(0)} (4.1)

donde [M], [C] y [K] son la matrices globales de masa, amortiguamiento, y

rigidez resultantes del ensamblaje de las matrices individuales de cada elemento

Las matrices globales son simétricas, tridiagonales y de tamafo nxn, donde n
es el nimero de estratos de suelo, y{uj, {u}, {«} son las aceleraciones,
velocidades y desplazamientos nodales relativos, {P(¢)} es el vector de carga

dinamico que para la excitacién en la base en términos de aceleracion, puede

escribirse como:

Pe)=—Mirju,(0) (4.2)

donde {I} es el vector identidad (i.e., columna) y () es la historia de

aceleraciones de entrada, aplicada en la base del modelo.

4.1.2 Formulacion de los elementos

Con base en la formulacién del elemento finito unidimensional, y asumiendo una

variacion lineal del desplazamiento, u, en cada capa, se obtienen las siguientes

relaciones:
u= ”/(1 _Z«//hj)jL”f—l (Zj/hj) (4.3)
ou uj+l - uj
Vi = = (4.4)
7 Ou ; h,
r=1(G,.7,.) (4.5)
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donde y, 7 y G son la deformacion angular, el esfuerzo cortante y médulo de

rigidez al corte dinamico. En general, la rigidez al corte es funcion del modelo
constitutivo y de la historia del esfuerzo-deformacion. Con base en el principio

variacional (Bathe y Wilson, 1976), es posible escribir la matriz de masa [m], vy

de rigidez, [k], elemental, para el subestrato | :

_phi[2 1

[m]e,—6{1 )| (4.6)
G, [1 -]

[k]e,=hj{_1 ! (4.7)

donde p; es la densidad del estrato de suelo ;. La matriz de masa mostrada en

la Ecuacion (4.6) es denominada como la matriz de masa consistente. Si se usa
la formulacién de diferencias finitas, se obtiene un sistema similar de ecuaciones,

entonces la matriz de masa elemental se describe por:

_ Pkl 0
WL—z[OI} (4.8)

la cual es llamada matriz de masa concentrada. La matriz de rigidez elemental
es idéntica a la obtenida a partir de la formulacion del elemento finito. Con el fin
de optimizar la habilidad de los elementos para transmitir altas frecuencias, se
emplea la combinacion presentada en la Ecuacion 4.9 entre la matriz de masa
concentrada y la de masa consistente (Romo et al., 1980), ya que la formulacion
basada en la matriz de masa concentrada tiende a subestimar las frecuencias
naturales reales del sistema, y la formulacion basada en la matriz de masa

consistente tiende a sobrestimarlas.

(4.9)

ph 2+Fm I_En
[m]el = Fm ([m]t’l )concentrada + (1 - Fm )([m ]61 )cunsistente - jj|: :|

6 |1-F, 2+F

m
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donde F, es un factor de masa que varia entre 0 y 1. Un valor de 1 indica que

se considera el 100% de la matriz de masa concentrada mientras que un valor
de 0 toma el 100% del valor de la matriz de masa consistente. Para valores de

F, de 0.4 a 0.5 se logra una estimacion mas aproximada a las frecuencias

naturales en la mayoria de los casos practicos, en el Apéndice 1 se incluye el
estudio del efecto del factor de masa en la respuesta de un depdésito de suelo.
Debe emplearse un valor de O si se desea hacer una comparacion directa con el

método del elemento finito.

Durante la excitacién sismica, la disipacidon de energia histerética ocurre a través
del comportamiento no lineal del suelo. La no linealidad del suelo significa que la
matriz de rigidez debe ser actualizada a cada incremento de tiempo. La mayoria
de los modelos basados en el comportamiento histerético, predicen un

amortiguamiento muy cercano a cero a deformaciones angulares muy pequefias
(i.e. ¥<10™%), lo cual segun evidencia experimental, no es real (Pestana y

Nadim, 2000). Con el fin de considerar el amortiguamiento del suelo a estas
deformaciones pequenas, se ensambla la matriz de amortiguamiento viscoso
para el sistema. La matriz global de amortiguamiento en la ecuacion de
movimiento se obtiene a través del ensamble de las matrices elementales de
amortiguamiento que estan basadas en la formulacién del amortiguamiento tipo

Rayleigh:

[C]el =, [m]el + B, [k ]el (4.10)

donde [m],, [c],y [k], son las matrices de masa, amortiguamiento y rigidez para
el elemento, e/, y o, y f, son los coeficientes de proporcionalidad de

amortiguamiento de masa y de rigidez (Hudson et al., 1994), respectivamente y

se dan por:

55



CAPITULO 4: Marco Metodolégico

a, = (25”?;2) (4.11)
Po= o (4.12)
(a)l + ®, )

donde , es la frecuencia natural del sistema y o, es la segunda frecuencia (i.e.
o, =nw,, n: el entero impar mas pequefio para que o, sea mas grande que la
frecuencia predominante del sismo). Este planteamiento de las dos frecuencias
da como resultado que el sistema este subamortiguado entre @, y o,. Este
enfoque es so6lo una aproximacion al amortiguamiento independiente de la
frecuencia, utilizado en soluciones formuladas en el dominio de la frecuencia, el
cual no tienen una solucion exacta en el dominio del tiempo. La matriz global de
amortiguamiento [C] se ensambla a partir de las matrices elementales de

amortiguamiento.

4.1.3 Solucidon de la ecuacion de movimiento

Para un sistema no lineal, la ecuacion de movimiento puede ser reescrita para

considerar la fuerza no lineal interna:

[M Yarj + [Claaf+ {F ()} = P(0) (4.13)
donde {F(u)} es la fuerza no lineal interna de los resortes (Pestana y Nadim,

2000). Si se considera la Ecuacion (4.13) como una ecuacion diferencial
ordinaria con coeficientes constantes, es posible emplear diferencias finitas para
aproximar las aceleraciones y las velocidades en términos de los
desplazamientos. El método de la diferencia central es un procedimiento eficaz
en la solucién de algunos problemas de este tipo, en el cual se obtienen las
aceleraciones y las velocidades para el tiempo, ¢, con las siguientes expresiones
(Bathe y Wilson, 1976):
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1 1
i, = 72(”:—& _2ut +ut+Az): F(&’l

" —6u,) (4.14)

t+At

1

1
u, = E(_ Upp TUGN ) = 7(5["”& + 5”[) (4 1 5)

2At

donde i, u, y u, son la aceleracion, la velocidad y el desplazamiento para el
tiempo ¢ respectivamente y ou, es el incremento de desplazamiento relativo,

dado por:

ou, =u, —u, ,, (4.16)

Sustituyendo las Ecuaciones (4.14) y (4.15) en la ecuacion de movimiento dada
por la Ecuacion (4.13), las ecuaciones incrementales pueden escribirse como se
presenta en la Ecuacién (4.17), el procedimiento completo para obtener los
desplazamientos relativos por el método de la diferencia central se incluye en el
Apéndice 2.

i, ML +CL | = PO~ R+ | ]+ [c | @an)

’ At? 2At At? 2At

a partir de la cual se puede obtener el desplazamiento relativo para el siguiente

incremento de tiempo, du,,,, y puede escribirse como:

ou,,,, [4]=1b}, (4.18)

donde la matriz [4] y el vector que contiene la funcién de carga {b}, son:

A:[[M] : +[C] ! } (4.19)

AT oA

) = PO PG D]+l ) | @20
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Con la hipétesis de que la matriz de amortiguamiento s6lo depende de la masa y

de la rigidez inicial del perfil de suelo, se considera que [C] es constante a lo
largo del analisis. Como resultado, la matriz [4] es constante y sélo es necesario

triangularla una vez. La no linealidad del suelo se considera con la variacion de

la rigidez, lo cual sélo afecta al vector de carga efectiva {b}, a través del vector

de fuerza interna {F(u)} que a su vez, es dependiente de los valores del

desplazamiento relativo actual (o deformaciones) considerando apropiadamente

la deformacién pasada y la historia de esfuerzo. El vector {F(u)} contiene las
fuerzas puntuales nodales que corresponden al estrato elemental en el tiempo ¢.

Es importante considerar que la solucién de odu se calcula a partir de la

t+At
ecuacion de movimiento directamente, por lo que este procedimiento es un

método de integracién explicito.

4.1.4 Analisis de la disipacion del exceso de la presion de poro

Los incrementos del exceso de presion de poro producidos durante un evento
sismico se acumulan progresivamente y, al mismo tiempo, estas presiones de
poro tienden a disiparse (Ovando, 1996). El analisis de disipacién de presion de
poro generada durante el sismo después del evento dinamico se realiza
empleando nuevamente la técnica del elemento finito, con las suposiciones
comunmente usadas para flujo de agua en medios porosos (Pestana y Nadim,
2000). El problema consiste en encontrar el exceso de presion de poro en

campo, u, satisfaciendo la ecuacion de difusion unidimensional con las

condiciones de frontera adecuadas:
vEm H (4.21)

dondeV es el operador diferencial lapalciano, K es la conductividad hidraulica

del suelo, y, es el peso volumétrico del agua y m, es el coeficiente de cambio
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volumétrico del suelo, la Ecuaciéon (4.21) se puede escribir en términos del

coeficiente de consolidacion del suelo, c,:

Ve, -Vu = ou (4.22)
ot

Puede encontrarse una solucion numérica para Ecuacion (4.22), la cual usa el
método del elemento finito, y abarca la solucion aproximada de un sistema de

ecuaciones:

(Al + (D]~ (4.23)

donde {,u} representa el vector de valores nodales para el exceso de presion de

poro, y [4] y [D] son matrices dadas por:
o Cvel 1 _1
()-S5 (429

[D]= nﬁ[DL, . [D], = ﬂH (4.25)

donde [4], y [D], son matrices elementales, n, es el numero de elementos, [c, ]

el
es el coeficiente de consolidacion. La Ecuacién (4.22) representa un sistema de
ecuaciones diferenciales ordinarias que pueden aproximarse a partir del

incremento de tiempo, ¢t — ¢ + A, como se presenta a continuacion:

(AR B}, + adps), A2+ [ DR, = et} = 10} (4.26)

donde f+a =1 para consistencia de la aproximacion (a = #=0.5). El exceso de

presion de poro puede obtenerse para un instante 7+ Ar en funcion de valores

en At previos:

) =[440] " [p] (4.27)
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[440]= B At{4]+[D] (4.28)
[o]= (D]~ & Ad4])u}, (4.29)

4.2 Validacion del modelo numérico considerado

Con el fin de validar la metodologia usada en la implementacion realizada, se
programo el método de superposicidn modal para evaluar la respuesta sismica
de un sistema de n grados de libertad, donde la ecuacion matricial de
propagacion de ondas se desacopla en n ecuaciones para n sistemas de un
grado de libertad resolviendo el problema de eingevalores obteniendo las
frecuencias y formas modales, asi como los factores de participacion de cada
uno de los modos de vibrar. Las n ecuaciones de movimiento resultantes se
integran numéricamente en el dominio del tiempo paso a paso con el método
implicito de las 8 constantes el cual se describe mas adelante, En el Apéndice 3
se incluye el codigo completo, programado en Fortran, con el analisis de
superposicion modal y la subrutina de las ocho constantes. Adicionalmente, se
comparan las predicciones obtenidas por ambos métodos con SHAKE (Schnabel
et al. 1872 e Idriss y Sun, 1992).

421 Método de las ocho constantes

El método de las ocho constantes es un método numérico, el cual interpola el
sismo de entrada de forma lineal para un intervalo de tiempo muy corto, igual o
menor al At del acelerograma, como se muestra en la Figura 4.3. Este método
da como resultado la solucién exacta de la ecuacién de movimiento en términos
de los desplazamientos, velocidades y desplazamientos para cada incremento

de tiempo, ¢, con las siguientes expresiones (Chopra, 2000):

+ Dii

u,, =Au, +Bu, +Ci, , o

(4.30)

u,, =Au, +Bu +Cu, +D, (4.31)

t+l1
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. , 2
qu - _ugiHl - 2§a)nut+l - a)nqu (432)
%
(S
= |ty Interpolacion
= Uy Real
)
[&]
o
3]
©
annl
t t+1 .
Tiempo, ¢ (s)

At
Figura 4.3. Interpolacion de un acelerograma (Chopra, 2000)

donde u, y u, son el desplazamiento y la velocidad para el tiempo ¢
respectivamente, i, , es la excitacién de entrada, 4, B, C, D, son las cuatro

constantes para el desplazamiento, A4', B', C', D' son las cuatro constantes

para la velocidad y corresponden a las siguientes ecuaciones:

A=exp(-Ew, At 1 ] = sen(wp,At)+ cos(a)DAt)] (4.33)
B =exp(-¢w, At Lsen(a)DAt) (4.34)
a)D

- ;)zl{a)zit +exp(- o, Atﬂla—bzftz ~ T i&z Jsen(a)DAt)— 1+ wznitjcos(%m)]} (4.35)

D= _i[l—zngrexp(— ¢, At)(zé:z _lsen(a)DAt)Jr 2 cos(a)DAt)ﬂ (4.36)
w,At At

o, At 1)

n

A'=—expl-Sw, At O sen(a)DAt)} (4.37)
oo

B'=exp(- o, At{cos(a)DAt) N o = sen(a)DAt)J (4.38)
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n

C'= w—z —i + exp(— lw, At){[ Jlai’1§2 + At\/lf— 7 }sen(a)DAt)+ i cos(a)D At)] (4.39)

D'= m}it{l - exp(— fo, At)(\/f? sen(a)DAt)+ cos(a)DAt)H (4.40)

4.2.2 Descripcion del caso a estudiar

En esta seccion se analiza la respuesta sismica de un talud real de la Bahia de
San Francisco con una profundidad hasta la roca basal de 91 m, compuesto de
arcilla, con nueve estratos horizontales de propiedades y geometria variables. La

Figura 4.4 muestra la distribucion de la densidad del suelo, p, y la resistencia al

corte no drenada, s, , con la profundidad en el depdsito de arcilla.

20 - 1

40t 1L

60 -

Profundidad, z (m)

80

17 18 20 210 50 100 150 200 250 300
Peso Volumetrico, y (kN/ms) Resistencia al Corte no Drenada, s, (kPa)

19

Figura 4.4. Variacion de la densidad del suelo, p, y la resistencia al corte no
drenada, s, con la profundidad.

u’

La variacion de la velocidad de onda de corte, V,, y el médulo de rigidez al corte

maximo, G, , con la profundidad, se incluyen en la Figura 4.5. Asimismo, las

curvas de degradacion del médulo de rigidez al corte y del amortiguamiento se

presentan en la Figura 4.6 y en la Figura 4.7 se muestra la variacion del

coeficiente de consolidacion.
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El ambiente sismico empleado en este analisis corresponde a un sismo sintético

generado para la zona de subduccion de Cascadia (Noroeste de Estados
Unidos) con una duracion de 330 s, una aceleracion maxima del terreno 0.05 g, y
un periodo fundamental de 1.62 s cuya historia de aceleraciones y espectro de

respuesta se muestran en la Figura 4.8.

40 - 1L
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80 | 1t
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Figura 4.5. Variacion del modulo de rigidez al corte méaximo, G, , y velocidad de
onda de corte, V_, con la profundidad.
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Figura 4.6. Curvas de degradacion del modulo de rigidez al corte y
amortiguamiento (Sun et al., 1988).
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Figura 4.7. Distribuciones del coeficiente de consolidacion, c,, con la
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Figura 4.8. Historia de aceleraciones y espectro de respuesta empleados para

definir el ambiente sismico.
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4.2.3 Analisis lineal con método de las ocho constantes

En este caso el método de las ocho constantes se emplea en combinacién con el
método de superposicion modal con el fin de aplicarlo a un depdsito de 9
estratos, discretizandolo en un sistema de nueve masas concentradas como se
muestra en la Figura 4.9. Es importante resaltar que las masas se ubican en la
interfaz de los estratos, ya que para fines comparativos es de interés obtener las

respuestas en dichos puntos del depdsito.

Dimensiones (m) Masas concentradas

Figura 4.9. Discretizacion del depdsito de suelo en un sistema con masas
concentradas.
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4.2.3.1 Matriz global de masa

La matriz global de masa presenta en su diagonal principal los valores de las
masas concentradas, de acuerdo con la discretizacion realizada para los estratos

del depdsito de suelo, como se presenta a continuacion:

[2889.91 0 0 0 0 0 0 0 0
0  10555.56 0 0 0 0 0 0 0
0 0 10061.16 0 0 0 0 0 0
0 0 0 16062.69 0 0 0 0 0
[M]=| o 0 0 0 20547.91 0 0 0 0
0 0 0 0 0 11467.89 0 0 0
0 0 0 0 0 0 39245.67 0 0
0 0 0 0 0 0 0 40377.17 0
0 0 0 0 0 0 0 0 161163.21

4.2.3.2 Matriz global de rigidez

La matriz global de rigidez es una matriz tridiagonal y se determina sumando las
contribuciones de la rigidez de los estratos adyacentes a cada una de las masas
concentradas respectivamente. La matriz de rigidez obtenida para el sistema de

9 grados de libertad es la que se muestra a continuacion:

[ 19667431.19 —19667431.19 0 0 0 0 0 0 0
—19667431.19  23968817.53 —4301386.34 0 0 0 0 0 0
0 —4301386.34  28589223.24 —24287836.9 0 0 0 0 0
0 0 —24287836.9 28098035.18 —3810198.28 0 0 0 0
[K] = 0 0 0 —3810198.28 28394.663.12 —24584464.83 0 0 0
0 0 0 0 —24584464.83  61464162.08 —36876697.25 0 0
0 0 0 0 0 —36876697.25 41151386.94  —4274689.69 0
0 0 0 0 0 0 —4274689.69  60609012.74 —56334323.05
L 0 0 0 0 0 0 0 —56334323.05  87318200.72 |

4.2.3.3 Amortiguamiento

El amortiguamiento se emplea una vez que esta desacoplada la ecuacion de
movimiento para cada uno de los modos de vibrar, introduciendo el

amortiguamiento correspondiente que es igual a 1.5% en todo el depésito.
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El método de superposicidén modal emplea las matrices de masa y rigidez para el
calculo de las frecuencias y formas modales, en la Tabla 4.1 se presentan los
periodos y frecuencias fundamentales del sistema con 9 grados de libertad en

que fue discretizado el depdsito de suelo.

Tabla 4.1. Periodos y frecuencias fundamentales del sistema de 9 grados de

libertad.
Frecuencia Frecuencia
No. Modo (rad/s) (cps) Periodo (s)
1 4.975 0.792 1.26293
2 11.704 1.863 0.53685
3 22.313 3.551 0.28159
4 23.141 3.683 0.27151
5 35.637 5.672 0.17631
6 65.589 10.439 0.0958
7 80.031 12.737 0.07851
8 80.23 12.769 0.07831
9 93.631 14.902 0.06711

4.2.3.4 Respuesta del depésito de suelo

En la Figura 4.10, 4.10 y 4.11 se puede observar la respuesta lineal en términos
de historias de desplazamientos, de aceleraciones y de la aceleracion espectral

para cada uno de los estratos del depdsito de suelo.
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Figura 4.10. Respuesta del talud en términos de desplazamientos para el analisis
lineal con el método de las 8 constantes.

Se puede observar que se presenta una amplificacion importante de la respuesta
hacia la superficie, como era de esperarse (Figura 4.12). La seudoaceleracion se
amplifica de 0.11 g en la roca a 2.35 g en la superficie y el periodo fundamental

de la respuesta del depdsito es 1.26 s.
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Figura 4.11. Respuesta del talud en términos de aceleraciones para el analisis
lineal con el método de las 8 constantes.
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Figura 4.12. Respuesta del talud en términos de aceleracion espectral para el
analisis lineal con el método de las 8 constantes.
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4.2.4 Analisis lineal con AMPLE

Inicialmente se procede a discretizar el depdsito de suelo con 9 estratos, como
se muestra en la Figura 4.13. Cada estrato se representa por un elemento como
se identifica en la Tabla 4.2. Posteriormente se procede a determinar la masa, el
amortiguamiento y la rigidez de cada uno de los elementos por medio de las
matrices elementales. Por ultimo se ensamblan las matrices elementales para
obtener las matrices globales de masa, rigidez y amortiguamiento,

respectivamente, las cuales se presentan a continuacion.

Tabla 4.2. Identificacion de elementos finitos

Ndmero de Conexiones nodales

elemento Nodo 1 Nodo 2
1 1 2
2 2 3
3 3 4
4 4 5
5 5 6
6 6 7
7 7 8
8 8 9
9 9 10

4.2.4.1 Matriz global de masa

La matriz global de masa se determina sumando las contribuciones de los nueve
elementos, obteniendo inicialmente las matrices elementales de acuerdo con la
Ecuacion (4.6). En el Apéndice 4, se presenta el procedimiento completo de
obtencién y ensamblaje de la matriz global de masa que se muestra a

continuacion:
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[2889.91 0 0 0 0 0 0 0 0 0
0 10555.56 0 0 0 0 0 0 0 0
0 0 10061.16 0 0 0 0 0 0 0
0 0 0 16062.69 0 0 0 0 0 0
[M]= 0 0 0 0 20547.91 0 0 0 0 0
0 0 0 0 0 11467.89 0 0 0 0
0 0 0 0 0 0 39245.67 0 0 0
0 0 0 0 0 0 0 40377.17 0 0
0 0 0 0 0 0 0 0 16116.21 0

| O 0 0 0 0 0 0 0 0 10397.55 |

Dimensiones (m) Elementos y nodos

1

- * *,
8 2
|
2,5 3
— %
15,5 4
¥

7,5 5
- 1A
5 6
- ¢
34 7
8

5,5 8
€1 +°
10 9
10

Figura 4.13. Discretizacion del depdsito de suelo en un sistema con nueve
elementos y 10 nodos.
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4.2.4.2 Matriz global de rigidez

La matriz global de rigidez se determina, igualmente, sumando las
contribuciones de los nueve elementos, obteniendo inicialmente las matrices
elementales de acuerdo con la Ecuacién (4.7). En el Apéndice 4, se presenta el
procedimiento completo de obtencion y ensamblaje de la matriz global de rigidez

que se muestra a continuacion:

[ 19667431.19  —19667431.19 0 0 0 0 0 0 0 0
—19667431.19  23968817.53 —4301386.34 0 0 0 0 0 0 0
0 —4301386.34  28589223.24 —24287836.9 0 0 0 0 0 0
0 0 —24287836.9 28098035.18 —3810198.28 0 0 0 0 0
[K] _ 0 0 0 —3810198.28  28394.663.12 —24584464.83 0 0 0 0
0 0 0 0 —24584464.83  61464162.08 —36876697.25 0 0 0
0 0 0 0 0 —36876697.25 41151386.94  —4274689.69 0 0
0 0 0 0 0 0 —4274689.69  60609012.74  —56334323.05 0
0 0 0 0 0 0 0 —56334323.05 87318200.72 —30983877.68
0 0 0 0 0 0 0 0 —30983877.68  30983877.68 |

4.2.4.3 Matriz global de amortiguamiento

La matriz global de amortiguamiento en la ecuacidn de movimiento se obtiene a
través del ensamble de las matrices elementales de amortiguamiento que estan
construidas en base a una formulacion tipo Rayleigh para lo cual se deben

obtener los parametros o, y f, a partir del amortiguamiento elemental del

suelo, £, a pequefias deformaciones (i.e. ¥ <107%), y las frecuencias o, y o, .
El primero se obtiene de la curva de amortiguamiento presentado para este
material en la Figura 4.6 y @, y @, son consideradas como la primera y tercera

frecuencia natural del perfil de suelo en el rango lineal determinadas a partir de

los valores caracteristicos del sistema.

Dado que este caso se considerdé un amortiguamiento inicial constante para el

perfil de suelo el «,, y S, son iguales para todos los elementos:

~2-0.015-4.975-22.313 2-0.015

0.12 = =0.0011
el (4.975+22.313) & (4.975 +22.313)
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Una vez obtenidos «, y f, se procede a obtener la matriz global de

amortiguamiento, [C] de la siguiente forma: [C]=0.12-[M]+0.0011-[K]

[ 18410.0 —18057.32 0 0 0 0 0 0 0 0
—18057.32 2329476  —3949.24 0 0 0 0 0 0 0
0 —3949.24  27476.57 —22299.47 0 0 0 0 0 0
0 0 —22299.47 27758.02  —3498.27 0 0 0 0 0
0 0 0 —3498.27  28577.74 —-22571.81 0 0 0 0
[C]: 0 0 0 0 —22571.81 57829.07 —33857.72 0 0 0
0 0 0 0 0 —33857.72 42571.98 —-3924.73 0 0
0 0 0 0 0 0 -3924.73  60574.75 —51722.41 0
0 0 0 0 0 0 0 —51722.41 82136.55 —28447.32
| 0 0 0 0 0 0 0 0 —28447.32  29716.24 |

4.2.4.4 Respuesta del depdsito de suelo

En la Figura 4.14 se muestra la relacion esfuerzo-deformacion para los nueve
estratos del depdsito de suelo, donde dicha relacién presenta una pendiente
igual al médulo de rigidez al corte maximo, G,, . La Figura 4.15 muestra la
historia de desplazamientos. En la Figura 4.16 se presenta la respuesta del

depodsito en términos de aceleracién y en la Figura 4.17 en términos de la

aceleracion espectral.
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--~- Prof. 85.5m
-— Prof. 78.25 m
""" Prof. 86.0 m

Esfuerzo Cortante, t (kPa)
o

-300 : :
-0.2 -0.1 0 0.1 0.2

Deformacién Angular, y (%)

Figura 4.14. Comportamiento esfuerzo-deformacion para el analisis lineal con
AMPLE.
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Figura 4.15. Respuesta del talud en términos de desplazamientos para el analisis
lineal con AMPLE.
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4.2.5 Analisis lineal con SHAKE

En la Figura 4.18 se muestra la relacion esfuerzo-deformacion para los nueve
estratos del depdsito de suelo, donde dicha relacién presenta una pendiente

igual al modulo de rigidez al corte maximo, G, ., ya que el programa SHAKE

max
(Schnabel et al. 1872 e Idriss y Sun, 1992) se us6 en forma lineal, es decir, solo
se realizd una iteracion y no se permitio que el mdédulo de rigidez al corte
dinamico y el amortiguamiento inicial cambiaran, ya que las curvas que se
consideraron en el analisis fueron constantes. En la Figura 4.19 se presenta la
respuesta del depodsito en términos de aceleracion y en la Figura 4.20 en
términos de la aceleracion espectral, en ambas figuras se puede apreciar la

amplificacion hacia la superficie.
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Figura 4.18. Comportamiento esfuerzo-deformacion para el analisis lineal con
SHAKE.
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79




CAPITULO 4: Marco Metodolégico

Prof. 3.0 m

Seudoaceleradoén, §(g)

0 1 1 1 1

T T T T
Prof. 13.5m

Prof. 11.0m

Seudoaceleradén, §(g) Seudoaceleradén, §(g)
w

0 1 1
T T T T
Prof. 20.0m Prof. 36.5m
2L 4 L i
1 — = - —
0 1 1 1 1
=~ 3 T T T T
Do Prof. 41.5m Prof. 75.5m
s 2} 4 E i
i)
o
92
S 1h 4 F 4
o
e}
S
o)
2] ] O i s DSV e S
3
5 T T T T
Do Prof. 81.0m Roca
s 2} 4 F -
©
I
ko
S 1k 4 F 4
(o]
°
2
(%] 0 I~ —r——— 1 o~y n <
0.1 1 10 0.1 1 10
Periodo, T (s) Periodo, T (s)

Figura 4.20. Respuesta del talud en términos de aceleracion espectral para el
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4.2.6 Analisis no lineal con AMPLE

La Figura 4.21 muestra la relacion esfuerzo-deformacion para los nueve estratos
del depésito de suelo, es importante resaltar como dicha relacién parte de un

maodulo de rigidez al corte maximo, G, , y posteriormente el modulo de rigidez al

corte secante se reduce conforme se somete a diferentes niveles de deformacion

angular.

En la Figura 4.22 se muestra la historia de desplazamientos, donde se pueden
observar los maximos y permanentes al final del sismo. En la Figura 4.23 se
presenta la respuesta del depdsito en términos de aceleracién y en la Figura

4.24 en términos de la seudoaceleracion.

50

Esfuerzo Cortante, t (kPa)
o

Deformacién Angular, y (%)

Figura 4.21. Comportamiento esfuerzo-deformacion para el analisis no lineal con
AMPLE.
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Figura 4.22. Respuesta del talud en términos de desplazamientos para el analisis
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Figura 4.24. Respuesta del talud en términos de aceleracion espectral para el
analisis no lineal con AMPLE.

La Figura 4.25 muestra las trayectorias de esfuerzos monotdnica y ciclica a tres

profundidades, como se puede observar la trayectoria de esfuerzos ciclica sigue
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la envolvente generada por la trayectoria de esfuerzos monoténica, en caso que

el esfuerzo cortante inducido por el sismo sea superior a esta envolvente, el
suelo presentara fluencia plastica, y en el caso que la trayectoria no alcance
dicha superficie y llegue directamente a la envolvente de falla de esfuerzos

efectivos representada por el angulo de oblicuidad a grandes deformaciones, v,

la falla del talud sera subita. Por otra parte, se observa el efecto de la carga
sismica en la reduccién de la resistencia al corte no drenada y se tiene que el

esfuerzo normal efectivo normalizado por el de preconsolidacion, o, /ap, pasa

de 1.0 a 0.71 para la profundidad de 3 m, de 1.0 a 0.95 para 41.5my de 1.0 a
0.97 para la profundidad de 81 m. Es importante considerar que en el caso de
una réplica, o un evento posterior, la resistencia inicial a tomar en cuenta en los
analisis de estabilidad sismica debe de ser acorde a las condiciones de presion
de poro prevalecientes en ese momento, ya que el suelo estaria mas cerca de la
falla, en el caso que la presién de poro generada por un evento anterior, no se

haya disipado en su totalidad.
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Figura 4.25. Trayectorias de esfuerzos para el analisis no lineal con AMPLE.

4.2.7 Analisis lineal equivalente con SHAKE

En el método lineal equivalente, se realiza un analisis lineal. Donde se
introducen los valores iniciales del amortiguamiento y la velocidad de onda de

corte, a partir de la cual se calcula el médulo de rigidez al corte dinamico
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maximo. Se obtiene la respuesta de depdsito de suelo mediante la funcién de
transferencia y la transformada de Fourier y se registra la deformacién angular

maxima, y, . , para cada estrato. De una fraccion de y,, usualmente de 0.65, se

determinan nuevos valores del amortiguamiento y del modulo de rigidez al corte
dinamico, mediante las curvas de degradacion obtenidas en laboratorio, que
relacionan el amortiguamiento y el modulo rigidez al corte dindmico secante con
la amplitud de la deformaciéon angular. Con el nuevo amortiguamiento y el
modulo rigidez al corte dinamico secante, se itera nuevamente, hasta que no se
obtengan cambios en las propiedades dinamicas. En este punto, se han
encontrado valores ‘“"compatibles con las deformaciones" para el
amortiguamiento y el mdédulo de rigidez al corte dindamico. En la Figura 4.26 se
muestra la relacion esfuerzo-deformacion lineal equivalente para nueve estratos
del depdsito de suelo, donde dicha relacién presenta una pendiente igual al
modulo de rigidez al corte compatible con las deformaciones. En la Figura 4.27
se presenta la respuesta del depdsito en términos de aceleracion y en la Figura
4.28 en términos de la aceleracion espectral, en ambas figuras se puede

apreciar la amplificacion hacia la superficie.
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Figura 4.26. Comportamiento esfuerzo-deformacion para el analisis lineal-
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equivalente con SHAKE.
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4.2.8 Comparacion de resultados

En la Tabla 4.3, se presentan los valores maximos de los resultados para tres
profundidades, obtenidos con el andlisis lineal, no lineal y lineal equivalente.
Como era de esperarse el médulo de rigidez al corte dinamico maximo es igual
para todos los analisis, a excepcion del analisis lineal equivalente, dado que en
éste caso se emplea un moédulo secante compatible con las deformaciones
maximas. Por lo tanto, el valor de dicho médulo respecto al maximo, se reduce
significativamente, con el fin de reproducir en forma aproximada la no linealidad
del suelo (Figura 4.29). Al considerar la degradacion del suelo (no linealidad) el
amortiguamiento aumenta y el modulo de rigidez disminuye, por lo tanto, los
valores de desplazamientos, aceleraciones y seudoaceleraciones obtenidas son
menores con respecto a las predichas con el método lineal y el periodo
fundamental del depdsito migra hacia periodos mas altos como se puede
observar en la Figura 4.30. La respuesta obtenida con el analisis lineal
equivalente es intermedia entre el analisis lineal y el no lineal, por lo cual se
concluye que en este caso no se simula completamente la no linealidad del suelo
debido a que se trata de un sismo severo. Sin embargo para sismos de mediana
intensidad, el método lineal equivalente produce resultados semejantes (en
términos de espectros de respuesta e historias de aceleracion) a los obtenidos

con métodos no lineales.
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Tabla 4.3. Comparacion de resultados para los analisis lineal, no lineal y lineal
equivalente.

0.0 m de Profundidad

Metodologia 7, G,,(MPa) a,, D, . (cm) Sa,, (9)
8 Cts. L. 1.26 59 0.32 10.90 2.35
AMPLE L. 1.26 59 0.32 10.86 2.36
SHAKE L. 1.25 59 0.36 - 2.27
AMPLE NL. 1.72 59 0.08 8.25 0.31
SHAKE LE. 1.35 1.73 0.17 - 0.88353
41.5 m de Profundidad
Metodologia 7, G,,(MPa) a,, D, . (cm) Sa,, (9)
8 Cts. L. 1.26 184.38 0.16 6.15 1.33
AMPLE L. 1.26 184.38 0.16 6.14 1.34
SHAKE L. 1.25 184.38 0.16 - 1.27
AMPLE NL. 1.04 184.38 0.04 2.30 0.15
SHAKE LE. 1.45 5.04 0.09 - 0.45
81.0 m de Profundidad
Metodologia 7, G, (MPa) a,. D, . (cm) Sa,. (9)
8Cts. L.. 0.27 309.84 0.08 0.77 0.71
AMPLE L. 0.28 309.84 0.07 0.77 0.72
SHAKE L. 0.31 309.84 0.05 - 0.17
AMPLE NL. 0.23 309.84 0.03 0.21 0.13
SHAKE LE. 0.21 9.04 0.06 - 0.14
2 T T T
Prof. 3.0 m Prof. 41.5 m Prof. 81.0 m
AMPLE L AMPLE L AMPLE L
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Figura 4.29. Comportamiento esfuerzo-deformacion
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CAPITULO 5: Analisis paramétrico de casos

5 ANALISIS PARAMETRICO DE CASOS

La Figura 5.1 presenta un talud sumergido hipotético de arcilla, el cual sera
objeto de estudio, con pendiente moderada, que variara con angulos de 0°, 5° y
10°. El talud esta normalmente consolidado, tiene una profundidad de 100 m, y
estara sujeto a tres ambientes sismicos. Dado que el talud es de gran extension
perpendicular al plano de deslizamiento el analisis se simplifica a un caso en dos

dimensiones.

NAF

i

Plano Potencial de Falla

Movimiento Sismico

Figura 5.1. Talud hipotético de arcilla de pendiente «
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La variacion de la densidad del suelo, p, y la resistencia al corte no drenada, s, ,

se muestra en la Figura 5.2. La velocidad de onda de corte, V_, y el modulo de

rigidez al corte maximo, G

Profundidad, z (m)

20

40
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100
1400

max

Resistencia al Corte no Drenada, s, (kPa)

20

40 60

80

con la profundidad se presentan en la Figura 5.3.

100

1440

1480

1520
Densidad, p (kg/m”)

1560

Figura 5.2. Variacion de la densidad del suelo, p, y la resistencia al corte no
drenada, s, con la profundidad.
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Figura 5.3. Variacion del modulo de rigidez al corte maximo, G, ,., y velocidad de
onda de corte, V_, con la profundidad.

93



CAPITULO 5: Analisis paramétrico de casos

Con el fin de tomar en cuenta la presencia de gases producto de la

descomposiciéon de materia organica en estratos superiores, lo cual hace que se
disminuya el coeficiente de consolidacion en los estratos superiores de arcilla
(Pestana et al, 2000), se consideraron dos distribuciones del coeficiente de

consolidacion, ¢, , una constante y otra variable como se indica en la Figura 5.4.

\
20 - b i

N
o
T
1

(o2}
o
T
1

Profundidad, z (m)

c, Constante
—c, Variable
100\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\
0 110°  210° 310° 410° 510° 610°
Coeficiente de Consolidacion, c, (m?ls)

Figura 5.4. Distribuciones del coeficiente de consolidacion, c,, con la
profundidad para los casos 1y 2.

La Figura 5.5 presenta las historias de aceleraciones aplicadas en la base del

modelo y los espectros de respuesta para definir los tres ambientes sismicos.

Las propiedades del material usadas para el analisis, corresponden a las de una

arcilla de plasticidad media y son mostradas en la Tabla 5.1.

Tabla 5.1 Propiedades del modelo constitutivo utilizadas en el analisis

Parametro Valor
[, relacion de falla 0.32
m , parametro de forma 1.0
Y, angulo de oblicuidad para grandes 28
deformaciones
Gp , define la curva esqueleto 8.5
0, define la trayectoria de esfuerzos 30
efectivos
A, controla la rigidez al corte y 13

deformaciones angulares para carga ciclica
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Figura 5.5. Historias de aceleraciones y espectros de respuesta utilizadas para
definir los ambientes sismicos.

A continuacion se procede a obtener la respuesta del talud evaluando la

influencia de los diferentes aspectos considerados en el analisis.

5.1 Influencia del tipo de sismo

Se usaron tres movimientos diferentes, el primero corresponde a un evento de
subduccion registrado el 9 de octubre de 1995 en Colima a 15 km al suroeste de
Manzanillo con una duracion aproximada de 160 s, una aceleracion maxima de
0.197 g, y un periodo fundamental de 0.23 s. Posteriormente, un evento
superficial registrado en Loma Prieta con una duracién aproximada de 25 s, una
aceleracion maxima de 0.175 g, y un periodo fundamental de 0.175s. Y por
ultimo un sismo sintético generado para la zona de subduccion de Cascadia con
una duracion aproximada de 320 s, una aceleracion maxima de 0.05g, y un

periodo fundamental de 1.62 s. Como es mostrado en Figura 5.6, los espectros
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CAPITULO 5: Analisis paramétrico de casos

de respuesta (para un amortiguamiento del 5%) tienen un contenido de

frecuencias diferentes y fueron seleccionados con el fin de introducir este

aspecto en el analisis.
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& (|| -— Cascadia  0.050
a i :
o 4T [\/l — — Loma Prieta 0.175
@ [/
o) | ‘r“ |
3 A
N N
T 3 |
£
5]
c
&
S 2t
o
o
©
(5]
(1]
g 1}~
>
[
n
0
0.01

0.1 . 1
Periodo, T (s)
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Figura 5.6. Seudoaceleracion normalizada entre la aceleracion maxima del

Para fines comparativos se tomaron en cuenta los resultados obtenidos para el

talud con una inclinacién de 5°. La Figura 5.7 muestra los espectros de

respuesta en términos de aceleracion para cada uno de los movimientos

sismicos a una profundidad media de 50 m y en el lecho de roca.
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Figura 5.7. Espectro de aceleracion calculado a una profundidad de 50 m,
comparado con el de roca.
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CAPITULO 5: Analisis paramétrico de casos

Después de comparar los tres espectros de respuesta a 50 m (Figura 5.7), se
nota que el rango de amplitudes es similar, considerando las grandes diferencias
entre los espectros de los movimientos en el lecho de roca (ej. Sismo de
Manzanillo y de Cascadia). El registro de Manzanillo tiene la aceleracion
espectral mas alta (0.89 g a 0.23 s) y la energia tiende a concentrarse en los
periodos mas bajos, el registro de Loma prieta posee una aceleracion espectral
pequefia (0.494 g) y energia concentrada en los periodos mas bajos (0.18 s), el
registro de Cascadia tiene un espectro con la energia mas dispersa y una

aceleracion espectral maxima de 0.11ga 1.62 s.

En la Figura 5.8 se observa que los valores de los desplazamientos permanentes
y el exceso en la presion de poro fueron mayores para el sismo de Manzanillo
aunque muy cercanos al de Cascadia, ya este registro presenta un nivel de
aceleraciones espectrales de entrada mayores que los otros dos sismos
considerados. Adicionalmente, se nota que en los depdsitos superficiales (0 a
10 m) el factor de seguridad, FS es menor que uno, lo cual se refleja en el
aumento subito de los desplazamientos y en el exceso de la presion de poro

para todos los casos.
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Figura 5.8. Variacion de los desplazamientos permanentes, el exceso en la
presion de poro y FS con la profundidad, para los tres sismos.
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CAPITULO 5: Analisis paramétrico de casos

5.2 Influencia del angulo del talud

En un depdsito de suelo horizontal en condiciones estaticas el esfuerzo cortante
es nulo. Durante el sismo, los desplazamientos instantaneos se producen en el
mismo sentido de la aceleracion y las deformaciones acumuladas dependiendo
de las caracteristicas del movimiento pueden ser en sentido "izquierdo" o
"derecho". Por lo tanto, se espera que el suelo experimente desplazamientos

positivos y negativos.

Cuando el suelo esta inclinado, incluso por muy pocos grados, se alcanza a
desarrollar un esfuerzo cortante, bajo condiciones estaticas. Este esfuerzo tiene
un efecto importante en el comportamiento del talud. Durante un sismo los
desplazamientos instantaneos se producen en el mismo sentido de la
aceleracion, pero las deformaciones aumentan en el sentido de la pendiente,
independientemente de las caracteristicas del sismo. En la Figura 5.9 se
comparan las historias de deformaciones angulares para los tres casos
considerados. Se puede observar que para las condiciones inclinadas (5° y 10°)
la acumulacion de la deformacion media en el sentido talud abajo es mas rapida
que en el sentido talud arriba, aun cuando se presenta inversion de carga. Esto
produce deformaciones permanentes o desplazamientos mas grandes para los
taludes inclinados que para un depdsito de suelo horizontal. Adicionalmente,
considerando que las aceleraciones en el sentido talud arriba producen
deformaciones pequefas, las deformaciones maximas son aproximadamente
iguales a las deformaciones al final del sismo (Tabla 5.2). Incluso para un talud
con una inclinacién muy baja la tendencia a deformarse en el sentido talud abajo
(o positiva) supera el predominio de aceleraciones en sentido talud arriba en el
sismo (Figura 5.10). Lo anterior esta de acuerdo con los resultados
experimentales de ensayes de corte simple (Malek et al., 1989; Lefebvre y

Pfendler, 1996). Dado que el esfuerzo cortante inicial depende de la inclinacién
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del talud y que es directamente proporcional, el factor de seguridad disminuye
como se puede observar en la Figura 5.10.
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Figura 5.9. Variacion de la deformacion angular en el tiempo variando el angulo
de inclinacion del talud.

Tabla 5.2. Comparacion entre la deformacion angular maxima y la permanente

Angulo del talud Deformacion angular

maxima (%)

Deformacion angular
permanente (%)

0° 0.0942 0.0084
5° 1.6591 1.6578
10° 3.1577 3.1564
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Figura 5.10. Variacion de las deformaciones angulares, los desplazamientos

Deformacién angular permanente,y (%)

Desplazamiento permanente, D(cm)

Factor de seguridad dinamico, FS

permanentes y el factor de seguridad con el angulo de inclinaciéon del talud.
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CAPITULO 5: Analisis paramétrico de casos
Los espectros de aceleraciones a 50 m de profundidad mostrados en la Figura

5.11 presentan algunas diferencias debido a la inclinacion del talud, con
amplificaciones importantes en los periodos cercanos al periodo natural
degradado del sitio. En los periodos bajos la respuesta de los taludes es similar,

la amplificacion cambia a los periodos mas altos con el aumento de la pendiente
del talud.
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Figura 5.11. Efecto de la inclinacion del talud en la respuesta del talud a una
profundidad de 50 m.
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CAPITULO 5: Analisis paramétrico de casos

5.3 Influencia del coeficiente de consolidacion, c,

Después de que el sismo termina el exceso de presién de poro se disipa
gradualmente en funcion del tiempo. Se requiere el empleo de un valor realista y
representativo del coeficiente de consolidacion, ¢, del estrato de suelo y de su
variacion en funcién de la profundidad, con el fin de obtener resultados
significativos. Se analizan dos casos hipotéticos: (A) el coeficiente de
consolidacién es igual a ¢,=5x10" m’/s y es constante con la profundidad, y
(B) el coeficiente de consolidacion para el estrato superior de 0 a 20 m, es un
orden de magnitud menor que para el resto del estrato de suelo ¢,=5x107 m*/s.
Una conductibilidad hidraulica mas baja hace que ¢, sea mas bajo y puede ser
el resultado de aspectos tales como la presencia de gas (disminuye la
saturacion), hidratos de gas, suelo mas fino, acrecion mineral debido a actividad
biolégica o a precipitacion quimica. El coeficiente de consolidacién también
depende del nivel de esfuerzo a través del coeficiente de compresibilidad

volumétrico, m . Para niveles de esfuerzo bajos (i.e., en la superficie del talud) el
m, €s mucho mayor que en los estratos mas profundos donde el nivel de
esfuerzo es mas alto. Como consecuencia, el coeficiente de consolidacion, c,,

es mas bajo para los estratos superficiales del talud que para los estratos

profundos.

La disipacion del exceso de presion de poro con el tiempo para los casos |y Il se

muestran en la Figura 5.12. Para el caso donde el ¢, es constante, el exceso de

presion de poro después del sismo disminuye, lentamente con el tiempo,
tardandose aproximadamente 20 afios en disiparse completamente. Por otra
parte, para el caso variable la capa menos permeable impide que el agua fluya
ascendentemente y el exceso de la presion de poro es mas alto que en el caso

anterior sobre todo para las capas superficiales ya que el flujo ascendente
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contribuye a su aumento, y tarda aproximadamente 80 afos en disiparse

totalmente.
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En la Figura 5.13 se puede observar mas claramente la diferencia entre los
resultados que induce el hecho de considerar una capa poco permeable de 0 a
20 m de profundidad. Asimismo, también se observa como el maximo exceso de
presion de poro normalizada se obtiene entre 1 a 2 afios después del sismo.
Esta situaciéon puede generar inestabilidad en los estratos superiores del talud,
particularmente por el efecto acumulado por la accion de varios sismos, ya que
los esfuerzos efectivos se reducen con el tiempo conllevando a una falla del

talud la cual puede ser dificil de relacionar con un evento sismico especifico.

5.4 Influencia del estado de esfuerzos

A través de la ecuacion de difusidon es posible estimar la consolidacion que sufre
el talud sumergido una vez finalizado el sismo y por lo tanto la disipacién del
exceso de presidn de poro generada, en funcion del tiempo. Con el fin de
evidenciar el efecto que tiene el estado de esfuerzos iniciales, asi como el
exceso de presion de poro residual, en el comportamiento de un talud, éste se
sometid a tres sismos distintos, considerando inicialmente el sismo de Cascadia,
dos anos después, el sismo de Loma Prieta y por ultimo 5 afios después del
primero, el evento de Manzanillo, la distribucion del coeficiente de consolidacion

se considerd constante con la profundidad e igual a ¢,=5x10"° m?/s y la

inclinacion del talud de 5°. En la Tabla 2.1 se resumen los resultados para las

diferentes etapas del analisis.

Tabla 5.3. Estado de esfuerzos y exceso de presion de poro para las diferentes
etapas del analisis.

Parametro Punto Inicio 4 B C D E
Exceso de presion de poro (kPa) 0 14.4 6.7 10.9 8.1 21.7
Esfuerzo normal (kPa) 228.7 2143 2220 217.8 220.6 207.0
Esfuerzo cortante (kPa) 20 20 20 22 22 22
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El punto 4 de la Figura 5.14 define la finalizacion del sismo de Cascadia, el cual -
tuvo una duracién de 326 s, y el comienzo de la disipacion del exceso de la
presion de poro generada durante el mismo. Se puede observar que se generd
un exceso de presion de poro de 14.4 kPa, lo cual produjo una reduccion en el
esfuerzo normal efectivo inicial de 228.7 a 214.3 kPa al final del sismo.
Asimismo, se muestra la historia de esfuerzos cortantes para este intervalo de

tiempo.

El Punto B define el estado de esfuerzos después de dos afos de disipacién del
exceso de la presién de poro generados por el sismo de Cascadia, asi como el
estado de esfuerzo inicial en el momento en que se produce el evento de Loma
Prieta, el exceso de presion de poro se disipé 7.75 kPa, logrando que se
incrementara el esfuerzo normal efectivo hasta 222 kPa (punto B) y el esfuerzo

cortante permanecio constante.

El punto C define la finalizacion del sismo de Loma Prieta y el comienzo de la
disipacidn del exceso de la presion de poro generada durante el mismo. El sismo
de Loma Prieta con una duracion de 24.5 s generd un exceso de presion de poro
de 4.2 kPa lo cual produjo una reduccion en el esfuerzo normal efectivo inicial de
222 a 217.8 kPa al final del sismo. El esfuerzo cortante incremento de 20 a
22 kPa.

El punto D define el estado de esfuerzos después de tres afos de disipacion del
exceso de la presion de poro generados por el sismo de Loma Prieta, asi como
el estado de esfuerzo inicial en el momento en que se produce el evento de
Manzanillo, el exceso de presion de poro se disipd 2.8 kPa, logrando que se
incrementara el esfuerzo normal efectivo inicial de 217.8 a 220.6 kPa y el

esfuerzo cortante permanecié aproximadamente igual.

El punto E define la terminacién del sismo de Manzanillo y el comienzo de la

disipacion total del exceso de la presion de poro generada durante todo el
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analisis. ElI sismo de Manzanillo tuvo una duracién de 154.6 s y generd un

exceso de presion de poro de 13.6 kPa causando una reduccion en el esfuerzo
normal efectivo inicial de 220.6 a 207 kPa al final del sismo. Después del punto
E se dejo disipar totalmente el exceso de presidon de poro, tardandose
aproximadamente 20 afios. Sin embargo, el tiempo de disipacion total, desde el
inicio del analisis fue de 25 anos. Lo cual demuestra la importancia del estado de
esfuerzos efectivos y por lo tanto del exceso de la presién de poro inicial en los
resultados de los analisis de estabilidad de taludes sumergidos, ya que en el
caso de una réplica, o un evento posterior, la resistencia inicial a tomar en
cuenta en los analisis de estabilidad sismica debe de ser acorde a las
condiciones de presion de poro prevalecientes en ese momento, ya que el suelo
estaria mas cerca de la falla, en el caso que la presién de poro generada por un

evento anterior, no se haya disipado en su totalidad.
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talud a una profundidad de 50 m.
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6 CONCLUSIONES

De los analisis realizados en esta tesis se encontr6 que para una
simulacion de un ensaye de corte simple directo bajo deformacion
controlada, el modelo lineal presenta una pendiente correspondiente al
modulo de rigidez al corte maximo y no permite capturar directamente el
amortiguamiento del suelo ya que el area de los ciclos de histéresis es
nula. Lo cual no reproduce la respuesta real de un suelo porque no
considera la degradacion sus propiedades dinamicas, aunque es util para
predecir su comportamiento a bajas deformaciones (y ~ 1x10™* %). De los
modelos no lineales considerados (i.e. elastoplastico e hiperbdlico) se
encontré que el modelo elastoplastico, parte con la misma pendiente que

el modelo lineal (G,, ), hasta que alcanza el esfuerzo de fluencia,

momento en el cual para un mismo nivel de esfuerzos, las deformaciones
incrementan hasta la falla del material. Igualmente, el modelo hiperbdlico
es capaz de reproducir deformaciones plasticas, siguiendo una curva

esfuerzo-deformacién hiperbalica.

El modelo DSS captura en forma realista el comportamiento ciclico
esfuerzo-deformacion del suelo e incorpora el efecto de la historia de
esfuerzos de consolidacion de una muestra in situ, la no linealidad del
suelo, la evolucion del exceso de la presidn de poro del espécimen de

suelo sometido a corte ciclico irregular y su impacto en la reduccion de
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resistencia no drenada y los desplazamientos permanentes asociados al

corte ciclico irregular. EI modelo DSS se basa en una formulacion en
términos de esfuerzos efectivos que permite la simulacion de las pruebas
monotonicas y de corte simple ciclico de arcillas normalmente
consolidadas a ligeramente preconsolidadas, bondades que no poseen

otros modelos constitutivos considerados en el analisis.

Al comparar el método numeérico de la diferencia central con el de las
ocho constantes y el analisis en el dominio de la frecuencia, sin considerar
la no linealidad del suelo, se encontré que los resultados son similares.
Sin embargo, por la diferencia en la forma de discretizar el depdsito de
suelo, los espectros de respuesta obtenidos con analisis en el dominio del
tiempo difieren un poco hacia los periodos bajos, respecto a los obtenidos

con el analisis en el dominio de la frecuencia.

Se encontrd que la presencia de una inclinacién en el talud puede cambiar
perceptiblemente la respuesta total de la columna de suelo, dado que se
aumenta el esfuerzo cortante en sentido talud abajo, contribuyendo a que
las fuerzas actuantes sean mayores y como consecuencia, que las
deformaciones estimadas se acumulen en el mismo sentido, en este caso
la deformacion permanente estd muy cerca de la maxima ya que las
deformaciones que se presentan son plasticas y por lo tanto el suelo no
vuelve a su posicion original al final del evento. Para la condicion de
terreno plano (estratigrafia horizontal), parte de las deformaciones
generadas durante el sismo, son elasticas y al final del sismo se observé
que las deformaciones permanentes son solamente una fraccion de la
maxima predicha durante el evento (Tabla 5.2). En general, sin importar el
sentido de la aceleracion maxima, el talud desarrolla siempre

deformaciones permanentes en el sentido talud abajo, mientras que un
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depdsito de suelo podria tener deformaciones permanentes en cualquier

sentido.

Para taludes con una distribucion de coeficiente de consolidacion
constante la disipacion del exceso de presion de poro es mas rapida que
en el caso de tener una capa menos permeable en la superficie
impidiendo que el agua fluya ascendentemente. Esta situaciéon puede
generar inestabilidad en los estratos superiores del talud, particularmente
por el efecto acumulado de varios eventos dinamicos, ya que los
esfuerzos efectivos se reducen con el tiempo conllevando a una falla del
talud la cual puede ser dificil de relacionar con un evento sismico

especifico.

La resistencia inicial a tomar en cuenta en los analisis de estabilidad
sismica debe de ser acorde a las condiciones de presiéon de poro
prevalecientes en ese momento, ya que en el caso que la presion de poro
generada por un evento anterior, no se haya disipado en su totalidad el
suelo estaria mas cerca de la falla. Lo cual demuestra la importancia del
estado de esfuerzos efectivos y por lo tanto del exceso de la presion de
poro inicial en los resultados de los analisis de estabilidad de taludes

sumergidos.
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APENDICE 1

APENDICES

A1. EFECTO DEL FACTOR DE MASA EN LA RESPUESTA DE UN
DEPOSITO DE SUELO

Dado que la formulacion basada en la matriz de masa concentrada tiende a
subestimar las frecuencias naturales reales un depodsito de suelo, y la
formulacion basada en la matriz de masa consistente tiende a sobrestimarlas. Se
analiza el efecto de considerar en un analisis lineal la matriz de masa
concentrada o la matriz de masa consistente y diferentes relaciones entre las

mismas variando el parametro F, (factor de masa) entre O y 1, ya que un valor

de 1 indica que se considera el 100% de la matriz de masa concentrada mientras
que un valor de 0 toma el 100% del valor de la matriz de masa consistente.
Adicionalmente se compararan con un analisis lineal en el dominio de la
frecuencia, con el fin de definir cual combinacion es la que mejor representa las
frecuencias naturales en la mayoria de los casos practicos. El analisis se llevé a
cabo para tres eventos sismicos, en la Figura A.1 se pueden observar los
resultados obtenidos. El problema fundamental que se ha presentado en cuanto
diferencia en los valores de aceleraciones espectrales predichas para las
frecuencias altas, se presenta principalmente en sismos cuyos periodos
fundamentales estan hacia los periodos bajos, como fue el caso de los sismos
de Manzanillo y de Loma Prieta, para los cuales se presenta una gran diferencia

en las frecuencias altas para la respuesta obtenida con el método en el dominio
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de la matriz de masa concentrada y consistente. Por otra parte el sismo de
Cascadia, el cual tiene un periodo fundamental, T' alto, no presenta diferencias
significativas entre las diferentes respuestas y se puede observar que un valor

de F, de 0.4 a 0.5 da la respuesta mas aproximada a la obtenida en el domino

de la frecuencia en términos de espectros de respuesta.

N

Seudoaceleracion, Sa (9)

L@

Seudoaceleracion, S

L@

0.5

Seudoaceleracion, S

Figura A.1. Efecto del factor de masa en la respuesta de un deposito de suelo

~——SHAKEL -~ F =03 — F

m

1
Periodo, T (s)
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APENDICE 2

A2. DETERMINACION DE LOS DESPLAZAMIENTOS RELATIVOS POR EL
METODO DE LA DIFERENCIA CENTRAL

Para un sistema no lineal, la ecuacion de movimiento puede ser reescrita para

considerar la fuerza no lineal interna:

[ Ja+[C R+ {F ()} = P(0) (A1)
donde {F(u)} es la fuerza no lineal interna de los resortes. En el método de la

diferencia central se obtienen las aceleraciones y las velocidades para el tiempo,

¢t con las siguientes expresiones:

u, = F(ut—m - 2“1 + ut+At) (A2)
i, = i(— u,_,, +u,,,) (A.3)
CT oA i—At t+At

con el fin de expresarlas en funcion del desplazamiento relativo, se realizan las
siguientes operaciones:

1

u, = F(_ (ut U n )_ u,+ ut+At) (A4)
1
i, = E(_ 5”1 - 5“[ —U_n Tt ut+Al) (A5)
Donde:
5”[ =U U (A6)
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5ut+At SUpn — Y, (A7)
5ut + 5”:+At SUpnr — Ui (A8)
Asi:
1
i, = F(_ 25th —U_pt uH—At) (A9)
i, = Altz(_ 26, + G, + i) (A.10)
o1
ty =z (O = ) (A1)
1
1, =—\ou, , +ou A.12
ty = (i, + i) (A12)

Sustituyendo las Ecuaciones (A.11) y (A.12) en la ecuacion de movimiento dada
por la Ecuacion (A.1), las ecuaciones incrementales pueden escribirse como se

presenta a continuacion:

@ ) [ v ) =) (A13)

At 2At

1 1 1

ca[Cl FW)=P0)  (A14)

&/lt-%—At [M]F - &/lt [M]F + &’lH—At [C]E E +
Haciendo factor comun:
s o M-S [l = s | )L + [ |+ (F ()= P) (A.15)
A AL 2At ! A 2At

Despejando el incremento de desplazamiento relativo para el tiempo ¢ + At

o M)+ CL = PO P o D] L+l | e

A A A A
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A3. CODIGO PARA EL ANALISIS DE SUPERPOSICION MODAL Y LA
SUBRUTINA DE LAS OCHO CONSTANTES

'********************************************************************************************

IPROGRAMA PARA EL CALCULO DE RESPUESTA MODAL PARA UN
iSISTEMA DE N GRADOS DE LIBERTAD

'*****'k************'k*'k************'k************'k**********'k*'k********************************

PROGRAM RespuestaSNGL
Use MSIMSL

!*****************************DEFIN|C|C’)N DE VARIABLES****************************
Real delta,alfa,beta2,t,A1,A2,A3,A4,B1,B2,B3,B4

Integer N,NM,NP,NE,i,j,NGLP,G,SX,SV,SAR,SAA,CD,CV,CAR,CAA
Character*20 input,filein

Real,Allocatable
M(:,:),K(:,:),Xi(:),JF(:,:),MResult(:,:),AS(:),VK(:),BETA1(:),Omega(:),L2R(:)
Real, Allocatable :: PHI(:,:),OmegaO(:),PHIP(:,:)

Integer, Allocatable :: VPermu(:),VD(:),VV(:),VAR(:),VAA(:)

Complex, Allocatable :: ALPHA1(:),EVEC(:,:),L2C(:)

Real, Allocatable :: FP(:,:),MJF(:,:),PHIT(:,:),PHITM(:,:)

Real, Allocatable :: Mast(:,:),I(:,:)

Real, Allocatable :: ASFP(:),Y(:),YP(:),YPPr(:)

Real, Allocatable :: MD(:,:),MV(:,:),MAR(:,:),MAA(:,:)

Character*3, Allocatable :: VTxt(:)

'*****'k************'k*'k************'k************'k**********'k*'k********************************

!********************LEER NOMBRE DEL ARCHIVO DE ENTRADA*****************
Print*, "ENTRE EL NOMBRE Y LA EXTENCION DEL ARCHIVO DE DATOS:"
Read(*,*) filein

'********************************************************************************************
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!************************ArchiVOS de entrada y SaIida***********************************
Open (1,file=filein, status='unknown’)

Open (3.file='"DR.RES', status='"replace")

Open (4,file="VR.RES', status="replace’)

Open (5,file="AR.RES', status="replace')

Open (6,file="AA.RES', status="replace')

'********************************************************************************************

!********************LECTURA DE ARCH'VO DE ENTRADA**************************
Read (1,*) N,NM

Allocate (M(N,N),K(N,N))

Allocate (Xi(N),JF(N,1))

Allocate (PHI(N,N),PHIP(N,N),VK(N))

Allocate (Omega(N),OmegaO(N))

Allocate (ALPHA1(N),BETA1(N),L2R(N))
Allocate (EVEC(N,N),L2C(N))

Allocate (VPermu(N))

Allocate (MJF(N,1),PHIT(N,N),PHITM(N,N))
Allocate (Mast(N,N))

K=0.0;M=0.0
Do i=1,N

Read (1,*) VK(i), M(i,i)
End do
Do i=1,N

If (i==1) then
K(i,i)=VK(i)
K(i,i+1)=-VK(i)
Else if (i==N) then
K(i,i-1)=-VK(i-1)
K(i,i)=VK(i-1)+VK(i)
Else
K(i,i-1)=-VK(i-1)
K(i,i)=VK(i-1)+VK(i)
K(i,i+1)=-VK(i+1)

~ —

End if
end do

Read (1,*) NE

If (NE==0) then

126



APENDICE 3

Read (1,*) alfa,beta2

Else

Do i=1,N
Read (1,*) Xi(i)
End do
End if
Do i=1,N
JF(i,1)=1.0
End do

Read (1,*) input
Read (1,*) NP,delta

Allocate (MResult(NP,5))
NGLP =0

DO WHILE (.NOT. EOF(1))

NGLP = NGLP+1

Read (1,%)
MResult(NGLP,1),MResult(NGLP,2),MResult(NGLP,3),MResult(NGLP,4),MResul
t(NGLP,5)

END DO

'********************************************************************************************

!**********************LECTURA DEL ACELEROGRAMA*****************************
Open (2,file=input)
Allocate (AS(NP))
Do i=1,NP
Read (2,%) AS(l)
End do

'********************************************************************************************

prxxsxxssixisCALCULO DE VECTORES Y VALORES PROP|QS****#xststsknknknirix
CALL GVCRG(N,K,N,M,N,ALPHA1,BETA1,EVEC,N)

PHI=Real(EVEC)

Do i=1,N
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L2C(i)=ALPHA1(i)/BETA1(i)
L2R(i)=Real(L2C(i))
Omega(i)=sqgrt(L2R(i))

End do

'********************************************************************************************

!******************SU BRUTINA PARA ORDENAR EL VECTOR**********************
!*************************DE FRECUENCIAS DE MENOR A MAYOR*****************
CALL SVRGN(N,Omega,OmegaO)

Deallocate (EVEC,ALPHA1,BETA1,0MEGA)

proexxre*SUBRUTINA PARA PERMUTAR LAS COLUMNAS DE PH|***#xsksnees
Do i=1,N
If (i==1) then
VPERMU(i)=N
Else if (i==N) then
VPERMU(i)=1
Else
VPERMUY(i)=N-i+1
End if
End do
CALL PERMA(N,N,PHI,N,VPERMU,2,PHIP,N)
Deallocate (PHI,VPermu)

'********************************************************************************************

!***********************FACTORES DE PART'C' PAC|ON******************************
Allocate (FP(N,1))
Allocate (I(N,1))
MJF=Matmul(M,JF)
PHIT=Transpose(PHIP)
PHITM=Matmul(PHIT,M)
Mast=Matmul(PHITM,PHIP)
[=Matmul(PHIT,MJF)
Do i=1,N

FP(i,1)=I(i,1)/Mast(i,i)
End do
Deallocate (MJF,PHIT,PHITM,Mast)

'********************************************************************************************

presxsxsisieses  CAL CULO DEL VECTOR DE AMORTIGUAMIENTQS*** ks
!********************************* PARA EL CASO GENERAL**************************
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If (NE==0) then
Xi=0.0
Do i=1,NGLP
Xi(i)=alfa/(2*OmegaO(i))+(beta2)*OmegaO(i)/2
End do
Else
End if

'********************************************************************************************

!******************VARIABLES PARA METODO DE OCHO***************************
!*******************CONSTANTES Y MATR'CES DE RESPUESTA******************

Do i=1,NGLP
SX=SX+MResult(i,2)
SV=SV+MResult(i,3)
SAR=SAR+MResult(i,4)
SAA=SAA+MResult(i,5)

End do

Allocate
Allocate
Allocate
Allocate
MD=0.0
MV=0.0
MAR=0.0
MAA=0.0

ASFP(NP))

Y(NP),YP(NP),YPPr(NP))
MD(NP,SX),MV(NP,SV),MAR(NP,SAR),MAA(NP,SAA))
VD(SX),VV(SV),VAR(SAR),VAA(SAA))

.~~~ A~

prexsxsarrs: SOLUCION NUMERICA DE LA ECUACION DE MOVIMIENTO,
[ METODO DE LAS 8 CONSTANTES PARA CALCULAR LA RESPUESTA
IDE LOS GRADOS DE LIBERTAD ESPECIFICADOS EN EL ARCHIVO DE
IENTRADA

Do i=1,NM
Do t=1,NP
ASFP(t)=AS(t)*FP(i,1)
End do
Y(1)=0
YP(1)=0
YPPr(1)=-2*Xi(i)*OmegaO(i)*YP(1)-OmegaO(i)**2*Y(1)-ASFP(1)
CALL OchoCtes(Xi(i),OmegaO(i),delta,A1,A2,A3,A4,B1,B2,B3,B4)
Do t=2,NP
Y (t)=A1*Y(t-1)+A2*YP(t-1)+A3*ASFP(t-1)+A4*ASFP(t)
YP(t)=B1*Y(t-1)+B2*YP(t-1)+B3*ASFP(t-1)+B4*ASFP(t)
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YPPr(t)=-OmegaO(i)**2*Y (t)-2*Xi(i)*OmegaO(i)*YP(t)-ASFP(t)
End do
CD=0
CVv=0
CAR=0
CAA=0
Do j=1,NGLP
If (MResult(j,2)==1) then
G=MResult(j,1)
CD=CD+1
VD(CD)=G
Do t=1,NP
MD(t,CD)=MD(t,CD)+PHIP(G,i)*Y(t)
End do

else

End if

If (MResult(j,3)==1) then
G=MResult(j,1)
CVv=CV+1
VV(CV)=G
Do t=1,NP

MV (t,CV)=MV(t,CV)+PHIP(G,i)*YP(t)

End do

else

End if

If (MResult(j,4)==1) then
G=MResult(j,1)
CAR=CAR+1
VAR(CAR)=G
Do t=1,NP

MAR(t,CAR)=MAR(t,CAR)+PHIP(G,i)*YPPr(t)

End do

else

End if

If (MResult(j,5)==1) then
G=MResult(j,1)
CAA=CAA+1
VAA(CAA)=G
Do t=1,NP

MAA(t,CAA)=MAA(t,CAA)+(PHIP(G,i)*(YPPr(t)+ASFP(t)))
End do
else
End if
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[repmmee* FORMATO DE LOS ARCHIVOS DE
SALI DA************************

20 format(100(5X,A3,1X,14,2X))

30 format(100(2X,E13.5))

'********************************************************************************************

proeemmre* IMPRIMIR RESULTADOS DE DESPLAZAMIENT Q**#k#xwimsi
Allocate (VTxt(SX))

VTxt="GDL"
Write (3,20) (VTxt(i),VD(i),i=1,SX)
Do t=1,NP

Write (3,30) (MD(t,j),j=1,SX)
End do

Deallocate (VTxt

'********************************************************************************************

!*******************IMPRIMIR RESU LTADOS DE VELOClDAD***********************
Allocate (VTxt(SV))

VTxt="GDL"
Write (4,20) (VTxt(i),VV(i),i=1,SV)
Do t=1,NP

Write (4,30) (MV(t,j),j=1,SV)
End do

Deallocate (VTxt)

'********************************************************************************************

prxsesxsies MPRIMIR RESULTADOS DE ACELERACION RELAT[VA*#**#xskxsks
Allocate (VTxt(SAR))

VTxt="GDL"
Write (5,20) (VTxt(i),VAR(i),i=1,SAR)
Do t=1,NP

Write (5,30) (MAR(t,j),j=1,SAR)
End do

Deallocate (VTxt)

'********************************************************************************************

pexsxsiesk M PRIMIR RESULTADOS DE ACELERACION ABSOLUTA***#*xssskesixs
Allocate (VTxt(SAA))

VTxt="GDL"

Write (6,20) (VTxt(i),VAA(i),i=1,SAA)

Do t=1,NP
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Write (6,30) (MAA(t,j),j=1,SAA)
End do
Deallocate (VTxt)

'********************************************************************************************

'*****************************CERRAR ARCH IVOS**************************************

Close (1)
Close (2)
Close (3)
Close (4)
Close (5)
Close (6)

'********************************************************************************************

End Program

proereexSUBRUTINA PARA CALCULAR LAS 8 CONSTANTES***xxxxwwwiiiik
Subroutine OchoCtes(Xi,Omega,delta,A1,A2,A3,A4,B1,B2,B3,B4)

Real Xi,Omega,delta,A1,A2,A3,A4,B1,B2,B3,B4,EX,C,5,0megaD

OmegaD=0mega*sqrt(1-Xi**2)
EX=exp(-Xi*Omega*delta)
C=cos(OmegaD*delta)
S=sin(OmegaD*delta)

A1=EX*(Xi*S/sqrt(1-Xi**2)+C)

A2=EX*S/OmegaD
A3=(-1/0Omega**2)*(2*Xi/(Omega*delta)+EX*(((1-2*Xi**2)/(OmegaD*delta)-
Xi/sqrt(1-Xi**2))*S-(1+2*Xi/(Omega*delta))*C))
A4=(-1/0Omega**2)*(1-2*Xi/(Omega*delta)+EX*((2*Xi**2-
1)*S/(OmegaD*delta)+2*Xi*C/(Omega*delta)))

B1=-EX*Omega*S/sqrt(1-Xi**2)

B2=EX*(C-Xi*S/sqrt(1-Xi**2))
B3=(-1/0Omega**2)*(-1/delta+EX*((Omega/sqrt(1-Xi**2)+Xi/(delta*sqrt(1-
Xi**2)))*S+C/delta))
B4=(-1/(Omega**2*delta))*(1-EX*(Xi*S/sqrt(1-xi**2)+C))

End

'********************************************************************************************
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A4. DETERMINACION DE LAS MATRICES GLOBALES DE MASA Y RIGIDEZ

Inicialmente se procede a determinarlas Matrices de masa elemental:

oh, 0 1926.61-3 0
] N f 2889.91 0
m| = = -
: . o 1926.61-3 0 2889.91
2
[ p,h, 1916.41-8 0
| 2 _[7665.65 0
mj, = . 1916.41-8 |~ 0 7665.65
I 2
N2 1916.41-2.5 0
-] 2 [2395.51 0
mly = . 1916.41-2.5 | 0 2395.51
I 2 oz
[ puh, 1763.51-15.5
] ; 0 0 13667.18 0
m = =
o enl 176351155 |7 0 13667.18
I 2
[ psh 1834.86-7.5 |
| 2 0 _[6880.73 0
mjs = . 1834.86-7.5 0 6880.73
I 2]
[ peh 1834.86-5
- 0 _[4587.16 0
mfg = 1834.86-5 | 0 4587.16
I 2
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[2038.74-34
2

0

2079.51-5.5
2

0

2079.51-10

[m]9 =

2
0

0 [34658.51 0
2038.74-341 1 0 3465851
2
0 571865 0
2079.51-55| | 0 5718.65
2
O | [10397.55 0
2079.51-10\ | 0 10397.55
2

posteriormente se procede a ensamblar las matrices elementales para obtener la

matriz global de Masa. Primero se reescriben las matrices elementales en

términos de la numeracién global.

0

S O O O O o O

0

Para el element

T
S O O O O O o o o o

Para el elemento (3) se tiene:

[2889.91

0

7665.65

0

S O O O o O

0

0
2889.91
0

S O O O o O

0

O ccocoococoocooc oo

0
0

7665.65

0

S O O O o O

S OO O O O O O o O

0
0
0
0
0
0
0
0
0
0
)

0
0
0
0
0
0
0
0
0
0

(2) se

0
0
0
0
0
0
0
0
0
0
e

S O O O O O O o o

S O O O O O o o O

0

S O O O O O o o o o

"o o coc o o o o o o

S O O O O O o o o o

S OO O O O O O o O

De esta manera, para el elemento (1) se tiene:

S O O O O O o o o o

S O O O O O O o o o

S O O O O O o o o o

134



APENDICE 4

000 O0O0OOPO
000 O0O0OO
000 O0O0°TU

0
239551 0 0 0 0O O O

0 0 239551

0

000 O0O0OO
000 0O0O
00 0O0OOPO
000 O0O0OO
000 O0OOP
000 O0OO

0

0

0

Para el elemento (4) se tiene:

000 0O
0 00 0O
000 0O
0 00 0O

0
0
0

0
13667.18 0 0 0 0 O

0
0

0
0 0 0 13667.18

0

0

0
0
0
0
0
000

0 00 0O
000 0O
0 00 0O
0 00O0O
0 00 0O

0
0
0
0
0

0

Para el elemento (5) se tiene:

0 000
0 00O
0 000
0 00O
0 000

00 00
00 00
00 00
00 00

0
6880.73 0 0 0 O

0 0 0 0 6880.73

00 00
00 00
00 00
00 00
00 00

0

0 000
0 000
0 000
0 000

Para el elemento (6) se tiene:
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0
0
0
0
0
0

00 00O
00 0O0O
00 0O0O
00 0O0O
00 00O

0

0
4587.16 0 0 O

0 0 0 0 0 4587.16

00 0O0O
00 00O
00 0O0O

00 0 00O
Para el elemento (7) se tiene:

0

0
0
0

0
0
0
0
0
0

000O0OO0OO
00 0O0O0OO
000O0O0OO
000O0O0OO
00O0O0O0OO
00O0O0OO0OO

0
34658.51

0 0 0 0 0 0 3465851

000 O0O0O0O
000 O0O00O0

000000
Para el elemento (8) se tiene:

00

0
0
0

000 0 O0O0ODPO
000 0 O0O0ODPO
000 O0O0O0OTOP
000 O0O0TO0DDPO
000 O0O0TO0DPO
000 O0O0TO0DOPO
000 O0O0TO0OTDPO

0
5718.65 0

0 00 0 0 0 0 5718.65

000 O0O0TO0ODOPO

0 000 0 O00O0
Para el elemento (9) se tiene:

0
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S O O O O O o o o <o
S O O O O O o o o <o

S O O O O O o o o
S O O O O O O o o O

0
matriz

|
Q

elementos:

[2889.91
0

S O O O O o o O

Ahora las Matrices de rigidez elemental:

Q

[k]l =

I
|
o

Q

=
I.\_)_l
Il
o

I
‘
(S} )

Q

=
‘L')_‘
Il
=
= ‘wa

v

0 000 0
0 000 0
0 000 0
0 000 0
0 000 0
0 000 0
0000 0
0 000 0
0 0 0 0 10397.55
0 000 0

S O O O O o o O

0

10397.55 |

global se obtiene agregando las contribuciones de todos los

0

0

10555.56 0
0 10061.16
0 0
0 0
0 0
0 0
0 0
0 0
0 0

Gl

G

(¥}

[\S)

h
G
h

G

2

%)

G

h

h
G
h

1
1
h
3
3

w

0
0
0

16062.69

0

S O O o O

4301386.34

[ 24287836.9
| =24287836.9

20547.91

[ 19667431.19
1 -19667431.19

—24287836.9
24287836.9

oS O O

0

0

oS O o O

0 0

0 0

0 0

0 0

0 0
11467.89 0

0 39245.67

0 0

0 0

0 0

-19667431.19
19667431.19

B -4301386.34
» | |-4301386.34  4301386.34

|

S O O O o O

0
40377.17
0
0

0 0 ]

0 0

0 0

0 0

0 0

0 0

0 0

0 0
16116.21 0

0 10397.55 |
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[k]9 =

3810198.28 —3810198.28
—3810198.28 3810198.28

[ 24584464.83  —24584464.83
| 224584464.83  24584464.83

36876697.25 —36876697.25
-36876697.25 36876697.25

;77 _{ 4274689.69 —4274689.69}

—4274689.69 4274689.69

56334323.05 —56334323.05
—56334323.05 56334323.05

| 30983877.68  —30983877.68
| -30983877.68  30983877.68

Ahora se ensamblan las matrices de rigidez elementales para obtener la matriz

global, para lo cual se reescriben las matrices elementales en términos de la

numeracion global.

Para el elemento (1) se tiene:
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-19667431.19 0 0 0 0 0 O O O

19667431.19
—19667431.19

00 0O0OOOO
000O0O0OO0OO0OO
000O0OO0OO®O
000O0OO0OOO
000O0OOOO
00 0O0OOO®O
000O0OO0OOO
000O0OO0OOO
000O0OO0OOO

19667431.19

0

0
Para el elemento (2) se tiene:

000 O0O0GO0TO

—-430138634 0 0 0 0 0 O O

-4301386.34 430138634 0 0 0 0 0 O O

0 4301386.34

0

000 O0O0OO0OO
000 O0O0OO0OO
00 0O0O00O0OO
00 0O0O0OO0OO
000 O0O0OO0OO
00 00O00O0OO
000 O0O0O0O0OO

0
0

0
0

0

Para el elemento (3) se tiene:

000 O0O0TO
000 O0O0TO

0

0
—242878369 0 0 0 0 0 O

0 0 24287836.9

0 0

000 O0O0O
000 O0O0TGO
0 00 O0O0TO
000 O0O0TO
000 O0O0OTO
000 O0O0TO
000 O0O0O

24287836.9

—24287836.9

0
0
0
0

0

0

0

Para el elemento (4) se tiene:
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00 0O0OTO
00 0O0TPO
000 OO

0
0
0
—-381019828 0 0 0 O O

3810198.28

3810198.28
—3810198.28

00

0

000 OO
000 OO
000 OO
000 OO
000 O0O
000 O0UO

0 00

0
0
0

0
0
0

0 0 0
Para el elemento (5) se tiene:

0000
0000
0000
0000

—2458446483 0 0 0 O

0 0 00
0 000
00 00
00 00
0 0 00
0 0 00O
0 0 00O
00 00O
0 000

0 0 00
Para el elemento (6) se tiene:

24584464.83
—24584464.83

0000
0000
0000
0000
0000

24584464.83

0
0
0
0
0

—36876697.25 0 0 0

36876697.25

00 00O
00 00O
00 00O
00 0 00O
00 00O
00 00O
00 00O
00 0 00O
00 00O

00 0O0O0
Para el elemento (7) se tiene:

36876697.25
—36876697.25

0

0
0
0
0

0
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0
0
0
0
0
0

0 00O0O0OTGO
0 00O0O0OTGO
0 00O0O0OTGO
000 O0O0OTGO
0 00O0O0OTGO
000 O0O0TO

—4274689.69 0 0

0 000 0 0 4274689.69

000 O0O0TO
0 00O0O0OTGO

0 00 00O
Para el elemento (8) se tiene:

4274689.69 0 0

—4274689.69

00 0O0O0O0OTO
00 0O0O0GO0OTO
00 0O0O0GO0OTO
00 0O0O0TO0OTO O
00 0O0O0O0OTO
00 0O0O0TO0OTO
00 0O0O0OGO0OTO
00 0O0O0GO0OTO O
00 0O0O0O0OTO

000 O0OTO0OTP O
Para el elemento (9) se tiene:

—-56334323.05 0
56334323.05

56334323.05
—56334323.05

0

0 00O0O0OOGO0OO
000 0O0OGO0OO
00 0O0O0OO0OGO0OP O
00 0O0O0OO0OGO0OO
0 000O0OGO0OO
000 0O0OO0OO
00 0O0O0OO0OO0OPO
00 0O0O0OO0OGO0OO
0 000O0OOGO0OO

00 0O0O0OGO 0O
La matriz global se obtiene agregando las contribuciones desde todos los

—30983877.68
30983877.68

30983877.68
—30983877.68

elementos:
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[ 19667431.19  —19667431.19 0 0 0 0 0 0 0 0 1
—19667431.19  23968817.53 —4301386.34 0 0 0 0 0 0 0
0 —4301386.34  28589223.24 —24287836.9 0 0 0 0 0 0
0 0 —24287836.9 28098035.18 —3810198.28 0 0 0 0 0
[K] _ 0 0 0 —3810198.28 28394.663.12 —24584464.83 0 0 0 0
0 0 0 0 —24584464.83  61464162.08 —36876697.25 0 0 0
0 0 0 0 0 —36876697.25 41151386.94  —4274689.69 0 0
0 0 0 0 0 0 —4274689.69  60609012.74 —56334323.05 0

0 0 0 0 0 0 0 —56334323.05 87318200.72 —30983877.68
L 0 0 0 0 0 0 0 0 —30983877.68  30983877.68 |
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