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Abstract

The topic of study in the present investigation is
about slope stability, the main objective of this work
was to evaluate the seismic behavior in earthdams
by using a computational model and a hypoplastic
model.

The research was performed in the Technische
Universitét Dresden, Germany. Concerning the
methods and materials used, laboratory tests were
performed in order to determine the hypoplastic
parameters needed for its use in the finite element
method which was performed with the software
Tochnog, using GIiD as a postprocessor as well.
With the data obtained from the finite element
method, which are the amplification of the
acceleration and the shear strain, the slope
stability was calculated using the pseudostatic
analysis and the software GeoSlope in order to
perform a parametric study.

Regarding the results, it was observed that the
acceleration within the dam in study was amplified
even by 3 times from the base to the crest, this
shows the difficulty in the selection of an
appropriate pseudostatic coefficient. The impact in
the use of a specific shear strength shows that
sometimes it is incorrect to use the peak shear
strength when performing a pseudostatic analysis.
The selected value of cohesion has a great impact
in the factors of safety obtained and in the shape
of the sliding mass.

From this investigation, it can be concluded that in
order to evaluate the slope stability using the
pseudostatic approach, there must be the proper
knowledge because of all the factors that affect the
behavior of the slope.

Keywords:

Slopes, stability, earthdams, seismic coefficient,
constitutive model, hypoplasticity, finite element
method, numerical dynamic  calculations,
pseudostatic method.

Resumen

El tema de estudio en la presente investigacién es
la estabilidad de taludes, el objetivo principal fue
evaluar el comportamiento sismico de presas de
tierra mediante un modelo computacional
utilizando un modelo constitutivo hipoplastico.

La investigacion fue realizada en la Universidad
Técnica de Dresden, Alemania. Entre los
materiales y métodos empleados, se encuentran
las pruebas de laboratorio las cuales fueron
realizadas para determinar los parametros del
modelo constitutivo hipoplastico el cual fue
utilizado en el modelo de elemento finito ejecutado
con el software Tochnog, asi mismo el software
GIiD fue utilizado como post procesador. Con los
datos obtenidos del modelo de elemento finito, es
decir la amplificacion de la aceleracién y de la
deformacion por cortante, la estabilidad de taludes
fue calculada por el método pseudoestatico por
medio del software GeoSlope, con el fin de hacer
un estudio paramétrico.

Con respecto a los resultados, se observé como la
aceleracibn en la presa en estudio se ve
amplificada hasta tres veces de la base a la cresta,
esto demuestra la dificultad para la escogencia de
un coeficiente sismico apropiado. El impacto en el
uso de una determinada resistencia cortante
muestra que muchas veces es incorrecto utilizar el
valor de la resistencia cortante pico a la hora de
realizar un analisis pseudoestatico. El uso del valor
de cohesidn escogido tiene un impacto alto en el
factor de seguridad y en la forma de la masa
deslizante.

De esta investigacion se concluye que debe existir
un conocimiento adecuado para evaluar la
estabilidad de taludes por medio del método
pseudoestatico debido a todos los factores que
intervienen en la estabilidad de taludes.

Palabras clave:

Taludes, estabilidad, presas de tierra, presas de
materiales sueltos, coeficiente sismico, modelo
constitutivo, hipoplasticidad, modelo de elemento
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Prefacio

Los sismos representan uno de los mayores
factores de influencia en la estabilidad de taludes
y laderas. Por tanto, en paises de alta sismicidad
como lo es Costa Rica, este es un aspecto muy
importante a tomar en cuenta en la practica de la
ingenieria civil y geotécnica.

El célculo de la estabilidad de taludes durante el
sismo es un proceso muy complejo ya que
intervienen diversas variables que inclusive
muchas veces no son conocidas, sin embargo uno
de los métodos usuales para estimar la estabilidad
de taludes es el método pseudoestatico en el cual
para tomar en cuenta los efectos del sismo se
utilizan los llamados coeficientes pseudoestaticos
horizontales, los cuales pretenden representar el
movimiento del sismo con tan solo una fuerza
horizontal aplicada, y la estabilidad se mide con
respecto al factor de seguridad, sin brindar
informacion de desplazamientos.

El objetivo en este proyecto es el evaluar el
comportamiento sismico de presas de tierra
mediante un modelo computacional utilizando un
modelo constitutivo hipoplastico, para asi efectuar
una comparacién entre los resultados obtenidos
con el modelo de elemento finito y con el método
pseudoestatico.

En cuanto a los agradecimientos cabe destacar a
todas las personas que fueron de gran apoyo
durante el desarrollo de este trabajo, entre las
cuales se encuentran el profesor guia del proyecto
MSc.-Ing. Gustavo Rojas, director de la Escuela de
Construccion del Instituto Tecnolégico de Costa
Rica, quien puedo decir que siempre me ha
impulsado a crecer y ha creido en mi desde mis
primeros afios en la carrera hasta el dia de hoy.
Asi mismo a mi supervisor en la Universidad
Técnica de Dresden en Alemania, Dipl.-Ing. Jamal
Hleibieh del Instituto de Geotecnia, que fue
participe en cada paso del desarrollo del proyecto,
puedo decir que su puerta siempre estuvo abierta

ante cualquier situacién en la que requiriera de
ayuda, asi como al profesor Dr.-Ing. habil. Ivo
Herle, por quien tuve la oportunidad de realizar mi
proyecto de graduacion en Alemania, dandome la
oportunidad mas grande que he tenido tanto a
nivel académico como a nivel personal, ya que
puedo decir que he aprendido tanto en estos
Ultimos meses, cambiandome la perspectiva del
mundo y haciéndome salir de mi zona de confort
diariamente. Igualmente al Ing. Eduardo Avilés del
departamento de disefio geotécnico del Instituto
Costarricense de Electricidad, quien siempre me
brindo ayuda cuando no era asi su
responsabilidad. Y por Gltimo a todas las personas
tanto de la Universidad Técnica de Dresden como
el Instituto Tecnoldégico de Costa Rica que
estuvieron anuentes a ayudar en este proceso.
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Resumen Ejecutivo

El tema desarrollado en el presente trabajo trata
sobre la evaluacion sismica de la estabilidad de
taludes en presas de tierra y su importancia radica
en que en paises de alta sismicidad, como Costa
Rica, los efectos del sismo deben ser
considerados en la practica de la ingenieria civil,
debido a las consecuencias devastadoras que
este puede provocar. Uno de estos campos en que
se debe considerar, es la estabilidad de taludes y
laderas, el cual histéricamente ha sido estudiado
utilizando presas de tierra.

Por tanto, el objetivo perseguido fue el de evaluar
el comportamiento sismico de presas de tierra
mediante un modelo computacional utilizando un
modelo constitutivo hipoplastico. Entre los
materiales y métodos empleados se comenz6 con
pruebas de laboratorio en el suelo en estudio, la
arcilla caolinita. Entre los ensayos de laboratorio
realizados se encuentran: el ensayo de indices
bésicos por tanto se llevé a cabo la determinacion
del limite liquido, plastico e indice de plasticidad.

Seguidamente con los resultados obtenidos de las
pruebas de laboratorio se procedié a la
determinacion de los parametros del modelo
constitutivo  hipoplastico. La hipoplasticidad
describe el comportamiento mecanico del suelo y
constituye un enfoque para el modelaje
constitutivo de tipo no lineal. ElI modelo
hipopléastico requiere de 5 parametros N, A, k, @ y
r, y otros 5 para tomar en cuenta el esfuerzo
intergranular en el suelo, los cuales son R, Br, x,
mr y mg. Estos parametros fueron utilizados en el
modelo de elemento finito, el cual fue ejecutado
con el software Tochnog, asi mismo el software
GiD fue utilizado como post procesador para la
observacion de los resultados obtenidos con dicho
modelo. Primero se llevé a cabo la definicion de la
geometria de la presa y de la sefial de entrada del
sismo, asi como la definicibn de puntos
especificos para evaluar el comportamiento de la
presa durante el sismo en estos puntos

especificados. La sefal de entrada del sismo tiene
una aceleracion pico de 4,32m/s2.

Después de especificadas las condiciones
iniciales, los calculos numéricos fueron realizados
para la presa compuesta por caolinita, sin
embargo después de las primeros célculos fue
evidente que el suelo en estudio era muy débil
para realizar el analisis, por tanto los parametros
se cambiaron a los datos de otro suelo, una arcilla
de china la cual a pesar de ser llamada arcilla tiene
un comportamiento limoso.

Por tanto se volvieron a ejecutar las pruebas de
laboratorio y con los datos obtenidos de la
amplificacion de la aceleracion y de la deformacién
por cortante, la estabilidad de taludes fue
calculada por el método pseudoestético por medio
del software GeoSlope para la obtencion de
factores de seguridad para mecanismos de falla
apropiados y para la posterior comparacién entre
los distintos resultados obtenidos.

El fin de llevar a cabo los célculos pseudoestaticos
fue el de realizar un estudio paramétrico para
observa el impacto que tienen los distintos factores
gue intervienen en la estabilidad de taludes en los
factores de seguridad obtenidos.

Con respecto a los resultados obtenidos, se
observé que la aceleracion en la presa se ve
amplificada hasta tres veces desde la base hasta
la cresta de la misma. Esto demuestra la dificultad
en la seleccibn de un coeficiente sismico
apropiado, en este caso el PGA del sismo era de
4,32m/s2 esto daria un coeficiente de 0,22, pero
este no refleja el comportamiento de las ondas
dentro de la presa. Sin embargo, utilizar el valor de
3,5 veces, con un kh= 0,77 ambién seria un error
ya que solo representaria el movimiento en la
cresta de la presa.
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El uso de distintas resistencias cortantes muestra
gue es incorrecto utilizar la resistencia cortante
pico al realizar calculos pseudoestaticos ya que no
existe informacién sobre desplazamientos o
deformacion unitaria.

El uso de un valor mas alto de &ngulo de friccion
no es tan significante, eleva ligeramente el factor
de seguridad pero no tiene el impacto que tiene la
cohesion.

En el caso de la cohesion, fue claro el impacto de
esta tanto en el factor de seguridad como en la
forma de la masa deslizante. A mayor cohesion
mayor el factor de seguridad obtenido y mayor la
forma de la falla deslizante.

Al determinar la fuerza cortante en el laboratorio o
con una simulacién es incorrecto asumir que la
cohesion en el suelo esta determinada por la linea
de mejor ajuste ya que no siempre es el caso, y

10

esto contribuye a asumir una resistencia cortante
mas alta de lo que en realidad es.

Se debe tener conocimiento para evaluar la
estabilidad de taludes por medio del método
pseudoestatico ya que este se ve afectado por
muchos factores y no basta con aplicar los valores
recomendados. Debe existir un estudio mas
profundo para cada caso individual.

Se recomienda el uso de célculos numéricos
dinamicos ya sea como herramienta de analisis de
la estabilidad de taludes o como ayuda para
realizar el andlisis pseudoestatico ya que estos
brindan informacién acerca de lo que esta
pasando en la presa en cada paso, y son (tiles
para determinar la deformacién unitaria en la presa
(que permite escoger una adecuada resistencia al
corte) vy brinda los datos de aceleracién en la
presa que permite la escogencia de un coeficiente
pseudoestatico mas representativo ya que se
observa la amplificacion de esta dentro del sismo.
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Objetivos

Objetivo General

e Evaluar el comportamiento sismico de una
presa de tierra mediante un modelo
computacional utilizando un modelo
constitutivo hipopléstico.

Objetivos Especificos

e Determinar la caracterizacidon geotécnica
del suelo que constituyen la presa provista
por la Universidad Técnica de Dresden,
mediante ensayos de laboratorio.

¢ Modelar el comportamiento sismico de la
presa de tierra, mediante el uso de un
software de elemento finito y un modelo
hipoplastico.

e Estimar los parametros de
comportamiento sismico necesarios en el
analisis pseudoestatico, obtenidos

mediante el modelo de elemento finito.

e Calcular la estabilidad de taludes de la
presa de tierra mediante el método
pseudoestatico con ayuda de software
convencional.
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Introduccion

Los sismos pueden tener efectos devastadores y
afectar a una sociedad entera, pueden causar el
dafio a estructuras diversas, causar la licuefaccién
de suelos, deslizamientos e inclusive muertes
humanas. Por tanto, los efectos de los sismos
deben ser tomados en cuenta en mdultiples
aspectos de la ingenieria civil.

La estabilidad de taludes es un aspecto de gran
importancia en la practica de la ingenieria
geotécnica ya que no solo implica la seguridad de
la infraestructura que usualmente se encuentra
involucrada, como lo son los taludes en carreteras,
0 los constituidos por presas de tierra, sino
también y aln mas importante la seguridad de los
usuarios o personas que se encuentran cerca de
dichas infraestructuras, ya que el fin de esto es la
prevencion de posibles eventos desafortunados.

Histéricamente, una de las formas mas comunes
de determinar la estabilidad de taludes es con el
uso de métodos de equilibro limite los cuales
evallan dicha estabilidad con un factor de
seguridad, el cual es un nimero que pretende
establecer si determinado talud es estable o no,
usualmente se considera que si es igual o mayor
qgue la unidad, el talud es estable, significando que
las fuerzas que resiste el talud son mayores o
iguales a las fuerzas aplicadas sobre este, sin
embargo ha sido sefialado por varios autores,
desde Terzagui (1950), que en ocasiones un talud
puede ser inestable inclusive con un factor de
seguridad mayor a la unidad, y viceversa.

Con respecto al impacto sismico en el método
pseudoestatico, este es evaluado por medio de un
solo coeficiente sismico horizontal que supone
representar los efectos del sismo, lo cual resulta
sumamente dificil ya que los sismos se comportan
como cargas ciclicas y el comportamiento del
suelo en estas condiciones es dificil de reproducir.
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Por esta razén la parte mas dificil en la evaluacion
de la estabilidad de taludes, es la seleccion de un
coeficiente sismico apropiado, la problematica de
esto es discutida en el siguiente trabajo.

En el presente trabajo calculos numéricos
dinamicos fueron ejecutados para una presa de
tierra con la ayuda del software de elemento finito
Tochnog, wusando un modelo constitutivo
hipoplastico de suelo, con el fin de obtener las
aceleraciones y las deformaciones por cortante de
la presa. Posteriormente con dichos resultados, se
ha realizado un estudio paramétrico al ejecutar el
célculo convencional de la estabilidad de taludes
con el software GeoSlope, con el fin de obtener los
factores de seguridad para mecanismos
apropiados de falla y por tanto comparar los
distintos resultados obtenidos y ver el impacto que
tienen los diferentes factores en la estabilidad de
taludes.
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Marco tedrico

Estabilidad de taludes durante el sismo

Efectos de los sismos

Los sismos son acontecimientos naturales que
han sucedido por miles de afios y que continuaran
ocurriendo, muchas veces pueden ocurrir de
diariamente y ser casi imperceptibles, sin embargo
en otras ocasiones sus efectos puede ser
devastadores, de acuerdo con (Kramer, 1996) los
peligros asociados a los terremotos son llamados
peligros sismicos y pueden ser clasificados de la
siguiente forma:

e Movimiento del terreno
Probablemente el méas importante de los peligros
sismicos ya que los demas son derivados de este,
por tanto el grado de movimiento del suelo se
puede correlacionar de manera directa al nivel de
dafo. El movimiento del suelo ocurre cuando las
ondas sismicas producidas durante el sismo
alcanzan la superficie y producen el movimiento,
gque puede durar desde segundos hasta minutos.

e Peligros estructurales
Estos pueden ocurrir en ambos tipos de
estructuras, nuevas o viejas y puede conllevar a
muertes humanas, pérdidas econdémicas y de
propiedades. Las estructuras no necesitan
colapsar para causar dafio, los objetos dentro de
ellas pueden caerse, tuberias, almacenamiento e
iluminacién pueden ser dafiadas por el sismo. Este
peligro sismico en concreto ha llevado al
mejoramiento de los cédigos de disefio.

e Licuefaccion
Esto se da cuando la resistencia del suelo es
reducida de manera drastica y es incapaz de
permanecer estable y el suelo parece ser un fluido
debido a este efecto. Este tipo de falla en el suelo
ha causado el colapso o falla de presas de tierra,
taludes y fundaciones.

e Deslizamientos
Usualmente los deslizamientos son de pequefias
magnitudes, pero asi mismo pueden destruir

pueblos enteros y causar dafios a edificios
puentes y otros medios de comunicacion.

e Fallade estructuras de retencion
Las estructuras de retencién son esenciales para
los movimientos de bienes y pueden ser dafiados
severamente durante la ocurrencia de sismos y
algunas de las pérdidas pueden ser de caréacter
irreparable.

e Peligros asociados con lineas de vida
Durante los sismos las lineas de vida pueden
verse amenazadas y tener un impacto econémico
severo, ademas de que puede afectar la calidad
de vida y el ambiente. Entre las lineas de vida se
incluye a energia eléctrica, telecomunicaciones,
planta de energia, torres de transmision,
carreteras, puentes, aeropuertos, distribucién y
almacenamiento de agua, aceite y gas.

e Tsunamis
Los tsunamis son olas de grandes periodos
producidas por sismos que pueden causar
destruccién, muertes humanas y efectos
devastadores a pueblos enteros

Estabilidad de taludes

En zonas sismicas, los sismos representan uno de
los factores que mayormente influyen en la
estabilidad de taludes, por tanto esto puede
ocasionar deslizamientos o alguno de los otros
peligros sismicos, la falla de taludes durante un
sismo puede provocar mas dafio que el sismo por
si mismo. Por tanto, el andlisis de la estabilidad
sismica de taludes debe ser considerado, sin
embargo usualmente esto suele ser un desafio a
nivel geotécnico debido a todos los factores
involucrados en la estabilidad de taludes, varios de
los cuales son muchas veces desconocidos o cuya
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influencia en la estabilidad de taludes es tan
pobremente conocida que una estimacion decente
no puede ser realizada (Hack , Alkema, Leenders,
Kruse, & Luzi, 2007).

Caracteristicas de tipo geologico, hidrolégico,
topografico y geométrico influencia la estabilidad
de taludes, por esto se requiere de informacion
acerca de estas caracteristicas para realizar e
interpretar los resultados del andlisis de la
estabilidad de taludes (Kramer, 1996). Tanto
laderas como taludes pueden volverse inestables
durante el sismo. A pesar de que los sismos
generan la falla, estos no son usualmente la causa
de la misma. Lo que generalmente causa la falla
de taludes son otros factores que cambian la
resistencia del suelo o la geometria del talud, estos
pueden ser naturales como la erosion, desgaste,
sedimentacion o actividades humanas como el uso
en agricultura, terraceo, corte y relleno en
carreteras (Hack , Alkema, Leenders, Kruse, &
Luzi, 2007).

Segun (Kramer, 1996) la estabilidad sismica de
taludes es influenciada fuertemente por la
estabilidad estatica, esto debido a que cuando los
taludes requieren de una alta resistencia cortante
para mantener el equilibrio bajo fuerzas estaticas
gravitacionales, las fuerzas dinamicas necesarias
para producir inestabilidad serdn mas bajas. Esto
explica porque uno de los métodos mas utilizados
para evaluar la estabilidad de taludes se apoyan
en analisis estaticos.

Analisis de equilibrio limite

Uno de los enfoques mayormente utilizados para
calcular la estabilidad de taludes es el analisis de
equilibro limite.

Basicamente, este método considera equilibrios
de fuerza y/o momento de la masa de suelo sobre
una superficie de falla potencial, el suelo sobre la
posible superficie de falla se asume rigida y la
resistencia a cortante disponible se asume que
serd movilizada a la misma tasa en todos los
puntos de la superficie de falla. Como resultados
el factor de seguridad es constante sobre toda la
superficie de falla. Debido a que el suelo sobre la
superficie de falla se asume perfectamente rigido
y pléstico, el equilibro limite no provee de
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informacién sobre deformaciones del talud
(Kramer, 1996). La estabilidad de taludes se suele
expresar por medio del factor de seguridad, el cual
se explica por medio de la ecuacion [1]:

Resistencia cortante disponible

- Esfuerzo cortante requerido para equilibrio (1
Por tanto, al analizar la estabilidad de taludes
utilizando el factor de seguridad significa
tedricamente que si este es mayor que 1.0, el talud
deberia ser estable. Sin embargo, en la realidad el
factor de seguridad es solo aceptable si es mayor
que 1.0 (cerca de 1.5 cuando es sometido a cargas
alargo plazoy 1.3 para taludes temporales) por la
incertidumbre causada por los diversos factores
que pueden influir, como lo son: la exactitud de las
condiciones y geometria del talud usadas en los
parametros iniciales, la posibilidad y duracion de
las cargas en el talud, saber con precision cual es
el factor de seguridad que provoca la inestabilidad
y las consecuencias de la falla del talud.
(a) (

b)
(c) (d)

e

Figura 1. Geometria de las superficies de falla comunes en
taludes: (a) plana, (b) multiplanar, (c) circular, (d) no circular.
(Kramer, 1996)

Existe una gran variedad de procedimientos para
el andlisis de equilibrio limite, uno de ellos es el de
dovelas que es cominmente usado y consiste en
el analisis de la seccién transversal de la posible
masa de deslizamiento la cual incluye la superficie
de falla. El area entre la cara del talud y la
superficie de falla es subdividida en secciones que
luego son analizadas por distintos métodos
computacionales con el fin de obtener un factor de
seguridad apropiado para el talud.
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Analisis Pseudoestatico

El método pseudoestatico comenzé a ser utilizado
durante los afios de 1920, con el fin de determinar
la estabilidad sismica de taludes en estructuras en
las que el suelo se ve involucrado.

En este tipo de andlisis, el efecto del sismo se ve
representado por el uso de aceleraciones
horizontales y verticales que producen fuerzas
inerciales Fn y Fv, usando los coeficientes
horizontales y verticales pseudoestaticos, kh y kv
respectivamente son utilizados para calcular
fuerzas horizontales y verticales adicionales
causadas por el posible sismo (Melo & Sharma,
2004) (Kramer, 1996) y pueden ser representados
por medio de las ecuaciones [2] y [3]:

a,W
Fp = g = kW [2]

a,W
E, = ; = k,W [3]

Donde:

a,, = Aceleracion pseudoestatica horizontal
a, = Aceleracién pseudoestatica vertical
k,, = Coeficiente sismico horizontal

k,, = Coeficiente sismico vertical

W = Peso de la masa fallada

g = Gravedad

Estas fuerzas son incluidas dentro del calculo de
equilibrio para cada una de las piezas individuales
que componen la superficie de falla. Por otra parte,
el factor de seguridad en una superficie de falla
plana en el andlisis pseudoestatico se puede
representar con la ecuacion [4] y la Figura 2:

F Fuerzas resistententes
S =

Fuerzas aplicadas

c*lg, x[(W —E,)cos B — Fy, sin ] * tan ¢

- (W —E,)sin B —F, cos B 4]

Donde:

¢ = Cohesion del suelo
¢ = Angulo de friccién
l,, = Longitud del plano de falla

La cohesién en esta férmula puede representar
tanto:
e Cohesion real debido a la cementacion
e Cohesion aparente producto de
asperidades en la discontinuidad.

Un sismo puede ocasionar la reducciéon de la
cohesioén y la friccion de manera permanente, por
tanto reducir la resistencia al corte a lo largo de los
planos de discontinuidad del talud (Hack , Alkema,
Leenders, Kruse, & Luzi, 2007) (Kramer, 1996).

Fv b

‘_

w0

Figura 2. Fuerzas que actian en una superficie de falla plana
en taludes con respecto al analisis pseudoestatico. (Kramer,
1996)

a N

La aceleracion vertical en el método
pseudoestatico suele ignorarse muchas veces y
por lo tanto solo la aceleracion horizontal es
tomada en consideracion. Durante el sismo, esta
Ultima suele afadir fuerzas desfavorables a los
bloques, lo cual incrementa las fuerzas aplicadas
y reduce las resistentes, y esto se expresa por
medio de una disminucion en el factor de
seguridad (Kramer, 1996) (Hack , Alkema,
Leenders, Kruse, & Luzi, 2007).

La parte mas problematica en el célculo de la
estabilidad de taludes por medio del método
pseudoestatico es la seleccion de los coeficientes
horizontales y verticales, porque no existen
parametros claros que establezcan una manera
apropiada de seleccionarlos, por lo tanto este
proceso puede resultar muy subjetivo. En
principio, el valor del coeficiente sismico debe
estar relacionado con el valor de amplitud de las
fuerzas inerciales que es causado en el talud
durante el sismo debido a las fuerzas dinamicas
originadas durante el sismo. No obstante, los
coeficientes sismicos usados en el andlisis
pseudoestatico usualmente son valores de
aceleracién muy por debajo de las aceleraciones
pico, dado que el suelo no se comporta de manera
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rigida y las aceleraciones pico solo ocurren por un
periodo muy corto durante el sismo (Melo &
Sharma, 2004) (Kramer, 1996).

Se observa en la Tabla 1 los diferentes criterios
propuestos para el uso del coeficiente
pseudoestatico que no hay reglas especificas para
la escogencia de los coeficientes, asi mismo se
debe tomar en cuenta que para California, Estados
Unidos, se suelen usar valores superiores de 0,15-
0,30 (Dismuke, 2002). Sin embargo, también se
observa en la tabla que los distintos criterios
sugieren que el coeficiente sismico debe ser

Coeficiente sismico
horizontal, Kh

basado en el nivel anticipado de aceleracion en la
masa a fallar y deberia corresponder a una
fraccion del pico de aceleraciéon anticipada
(Kramer, 1996).

El mayor inconveniente con la seleccién del
coeficiente pseudoestatico y con el método en si,
es que se supone que deben representar el efecto
dinamico de los sismos que son solo de caracter
temporal, multidireccional y de caracter complejo,
por tanto es dificil representar esto con una sola
fuerza unidireccional (Laporte Pirie, 2004)
(Kramer, 1996).

Descripcion

0,05-0,15 Estados Unidos
0,12-0,25 Japén
0,10 Sismos "severos"” T .
. . . erzaghi
0,20 Sismos "violentos (1950)
0,50 Sismos "catastréficos”
0,10 Sismo importante, FS>1,0 Corps of
015 Sismos muy importante, Engineers
' FS>1,0 (1982)
0,10-0,20 Seed (1979), FS> 1,15
1/2-1/3 de la aceleracién .
pico horizontal Franklin Marcuson (1983), FS>1,0
1/2 de la ac;eleramon pico Hynes-Griffin(1984) , FS>1,0
horizontal

Tabla 1. Coeficientes sismicos horizontales usualmente recomendados para disefio.
Fuente: (Melo & Sharma, 2004)

Tal y como fue declarado por Terzaghi (1950), un
talud puede ser inestable inclusive cuando el
analisis arroja que es estable. Se puede obtener
un factor de seguridad con valores menores a la
unidad sin que exista falla, o puede haber falla con
valores superiores a 1.0, esto dependiendo de la
naturaleza de los materiales que estan
compuestos los taludes. Los taludes con mejor
comportamiento son aquellos compuestos por
arcillas no sensitivas o materiales granulares
densos y los mas susceptibles a la inestabilidad
son los suelos no cohesivos. Asi mismo, el
andlisis pseudoestéatico puede no ser fiable en
suelos con presiones de poro altas o aquellos que
debido al movimiento sismico muestran una
degradacion de su resistencia mayor al 15%
(Kramer, 1996).]
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Newmark analysis

En 1965, Newmark fue el primero en proponer que
la dindmica de la estabilidad de taludes en presas
de tierra debia de ser evaluada en términos de la
deformacion esperada y no de un factor de
seguridad (Kramer, 1996). Segun (Kramer, 1996),
la presa de tierra debe asumirse como una masa
rigida y cuando se vea sometida al movimiento
sismico, el suelo a lo largo de la superficie de falla
se plastifique, y a lo largo de esta superficie, la
masa pueda moverse como bloque
rigido(Marcuson, Heynes, & Franklin, 2007)
(Laporte Pirie, 2004).
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A fin de evaluar los posibles desplazamientos en
la superficie de falla, es necesario evaluarla
aceleracion critica y la historia de aceleraciones
del movimiento del suelo capaces de representar
la carga dindmica de disefio.

La aceleracion critica es la minima aceleracion
pseudoestética requerida para producir
inestabilidad de bloques provocando el comienzo
del movimiento a lo largo de la falla (Kramer,
1996).

Masa
deslizante
Superficie
de falla
—)—

(a)

El método de Newmark asume que las
deformaciones son producidas en el lapso en el
que la aceleracion del suelo es mayor que la
critica. Esta aceleracion critica puede ser
determinada por medio del andlisis
pseudoestatico, que puede ser ejecutado
repetitivamente hasta que los valores de
coeficiente sismico corresponda a un factor de
seguridad de uno (Laporte Pirie, 2004).

Bloque
deslizante

Plano /

inclinado

—)—

(b)

Figura 3. Analogia de Newmark entre (a) la posible fala en el talud y (b) e blogue rigido resistiendo en el plano inclinado.

Evaluacion sismica de la estabilidad de taludes en Costa Rica

En cuanto a nivel nacional, en Costa Rica se
encuentra una propuesta de coeficientes sismicos
a utilizar elaborada por Maria Laporte Pirie (2004),
producto de la iniciativa del Eurocddigo 8 (Disefio
Sismo Resistente de Estructuras, 2003), el cual
incluye una recomendacién especifica para la
escogencia de dicho valor en funcién del marco
sismico y de las condiciones geotécnicas del sitio.
Antes de que la propuesta de Laporte fuera
incorporada al Cédigo de cimentaciones de Costa

Coeficiente horizontal Coeficiente vertical

Rica (2009) dicha guia para escoger el coeficiente
pseudoestatico no existia y al ser el método mas
utilizado era importante fundamentar una
recomendacién para luego ser incorporados en los
cédigos de la practica profesional. (Laporte Pirie,
2004). En la Tabla 3. se presentan los coeficientes
sismicos horizontales recomendados a utilizar en
el pais, ya incorporado en el Codigo geotécnico de
taludes y laderas de Costa Rica (2015).

Descripcién

sismico, kh

0,5*amax*S 0,5*Kh

sismico, kv

Eurocddigo 8, 2003
S=1,0-1,4 para considerar tipo de sitio

Tabla 2. Propuesta de coeficientes sismicos por parte del Eurocodigo 8, 2003.
Fuente: (Laporte Pirie, 2004)
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Tipo de sitio  Zona ll Zona lll Zona IV

S1 0,15 0,15 0,20
S2 0,15 0,20 0,20
S3 0,15 0,20 0,25
S4 0,15 0,20 0,25

Tabla 3. Propuesta de coeficiente sismico horizontal
para su uso en el método pseudoestatico.

Fuente: (Asociacion Costarricense de Geotecnia, 2015)

En Costa Rica existen tres zonas sismicas las
cuales se pueden observar representadas en la
Figura 4, la caracterizacién de zonas se da de
acuerdo al parametro de aceleracion pico efectiva
y representa el movimiento del suelo en sitio con
periodo de retoro de 500 afios, lo cual es
equivalente a un 10% en 50 afios. Para Costa Rica
se tienen aceleraciones pico efectivas de 0.2g,
0.3g y 0.4g para las zonas Il, 1l 'y IV
respectivamente (Colegio Federado de Ingenieros
y de Arquitectos de Costa Rica, 2010) (Laporte
Pirie, 2004).

Zona ll

150 Kigmeotras

Figura 4. Zonificacion sismica de Costa Rica (Colegio
Federado de Ingenieros y de Arquitectos de Costa Rica, 2010)
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Ademas de esto, Pirie recomienda seguir lo
recomendado por el Eurocédigo 8, al incluir una
carga pseudoestatica vertical para los casos en
ambas direcciones con valor £0.1 g y obtener un
factor de seguridad de no menor al 1.15. Sin
embargo en el nuevo Cddigo geotécnico de
taludes y laderas de Costa Rica (2015) no se
menciona esto y se establece en la seccién 2.5.f
gue podria o no utilizarse un coeficiente vertical y
que la seleccion de dicho valor quedard a criterio
del profesional responsable del andlisis.
(Asociacion Costarricense de Geotecnia, 2015).

A pesar de esta guia, se debe tomar en cuenta que
esto estd basado en la recomendacion del
Eurocédigo, al tomar el 0,5 de la aceleracion
maxima y multiplicarlo por S, valor que va de 1,0-
1,4 segun el sitio, por tanto no estd basado en
estudios especificos, y esto se establece
claramente en el Caodigo geotécnico de taludes y
laderas de Costa Rica (2015). Este establece en la
seccién 2.5 que estos valores deberan utilizarse
en ausencia de estudios de amplificacién sismica.

En Costa Rica, para la evaluacion de la
amplificacion sismica se suele utilizar el modelo
constitutivo linear equivalente, el cual es un
modelo elastico en el cual el mddulo de
deformacion disminuye con deformacion (Avilés
Madrigal, 2015). Estos céalculos numéricos no solo
brindan datos acerca de la deformacion, sino
también de los esfuerzos durante el sismo,
ademas de informacion acerca de la propagacion
de la onda y la amplificacién de la aceleracién en
la presa, talud o ladera.
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Hipoplasticidad

La hipoplasticidad describe el comportamiento
mecénico del suelo y constituye un enfoque para
el modelaje constitutivo de tipo no lineal. El
comportamiento no lineal en la hipoplasticidad es
modelado por medio de la dependencia de la
rigidez del esfuerzo.

El modelo constitutivo hipoplastico suele
describirse por medio de una sola férmula tensorial
de tipo no lineal que relaciona el esfuerzo objetivo
T (Jaumann) con la tasa de deformacion D:
(Niemunis & Herle, 1998) (Masin, 2005):

T=fL:D + £foNIDIl [5]

Los tensores constitutivos £ y N son funciones del
esfuerzo y la relacion de vacios, mientras que f; y
fp son funciones escalares cuyo fin es expresar la
influencia de la barotropia y picnotropia (Masin,
2005) (Weifner, 2006).

La teoria de hipoplasticidad fue primero
desarrollada para materiales granulares y en esta
se asume que los granos de suelo son agregados
gue conforman el llamado esqueleto granular
simple, con las siguientes propiedades (Niemunis
& Herle, 1998):

1. ElI estado de un material granular se
caracteriza por el tensor de tensiones y el
indice de poros.

2. Los granos son permanentes, mantienen su
tamafio y forma general durante Ilas
deformaciones.

3. La deformacion del material se debe a la
reordenacion de los granos el cual es
entendido como los desplazamientos relativos
del grano, incluyendo evolucion y decaimiento
del contacto entre granos, asi mismo no se
considera la abrasiéon ni la rotura de los
mismos.

4. La deformacion bajo condiciones de contorno
homogéneas es homogénea (sin localizacion).

5. Existen tres valores limite del indice de poros:
e ei el cual correspondes al valor maximo

del indice de poros durante una

compresion isotrépica iniciada desde un
estado de densidad minimo.

e ec el cual es el valor critico del indice de
poros.

e ed el cual corresponde al valor minimo del
indice de poros tras aplicar tensiones de
corte ciclicas de pequefia amplitud.

6. El cambio en los limites de los valores del
indice de poros con la presion media se
denomina endurecimiento granular.

7. Los efectos viscosos pueden considerarse
despreciables.

Al igual que muchos de los modelos constitutivos,
el modelo hipoplastico ha tenido sus distintas
variantes con el fin de mejorarlo. A pesar de que
este modelo representaba eficientemente el
comportamiento no lineal del suelo, no lograba
hacerlo para el caracter histéretico del mismo, ya
gue se daban ciertos defectos al aplicar fuerza
cicicas o deformaciones con amplitudes
pequefias, la falla mas notable era que se predecia
una acumulacién excesiva de deformacion para
ciclos pequefios de esfuerzo.

En 1998, Niemunis y Herle propusieron una
extension de la teoria hipoplastica, en la cual
proponen una nueva variable a la que denominan
deformacion intergranular. La deformacién
intergranular debe concebirse como una medida
macroscopica de las microdeformaciones de la
interfase entre particulas. Niemunis y Herle
plantean que la deformacion en un material
granular se compone de: la deformacién de la
interfase granular y la deformacion por
reordenacion de los granos que conforman el
esqueleto sélido. (Niemunis & Herle, 1998)

Asi mismo, la falta de una formulacién adecuada
para un modelo constitutivo hipoplastico en suelos
finos llevé al desarrollo del modelo propuesto por
Masin (2005), en el cual plantea un modelo
hipoplastico para arcillas, cuyos parametros
pueden ser obtenidos por medio de regresiones
lineales a partir de resultados de ensayos simples
de laboratorio.
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Para el modelo de caracter hipoplastico se
requiere de cinco parametros N, A, K, @ y r, y cinco
mas para tomar en consideracién la deformacion
intergranular. Los parametros N y A son calibrados
con base en un ensayo simple de carga y
descarga isotrépica, N y A definen la posicion y
forma de la linea de compresion virgen de caracter
isotropico con la formulacion de acuerdo a
Butterfield (1979):

N =In(1+e)+ Aln(p) [6]

N puede ser definida como el valor del In(1+e)
para el esfuerzo normal de 1kPa. El parametro k
determina el modulo de abultamiento o volumen
para estados sobreconsolidados y viene dado
como la pendiente de la descarga isotrépica
cercana al estado de compresion normal y el
parametro r controla el médulo de corte. (Masin,
2005) Esto puede explicarse de manera gréfica
con la Figura 5.

In (1+e)

N
\ Linea de compresion isotrépica

Linea de descarga isotrépica

Estado actual
= Y

Linea estado critico

P % Inp

Figura 5. Definicién de los parametros N, A y k para el modelo
hipopléastico de acuerdo con Masin. (Masin, 2005)

Los cinco parametros restantes para que el
modelo tome en cuenta la deformacion
intergranular son R, Br, x, mr y mg. El tamafio del
rango en el cual el incremento de la rigidez
permanece aproximadamente constante en las
curvas esfuerzo-deformacion puede ser
identificado con la constante R. Por otra parte, mr
and mg modelan el incremento de la rigidez y
pueden medirse por medio de pruebas en series
de esfuerzo controlado con D constante.
(Niemunis & Herle, 1998). El parametro Sr
influencia la evolucion de la deformacion
intergranular y puede ser asociada con la longitud
esom, de la seccidon recta d la deformacién
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midiendo desde el punto reverso hacia el punto
donde la deformacion adicional se convierte en
10% de su valor después de la reversion. El
parametro x describe la degradacion de la rigidez
del estado Er al Eo, durante deformacion
monotonica y dicho parametro puede ser
encontrado por medio de ensayos de laboratorio
de deformacién ciclica en amplitudes de
deformacion pequefias y midiendo la medida del
esfuerzo (Niemunis & Herle, 1998). Esto puede ser
explicado graficamente con la Figura 6.

Figura 6. .Definicion de pardmetros de la deformacién
intergranular con respecto a los valores caracteristicos de
rigidez. (Niemunis & Herle, 1998)

En el 2014, Wegener and Herle proponen un
parametro adicional para el modelo constitutivo
hipoplastico, con el fin de describir la acumulacion
permanente de desplazamientos o presion de
poco de manera mas realista. Este es el pardmetro
v, €l cual puede ser determinado por medio de
ensayos de laboratorio triaxiales o de corte ciclico
y es muy importante en el rango de las pequefias
deformaciones, para cargas monotonicas o
deformaciones mayores no es tan significante, por
tanto el valor a tomar deber ser de y=x. (Wegener
& Herle, 2014)

Masin (2005) explica como la experiencia arroja
que R, Bry x tienen valores similares en un amplio
rango de suelos, por tanto si existe falta de
informacion o de ensayos de laboratorio
apropiados se pueden utilizar ciertos valores como
estandares R= 10 -4, Br =0,2 y x=6, ademas
debido a la falta de experimentos de laboratorio se
asume: mrt = mr (Masin, 2005). Sin embargo,
Wegener and Herle (2014) recomiendan que los
valores de Br y x sean asumidos de la manera r
=0,3 y x=1,0 para una gran variedad de suelos, ya
que lo recomiendan para aquellos suelos con un
indice de plasticidad de 0-200%. (Wegener &
Herle, 2014)
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Metodologia

La presente investigacion fue realizada en el
Instituto de Geotecnia de la Facultad de Ingenieria
Civil de la Universidad Técnica de Dresden
durante el semestre de invierno 2015/2016. A
continuacion se presentan el procedimiento
realizado para el desarrollo de este trabajo.

Ensayos de laboratorio

El primer objetivo planteado en esta investigacion
es el de determinar la caracterizacién geotécnica
del suelo que constituye la presa, por tanto se
llevaron a cabo ensayos de laboratorio en el suelo
en estudio en este caso la arcilla caolinita.

:\‘ _ K <
Figura 7. Muestra de la caolinita empleada durante los
ensayos de laboratorio.

Ensayo de indices basicos

Limite liquido

Inicialmente, se llevé a cabo el ensayo para la
determinacion del limite liquido del suelo, el cual
es definido como el contenido de agua necesario
en el suelo para pasar del estado liquido al
plastico.

Figura 8. Copa de Casagrande utilizada durante la
ejecucion de la prueba

En el laboratorio, el limite liquido es el contenido
de agua que requiere un suelo para cerrar una
ranura de 13mm a los 25 golpes en la Copa
Casagrande. Para determinar el contenido de
agua a los 25 golpes, se deben realizar cuatro
pruebas, todas las pruebas deben tener una
cantidad de humedad que permita que la ranura se
cierre entre los 15-40 golpes, asi mismo para la
determinacion de la ecuacion, dos de las pruebas
deben realizarse por debajo de los 25 golpes, y las
otras dos por encima.

Los resultados y la ecuacién para determinar el
limite liquido puede observarse en la Figura 9. El
limite liquido obtenido para la caolinita fue de un
contenido de agua de 48,37%.

Asi mismo, una muestra de suelo debe ponerse en
el horno por cada una de las pruebas realizadas
con el fin de determinar el contenido de agua para
cada paso. Las muestras tomadas para el horno
pueden observarse en la Figura 10. La tabla
utilizada para la determinacién del limite liquido se
encuentra en el Apéndice A.
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Q,

51,00% ®  y=-0,0028x+0,5537

50,00% ., R=0,9332
E 49,00% e
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£ 48,00% :
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T 47,00% P
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10 20 30 40

Numero de golpes (n2)

Figura 9. %Humedad vs NUmero de golpes para la
determinacion del limite liquido.

Figura 10. Muestras llevadas al horno para la determinacién de
la cantidad de humedad del suelo para determinar el limite
liquido.

Figura 11. Muestra de la caolinita en la Copa de Casagrande
con la ranura, lista para comenzar los golpes.
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Limite plastico

Seguidamente se realizd el ensayo para la
determinacion del limite plastico, el cual es
definido como el contenido de agua que requiere
el suelo para pasar del estado plastico al semi-
sélido, o viceversa.

En el laboratorio, es el contenido de humedad
necesario para que pequefios cilindros de material
se desmoronen y se agrieten cuando alcancen un
diametro de 3mm. Para este ensayo se requieren
tres muestras de al menos 5 gramos cada una, las
cuales después deben ser colocadas en el horno
por 24 horas.

En la Figura 12 se observan las muestras
utilizadas durante este ensayo. Para el suelo en
estudio, el limite plastico obtenido fue con un
contenido de agua de 31,02%. La tabla utilizada
para la determinacién del limite liquido se
encuentra en el Apéndice B.

Figura 12. Muestras utilizadas para la determinacion del limite
plastico en la arcilla caolinita.

indice de Plasticidad

El indice de plasticidad es la diferencia entre el
limite liquido y el limite plastico y esta asociado
con el rango de humedad en el que el suelo se
comporta plasticamente, por tanto en el caso de la
arcilla caolinita, el resultado obtenido fue de:

IP =48,37% - 31,02%= 17,35%.
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Prueba del eddmetro o consolidacion

Para la prueba de consolidacién, una muestra de
suelo es restringida de manera lateral y cargada :
axialmente con incrementos totales de esfuerzo, =3
es importante mencionar que debido a que se esta !
utilizando una arcilla, la muestra debe permanecer P~ i

saturada, por tanto el nivel de agua debe ser e — —
verificado durante la realizacion de la prueba. ¢ = K

-

=]

En este caso, la muestra de caolinita fue cargada * ol
o descargada cada 24 horas al menos. En el - . By gl
Apéndice C, los esfuerzos y cargas aplicadas en ] ;
cada paso pueden ser observados. Asi mismo, se -
tomaron las medidas iniciales del espécimen con )
el fin de determinar sus propiedades iniciales, asi = = = e

como una muestra de suelo para determinar su — &
contenido de agua. Después de terminada la ‘
prueba también se efectuaron mediciones para

conocer el estado final de la muestra y su - =

contenido de humedad. Las tablas con las S

medidas del estado inicial y final de las muestras y oo z =

su contenido de agua se encuentran en los

Apéndices D, E, F y G. En la Tabla del Apéndice

H se r_nue;tran los datos obtenidos del ensayo de Figura 14. Puesto utilizado para llevar a cabo la prueba de
consolidacion. consolidacion.

Esfuerzo normal (kPa)
0,0 200,0 400,0 600,0 800,0

0,0
E 20
2 40
g
E 60
E —
g 80
< I N ——
10,0
Figura 15. Asentamiento (mm) vs esfuerzo normal (kPa) para
la caolinita.
Figura 13. Preparacion de la muestra para el ensayo de
consolidacion. = 1,2
Los resultados de la prueba de consolidacién son 8 1.0
el asentamiento segun el esfuerzo normal, los E 0,8
cuales aparecen graficados en la Figura 15. Asi 8 06
mismo el asentamiento sera utilizado para 504
determinar la relacion de vacios en la muestra con 802
respecto al esfuerzo normal como se muestra en o O’O
la Figura 16. Los resultados aqui mostrados seran '
utilizados posteriormente para la determinacién de 10,0 100,0 1000,0
los parametros del modelo constitutivo Esfuerzo Normal(kPa)

hipopléstico.
Pop Figura 16. Relacion de vacios (e) vs esfuerzo normal (kPa)
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Ensayo de corte directo

Para esta prueba de laboratorio se requieren tres
muestras, de las cuales se toman medidas antes
de la prueba con el fin de conocer sus propiedades
iniciales.

Primero se lleva a cabo el proceso de
consolidacion y luego el corte directo, las tres
muestras se cargan inicialmente de forma que
generen un esfuerzo de 20kPa, 24 horas después
son cargadas a 50kPa, y 24 horas mas tarde la
primer muestra se encuentra lista para llevar a
cabo el corte directo, mientras que las otras dos
son cargadas a 100kPa, seguidamente de esto, la
segunda muestra se encuentra lista para el corte
directo mientras que la tercera es cargada a
150kPay asi mismo estard lista 24 horas después.

Figura 17. Equipo de corte directo utilizado para la
determinacién de la resistencia cortante del suelo.

En este caso, todas las pruebas de corte directo
se llevaron a cabo el mismo dia, con una velocidad
de 0,01lmm/min, una abertura de corte de 1,2 mm
y un desplazamiento de corte de 12mm. El
proceso de mediciébn fue controlado por
computadora y los datos fueron medidos con un
intervalo de 20 segundos.
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X o

“\‘;\- L

Figura 18. Preparacion de una de las muestras para el ensayo
de corte directo.

\J

directo.

Figura 20. Los tres puestos utilizados para el ensayo de corte.
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Con el ensayo de corte directo el resultado de
interés es el esfuerzo cortante, el cual es graficado
con respecto a la desplazamiento cortante para
cada uno de los esfuerzos normales aplicados a
las muestras, es decir de 50kPa, 100kPa y
150kPa. Esto se muestra en la Figura 21. Los

80,0

70,0

Esfuerzo cortante t (kPa)
N
o
o

0,0 2,0 4,0 6,0

8,0

valores pico y residual mostrados en esta figura,
fueron posteriormente utilizados para la
determinacion de angulo de friccién, el cual es
uno de los parametros requeridos en el modelo
hipoplastico. Apéndices J, K y L muestran los
datos obtenidos en el ensayo de corte.

50kPa
—— 100kPa
—— 150kP

10,0 12,0 14,0

Desplazamiento cortante (mm)

Figura 21. Esfuerzo cortante vs desplazamiento cortante.
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Determinacion de los parametros del modelo
constitutivo hipoplastico

El segundo objetivo propuesto fue el de modelar el
comportamiento sismico de una presa de tierra,
mediante el uso de un software de elemento finito
y un modelo hipoplastico. Para esto primero fue
necesario el determinar los pardmetros necesarios
en el modelo hipopléstico, esto se realiz6 con base
en los resultados obtenidos en los ensayos de
consolidacién y de corte directo, por medio de
regresiones lineales.

Los parametros N, A y k fueron encontrados por
medio de regresiones a partir del ensayo de
consolidacion. Esto al graficar los logaritmos
naturales de la relacion de vacios mas la unidad

0,800

0,700 o..

0,600
0,500

0,400

In (1+e)

0,300
0,200
0,100

0,000
0,000 1,000 2,000

con el logaritmo natural del esfuerzo normal,
segun lo propuesto por Masin (2005)

N y A fueron obtenidos con los datos durante la
carga, es decir con la linea de compresion normal
isotropica, N es el valor de la relacion de vacios
cuando el esfuerzo es de 1kPa (donde se
intercepta al eje Y), mientras que A es la pendiente
de la linea.

En el caso de k fue determinada con los datos
obtenidos durante la descarga, k es la pendiente
de la linea isotropica de descarga. Todo esto se
muestra a continuacion en la Figura 22.

... y =-0,0993x + 0,0698
e R2=0,9873
e
y=-00017x+05062 e
2_no0ge7 ¥ trel
R?=0,9667 —
3000 4000 5000 6000 7,000
In (p)

Figura 22. Determinacion de los parametros N, A y k para la arcilla caolinita.

Por tanto de acuerdo con las regresiones
realizadas los parametros obtenidos para la
caolinita fueron los siguientes:

A=0,999, k =0,0017, N =0,9698.

Por otra parte, la fuerza cortante en la mecanica
de suelos esta definida por la ecuacion [7]:

Tr=cto'tang [7]
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Donde:
c= cohesibén
¢ = angulo de friccién
o’= esfuerzo efectivo normal

Los parametros de fuerza cortante pueden ser
determinados en el laboratorio por medio de
ensayos triaxiales o de corte directo, En este caso,
se llevd a cabo el ensayo de corte directo
mencionado anteriormente, y como las muestras
fueron preparadas en el laboratorio se asume una
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cohesién de cero, por tanto se despeja la ecuacién
de la forma:
’ 1 (Y
Ty =0'tan¢ — ¢ =tan (F) [8]

Por tanto para la determinacion del angulo de
friccion se llevd a cabo una regresién lineal del
esfuerzo cortante vs el esfuerzo normal, esto
puede ser observado en la Figura 23 en este caso
se graficaron dos casos, uno para el maximo y otro
para el esfuerzo residual, de los resultados
obtenidos de la Figura 21.

Es importante mencionar que para la
determinacion del angulo de fricciobn para el
modelo hipoplastico propuesto por Masin, se
utilizan los valores residuales de la resistencia
cortante. Entonces se tiene que para la caolinita el
angulo de friccién obtenido fue de ¢ = 19,73°.
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En cuanto a los parametros para tomar en cuenta
la deformacion intergranular para este modelo,
estos fueron tomados de una calibracion anterior
en otra arcilla debido a la similitud en estos valores
para un gran rango de suelos. Esta otra arcilla es
de China, y fue obtenida del estrato del parque de
Beijing, con un limite plastico y liquido de 5% vy
18% respectivamente, con una gravedad
especifica de 2,70 y una densidad seca de
1,79g/cm3 (Wang, Zhang, & Zhang, 2011)., cabe
mencionar que a pesar de ser llamada arcilla, este
suelo en particular es realmente de caracter
limoso, sin embargo con respecto a los parametros
para tomar en cuenta el esfuerzo intergranular si
se puede utilizar debido a la semejanza de estos
valores en un gran rango de suelos. Entonces los
valores utilizados en este caso fueron: R= 0,001,
mr= 4,5, mr = 2,0, fr =0,6, x= 1,0, y=1,0.

y =0,4829x
R?=0,907

y =0,3586x
R?=0,3812

80 100 120
Esfuerzo normal ¢ (kPa)

140 160

Linear (Pico) Linear (Residual)

Figura 23. Determinacion del &ngulo de friccion a partir del grafico esfuerzo cortante vs esfuerzo normal.
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Calculos numeéricos dinamicos

El tercer objetivo propuesto en esta investigacion
fue la de estimar los parametros de
comportamiento sismico necesarios en el analisis
pseudoestatico, esto mediante un modelo de
elemento finito.

El uso de célculos numéricos dinamicos es una
buena alternativa en la determinacion de posibles
deformaciones en presas de tierra, ademas de que
también proveen de informacion acerca del efecto
de amplificacion de onda de la aceleracién. Esta
es una de las razones por las que es tan dificil
asignar un coeficiente sismico horizontal que sea
apropiado, ya que la aceleracion cambia en la
presa de tierra o talud con respecto a la altura. En
el presente trabajo se utilizé el programa de
elemento finito Tochnog Professional para llevar
a cabo los calculos numéricos de caracter
dinamico, con la ayuda del pre y post procesador
para simulacién dinamica GiD.

Con GiD las dimensiones de la presa fueron
establecidas y convertidas en superficie con una
malla con longitud de elemento de 0,4m. Asi
mismo el tipo de problema asignado fue
“Tochnog” y posteriormente el archivo GiD fue
creado para ser usado como datos de entrada.

45°
AN}

LS.O l 15.0 | 3.0J

Figura 24. Dimensiones de la presa de tierra utilizada en el
analisis.

3.0

La Figura 24 muestra las dimensiones utilizadas
en la presa, la parte inferior fue establecida de esta
manera porque siempre hay mas suelo por debajo
de la presa o talud, y si no se establece de esta
manera, el programa asumird que tiene rigidez
infinita lo cual seria erréneo y no reproduciria el
verdadero comportamiento del suelo y de la falla.
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El archivo de entrada para ser utilizado en
Tochnog fue proporcionado por el profesor
supervisor de la Universidad Técnica de Dresden
Dipl.-Ing. Jamal Hleibieh del Instituto de
Geotecnia, para luego cambiar los datos de este.
En el archivo de entrada, inicialmente tanto las
variables como la geometria de la presa fueron
definidas asi como 6 puntos para conocer el
comportamiento de la presa en lugares especificos
después de que los calculos dinamicos son
realizados , de estos puntos los resultados
obtenidos seran los desplazamientos, esfuerzos,
aceleraciones y deformacion unitaria provocada
por la sefial del sismo.

Con respecto ala sefial de entrada del sismo, esta
fue tomada de un acelerégrafo con el objetivo de
hacer un analisis de taludes mas cercano a la
realidad, a pesar de que se sabe que cada sismo
es distinto y no ocurrira de nuevo. El propésito de
este proyecto es el de comparar los resultados
obtenidos entre los dos métodos descritos, es
decir con el modelo de elemento finito y con el
analisis pseudoestatico, por lo que se puede
realizar con los datos de cualquier sismo. En este
caso, las ondas utilizadas fueron tomadas del
sismo de Samara en Costa Rica en Octubre de
2012, desde la estaciéon de Paquera, este sismo
fue elegido de acuerdo con su aceleracion pico, la
cual fue de 4,32m/s? (0,449), el cual consistia en
un buen valor para el anadlisis actual. La onda
sismica utilizada puede ser visualizada a
continuacion en la Figura 25.
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Figura 25. Sefal de entrada del sismo utilizada durante los
célculos numéricos dinamicos.
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Ya que el modelo hipoplastico con esfuerzo
intergranular viene contemplado en Tochnog, los
parametros obtenidos con los ensayos de
laboratorio fueron asignados al material asi mismo
fue realizado con los parametros de esfuerzo
intergranular de la calibracion con la otra arcilla.

La relacién de vacios es de 0,65 ya que debe
corresponder a un estado sobreconsolidado, en
este caso corresponde como si el suelo en estudio
fuera descargado después de ser cargado a un
esfuerzo de 150kPa, usando la ecuacién con el
valor de k obtenido anteriormente (de 0,0017). Asi
mismo la densidad del suelo en el modelo es
calculada de acuerdo con la relacion de vacios, de
la siguiente forma:

ps 2,65 g
= = = 1’ 1—
P 1+e 1,65 6 cm3

Sin embargo, después de haber realizado los
primeros célculos numéricos (y unas simulaciones
de ensayo triaxial realizadas mas adelante) se
observd que el suelo en estudio era muy débil y
por esto los parametros utilizados debieron de
cambiarse, de formar que fueron tomados de la
arcilla de China, de la cual se habian tomado los
parametros para tomar en cuenta el esfuerzo

intergranular. Por tanto los nuevos parametros
utilizados en el modelo fueron:

o= 22,00
A= 0,035
K= 0,007
N= 0,860
r= 0,400

La nueva relacién de vacios es de 0,85 para este
suelo, por tanto la densidad utilizada en el modelo
es ahora:

ps 2,65 g
= =2 =144
1+e 1,85 cm3

p

Con respecto a los pardmetros para tomar en
cuenta el esfuerzo intergranular estos se
mantienen: R= 0,001, mg= 4,5, mt = 2,0, Br =0,6,
x= 1,0, y=1,0.

Los resultados obtenidos tanto para la arcilla
caolinita como para la arcilla de china se presentan
en la seccién inicial de resultados, representados
en las Figuras 36 a la 47. El cédigo utilizado en
Tochnog para llevar a cabo los célculos dindmicos
se pueden observar en el Apéndice N.

29

Evaluacion sismica de la estabilidad de taludes en presas de tierra



Calculos pseudoestaticos

El cuarto objetivo planteado fue el de calcular la
estabilidad de taludes de la presa mediante el
método pseudoestatico con ayuda de software
convencional, en este caso el software utilizado
fue GeoSlope. Para llevar a cabo el andlisis
pseudoestatico es necesario conocer los valores
de resistencia del suelo asi como la amplificacion
de la aceleracién. Ademas también es necesario
elegir el método para los calculos pseudoestaticos,
ya que existen una gran variedad de métodos que
todos buscan un factor de seguridad apropiado
pero de distintas maneras.

Determinacion de la fuerza
cortante

Para llevar a cabo el analisis de estabilidad de
taludes con los métodos de equilibrio limite, la
forma mas comin de establecer la resistencia
cortante es por medio del criterio de falla de mohr-
coulomb, que se expresa con la ecuacion:
Tr=c+o'tan¢g [10]

Donde:

¢ = cohesién

¢ = angulo de friccién

o’= esfuerzo normal efectivo

Por tanto para determinar la resistencia cortante
del suelo en estudio se efectuaron simulaciones de
pruebas triaxiales. Usualmente existen dos etapas
en una prueba triaxial convencional: la compresion
o consolidacion y el corte. En la primera etapa la
presion de la camara se incrementa al valor
deseado que sera el punto de comienzo para la
segunda etapa en la que la muestra es sometida
al corte. En cuanto a la etapa de corte, un esfuerzo
adicional es aplicado de manera vertical en el
émbolo de carga, este puede ser ya sea de
extension o compresion, en la triaxial de
compresion, el esfuerzo axial es incrementado
hasta que la muestra falla, en cuanto al de
extension que es menos comun, el esfuerzo axial
es reducido hasta la prueba falla (Powrie, 1997).
En la Figura 26 se muestra el diagrama del equipo
utilizado para llevar a cabo el ensayo triaxial,
mientras que en la Figura 27 se muestran los
esfuerzos aplicados durante el ensayo triaxial. Los
resultados del ensayo triaxial son la deformacion
de corte unitaria y el esfuerzo desviador, este
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Gltimo es el esfuerzo axial aplicado adicionalmente
en la etapa de corte y esta expresado por la
ecuacion [11]:

q=o01—0'3 [11]
Donde:
o', = esfuerzo efectivo principal mayor en la falla
o' = esfuerzo efectivo principal menor en la falla

Carga axial

Vilvula para

liberacion de 4
aire ‘

Embolo de carga

de hule NS L Cabezal superior
T
|

14~ Disco porosc

}~ Espécimen encerrado

Agua
en una membrana

de hule

{ 4= Tubo flexible
Manémetro 14—

b || L1 Disco poroso

- widesh Slved |
_,‘ ' | ) - Sello anular
A la celda de control de la | — | — N
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Conexiones para drenaje o

mediciones de la presion de poro

Figura 26. Diagrama del equipo del ensayo triaxial. (Braja M,
2001)
Aoy

(a) (b)

Figura 27. Diagrama del ensayo triaxial consolidado drenado:
(a) Muestra bajo presion de confinamiento. (b) Esfuerzo
desviador aplicado.

Otro parametro de gran importancia que se
obtiene del ensayo triaxial es el angulo de friccién
movilizado ¢',,,, €l cual estad definido como la
tangente en el circulo de mohr que pasa por el
origen y es una medida de la resistencia utilizada
o movilizada que permite que el suelo resista los
esfuerzos aplicados (Powrie, 1997) y puede
expresarse con la siguiente expresion [12]:
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t o,—a

@' op = Sin~t (?) = sin~! (ﬁ) [12]
Donde t es el esfuerzo maximo de corte y s’ es el
esfuerzo efectivo promedio en la muestra y son
utilizados para definir el estado del suelo dado que
dan informacién acerca de los esfuerzos normales
y de cortante (Powrie, 1997), estos esfuerzos son
representados con las ecuaciones [13] y [14]:

! ! ! !
(6'1—0'3) (6’1 +0a'3)
t=—"—7— [13] s'=———"" [14]
2 2
400,0
)
& 3500
=
T 3000
2000 . I
150,0
100,0
50,0
00
0,0 24 6,0% g8 10,00 12,0% 14,0%
a
(a) V(%)
200,
0,0
0,0
0,0
! 0. ) 1 l 8.0 L 1 1
(c) v(%)
100,C
o0 2.1 ) 40 6,0 .‘4.!' 10,08 ]"l:'f ].:_l.'
e
(e) V(%)

dmab(*)

mob(")

mob (")

En este trabajo se realizaron tres simulaciones del
ensayo triaxial utilizando el software de elemento
finito Tochnog Professional con tres esfuerzos de
compresion distintos: 50, 100 y 150kPa, con el fin
de determinar la resistencia cortante con el criterio
de mohr-coulomb. Con los resultados obtenidos de
las simulaciones se grafico el esfuerzo desviador
y el &ngulo de friccion movilizado en dependencia
con la deformacion unitaria cortante para cada
caso. La Figura 28 muestra los resultados
obtenidos con estas tres simulaciones.

50,0
45,0
40,0
35,0 .
300 | T - L
50 |
20,0
15,0
10,0
5,0
00 |
0,0% 10,0%

12,0% 14,0%

v(%6)

8,0 10, (¢ 12,08 14,0F

(d) V(%

(f) ¥(%)

Figura 28. Esfuerzo desviador q (kPa) y el angulo friccion ¢mob (°) como funcién de la deformacién unitaria para los esfuerzos de

compresion de: 50kPa (a) y (b), 100kPa (c) y (d), 150kPa (e) y (f)
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T (kPa)

Seguidamente, para la determinacion de la
resistencia cortante del suelo, se tomaron los
valores de esfuerzos cortantes para diferentes
deformaciones unitarias, esto con el fin de obtener
la fuerza cortante pico, la critica y dos valores
medios, por tanto esto fue realizado para las
deformaciones unitarias de 2% (valor pico), 4%,
6% y 8% (valor critico). La Figura 29 y Tabla 4
muestran las diferentes resistencias cortantes
obtenidas con las distintas deformaciones
unitarias obtenidas con la linea de mejor ajuste,
por tanto asumiendo la cohesién del suelo. Sin
embargo, como fue mencionado anteriormente,
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esta arcilla de china en realidad se comporta como
un suelo limoso, por tanto estos suelos se
comportan como parcialmente saturados vy
siempre tienen un valor de cohesion pero no toda
y es realmente dificil conocer con exactitud cuanto,
por tanto esto asume resistencias cortantes que
probablemente sean mas altas de lo que en
realidad resiste el suelo. Por esta razon, mas
adelante en los calculos pseudoestaticos, la linea
de las gréficas fue fijada a distintos valores de
cohesion para llevar a cabo una comparacion
entre los resultados obtenidos, esto se encuentra
en la seccién de resultados del presente trabajo.

y=0,3175x+24,007
R =0,965 ..t ®

350 400

o (kPa)

100 150 200 250 300

(b)

¥=0,3448x+24,667.9
R?=0,9651"

150 200
(d)

100 250 300 350 400

o (kPa)

Figura 29. Gréficos de esfuerzo cortante vs esfuerzo normal para diferentes deformaciones unitarias: (a) 2% (resistencia cortante pico),
(b) 4% (valor medio 1), (c) 6% (valor medio Il), (d) 8% (resistencia cortante critica).

Resistencia cortante | Deformacion unitaria ‘ d (%) C (kPa)
Pico 2% 26,14 36,15

Valor Medio | 4% 22,40 24,66
Valor Medio Il 6% 19,01 24,67
Critico 8% 17,60 24,01

Tabla 4. Resistencia cortante obtenida con los ensayos triaxiales para el suelo en estudio (arcilla de china).
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Determinacion del coeficiente pseudoestatico y efecto de
amplificacion de onda

Como fue mencionado anteriormente, la parte mas
dificil y problematica del andlisis pseudoestatico es
la apropiada seleccion de un coeficiente horizontal
pseudoestatico, ya que este debe de reflejar la
vibracién de la masa deslizante durante el sismo.
Sin embargo la masa deslizante no es rigida por
tanto en distintas partes la presa no se encuentra
viborando en fase y lo hacen en diferentes
intensidades. Los valores de kn deben de estar
relacionados al tiempo historia de la resultante
horizontal de la aceleracion de la masa deslizante
(Papadimitriou, Bouckovalas, & Adrianopoulos,
2014), y usualmente se espera que esto sea una
funcion de las caracteristicas y geometria de la
presay de la excitacion dentro del mismo (Makdisi
& Seed, 1978).

El pico de la resultante de la aceleracién tiempo
historia, comUnmente conocida como knmax NO €s
un valor apropiado para ser usado en el andlisis
pseudoestéatico ya que se observa solo de manera
momentédnea y puede conllevar a un disefio
conservador. Debido a esto se utiliza un valor de
coeficiente sismico efectivo kn en combinacion con
un factor de seguridad de 1,0. La relacién entre
kne/ knmax de acuerdo con Papadimitriu et all (2014)
es usualmente de 0,5-0,8 con el mas comunmente
usado de 0,67, por otro lado Griffin y Franklin
(1984) sugieren que el uso de 0,5 conlleva a
desplazamientos menores a 30 cm
(Andrianopoulos, Papadimitriou, Bouckovalas, &
Karamitros, 2014).

El reconocimiento de que kmmax, Y por tanto
también el kne, esté relacionado con la aceleracion
pico (PGA) fue primero propuesta en la literatura a
mediados de 1980, durante este periodo en
Estados Unidos los valores comunmente
utilizados se encontraban entre el rango de
0,25(PGA/g) a 1(PGA/g), en el Reino Unido se ha
propuesto utilizar valores de kne= 0,67(PGA/Q),
siendo el kmmax= PGA/g (Andrianopoulos,
Papadimitriou, Bouckovalas, & Karamitros, 2014).
En la actualidad en el Eurocddigo 8 se ha
propuesto el uso de kne= 0,5(PGA/Q), el cual fue
estimado usando mapas de intensidad para las
ubicaciones de afloramiento en los anexos
nacionales y el factor de suelo de acuerdo con la
categoria de suelo, introduciendo al mismo tiempo

los efectos de amplificacion sitio (Andrianopoulos,
Papadimitriou, Bouckovalas, & Karamitros, 2014).

Sin embargo, otro problema en la seleccién del
coeficiente es que el PGA en parte inferior del
talud no es la misma que en la cresta, ya que
existe un efecto de amplificacién de onda, por
tanto esto no solo hace que sea mas dificil escoger
un coeficiente pseudoestatico que represente
eficientemente la manera en que la presa se
comporta en la realidad, pero también sin el uso
de herramientas como lo son los calculos
numéricos dindmicos es de gran dificultad conocer
este efecto de amplificacion de la aceleracion ya
gue depende de muchos factores, por tanto la
estimacion de la aceleracién pico en la cresta
puede ser muy complicada también. Este y los
parametros involucrados en este problema se
puede ilustrar en la Figura 30.

PGA,, PGA

— Capa de fundacion del suelo :Hh
....... e L S i A A Bfh}hHQ

1" I Base
i Il

Figura 30. Definicion de la geometria y de los parametros
geotécnicos involucrados en la evaluacion sismica de la
estabilidad de taludes en presas de tierra. (Papadimitriou,
Bouckovalas, & Adrianopoulos, 2014)

El valor pico del coeficiente sismico khmax puede
ser normalizado utilizando en valor del PGA en la
cresta (Makdisi & Seed, 1978) para un valor de
PGA en la cresta dado, el valor de khmax Se reduce
conforme la profundidad z de la masa deslizante
se incrementa. Esto se debe a que las
aceleraciones por lo general se ven disminuidas
en el cuerpo de la presa cuando se comparan al
valor de la cresta, pero también porque existen
puntos que vibran fuera de fase, por tanto
reduciendo el valor de la resultante de la masa
deslizante, que estd cuantificada con el valor
khmax. La Figura 31 muestra este comportamiento
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con los resultados obtenidos con los célculos
numéricos basados en las correlaciones hechas
por Papadimitriou et al. (Papadimitriou,
Bouckovalas, & Adrianopoulos, 2014) con la curva
de disefio propuesta por (Makdisi & Seed, 1978)
con el fin de estimar la relacion khmax/(PGAcrest/g)
como una funcién que decrece de acuerdo con la
relacion de profundidad r z/H, tomando como
khmax =PGA/G.
Khmax/(PGAcrest)/g

0,00 0,20 0,40 0,60 0,80 1,00 1,20
0,00
1,00
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Figura 31. Correlacién entre la relacion khmax/(PGAcresta)/g
con respecto a la profundidad z(m) de la masa deslizante con
PGA de 4,32m/s*

En este trabajo la especificacion del Eurocodigo 8
fue utilizada, la cual establece el uso de un
coeficiente sismico horizontal segun la ecuacién
[15] y para tomar en cuenta la amplificacion de la
aceleracion se tomaron los resultados obtenidos
con el modelo de elemento finito a distintas alturas
para obtener la aceleracion pico de la presa en
dichos puntos. La variacién de la aceleracion con
respecto a la altura de la presa se puede observar
en la Figura 32, mientras que en la Tabla 6 y Figura
3 se muestra cuanto se amplifica la aceleracién
desde la base hasta la cresta.

0,5PGA
kng = T [15]

Donde:
PGA: aceleracion pico en el suelo (m/s?)
g: gravedad (m/s?)

H (m) PGA (m/s?) PGA/PGAbase

0,24 4,32 1,000
2,72 5,76 1,333
4,11 8,00 1,852
5,56 11,60 2,685
6,98 14,80 3,426
7,89 11,20 2,593
8,65 13,00 3,009

Tabla 5. Puntos considerados para evaluar la
amplificacion de la aceleracion mediante la relacion
PGA/PGAbase.

— 4,1107m

Figura 32. Evolucion de la aceleracion (m/s?) con respecto al tiempo (s) para distintas alturas dentro de la presa.

Grafico realizado con el software GiD.
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Figura 33. Amplificacion de la aceleracion en la presa
en estudio.

Se puede observar en la Figura 33 que los valores
de amplificacion de la aceleracion llegan a ser casi
de hasta 3,5 veces con respecto a la aceleracién
en la base, por tanto definitivamente no es una
buena préctica el usar el PGAbase ya que este no
refleja el comportamiento del talud, sin embargo
tomar el valor de la aceleraciéon obtenido en la
cresta conllevaria a un sobredisefio o un andlisis
muy conservador.

La tabla 7 muestra los coeficientes sismicos
horizontales obtenidos al aplicar la ecuacién [15] y
considerando la amplificacion de la aceleracién
basandose en la curva dibujada en la Figura 33.

Factor de Coeficiente
amplificacion horizontal, Kh
1,00 0,22
1,50 0,33
2,00 0,44
2,50 0,55
3,00 0,66
3,50 0,77

Tabla 6. Coeficientes horizontales obtenidos para ser
usados en los célculos pseudoestaticos.

Escogencia del método de
equilibrio limite a analizar

Los andlisis de equilibrio limite han sido utilizados
en la ingenieria geotécnica por muchos afios dado
a la simplicidad de este en la evaluacién de la
estabilidad de taludes, por tanto distintas técnicas
han sido desarrolladas, la principal diferencia entre
estos métodos es cuales ecuaciones de la estatica
se incluyen y satisfacen, y si las fuerzas normales
y de corte entre las dovelas son incluidas y la
relacién que se asumen entre estas.

El método Ordinario o de Fellenius fue el primero
en ser desarrollado, en el cual era fécil calcular el
factor de seguridad manualmente pero solo
satisfacia las ecuaciones de equilibrio de
momentos e ignora las fuerzas entre dovelas.
Bishop posteriormente propuso un método que
incluia las fuerzas normales entre dovelas pero
ignoraba las cortantes, con esto el factor de
seguridad se convirtié en no linear (GEO-SLOPE
International Ltd., 2010). Por otra parte, el método
de Janbu, toma en cuenta las mismas fuerzas
entre dovelas que Bishop pero solo satisface el
equilibrio entre fuerzas horizontales e ignora el
equilibrio de momentos, esto vuele el factor de
seguridad en un valor muy bajo para fallas de
caracter circular. Luego con el desarrollo de
software se desarrollaron métodos mas
sofisticados que satisfacen todas las ecuaciones
de la estatica asi como las fuerzas entre dovelas,
como lo son el método de Spencer y el de
Morgestern Price. La diferencia entre estos dos es
que el de Spencer asume una relacién constante
entre las fuerzas entre dovelas, lo cual quiere decir
que la relacion de fuerzas cortante/normal es el
mismo entre las dovelas y Morgestern Price por
otra parte, permite escoger diferentes funciones
del comportamiento de las fuerzas entre dovelas:
Constante (El cual trabaja exactamente igual al
método de Spencer), semi-sinusoidal, sinusoidal-
cortado y punto de datos especificado. Janbu
generalizado es otro método comun, este satisface
el equilibrio de fuerzas horizontales y el de
momentos es solamente satisfecho a nivel de
dovelas, es diferente de los otros métodos ya que
este impone y una distribucion de esfuerzos en la
posible superficie de falla al definir una linea de
confianza (Fredlung, Krahn, & Pufahl) (GEO-
SLOPE International Ltd., 2010), Todo esto puede
resumirse en la Tabla
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Equilibrio ‘ Fuerzas entre dovelas
Momento Inclinacion X/E y relacion

Ordinario Si No No No No
Bishop Simplificado Si No Si No Horizontal
Janbu Simplificado No Si No No Horizontal

Spencer Si Si Si Si Constante
Morgenstern- Price Si Si Si Si Variable, segun funcién usada
Janbu Generalizado S S S Si Linea de confianza y equilibrio de

momentos

Tabla 7. Comparacion entre las ecuaciones que se satisfacen en los distintos métodos y las fuerzas entre dovelas

consideradas durante el andlisis.
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Figura 34. Factor de seguridad vs lambda para diferentes
métodos de equilibrio limite.

En la Figura 34 es posible notar la diferencia en el
factor de seguridad obtenido con los métodos de
Bishop, Janbu simplificado, Morgestern price y
Spencer, esto con respecto a lambda que puede
ser explicada con la siguiente ecuacion [16]
propuesta por Morgestern y Price en 1965:

X=EAf(x) [16]
Donde:
f(x)=lafuncion
A = el porcentaje de la funcién utilizada
E = la fuera normal entre dovelas
X = la fuerza cortante entre dovelas
36

Ya que los métodos de Bishop y Janbu
simplificado ignoran las fuerzas cortantes entre
dovelas, el valor de lambda para estas es de cero,
por tanto debido a que Bishop solo satisface el
equilibrio de momentos, el factor de seguridad
estard dado cuando la curva del equilibrio de
momentos intercepte el eje Y (A= 0) y el factor de
seguridad con Janbu simplificado esta dado por la
curva de equilibrio de fuerzas cuando 4 =0.

En el caso de Morgestern-Price y Spencer, los
factores de seguridad son determinados en el
punto donde las dos curvas se intersecan, de esta
forma satisfaciendo equilibrio de fuerzas vy
momentos. De cual método es el punto depende
de la funcién de las fuerzas entre dovelas, en este
caso el método de Spencer solo considera una
relacién constant de X/E ratio para todas las
dovelas, lo cual corresponde a una funcién
constante de las fuerzas entre dovelas.

En este trabajo, el método utilizado fue el de
Morgestern Price, usando la funcion semi-
sinusoidal ya que es uno de los mas sofisticados y
con formulaciones mas rigorosas. Asi mismo
porque unos cuantos calculos pseudoestaticos
fueron ejecutados para comparar el factor de
seguridad obtenido con los diferentes métodos.

Los factores de seguridad obtenidos pueden
observarse en la Tabla 8. Uno de los detalles
observados durante los calculos fue que el método
de Spencer efectuaba menos cantidad de
iteraciones que los otros métodos y asi mismo
proporcionada el valor de factor de seguridad mas
alto para el talud. Asi mismo se puede observar
gue el valor més bajo fue el obtenido con el método
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usualmente brinda resultados similares al de
Bishop que aunque no sea tan sofisticado como el
primero es uno de los mas usados.

de Janbu Simplificado como era de esperarse, ya
gue la falla es de forma circular. Se observa
también que el método de Morgestern Price

Factor de seguridad

Método Resistencia cortante pico Resistencia cortante residual
Ordinario 1,310 2,568 0,921 1,760
Bishop Simplificado 1,346 2,599 0,945 1,799
Janbu Simplificado 1,203 2,469 0,845 1,654
Spencer 1,382 2,596 0,967 1,823
Morgenstern- Price 1,353 2,559 0,948 1,796
Janbu Generalizado 1,328 2,570 0,931 1,793

Tabla 8. Factores de seguridad obtenidos con distintos métodos de equilibrio limite para las resistencias pico y residual,
con los coeficientes pseudoestaticos de 0,22y 0,77.

Definicibn del modelo para llevar a cabo los calculos
pseudoestaticos con GeoSlope

Todos los célculos pseudoestaticos fueron
realizados con el software GeoStudio 2007
Professional (SLOPE/W), la geometria de la presa
fue la misma utilizada para los calculos numéricos
dindmicos presentados en la Figura 24. El tipo de La intencion de llevar a cabo los célculos
andlisis seleccionado fue Morgestern Price con la pseudoestaticos es realizar un  estudio
funcibn semi-sinusoidal. Con respecto a la paramétrico para evaluar el impacto de cada una

critica, sin embargo al final la superficie de falla
escogida en cada caso fue la correspondiente con
la dltima iteracion.

posicion de la superficial de falla, se seleccioné la
opcién de entrada y salida como se muestra en la
Figura 35, con la direccién del movimiento de
izquierda a derecha, sin tomar en cuenta grietas
por tensién. De igual forma, se selecciond la
opcién de optimizacion de la superficie de falla

de las variables que se encuentran involucradas
en la evaluacion de la estabilidad de taludes y
compara los distintos factores de seguridad
obtenidos en cada uno de los casos evaluados, asi
como la comparacion entre estos resultados y los
obtenidos con los calculos numéricos dinamicos.

Figura 35. Definicion de los puntos de entrada y salida para la superficie de falla potencial.
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Resultados

Calculos numeéricos

Béasicamente los resultados obtenidos de los
calculos  numéricos dinamicos son las
deformaciones por cortante en el suelo, los
desplazamientos y las amplificaciones de la
aceleracién. Estos resultados se presentan a
continuacion y fueron utilizados para llevar a cabo
los célculos pseudoestaticos.

Resultados obtenidos parala
caolinita

En este apartado se muestran los resultados
obtenidos con el modelo de elemento finito
Tochnog, para la presa compuesta de caolinita.
Las Figuras 36, 37 y 38 muestran los
desplazamientos experimentados en la presa
compuesta por caolinita a los 15.5, 17.85 y 20
segundos del sismo, estas imégenes fueron

obtenidas con el software GiD, a la derecha de
cada figura se muestran las magnitudes del
desplazamiento que esta dado por el valor “velix”
que es la integral de la velocidad en la direccién x.

A pesar de que la caolinita resulté muy débil para
el analisis y se debié cambiar de suelo, cémo se
menciond anteriormente en la metodologia, se
muestran los resultados obtenidos con esta, para
justificar el cambio en el suelo. Se observa
claramente que aunque la superficie de falla
obtenida es ideal para el analisis esta comienza
desde los 15 segundos (Figura 36 y 39) y los
desplazamientos son sumamente altos antes de
que el sismo alcance su pico.

En la Figura 37 a los 17,85 segundos se pueden
observar desplazamientos de alrededor de 1,0m
con tan solo una aceleracion de 1,0m/s?y a los 20
segundos, antes de alcanzar el pico, la presa ha
fallado por completo con desplazamientos entre
3,0y 4,0m.
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Figura 36. Desplazamientos en la presa de caolinita a los 15,5 segundos del sismo.
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Figura 37. Desplazamientos en la presa de caolinita a los 17,85 segundos del sismo.
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Figura 38. Desplazamientos en la presa de caolinita a los 20 segundos del sismo.

Asi mismo en las Figuras 39, 40 y 41 se muestran
los valores de la acumulacion de la deformacion
(sd_ept), pero esto solo se muestran con el fin de
mostrar la evolucién de la superficie de falla, como

esta aparece alrededor de los 15 segundos (Figura
39), como se ve claramente alrededor de los 18
segundos (Figura 40) y luego como la presa ha
fallado completamente (Figura 41).
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Figura 39. Comportamiento de la presa de caolinita a los 15 segundos, acumulacién de la deformacién.
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Figura 40. Comportamiento de la presa de caolinita a los 17,85 segundos, acumulacién de la deformacion.
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Figura 41. Comportamiento de la presa de caolinita a los 15 segundos, acumulacién de la deformacion.
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Resultados obtenidos para la
arcilla de china

En este apartado se muestran los resultados
obtenidos para los calculos numéricos dindmicos
con los nuevos parametros de suelo tomados de
la arcilla de china.

Con este suelo se observa que la presa tiene un
mejor comportamiento, mas rigido que el anterior,
por ejemplo para los 20 segundos (Figura 42) del
sismo se observa que los desplazamientos son de
tan solo 0,10-0,15m, mientras que en la caolinita
eran de 3,0-4,0m. Ademéas, se observa que la
superficie de falla como tal, aparece hasta los 22
segundos del sismo, cuando la presa experimenta

el pico del sismo (4,32m/s?) y los desplazamientos
se encuentran entre 0,40-1,0m, esto se observa en
la Figura 43.

En la Figura 44, se observan los desplazamientos
a los 23,75 segundos que es cercano al momento
en que la presa falla, con desplazamientos entre
2,8-3,8m.

Asi mismo, en este caso también se muestran los
resultados de la acumulacibn de los
desplazamientos en las Figuras 45, 46 y 47. Sin
embargo en la 44 se observa que aln no se forma
la superficie de falla, en la Figura 46 y 47 si se
observa la superficie de falla, aunque no es como
la obtenida con la caolinita que se observaba muy
definidamente.
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Figura 42. Desplazamientos en la presa compuesta por arcilla de china los 20 segundos del sismo.
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Figura 43. Desplazamientos en la presa compuesta por arcilla de china los 22 segundos del sismo.
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Figura 44. Desplazamientos en la presa compuesta por arcilla de china los 23,75 segundos del sismo.
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Figura 45. Comportamiento de la presa compuesta por la arcilla de china a los 20 segundos, acumulacién de la deformacion.
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Figura 46.Comportamiento de la presa compuesta por la arcilla de china a los 22 segundos, acumulacion de la deformacion.
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Figura 47.Comportamiento de la presa compuesta por la arcilla de china a los 23,75 segundos, acumulacion de la deformacion.

Resultados de la amplificacion de la aceleracion

A continuacion se presentan los resultados
obtenidos con el modelo de elemento finito con
respecto al comportamiento de la aceleracion a
distintas alturas de la presa de tierra, compuesta
por la arcilla de china. En las Figuras 48-54 se
puede observar la diferencia en las aceleraciones
para las distintos puntos evaluados. En la Figura
32 en la metodologia se muestran todas las curvas

en un mismo gréfico para el lapso de los 14 a los
24 segundo, ya que los valores pico fueron
utilizados para la determinacién de la curva que
representa la amplificacion de la aceleracion
(Figura 33) y por tanto los coeficientes
pseudoestaticos a utilizar durante los calculos,
mostrados en la Tabla 6.

Figura 48. Evolucion de la aceleracién en la presa para la altura de 0,24m.
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Figura 49. Evolucion de la aceleracion en la presa para la altura de 2,72m.

Figura 50. Evolucion de la aceleracion en la presa para la altura de 4,11m.

Figura 51. Evolucién de la aceleracién en la presa para la altura de 5,56m.
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Figura 52. Evolucién de la aceleracién en la presa para la altura de 6,98m.

Figura 53. Evolucion de la aceleracion en la presa para la altura de 7,89m.

Figura 54.Evolucién de la aceleracion en la presa para la altura de 8.65m.
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Calculos Pseudoestaticos

Influencia del coeficiente sismico

Para los primeros célculos de la evaluacion de
taludes por medio del método pseudoestatico, la
influencia del coeficiente sismico horizontal fue
evaluada por medio del uso de los valores que
aparecen en la Tabla 6. Se le especifico un peso
unitario de 14kN/m?3, una cohesién de 36kPa y un
angulo de friccion 26,14°, valores que fueron
obtenidos de la resistencia cortante pico segun la
Figura 29 (a).

(a) (b)

Los factores de seguridad y superficies de falla
obtenidos se pueden observar en la Figura 55.
Resulta evidente que el factor de seguridad
decrece con el uso de un coeficiente sismico
mayor, pero también puede observarse que no
solo decrece sino que la masa deslizante potencial
es de mayor tamafio, por tanto menos cercano a
la realidad, mas si comparados con los resultados
obtenidos de los calculos numéricos.

(c) (d) (e) (f)

Figura 55.Factor de seguridad obtenido para la resistencia cortante pico del suelo, para los distintos coeficientes horizontales kx: (a)

0,22 (b) 0,33 (c) 0,44 (d) 0,55 (e) 0,66 (f) 0,77.

Igualmente, ya que el modelo de elemento finito
brinda informacion acerca de las deformaciones
unitarias que experimenta la presa, se puede
observar en la Figura 56 que antes del pico del
sismo, los desplazamientos no son muy altos,
entre 0-3%, pero después del tiempo de 21,6
segundos (cuando se experimenta el pico) los
valores de deformacion rondan entre el 1-14%, por
esto los calculos de estabilidad de taludes también
fueron realizados con el valor de resistencia
cortante critico que corresponde a un valor de
deformacion unitaria del 8%, en este caso el peso
unitario del material permanece en 14kN/ms3, la
cohesion utilizada fue de 24,01kPa y un angulo de
friccion 17,60°.
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Los factores de seguridad obtenidos para estas
condiciones se muestran en la Figura 57, y se
puede observar que el comportamiento es similar
al descrito en la Figura 55.

Asi mismo, en la Figura 56 puede notarse que en
ciertos puntos, a los lados de la presa, la
deformacion unitaria, es tan alta como 40-80%
cuando los taludes han fallado a los 24 segundos
del sismo, y los puntos del centro que se
encuentran superiores a la altura de 4,5m tienen
deformaciones unitarias del 10%, por esto es que
se decide tomar el esfuerzo critico de la resistencia
cortante para evaluar el comportamiento de los
taludes debido a que con las fuerzas ciclicas a las
que se ve sometido el suelo, se pierde resistencia
debido a su comportamiento no-elastico, no-lineal.
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Figura 57. Factores de seguridad obtenidos con la resistencia cortante critica para los distintos coeficientes sismicos horizontales k:

(a) 0,22 (b) 0,33 (c) 0,44 (d) 0,55 (€) 0,66 (f) 0,77.

El factor de seguridad fue graficado como funcion Se puede observar que hay un comportamiento
del coeficiente horizontal en la Figura 58 con los similar entre las curvas, ambas decrecen con un
resultados obtenidos para las resistencias pico y mayor coeficiente sismico.

residual mostrados en las Figuras 55 y 57.
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Figura 58. Comportamiento del factor de seguridad como funcién del coeficiente horizontal.
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Influencia de la resistencia cortante

La resistencia cortante de un suelo depende de la
cohesion y el angulo de friccion usando el criterio
de mohr-coulomb.

En este primer caso, el coeficiente sismico
horizontal permanece con el mismo valor para los
cuatro calculos, con kh= 0,55, mientras, la

1.697 1.233

resistencia cortante fue cambiada por los cuatro
valores que se muestran en la Tabla 4.

Se puede observar de la Figura 59, qque con
respecto a la forma de la masa deslizante, esta es
muy similar en todos los casos, sin embargo como
es de esperarse, el factor de seguridad disminuye
con valores mas bajos de resistencia cortante.

1472 §A

(a) (b) (c) (d)

Figura 59. Factores de seguridad obtenidos con un coeficiente sismico horizontal de 0,55 con distintos valores de
resistencia cortante. (a) Pico: c= 36,15kPa, ¢= 26,1°, (b) Valor Medio | c= 24,66kPa, ¢= 22,4°, (c) Valor Medio II: c=

24,67kPa, = 19,0°, (d) Critico c= 24,01kPa, ¢=17,6°.

Cohesion

Usualmente, inclusive si el suelo es considerado
sobreconsolidado, la manera correcta para
describirlo es compactado en vez de consolidado,
por tanto esto da la falsa nocion de que el suelo
resiste mas de lo que en realidad puede.

En mecénica de suelos usualmente se asume que
el suelo estd completamente seco o
completamente saturado, sin embargo existen
situaciones en las que el suelo se encuentra
parcialmente saturado (Powrie, 1997). Ya que este
es el caso de un suelo parcialmente saturado,
siempre existe un valor de cohesién pero el
problema es que nunca se sabe con seguridad
cuanto es este valor, por tanto en este apartado al
evaluar el impacto de la cohesion en el factor de
seguridad, primero se ajustd la linea de la
resistencia cortante residual a distintos valores de
cohesion, desde el maximo (24kPa), hasta el
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minimo valor de cohesion (OkPa). Los resultados
obtenidos al fijar la linea a diferentes valores de
cohesidn se observan en la Figura 60.

En la Figura 61 se observan los factores de
seguridad obtenidos para los distintos ajustes de
linea realizados, y se puede observar el impacto
gue la cohesion tiene en la masa deslizante. Asi
mismo en la Figura 62 se muestra el
comportamiento del factor de seguridad en
dependencia con la cohesion.

Ademas, en la Figura 63, se muestra lo que
sucederia en el factor de seguridad, si la
superficie de entrada y salida se ajusta a distintas
posiciones, esto con el fin de mostrar lo sensible
gue puede ser el analisis pseudoestatico y la
facilidad con que se puede incurrir en un error.
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Figura 60. Gréaficos de esfuerzo cortante vs esfuerzo normal para la resistencia cortante critica con distintos valores de cohesién: (a)
24kPa, =17,60° (b) 16kPa, ¢=19,13° (c) 8kPa, =20,61° (d) 4kPa, ¢=21,32° (e) 2kPa, ¢=21,71° (f) OkPa, ¢=22,07°.
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(a) (b) (c) (d) (e) (f)

Figura 61. Factores de seguridad obtenidos para la resistencia cortante critica con distintos valores de cohesion: (a) 24kPa, ¢=17,60°
(b) 16kPa, =19,13° (c) 8kPa, ¢=20,61° (d) 4kPa, =21,32° (e) 2kPa, ¢=21,71° (f) OkPa, ¢=22,07°.
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Figura 62. Comportamiento del factor de seguridad como funcién de la cohesion (kPa) en la presa para el valor de resistencia cortante

critica.
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Figura 63. Diferentes factores de seguridad obtenidos para las mismas propiedades del suelo, cohesién de 8kPa, ¢=20,61°y un kh=
0,55 pero con diferentes puntos de entrada y salida de la superficie de falla.

Angulo de friccion

En este caso el factor de seguridad fue
determinado usando el mismo coeficiente sismico
horizontal (0,55) y utilizando la misma cohesiéon de
8kPa durante los cuatro célculos de estabilidad de
taludes y cambiando solamente el angulo de
friccion para observar el comportamiento de la falla
en el talud. Los angulos de friccion evaluados
corresponden a los diferentes valores de
resistencia cortante (pico, critico y los dos valores
medios) pero siempre fijando la linea para asumir
gue tiene una cohesion de 8kPa. Esto se expone
de manera gréfica en la Figura 64.
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En la Figura 64 se observa como al utilizar un valor
mas alto en el angulo de fricciébn este aumenta un
poco, sin embargo el impacto no es tan significante
como el de la cohesion.

En el caso dela Figura 65, el factor de seguridad
fue graficado en dependencia con el angulo de
friccién. Inicialmente se realiz6 solo para cohesion
de 8kPa, pero posteriormente se decidi6 otros
célculos pseudoestéticos con las cohesiones de 2
y 24kPa (y sus respectivos angulos de friccion
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Figura 65. Factor de seguridad obtenido para una cohesién de 8kPa con distintos angulos de friccién: (a) 30,30° (b) 25,25° (c) 22,00°
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Analisis de resultados

Calculos numeéricos dinamicos

Con respeto a los resultados obtenidos con el
modelo de elemento finito, o calculos numéricos,
se observd que el cambio del suelo en estudio era
necesario y que la arcilla de china respondia al
sismo con un mejor comportamiento que la
caolinita, a pesar de que en la presa compuesta
por esta ultima la superficie de falla se apreciaba y
se comportaba de la manera deseada.

Con respecto a la amplificacion de la aceleracién
se observa como efectivamente la aceleracion
cambia con respecto a la altura de la presa. En la
Figura 48 se muestra el comportamiento en la
base de la presa, por tanto si en un analisis
pseudoestatico no se toma en cuenta este
incremento en la aceleracién con respecto a su
altura, se estaria asumiendo que todo la presa
vibra como se muestra en esta figura, sin embargo
en las Figuras que siguen (49-54) se observa la
diferencia en el comportamiento en distintos
puntos de la presa, cabe mencionar que este
andlisis fue realizado solamente variando la altura,
la posicién en x si es la misma para todos los
puntos, al centro de la presa.

Asi mismo fue posible observar que la aceleracion
de la presa se vio incrementada en casi 3,5 veces
de la base a la cresta (Figura 33), esto demuestra
la dificultad para escoger un coeficiente sismico
pseudoestatico apropiado, ya que en este caso la
aceleracion pico (PGA) del sismo era de 4,32m/s?2
y si se aplica a ecuacién del Eurocodigo, esto daria
un coeficiente de 0,22, pero este valor seria
incorrecto ya que no refleja el comportamiento de
las ondas dentro de la presa. Sin embargo,
también se incurriria en un error si se utiliza el valor
de 3,5 veces (kh=0,77) ya que solo representaria
el movimiento en la cresta de la presa.
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Se puede observar en las Figuras 43 y 44 que la
superficie de falla obtenida en los calculos
numeéricos aparece entre las alturas de 4,0-9,0m,
por esto un buen valor de coeficiente
pseudoestatico para el andlisis realizado seria un
kh= 0,55 (2,5 veces el PGA de la base) por tanto
ese seria el valor medio si se toma entre estos
valores.

Céalculos pseudoestaticos

Con respecto a los célculos pseudoestaticos se
tienen los resultados a partir del estudio
paramétrico. Primero se evalué el impacto del
coeficiente sismico, esto se observa en la Figura
55 para la resistencia cortante pico, se observa
como evidentemente al utilizar un mayor
coeficiente sismico horizontal, el factor de
seguridad disminuye, asi mismo la masa
deslizante aumenta su tamafio.

Como se comento en la seccion de resultados, de
los resultados obtenidos con los célculos
numéricos se tienen las deformaciones unitarias
por cortante, el comportamiento de estas
deformaciones unitarias se observa en la Figura
56, para los puntos evaluados y debido a que
estas son mayores al 8%, se realizaron calculos
pseudoestaticos para la condicién critica de la
resistencia al suelo y se asumié que esta era la
condiciéon del suelo al momento del sismo. Por
tanto en la Figura 57 se observa que el
comportamiento es similar al de la Figura 55 pero
con valores mas bajos de factor de seguridad, esto
puede observarse en la Figura 58 pero entre los
factores de seguridad obtenidos para la resistencia
pico y la critica hay una diferencia de casi 1,0, por
tanto aqui se observa la influencia del valor
escogido de resistencia cortante para el analisis.
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El impacto de la resistencia cortante también
puede observarse en la Figura 59 donde se
evaluaron los cuatro valores de resistencia
cortante obtenidos por medio de las simulaciones
de prueba triaxial (estos valores se encuentra
tabulados en la Tabla 4), y utilizando un solo valor
de coeficiente pseudoestatico kh= 0,55. Se
observa como es de esperarse que el factor de
seguridad disminuye al usar una resistencia
cortante menor, en este caso el FS es de 1,697 si
se toma la resistencia pico del suelo y de 1,123 si
se realiza con la critica, esto muestra la
importancia de la escogencia de la resistencia
cortante del suelo, ya que usualmente al llevar a
cabo andlisis pseudoestaticos se utiliza la
resistencia pico, , entonces asi mismo se nota la
ayuda que ofrecen los célculos numéricos ya que
brinda informacion de lo las deformaciones
unitarias que experimenta la presa en cada paso.

Con respecto a la cohesion, como se mencioné
anteriormente cuando se determina la resistencia
cortante de un suelo por lo general se aplica el
criterio de mohr-coulomb y se fija una linea de
mejor ajuste con la que se conoce la cohesion y
angulo de friccion del suelo. Sin embargo, en
suelos como este, se tiene un valor de cohesion
pero no todo, por tanto en la Figura 60 se muestra
los distintos valores de resistencia cortante que se
obtuvieron al fijar la linea a distintos valores de
cohesion: 24, 16, 8, 4, 2 y OkPay en la Figura 61se
ven los factores de seguridad obtenidos con
dichos valores de cohesion. Se observa el gran
impacto que tiene a cohesién en los resultados
obtenidos, del valor méaximo al minimo de
cohesion se tienen factores de seguridad de 1,123
y 0,126 respectivamente, por tanto el ultimo valor
es 10% del primero. Un comportamiento
importante que se puede observar es la diferencia
entre las masas deslizantes, sin cohesion la
superficie de falla es extremadamente fina, pero
conforme se asume un valor mayor de cohesion la
masa deslizante se vuelve mas y més grande, y si
se compara con los resultados obtenidos de los
calculos numéricos, la superficie de falla que se
asemeja mas seria la que se muestran en la Figura
61(e) para una cohesion de 2kPa. Esto muestra el
error tan grande y el gran impacto q tendria el
utilizar un todo el valor de cohesion, ademas si se
decide tomar como referencia los resultados
obtenidos con el modelo de elemento finito y con
estos definir los puntos de entrada y salida de la
falla, también se incurriria en un error si solo se

hace esto y no se baja el valor de cohesién. En la
Figura 63, se observa el comportamiento al utilizar
una cohesién de 8kPa con angulo de friccién de
20,61°y un kh de 0,55 pero con distintos puntos de
entrada y salida, se observa como al definir puntos
de entrada y salida para una superficie de falla
mas pequefia, se provoca un factor de seguridad
mas alto, lo cual seria incorrecto también, y el
cambio es més entre mas cohesién se asuma, por
tanto esto también conllevaria a un error.

En cuanto al angulo de friccién se observa que el
utilizar un valor mas alto eleva un poco el factor de
seguridad, sin embargo su impacto no es tan
grande como el de la cohesion, ya que los valores
obtenidos van de 0,610 a 0,765, del valor residual
al valor pico con una misma cohesion y cuando se
evalu6 de la resistencia residual a la pico con
distintos valores de cohesioén el cambio era de
0,126 a 1,123. También se observa que con un
angulo de friccibn mas alto la masa deslizante es
un poco mas delgada.

En el caso de la Figura 66, se muestra el
comportamiento del factor de seguridad en
dependencia con el angulo de friccién, al principio
esto solo fue realizado para el valor de cohesion
de 8kPa, pero luego se decidid ejecutar otros
calculos numéricos con otras cohesiones (2 vy
24kPa) para observar mejor el comportamiento, y
se puede ver como la relacién entre el angulo de
friccién y el factor de seguridad es de caracter
lineal, por tanto con distintos valores de cohesion
las lineas son practicamente paralela entre si, y de
igual forma aqui se puede apreciar el impacto de
la cohesién, ya que de alguna forma la cohesion
define la intercepcién de la linea con el gje .

Comparacién entre los
resultados obtenidos con los
dos métodos

Este trabajo demuestra lo sensitivo que puede
llegar a ser un andlisis de estabilidad de taludes
por medio del método pseudoestético y de todos
los factores que lo afectan y que tan facil cambian
el valor del factor de seguridad obtenido, debido a
gue cada decision tomada a la hora de realizar el
andlisis afecta el resultado obtenido
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Esto también muestra que debe existir
conocimiento en el uso de software convencional
para estabilidad de taludes, ya que hoy en dia
muchas veces muchos factores no son
considerados y los software son vistos como
herramientas faciles que dan una respuesta simple
a los problemas de ingenieria cuando en realidad
no es asi, ya que se sabe que el comportamiento
del suelo es uno de los mas dificiles de
representar, mas cuando intervienen problemas
de cargas ciclicas.

Resulta evidente que los dos métodos no se
pueden comparar de manera directa, ya que el
analisis pseudoestatico solo brinda un factor de
seguridad, mientras que el modelo de elemento
finito brinda informacion acerca de los
desplazamientos,  deformacién  unitaria vy
aceleraciones en la presa, lo cual lo convierte en
un mejor método para evaluar la estabilidad de
taludes, asi mismo porque si hay informacion de
desplazamientos es posible controlarlos de
acuerdo con los desplazamientos permitidos de
cada problema individual. Mientras tanto en el
método pseudoestatico solo se tiene un namero el
cual si es menor que 1,0 significa que ha fallado,
pero no se tienen datos que corroboren esto. Sin
embargo, como fue mencionado por Hynes-Griffin
y Franklin (1984) el uso de 0,5 PGA en conjunto
con un factor de seguridad de 1,0 produce un
desplazamiento menor a 30 cm por tanto esta
podria ser una forma de comparar ambos
métodos.

Es claro que en este caso, los resultados muestran
inestabilidad en la presa con ambos métodos pero
en los calculos numéricos es claro en qué
momento ocurre la falla. Si la falla de la Figura
61(e) se toma como referencia para ser
comparada con la superficie de falla obtenida en
los calculo numéricos, el factor de seguridad de
esta es de 0,338. Por tanto al comparar con los
resultados finales, si para un factor de seguridad
de 1,0 lo desplazamientos deben ser menores a
30cm, tiene sentido que para un factor de
seguridad de 0,338 los desplazamientos sean
mayores a 1,0m. En este caso cuando la presa
falla completamente los desplazamientos se
encuentran entre 2,5-3,0m, pero con el factor de
seguridad es dificil saber, por tanto en estos casos
se debe modificar la geometria o utilizar un método
de estabilizacién de taludes y evaluar la presa
hasta que el factor de seguridad sea 1,0 o0 menor.
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Conclusiones

La seleccion de un coeficiente sismico apropiado
puede ser de gran dificultad, en este caso el PGA
de sismo era de 4,32m/s? esto daria un coeficiente
de 0,22, pero este valor seria incorrecto ya que no
refleja el comportamiento de las ondas dentro de
la presa.

Se demostré que la aceleracién se ve amplificada
hasta en 3,5 veces. Sin embargo, utilizar el valor
de 3,5 veces (kh= 0,77) solo representaria el
movimiento en la cresta de la presa por lo que
conllevaria a un analisis conservador y por tanto
erroneo.

Un buen valor de coeficiente pseudoestatico para
este caso de analisis seria un kh= 0,55 (2,5 veces
el PGA de la base) debido a que la falla durante
los célculos numéricos aparece entre los 4,0-9,0m
por tanto ese seria el valor medio si se toma entre
estos valores.

El impacto de la resistencia cortante muestra que
puede llegar a ser incorrecto utilizar la resistencia
cortante pico al realizar calculos pseudoestaticos
ya que no existe informacion  sobre
desplazamientos o deformacion unitaria, que
respalden el estado del suelo en ese momento.

En este caso, la resistencia cortante escogida fue
la critica, debido a que la deformacidn unitaria por
cortante antes del sismo era mayor al 8% en
algunos de los puntos evaluados.

El uso de un valor mas alto de angulo de friccion
no es tan significante, eleva ligeramente el factor
de seguridad pero no tiene el impacto que tiene la
cohesion.

En el caso de la cohesion, fue claro el impacto de
esta tanto en el factor de seguridad como en la
forma de la masa deslizante.

La superficie de falla obtenida durante el analisis
pseudoestatico que se asemeja mas a la obtenida
con los calculos numéricos es la Figura 61(e) la
cual fue realizada para un k=0,55, una cohesién de
2kPa un angulo de friccién de 21,71°.

Al determinar la fuerza cortante en el laboratorio o
con una simulacién es incorrecto asumir que la
cohesion en el suelo esta determinada por la linea
de mejor ajuste ya que no siempre este es el caso,
y esto contribuye a asumir una resistencia cortante
mas alta de lo que en realidad es.

Se debe tener conocimiento para evaluar la
estabilidad de taludes por medio del método
pseudoestatico ya que este se ve afectado por
muchos factores y en ocasiones se requiere de un
estudio mas profundo para cada caso individual.

Para ese trabajo se aplicé un kh de 0,55 para un
sismo de 4,32m/s?, y en muchos paises como
Costa Rica, se experimentan sismos de mayores
magnitudes y los valores recomendados estan por
debajo con respecto al coeficiente elegido, esto se
debe a que no se puede tratar todos los taludes
por igual. Y aunque el Eurocodigo tome en cuenta
un factor topogréafico que va de 1,0-1,4, en el
presente trabajo la aceleracion se amplificé en 2,5
veces dentro de la presa, entonces se observa que
segun el tipo de suelo y la geometria de la presa,
puede que esto tampoco sea suficiente.

Se recomienda el uso de célculos numéricos
dindmicos ya que estos brindan informacion
acerca de lo que esta pasando en la presa en cada
paso.
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Apéndices

Apéndice A. Resultados obtenidos durante el ensayo para la determinacion del limite liquido

N2 de prueba 1 2 3 4
N2 de bandeja 13 36 77 s109
N de golpes (15-40) 32 30 17 22
Peso bandeja + Peso 18,30 23,80 | 22,20 | 33,00
himedo mb +m (g)
Peso bandeja + Peso seco 16,22 20,41 18,73 2852
mb+md (g)
Peso bandeja 11,80 13,10 | 11,90 | 19,40
mb (g)
Peso del agua
2,08 3,39 3,47 4,48
mw=m-md (g)
Peso de la prueba seca 4,42 731 6,83 9,12

md (g)

Porcentaje de humedad

0, 0, 0, 0,
w=mw/md (%) 47,06% 46,37% | 50,81% | 49,12%

Limite liquido

48,37%
(a los 25 golpes) wl (%) 0

Apéndice B. Resultados obtenidos durante el ensayo para la determinacién del limite plastico.

N2 de prueba 1 2 3

N2 de bandeja 142 43 382
Peso bandeja + Peso
himedo mb +m (g)

33,50 29,67 27,06

Peso bandeja + Peso

seco mb+md (g) 32,20 28,35 25,72

Peso bandeja
mb (g)
Peso del agua
mw= m-md (g)

27,90 24,18 21,42

1,30 1,32 1,34

Peso de la prueba seca
md (g)
Porcentaje de humedad
w=mw/md (%)

Limite plastico 31,02%

4,30 4,17 4,30

30,23% | 31,65% | 31,16%
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Apéndice C. Cargas y esfuerzos aplicaos en cada uno de los pasos de la prueba de consolidacion asi como el
asentamiento obtenido.

Fecha Carga aplicada (kg) =~ Esfuerzo o(kPa) = Asentamiento s (mm)
25/12/2015 2,00 12,354 4,731
26/12/2015 4,00 23,369 5,707
27/12/2015 10,00 52,242 6,350
30/12/2015 20,00 91,921 7,207

1/12/2015 30,00 132,405 7,612
2/12/2015 20,00 90,898 7,608
3/12/2015 10,00 46,639 7,591
4/12/2015 20,00 95,342 7,786
7/12/2015 30,00 137,573 8,627
8/12/2015 60,00 290,000 8,912
9/12/2015 120,00 621,298 9,479

Apéndice D. Estado inicial de la caolinita antes de llevar a cabo la prueba de consolidacion.

Datos de la muestra en su estado inicial

da 5,07 cm
ha 1,97 cm
A 20,19 cm2
Va 39,77 cm3
mA 63,80 g
PA 1,604 g/cm3
pdA 0,988 g/cm3
ps 2,650 g/cm3
€A 1,682

Apéndice E. Determinacion del contenido de agua de la caolinita antes de realizar el ensayo de consolidacion.

Determinacion del contenido de humedad de la muestra

N2 de bandeja s136

Peso bandeja + Peso humedo mb +m (g) 38,20

Peso bandeja + Peso seco mb+md (g) 31,02

Peso bandeja mb (g) 19,50

Peso del agua mw= m-md (g) 7,18

Peso de la prueba seca md (g) 11,52
Porcentaje de humedad w=mw/md (%) 62,33%
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Apéndice F. Estado final de la caolinita después de realizado el ensayo de consolidacion.

Datos de la muestra en su estado final

SE 0,95 cm

he= ha+Se 1,02 cm
VE 20,63 cm3
mE 29,33 g
pE 1,42 g/cm3
pdE 1,90 g/cm3
ps 2,65 g/cm3
et 0,39

Apéndice G. Determinacion del contenido de agua en la caolinita después de finalizado el ensayo de consolidacion.

Determinacion del contenido de humedad de la muestra

N2 de bandeja 36
Peso bandeja + Peso humedo mb +m (g) 18,99
Peso bandeja + Peso seco mb+md (g) 17,50
Peso bandeja mb (g) 13,12
Peso del agua mw= m-md (g) 1,49
Peso de la prueba seca md (g) 4,38
Porcentaje de humedad w=mw/md (%) 34,02%

Apéndice H. Determinacion de la deformacioén unitaria, la relacién de vacios y las variables utilizadas para graficar las
figuras _y _.

Carga Esfuerzo = Asentamiento | Deformacién Relacién de In(1+e)
aplicada (kg) o(kPa) s (mm) unitaria €=s/h vacios (e)
2,00 12,354 4,731 0,240 1,038 0,712 2,514
4,00 23,369 5,707 0,290 0,905 0,644 3,151
10,00 52,242 6,350 0,322 0,817 0,597 3,956
20,00 91,921 7,207 0,366 0,701 0,531 4,521
30,00 132,405 7,612 0,386 0,645 0,498 4,886
20,00 90,898 7,608 0,386 0,646 0,498 4,510
10,00 46,639 7,591 0,385 0,648 0,500 3,842
20,00 95,342 7,786 0,395 0,622 0,483 4,557
30,00 137,573 8,627 0,438 0,507 0,410 4,924
60,00 290,000 8,912 0,452 0,468 0,384 5,670
120,00 621,298 9,479 0,481 0,391 0,330 6,432

60

Evaluacion sismica de la estabilidad de taludes en presas de tierra



Apéndice |. Determinacion del contenido de agua en las muestras antes de la prueba de corte directo.

Determinacion del contenido de humedad de la muestra

N2 de bandeja 42 135 15
Pe,so bandeja + Peso 27,60 25,20 25,60
himedo mb +m (g)

Peso bandeja + Peso 22,49 20,46 20,94
seco mb+md (g)
Peso bandeja 13,20 11,60 12,70
mb (g)
Peso del agua 5,11 4,74 4,66
mw=m-md (g)
Peso de la prueba seca 9,29 8,86 8,24
md (g)
Porcentaje de humedad 55,01% 53,50% 56,55%
w=mw/md (%)

Apéndice J. Determinacion del contenido de agua de las muestras sometidas al ensayo de corte directo.

Determinacion del contenido de humedad de la muestra

N2 de bandeja 42 5149 15
Pe,so bandeja + Peso 24,67 30,82 22,41
hdmedo mb +m (g)

Peso bandeja + Peso 21,40 27,68 19,82
seco mb+md (g)
Peso bandeja 13,21 19,41 12,69
mb (g)
Peso del agua 3,27 3,14 2,59
mw= m-md (g)
Peso de la prueba seca 819 8,27 7,13
md (g)
Porcentaje de humedad 39,93% 37,97% 36,33%
w=mw/md (%)
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Apéndice K. Determinacion de la resistencia cortante de la caolinita por medio del ensayo de corte directo.

Prueba parcial 1 2 3
Equipo 1 2 3
Esfuerzo de consolidacion o (kPa) 50 100 150
Cantidad de pasos 2 3 4
Altura hp (cm) 3,12 3,17 3,25
Diametro dp (cm) 7,11 7,11 7,08
Area Ap (cm2) 39,70 39,70 39,37
Volumen Vp (cm3) 123,88 125,86 127,95
Masa me (g) 211,30 216,40 223,20
Humedad inicial we (%) 55,01% 53,50% 56,55%
Humedad final wa (%) 39,93% 37,97% 36,33%
Densidad pe (g/cm3) 1,71 1,72 1,74
Densidad seca pde (g/cm3) 1,10 1,12 1,11
Espacio de corte (mm) 1,20 1,20 1,20
Intervalo de medicién (s) 20,00 20,00 20,00
Velocidad de corte v (mm/min) 0,01 0,01 0,01
Esfuerzo normal o (kPa) 50,00 100,00 150,00
Esfuerzo cortante t (kPa) 30,00 52,00 68,00
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Apéndice L. Cadigo utilizado para llevar a cabo las simulaciones de la prueba triaxial en el software de elemento finito

tochnog.

echo -yes
number_of space_dimensions 2
materi_velocity
materi_velocity_integrated
materi_strain_total
materi_stress
materi_plasti_hypo_history 5
materi_strain_intergranular

end_initia

processors 5

post_point 1 0.05 0.05

start_define print_dvd
time_current 0 O
-post_point_dof 1 -sigyy
-post_point_dof 1 -sigxx
-post_point_dof 1 -eptyy
-post_point_dof 1 -eptxx
-post_point_dof 1 -eptxy
-post_point_dof calcul 1 -sd_ept
-post_point_dof 1 -velx
-post_point_dof 1 -sigxy
end_define

geometry line 0 0.0 0.0 0.0 0.1

(Rechte Seite)
geometry line 1 0.1 0.0 0.1 0.1

(Oberseite)
geometry line 2 0.0 0.1 0.1 0.1

(Unterseite)
geometry line 3 0.0 0.0 0.1 0.0

bounda_dof
bounda_time

(Esfuerzo aplicado a la muestra)
force_edge_normal

force_edge normal_geometry
force_edge_normal_time

l.e-4

l.e-4

l.e-4

l.e-4

0 -geometry_line 3 -vely
0 -2.0 0.0 360.1 0.0

1 -50 (100 kPa Druckspannung)
1 -geometry_line 1
1 -2.0 1.0 360.0 1.0
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(Esfuerzo aplicado en la muestra)

force_edge_normal 2 -50 (100 kPa Druckspannung)
force_edge_normal_geometry 2 -geometry line 2
force_edge_normal_time 2 -20 1.00.01

bounda_dof 1 -geometry_line 2 -veliy
bounda_time 1 -2.0 0.0 0.00.02.0 -0.01

post_calcul -materi_strain_total -size dev

group_type 1 -materi

group_axisymmetric 1 -yes

(group_materi_undrained_capacity 1 5E-6 )(= gamma_w [kPa/m]/K_w = 10/ 2E6 [kPa] = 5E-6
[1/m])

group_materi_memory 1 -updated

group_materi_density 1 1.61 (aus Porenzahl bestimmen!!)

(groundflow_density 0.0)

group_materi_plasti_hypo_masin 1

19.7 (phic deg)
0.099 (lambda*)
0.0017 (kappa*)
0.9698 (N)

04 (n

group_materi_plasti_hypo_strain_intergranular 1 1.0E-4 4.5 2.0 0.6 1.0 1.0 (index R, m_R, m_T, \beta_r,
\chi, \upsilon)

(Generacién de la geometria.)
control_mesh_macro 4 -rectangle 1 2 2

control_mesh_macro_parameters 4 0.05 0.050.10.1
mesh -follow_material -follow_material

(*Estado inicial de relacion de vacios)

control_reset_dof 6 -SigXx -sigyy -sigzz
control_reset_value_constant 6 -50

control_reset_dof 7 -hyhis0 (history-variable O - Porenzahl)
control_reset_value_constant 7 0.65

control_reset_dof 8 -epiyy

control_reset_value_constant 8 0.0E-5

control_reset_dof 9 -epixx -epizz
control_reset_value_constant 9 -0.0E-5
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control_reset_dof 35 -epiyy

control_reset_value_constant 35 -0.00000

control_inertia_apply 40 -yes

control_materi_undrained_apply 40 -yes

control_timestep 40 1.e-42

control_print 40 -time_current -post_node_rhside_ratio
control_print_frequency_timestep 40 1000

control_print_gid 40 -yes

control_print_data_versus_data 40 -print_dvd

end_data

Apéndice M. Cadigo utilizado para llevar a cabo los calculos nimericos dinamicos con el programa de elemento finito
Tochnog.

echo -yes

number_of space_dimensions 2
materi_velocity
materi_acceleration
materi_velocity integrated
materi_stress
materi_strain_total
materi_plasti_hypo_history 5
materi_strain_intergranular
end_initia

start_define
bottom geometry_line counter_a
end_define

start_define
top geometry_line counter_a
end_define

start_define
left geometry_line counter_a
end_define

start_define

right geometry_line counter_a
end_define
start_define

leftl geometry_line counter_a
end_define

start_define
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rightl geometry_line counter_a
end_define

start_define
left2 geometry_line counter_a
end_define

start_define
right2 geometry_line counter_a
end_define

start_define
model geometry quadrilateral counter_a
end_define

bottom 0.0 0.0 21.0 0.0 1.e-3
top 9.0 9.0 12.0 9.0 1.e-3
left 3.0 3.0 9.0 9.0 1.e-3
right 18.0 3.0 12.0 9.0 1.e-3
leftl 0.0 0.0 0.0 3.0 1.e-3
rightl 21.0 0.0 21.0 3.0 1l.e-3
left2 0.0 3.0 3.0 3.0 1.e-3
right2 18.0 3.0 21.0 3.0 1.e-3

post_point 1 10.5 8.0
post_point 2 7.0 6.0
post_point 3 10.5 6.0
post_point 4 7.0 15.0
post_point 5 10.5 3.0
post_point 6 10.5 0.0

start_define print_dvd
time_current 0 O
-post_point_dof 1 -veliy
-post_point_dof 1 -velix
-post_point_dof 2 -veliy
-post_point_dof 2 -velix
-post_point_dof 3 -veliy
-post_point_dof 3 -velix
-post_point_dof 4 -veliy
-post_point_dof 4 -velix
-post_point_dof 5 -veliy
-post_point_dof 5 -velix
-post_point_dof 6 -veliy
-post_point_dof 6 -velix
-post_point_dof_calcul 1 -sd_ept
-post_point_dof_calcul 2 -sd_ept
-post_point_dof_calcul 3 -sd_ept
-post_point_dof calcul 4 -sd_ept
-post_point_dof calcul 5 -sd_ept
-post_point_dof 1 -eptyy
-post_point_dof 1 -eptxx
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-post_point_dof 1 -eptxy
-post_point_dof 2 -eptyy
-post_point_dof 2 -eptxx
-post_point_dof 2 -eptxy
-post_point_dof 3 -eptyy
-post_point_dof 3 -eptxx
-post_point_dof 3 -eptxy
-post_point_dof 4 -eptyy
-post_point_dof 4 -eptxx
-post_point_dof 4 -eptxy
-post_point_dof 5 -eptyy
-post_point_dof 5 -eptxx
-post_point_dof 5 -eptxy
-post_point_dof 1 -sigxx
-post_point_dof 1 -sigyy
-post_point_dof 1 -sigxy
-post_point_dof 2 -sigxx
-post_point_dof 2 -sigyy
-post_point_dof 2 -sigxy
-post_point_dof 3 -sigxx
-post_point_dof 3 -sigyy
-post_point_dof 3 -sigxy
-post_point_dof 4 -sigxx
-post_point_dof 4 -sigyy
-post_point_dof 4 -sigxy
-post_point_dof 5 -sigxx
-post_point_dof 5 -sigyy
-post_point_dof 5 -sigxy
-post_point_dof 1 -accx
-post_point_dof 2 -accx
-post_point_dof 3 -accx
-post_point_dof 4 -accx
-post_point_dof 5 -accx
-post_point_dof 6 -accx

end_define

post_calcul -materi_strain_total -size_dev

bounda_dof 1 -bottom -vely

bounda_dof 4 -bottom -velx
bounda_time 4 -2.0 0.0 0.0 0.0

bounda_dof 6 -top -velx

bounda_time 6 -2.0 0.0 0.0 0.0

(bounda_baseline_correction 0.0 1.0)

bounda_dof 7 -bottom -accx
bounda_time 7 0.000000 0.000000
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(Datos de aceleraciéon del sismo se incluyen en esta parte del codigo*!)

force_gravity 0.0 -10.
force_gravity time -2.00.0 -1.50.0 -1.00.5 0.01.0 1.e201.0

force_edge_normal 1-1.0
force_edge normal_geometry 1 -top

force_edge_normal 2-1.0
force_edge _normal_geometry 2 -left

force_edge_normal 3-1.0
force_edge_normal_geometry 3 -right

force_edge_normal 4-1.0
force_edge_normal_geometry 4 -left2

force_edge_normal 5-1.0
force_edge_normal_geometry 5 -right2

mpc_geometry 1 -leftl -rightl
mpc_geometry_switch 1-no -yes
mpc_geometry_dof 1 -velx -vely
group_type 1 -materi
group_materi_memory 1 -updated
group_materi_density 1144

group_materi_plasti_hypo_masin 1 22.0 0.035 0.007 0.86 0.4
(phic deg) (lambda*) (kappa*) (N) (r)

group_materi_plasti_hypo_strain_intergranular 1 1.0E-4 4.5 2.0 0.6 1.0 1.0 (index R, m_R, m_T, \beta_r,
\chi, \upsilon )

processors 7
time_current -2.0
include test3.gid/test3.dat

control_reset_element_group 1
1

1
control_reset_dof -hyhis0

1 No se incluyen los valores del sismo ya que son 300 paginas, el comportamiento de la onda se encuentra en la Figura
25
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control_reset_value_constant 1 0.85

(*Anfangsspannungszustand)

control_reset_element_group 31
control_reset_dof 3 -sigyy
control_reset_value_constant 3 -1.0
control_reset_element_group 4 1
control_reset_dof 4 -sigxx -sigzz
control_reset_value_constant 4 -1.0
control_reset_dof 8 -eptxx -eptyy -eptzz -eptxy -eptyz -eptxz -velix -veliy -velx -vely
control_reset_value_constant 80
control_reset_element_group 91
control_reset_dof 9 -epiyy
control_reset_value_constant 9-0.0001
(*Los geht's)
control_print_gid 14 -yes (Ausgabe Anfangszustand)
control_timestep 15 0.50.5 (Anfangsgleichgewicht)
control_timestep_iterations_automatic 15 0.1 1.e-20 0.5
control_print 15 -time_current -post_node_rhside_ratio
control_print_gid 15 -yes
(control_print_data_versus_data 15 -print_dvd )
control_timestep 17 0.005 1.5
control_print 17 -time_current -post_node_rhside_ratio
control_print_frequency_timestep 17 10
control_print_gid 17 -yes
(control_print_data_versus_data 17 -print_dvd )
control_reset_element_group 18 1
control_reset_dof 18 -epiyy -epixx -epizz -eptxx -eptyy -eptzz -eptxy -eptyz -eptxz -velix
-veliy -velx -vely
control_reset_value_constant 18 -0.00000
control_timestep 19 0.00575.0
control_inertia_apply 19 -yes
control_print 19 -time_current -post_node_rhside_ratio
control_timestep_iterations 191
control_print_frequency_timestep 1910
control_print_gid 19 -yes
control_print_data_versus_data 19 -print_dvd
end_data
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