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Compressibility and dynamic properties of diatomaceous soils of Mejillones

Fecha de entrega: 5 de diciembre 2018
Fecha de aceptación: 1 de marzo 2019

En este artículo se presenta un exhaustivo estudio de 
laboratorio sobre compresibilidad primaria y secundaria de 
un suelo diatomáceo de la Bahía de Mejillones, en el norte de 
Chile. Se reportan observaciones microscópicas SEM de los 
fósiles de diatomeas y de su composición mineralógica. A pesar 
de su baja densidad y alta plasticidad, el material alcanza 
altos valores de presión de preconsolidación. Sobre dicha 
presión, el suelo es altamente compresible, presumiblemente 
debido a la rotura de frústulas de diatomeas, y presenta 
significativas deformaciones por creep. También se reportan 
propiedades dinámicas y curvas de degradación de módulo 
de corte, donde los resultados de Gmax son consistentes con 
los valores de Vs medidos in-situ. 

Palabras clave: diatomeas, propiedades índice, 
compresibilidad, creep, microestructura, degradación del 
módulo de corte

This article presents a comprehensive laboratory 
study on primary and secondary compressibility of a 
diatomaceous soil from Mejillones Bay in northern Chile. 
SEM microscopic observations of the diatom fossils and 
their mineralogical composition are reported. Despite 
its low density and high plasticity, the material reaches 
a high overconsolidation pressure. Over that pressure, 
the soil is highly compressible, presumably due to the 
breakage of diatoms frustules, and presents significant 
creep strains. Dynamic properties and shear modulus 
degradation curves are also reported, where the results 
of Gmax are consistent with values Vs of measured in-situ.

Keywords: diatoms, index properties, compressibility, 
creep, microstructure, shear modulus degradation

Introducción
La bahía de Mejillones, ubicada en la Región de 
Antofagasta en el norte de Chile, ha experimentado 
un importante desarrollo industrial y portuario en los 
últimos 20 años, principalmente para prestar servicios 
a las industrias de la minería y energía (Figura 1). Gran 
parte de estas obras están fundadas en suelos diatomáceos, 
compuestos por una mezcla de arenas, finos y fósiles 
de diatomeas. Esta composición entrega al suelo un 
comportamiento geotécnico singular que no coincide con 
correlaciones clásicas usualmente aplicadas en Ingeniería 
Geotécnica. Además, la información reportada sobre el 
comportamiento del material inalterado es escasa. 

Figura 1: Bahía de Mejillones (modificado de González, 2013)

Las diatomeas son microalgas unicelulares que constituyen 
uno de los tipos más comunes de fitoplancton. Su tamaño 
varía de 10 a 100 μm y poseen una frústula externa dura y 
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porosa compuesta casi en su totalidad de sílice ( D í a z -
Rodríguez y González-Rodríguez, 2013). En general, la 
fuente de sílice proviene de actividad volcánica, lo que 
explica la presencia de estos suelos en sectores contiguos 
al cinturón de fuego del Pacífico; por ejemplo, Chile, 
Colombia, México y Japón (Arenaldi, 2018; Caicedo et 
al., 2018; Díaz-Rodríguez y González-Rodríguez, 2013; 
Hong et al., 2006; Sánchez, 2002; Verdugo, 2008; Wesley, 
2010). Después de su muerte y descomposición orgánica, 
las frústulas se depositan al fondo de los océanos o lagos 
formando depósitos de suelos diatomáceos (Treguer et al., 
1995). Debido a la estructura interna de los fósiles, estos 
suelos presentan baja densidad seca, altos contenidos 
de humedad y Límites de Atterberg que generalmente 
implican una clasificación de limo de alta plasticidad 
(Díaz-Rodríguez y González-Rodríguez, 2013; Nazar et 
al., 2016; Shiwakoti et al., 2002). Sin embargo, el suelo 
presenta una alta resistencia al corte y una presión de 
preconsolidación relativamente alta (Arenaldi, 2018; Hong 
et al., 2006; Sánchez, 2002; ; Nazar et al., 2016).

Diversos estudios han mostrado que el contenido de 
diatomeas en mezclas remoldeadas con Caolinita afecta 
los Límites de Atterberg (Díaz-Rodríguez y González-
Rodríguez, 2013; Nava, 2007; Nazar et al., 2016; ). En la 
Figura 2 se aprecia la variación de la ubicación de mezclas 
de Diatomeas y Caolinita (D: K) en la carta de plasticidad 
de Casagrande, desde CH (Caolinita sobre la línea A) hacia 
MH al aumentar el contenido de diatomeas. Shiwakoti et 
al. (2002) agregan que a altos porcentajes de diatomeas y 
pese al alto contenido de humedad, el material se comporta 
como no plástico puesto que el agua queda atrapada en 
los fósiles y no tiene efecto en las fuerzas físico-químicas 
de interacción entre partículas. En otras palabras, el 
incremento en el contenido de diatomitas implica que el 
Límite Líquido aumente por efecto del agua atrapada en las 
frústulas, pero al mismo tiempo la plasticidad disminuye 
debido a que las diatomitas no representan un aporte en 
minerales arcillosos.

En este artículo se presenta un exhaustivo estudio de 
laboratorio sobre compresibilidad (primaria y secundaria) 
y propiedades dinámicas de muestras inalteradas de un 
suelo diatomáceo de la Bahía de Mejillones. También se 
analiza la microestructura del suelo y su mineralogía.

Figura 2: Evolución del material frente al contenido de Diatomita: 
Caolinita (%D: % K) en peso seco

Sector de estudio
El sector de estudio corresponde a la península de 
Mejillones, formado por un relieve morfológico originado 
por la acreción de rocas Paleozoicas (570 millones de 
años) al continente, donde las rocas conformantes son 
predominantemente del Jurásico (200-145 Ma) y Cretácico 
(145-65 Ma) según Muñoz y Rivas (2012) y Maringue 
(2017). Dentro de las principales unidades geológicas que 
afloran en esta península, los sedimentos que rellenan la 
cuenca de Mejillones corresponden a depósitos Cenozoicos 
relacionados con eventos del Neógeno (25 a 2 Ma), y a 
depósitos del Cuaternario recientes, correspondientes a 
arenas, limos, coquinas y diatomitas, en lo que se conoce 
como formación La Portada (González, 2013; Maringue, 
2017; Muñoz y Rivas, 2012). Una revisión acerca de la 
génesis de los suelos diatomáceos en la zona se puede 
encontrar en Arenaldi (2018).

Material de ensayo
Se obtuvieron varias muestras en una misma calicata en la 
bahía de Mejillones, en la forma de bloques no alterados 
tallados a una profundidad de 3 m (Figura 1). El material 
fue sellado con película plástica, trasladado al laboratorio 
y almacenado en una cámara húmeda. Para caracterizar 
el suelo se realizaron ensayos de granulometría, densidad 
de sólidos, límites de consistencia (método húmedo), 
ensayo Proctor Estándar (método húmedo), visualización 
del material en microscopio electrónico de barrido SEM, 
espectroscopía SEM y ensayo de difracción de rayos 
X (XRD). En la Figura 3 se presentan las imágenes 
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de microscopio SEM. El análisis XRD mostrado en la 
Figura 4 indica que la presencia de sílice en la forma de 
cuarzo (SiO2) es predominante en el material, seguida 
por calcita (CaCO3); esto es consistente con el ensayo de 
espectroscopia SEM (ver detalles en Arenaldi, 2018). Los 
análisis XRD y SEM no sugieren la presencia de minerales 
arcillosos en las muestras ensayadas. Las propiedades que 
caracterizan el suelo diatomáceo se presentan en la Tabla 1.

Figura 3: Microscopía SEM en muestras naturales

Tabla 1: Caracterización geotécnica

Propiedades Resultados

Límite Líquido LL, % 82

Índice de Plasticidad IP, % 38

Clasificación USCS MH

Porcentaje de finos que pasa malla 
#200

72

Gravedad específica, Gs 2.635

Figura 4: Análisis de difracción de rayos X en muestra de suelo 
diatomáceo

Consolidación primaria
Se efectuó una serie de ensayos edométricos en base a 
la norma ASTM D2435 (2011). Para ello, se utilizaron 
muestras inalteradas y remoldeadas de 50 mm de 
diámetro y 16 mm de altura. Las muestras remoldeadas 
fueron preparadas a distintas densidades y humedades 
para abarcar índices de vacíos distintos y confeccionadas 
mediante la compactación de 3 capas de suelo de una 
misma altura. La saturación por inundación se efectuó 
posterior a la estabilización de una carga de 98 kPa; no se 
observó hinchamiento ni colapso después de la inundación 
bajo carga constante. También se realizaron pruebas de 
consolidación isotrópica en muestras saturadas en base a 
ASTM D4767 (2011), con la fase de consolidación drenada en 
cámara triaxial aplicando contrapresión constante; utilizando 
muestras cilíndricas inalteradas de 50 mm de diámetro y 100 
mm de altura. La saturación en las pruebas isotrópicas se 
verificó asegurando un parámetro de Skempton B > 0.95.

Tabla 2: Resultados de muestras ensayadas

Muestra Notación
γ

d
, 

kN/m3

Humedad 
w, %

e
0

σ ć     , 
kPa

Cc
3 Cs Cc

 /Cs

Inalteradas, 
contenido 

de humedad 
natural

N1 7.46 91 2.46 - - 0.0831 -

N2 7.36 91 2.48 . - 0.1011 -

N3 6.38 96 3.01 450 1.63 0.1041 15.8

N4 6.18 83 2.44 620 1.77 0.1171 15.0

N5 6.57 93 2.91 450 1.63 0.1202 13.6

Inalteradas, 
secado a 
la sombra 
durante 10 

días

N6 7.65 20 2.37 350 0.98 0.0921 10.7

N7 8.53 22 2.00 400 1.10 0.0321 34.0

NI1 9.32 36 1.75 700 1.27 0.0392 32.5

Inalteradas, 
contenido 

de humedad 
natural

NI2 8.24 63 2.12 700 1.28 0.0352 37.1

NI3 6.28 62 3.05 650 2.04 0.0762 26.8

Remoldea-
das

R1 10.59 35 1.41 - - - -

R2 7.65 43 2.34 - - - -

R3 6.28 43 3.07 - - - -

1 valor obtenido en descarga; 2 valor obtenido en la fase de preconsolidación; 
3 valor obtenido en la fase normalmente consolidada después de 24 horas bajo 
carga constante

En la Tabla 2 se presentan, para cada muestra, la densidad 
seca inicial γd, la humedad natural w y el índice de vacíos 
inicial e0. Las muestras inalteradas en condición natural 
presentaron una densidad seca de 6.28 a 7.46 kN/m3, y 
humedad de 62 a 93% (Figura 5). Tres muestras inalteradas 



9

Arenaldi, G., Ovalle, C. y Barrios, A. (2019).  25, 6-14

fueron secadas a la sombra durante 10 días (muestras N6, N7 
y NI1 en la Figura 5), alcanzando contenidos de humedad de 
20 a 36% y densidades secas de 7.65 a 9.32 kN/m3.

Figura 5: Resultados del ensayo Proctor Estándar y humedad/
densidad inicial en las muestras ensayadas

La Figura 6 muestra las curvas de compresión edométrica 
e isotrópica obteniendo una tensión de preconsolidación σ ć   
promedio de 540 kPa mediante el método de Casagrande 
(σ v́  es la tensión vertical efectiva para los ensayos 
edométrico y ṕ  es la presión de confinamiento efectiva para 
los casos isotrópicos). Considerando que la profundidad de 
extracción de las muestras no sobrepesa los 3 m, el valor 
de la presión de preconsolidación es significativamente 
mayor que la presión in-situ; por lo tanto, la aparente pre-
consolidación del material debería explicarse mediante 
procesos de diagénesis (Hong et al., 2006; Sánchez, 2002). 

Figura 6: Curvas de consolidación edométrica e isotrópica

Los valores de Cs y Cc (Δe/Δlog σ ,́ registrados a 24 horas 
bajo carga constante) son presentados en la Tabla 2, 
obteniendo un promedio en muestras inalteradas de 0.079 

y 0.75, respectivamente. Basado en diversos resultados 
empíricos, Terzaghi y Peck (1967) propusieron la relación 
empírica para el índice de compresión Cc = 0.009 (LL[%]-
13); usando LL = 62% para el suelo estudiado en este 
trabajo se obtiene un valor de Cc = 0.441, lo que resulta 
significativamente más bajo comparado con lo obtenido 
experimentalmente. Conclusiones similares se obtienen al 
utilizar las correlaciones empíricas de Kulhawy y Mayne 
(1990).

La alta compresibilidad del suelo diatomáceo se 
debería fundamentalmente a que, sobre la presión de 
preconsolidación, ocurre la fractura de las frústulas 
de diatomea, generándose importantes deformaciones 
irreversibles por colapso de la estructura del suelo. Esto 
puede evidenciarse en observaciones de microscopio SEM 
de muestras post ensayo de consolidación mostradas en la 
Figura 7, donde se observa claramente que las frústulas 
se encuentran masivamente fracturadas. La rotura de 
frústulas ocasiona una reorganización de la estructura 
del suelo a un estado más denso bajo tensión constante, 

Figura 7: a) y b) Imágenes que muestran frústulas fracturadas 
encontradas en muestras post ensayo de consolidación
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concordando con las observaciones microscópicas 
obtenidas por otros autores (e.g. Hong et al., 2006). Así, 
el comportamiento mecánico del suelo diatomáceo sería 
similar al de materiales granulares de granulometría 
relativamente uniforme en los que se supera la tensión de 
fluencia que gatilla la rotura de granos, generando grandes 
deformaciones plásticas (Biarez y Hicher, 1994; Mesri y 
Vardhanabhuti, 2009; Ovalle et al., 2015; Ovalle, 2013; 
Dano et al., 2017). 

Más adelante, en la Figura 11 se presenta la evolución de 
Cc (a 24 horas) en función de cada incremento de carga en 
muestras inalteradas. Se aprecia que este índice evoluciona 
hacia un valor constante de Cc =1.0 a 2.0, siguiendo 
una tendencia análoga en comparación con la arena 
carbonatada (sensible a la rotura de granos) ensayada por 
Mesri y Vardhanabhuti (2009). Por otro lado, las muestras 
remoldeadas no presentan un cambio repentino ni brusco 
en compresibilidad ya que el proceso previo de remoldeo 
podría haber fracturado una cantidad significativa de 
diatomeas, generando una estructura interna estable. 

Consolidación secundaria
Con el fin de estimar el término de la consolidación 
primaria, se monitoreó el exceso de presión de poros Δu 
durante ensayos de consolidación isotrópica, disipándose 
en un 95% en aproximadamente 60 min (después de 
un incremento efectivo de 1000 a 1500 kPa; ver Figura 
12). Se obtuvieron resultados similares en otros ensayos 
isotrópicos, por lo que es razonable asumir que la 
consolidación secundaria comienza después de 1 hora bajo 
carga constante. En la Figura 8 se presentan las curvas de 
consolidación en el tiempo para una muestra inalterada y 
remoldeada (los resultados son análogos para el resto de 
las muestras). De esta figura, se aprecia que en muestras 
inalteradas el efecto de creep aumenta significativamente 
con el nivel de tensión aplicado, particularmente para 
valores mayores a la presión de preconsolidación.

Como se ilustra en la Figura 9, se observan deformaciones 
considerables de creep para una muestra inalterada 
(resultados similares para otras muestras). La Figura 10 
muestra el incremento de deformación por creep respecto a 
la curva de consolidación a 24 horas en diferentes tiempos 
de consolidación (5 a 50 días), donde se observa que la tasa 
de deformación aumenta significativamente después de la 
presión de preconsolidación del material, llegando incluso 

a diferencias volumétricas de 3% entre 1 y 50 días de carga 
constante.

Figura 8: Tiempo-consolidación en muestra: (a) inalterada y (b) 
remoldeada

Figura 9: Consolidación después de 24 horas y 5 a 50 días 
(muestra N7)

Figura 10. Incremento en la deformación por creep comparado 
con curva de consolidación a 24 horas (muestra N7)
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La evolución del creep se analizó a través del coeficiente 
de consolidación secundaria Cα = Δe/Δlogt, que resulta 
prácticamente constante a partir de 1 hora bajo carga 
constante (Figura 8). La Figura 13 muestra que la 
evolución de Cα respecto a  σ v́  en ensayos edométricos 
es equivalente a la tendencia de Cc versus σ v́        (Figura 11); 
i.e. incrementa con  σ v́               hasta un valor constante después 
de la presión de preconsolidación. Los resultados indican 
que se obtiene una razón constante Cα/ Cc = 0.042, como 
se observa en la Figura 14, independiente del nivel de 
presión y tipo de muestra (inalteradas o remoldeadas). Lo 
anterior confirma lo propuesto por Mesri y Castro (1987), 
quienes propusieron que la relación Cα/ Cc en un suelo es 
constante; para fines comparativos, valores reportados 
de Cα/ Cc en arenas con rotura de partículas fluctúan en 
el orden de 0.015 a 0.030 (Mesri y Vardhanabhuti, 2009; 
Ovalle, 2018). 

Figura 11: Evolución de Cc

Figura 12: Evolución del exceso de presión de poros (muestra 
NI2)

Figura 13: Cα  / Cc en muestras inalteradas y remoldeadas

Figura 14: Evolución de Cα

Degradación del módulo de corte
Se realizó una serie de ensayos de columna resonante 
RC, torsión cíclica TC y triaxiales cíclicos en muestras 
inalteradas de 50 mm y 100 mm de altura a confinamientos 
de 100, 200, 400 y 600 kPa, con saturación tal que B > 
95%. En la Tabla 3 se presenta el resumen de los ensayos 
de RC y TC, donde Gmax y  Vs corresponden al módulo de 
corte máximo obtenido a la menor deformación de corte 
entregada por el ensayo (rango γ = 10-5 a 10-3 %), y a la 
velocidad de propagación de onda de corte respectivamente 
(Vs obtenido de la relación G = ρVs

2, con ρ la densidad de 
masa del material). En la Tabla 4 se entrega el resumen de 
los ensayos triaxiales cíclicos, donde la determinación del 
módulo de corte G se obtuvo asumiendo un coeficiente de 
Poisson v = 0.3 ± 0.05. En las Figuras 15 y 16 se presentan 
las curvas de degradación y amortiguamiento del material, 
donde γ y D corresponden a la distorsión angular y 
amortiguamiento, respectivamente. La Figura 17 muestra 
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que los valores de Vs  obtenidos en este estudio están en 
el mismo rango que lo registrado por Maringue (2017) 
mediante métodos geofísicos in-situ. 

La degradación de G mostrada en la Figura 15 se observa a 
partir de una deformación de corte de 0.01%, mientras que 
en curvas clásicas de la literatura para suelos finos (Vucetic 
y Dobry, 1991) y arenas (Seed e Idriss, 1970) esta tendencia 
comienza a 0.001%. Por otro lado, a deformaciones 
superiores a 0.3% el suelo diatomáceo se asemeja a las 
curvas de degradación de suelos finos plásticos de IP = 15 
a 30. La degradación del material no se ve afectada por el 
confinamiento efectivo, lo que se asemeja a lo esperado en 
suelos finos (Ishibashi y Zhang, 1993). 

Tabla 3: Resumen ensayos de columna resonante y torsión cí-
clica

Muestra - Ensayo p´, kPa
γ

d
,

kN/m3 e
0

 w, %
Gmax, 
MPa

Vs, m/s

 1 - RC 100 7.89 2.3 47.9 57 268
 1 - TC 100 7.89 2.3 47.9 53 259
 1 - RC 200 7.89 2.3 47.9 66 288
 1 - TC 200 7.89 2.3 47.9 66 289
2 - RC 200 10.16 1.6 47.9 102 360
2 - TC 200 10.16 1.6 42.5 110 328
2 - RC 400 10.16 1.6 42.5 148 381
2 - TC 400 10.16 1.6 42.5 156 391
2 - RC 600 10.16 1.6 42.5 193 435
2 - TC 600 10.16 1.6 42.5 188 430

Tabla 4: Resumen ensayos triaxiales cíclicos

Muestra CSRtx
p´, 
kPa 

γ
d
,

kN/m3 e
0

w, % γ, % G,MPa D, %

1 0.1 300 10.04 1.6 42.7 0.08 56±2 4.6
1 0.2 300 10.04 1.6 42.7 0.17 50±2 6.3
1 0.3 300 10.04 1.6 42.7 0.28 44±2 7.6
1 0.4 300 10.04 1.6 42.7 0.45 38±2 9.5
2 0.1 650 11.11 1.4 29.8 0.17 64±2 2.3
2 0.2 650 11.11 1.4 29.8 0.41 50±2 3.7
2 0.3 650 11.11 1.4 29.8 0.82 37±2 5.2

Conclusiones
Observaciones microscópicas SEM demuestran que el 
suelo diatomáceo de Mejillones contiene gran cantidad de 
frústulas fosilizadas de diatomeas, de superficie altamente 
rugosa, formas variadas y material silíceo. Estas partículas 
serían las responsables de la alta porosidad y humedad del 
suelo en condición natural. Asimismo, el agua retenida 
en las frústulas daría al suelo un alto Límite Líquido, 
pero no necesariamente asociado a una alta plasticidad 

Figura 15: Curvas de degradación del módulo de corte norma-
lizada

Figura 16: Curvas de amortiguamiento del material (DM: 
obtenido mediante decremento logarítmico) 

Figura 17: Curvas de degradación del módulo de corte 
normalizada
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en el contexto típicamente entendido en Ingeniería 
Geotécnica. Debido a las propiedades singulares dadas 
por las frústulas de diatomea, las correlaciones empíricas 
clásicas de la literatura para suelos finos no coinciden con 
el comportamiento de suelos diatomáceos, en especial 
aquéllas asociadas al Índice de Plasticidad .

A partir de ensayos de consolidación edométrica e isotrópica 
se obtuvo un índice de compresibilidad promedio Cc de 
1.17 y una presión de preconsolidación promedio de 540 
kPa. La preconsolidación estaría asociada a procesos de 
diagénesis puesto que el material estudiado fue extraído a 
una profundad no mayor de 3 m. La alta compresibilidad 
se explicaría por la rotura de frústulas, como se observa en 
imágenes microscópicas en muestras post ensayo. Además, 
para cargas superiores a la presión de preconsolidación, 
el efecto del creep es considerable, con deformación 
volumétrica de hasta 3% a carga constante entre 1 y 50 días.

La curva de degradación cíclica del módulo de corte 
prácticamente no se ve afectada por el confinamiento efectivo, 
es significativamente rígida (0.98 Gmax) hasta deformaciones 
del orden de 0.01%, y no concuerda con las correlaciones 
empíricas para suelos finos. Posterior a este valor de 
deformación, el material se degrada alcanzando valores 
típicamente asociados a de suelos finos. Los valores de Gmax  

son consistentes con resultados de Vs obtenidos in-situ.
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Effect of partial saturation on the compressibility of crushable sands
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Se presenta un estudio experimental de laboratorio del efecto 
de la humedad en la compresibilidad y la fluencia lenta 
(creep) en dos arenas con rotura de partículas, mediante 
ensayos edométricos en muestras parcialmente saturadas. 
La humedad se controla mediante la técnica de control de 
vapor, de tal manera de cubrir un amplio rango de succión 
de 0 a 340 MPa. Los resultados muestran que, al disminuir 
la succión (i.e. aumento de humedad), hay más rotura de 
partículas, la compresibilidad del material aumenta y hay más 
deformaciones por creep. El estudio de este fenómeno tiene 
aplicaciones en degradación de materiales granulares ante 
cambios significativos de humedad, así como deformaciones 
por creep en obras geotécnicas, como presas de enrocado, 
balasto ferroviario, entre otros casos.

Palabras clave: rotura de partículas, creep, arena 
parcialmente saturada, compresibilidad 

An experimental laboratory study of the effect of 
moisture on compressibility and creep in two crushable 
sands is presented, by means of oedometric tests in 
partially saturated samples. The material humidity 
is controlled by the vapor control technique, in order 
to cover a wide range of suction from 0 to 340 MPa. 
The results show that, as the suction decreases (i.e. 
humidity increases), both compressibility and creep 
deformations increase, due to the higher amount of 
particle breakage. This phenomenon has applications 
in degradation of granular materials under significant 
changes of humidity, as well as deformations by creep 
in geotechnical works, such as rockfill dams, railway 
ballast, among other cases.

Keywords: particle breakage, creep, unsaturated sand, 
compressibility

Introducción
Diversos estudios han demostrado que el principal 
mecanismo responsable de la compresibilidad no lineal 
de materiales granulares es la rotura de partículas (Vesic 
y Clough, 1968; Lade et al., 1996; Biarez y Hicher,1997; 
Dano et al., 2017; Ovalle, 2013). Además, es sabido que el 
aumento de humedad del material incrementa la magnitud 
de roturas y, en consecuencia, la compresibilidad (Oldecop 
y Alonso, 2003; Ovalle, 2018).  La explicación estaría 
dada por el fenómeno conocido en la literatura técnica 
como Stress Corrosion Cracking SCC, el cual establece 

que, en un material bajo tensión, parte de las microfisuras 
existentes se exponen, facilitando el ingreso de la humedad. 
Este proceso genera corrosión y una disminución de la 
resistencia al fracturamiento de las partículas de arena y 
agregados de roca (Atkinson, 1982). Así, al incrementarse 
la tensión y/o la humedad, un material granular experimenta 
más degradación por rotura de partículas. Además, el 
SCC puede ser un proceso lento y generar fluencia lenta 
(creep) por rotura de partículas desfasada (Oldecop y 
Alonso, 2007; Ovalle et al., 2015). En obras geotécnicas, 
algunas aplicaciones para el estudio de este fenómeno lo 
constituyen, por ejemplo, los asentamientos en el tiempo 
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Figura 2: Distribuciones granulométricas de las arenas ensayadas 
de Colina y Pilbara

Metodología de ensayos
Se realizaron ensayos de compresión edométrica con carga 
constante en muestras parcialmente saturadas a distintas 
humedades. Los siguientes niveles de tensión vertical 
fueron aplicados en cada uno de los ensayos: 10, 25, 49, 
98, 196, 392, 785 y 1569 kPa, a través de un incremento de 
carga por día. Algunos ensayos fueron inundados con agua 
desmineralizada 24 horas después de la tensión máxima, 
con el objetivo de evaluar el fenómeno de colapso y 
creep. Durante todos los niveles de esfuerzo aplicados la 
deformación fue medida y registrada a partir de 0.1 min y 
hasta 24 horas (1440 min).

La saturación parcial se impuso mediante la técnica de 
control de vapor, a través de un circuito de aire cerrado 
que integra la muestra en un ensayo edométrico. La 
humedad relativa es controlada dentro del circuito y, una 
vez alcanzado el equilibrio, se puede mantener constante 
la humedad y por lo tanto la succión en un material 
parcialmente saturado (Fredlund y Rahardjo, 1993). 
La succión puede obtenerse mediante la Ley de Kelvin 
conociendo la temperatura T y la humedad relativa RH del 
aire en los poros:

donde  ψ es la succión total, R es la constante universal de 
los gases (8.31432 J/[mol K]), vw0  es el volumen específico 
del agua, o el inverso de la densidad del agua (1/ρ

w
 m3/kg) y 

wv es la masa molecular del vapor de agua (18.016 kg/mol).

El circuito cerrado de vapor consiste en una bomba de 

en grandes presas de material granular, o en pilotes en 
arena. Este fenómeno ha sido poco estudiado y existe 
poca información reportada acerca de la influencia de la 
humedad en la compresibilidad de materiales granulares.

En este trabajo se presenta un estudio experimental de 
laboratorio para evaluar la compresibilidad y el creep 
en materiales granulares con rotura de partículas. Se 
seleccionaron dos arenas de diferente origen y composición 
mineralógica, las que se ensayaron en compresión 
edométrica con niveles de tensión de hasta 1.6 MPa, a 
razón de un incremento de carga por día y en condición 
parcialmente saturada. La humedad de las muestras se 
controló mediante la técnica de control de vapor en una 
celda de compresión edométrica.
 

Materiales ensayados
Dos muestras de diferente origen y composición 
mineralógica fueron seleccionadas:

- Colina: roca chancada de cantera de la comuna de Colina 
en la Región Metropolitana, Chile, extraída desde una 
pequeña cantera artesanal. El material corresponde a 
una roca intrusiva perteneciente al Grupo Volcánico de 
la era del Oligo-Mioceno y llamada Andesita (Vergara 
y Drake, 1979), principalmente compuesta por cuarzo.

- Pilbara: roca chancada proveniente de la región de 
Pilbara en Western Australia, Australia, obtenida de 
la roca estéril de una mina de hierro. Es un material 
de partículas erodadas y transportadas (coluvión) 
derivadas de una Formación de Bandas de Hierro 
de la era Precámbrica (Linero et al., 2017), y está 
principalmente compuesta por Fe. 

Fotos de los granos de las muestras se presentan en la 
Figura 1 y las curvas granulométricas de cada material se 
muestran en la Figura 2. 

Figura 1: Fotos de las muestras estudiadas de: a) Colina (Sample 
1) y b)  Pilbara (Sample 2)
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aire que genera un flujo circulante entre la muestra y una 
solución salina saturada, según se muestra en la Figura 3. 
El sistema incluye un control de presión para no afectar 
las tensiones totales en el ensayo (presión de aire < 2 
kPa), además de 2 higrómetros para el monitoreo de la 
temperatura y humedad relativa del aire antes y después de 
pasar a través de la muestra de arena. La Tabla 1 muestra 
los valores medidos y la succión calculada mediante la 
ecuación (1). En la Figura 4 se presenta la variación en 
el tiempo de la humedad y succión para los ensayos en la 
arena de Colina.

Figura 3: Técnica de control de vapor: a) esquema del circuito 
hermético y b) circuito real

Figura 4: Humedad relativa RH y ψ succión total  medidas en 
muestras de Colina

RH = 39%

Tabla 1: Temperatura, humedad relativa y succión en cada 
ensayo.

Muestra Solución 
salina

T 
promedio,

°C

RH pro-
medio, %

Succión
total , 
MPa

Colina NaOH 18.0 9 338

Colina KOH 26.5 15 258

Colina MgCl
2

20.9 39 129

Colina NaOH 24.9 66 66

Colina* NaBr 24.9 66 66

Colina K
2
SO

4
20.5 93 10

Colina
H

2
O desmi-

neralizada
- - 0

Pilbara NaOH 23.9 9 324

Pilbara MgCl
2

25.5 45 109

Pilbara
H

2
O desmi-

neralizada
- - 0

* Ensayo de repetición

La variación de humedad de la arena en el sistema de control 
de vapor puede estimarse a partir de las curvas de retención 
de humedad. Por ejemplo, la Figura 5 muestra estas curvas 
para la arena de Pilbara, obtenidas en distintas fracciones 
de tamaño mediante el método del espejo refrigerado con 
un equipo WP4C (determinación del punto de rocío). El 
proceso se inicia con un humedecimiento progresivo de las 
muestras (datos en color negro), hasta alcanzar el mínimo 
valor de succión y por consiguiente la máxima humedad 
(datos en color azul) y finalmente un proceso de secado 
progresivo (datos en color rojo). Los resultados muestran 
que en los rangos de succión impuestos en el sistema 
de control de vapor el material de Pilbara presenta una 
humedad de hasta 2.5%. 

Figura 5: Curvas de retención de humedad Pilbara
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Resultados y análisis
La Figura 6 presenta las curvas de comprensión edométrica 
obtenidas para cada muestra y para cada succión aplicada. 
Las muestras inundadas a la tensión máxima corresponden 
a los valores de succión 10 y 66 MPa para Colina y 109 
MPa para Pilbara. Para ambos casos, las muestras saturadas 
alcanzan los mayores valores de deformación: 8.2% y 3.8% 
en Colina y Pilbara, respectivamente; mientras que para 
valores de succión mayores a 300 MPa las deformaciones 
son de 4.6% y 3.1% para Colina y Pilbara respectivamente.

Figura 6: Curvas de compresión edométrica para las muestras 
de: a) Colina y b) Pilbara 

La Figura 7 presenta las curvas de evolución de la granulometría 
al final de cada ensayo, donde se incluye la granulometría 
inicial seleccionada para cada muestra de suelo. 

La Figura 8 muestra un ejemplo de las curvas de 
deformación en el tiempo obtenidas para la muestra de 
Colina con ψ = 334 MPa.

Como se esquematiza en la Figura 9, la compresibilidad 
puede caracterizarse mediante el parámetro Cc 

= Δe/
Δlog(σv), mientras que la compresibilidad secundaria, o 
creep, mediante Cα 

= Δe/Δlog(t) (Mesri y Vardhanabhuti, 
2009). Las Figuras 10 y 11 muestran los coeficientes Cc y 
Cα calculados para cada incremento de tensión en todos los 

ensayos. Los resultados muestran que la compresibilidad 
y las deformaciones por creep aumentan con la tensión 
aplicada y con la humedad.

Figura 7: Granulometrías de las muestras de: a) Colina y b) 
Pilbara

La Figura 8 muestra un ejemplo de las curvas de 
deformación en el tiempo obtenidos para la muestra de 
Colina con  = 334 MPa.

 

Figura 8: Curvas de deformación en el tiempo en arena de Colina 
con ψ = 334 MPa

Figura 9: Esquema de cálculo de los coeficientes: a) C
c
 y b) C

α
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Figura 10: Variación de Cc = Δe/Δlog(σ
v
) versus la tensión 

vertical para las muestras de: a) Colina y b) Pilbara 

Figura 11: Variación de Cα = Δe/Δlog(t) versus la tensión vertical 
para las muestras de: a) Colina y b) Pilbara 

Según la Figura 8 y el esquema de la Figura 9, en cada 
incremento de tensión se generan 2 mecanismos de 
deformación: instantáneo y desfasado (creep). Así, la 
deformación puede desacoplarse en instantánea εi (medida 
a 0.1 min en este estudio) o de creep εd (medida a 1440 
min en este estudio). Basados en este concepto, Oldecop 
y Alonso (2001) propusieron un modelo constitutivo para 
materiales granulares incluyendo el efecto de creep debido 
a la rotura de partículas, donde el índice de compresibilidad 
en el tiempo λd depende de la succión, mientras que el 
índice de compresibilidad instantáneo λi  es independiente 
de la succión. 

Las Figuras 12 y 13 muestran los valores de εi y εd, 
respectivamente, para las arenas de Colina y Pilbara. En 
concordancia con la hipótesis de Oldecop y Alonso (2001), 
en ambos materiales se obtiene una relación εd versus  σv 
que depende de la succión. Sin embargo, en la arena de 
Colina se observa que la relación  εi vs σv  también depende 
de la succión, i.e. λi = λi(ψ).

Figura 12: Deformación instantánea εi para las muestras de: a) 
Colina y b) Pilbara 
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Conclusiones 
Se presenta un estudio experimental de laboratorio del 
efecto de la humedad en la compresibilidad y la fluencia 
lenta (creep) de dos arenas con rotura de partículas, 
mediante ensayos edométricos en muestras parcialmente 
saturadas. Las principales conclusiones del estudio son las 
siguientes:

 • La compresibilidad aumenta con la humedad, debido a 
un incremento de la rotura de partículas.

 • Los ensayos muestran que se generan deformaciones 
por creep, con un índice de compresibilidad secundario 
(Cα) que aumenta con la disminución de la succión, es 
decir, a mayor humedad hay más deformaciones por 
creep.

 • El mecanismo de deformación en un incremento 
de tensión se puede desacoplar en una deformación 
instantánea y una desfasada (creep); para un nivel de 
tensión dado, ambos valores dependen de la succión.
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Los depósitos de relaves están expuestos a una serie de 
fenómenos que promueven su desaturación y su evolución 
a una condición parcialmente desaturada, e.g. procesos 
de infiltración y generación de frentes de evaporación. Lo 
anterior se traduce en la generación de presiones de poros 
negativas en los espacios intersticiales lo que condiciona la 
tasa de flujo de agua y oxígeno, las tasas de evaporación y 
la estabilidad física de la estructura (resistencia al corte). 
Para poder caracterizar estos fenómenos es necesario 
conocer la curva de retención de agua (SWRC), que relaciona 
gráficamente el estado de humedad y la succión desarrollada 
en el material. La obtención de esta curva, especialmente 
para suelos finos, requiere extensos periodos de tiempo 
para su determinación, por lo que en la práctica se tienden 
a estimar estas curvas a partir de modelos de estimación 
aproximados no disponibles para relaves. Considerando lo 
anterior, el presente estudio contempla la caracterización y 
obtención de la SWRC de 13 muestras de relaves provenientes 
de la industria minera nacional y se propone un modelo de 
estimación simplificado de la SWRC a partir del contenido de 
finos, humedad de saturación y la gravedad específica de los 
relaves. Este modelo facilita la caracterización de fenómenos 
de respuesta no saturados en etapas de ingeniería básica. De 
manera adicional, se presenta la permeabilidad parcialmente 
saturada de estos materiales.

Palabras clave: curva de retención de agua, succión, relaves, 
suelo no saturado

Tailings storage facilities are exposed to a series 
of phenomena that promote the desaturation of the 
materials, e.g. seepage and evaporation fronts. The 
desaturation generates negative pore pressure, the 
so-called suction, in the pore space, which controls 
unsaturated seepage, transport of solutes, and 
shear strength of the facility. If these phenomena 
need to be characterized, the Soil Water Retention 
Curve (SWRC) is needed. This curve relates water 
content and suction. The construction of the SWRC 
in fine-grained soils requires significant equalization 
times, when using conventional direct methods, 
which limits its routine determination. Therefore, 
practitioners use approximate models, which are 
not commonly available for tailings. Regarding this, 
the present study explores SWRC determination in 
tailings samples recover from 13 tailings in Chile. 
A simplified estimation model is proposed based on 
basic properties of the material, e.g. fines content, 
saturation water content and the soil’s specific gravity. 
This type of model will allow for the construction of 
the SWRC in the early development of engineering for 
tailings. In addition to this, unsaturated permeability 
of the tailings is characterized.

Keywords: soil water retention curve, suction, 
tailings, unsaturated soil

Introducción
A diferencia de los suelos saturados y los suelos secos, 
los suelos parcialmente saturados están constituidos por 

tres fases: la fase sólida, líquida y gaseosa. La interacción 
del agua y aire en los espacios vacíos generan tensiones 
intersticiales negativas o succión (Fredlund y Rahardjo, 
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1993). El estudio de suelos parcialmente saturados 
presenta una alta complejidad y un nivel de desarrollo 
científico e ingenieril limitado en comparación al nivel 
de conocimientos en la respuesta de suelos en estados 
límites, i.e. seco o saturado (Fredlund, 2000). Con el 
desarrollo de las tecnologías, las barreras de cálculo 
computacional que antiguamente limitaron el desarrollo 
de la ingeniería de suelos parcialmente saturados ha 
prácticamente desaparecido, y por tanto, se ha avanzado 
en la comprensión de fenómenos como flujos no saturados 
e infiltración, respuesta al corte bajo succión, estabilidad 
de suelos naturales y en el diseño de elementos de control 
de contaminantes, e.g. barreras capilares (Fredlund, 2000). 
El estudio de las propiedades de suelos parcialmente 
saturados se suele basar en la definición de la curva de 
retención de agua (SWRC por su sigla en inglés) para 
cada material, i.e. curva que establece la relación entre 
la succión matricial y el contenido de humedad o grado 
de saturación de un suelo (Mahmood y Kareem, 2010). 
Esta curva permite determinar otras propiedades básicas 
de los suelos como lo son la permeabilidad no saturada y 
caracterizar fenómenos avanzados como la resistencia de 
corte y cambios volumétricos.

Los depósitos de relaves están sometidos a una serie de 
fenómenos no saturados como lo son la infiltración de agua 
hacia el subsuelo y la superficie, la generación de frentes 
de evaporación, el agrietamiento de relaves integrales o los 
efectos de la succión en procesos de erosión. Si bien estos 
fenómenos han recibido una baja atención en el pasado, se 
espera que se incorporen en etapas de diseño y verificación 
de estabilidad física-química de los depósitos. Por tanto, 
existe la necesidad de avanzar hacia la caracterización de 
la SWRC para relaves provenientes de la industria minera 
nacional que permitan a ingenieros contar con información 
preliminar para el desarrollo de ingeniería básica. En este 
contexto, el presente estudio caracterizara la SWRC de 
13 relaves provenientes de la industria del hierro, cobre, 
molibdeno y oro. Esta recopilación incluye arenas de 
relaves, lamas y relaves integrales. Por último, se propone 
un método simplificado para la obtención de la SWRC a 
partir de parámetros básicos de los relaves.

Curva de retención de agua
La curva de retención de agua SWRC, como representación 
gráfica de la relación entre la succión del suelo y su 

contenido de humedad, representa el estado energético del 
suelo para una determinada humedad o grado de saturación 
(Mahmood y Kareem, 2010). Esta curva, constituye la 
capacidad de conservación de agua de un suelo ante 
distintos estados de succión, presentando tres zonas 
claramente identificables y divididas por dos puntos, como 
se puede observar en la Figura 1a, conocidos con el nombre 
de punto de entrada de aire o air entry value (AEV), y el 
punto de succión residual (Aubertin et al., 1998). Además, 
la SWRC tiene comportamientos particulares según la 
granulometría de la muestra analizada como se presenta 
en la Figura 1b, donde los suelos finos presentan mayores 
succiones que los suelos gruesos a una misma humedad.

Figura 1: a) Puntos y zonas características de la SWRC y b) 
forma típica de la SWRC para arenas, limos y arcillas (Fredlund 
y Rahardjo, 1993)

Caracterización de relaves
Se estudiaron las SWRCs de 13 relaves de la industria 
minera nacional mediante cámara de presión y platos 
cerámicos porosos estandarizado bajo la norma ASTM 
D6836 (2002). Además, se realizó una completa 
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caracterización geotécnica de las muestras de relaves. Los 
relaves analizados mostrados en la Figura 2, provienen 
de tranques y embalses de relaves como así también de 
depósitos de relaves en pasta y filtrados de la industria del 
cobre, molibdeno, oro y hierro. La información particular 
de estos depósitos de relaves se presenta en la Tabla 1.

Figura 2: Relaves utilizados en el presente estudio geotécnico.

Para la caracterización de los relaves, se realizaron ensayos 
de gravedad específica, densidad mínima, Proctor estándar, 
granulometría por tamizado y sedimentación, límites de 
Atterberg y permeabilidad saturada, siguiendo normativa 

chilena y ASTM. Los resultados de esta caracterización 
geotécnica se presentan de forma resumida en la Tabla 1. 
A partir de clasificación USCS, se identifican tres grupos o 
tipos de relaves (SM, ML-CL, CL) y cuyas distribuciones 
granulométricas se presentan en la Figura 3. 

Análisis de la SWRC obtenidas mediante la 
técnica de traslación de ejes
Las curvas de retención de agua fueron obtenidas mediante 
una cámara de presión bajo la técnica de traslación de ejes 
(Riquelme y Godoy, 2016). La cámara y el sistema de 
control de presión fueron desarrollados e implementados 
en los laboratorios de Geotecnia de la UTFSM (LEMCO). 
Los valores experimentales de la SWRC fueron obtenidos 
mediante la medición de cinco puntos característicos de 
forma equidistante en una gráfica logarítmica, i.e. 0.1, 30, 
100, 400 y 1500 kPa, donde el segundo y último punto 
corresponden aproximadamente a los valores del punto de 
la entrada de aire AEV y succión residual de la SWRC. Los 
tiempos de equilibrio (equalization time) fueron en general 
superiores a 7 días. El primer punto de contenido de agua de 
la curva (0.1 kPa para reflejar succión nula) corresponde al 
contenido gravimétrico de humedad al límite de saturación 

Figura 3: Granulometrías para relaves: a) con clasificación SM, b) con clasificación ML-CL, c) con clasificación CL y d) relaves 
sintéticos a partir de relave N°6 para calibración de los modelos de estimación.
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(ws) , determinado de manera experimental y que se resume 
en la Tabla 1.

Para la representación de los puntos en una curva única y 
continua, los valores experimentales fueron inicialmente 
ajustados mediante diversos modelos de regresión, como 
lo son van Genuchten (1980), Fredlund y Xing (1994) 
y Pham y Fredlund (2011). Sin embargo, el modelo que 
mejor representa el comportamiento de la SWRC en 
relaves resultó ser Fredlund y Xing (1994), lo que es 
consistente con otras investigaciones en relaves (Suazo et 
al., 2016), y que relaciona la humedad gravimétrica del 
material (w) con el contenido de agua de saturación (ws), 

# Relave 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13

Mineral Cobre Cobre Cobre Cobre Cobre
Cobre-

molibdeno
Cobre Cobre Cobre Cobre Cobre Hierro

Cobre-
oro

Tipo 
depósito

Tranque Tranque Tranque Tranque Tranque Embalse Tranque En pasta Tranque Tranque Tranque En pasta Tranque

Tipo 
muestra

Arena 
ciclonada

Integral
Arena 

ciclonada
Arena 

ciclonada
Arena 

ciclonada
Arena 

ciclonada
Arena 

ciclonada
Integral Integral Integral

Lama 
ciclonada

Integral
Lama 

ciclonada

G
s

2.83 3.12 2.86 2.73 3.07 2.70 2.90 2.71 2.79 2.83 2.9 3.02 3.17

ρ
min

, t/m3 1.46 1.33 1.29 1.34 1.59 1.38 1.41 1.30 1.13 0.99 1.04 1.28 0.98

Proctor, 
t/m3

1.79 1.84 1.62 - 1.97 1.73 1.83 1.79 1.84 1.79 1.83 2.03 1.80

w Proctor, 
%

13.40 16.30 14.30 - 15.60 15.36 13.82 15.55 15.51 17.12 15.47 15.38 15.53

LL, % N/D 18.51 N/D N/D N/D N/D N/D 17.18 19.46 19.6 25.2 23.2 28.5

LP, % - 16.48 - - - - - 12.82 14.52 12.7 14.64 10.69 14.39

IP, % - 2.03 - - - - - 4.36 4.94 6.90 10.56 12.51 14.11

Clas. 
USCS

SM SM SM SM SM SM SM ML-CL ML-CL ML-CL CL CL CL

K
s
, cm/s 3.4∙10-4 1.8∙10-5 S/I S/I S/I 4.0∙10-4 S/I 1.2∙10-6 S/I 1.8∙10-6 S/I 4.6∙10-7 2.8∙10-7

e (ρ
min

) 0.94 1.34 1.21 1.04 0.93 0.96 1.06 1.09 1.47 1.86 1.79 1.36 2.22

e (lím. de 
sat.)

0.52 0.96 0.85 0.55 0.61 0.52 0.67 0.69 0.91 0.71 1.10 0.97 1.21

n (lím. de 
sat.)

0.34 0.49 0.46 0.36 0.38 0.34 0.40 0.41 0.48 0.42 0.52 0.49 0.55

w
s
, % 18.3 30.7 29.7 20.3 19.7 19.1 23.0 25.6 32.5 25.1 37.9 32.0 38.1

D
max

, mm 0.42 0.42 0.42 2.00 0.42 0.42 0.42 0.42 0.42 0.42 0.07 0.42 0.07

% grava 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0

% arena 83.68 59.70 78.29 74.98 71.32 78.32 83.37 26.67 41.57 30.74 3.20 13.46 4.15

% limos 14.47 31.09 18.00 22.40 23.25 19.28 13.29 63.61 44.97 50.95 82.21 68.14 74.36

% arcillas 1.85 8.34 3.70 2.62 5.43 2.39 3.33 9.72 13.46 18.31 14.58 18.39 21.49

D
10

, mm 16.32 39.43 21.71 25.02 28.68 21.68 16.63 73.33 58.43 69.26 96.8 86.54 95.85

D
30

, mm 0.045 0.004 0.010 0.013 0.008 0.023 0.033 0.002 0.001 0.001 0.001 0.001 0.001

D
60

, mm 0.100 0.040 0.097 0.083 0.076 0.090 0.095 0.013 0.009 0.006 0.002 0.005 0.003

D
90

, mm 0.198 0.135 0.208 0.193 0.187 0.202 0.181 0.039 0.083 0.033 0.012 0.002 0.012

C
u

0.395 0.336 0.360 0.449 0.360 0.588 0.346 0.230 0.313 0.250 0.038 0.117 0.037

Tabla 1: Resumen caracterización relaves multimetálicos provenientes de la industria chilena.

la succión (ψ), y succión residual (ψr) del suelo, según 
(1). Los parámetros a, m y n son parámetros de ajuste que 
eventualmente podrían tener un significado físico (Suazo 
et al., 2016).

De la Figura 4 se puede observar que los relaves constituidos 
principalmente por arenas poseen un quiebre asociado al 
AEV a una succión menor que para los relaves más finos, 
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lo que es esperable debido a que las mayores presiones 
intersticiales se generan en materiales más finos. Se debe 
mencionar que el AEV representa el punto para el cual 
comienza a ingresar aire a la matriz de suelo en el proceso 
de desaturación. La ubicación de este punto se presenta en 
la Figura 5a. 

Figura 4: Dispersión de valores experimentales y ajuste mediante 
modelo de Fredlund y Xing (1994) para relaves provenientes de 
la industria minera de Chile

Figura 5: a) Ubicación de los AEV en tres relaves de tipo SM, 
ML-CL y CL de la industria nacional y b) distribución de las 
magnitudes de los AEV para los 13 relaves en estudios según 
clasificación

Algo similar ocurre con la pendiente de la curva en la zona 
de desaturación, la que es significativamente menor en 
relaves más finos (lamas), como resultado de una mayor 
demanda de tensión a un contenido de humedad dado. La 
determinación del punto de la entrada de aire AEV depende 
del método de ajuste seleccionado, e.g. van Genuchten et 
al. (1991) o Fredlund y Xing (1994). En la Figura 5b se 
presenta el valor de AEV para ambos modelos (ψ

VG
, ψ

FX
)  

considerando la clasificación general de los tipos de relaves 
estudiados. Además, se incluye el valor de ψ

90
 (succión al 

90% del contenido de agua de saturación) que en general 
representa una buena y simple aproximación al AEV.

Conductividad hidráulica parcialmente 
saturada
El estudio de la permeabilidad no saturada es la base para 
el estudio de flujos no saturados en depósitos de relaves, 
e.g. flujo de drenaje ácido una vez que los depósitos se 
exponen al aire y agua. Una buena aproximación de esta 
curva se obtiene a partir de la SWRC y el coeficiente 
de conductividad hidráulica saturado (Ks) del material 
utilizando la expresión (2) propuesta por van Genuchten 
(1980) y validada por Khire et al. (2000):

donde α, m y n son los parámetros de regresión del modelo 
de van Genuchten y Kψ es la conductividad hidráulica no 
saturada. La ecuación (2) ha sido ajustada a las SWRCs 
de los relaves 1 y 10 en la Figura 6. Se puede observar 
que la conductividad hidráulica decae rápidamente luego 
de que se excede la succión al AEV. Lo anterior ocurre a 
succiones bajo 10 kPa para arenas y 100 kPa para limos. 
En todo el rango de succiones, Kψ es menor para limos que 
para arenas, lo que se traduce en una mayor dificultad del 
líquido para fluir en relaves tipo lamas o integrales. 

Propuesta de modelo de estimación 
rápida de SWRC en relaves
Se propone un modelo de estimación rápida de la curva 
de retención de agua para estudios de ingeniería básica a 
partir de la humedad de saturación (ws) y el contenido de 
finos CF del material. Se propone además una segunda 
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simplificación para la obtención de (ws)  a partir de la 
gravedad específica de los sólidos Gs y CF. El modelo de 
estimación que se desarrolla en este apartado, se construye 
a partir de la regresión de los parámetros del modelo de 
van Genuchten (αVG, mVG, nVG).

Asumiendo una succión residual nula, i.e. modelo 5 de 
Vereeken et al. (1989), presentada en la ecuación (3), y 
bajo la hipótesis que la SWRC en relaves está fuertemente 
condicionada por la cantidad de finos presente en el 
material, se construyeron granulometrías sintéticas (i.e. se 
modificó su CF) con muestras del relave 6, lo que resultó en 
granulometrías con CF de 0, 23, 50, 75 y 100%, mostradas 
en la Figura 3d. Para estas cinco muestras se obtuvieron 
experimentalmente sus SWRCs, según se presenta en la 
Figura 7. La variación de los parámetros de regresión con 
el CF se ajustó mediante polinomios de segundo grado lo 
que arrojó coeficientes de correlación cercanos a la unidad:

Figura 7: SWRCs provenientes del relave 6 con granulometrías 
sintéticas.

Con la obtención de los parámetros antes presentados y la 
humedad de saturación es posible estimar la SWRC para 
un relave dado. Por otro lado, un análisis de significancia 
de propiedades de los relaves arrojó que ws se relaciona 
adecuadamente con Gs y CF, según se presenta en la Figura 
8, y siguiendo una relación lineal de la forma presentada 
en la ecuación (7).

Figura 8: Relación experimental entre el contenido de finos CF, 
gravedad específica Gs y humedad de saturación ws.

Figura 6: Conductividad hidráulica parcialmente saturada para: 
a) relave 1 y b) relave 10
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Aplicación de modelo
Para observar el comportamiento del modelo simplificado 
de estimación, se seleccionó una SWRC obtenida en 
relaves por los autores Riquelme y Godoy (2016), de 
modo de evaluar el rendimiento en un set experimental 
diferente al utilizado en este estudio. La Figura 9 presenta 
estos resultados. La Figura 9a muestra el ajuste del modelo 
cuando se conoce (ws), mientras que la curva de la Figura 
9b presenta la curva estimada a partir de parámetros 
básicos del relave (Gs, CF) . Se observa que el grado de 
ajuste es satisfactorio en ambos casos, pese al uso de 
propiedades índice básicas de los relaves. Sin embargo, 
se debe mencionar que estas muestras se prepararon a 
contenidos de sólidos del 70% y no consideran los efectos 
de la presión osmótica. Las modificaciones al modelo para 
otros contenidos de sólidos están siendo investigados por 
los autores.

Figura 9: Estimación mediante: a) modelo 1 y b) modelo 2 
propuestos, para relave 4 de Riquelme y Godoy (2016)

Conclusiones 
Se realizó la caracterización de 13 relaves provenientes 
de la industria minera chilena, cuyo origen mineralógico 
proviene de la extracción de hierro, cobre, molibdeno 
y oro. Los valores difieren entre sí principalmente por 
su granulometría. Se determinaron, además, las curvas 
de retención de agua asociadas a los relaves en estudio 
compuestas por 7 relaves clasificados como arenas, 
3 relaves clasificados como limos y 3 como arcillas, 
donde las curvas respectivas cambian sus características 
principalmente por sus características granulométricas de 
cada relave (e.g. AEV, permeabilidad). Se calcularon las 
curvas de conductividad hidráulica no saturada para los 
13 relaves en estudio, concluyendo que la permeabilidad 
decae abruptamente luego del punto de entrada de aire 
respectivo, es decir, a succiones bajo 10 kPa para arenas y 
100 kPa para limos. 

Finalmente se proponen 2 modelos de estimación de la 
curva de retención de agua a partir del modelo de van 
Genuchten, donde se calibran sus parámetros a partir de 
relaves con granulometrías sintéticas a distintos contenidos 
de finos. De los modelos propuestos, el modelo 1 
contempla la obtención de la SWRC a partir de la humedad 
de saturación y el contenido de finos CF, mientras que el 
modelo 2, contempla la obtención de la SWRC a partir 
del contenido de finos y la gravedad específica. Estos 
modelos propuestos ahorran gran cantidad de recursos 
para la obtención de la SWRC, ya que se obtienen a partir 
de ensayos básicos de laboratorio, por lo cual es posible 
estimar una curva aceptable en un corto periodo de tiempo, 
permitiendo entre otras cosas, establecer un modelamiento 
del flujo al interior de estructuras geotécnicas y, además, 
tener conocimiento del comienzo de la producción de 
drenaje ácido.
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La fracción gruesa de los relaves (arenas) se utiliza para 
construir el muro principal en tranques de relaves. Debido 
a la importancia de esta estructura en la estabilidad global 
del depósito, está diseñada para resistir diferentes tipos de 
carga, como por ejemplo cargas estáticas, por infiltración, 
dinámicas, eólicas, entre otras. En este sentido, una de las 
mayores preocupaciones de los ingenieros geotécnicos 
es la respuesta no drenada de las arenas ante la eventual 
ocurrencia de fenómenos de licuefacción. Por otra parte, 
la respuesta cíclica drenada de arenas de relaves recibe 
poca atención a pesar de sus posibles implicaciones en la 
ocurrencia de fenómenos como el overtopping. Lo anterior, 
se podría deber a que en la práctica existen recomendaciones 
generales que especifican la revancha operacional y total 
mínima de un tranque de relaves. Pese a lo anterior, es 
incierto si estas especificaciones son adecuadas para un 
amplio rango de materiales y condiciones sísmicas a las 
que pudiese estar sometida la estructura. En este contexto, 
el presente estudio muestra los resultados de pruebas DSS 
(Direct Simple Shear) drenadas realizadas en relaves de 
arena preparados a diferentes densidades y bajo diversas 
solicitaciones sísmicas. Los resultados se presentan en 
términos de asentamiento versus esfuerzo cíclico aplicado. 
Además, se realizaron pruebas monótonas para explorar de 
forma preliminar la relación entre la línea de estado crítico 
y la respuesta cíclica observada. Esto permitió encontrar 
una relación entre el asentamiento, la demanda cíclica y el 
parámetro de estado crítico. 

Palabras clave: relave, corte simple cíclico, respuesta 
drenada, CSR

Classified coarse grained tailings, also called sand 
tailings, are used to construct the main embankment wall 
in tailings dams. Due to the importance of this structure 
in the global stability of the dam, the wall is designed to 
resist different type of loading, e.g. monotonic loading, 
seepage from the pond, dynamic loading, wind erosion, 
among others. Within dynamic loading, special concern 
is usually given to the undrained response of the 
material since it may trigger liquefaction phenomena 
(e.g. cyclic mobility type of response). On the other 
hand, the cyclic drained response has usually received 
little attention despite its potential implications. This is 
likely due to the series of international standards that 
specify a minimum operational and total freeboard in 
the scenario of excessive crest settlements. However, is 
uncertain if such requirements are adequate for a series 
of scenarios related to the in-situ characteristics of the 
wall and earthquake loading. In this context, the present 
study shows results of a series of drained Direct Simple 
Shear (DSS) tests conducted on sand tailings prepared 
under different conditions. Results are presented in terms 
of settlement versus applied cyclic stress. In addition, 
monotonic tests were conducted in order to preliminary 
explore a relationship between the critical state line 
(through the critical state parameter) and the observed 
cyclic response.

Keywords: tailings, direct simple shear, drained 
response, CSR 
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Introducción
Existen una serie de fenómenos físicos que, combinados 
con una deficiente construcción, pueden provocar el 
colapso de depósitos de relaves, por ejemplo, fallas por 
overtopping, licuefacción, falla de taludes, extrusión 
lateral, etc. En países altamente sísmicos como Chile, 
un gran número de fallas se atribuyen a la ocurrencia 
de licuefacción inducida sísmicamente (falla de flujo o 
movilidad cíclica). Esto se observó en 1965 después de la 
ruptura del tranque El Cobre Viejo y más recientemente 
en el Terremoto de Maule 2010, donde se visualizaron 
fallas locales en depósitos (Villavicencio et al., 2014). Es 
por esto que las regulaciones locales (Decreto Supremo 
N°248, 2007), así como la práctica de la ingeniería, tienden 
a enfocar sus requerimientos y esfuerzos en el estudio de 
la respuesta sísmica saturada no drenada de los muros de 
tranques de relaves. Por otra parte, la respuesta cíclica 
drenada de las arenas de relaves no suele ser considerada 
en análisis experimentales en etapas de diseño u operación, 
debido a cargas sísmicas o de otro origen (vibración de 
maquinaria). 

Las arenas de relaves en diversos estados de saturación 
se suelen asentar frente a cargas cíclicas en condiciones 
drenadas, causando el asentamiento del muro y reduciendo 
por tanto la revancha. La provisión de una revancha es 
importante debido a que genera un margen para evitar 
el desbordamiento del material almacenado, incluyendo 
los eventuales almacenamientos por fuertes lluvias o 
problemas operacionales. Por otro lado, una revancha 
insuficiente puede aumentar la susceptibilidad del 
tranque a experimentar erosión hidráulica y rebalse. 
Las regulaciones locales e internacionales establecen un 
mínimo de revancha requerido para satisfacer una serie 
de escenarios adversos; por ejemplo, la guía de seguridad 
de presas de Finlandia requiere que la revancha exceda la 
altura máxima de ola o la profundidad de penetración según 
el índice de congelación (Witt et al., 2004). En Sudáfrica, 
la revancha debe ser mayor en 0.8 m respecto a la tormenta 
más desfavorable por 24 horas con un periodo de retorno 
de 50 años (Water & Forestry, 2008). En Chile, en cambio, 
se requiere una revancha mínima de 1 m pudiendo ser 
superior en casos que los fenómenos climatológicos lo 
demanden (Decreto Supremo N°248, 2007). Pese a estas 
recomendaciones generales, existen aún una serie de 

incertidumbres respecto a la respuesta drenada de arenas 
de relaves ante una serie de consideraciones de estado del 
material (relación de vacíos, presión de vertical, humedad) 
y demandas sísmicas. 

En este contexto, el presente estudio tiene como objetivo 
explorar la respuesta cíclica drenada de arena de relaves 
considerando la teoría de estado crítico. Para lograr 
lo anterior, se utilizó un aparato de corte simple cíclico 
(Direct Simple Shear, DSS) que permitió ejecutar ensayos 
drenados en una arena de relaves a distintas presiones 
de consolidación y densidades relativas. Por último, este 
estudio propone una serie de correlaciones simplificadas 
que permiten cuantificar el asentamiento de muros bajo 
cargas cíclicas y en consideración del parámetro de estado 
inicial.

Metodología
Materiales
La arena utilizada en el estudio corresponde a un relave 
de cobre que clasifica según el Sistema de Clasificación 
de Suelos Unificado (USCS) como una arena limosa 
(SM). Posee un índice de plasticidad de 0, una gravedad 
específica de 2.83 y un peso máximo y mínimo unitario 
seco de 18 y 14 kN/m3, respectivamente.

Aparato de ensayo
Las pruebas cíclicas se realizaron usando un dispositivo 
de corte simple (Direct Simple Shear, DSS) de volumen 
constante. Este aparato es una variación del tipo 
desarrollado en el Norwegian Geotechnical Institute (NGI) 
en la década de 1960. El DSS simula la rotación cíclica 
de los esfuerzos principales que se producen durante 
un terremoto (Wijewickreme et al., 2005), recreando 
ciclos equivalentes y permitiendo la consolidación de las 
muestras en condiciones de K

0
. En una condición drenada, 

se libera el movimiento vertical de la muestra, permitiendo 
su compresión o expansión (dilatancia) (Suazo et al., 
2016). Las dimensiones de las muestras son de 70 mm en 
diámetro y altura inicial aproximada de 22 mm. En este 
estudio, el esfuerzo cíclico se aplicó a una frecuencia de 
0.2 Hz. Las muestras se prepararon a densidades relativas 
(DR) de 65% y 80% con el contenido de agua óptimo 
según la prueba Proctor. Las DR utilizadas corresponden 
al 92% y 95% de la densidad seca máxima de la prueba 
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Proctor normalizada. Se consideraron valores de razón 
de esfuerzo de corte cíclico CSR, definido como τcy/σ v́ , 
donde τcy  es el esfuerzo cíclico de corte y σ v́  es la presión 
de consolidación efectiva, que van desde 0.1 a 0.4. Las 
pruebas fueron detenidas cuando se observaron cambios 
insignificantes de altura en la muestra (siempre inferior a 
los 300 ciclos).

Resultados y análisis 
Línea de compresión normal y línea de estado crítico
Se realizaron una serie de pruebas monótonas, corte 
simple y edómetro, en condiciones drenadas a diferentes 
densidades relativas y presiones verticales para definir la 
línea de estado crítico CSL y la línea de compresión normal 
NCL para el material utilizado. Los resultados se presentan 
en la Figura 1. Se observa que las curvas de DR = 65% y 
80% se encuentran en estado suelto y denso respecto a la 
CSL, respectivamente, lo que facilita la interpretación de 
los resultados presentados en el estudio. Para caracterizar 
la respuesta, se utilizó el parámetro de estado crítico 
ψ propuesto por Been y Jefferies (1985), donde e

0
 es la 

relación de vacíos respecto a la CSL dado por (1).

ψ = e
0
 – e

CSL
                                                               (1)

 

Figura 1: Línea de Estado Crítico (CSL) y Línea de Compresión 
Normal (NCL) para el material utilizado

Respuesta drenada versus CSR
Se realizaron un total de 12 pruebas de DSS a valores 
de CSR que oscilan entre 0.1 y 0.4. La Figura 2 muestra 
el comportamiento drenado en términos de cambio de 
relación de vacíos versus número de ciclos para muestras 

preparadas a densidades relativas de 65 y 80%, y 
consolidadas a 100 kPa. Se puede observar que el material 
solo experimenta asentamientos si el CSR aplicado es 
mayor que la CSR máximo experimentado previamente 
(en el pasado). Lo anterior es válido, siempre y cuando 
se alcance el equilibrio (no existe cambio de volumen 
significativo entre ciclos consecutivos) de deformación 
al CSR seleccionado. Se observa también que a medida 
que disminuye la relación de vacíos, se requiere un valor 
mayor de CSR para causar asentamientos. Lo anterior es 
significativo, dado que, para una relación de vacíos dada, 
existe un valor umbral de CSR sobre el cual se producen 
cambios de volumen bajo cargas cíclicas. Bajo este valor, el 
relave no se asentaría, independiente del número de ciclos 
impuesto. Esto se discute en más detalle en la siguiente 
sección.

Figura 2: Cambio de la relación de vacíos frente a la aplicación 
de sucesivos CSR (0.1 a 0.4) para muestras preparadas a una DR 
= 65% y 80%

Evolución del parámetro de estado crítico 
La Figura 3a muestra la evolución del parámetro de 
estado crítico. Los resultados se presentan en términos 
del parámetro de estado inicial ψ

0
 y de aquel resultante 

luego de la aplicación de la carga cíclica ψ
f
. En la figura, 

se han definido tres estados posibles para los relaves de 
arena: i) Estado I, donde el suelo permanece suelto, 
es decir, por sobre la CSL después de la carga aplicada 
(debido a las bajas tensiones cíclicas); ii) Estado II , donde 
el suelo inicialmente se encuentra suelto respecto a la 
CSL, pero después de la carga cíclica pasa a un estado 
denso, bajo la CSL, debido al comportamiento contractivo 
experimentado; y iii) Estado III, donde los parámetros 
iniciales y finales están por debajo de la CSL, caso denso 
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(en este caso se requiere un mayor CSR para provocar 
un cambio). Los diferentes estados están limitados por 
una línea definida por los autores como Línea de no 
Asentamiento. Si el suelo que se encuentra en esta línea, 
no experimentará cambios de volúmenes, a pesar de la 
aplicación de cargas cíclicas. La Figura 3b muestra la 
misma gráfica, pero considerando las cargas extremas, es 
decir, CSR de 0.1 y 0.4. Se puede observar que para la 
menor solicitación se producen pequeños cambios en ψ , 
por lo tanto, el suelo permanece cercano a la línea de no 
asentamiento o en el Estado I. Por el contrario, para el CSR 
de 0.4; hay una transición inmediata del estado suelto al 
estado denso (Estado II). Los suelos densos se caracterizan 
por comenzar con un parámetro de estado negativo, y para 
CSR pequeños (0.1 y 0.2) estarán sobre la línea de no 
asentamiento o cercana a ella, mientras que grandes CSR 
(0.3 y 0.4) tendrán un cambio, estando en el Estado III.

Figura 3: Evolución del parámetro de estado crítico para cagas 
cíclicas. a) Todos los datos y b) respuesta para CSR 0.1 y 0.4

Implicancia práctica
Si se selecciona un CSR para un número equivalente de 
15 ciclos, i.e. relación de resistencia cíclica, CRR, es 
posible explorar los asentamientos para eventos sísmicos 
de magnitud M = 7.5 (Idriss y Boulanger, 2010). Esto 

se presenta en la Tabla 1, incluyendo además el cambio 
de altura para 300 ciclos (establecidos como suficientes 
para alcanzar equilibrio de deformación para cada carga 
cíclica aplicada). De la tabla, se puede observar que bajo 
el escenario de un sismo que sea capaz de generar grandes 
aceleraciones, el tranque experimentaría asentamientos 
aproximados del 2% de su altura para una densidad 
relativa del 65%. Sin embargo, si se encuentra compactado 
de manera adecuada, la deformación se reduce a un 1.7%, 
aproximadamente. Es decir, si el tranque posee 100 m de 
altura, este podría asentarse como máximo 1.7 m, lo que 
parece coherente con las recomendaciones generales de 
revancha empleadas.

En la Figura 4, se presentan los resultados de la Tabla 
1 en términos de carga cíclica aplicada y la razón de 
asentamiento. Es posible observar un buen ajuste de la 
data experimental con un aumento significativo de la razón 
de asentamiento con el valor de CSR. Es preciso señalar, 
que los datos experimentales presentados aquí, provienen 
de muestras consolidadas a 100 kPa. En la siguiente 
sección se presenta como afecta el cambio de la presión de 
consolidación en el asentamiento en total.

Tabla 1: Asentamiento esperado para un CSR dado

DR, 
% CSR

Máximo registrado Terremoto 7.5

Ciclos ΔH/H, % Ciclos ΔH/H, %

65

0.1 300 0.63 15 0.39

0.2 300 1.30 15 0.74

0.3 300 2.14 15 1.29

0.4 300 4.51 15 2.13

80

0.1 300 0.37 15 0.20

0.2 300 1.08 15 0.54

0.3 300 1.56 15 0.94

0.4 300 2.57 15 1.76

Figura 4: Asentamiento esperado para un CSR dado
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Efecto del esfuerzo de consolidación
En la Figura 5 se presenta la razón de asentamiento para 
cuatro presiones verticales efectivas pero sometidas al 
mismo CSR de 0.3. En esta figura, las muestras fueron 
preparadas a una DR = 65%, y la carga cíclica fue hasta 
los 150 ciclos equivalentes. Se observa un aumento del 
asentamiento a mayores presiones de consolidación. 
Comparando con el análisis no drenado, es consistente con 
el efecto de la presión de confinamiento en el valor de CRR 
(Kσ) para arenas con bajos contenidos de finos, debido a 
que a mayor esfuerzo de consolidación menor es el factor 
de corrección Kσ, disminuyendo la resistencia, según 
discuten Suazo et al. (2016). Sin embargo, aún falta mayor 
estudio y resultados de ensayos para poder comprender el 
comportamiento en el caso drenado.

Figura 5: Cambio del asentamiento frente a distintos esfuerzos 
de consolidación, DR = 65%

Conclusiones
Este artículo exploró la respuesta drenada de arenas de 
relaves. Se observó que los asentamientos ocurren sólo 
si la carga sísmica actual es superior a cualquier evento 
sísmico anterior (suponiendo un gran número de ciclos 
equivalentes). También se propuso que existe una fuerte 
correlación entre el asentamiento, CSR y el parámetro 
de estado crítico. Los resultados de los asentamientos 
obtenidos, parecen consistentes con la revancha considerada 
en la práctica y normativa internacional. Sin embargo, 
estos resultados son pocos conservadores, debido a que 
el sismo evaluado dependiendo de la zona sísmica puede 
ser mucho mayor, se necesitan mayor investigación para 
poder generar expresiones generales para distintos tipos 
de relaves y evaluar condiciones de expansión lateral. Por 
tanto, es recomendable en cualquier diseño de depósitos, 
considerar pruebas especiales de respuesta drenada.
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Los depósitos de relaves son estructuras únicas, que están 
en continuo crecimiento y cuya operación tiene un impacto 
directo en el proceso de extracción de minerales, y por tanto, 
en el negocio minero. Para optimizar la operación de los 
depósitos, así como para evaluar su estabilidad física-química, 
es necesario monitorear de manera continua variables 
críticas como: rigidez, contenido de agua, densidad, etc. Estas 
variables presentan una gran variabilidad espacial y temporal, 
por lo que el monitoreo es una necesidad de operaciones 
mineras modernas. Una de las estrategias de monitoreo que 
ha ganado gran aceptación en años recientes es la utilización 
de tecnologías de monitoreo remoto, las cuales muestran 
ventajas frente a las técnicas convencionales de monitoreo in 
situ, debido a que permiten obtener información con mayor 
periodicidad en áreas de gran extensión. En este sentido, el 
análisis de imágenes satelitales se utiliza hoy en día para 
caracterizar movimientos de la estructura o para evaluar 
cambios en su geometría. Una tecnología poco investigada o 
utilizada corresponde al uso de imágenes espectrales, las que 
tienen un gran potencial en la determinación de variables como 
densidad, temperatura, humedad, entre otras. En este sentido, 
el presente artículo evalúa el uso de imágenes hiperespectrales 
para la caracterización de humedad en la superficie de depósitos 
de relaves espesados. Se presentan pruebas en laboratorio y 
pruebas de campo en un depósito de relaves. Las imágenes 
fueron tomadas en un depósito del norte de Chile con cámaras 
RGB e hiperespectrales montadas en un dron.

Palabras clave: imagen espectral, relaves, monitoreo remoto, 
humedad superficial, reflectancia

Tailings storages facilities are constructed over a 
period of years or even decades where their operation 
has a direct impact on the extraction and milling of 
minerals, and therefore, in the global mining business. 
To optimize the operation of the facilities, as well as 
to evaluate their physical and chemical stability, it is 
necessary to continuously monitor critical variables 
such as: material’s stiffness, water content, density, etc. 
These state variables show great spatial and temporal 
variability, and thus, monitoring is needed in all 
modern operations. One of the monitoring strategies 
that has gained great acceptance in recent years is the 
use of remote monitoring techniques. This approach 
allows to obtain relevant information more frequently, 
at lower costs, and in larger areas when compared to 
field testing. In this context, the analysis of satellite 
images is used in tailings engineering to characterize 
retaining wall movements and the evolution of its 
geometry (volume). The use of spectral images 
captured by satellites, however, has been scarcely 
used to characterize other significant variables such 
as tailings density, temperature, moisture, among 
others. Regarding this, the present article explores the 
use of hyperspectral images for the characterization 
of the moisture content on the surface of a thickened 
tailings facility located in northern Chile. Laboratory 
and field tests are presented.

Keywords: spectral image, tailings, monitoring, 
surface moisture, reflectance
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Introducción
La principal estrategia adoptada a nivel mundial para la 
gestión de relaves ha sido la construcción de grandes presas 
de relaves. El diseño de estas estructuras ha mejorado 
significativamente en las últimas décadas como resultado 
de la experiencia y avances en investigación aplicada. 
Sin embargo, aún existen una serie de incertidumbres 
ambientales y geomecánicas asociados a la respuesta de 
estas estructuras. Un claro ejemplo de la ocurrencia de 
fenómenos poco caracterizados es la falla del depósito de 
Bento Rodrigues, donde fenómenos de extrusión (sumado 
a problemas de construcción) gatillaron una falla masiva 
(Hatje et al., 2017). Los riesgos ambientales y económicos 
asociados a fallas catastróficas, sumado a una mayor 
recuperación de agua y menor impacto medioambiental, 
han llevado a la industria a cambiar gradualmente hacia 
la disposición espesada de relaves. Resulta claro que la 
mayoría de las ventajas de depósitos de relaves espesados 
radican en los beneficiosos de la disposición con alto 
contenido de sólidos y de los procesos de desaturación del 
material. En este contexto, existe una regla práctica entre 
ingenieros de relaves que indica que permitir el secado de 
los relaves más allá del límite de contracción evitaría, entre 
otras cosas, el riesgo de deformación significativa (i.e. 
movilidad cíclica) del depósito durante eventos sísmicos. 
Esta regla es utilizada también por muchos ingenieros como 
un criterio para planificar la secuencia de disposición de 
relaves (zonas de descarga). Considerando lo anterior, es 
pertinente preguntarse: ¿es posible monitorear el contenido 
de agua del depósito de modo de optimizar la operación 
(recuperación de agua) y evaluar su estabilidad física?. 
Una de las respuestas a esta pregunta, según se explora en 
este artículo, es el uso de imágenes hiperespectrales.

El uso de análisis digital de imágenes es una técnica atractiva 
para el monitoreo en comparación con las mediciones in 
situ que pueden ser costosas y exhaustivas. Tales técnicas 
han tenido un desarrollo explosivo en la última década, 
de la mano de los avances en investigación en agronomía 
para el monitoreo de plantas y la salud de los cultivos 
(Hassan-Esfahani et al., 2015). La detección remota 
térmica y óptica (visible e infrarroja) ha demostrado ser un 
predictor de la humedad de suelos naturales. Por ejemplo, 
el uso del índice de vegetación de diferencia normalizada 

NDVI ha mostrado resultados prometedores al diferenciar 
el suelo desnudo de la hierba, o al detectar plantas bajo 
estrés (Taktikou et al., 2016). Si el contenido de agua 
se puede estimar con precisión en depósitos de relaves, 
también se pueden estudiar otras variables o fenómenos, 
por ejemplo, balance de agua, tasas de evaporación y 
riesgo de licuefacción. Para lo anterior se requiere no 
solo de la variable monitoreada, sino que también de un 
conocimiento avanzado del comportamiento geotécnico de 
la estructura.

Este artículo presenta el desarrollo de la tecnología de 
monitoreo del contenido de agua de relaves mediante 
el análisis de imágenes hiperespectrales capturadas 
por vehículos aéreos no tripulados (UAV o drone). Los 
resultados numéricos se comparan con mediciones de 
laboratorio y de pruebas realizadas in situ en un depósito 
de relaves espesados del norte de Chile.

Descripción general
Las características físicas y químicas de un material 
pueden ser analizadas mediante un análisis espectral con 
ondas electromagnéticas. Estas técnicas son utilizadas 
por ejemplo en astronomía para estudiar la composición 
de la superficie de planetas lejanos o en mineralogía 
para estudiar la composición química de algún material. 
El espectro de ondas electromagnéticas se divide en una 
serie de grupos, dentro de las que se destacan los rangos 
ultravioleta, visible, infrarrojo y microondas como se 
presenta en la Figura 1.

Figura 1: Espectro de ondas electromagnéticas

Cada material responde en forma diferente frente a la 
iluminación en las distintas bandas, por ejemplo, el 
rango de infrarrojo entre los 3000 a 8000 nm (LWIR) es 
correlacionado con la temperatura de un cuerpo. Es posible 
estudiar la humedad de un suelo en el rango cercano al 
infrarrojo (NIR) y en el rango visible de luz (VIS) (Dalal, 
1986). La luz proveniente del sol, que tiene energía en todo 
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el rango de longitud de ondas, es reflejada en el material 
y captada por las cámaras utilizadas. En este punto, las 
cámaras convencionales, dividen la luz en 3 bandas: Roja 
(R), Verde (G) y Azul (B) como se presenta en la Figura 2. 

Figura 2: Esquema de reflexión y captura en un sensor de cámara 
convencional

Cada una de las bandas o canales tienen una función 
de transferencia espectral, lo cual se presenta 
esquemáticamente en la Figura 3.

Figura 3: Función de transferencia espectral en canales de 
cámara

Al integrar la luz incidente Il(λ) en la cámara con la función 
de transferencia de cada canal r, g, b en todo el espectro de 
longitudes de onda, se obtiene un valor R, G, B de color 
para cada pixel.

La reflexión en un determinado suelo depende de su 
estructura física, de la composición mineralógica, sus 
parámetros de estado, de la rugosidad de la superficie y de 
la forma de iluminación. El contenido de agua es un 
parámetro de estado, entonces, si las otras características 
son relativamente fijas, como es posible de esperar en un 
depósito de relaves, se podría esperar que exista una 
relación entre la reflexión y la humedad del material 
(Entezari et al., 2013).

Metodología
Pruebas de laboratorio
Los primeros estudios se realizaron en el Laboratorio de 
Geotecnia de la UTFSM, donde se prepararon muestras 
de relave de cobre a distintos contenidos de sólidos 
iniciales, en ejemplares de 5 cm de diámetro y 2 cm de 
alto (bajo la hipótesis de reflexión infinita). Las muestras 
se secaron en intervalos regulares a una temperatura de 
50°C y posteriormente iluminadas con luz solar y con 
luz a una determinada longitud de onda. La luz reflejada, 
fue capturada luego mediante dos cámaras: una para el 
rango visible de la luz (VIS, longitudes de onda de 400 
a 700 nm), y otra para el rango infrarrojo cercano (NIR, 
longitudes de onda de 400 a aproximadamente 1100 nm). 
Adicionalmente, junto a las muestras se ubicó una tabla de 
Macbeth ColorChecker, como se presenta en la Figura 4. 
Esta tabla se utilizada para normalizar la iluminación solar 
en los distintos días y horas de captura de información.

Figura 4: Distribución de muestras y tabla colores de referencia, 
a) imagen con cámara NIR y b) imagen con cámara VIS

Adicional a la estrategia con iluminación ambiental, 
se utiliza iluminación activa a diferentes longitudes de 
onda (405 nm, 532 nm, 650 nm, 980 nm). Es importante 
mencionar que los espectros correspondientes a estas 
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fuentes tienen un espectro bastante estrecho, lo cual 
se esquematiza en la Figura 5. Esta idea permite 
analizar bandas más específicas como se obtendría con 
espectrómetros de alto costo (Weidong et al., 2002).

Figura 5: Espectro de iluminación láser (azul 405 nm, verde 532 
nm, rojo 650 nm e infrarrojo 980 nm)

Los distintos días y horas de muestreo tienen variaciones en 
la intensidad de la luz ambiental en las distintas longitudes 
de onda, por lo cual se utilizó una normalización respecto 
a una imagen patrón, en este caso la tabla Macbeth 
ColorChecker. En la Figura 6 se presenta un ejemplo de 
las intensidades en los 18 colores que hacen referencia al 
espectro de luz visible para los 3 canales de la cámara NIR. 

Figura 6: Esquema tabla de referencia para normalización de 
iluminación.

Considerando PI como un índice de la potencia total 
espectral, obtenida como la suma de las intensidades en 
los 18 recuadros de colores de la paleta de referencia:

donde In representa la intensidad para cada uno de los 
18 colores de la tabla. Utilizando un día de referencia, 
es posible normalizar la intensidad de reflexión en las 
muestras de suelo por el factor E:

donde In,ref  es la intensidad para los 18 colores de la tabla 
para el día de referencia y α es un factor de ajuste. Con este 
factor E es posible reducir las variaciones de intensidad 
asociadas a los distintos días y horas de los días de prueba. 
La intensidad en las muestras de suelo se obtiene según:

donde Is es la intensidad de luz reflejada en el suelo 
corregida por la potencia espectral de referencia. Para 
obtener medidas estandarizadas, se divide la intensidad 
por la reflexión en el suelo seco Iss según:

Adicionalmente, para este estudio se utilizó el índice 
NDVI, con lo cual se busca eliminar la reflexión en el 
rango visible al restar lo obtenido con la cámara NIR y 
VIS. Este es un índice que no tiene significado físico pero 
como se presenta en los resultados ayuda en la predicción 
del contenido de agua.

 

donde Ij,VIS es la intensidad en el canal R, G, B en la cámara 
VIS y Ij, NIR es la intensidad en los canales R, G, B pero en 
la cámara NIR.

Pruebas de campo
Se realizó una campaña de campo para caracterizar los 
contenidos de agua superficial en un depósito de relaves 
espesados de superficie aproximada 10 Ha. Se realizaron 
mediciones directas de humedad mediante recuperación 
de material superficial y posterior traslado de muestras 
al laboratorio. A esto se suma la captura de imágenes de 
modo de validar el rendimiento de la tecnología para la 
predicción de humedades. El depósito se encuentra en 
el norte de Chile y almacena relaves con un contenido 
promedio del 70% del contenido de sólidos. Durante 
la campaña, se capturaron una serie de imágenes VIS y 
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NIR utilizando un UAV. Se siguieron trayectorias de 
vuelo predeterminadas, lo que facilitó la construcción 
del ortomosaico. Las cámaras utilizadas en terreno son 
similares a las utilizadas en el laboratorio. A continuación 
se presenta una discusión de los resultados obtenidos.

Resultados
Laboratorio
Las mediciones de reflexión fueron obtenidas en un rango 
de humedades de 0 a 140%, con una humedad de saturación 
de 38%. En la Figura 7 se presentan los resultados obtenidos 
para la iluminación ambiental captada en los distintos 
canales (R, G y B). En las Figuras 7a y 7b se presentan la 
intensidad de reflexión normalizada respecto al suelo seco 
obtenidas con las cámaras NIR y VIS, respectivamente. Se 
observa que, para bajas humedades, la reflexión disminuye 
con el aumento de humedad, mientras que desde un 
cierto punto de humedad, de aproximadamente w*=17%, 
el comportamiento se invierte lo que se atribuye a los 
efectos de la continuidad de la fase líquida en la reflexión. 
Adicionalmente en la Figura 7c se presentan los resultados 
para el índice NDVI, donde se observa que para la humedad 
w* se genera un quiebre en la curva y el índice se mantiene 
relativamente constante después de esta humedad (en un 
valor I*). Este fenómeno de saturación del índice NDVI, 
es propio del mismo y este comportamiento permite 
complementar las intensidades de reflexión normalizadas, 
diferenciando el rango de trabajo, ya sea sobre o bajo w*. 
En la Tabla 1 se presentan las correlaciones obtenidas en 
los distintos tramos de ajuste con curvas parabólicas y 
cúbicas con sus respectivos índices de correlación R2.

En la Figura 8 se presentan los resultados equivalentes 
para la iluminación activa con láser infrarrojo de longitud 
980 nm. Se observa un comportamiento similar en la 
Figura 8a, pero en este caso no se requiere de correcciones 
por iluminación ambiental. Por otro lado, el índice NDVI 

Figura 7: Índices para iluminación ambiental, a) cámara NIR, b) 
cámara VIS y c) índice NDVI 

NIR VIS NDVI

Canal a b c d R^2 a b c R^2 a b c R^2 I*

R 0,0000 0,0026 -0,0553 1,1083 0,74 0,0013 -0,0584 1,0680 0,86 -0,0001 0,0114 0,0102 0,92 0,05

G 0,0000 0,0018 -0,0411 1,0626 0,89 0,0020 -0,0783 1,0934 0,84 -0,0001 0,0260 -0,0196 0,75 0,09

B 0,0019 0,0019 -0,0418 1,0800 0,90 0,0035 -0,0976 1,0204 0,92 -0,0016 0,0483 0,0154 0,89 0,17

Tabla 1: Correlaciones para iluminación ambiental

mostrado en la Figura 8b tiene un buen comportamiento solo 
en el rango bajo la humedad w* (Tramo I). Posteriormente 
tiende a mantenerse en torno a un valor de saturación, pero 
con una mayor dispersión. Adicionalmente en la Figura 8a 
se observa un comportamiento diferente para humedades 
mayores a la de saturación (>38%) o Tramo II. Para este 
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rango de humedad las muestras presentaban una capa de 
agua por sobre su superficie. Se observa que mientras más 
alta es la capa de agua menor es la reflexión en el rango 
infrarrojo. Esta información puede ser de utilidad práctica 
para la obtención de la profundidad del claro de agua en 
TTDs mediante monitoreo remoto.

Figure 8: Índices de iluminación activa láser 980 nm, a) cámara 
NIR y b) índice NDVI

En la Tabla 2 se presentan las correlaciones obtenidas 
en los distintos tramos con curvas parabólicas con sus 
respectivos índices de correlación (R^2).

A partir de la combinación de ambos gráficos en 
iluminación activa es fácilmente obtenible la humedad 
del suelo. Del mismo modo, investigación reciente ha 
permitido a los autores probar correlaciones entre el valor 
de w* y propiedades de retención de agua de los materiales. 
Del mismo modo, se han realizado investigaciones sobre 
el potencial de la iluminación activa para determinar la 
ocurrencia de drenaje ácido en laboratorio, así como para 
la caracterización de minerales remanentes en relaves. A 
continuación, se presenta la aplicación de la tecnología a 
un depósito de relaves espesados.

Resultados de campo
En general, el índice NDVI, tal como se encuentra en las 
imágenes de UAV, identifica claramente las áreas dentro del 
TTD con alto contenido de agua. Por ejemplo, en la Figura 
9, el color rojo representa un valor bajo del NDVI, es decir, 
zonas relativamente secas, mientras que las superficies en 
blanco muestran zonas cercanas a la saturación (relaves 
frescos).

Figura 9: Contraste entre zona seca y saturada mediante la 
utilización de índice NDVI

En la Figura 10 se presenta la reflexión para una franja 
del depósito en estudio, partiendo desde una zona fresca 
en la parte inferior (representando por el color blanco 

Tramo I NIR Tramo II NIR NDVI

Canal a b c R^2 a b c R^2 a b c R^2

R 0,0014 -0,0456 0,9972 0,8580 0,0001 -0,0158 1,4300 0,7419 0,0014 -0,0456 0,9972 0,8580

G 0,0016 -0,0525 1,0224 0,7847 0,0001 -0,0190 1,4796 0,5481 0,0016 -0,0525 1,0224 0,7847

B 0,0013 -0,0450 1,0164 0,8526 0,0001 -0,0165 1,4247 0,7451 0,0013 -0,0450 1,0164 0,8526

Tabla 2: Correlaciones para iluminación activa láser
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en los distintos canales) y subiendo hasta una zona seca 
(representado por el color del canal). Las imágenes están 
ordenadas por VIS y sus 3 canales R, B y G, seguidas por 
la imagen NIR y sus 3 canales R, B y G para: a) una zona 
vertida hace pocos días y b) para una zona más seca. 
 

Figura 10: Comparación de reflexión en distintos canales para 
una franja del TTD, a) región fresca y b) región seca

Se observa en el caso mostrado en la Figura 10a un 
comportamiento similar en la transición de la zona húmeda 
a la seca en todos los canales (paso de blanco al color del 
canal). Mientras que para el caso mostrado en la Figura 
10b se tiene un poco más de dispersión debido a las sales 
en superficie y al agrietamiento.

La medición de humedad in situ en 10 puntos dentro del 
depósito permite verificar que existe una fuerte correlación 
(R² = 0.7) con las humedades estimadas con imágenes 
espectrales. Las diferencias se atribuyen a la formación 
de sales, el posicionamiento GPS y el uso de cámaras 
comerciales con bandas parcialmente bloqueadas. Lo 
anterior es parte de una investigación que actualmente 
desarrollan los autores, que considera pruebas de campo 
en diversos depósitos de relave.

Conclusiones
En este artículo se explora la relación entre la reflexión de la 
luz sobre la superficie de depósitos de relave y su contenido 
de humedad. Los resultados obtenidos en términos de la 
intensidad de reflexión normalizada a suelo seco muestran 
una alta correlación, lo cual proporciona una tecnología 
precisa y costo-eficiente para la estimación de humedad. 
La utilización de luz activa a una longitud de onda dada 
(banda espectral estrecha) presenta una nueva alternativa 
atractiva dado que no depende de las condiciones de luz 
ambiental y tiene la capacidad de iluminar zonas a las 
cuales no tiene acceso la luz ambiental, por ejemplo, 
dentro de grietas. Los resultados obtenidos en el campo se 

vieron afectados por los filtros empleados por las cámaras 
comerciales utilizadas y la significativa generación de una 
capa salina en la superficie que dificultó el análisis de las 
imágenes. Este trabajo se enmarca dentro del desarrollo 
de tecnologías desarrollado por la start-up GeoTailings al 
alero de la filial de innovación CodelcoTech.
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Soil liquefaction has been one of the major hazards for 
civil engineering projects relating to earthquakes. The 
simplified liquefaction procedure which is used to assess 
liquefaction susceptibility in practice is still based on 
semi-empirical methods. These rely on the assumption that 
irregular seismic motions can be represented fully by an 
equivalent number of cycles of uniform stress amplitude, 
which is based on the peak acceleration measured at 
ground surface. Most methodologies used to calculate the 
equivalent number of cycles are based on Miner’s damage 
concept developed for the fatigue analysis of metals. 
Several researchers have questioned the validity of this 
concept, as soils have a highly non-linear response. The 
present work investigates numerically the concept of the 
equivalent uniform amplitude cycles. Effective stress-
based non-linear finite element analyses are performed 
with a modified bounding surface plasticity model that 
allows to realistically simulate liquefaction, reproducing 
the cyclic strength of sands accurately. The seismic 
response of a 15 m deep uniform level-ground sand 
deposit is simulated with full hydro-mechanical coupling 
to establish the benchmark extent of liquefaction zone. 
In parallel, the analyses are repeated assuming drained 
conditions to compute the irregular time-histories, 
which are then converted to an equivalent number of 
uniform amplitude cycles. The constant amplitude series 
are then applied in single element simple shear test 
simulations, with initial conditions those corresponding 
to the 7 m depth in the deposit. The results in terms of the 
predicted triggering of liquefaction are contrasted to the 

Licuefacción sísmica ha sido uno de los mayores peligros 
para proyectos de ingeniería atribuidos a terremotos. 
Las metodologías comúnmente utilizadas para evaluar 
licuefacción siguen basándose en métodos semi-empíricos. 
El procedimiento simplificado para evaluar el potencial 
de licuefacción asume que los terremotos pueden ser 
representados por un número equivalente de ciclos 
uniformes, proporcionales a la aceleración superficial 
máxima de un registro. Las principales metodologías para 
calcular el número equivalente de ciclos están basadas en 
la regla de daño acumulado de Miner, desarrollada para 
el análisis de fatiga en metales. La aplicabilidad de este 
concepto en suelos ha sido ampliamente cuestionada, 
dado que los suelos tienen un comportamiento no lineal. 
El presente trabajo investiga numéricamente el concepto 
de ciclos de amplitud uniforme equivalentes. Se efectúan 
análisis de esfuerzos no lineales en elementos finitos 
utilizando un modelo constitutivo de plasticidad de 
superficie límite que permite simular realísticamente 
licuefacción, reproduciendo precisamente la resistencia 
cíclica de las arenas. Bajo un análisis hidro-mecánico 
acoplado, se estudia un depósito de arenas de 15 m de 
profundidad sujeto a solicitaciones sísmicas, a fin de 
establecer una referencia de los alcances de la licuefacción. 
En paralelo, se desarrollan análisis de respuesta drenados 
para obtener los registros irregulares de esfuerzo, los 
cuales son convertidos en registros cíclicos uniformes. 
Se efectúan simulaciones de ensayos de corte simple no 
drenado sometidos a los registros uniformes generados. 
Los resultados de los ensayos de corte simple se comparan 
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predictions of the fully coupled benchmark analyses at the 
corresponding depth to assess the validity of the Seed et al. 
(1975) methodology, based on Miner’s cumulative damage 
concept.

Keywords: liquefaction, simplified procedure, finite 
element analyses, equivalent number of cycles, bounding 
surface plasticity

con los modelos en términos de licuefacción y se concluye 
sobre la validez de la metodología de Seed et al. (1975), 
basada en el concepto de daño acumulado de Miner.

Palabras clave: licuefacción, metodología simplificada, 
análisis de elementos finitos, número equivalente de ciclos, 
plasticidad de superficie límite

Introduction
Soil liquefaction constitutes one of the major hazards 
relating to earthquakes for civil engineering projects and 
since its acknowledgement at the beginning of the XX 
century (Hazen, 1920), it has been one of the main areas of 
focus in the field of geotechnical earthquake engineering.

Many procedures have been developed over the years 
in order to assess the triggering of liquefaction in a sand 
deposit subjected to seismic loading. Different approaches 
exist: qualitative procedures, based on identifying ranges 
of particle size distribution (Tsuchida, 1970) or based on 
ageing and geomorphology (Youd and Perkins, 1978); 
semi-empirical procedures that rely on observations of 
ground surface manifestation of liquefaction and field 
testing (Seed and Idriss, 1971; Youd et al., 2001; Idriss 
and Boulanger, 2008); numerical methods using advanced 
constitutive models which can realistically simulate pore 
water pressure build up and liquefaction (Papadimitiou 
and Bouckovalas, 2002; Taborda, 2011).

The semi-empirical procedures, which are based on 
information gathered from past earthquake events, prevail 
in practice. These procedures have evolved over the years 
incorporating different aspects of the dynamic performance 
of different types of soils and the nature of the seismic 
events, but all are in line with the original simplified 
procedure proposed by Seed and Idriss in the early 70’s.

One of the key assumptions in the simplified procedure is 
the representation of the irregular loading patterns of the 
design earthquake by an equivalent number of uniform 
stress amplitude cycles (Neq

). This is captured through the 
magnitude scaling factors that are used to scale the seismic 
demand or the cyclic strength of soils for the calculation 

of the factor of safety against liquefaction. Perhaps the 
most common procedure to count the equivalent number 
of cycles is that proposed by Seed and his colleagues (Seed 
et al., 1975), consisting of applying weighting factors for 
stress levels of different percentage of the peak magnitude 
present in the irregular time-history. This method is based 
on the cumulative damage rule proposed by Miner (1945), 
originally developed to study low cycle fatigue conditions 
in metals.

Shen et al. (1978) carried out a series of cyclic undrained 
triaxial element tests on sand samples of different relative 
density (Dr), subjected to different random loading 
patterns. Through these they concluded that the resistance 
to liquefaction strongly depends on the loading path and 
sequence of loading cycles, particularly for the denser 
samples, suggesting that Miner’s cumulative damage rule 
may not be applicable to soils undergoing large amplitude 
cycles during which the respose is mainly non-linear 
elasto-plastic.

Recent laboratory studies on sand’s liquefaction resistance 
(Azeitero et al., 2012; Coehlo et al., 2013) have shown 
that a similar dependency of the cyclic strength on the 
loading sequence exists even for loose samples. More 
recently, these laboratory findings were corroborated by 
finite element (FE) analyses, which further concluded that 
the equivalent number of cycles concept could lead to non-
conservative results in terms of liquefaction resistance 
(Tsaparli, 2015).

The present work extends the study of Tsaparli et al. 
(2015) on the equivalent number of uniform amplitude 
cycles concept of the Seed et al. (1975) methodology, 
by investigating numerically, through use of the Imperial 
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College Finite Element Program ICFEP (Potts and 
Zdravkovic, 1999) the response of sand to liquefaction 
when subjected to three different types of ground motions 
of very different characteristics. An advanced constitutive 
model (Taborda et al., 2014), which has been modified 
to accurately capture the variation of cyclic strength with 
the level of applied cyclic stresses (Tsaparli, 2017) further 
increases the robustness of this study in examining the 
applicability of the Miner’s concept in soils.

Numerical procedure for the evaluation of 
the equivalent number of cycles concept 
The general outline of the numerical method implemented 
to assess the simplified liquefaction procedure, focussing 
on the equivalent number of uniform amplitude cycles 
concept, consists of two types of FE site response analyses 
of a 15 m deep level ground fully saturated Nevada 
sand deposit, as well as single element simple shear test 
simulations with initial conditions those at 7 m depth in 
the deposit:

1. The first type of site response analysis uses full 
hydro-mechanical coupling to assess the depth of the 
liquefaction zone. This is used as benchmark in terms 
of triggering of liquefaction and is compared against 
the predictions of the empirical assessment (Idriss and 
Boulanger, 2008). 

2. The second type of site response analysis assumes 
drained conditions to obtain the shear stress time 
history at mid-depth in the deposit. This excludes any 
effects of excess pore water pressure development 
and, in agreement with (Youd et al., 2001), it is used 
for the conversion to an equivalent number of uniform 
amplitude cycles. The shear stress time-history at mid-
depth is used rather than the acceleration time-history 
at ground surface, as is usually the case, for increased 
accuracy in the conversion to Neq.

3. Single element FE simulations of undrained cyclic 
simple shear tests with initial conditions those at 7 m 
depth in the Nevada sand deposit are then carried out. 
These are subjected to the equivalent number of cycles 
as obtained from step 2. Based on Seed et al. (1975), 
the predictions of the single element tests in terms 
of triggering of liquefaction should agree with that 

at mid-depth of the 15 m deep deposit, as predicted 
by the corresponding benchmark fully-coupled site 
response FE analysis (step 1 above).

A more detailed description of each stage of the adopted 
numerical procedure is given in the following subsections. 

Strong motion data 
The ground motions chosen as input at the base of the 
FE model are the east-west (EW) component of the 20th 
May 1986 Lotung motion, in Taiwan (Elgamal et al., 
1995), the EW component of the 20th September 1999 Chi-
Chi motion, in Taiwan (Tsai and Huang, 2000) and the 
EW component of the 26th July 2003 Kawasaki motion, 
Japan (Okada et al., 2003). Each ground motion has very 
different characteristics, representing a shock-type, a 
transitional type and a vibratory-type motion, respectively. 
The former exhibits a pronounced peak, while the latter is 
expected to more closely represent the uniform amplitudes 
cycles series. All three acceleration time-histories were 
recorded in downhole arrays and are representative of 
bedrock motions. Each ground motion was further scaled 
to two different levels: one strong enough to induce full 
liquefaction at a depth of 7 m depth, defined by an excess 
pore water pressure ratio, ru

, greater than 95%, where 
r

u
 is equal to the excess pore water pressures, Δu, over 

the initial mean effective stress, p’
v0

, and one weaker to 
induce marginal liquefaction at a depth of 7 m, with a r

u 

less than 80%. Drained site response analyses undertaking 
full liquefaction and marginal liquefaction at 7 m should 
provide Neq, and the corresponding single element analyses 
should reflect the same behaviour. Table 1 summarizes the 
main characteristics for each ground motion, while Figure 
1 to Figure 3 show the acceleration time histories and 
corresponding Fourier spectra for each record.

Table 1: Characteristics of input ground motions

Peak 
acceleration,

m/s2

Magnitude Duration, s
Scaling 
factor

Type

Lotung, 
1986 0.81 M

L
 = 4.2 36 x1.5 / x2.0 Shock

Chi-Chi, 
2003 0.41 M

w
 = 7.3 110 x1.2 / x1.5 Transitional

Kawasaki, 
1999 1.13 M

w
 = 5.6 106 x10 / x12 Vibratory

M
w
: moment magnitude/M

L
: Richter local magnitude
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Figure 1: a) Acceleration record and b) Fourier spectrum for 
Lotung 1986 motion. 

Figure 2: a) Acceleration records and b) Fourier spectrum for 
Chi-Chi 1999 motion.

Figure 3: a) Acceleration records and b) Fourier spectrum for 
Kawasaki 2003 motion.

Methods for counting the number of cycles 
Cycle counting methods are used to count the ranges or 
peaks of irregular time-histories. The rainflow range 
counting method (ASTM E1049, 2011) was utilised in this 
study to count the ranges of the shear stress time-histories, 
in accordance with the recommendations of Hancock and 
Bommer (2005). These ranges were then converted into 
peaks for the calculation of Neq

 according to the Seed et al. 
(1975) procedure. 

Equivalent number of cycles
Earthquake loading patterns are extremely irregular. 
The representation of earthquake seismic motions as a 
series of uniform amplitude cycles allows to simplify the 
conduction of element tests in the laboratory, which are 
carried out with the aim to investigate the response of soil 
under seismic conditions. 

To convert an irregular time-history to an equivalent number 
of uniform amplitude cycles, the resulting peaks, as obtained 
in accordance to the previous section, are used following the 
process of application of weighting factors of Seed et al. 
(1975), described in detail in Tsaparli et al. (2015). 
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Finite element analyses 
As aforementioned, site response FE analyses simulating 
a 15 m deep level ground fully saturated Nevada sand 
deposit, with a relative density of 40% are carried out. 
Two types of site response analyses are performed: the first 
one is the benchmark case that uses full hydro-mechanical 
coupling to assess the depth of the liquefaction zone. The 
second one assumes drained conditions in order to obtain 
the shear stress time history at mid-depth in the deposit, 
which is then used for the conversion to an equivalent 
number of uniform amplitude cycles. 

The 3 different input motions, each scaled to two different 
levels, along with the two types of site response analyses 
resulted in a total of 12 site response FE analyses. Their 
characteristics are summarized in Table 2, along with the 
predictions of the peak ground acceleration (PGA) and 
the maximum shear stress, τxy

, registered at 7 m depth in 
the drained analyses, as well as the maximum excess pore 
water pressure ratio, r

u
, predicted at 7 m depth in the fully 

coupled analysis.

Subsequently, single element FE simulations of undrained 
cyclic simple shear tests with initial conditions those 
at 7 m depth in the Nevada sand deposit are carried out, 
under different confining pressures, representative of the 
different depths of the soil deposit. These are subjected 
to the equivalent number of cycles as obtained from the 
drained site response analyses, under uniform amplitudes 
at different percentages of the peak shear stress in the time-
history. Based on Seed et al. (1975), the predictions of the 
single element tests in terms of triggering of liquefaction 

Table 2: Summary of the site response FE analyses 

Motion Scale factor Motion 
type Analysis Dr, % Duration, s PGA, m/s²

(drained)

Max r
u
, 

% at 7 m 
depth

Max τ
xy

, 
kPa at 7 m 

depth
Lotung 1.5 Shock Coupled 40 35.46 79.64 -
Lotung 1.5 Shock Drained 40 35.46 2.540 - 29.20
Lotung 2.0 Shock Coupled 40 35.46 100.00 -
Lotung 2.0 Shock Drained 40 35.46 3.350 - 30.20
Chi-Chi 1.3 Transitional Coupled 40 110.07 75.98 -
Chi-Chi 1.3 Transitional Drained 40 110.07 1.106 - 11.60
Chi-Chi 1.5 Transitional Coupled 40 110.07 100.00 -
Chi-Chi 1.5 Transitional Drained 40 110.07 1.244 - 13.20

Kawasaki 10.0 Vibratory Coupled 40 105.30 74.15 -
Kawasaki 10.0 Vibratory Drained 40 105.30 1.194 - 10.00
Kawasaki 12.0 Vibratory Coupled 40 105.30 100.00 -
Kawasaki 12.0 Vibratory Drained 40 105.30 1.274 - 11.30

should agree with those at 7 m depth in the Nevada sand 
deposit, as predicted by the corresponding benchmark 
fully-coupled site response FE analysis. An excess pore 
water pressure ratio over 95% was once again used as the 
criterion to define the occurrence of liquefaction.

The mechanical behaviour of sand is modelled using a 
bounding surface plasticity model, originally implemented 
in ICFEP in three-dimensional stress space by Taborda 
(2011) and Taborda et al. (2014). The modifications to the 
flow rule and the tensor representing the evolution of soil 
fabric for accurate prediction of cyclic strength at varying 
CSRs and overburden effects, as well as better compliance 
following a dilative response and subsequent unloading, 
as described in Tsaparli (2017), have also been included. 
This consists of a significant improvement to Tsaparli 
et al. (2015), as accurate modelling of cyclic strength 
is of outmost importance when it comes to the type of 
study presenting herein. The model requires as input 
32-parameters and it was calibrated based on extensive 
element testing on Nevada sand. More details can be found 
in Tsaparli (2017).

The mesh generated for the site response analyses, of 
the 15 m depth sand deposit, consists on a column of 60 
elements stacked up vertically. The type of element to be 
used corresponds to 8-noded quadrilateral elements with 
dimensions of 25 cm per side. The selection of the size of 
the elements was based on the recommendations of Bathe 
(1996) for 8 noded elements, in order to ensure that the 
mesh is fine enough, to avoid the filtering of short wave-
length waves. 
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The boundary conditions in the site response analysis 
consisted in tied degrees of freedom for all node along the 
vertical boundaries of the mesh to ensure 1D conditions 
(Zienkiewicz et al., 1988). The vertical displacement was 
fixed by restricting vertical movements form the bottom 
boundary of the mesh. For each motion, the acceleration 
was transformed into incremental, and it was applied that 
way at the base of the mesh.

A modified Newton-Raphson integration scheme was 
used, with a sub-stepping stress point algorithm based on 
the non-linear solver (Potts and Zdravkovic, 1999). The 
integration scheme used was the generalized alpha method 
of Chung and Hulbert (1993) based on a spectral radius of 
ρ∞

 = 0.818. A time step of Δt = 0.01 s was found to be small 
enough to achieve an accurate solution for all the motions. 
This combination would allow to minimize the numerical 
damping and the period elongation.

Results 
Based on the fully coupled analysis Lotung x1.5 motion 

Table 3: Lotung motion single element DSS test results for equivalent number of cycles.

Lotung x1.5 motion – Marginal liquefaction Lotung x2.0 motion – Full liquefaction

% of max. 
τ

xy

Max τ
xy

, 
kPa CSR

Equiva-
lent Nº of 

cycles

Cycles to 
r

u 
= 95%

% of max. 
τ

xy

Max τ
xy

, 
kPa CSR

Equivalent 
Nº of 
cycles

Cycles to 
r

u 
= 95%

0.65 19.0 0.43 1.57 - 0.65 19.6 0.44 0.64 -
0.40 11.7 0.26 41.73 2.50 0.4 12.1 0.27 16.99 2.50
0.50 14.6 0.33 7.30 2.00 0.5 15.1 0.34 2.97 2.00
0.70 20.4 0.46 1.25 - 0.7 21.1 0.48 0.51 -
0.80 23.4 0.53 0.91 - 0.8 24.2 0.55 0.37 -
0.90 26.3 0.59 0.65 - 0.9 27.2 0.61 0.27 -
1.00 29.2 0.66 0.52 - 1 30.2 0.68 0.21 -

was selected to marginally liquefy at a depth of 7 m with 
a pore water pressure ratio r

u
 of 79.64%. Nevertheless, the 

associated single element (SE) analyses with lower CSR 
evidenced liquefaction (r

u 
= 95%), while higher CSR did 

not, as the equivalent number of cycles were not enough to 
build up pore pressure to trigger liquefaction.

The coupled site response analysis using the Lotung x2.0 
motion presented full liquefaction (r

u 
= 100%) up to a depth 

of 9 m approximately. Surprisingly, the SE analyses yield 
the same results in terms of liquefaction of Lotung x1.5 
motion, only lower CSR reached liquefaction. The results 
for both motions are presented in Table 3.

The Chi-Chi x1.3 motion was selected to marginally liquefy 
(r

u
 = 75.98%), the SE analyses presented liquefaction on 

the lower CSR (higher number of cycles) only, similar to 
Lotung motions. On Chi-Chi x1.5, all SE analyses had 
enough cycles to reach the r

u
 criterion, in conformity 

to the associated site response analysis that showed full 
liquefaction (r

u 
= 100%) at the analysed depth. The results 

for both motions are presented in Table 4.

Table 4: Chi-Chi motion single element DSS test results for equivalent number of cycles.

Chi Chi x1.3 motion – Marginal liquefaction Chi Chi x1.5 motion – Full liquefaction

% of max. 
τ

xy

Max τ
xy

, 
kPa CSR

Equiva-
lent Nº of 

cycles

Cycles to 
r

u 
= 95%

% of max. 
τ

xy

Max τ
xy

, 
kPa CSR

Equivalent 
Nº of 
cycles

Cycles to 
r

u 
= 95%

0.65 7.5 0.17 5.70 5.50 0.65 8.6 0.19 6.00 4.00
0.40 4.6 0.10 151.97 14.50 0.4 5.3 0.12 159.95 10.55
0.50 5.8 0.13 26.60 9.00 0.5 6.6 0.15 27.99 7.00
0.70 8.1 0.18 4.56 4.50 0.7 9.2 0.21 4.80 3.50
0.80 9.3 0.21 3.32 - 0.8 10.6 0.24 3.50 3.00
0.90 10.4 0.24 2.37 - 0.9 11.9 0.27 2.50 2.50
1.00 11.6 0.26 1.90 - 1 13.2 0.30 2.00 2.00
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Finally, the Kawasaki motion, the most vibratory of the 
three studied records, both x10.0 and x12.0 scaling factors, 
exhibited liquefaction in all SE analyses. In general, results 
are very conservative, but not accurate, particularly for 
Kawasaki x10.0 motion. The results of Kawasaki motions 
that marginally and fully liquefy are presented in Table 5.

In parallel, the results of the fully coupled benchmark 
analyses at 7 m depth were checked against the predictions 
of the empirical simplified procedure (Idriss and Boulanger, 
2008). The results obtained in the simplified procedure are 
similar to the SE analyses. Similarly, non-conservative 
results have been found for shock type motions.

Conclusions 
The Seed et al. methdology and Miner’s concept of 
cumulative damage for soils has been studied numerically 
through a benchmark study. The first impression of the 
single element DSS simulations results was that for the 
same motion, the equivalent number of cycles at different 
stress levels by Seed et al. (1975) methodology, the response 
was quite different. This observation was particularly 
accentuated for the Lotung shock type motions, associated 
with a reduced number of cycles. 

Previous research (Biondi et al., 2004), observed the 
equivalent cycles methodologies do not comply good 
enough for very low CSR, while for high CSR, has been 
proved how conservative is showing that is not critical. 
This observation does not agree with what was observed 
particularly on the shock type motion. 

In general, the simplified procedure presents very 
conservative results to the benchmark site response 
analyses, but in agreement with the SE analyses, for the 
analysed shock type motion safety factors over 1.0, were 

Table 5: Kawasaki motion single element DSS test results for equivalent number of cycles.
Kawasaki x10.0 motion – Maginal liquefaction Kawasaki x12.0 motion – Full liquefaction

% of max. 
τ

xy

Max τ
xy

, 
kPa CSR

Equiva-
lent Nº of 

cycles

Cycles to 
r

u 
= 95%

% of max. 
τ

xy

Max τ
xy

, 
kPa CSR

Equivalent 
Nº of 
cycles

Cycles to 
r

u 
= 95%

0.65 6.5 0.15 18.08 7.00 0.65 7.5 0.17 16.77 5.50
0.40 4.0 0.09 482.13 23.00 0.4 4.6 0.10 447.07 14.50
0.50 5.0 0.11 84.37 12.00 0.5 5.8 0.13 78.24 9.00
0.70 7.0 0.16 14.46 6.00 0.7 8.1 0.18 13.41 4.50
0.80 8.0 0.18 10.55 5.00 0.8 9.3 0.21 9.78 3.50
0.90 9.0 0.20 7.53 4.00 0.9 10.4 0.24 6.99 3.00
1.00 10.0 0.22 6.03 3.00 1 11.6 0.26 5.59 2.50

obtained on motions that exhibited full liquefaction on the 
coupled site response analyses.

In a liquefaction point of view, the Seed et al. (1975) 
methodology has evidenced to be motion dependant. 
Shock type motions have evidenced non-conservative 
results while for vibratory type motions the findings are 
the opposite, very conservative. 

Future research should include a detailed study on the 
performance of the bounding surface plasticity model on 
boundary value problems using high density on material 
properties. This would require an extensive advanced 
laboratory testing using high relative densities.

Further work should be carried out, considering new 
energy-based approaches instead of equivalent number 
of cycles, to perform liquefaction assessments. A recent 
investigation has shown better and more accurate methods 
to capture the irregular effects of seismic loading (Pan 
and Yang, 2019), instead of the early presented equivalent 
methodology (Seed et al., 1975).
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The effect of topography on ground motion has been 
well recognized during numerous earthquakes. Several 
studies present observational evidence from destructive 
earthquakes, where the damage is higher in the vicinity 
of hills and near slope crests. Furthermore, a number of 
numerical studies aimed to reproduce this phenomenon 
using different numerical methods, e.g. Finite Elements, 
Finite Differences and Boundary Elements have been 
carried out. Most of these investigations involve 
parametric studies, considering different variables. 
However, one of the assumptions of these studies is a 
homogeneous soil stiffness with depth, which is not in 
most cases realistic. This article investigates the effects 
of canyon topography on ground motion considering 
different soil stiffness profiles over a rigid bedrock.
Three soil profiles with stiffness variation with depth 
are examined and compared to the case of a soil layer 
of uniform stiffness. An additional analysis of a two-
layer medium lying above half-space is also considered. 
Time domain numerical analyses are carried out with 
the Imperial College Finite Element Program ICFEP, 
considering linear elastic soil behaviour over rigid 
bedrock. The input motions are wavelets of harmonic 
nature, modified by a Saragoni and Hart (1973) 
temporal filter. These wavelets with a characteristic. 
pulse period Tp in the range of 0.1 s to 2 s are analysed. 
This study confirms that the topographic amplification 
extrema are located between the natural periods of the 
corresponding one-dimensional free-field profile in 
agreement with recent previous studies. Furthermore, 
the amplitude of the topographic amplification peaks is 
shown to change for the different examined soil stiffness 
profiles.

Keywords: topography effect, soil amplification, 
numerical modelling, finite element

El efecto de la topografía en sismos ha sido ampliamente 
observado durante numerosos terremotos. Varios estudios 
han presentado evidencia observacional de terremotos 
destructivos, donde la intensidad del daño es mayor en la 
vecindad de cerros y cercanía de pendientes. Además, un 
importante número de análisis numéricos ha tenido por 
objetivo reproducir este fenómeno utilizando diferentes 
metodologías, por ejemplo, Elementos Finitos, Diferencias 
Finitas y Elementos de Contorno. La mayoría de estas 
investigaciones involucran estudios paramétricos, 
considerando diversas variables. Sin embargo, estos estudios 
usualmente consideran perfiles de suelos con rigidez 
homogénea en profundidad, lo que no es necesariamente 
realista. Este artículo tiene por objetivo investigar los efectos 
de topografía de cañón en sismos considerando diferentes 
perfiles de rigidez en suelo sobre roca rígida. Tres perfiles de 
suelo con variación de rigidez en profundidad son examinados 
y comparados con el caso de un perfil de rigidez uniforme. 
Un caso adicional de dos capas de suelo sobre un semi-
espacio también ha sido considerado. Los análisis numéricos 
se llevaron a cabo con Imperial College Finite Element 
Program ICFEP en el dominio del tiempo, considerando 
diferentes perfiles del tipo lineal – elásticos de rigidez sobre 
roca. Las solicitaciones sísmicas correspondieron a pulsos 
armónicos modificados por un filtro temporal por Saragoni y 
Hart (1973). Estas ondas con periodos característicos Tp en 
un rango de 0.1 s a 2 s son analizadas. Este estudio confirma 
que la respuesta normalizada máxima se localiza entre el 
primer y segundo periodo natural correspondiente a un perfil 
unidimensional en condición de campo libre de acuerdo a 
otras investigaciones recientes. Además, la amplitud de la 
amplificación topográfica muestra modificaciones para los 
distintos perfiles de suelo examinados.

Palabras clave: efecto topográfico, amplificación en suelos, 
modelamiento numérico, elementos finitos
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Introduction
Topography effects have been extensively recognised 
during strong ground motions. Site response is significantly 
affected around topographic irregularities and consequently 
a larger concentration of damage has been reported near 
topographic reliefs.

A number of previous numerical studies on topographic 
effects focus on a parametric assessment of the different 
geometric variables that are shown to affect the topographic 
amplification factors and mostly consider homogenous soil 
stiffness profiles, which are not completely representative 
of real site conditions.

This article aims to investigate the effects of canyon 
topography on ground motion for different soil stiffness 
profiles over a rigid bedrock using the finite element 
method. The soil stiffness profiles are selected to have 
similar oscillation characteristics to the uniform stiffness 
profile. The methodology for the selection procedure 
and the associated assumptions are detailed below. The 
numerical results herein focus on the variation of the 
maximum normalised acceleration with the examined 
period of input motion for all the studied profiles. 

Background review
Topography effects are closely related to the presence of 
strong topographic reliefs (e.g. slopes, hills and canyons), 
complex subsurface geometries (e.g. alluvial valleys) 
and lateral geological irregularities (e.g. ancient faults). 
There is sufficient observational evidence from destructive 
earthquakes to conclude that concentration of damage 
occurs where steep slopes or complex topography is 
noticeable. Also, buildings and structures located on the top 
of hills and canyons, have suffered more intense damage 
than others located at the base of the same formations. 
Some of these observations refer to the San Fernando 
earthquake in 1971 (Boore, 1972), the Chile earthquake in 
1985 (Celebi, 1987) and the Northridge earthquake in 1994 
(Bouchon and Barker, 1996). More recently, Rathje et al. 
(2011) observed an important damage concentration at the 
ridgetops and steeper slopes after the Haiti Earthquake in 
2010. Hancox and Perrin (2011) indicated similar damage 
concentration at cliff tops and low ridge crests during the 
2010 – 2011 Canterbury earthquake sequence.

Numerical studies on topographic effects are mainly 
performed using the Finite Element Method FEM, the 
Finite Difference Method FDM, the Spectral Element 
Method SEM and the Boundary Element Method BEM, 
among other numerical techniques (Tripe et al., 2013). 
However, most of the numerical studies have not been 
able to reproduce the high amplification amplitude values 
recorded in the field at various case studies (Pedersen et 
al., 1994; Geli et al., 1988). These differences have been 
attributed to factors that have not been considered in the 
numerical models, such as the 3D shape of the topographic 
features, the presence of adjacent topography and the effect 
of soil layer amplification (Tripe et al., 2013; Ashford et 
al., 1997; Bouckovalas and Papadimitriou, 2005). 

Most of the previous numerical studies are parametric, 
focusing on the type of incident wave (Assimaki and 
Gazetas, 2004); frequency content of input motion 
(Bouckovalas and Papadimitriou, 2005); slope inclination 
(Ashford et al., 1997, Bouckovalas and Papadimitriou, 
2005; Tripe et al., 2013); effect of cycles of input motion 
and soil damping (Bouckovalas and Papadimitriou, 2005); 
soil stratigraphy (Assimaki and Gazetas, 2004) and depth 
of bedrock (Tripe et al., 2013), among other parameters.

Ashford et al. (1997) firstly proposed that topographic 
amplification could be examined independently to the soil 
layer amplification. However, more recent studies (Tripe 
et al., 2013; Assimaki and Gazetas, 2004; Rizzitano et al., 
2014; Assimaki et al., 2005; Assimaki and Jeong, 2013) 
showed that topographic amplification is dependent on soil 
layer amplification and these two phenomena cannot be 
examined separately. These studies also present a better 
representation of the recorded ground motion on site as 
more realistic soil conditions are considered in the more 
recent numerical studies. Rizzitano et al. (2014) showed 
that a smaller impedance ratio between the soil layer and 
bedrock results in larger interaction of soil stratigraphy 
and topography. This is also shown in Assimaki and Jeong 
(2013) and was first highlighted by Tripe et al. (2013) who 
considered a rigid bedrock assumption in the numerical 
investigation of topographic effects on soil slopes. The 
importance of the simulation of the soil stratigraphy was 
also highlighted by Assimaki et al. (2004, 2005a) during 
the investigation of the topographic effects associated 
with the Kifisos river canyon banks in the Athens 1999 
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earthquake. The effect of a double soil layer presence in 
a half-space has recently been considered by Assimaki 
and Mohammadi (2017) with the aid of a numerical 
parametric investigation on topographic effects for hill 
geometries. The underlying soil conditions are shown to 
be important for the topographic amplification variation 
and its magnitude. These factors are further investigated 
herein for canyon cases within soil profiles founded on a 
rigid bedrock.

Methodology
Model description 
Two-dimensional 2D plane strain time domain finite 
element FE analyses were performed, considering a canyon 
geometry in a soil layer deposit over rigid bedrock. The 
geometry of the FE model is presented in Figure 1. The 
geometrical parameters for the current set of numerical 
analyses are kept constant and equal to: height of the 
canyon slope H = 50 m, slope angle i = 75o, distance to 
bedrock z = 125 m, crest-to-crest distance Lctc 

= 280 m and 
distance of the slope crest to the lateral boundary of the 
mesh L = 560 m. The input motions correspond to vertical 
propagating in-plane shear waves (SV waves) the soil is 
modelled as a linear visco-elastic material with varying 
stiffness with depth. 

Figure 1: Geometry of the domain considered in finite element 
analysis (Skiada et al., 2018)

The study was carried out using the Imperial College Finite 
Element Program ICFEP (Potts and Zdravković, 1999), 
employing the generalised-α time integration method. 
In terms of boundary conditions BC, for the static part 
of the analysis the horizontal and vertical displacements 
are equal to zero at the bottom boundary of the mesh, 
while the horizontal displacements are zero on the lateral 
boundaries. The same boundary conditions to the static 
part of the analysis are imposed on the bottom boundary 
during the dynamic part of the analysis due to the rigid 

bedrock assumption, while normal and tangential dashpots 
are used on the lateral boundaries.

The spatial discretisation of the mesh follows the 
recommendations of Kuhlemeyer and Lysmer (1973) 
where the element dimension, Δl, was considered as Δl ≤ 
λ/10, where λ corresponds to the wavelength related to the 
highest frequency of the considered input motion, i.e. for 
Tp 

= 0.1 s and Vs 
= 500 m/s, λ = 50 m thus an element size 

of Δl = 5 m was used.

The domain reduction method DRM is used to ensure that 
free-field conditions are reached at the lateral boundaries 
of the FE mesh and simultaneously to reduce the 
computational cost of the analyses. The DRM is a two-step 
procedure that intends to reduce the domain of the problem 
by introducing changes in the governing variables. The 
DRM was first developed by Bielak et al. (2003) for 
seismological purposes and it has been extended and 
implemented in ICFEP for dynamic coupled consolidation 
problems (Kontoe et al., 2009).

All the analyses have been performed using wavelets of 
a harmonic nature with predominant period Tp as input 
motions. This is a harmonic wavelet which is modulated 
by the Saragoni and Hart (1973) temporal filter and 
corresponds to the Chang’s time history used in previous 
studies (Bouckovalas and Papadimitriou, 2005). The 
expression used for the acceleration time history is given 
by equation (1).

where α, b and γ refer to the constants controlling the 
shape and amplitude of the wavelet, Tp corresponds to the 
predominant period and t is the time. The values of each 
constant were varied for each considered Tp value to reach 
a maximum amplitude of unity. Additionally, the number 
of cycles of the input motion is maintained constant and 
equal to 12 for all the studied input motions. A plot of the 
acceleration time history is presented in Figure 2 for Tp= 
1 s and constant values of α = 2.0, b = 1.5 and γ = 5.0. The 
considered input motions refer to an input motion period 
range Tp from 0.1 s to 2.0 s.

The Step I of the DRM comprises of a 1D soil column 
analysis with a soil thickness equal to the crest height of 
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the 2D canyon model (i.e. equal to the depth to bedrock z 
value). This analysis represents the free-field response and 
takes into account the soil layering effects. The results of this 
analysis are imposed on the Γ line of the 2D numerical model 
(see Figure 1) during the Step II of the numerical process. The 
model of Step II incorporates the local effects that refer to the 
presence of the topographic irregularity in this case.

1D analyses were performed for each predominant period 
Tp of the input motion and considered the following steps. 
The 1D model is generated taking into account the mesh 
recommendations (Kuhlemeyer and Lysmer, 1973). The 
motion is applied in the horizontal direction along the base 
of the model, while tied degrees of freedom TDOF were 
applied between the nodes at the same elevation along the 
lateral boundaries. The dynamic analysis for the 1D crest 
model is used to generate the input for the Step II of the 
DRM, but also to obtain the free-field crest acceleration 
response. The free-field response is then used to normalise 
the horizontal and vertical 2D response obtained from 
the Step II analysis in terms of accelerations. Similarly, 
dynamic analyses for a 1D toe model (i.e. reduced depth to 
bedrock corresponding to the toe conditions) are performed 
in order to obtain the free-field acceleration at the toe.

2D analyses were also performed for each predominant 
period Tp of the input motion, considering the following 
steps. Firstly, 2D static analysis is carried out modelling 
the geostatic stress field for level ground and then part of 
the material is removed to simulate the canyon geometry 
in a single stage of excavation. Following this, the 2D 
dynamic analysis is performed, using as input the results 
from the DRM Step I 1D model. For each 2D analysis, 
acceleration time histories were recorded along different 
points on the surface of the canyon geometry.

Topographic amplification is defined as the ratio of the 
resulting motion close to the irregular feature (topo) to 
the motion in the free-field (ff). The motion at the canyon 
surface is characterised by both horizontal and vertical 
components. The vertical component is of a parasitic 
nature as it results from the wave scattering (refraction 
and reflection) at the irregular ground surface. With 
the aim of de-coupling topographic effects from soil 
layering amplification, a normalisation process is used. 
The topographic factors in the horizontal and vertical 
direction result from the normalisation of the horizontal 
and parasitic vertical components of ground motion to the 
horizontal component of the free-field ground motion in 
the case of SV wave incidence. This is because there is no 
vertical component of the ground motion in the free-field 
as the incident waves are simply reflected at the flat ground 
surface with the absence of wave scattering.

The examined soil profiles 
Three soil profiles are examined herein, one with a linear 
stiffness variation with depth (Linear Constant), a tri-linear 
stiffness profile representing a case of a parabolic stiffness 
variation with depth (Toro Vs) and a stepped stiffness profile 
representing two soil layers with a strong stiffness contrast 
within the soil layer above the rigid bedrock (Stepped Vs). 
These cases were chosen because they correspond to more 
realistic spatial variations of soil stiffness encountered 
in nature. The Toro Vs profile is based on the Toro model 
(Toro, 1995), which corresponds to a shear wave velocity 
profile generated by statistical approaches. In the present 
study, a lower bound profile was used, which corresponds 
to a median profile estimated with the Toro process minus 
one standard deviation, approximated by three linear parts.

All the examined profiles are derived so that they have a 
comparable first mode of vibration to a reference uniform 
profile with shear wave velocity of Vs= 500 m/s. This is 
to ensure that the soil layer amplification is similar for all 
the examined cases of stratigraphy, as the fundamental soil 
layer modes of vibration are seen to affect the frequency 
content of the topographic amplification (Tripe et al., 
2013; Skiada et al., 2017, 2017a).

Figure 2: Input motion for Tp= 1 s (α = 2.0, b = 1.5 and γ = 5.0)
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Two weighted average values of shear wave velocity are 
used herein: according to the Dobry et al. (1976) and as 
proposed in the IBC (2003), Eurocode 8 (1998) and ASCE 
7-02 (2005). Both definitions are expressed in equation (3).

Both average values of shear wave velocity are compared 
to the uniform stiffness profile, aiming to have a similar 
value. The considered stiffness variation with depth and 
the main characteristics of each profile are presented in 
Table 1 and Figure 3 in comparison to the uniform profile.

Table 1: Soil parameters for analyses

Parameter Uniform Linear constant Toro Vs Stepped Vs

Shear 
modulus, 
G, MPa

500 100 + 6.4z

Varying 
in depth 

(see 
Figure 3)

125 – z < 65 m

1125 – z > 65m

Bulk modulus, 
K, MPa

1333 266.6 + 17.06z

Varying 
in depth 

(see 
Figure 3)

333.3 – z < 65 m

3000 – z > 65m

Vs, m/s 500 493 529 500
250 - z < 62.5 m

750 - z > 62.5 m

Vs.125, m/s 500 459 479 500

Fundamental 
period T, s

1 0.906 0.855 1.085

z: depth from soil surface level (crest level) in meters

The soil mass density is equal to ρ = 2.0 Mg/m3 and the 
horizontal coefficient of earth pressure K

0
 = 1.0 in all the 

performed analyses. For the dynamic analyses, the target 
damping ratio, x = 5%, is achieved by varying the Rayleigh 
damping parameters according to the input motion period 
and the fundamental period of the canyon.

The transfer functions |F
2
(w)| resulting from the considered 

profiles are plotted in Figure 4 in comparison to the transfer 
function of the uniform stiffness profile. The transfer 
functions are calculated using the software STRATA 
(Kottke and Rathje, 2013). The transfer functions of the 
varying soil stiffness profiles are characterised by higher 
amplitudes of |F

2
(w)| and shifts in the position of the 

Figure 3: Shear and bulk moduli and shear wave velocity profiles 
with depth

natural periods compared to the uniform stiffness profile 
(observed at ~ 1 s, ~ 3 s, ~ 5 s, etc). The location of these 
shifts and the resulting amplitude values were confirmed 
theoretically using the expressions proposed by Ambraseys 
(1959) and Dobry et al. (1976).

Figure 4: Transfer Function |F
2
(w)| - 1D ground response for the 

profiles studied

Results
Figure 5 shows the horizontal Ahmax and vertical Avmax 
topographic amplification factors for the Uniform and 
Linear Constant profiles along with their respective 
Transfer Function |F

2
(w)| at the crest of the canyon (x

cr 

= 0 m in Figure 1). The obtained results confirm that the 
topographic amplification maximum amplitude Ahmax is 
located between the first and the second natural period of 
the 1D profile. This effect could be explained as follows: 
the maximum normalised response occurs when the 
Transfer Function |F

2
(w)| reaches its minimum value, due 

to the normalisation process by the 1D soil column (Skiada 
et al., 2017).
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Figure 5: Topographic amplification and transfer function for 
Uniform and Linear Constant profiles

The horizontal Ahmax and parasitic vertical Avmax topographic 
amplification at the crest of the canyon (xcr 

= 0 m in Figure 
1) with input wavelet period Tp are presented in Figure 6. 
It can be observed that the amplitude of both the horizontal 
and the parasitic vertical topographic amplification differs 
between the several stiffness profiles. Linear Constant and 
Toro Vs profiles are characterised by a peak of Ahmax 

= 2.5 at 
Tp 

= 0.5 s in the horizontal direction and on overall similar 
response for a wide frequency range. The similarity of the 
topographic response in these cases is expected because of 
the considered profile transfer functions which are similar 
and the stiffness variation which is mostly different in the 
first few meters below the ground surface. This difference 
mainly affects the higher modes of vibration of the 1D soil 
columns (see the larger difference of the examined profiles 

to the uniform one at the second and third mode in Figure 
4). The difference of the topographic amplification is then 
expected to be seen in the higher frequency modes (i.e. 
in the smaller input motion periods Tp area). Overall, the 
horizontal topographic amplification is similar for both 
the Linear Constant and the Toro Vs profiles as well as 
the Uniform profile, with some differences in the high 
frequencies range.

The Stepped Vs profile is, however, characterised by a 
secondary peak at Tp = 0.16 s additional to the peak position 
at Tp= 0.5 s with Ahmax 

= 1.75. The different peaks of this 
response compared to the uniform profile are expected due 
to the presence of a double layer formation in this case. 
The top layer is also three times softer than the bottom one 
(impendence ratio = 3) in this case, so it is characterised by 
a more complex wave scattering mechanism compared to 
the uniform stiffness profile. 

The parasitic vertical response of the Uniform profile is 
characterised by a maximum located at Tp 

= 0.5 s with 
magnitude value over Avmax 

= 2.0. The Linear Constant and 
Toro Vs profiles also maximise at Tp 

= 0.5 s. However, a 
secondary peak at Tp 

= 0.16-0.2 s of similar amplitude to 
the peak at Tp 

= 0.5 s is a characteristic of these profiles. 
This highlights the largest effect of the change of the 
stiffness profile on the vertical response. In this case, the 
amplification of the vertical response is also comparable to 
the horizontal one. A similar response is observed for the 
stepped profile, as it is characterised by two peaks at 0.16 

Figure 6: Maximum normalised response versus predominant period Tp: a) horizontal amplification and b) vertical amplification
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and 0.5 s, however with smaller amplitude in comparison 
to the other profiles at Tp = 0.5 s.

Conclusions
This article forms a summary of an extensive set of 
analyses performed to assess the effect of soil profiles 
with varying stiffness with depth on the topographic 
amplification variation across canyon topographies. 
Topographic amplification factors have been compared 
between a uniform soil profile and those of varying 
stiffness considering wavelet input motion imposed in 
the horizontal direction. It was shown that the position of 
maximum horizontal topographic amplification Ahmax is 
located between the first and the second natural periods 
of the 1D soil column transfer function, in agreement with 
previous studies of Tripe et al. (2013) and Skiada et al. 
(2017). However, non-uniform soil stiffness profiles mainly 
increase the topographic amplification factor amplitudes at 
the canyon crest location in the smaller input motion period 
range (Tp 

≤ 0.33 s). Significant differences are observed in 
the parasitic vertical motion where amplification values 
could be as high as the horizontal response for some of the 
non-uniform cases (i.e. Stepped Vs profile examined here). 
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Como parte de los diseños del embalse Murallas Viejas, 
se evaluó la respuesta dinámica de la presa de enrocados 
de 130 m de altura. Durante esta evaluación se modeló 
la interacción entre la pantalla de hormigón y el muro 
de enrocados. Para la representación de la pantalla de 
hormigón se utilizaron técnicas avanzadas de modelación, 
permitiendo capturar los efectos inerciales, su resistencia y 
su capacidad de deformarse, así como también la interacción 
que existe entre las losas que la componen y la condición 
de borde que ejercería el plinto durante cargas sísmicas. 
Los resultados de la modelación numérica realizada para 
el proyecto Murallas Viejas, fueron comparados con un 
análisis análogo, pero sin incluir la pantalla de hormigón 
directamente en los modelos numéricos. Para este caso se 
obtuvo la respuesta de la pantalla de hormigón en forma 
indirecta, mediante post análisis. El presente trabajo 
muestra los efectos de la pantalla sobre las deformaciones 
de la presa, las técnicas de modelación utilizadas y destaca 
cuales fueron los puntos claves para su implementación. Los 
resultados indican que la respuesta de la presa, y en especial 
los momentos generados en la pantalla de hormigón, difieren 
sustancialmente entre ambos casos. Los autores creen que 
la diferencia se ve magnificada por el hecho de incorporar 
en los análisis los materiales de transición. 

Palabras clave: CFRD, embalse, respuesta sísmica, 
FLAC3D

During the dynamic analysis of the Murallas Viejas 
reservoir, the response of the rockfill dam of 130 m high 
was evaluated, during this evaluation, the interaction 
between the concrete face and the rockfill dam was 
modeled using advanced techniques. This implementation 
allowed capturing the concrete face response in term 
of inertial effects, imposed stresses and its ability for 
deforming, as well as capturing the slab interaction 
with each other, the interaction with the rockfill dam and 
capturing the boundary effects imposed by the plinth. 
The results of the numerical modelling carried out for 
the Murallas Viejas reservoir were compared with a 
similar analysis, but without including the concrete 
face in the numerical models. For this case the response 
of the concrete face was indirectly obtained, by a post 
analysis. The results illustrate the complex interaction 
between the different dam components and the need of 
using a correct technique for modelling the dam system. 
The present work shows the various techniques used and 
highlight key points of its implementation. The results 
indicate that the dam response, especially those related 
to flexural moments at the concrete face, significantly 
differ between the two cases. The authors believe that 
this difference is magnified by the inclusion of the 
transition materials in the numerical analysis.

Keywords: CFRD, reservoir, seismic response, FLAC3D

Introducción 
La Dirección de Obras Hidráulicas (DOH) desarrolló 
el proyecto Embalse Murallas Viejas con el objetivo de 
aumentar la disponibilidad de recursos hídricos para riego 

en la región de Coquimbo. El embalse se ubicará en el río 
Combarbalá y consistirá de una presa del tipo CFRD (por 
su sigla en inglés, Concrete Face Rockfill Dam).

La presa se conformará de material de enrocado compactado 
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y se impermeabilizará con una pantalla de hormigón en la 
cara aguas arriba, la cual estará conectada a un plinto en 
toda su extensión en contacto con la roca de fundación. El 
embalse tendrá una capacidad de acumular 50 Mm3. 

Para evaluar la estabilidad dinámica del muro de enrocados 
durante la ocurrencia de solicitaciones sísmicas, se realizó 
un modelo numérico tridimensional, mediante el uso del 
software FLAC3D versión 5.01 (Cundall, 2016), en el 
que se estudiaron 2 escenarios: condición embalse vacío y 
condición embalse lleno. Este estudio hace referencia a la 
condición de embalse vacío.

En la práctica, los análisis numéricos para este tipo de 
estructuras se realizan considerando la presa sin la acción de 
la pantalla, por lo que la interacción muro-pantalla se logra 
imponiendo los desplazamientos del muro sobre la pantalla 
mediante post análisis estructural, y con ello obtener los 
momentos actuantes sobre ella. Esta metodología puede 
subestimar los esfuerzos actuando sobre la pantalla, por lo 
que el presente análisis considera la interacción dinámica 
muro-pantalla.

De esta manera, el análisis numérico incluyó la modelación 
de la geometría del embalse, caracterización geotécnica de 
los materiales, la utilización de modelos constitutivos no 
lineales, la simulación del proceso constructivo del muro y 
su interacción con los elementos estructurales que forman 
la pantalla de hormigón y el plinto.

Descripción de la presa
La presa tendrá una altura máxima de 130 m, con ancho y 
largo de coronamiento de 8 m y 576 m, respectivamente. La 
geometría está conformada con taludes aguas arriba 1.5:1 
(H:V) y variable aguas abajo de 1.6:1 (H:V) en el tercio 
superior del muro y 1.4:1 (H:V) en los dos tercios inferiores.

La geometría y mallado 3D del modelo se realizó en el 

software GeoMeshing versión 2.6.5, el que permite 
generar el mallado 3D por medio de una combinación de 
elementos y optimizado para la corrida dinámica. Un total 
de 680000 zonas fueron generadas en el modelo.

La Figura 1 muestra la geometría 2D de la sección 
representativa del modelo y su geometría 3D. Para efectos 
de este trabajo el eje X se define como la dirección 
transversal al coronamiento del muro, el eje Y en la 
dirección longitudinal y el eje Z como la dirección vertical. 

Figura 1: a) Sección transversal de la presa y b) modelo 3D en 
FLAC

Caracterización geotécnica de los 
materiales
Las propiedades geotécnicas de los materiales de la presa 
modelados para el análisis dinámico se muestran en la 
Tabla 1.

Tabla 1: Caracterización geotécnica de los materiales y parámetros dinámicos

Material ρ , t/m3 η S G
max

, kPa B
max

, kPa K
g
, K

b
n

g
, n

b
f, ° c, kPa

Roca 2.20 0.02 1.0 6.6∙106 1.1∙107 - - - -

Aluvial 1.88 - 0.3 K
g
P

a
(p’/P

a
)ng K

b
P

a
(p’/P

a
)n

b 1316 0.75 37 0

Transición 2B-3A 2.00 0.25 - K
g
P

a
(p’/P

a
)ng K

b
P

a
(p’/P

a
)n

b 2666 0.10 40 0

Enrocado 3B-3C 2.10 0.25 - f(ρ,V
s
) G

max
- - f(p’/P

a
) 0

ρ: densidad seca, η: porosidad, S: saturación, G
max

: módulo de corte máximo, B
max

: módulo volumétrico máximo, K
g
: factor del 

módulo de corte, n
g
: exponente del módulo de corte, K

b
: factor del módulo volumétrico, n

b
: exponente del módulo volumétrico, 

f: ángulo de fricción interna y c: cohesión
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Los módulos de corte máximo G
max

 y volumétrico 
máximo B

max
, según sea el caso, se calculan a partir del 

correspondiente factor K, exponente n, presión media 
efectiva p’ = (σ’

1
+2σ’

3
)/3 donde σ’

1
 y

 
σ’

3 
son los esfuerzos 

efectivos mayor y menor respectivamente y la presión 
atmosférica P

a 
= 100 kPa.

Para el enrocado, el ángulo de fricción del material se 
calcula en función de la tensión media efectiva p’ y presión 
atmosférica P

a 
viene dado por:

 f = -3.034 ln(p’/P
a
) + 47.3              (1)

donde f
max 

= 48°. El módulo de corte máximo se expresa 
como:

G
max

 = ρV
s
2                (2)

donde de mediciones de onda de corte en enrocado 
compactado se tiene que:

V
s
 = 673(σ

v
’/500)0.2 > 530 m/s              (3)

donde σ’
v
 es el esfuerzo efectivo vertical en kPa.

Para modelar el comportamiento dinámico de los 
materiales (a excepción de la roca, la cual se considera 
elástica durante el análisis dinámico) se calibró el modelo 

de amortiguamiento histérico sigmoidal sig3 en base a 
curvas de degradación disponibles en la literatura técnica 
consistentes para estos tipos de materiales (Liao et al. 
(2013) para la transición y Rollins et al. (1998) para 
los enrocados). La calibración en FLAC3D se realizó 
mediante simulaciones numéricas de ensayos de corte 
simple cíclicos calculando la degradación del módulo de 
corte máximo (G/G

max
) respecto de la deformación angular 

para un determinado rango de presiones de confinamiento.

Análisis estático 
Para obtener el estado tensional de la presa al término de su 
construcción, se simuló en FLAC3D la construcción de la 
presa en etapas de 3 m hasta su altura máxima. Cada etapa 
se resuelve hasta alcanzar el equilibrio, y a continuación 
se actualizan las propiedades de los materiales en función 
de la presión media efectiva. Durante la simulación, los 
materiales fueron modelados de acuerdo con el modelo 
constitutivo Mohr-Coulomb de FLAC3D. La resistencia del 
material de enrocado, en términos del ángulo de fricción, se 
asignó en función de la presión de confinamiento, similar a 
lo propuesto por Leps (1970) para enrocados. 

La Figura 2 muestra las tensiones y desplazamientos 
al final de la construcción de la presa. Estos resultados 
se muestran en un corte transversal, aproximadamente 
ubicado al centro de la presa. 

Figura 2: Contornos, al final de la construcción de la presa, de: a) distribución de tensiones verticales y horizontales y b) 
desplazamientos verticales y horizontales
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Análisis dinámico
El análisis dinámico se realizó bajo dos escenarios: lleno 
y vacío. Como se mencionó anteriormente, para una 
condición de embalse lleno se concluyó que no era necesario 
modelar la pantalla, puesto que el agua en contacto con el 
talud de aguas arriba confiere tal confinamiento al material 
inmediatamente detrás, que éste aumenta su rigidez y su 
resistencia, generando menores deformaciones. Por otra 
parte, para la condición de embalse vacío se concluyó 
que la pantalla de hormigón debe ser modelada durante 
la simulación dinámica, ya que sin ésta el talud de aguas 
arriba se desplazaría libremente, violando las condiciones 
de borde que impone el plinto. Lo anterior, dado que la 
pantalla se apoya sobre el talud y está restringida de 
desplazamiento libre en la dirección del plinto.

Cabe destacar que dentro de la modelación se consideró 
una interfaz friccional entre la pantalla de hormigón 
y el material de relleno 2B, de modo que la pantalla de 
hormigón no restringe totalmente los desplazamientos de 
los rellenos.

Las condiciones de borde dinámicas durante la simulación 
corresponden a campo libre (free field) en los lados del 
modelo y a bordes absorbentes en la base de éste. 

Peligro sísmico
Para incorporar la señal sísmica al modelo, se efectúo el 
escalamiento espectral del sismo de Valparaíso de 1985 
al espectro de diseño del sitio del embalse para el nivel 
sísmico MCE. Este sismo fue seleccionado dado su poder 
destructivo y duración relativamente corta. El escalamiento 
espectral del registro se efectuó mediante el programa 
RSPMatch09 (Al Atik y Abrahamson, 2010).

En la Figura 3 se muestra el ajuste espectral de las 
componentes horizontales y los registros de aceleraciones 
resultantes. 

Implementación de la pantalla de hormigón
Para implementar la pantalla de hormigón y la condición 
impuesta por el plinto, se utilizaron elementos estructurales 
que incorpora FLAC3D (Cundall, 2016). La pantalla fue 
modelada por medio de una serie de elementos estructurales 
tipo Shell. Los Shell son elementos planos con 6 grados de 
libertad por cada uno de sus 3 nodos, admitiendo esfuerzos 

en el plano y fuera de este. Cada Shell se modeló como 
un material isotrópico linealmente elástico, mediante los 
parámetros: módulo de elasticidad, igual a 2.35 GPa, y 
la razón de Poisson igual a 0.2. Así el comportamiento 
tensión-deformación de la pantalla queda controlado por 
estas propiedades. Por otro lado, el espesor de la pantalla 
varía en función de la altura de la presa, desde 0.53 m en 
la base hasta 0.30 m en su altura máxima. La densidad 
adoptada del hormigón es de 2.4 t/m3. 

La interacción entre los elementos estructurales y la 
grilla de la presa se modeló puramente friccional en las 
direcciones locales x e y de la pantalla, y elástica con límite 
de tensión en la dirección perpendicular. Además, y para 
simular las juntas entre losas, se incorporaron rótulas en las 
losas cada 15 m (ver Figura 4). Éstas permiten la rotación 
relativa entre ellas, pero solo en torno al eje x. 

Para simular el efecto que impone el plinto durante la 
simulación dinámica, en la fundación de la pantalla se 

Figura 3: a) Ajuste espectral registro sísmico Valparaíso de 1985, 
b) componente 70° y c) componente 160°
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implementaron elementos estructurales del tipo cable, 
los que constan de 2 nodos y tres grados de libertad por 
nodo. Estos elementos se comportan como un material 
elastoplástico que puede deformarse sólo axialmente. 
De esta manera, cuando un nodo de la pantalla alcanzó 
un desplazamiento por sobre 10 cm en la dirección del 
plinto, se incorporó un elemento cable con alta resistencia 
a la compresibilidad y muy baja resistencia a la tracción. 
Esta configuración permite simular la interacción 
entre la pantalla y el plinto, de modo de restringir su 
desplazamiento más allá de los límites del plinto, pero 
sin impedirle que pueda volver a deformarse en la otra 
dirección. De lo contrario, la pantalla se podría deslizar 
libremente entrando en contacto con la roca, situación que 
no reflejaría la realidad del problema.

Figura 4: Pantalla de hormigón. a) Losas de elementos Shell con 
15 m de ancho y b) espesor en metros de la pantalla a lo largo 
del muro

Resultados
Para validar la correcta transmisión de las ondas a través 
del modelo numérico, se verificó el ajuste de los espectros 
de aceleraciones de las señales de entrada y las rescatadas 

en la roca de la superficie del modelo. Esto permite 
concluir que las ondas sísmicas se propagan de forma 
correcta a través de la malla y que las condiciones de 
borde seleccionadas son las adecuadas para la trasmisión 
de estas. A continuación, se presentan los resultados 
para ambos modelos (con y sin pantalla), en términos de 
desplazamientos para el muro de enrocados y esfuerzos de 
momentos para la pantalla.

En las Figuras 5 y 6 se comparan los desplazamientos 
transversales al coronamiento (eje x) y verticales de cada 
configuración al final del sismo, respectivamente.

Figura 5: Resultados al final del registro sísmico. Contornos de 
distribución de desplazamientos en x en la presa

Figura 6: Resultados al final del registro sísmico. Contornos de 
distribución de asentamientos en la presa

Respecto a las deformaciones transversales a la presa, se 
observa que para ambos casos la cara del talud aguas abajo 
exhibe una distribución uniforme de los desplazamientos 
en función de la profundidad, con un valor máximo de 
1.5 m en la superficie del talud. En cambio, en el talud 
aguas arriba, tanto la magnitud como la distribución de 
los desplazamientos presentan diferencias. Para el caso en 
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que se modela la pantalla, las deformaciones alcanzadas 
son aproximadamente 1 m menor en relación con la otra 
configuración, lo anterior dado que el material en la cara de 
talud (2B-3A) desarrolla un mayor nivel de deformación. 
Esto sugiere que la pantalla proporciona la rigidez 
suficiente para restringir el nivel de deformación de este 
material. Notar que, para el caso con pantalla, los máximos 
desplazamientos horizontales en planta se concentran 
hacia el estribo izquierdo, lo que indica que en este sector 
la pantalla sufrió un mayor nivel de deformación producto 
de la acción dinámica.

En relación a los asentamientos, se observa que en la cara 
del talud en contacto con la pantalla se generan menores 
valores de deformación. Los resultados en planta muestran 
que, para el caso con pantalla, los asentamientos verticales 
máximos se generan en aproximadamente la misma 
zona donde se produjeron las máximas deformaciones 
horizontales.

Es importante destacar que las deformaciones, tanto 
horizontales como verticales, en el cuerpo de la presa no 
cambian significativamente con la presencia o ausencia 
de la pantalla de hormigón, puesto que los efectos sobre 
las deformaciones son sólo locales, tal como se mencionó 
anteriormente y se observa en las Figuras 5 y 6. 

Los resultados presentados en la Figura 7 muestran 
que, para el caso modelado con pantalla, los máximos 
momentos se concentran en los bordes en contacto con el 
plinto como efecto de la interacción dinámica entre ambos. 
Observándose que los máximos valores corresponden 
a aproximadamente 450 kNm y 2250 kNm, para los 
momentos flectores Mx

 y M
y
 respectivamente. Notar que, 

para el caso modelado con pantalla, el momento M
x
 no es 

un valor continuo, como lo es el momento M
y
. Esto se debe 

a la implementación de las juntas, las cuales no transmiten 
momento, haciendo que en los contornos se muestren 
valores nulos a lo largo de la junta.

El post análisis realizado en el caso sin pantalla implicó 
rescatar los desplazamientos de la cara aguas arriba 
del muro e imponerlos en los nodos de la pantalla. Los 
resultados muestran que los momentos flectores, en 
ambas direcciones del modelo sin pantalla, alcanzan 
valores menores a 10 kNm. Estos resultados podrían 
verse intensificados a consecuencia de la deformación 
relativamente subparalela y homogénea del material de 

transición sobre el talud aguas arriba, en el caso modelado 
sin pantalla. Es evidente que los resultados antes expuestos 
muestran los efectos de no modelar adecuadamente la 
pantalla de hormigón. Especial impacto se observa en que 
se podría subestimar significativamente los momentos 
producidos en la pantalla de hormigón. 

Conclusiones
En este estudio se han expuesto los efectos de no incorporar 
la pantalla de hormigón en el análisis dinámico de presas 
CFRD. La pantalla de hormigón durante la simulación 
dinámica restringe el nivel de deformación sobre el talud 
de aguas arriba, lo que se esperaría bajo condiciones reales, 
puesto que la rigidez y resistencia de la pantalla impide 
que se desarrollen mayores deformaciones. En relación a 
lo anterior, si bien el alcance de este estudio no contempló 
un análisis de sensibilidad sobre las propiedades de la 
pantalla, es factible presumir que estas sí tienen influencia 
sobre el nivel de deformación en el muro.

Los resultados dinámicos muestran que la metodología de 
post análisis, utilizada para el caso sin pantalla, y utilizada 
ampliamente en la práctica, subestima significativamente 
los momentos flectores resultantes respecto de cuando 
esta es modelada. Este efecto podría verse intensificado, 
dado el patrón de deformación que presenta el material de 
transición, cuando la pantalla está ausente. 

Finalmente, los resultados indican que las técnicas de 
modelación aquí presentadas, tales como; la interacción 

Figura 7: Resultados al final del registro sísmico. Contornos 
de distribución de momentos absolutos en la dirección x e y. a) 
Pantalla incluida durante la modelación y b) pantalla mediante 
post análisis
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friccional pantalla-muro, la discretización e interacción 
entre las losas, la simulación de la acción del plinto, 
permiten de forma adecuada simular las condiciones que 
impondría la estructura de hormigón y el plinto a este tipo 
de embalses. Además, es importante considerar que la 
modelización 3D del problema juega un rol primordial en la 
respuesta dinámica de la pantalla, puesto que la aplicación 
bidireccional del sismo permite capturar en ambos ejes la 
interacción entre las losas como su interacción con la acción 
del plinto en todo su borde, que un estudio bidimensional 
no podría capturar.
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A la fecha, en el mundo existen cerca de 935 edificios 
con más de 200 m de altura. En Sudamérica, La Torre 
Costanera Center, Chile, con 300 m de altura, es un 
ejemplo de estas edificaciones. Las investigaciones y 
los códigos de diseño reconocen que en edificaciones 
de gran altura la interacción dinámica suelo-estructura 
(DSSI) es importante y puede modificar la respuesta 
sísmica respecto a estimaciones de modelos simplificados 
convencionalmente empleados en los análisis y códigos 
de diseño estructural. Las investigaciones muestran 
la necesidad de considerar apropiadamente variables 
como la profundidad de los subterráneos, el tipo de 
suelo alrededor de la subestructura, la altura de la 
edificación y las características de la demanda sísmica. 
En este artículo se evalúa el comportamiento sísmico de 
una edificación de gran altura con sótanos profundos 
considerando DSSI. El análisis emplea modelamiento 
directo bidimensional de elementos finitos no-lineales 
considerando las características de una edificación 
de gran altura con sótanos en el contexto chileno. Los 
principales resultados caracterizan los esfuerzos laterales 
símicos en los muros de retención de subterráneos y las 
diferencias entre la demanda sísmica de campo libre y a 
nivel del sello de fundación.

Palabras clave: edificios de gran altura, subterráneo, 
interacción dinámica suelo-estructura 

There are currently 935 buildings with heights of 200 m 
or more around the world. The Costanera Center Tower, 
in Chile, with 300 m of height is an example of this type 
of construction in South America.  Researchers and 
seismic design codes recognize that dynamic soil-structure 
interaction (DSSI) have significant effects on the seismic 
response of tall buildings. Previous studies have shown the 
need of considering the depth of basement, the retaining 
wall flexibility, the characteristics of the soil around the 
building base, the structure’s height, and the characteristics 
of the input ground motion. This study examines the seismic 
response of a tall building with deep basement considering 
soil-structure interaction. The dynamic behaviour of 
this tall building is evaluated using non-linear finite 
element analysis. The main results discussed in this paper 
focus on the lateral seismic pressures on the building’s 
basement walls, the differences between the free-field and 
the foundation-level ground motions, and the dynamic 
structural response in terms of the shear force distribution. 
These results highlight the importance of considering DSSI 
effects in the seismic response of tall buildings with deep 
basements, and help on improving our understanding of 
the seismic performance of such buildings.

Keywords: tall building, deep basement, dynamic soil-
structure interaction

Introducción
Según el Council on Tall Buildings and Urban Habitat 
(www.ctbuh.org), a la fecha existen cerca de 935 

edificaciones con más de 200 m de altura. Lo anterior es 
reflejo de un crecimiento exponencial en la construcción 
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de edificaciones de gran altura (tall building, high-rise 
buildings o skyscrapers, términos empleados comúnmente 
en el habla inglesa). Poulos (2017) destaca que estas 
edificaciones representan importantes desafíos para 
la práctica ingenieril, pues muchos de los métodos de 
diseño y análisis tradicionales no son extrapolables más 
allá de la experiencia previa o definición bajo los cuales 
son establecidos. En este sentido, la seguridad sísmica de 
estas estructuras representa un tema de importancia como 
lo dejan entrever PEER (2017). Las recomendaciones de 
estos códigos y criterios operacionales condicionan a los 
edificios de gran altura a estar conformados en la mayoría 
de los casos por varios niveles de subterráneo, sistema 
de fundaciones especiales y elementos viga-columna 
conectados a un núcleo rígido como superestructura. 
Numerosos estudios, e.g. Stewart et al. (1999a, 1999b), 
Wolf (1989) y Kausel (2010), así como guías de diseño 
y desempeño sísmico, muestran que el comportamiento 
sísmico de estas edificaciones presenta importantes efectos 
de interacción dinámica suelo estructura (DSSI, por sus 
siglas en inglés). Fenómeno descrito bajo dos mecanismos 
que actúan simultáneamente: interacción cinemática e 
interacción inercial. 

Avilés y Pérez-Rocha (1998) y Stewart (2000) a través de 
análisis numérico, considerando la profundidad del sistema 
de fundación, muestran que los efectos de la interacción 
cinemática en edificaciones son dependientes del grado 
de enterramiento de la fundación y de la dimensión en 
planta de la misma. A través de modelos simplificados 
de DSSI, Stewart y Tileylioglu (2007) mostraron que las 
diferencias entre el movimiento de campo libre y a nivel de 
la fundación son más notorias para edificaciones de gran 
altura con varios niveles de subterráneos embebidos en el 
terreno. Al mismo tiempo, identifican que la flexibilidad 
de los muros de retención de los sótanos controla los 
desplazamientos relativos entre la cota de fundación y 
la superficie, así como el comportamiento de esfuerzos 
internos en los elementos de la superestructura, fenómeno 
aún no considerado o simplificado en los procedimientos 
de análisis y diseño. En cuanto a la interacción inercial, se 
ha buscado establecer sus efectos en la respuesta estructural 
en función de parámetros adimensionales que consideran 
la geometría de la subestructura y la superestructura y, el 
volumen de suelo en interacción (Avilés y Pérez-Rocha, 
1996; Veletsos y Meek, 1974; Kim y Stewart, 2003; 

Pitilakis et al., 2008). En el caso de edificaciones de gran 
altura se ha identificado importante influencia de la DSSI 
en la respuesta de modos superiores, principalmente en 
la distribución de deriva (drift) y de corte de entrepiso 
(Naeim et al., 2008). 

En el estudio de la DSSI mediante métodos de análisis 
numéricos o analíticos, destacan dos enfoques: el directo 
(Elementos Finitos o Elementos de contorno) y el de 
subestructura. A pesar de la existencia de estos métodos, 
la DSSI ha sido, en general, obviada o simplificada por 
razones de adecuación a la práctica ingenieril (Stewart y 
Tileylioglu, 2007; Naeim et al., 2008). Acorde a Stewart 
y Tileylioglu (2007), la mayoría del análisis estructural 
de edificaciones de gran altura se centra en considerar 
modelos numéricos que obvian o simplifican la DSSI al 
considerar la base de la estructura fija y el movimiento de 
campo libre como demanda. Naeim et al. (2008) evalúan 
los efectos de la DSSI en una edificación de 54 pisos con 
cuatro niveles de subterráneo, empleando modelos de 
DSSI con enfoque de subestructura. Entre los resultados 
destaca que el modelo empleado reproduce la respuesta 
sísmica de una edificación instrumentada para el sismo de 
Northridge de 1994, sin embargo, al emplear la tipología 
de modelos de análisis estructural de la práctica ingenieril 
no existe correspondencia con la respuesta sísmica. En este 
sentido, reconoce que los modelos numéricos empleados 
en la práctica ingenieril obvian parámetros como la 
presión sísmica del suelo en los subterráneos por efectos 
cinemáticos e inerciales de DSSI. 

Adicionalmente, y enmarcado en el contexto anterior, los 
códigos de diseño y el estándar de la práctica de la ingeniería 
han dictado que los empujes sísmicos del suelo deberían 
incluirse en el diseño de estructuras de retención de tierra 
en regiones sísmicas. La práctica ingenieril y códigos de 
diseño, e.g. ASCE (2013) y FEMA 450 (2003), aceptan 
para la estimación de empujes sísmicos sobre muros de 
subterráneo el empleo de métodos clásicos, por ejemplo, 
el método de Mononobe-Okabe o método de estimación 
de empujes en muros de subterráneos de la norma chilena 
para el diseño de edificio NCh433 (2009). En la actualidad 
se han desarrollado ensayos en centrifuga, modelamiento 
numérico y modelos analíticos que intentan representar los 
empujes sísmicos en estructuras enterradas. Estos estudios 
han concluido de manera divergente que los métodos 
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clásicos sobre-estiman y sub-estiman los empujes sísmicos 
trasmitidos a los muros (Ostadan, 2005; Al Atik y Sitar, 
2010; Mikola et al., 2016; Vrettos et al., 2016). Al mismo 
tiempo, los estudios establecen la necesidad de identificar 
el comportamiento de las presiones sísmicas transmitidas 
por el suelo a estructuras de retención enterradas bajo 
determinadas condiciones de trabajo. Brandenberg et 
al. (2015) a través de modelos analíticos de muros de 
retención en subterráneos sin considerar la superestructura 
y considerando la interacción cinemática de la DSSI, 
demostraron que los desplazamientos diferenciales suelo-
muro son función de la profundidad del subterráneo, 
cuando los sótanos son relativamente altos con respecto 
a la longitud de onda sísmica que viaja por el suelo. Al 
mismo tiempo, Brandenberg et al. (2015) proponen 
un procedimiento para la estimación de las presiones 
sísmicas del suelo, adoptado por PEER (2017), como un 
método alternativo a los métodos clásicos para el diseño 
de subterráneos. No obstante, Brandenberg et al. (2015) 
reconocen la necesidad de estudios experimentales y 
simulaciones numéricas para validar el procedimiento para 
un rango de frecuencias de movimiento y configuraciones 
de muro, así como evaluar la contribución relativa de los 
efectos inerciales y formular recomendaciones detalladas 
para el diseño. 

Bajo el contexto anterior, la presente investigación evalúa 
el comportamiento sísmico de edificaciones de gran altura 
dentro del contexto chileno, considerando los efectos 
DSSI. El análisis emplea modelamiento bidimensional de 
elementos finitos no-lineales considerando enfoque directo 
y enfoque de subestructura. Los resultados muestran 
importantes diferencias de los esfuerzos laterales símicos 
en los muros de retención de subterráneos, con y sin la 
presencia de la estructura. Al mismo tiempo, son señaladas 
las diferencias entre la demanda sísmica de campo libre y 
a nivel del sello de fundación, las cuales concuerdan con 
resultados de investigaciones previas. Estas diferencias 
muestran la importancia de considerar los efectos de la DSSI 
en la evaluación del desempeño sísmico de edificaciones 
de gran altura, tanto a nivel de la subestructura como de 
la superestructura. Es importante señalar que los presentes 
resultados forman parte de un proyecto de investigación 
más general que está actualmente en desarrollo. 

Metodología
Caso de estudio
El alcance del presente estudio es considerar la tipología 
de las edificaciones chilenas, apegado a los criterios 
normativos de los códigos de diseño chileno y código 
normativos internacionales que abordan las edificaciones 
en consideración. En el contexto chileno dos tipologías de 
edificaciones de gran altura son comúnmente empleadas: 1) 
edificaciones con planta libre y sistema resistente a fuerza 
lateral conformado por núcleo con muros de cortante de 
hormigón armado y pórtico de viga-columna perimetral, 
2) edificaciones con sistema de muros de cortante de 
hormigón armado longitudinal y transversal, dispuesto en 
forma de espina de pescado. 

Enmarcado en el contexto anterior, es analizado un 
modelo simplificado de un edificio con planta libre 
y sistema de núcleo con muros de hormigón armado 
localizado hipotéticamente en la ciudad de Santiago, 
Chile. Las dimensiones y características de los elementos 
estructurales siguen el código chileno para diseño de 
edificaciones sismo-resistente NCh433 (2009) y la ACI318 
(2005). La edificación tiene 55 pisos (altura cercana a los 
200 m) y 7 subterráneos (profundidad aproximada de 21 
m), simétrica en planta. El sistema resistente a fuerzas 
laterales corresponde a un sistema de marco columna-viga 
conectado a un núcleo de concreto armado. El sistema de 
fundación consiste en losas y zapatas infinitamente rígidas 
con espesor de 3.0 m. Las Figuras 1a, 1b y 1c muestran una 
vista en elevación, corte en planta del subterráneo y corte 
en planta de la superestructura, respectivamente.

Caracterización geotécnica
Según el alcance de la presente investigación, la edificación 
es considerada emplazada sobre el perfil típico de depósito 
fluvial de la ciudad de Santiago, conocido como grava de 
Santiago. Este depósito se caracteriza por estar compuesto 
de grava arenosa con 3% de contenido de finos, índice 
plástico entre 5 y 20% y tamaño de las partículas superior 
a 20 cm (Rodríguez-Roa, 2000). El perfil está conformado 
por una capa superior de 1.5 a 3.0 m de arcilla de baja 
plasticidad de media a alta consistencia, posteriormente 
se conforma una capa de grava que contiene limos de 
baja plasticidad. Esta capa alcanza una profundidad 
de 5 a 7 m, con una cohesión de 15 kPa y un ángulo de 
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fricción de 45°, este espesor de suelo es conocido como 
la segunda depositación del río Mapocho. Subyaciendo a la 
segunda depositación del río Mapocho, se tiene la primera 
depositación del río Mapocho. Este espesor de suelo presenta 
las mismas características granulométricas que la segunda 
depositación, pero resulta ser más densa, con parámetros 
geotécnicos de, aproximadamente, 25 kPa de cohesión 
y 45° de ángulo de fricción, e.g. Rodríguez-Roa (2000) y 
Ortigosa et al. (1982). La definición de parámetros elasto-
plásticos del suelo son abordados a través de parámetros 
representativos para el perfil de suelo de gravas de Santiago, 
e.g. Rodríguez-Roa (2000) y Salas (2018). 

Definición de la demanda sísmica
El estudio realizado considera de manera explícita 
los efectos de sitio; por lo tanto, registros sísmicos de 
estaciones en roca son adecuados para el análisis. En este 

sentido, el registro sísmico de la estación Cerro el Roble 
del sismo de Maule de 2010 es empleado en el presente 
estudio (ver Figura 2). El registro presenta una aceleración 
máxima de 1.8 m/s2 e Intensidad de Arias 1.5 m/s. Debido 
a las condiciones de medición en afloramiento rocoso 
(outcropping bedrock) del registro, fue realizado un 
proceso de deconvolución para aplicar el sismo en la base 
del modelo. 

Figura 2: Componente N-S sismo de Maule 2010, estación Cerro 
El Roble

Modelo de elementos finitos
El comportamiento dinámico de la edificación en estudio 
está controlado, en gran medida, por el núcleo de hormi-
gón armado del edificio a lo largo de su componente de 
translación lateral en la dirección más débil de la estructu-
ra, definido por un periodo predominante T = 6.2 s, apro-
ximadamente. Los modelos bidimensionales de elementos 
finitos se consideran, en una primera instancia, suficien-
temente precisos para representar el comportamiento di-
námico bajo la acción de una demanda sísmica. A partir 
de lo señalado anteriormente, son desarrollados (1) un 
modelo directo suelo-fundación-estructura a través de la 
herramienta computacional Plaxis2D (Brinkgreve et al., 
2018) y, (2) un modelo de subestructura con el suelo al-
rededor del subterráneo representado por curvas p-y en el 
programa SAP2000 (Wilson y Habibullah, 1997). Las con-
diciones (1) y (2) requirieron estudiar la sensibilidad de los 
empujes sísmicos alrededor de las paredes de retención de 
tierra de los sótanos sin y con superestructura. Las Figuras 
3a y 3b muestran los modelos de elementos finitos desarro-
llados. No se muestra el modelo de base rígida por ser aná-
logo al modelo directo de elemento finito, pero considera 
la estructura empotrada a nivel superficial. 

Los modelos de elementos finitos a través del software 
Plaxis2D (Brinkgreve et al., 2018) consisten de dos 
subdominios. El primer subdominio está conformado 
por la superestructura, este subdominio es desarrollado a 
través de elementos plate para representar vigas, columnas 
y muros de retención en el sótano y, elementos solid para 

Figura 1: Edificacion de gran altura (caso de estudio). a) Perfil 
por el eje E, dimensiones en cm, b) planta subterráneo S1-S7, 
dimensiones en m y c) planta de superestructura P1-P55, dimensiones 
en m
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representar los muros del núcleo de la edificación y la 
cimentación de la subestructura. El segundo subdominio 
lo constituye el semi-espacio suelo o roca (dominio no 
finito), este segundo subdominio está compuesto por una 
discretización a través de elementos sólidos e incorporación 
de condiciones de borde artificiales para representar la 
condición semi-infinita del suelo. Ambos dominios, en 
el caso del modelo directo de elementos finitos, están en 
contacto a través de elementos interface entre los muros de 
retención y el suelo. La demanda sísmica es introducida en 
la base del modelo de elementos finitos. Los componentes de 
la superestructura son considerados elásticos, la fundación es 
considera elástica infinitamente rígida, el suelo es considerado 
no-lineal de tipo endurecimiento por deformación con 
pequeñas deformaciones (Hardening Soil Model with small 
strain, HS-Small) y, los elementos de interface responden a 
una condición por fricción de Mohr-Coulomb. 

El modelo constitutivo usado para el suelo permite 
considerar la relación no lineal esfuerzo-deformación 
del suelo. Al mismo tiempo, tiene la ventaja durante el 
análisis dinámico de integrar la rigidez cortante a muy 
pequeñas deformaciones y, considerar la degradación 
no lineal dependiendo de la amplitud de la deformación 
cortante experimentada por el suelo durante la carga 
dinámica. Los parámetros del modelo de comportamiento 
asumido para el suelo son abordados según Salas (2018), 
estos parámetros fueron definidos a partir de mediciones 
en campo con inclinómetro, modelamiento numérico y 
ensayos de laboratorio. Los parámetros empleados son 
resumidos en la Tabla 1. 

Tabla 1: Parámetros del modelo constitutivo HS-Small 

Parámetro
Primera

depositación
Segunda 

depositación

Peso unitario γ, kN/m3 23.5 23.5

Cohesión c’, kN/m2 35.0 15.0

Ángulo de fricción efectivo f, ° 45.0 45.0

Dilatancia, ψ° 15.0 10.0

Grado de nolinealidad m 0.51 0.55

Rigidez secante E
50

ref, MN/m2 275 80

Rigidez tangencial Eoed
ref, 

MN/m2 190 130

Rigidez carga/descarga Eur
ref, 

MN/m2 900 350

Módulo cortante en pequeñas 
deformaciones G

0
ref, MN/m2 750 400

Deformación cortante al 70% 
de Gmax, γ0.7

0.0011 0.0008

Relación de Poisson en carga/
descarga, n

ur 

0.2 0.3

Coeficiente de empuje en 
reposo, K

0
nc 0.43 0.65

El modelo de enfoque directo es desarrollado considerando 
dos condiciones de análisis, análisis estático y análisis 
dinámico. Las propiedades elásticas de los elementos 
estructurales para el análisis estático corresponden con 
la Tabla 2, propiedades como inercia y área de sección 
transversal, fueron estimadas directamente de la geometría 
de cada elemento. Estas propiedades geométricas fueron 
escaladas para ser consideradas por ancho tributario, 
siguiendo el espaciamiento entre ejes perpendiculares a 
la dirección más débil de la estructura. Los parámetros 
elásticos definidos para condición estática permiten 
garantizar la rigidez axial y a flexión compatible con los 
niveles de deformación esperados. 

Tabla 2: Parámetros elásticos de elementos estructurales en 
análisis estático

Parámetros Viga Columna Núcleo Fundación

Módulo elástico E, 
GPa 25 25 25 25

Relación de 
Poisson n 0.20 0.20 0.15 0.20

Peso unitario γ, 
kN/m3 25 25 25 25

Figura 3: a) Modelo directo de elemento finito de DSSI y b) 
modelo de subestructura de DSSI
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Debido a limitaciones del programa de elementos finitos 
empleado que considera análisis bidimensional en 
deformaciones planas, un segundo conjunto de parámetros 
elásticos fue empleado para los elementos estructurales 
durante el análisis dinámico (ver Tabla 3), lo anterior 
permite alcanzar la frecuencia de vibración fundamental 
de la estructura considerando un modelo de base rígida o 
en roca. Por lo tanto, los nuevos parámetros garantizan que 
la estructura con interacción suelo-estructura conserve las 
características de vibraciones de la misma. La frecuencia 
fundamental objetivo corresponde con la determinada para 
la edificación durante el proceso de diseño de esta.
 
Tabla 3: Parámetros elásticos de elementos estructurales en 
análisis dinámico

Parámetros Viga Columna Núcleo Fundación

Módulo elástico 
E, GPa 25 5 5 25

Relación de 
Poisson n 0.20 0.20 0.15 0.20

Peso unitario γ, 
kN/m3 25 25 25 25

El mallado de elementos finitos en el semi-espacio suelo 
considera elementos triangulares de 15 nodos. El tamaño 
del elemento fue establecido garantizando al menos 8 
elementos por longitud de onda, asociada a la frecuencia 
máxima con mayor contenido de energía del movimiento 
sísmico. La máxima frecuencia del movimiento sísmico fue 
10 Hz y la mínima velocidad de onda de corte considerado 
en el modelo es 500 m/s; por lo tanto, el máximo tamaño 
del elemento empleado corresponde con 6.0 m. 

El modelo de subestructura a través del software SAP2000 
consiste básicamente de un dominio (la superestructura) 
con condición de borde rígida en la base y elementos 
de reacción (springs) en los muros de contención del 
subterráneo. La superestructura está configurada a través 
de elementos beam para representar vigas, columnas y 
muros de retención en el sótano, elementos plate para 
representar los muros del núcleo de la edificación y 
elementos spring definidos con curvas p-y para representar 
el suelo en contacto con la subestructura. Las curvas p-y son 
definidas según Reese et al. (1974) considerando arenas 
muy rígidas. Aunque el perfil de suelo está comprendido 
por un suelo gravoso, se considera la curva p-y de arenas 
rígidas representativas de la condición de rigidez del 

suelo gravoso bajo las cargas dinámicas inducidas entre el 
contacto muro-suelo.
 

Análisis y resultados
Una primera evaluación de los efectos de la DSSI en la 
respuesta de parámetros sísmicos es realizada contrastando 
la demanda sísmica entregada a la estructura a nivel de 
la superficie y a nivel de la fundación. En la Figura 4, se 
compara la demanda sísmica a nivel de campo libre y a nivel 
de la fundación. La comparación es realizada en término 
del registro de aceleraciones y espectro de respuestas de 
aceleraciones. En primer lugar, al comparar el registro 
de aceleraciones de campo libre con la señal sísmica, 
se observa efectos de amplificación en el movimiento 
de traslación a nivel de la superficie, lo cual puede ser 
atribuido a condiciones de efecto de sitio. En segundo 
lugar, la Figura 4b muestra diferencias entre el registro de 
aceleraciones de la señal en campo libre y a nivel de la 
fundación, estas diferencias corresponden con una menor 
amplitud de la aceleración medida a nivel de la fundación. 
La relación entre la amplitud espectral del movimiento 
sísmico en superficie (PSAfg) y la amplitud espectral del 
movimiento sísmico a nivel de la fundación (PSAFIM) es de 
0.75. Esta relación concuerda con lo señalado por Stewart 
y Tileylioglu (2007), atribuyendo esta diferencia a efectos 
cinemáticos e inerciales de la interacción dinámica suelo-
estructura y, relacionados principalmente a la flexibilidad 
del sistema suelo estructura y el desplazamiento relativo 
entre la estructura y el suelo alrededor de la estructura.

Con el objetivo de observar los efectos de la interacción 
dinámica suelo-estructura en los esfuerzos transmitidos en 
las paredes de retención del sótano, la Figura 5 muestra 
la variación con la profundidad del empuje estático más 
sísmico σ

ae
 en el muro izquierdo del subterráneo sin 

considerar la estructura y considerando la estructura de 
modelos directos de elementos finitos. Al mismo tiempo, es 
presentada la media, media más o menos (+/-) desviación 
estándar estimada para las condiciones a compresión 
de los pasos del análisis tiempo historia realizado, la 
estimación del empuje estático más dinámico a través 
de M-O asumiendo una distribución triangular invertida 
(comúnmente empleado en la práctica ingenieril), la 
estimación del empuje de reposo aparente según la FHWA 
(Sabatini et al., 1999) más el empuje sísmico σ

s
 estimado 

según la NCh433 (2009) y, la distribución de presiones con 



72

Pinto-Vega, F, y Ledezma, C. (2019). Interacción suelo-estructura en edificios de gran altura con 
subterráneos en Santiago, Chile.  25, 66-75

Figura 4: Comparación de la demanda sísmica de campo libre 
y a nivel de la fundación usando el sismo Cerro El Roble. a) 
Espectros de pseudo aceleraciones con estructura y b) aceleración 
versus tiempo.

la mayor resultante de fuerza transmitida al subterráneo 
σ

aemax
. La Figura 5 muestra importantes contrastes entre 

el empuje transmitido a las paredes del subterráneo 
de modelos con y sin superestructura. La diferencia 
observada se hace más notable en los primeros 11 m de 
profundidad, afectando principalmente 4 niveles de la 
subestructura. Al mismo tiempo, como la literatura señala, 
en el caso de modelo sin estructura las presiones sísmicas 
transmitidas tienden a ser mucho menores que las estimadas 
con métodos clásicos. Caso contrario a lo señalado ocurre 
cuando se considera la superestructura donde los empujes 
en los primeros metros alcanzan la condición activa más 
sismo, en algunos casos sobrepasa esta condición. Sin 
embargo, observando la media y la media más desviación 
estándar de σae

 y la condición σ
aemax

 en ambos casos (sin 
y con superestructura) se puede indicar que entre los 5 y 
6 m (aproximadamente) los empujes quedan envueltos por 
los métodos de diseños empleados en la práctica ingenieril. 
Lo anterior puede explicar el buen comportamiento de los 
muros de contención en los subterráneos de edificaciones de 
gran altura chilenas durante el terremoto de Maule del 2010. 

Figura 5: Empujes estáticos más sísmicos σ
ae

 transmitidos en las 
paredes de retención de los sótanos de modelos directos usando 
el registro del sismo Cerro El Roble, a) sin superestructura y b) 
con superestructura.

En el mismo contexto, se busca observar la contribución 
del empuje sísmico a la diferencia observada a través del 
modelo directo de DSSI con y sin estructura. En la Figura 
6 se muestra la envolvente de la totalidad del análisis 
dinámico a través de modelos directos, la media de la 
variación con la profundidad de la componente dinámica 
en compresión del empuje sísmico sobre las paredes de 
retención del sótano de modelos directos y modelos de sub-
estructura considerando simplificaciones con curvas p-y y, 
la distribución de presiones sísmicas correspondiente a la 
mayor resultante de fuerza estática-dinámica transmitida al 
subterráneo Δσemax. Bajo el contexto anterior son presentados 
los resultados para modelos con y sin estructura. Al mismo 
tiempo, son incorporadas las presiones dinámicas sobre 
muros de retención estimadas a partir de métodos clásicos 
comúnmente empleado en la práctica ingenieril, como son 
el método de Mononobe-Okabe (MO_ke) y, el método de 
la norma NCh433. La Figura 6a muestra que las presiones 
sísmicas (media, Δσemax y la totalidad de la presiones para 
el evento en consideración) sobre el subterráneo sigue la 
tendencia del empuje sísmico que se pueden estimar con 
el método clásico MO_ke; sin embargo se escapa de las 
estimaciones de empujes a partir de la norma NCh433. 
Por otro lado, la Figura 6b señala que la presión sísmica 
aumenta considerablemente al incorporar la estructura. Al 
igual que lo anteriormente descrito, las presiones sísmicas 
para Δσemax sigue la tendencia de las estimaciones a partir 
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de MO_ke; sin embargo, la media de los resultados sigue la 
tendencia del método de estimación de presiones sísmica 
de la norma NCh433. 

Figura 6: Empujes sísmicos Δσ
e
 transmitidos en los muros de los 

sótanos (usando el registro del sismo Cerro El Roble) de modelos 
directos y modelos de sub-estructura, a) sin superestructura y b) 
con superestructura.

Figura 7: Empujes sísmicos Δσ
e
 transmitidos en los muros de los 

sótanos (usando el registro del sismo Cerro El Roble) de modelos 
directos y modelos de sub-estructura, a) sin superestructura y b) 
con superestructura.

Para una mayor claridad, la Figura 7 presenta una versión 
ampliada de la Figura 6. La Figura 7 resalta lo anteriormente 
expuesto, es decir que, para el caso de estudio, la 
incorporación de la estructura modifica (ampliamente) los 
empujes sísmicos que se generan a nivel de las paredes 
del subterráneo. Al mismo tiempo, se puede indicar que el 

empleo de diversas metodologías de estimación de empujes 
de tierras sobre muros no se adapta a la distribución y 
magnitud de empujes sísmicos transmitidos en las paredes 
de retención de tierra de los sótanos. Especial atención 
debe prestarse al efecto de descompresión del empuje 
sísmico transmitido a la estructura, este efecto ocurre a 
partir de los 7 m de profundidad (aproximadamente). Es 
importante señalar que la falta de similitud entre el modelo 
directo y el modelo de subestructura se puede asociar 
a que la asignación de las curvas p-y no fue realizada a 
lo largo de la extensión de las paredes de retención del 
subterráneo, una mejor discretización puede arrojar una 
mejor semejanza entre las curvas. Sin embargo, existe 
suficiente concordancia en la tendencia observada. 

Conclusiones
A partir de los resultados presentados se ve la necesidad de 
evaluar el comportamiento dinámico de edificaciones de 
gran altura con sótano considerando la interacción dinámica 
suelo-estructura. Importantes parámetros de respuesta 
sísmica de la edificación tanto a nivel de la subestructura, 
como de la superestructura y del suelo alrededor de la 
edificación se ven modificados, en contraposición a 
los análisis estructurales sísmicos que simplifican las 
condiciones de borde al estar completamente rígidas en la 
base. En primer lugar, la distribución de presiones sísmicas 
de tierra a nivel de los muros de retención del subterráneo, 
para el caso estudiado, no sigue la típica distribución de 
presiones sísmicas de los métodos clásicos empleado para 
el diseño de estos elementos geotécnicos. Al mismo tiempo, 
se observa que la incorporación de la estructura modifica 
el comportamiento de la distribución de presiones. Lo 
anterior sugiere, que efectos relativos a la dependencia 
del movimiento suelo-estructura son incorporados en 
la respuesta dinámica del suelo. Estos efectos según las 
evaluaciones realizadas pueden estar controlados por: la 
respuesta dinámica de la estructura, la flexibilidad de los 
muros de retención, y el contacto muro-suelo, entre otros 
aspectos. Segundo, el movimiento de campo libre y a nivel 
de la fundación son diferentes en términos de amplitud 
espectral y amplitud del tiempo-historia de aceleraciones. 
Finalmente, importantes efectos se observan al involucrar 
DSSI en la evaluación del comportamiento dinámico 
de edificaciones de gran altura. Los efectos observados 



74

Pinto-Vega, F, y Ledezma, C. (2019). Interacción suelo-estructura en edificios de gran altura con 
subterráneos en Santiago, Chile.  25, 66-75

sugieren la necesidad de realizar estudios adicionales que 
permitan una adecuada caracterización de estos a nivel de 
la subestructura.
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El sistema de contención más común en Santiago de Chile 
para excavaciones profundas corresponde a pilas (o pilotes) 
discontinuos y arriostrados lateralmente mediante anclajes. 
Este sistema se ha comportado satisfactoriamente en 
condiciones tanto estáticas como sísmicas. Los reducidos 
desplazamientos laterales observados sugieren que los 
procedimientos de diseño y que los códigos vigentes 
son conservadores y que un mejor entendimiento del 
comportamiento físico del problema podría ayudar a 
optimizar las metodologías de diseño. Este trabajo expone los 
resultados de un análisis numérico en elementos finitos para 
un caso estático y dinámico, entregando una caracterización 
de incrementos de empujes sísmicos, desplazamientos post-
sísmicos permanentes y esfuerzos internos inducidos en los 
pilotes. Para esto se utilizó el modelo constitutivo HS-Small, 
calibrado en base a resultados de exploraciones geofísicas 
en terreno y de ensayos de laboratorio usando la técnica  de 
gradación paralela. La respuesta dinámica fue estudiada 
para una gama de registros chilenos de aceleraciones, 
ajustados con el fin de ser representativos con los códigos 
de diseño vigentes en el país. A partir de estos resultados, 
se exponen conclusiones y recomendaciones acerca de los 
actuales procedimientos de diseño.

Palabras clave: modelación numérica, análisis dinámico, 
modelo HS-Small, esfuerzos internos

Discontinuous anchored piling support is one of the 
most frequently used retaining systems in temporary 
deep excavations in Santiago, Chile. The system has 
presented satisfactory behaviour under static and 
seismic conditions, with negligible deformations. 
These observations suggest that the design procedures 
and the local code requirements are conservative 
and a better understanding of the physical behaviour 
would lead to optimizing the design methodologies. 
This paper presents a static and dynamic analysis 
of a monitored pre-excavated pile-supported deep 
excavation. A finite element model was developed and 
calibrated based on static displacement measurements, 
geophysical and laboratory characterization using the 
parallel gradation technique. The dynamic responses 
to earthquake induced lateral pressures, induced 
internal forces and post-earthquake permanent 
displacement were studied for a suite of Chilean 
ground motions, scaled to be representative of current 
seismic design codes. Based on these results, some 
conclusions and recommendations on designing 
procedures are provided.

Keywords: numerical modelling, dynamic analysis, 
model HS-Small, internal forces

Introducción
La grava de Santiago es conocida por su alta competencia 
geotécnica y por presentar una cota de nivel freático por 

debajo de los 50 m de profundidad. Estas condiciones 
promueven el uso de pilas discontinuas ancladas como 
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sistema de contención en excavaciones temporales. Por 
otra parte, Chile se caracteriza por ser un país con alta 
actividad sísmica, lo que motiva a estudiar en detalle 
una verificación sísmica que ayude a evitar daños en 
estructuras vecinas ante la eventual ocurrencia de un sismo 
significativo. 

Usualmente, el diseño sísmico de una excavación temporal 
se realiza utilizando métodos pseudo-estáticos donde los 
corrimientos o desplazamientos horizontales permanentes 
(Δ

eq
) inducidos por un sismo, se relacionan implícitamente 

con el coeficiente pseudo-estático (k
h
) escogido (Richards 

y Elms, 1979). La norma chilena NCh433 (2009) divide el 
país en 3 zonas de acuerdo a la máxima aceleración efectiva 
(A

0
) esperada, siendo este parámetro representativo a un 

evento sísmico con 10% de probabilidad de excedencia en 
50 años con un período de retorno de 475 años (Riddell, 
1995). La ciudad de Santiago pertenece a la zona II, lo que 
implica una A

0 
igual a 0.3g. Las cargas sísmicas inducidas 

se incorporan mediante un k
h
 calculado en algunos casos 

como una fracción de A
0 
(Manual de Carreteras, 2008), o 

en otros casos dependiendo un valor de Δ
eq 

definido según 
la importancia de las estructuras vecinas, variando Δ

eq
 

entre 5 y 40 mm según el código chileno NCh3206 (2010). 

Con el fin de analizar este actual procedimiento de cálculo, 
se estudió una excavación (ejecutada y monitoreada por 
Pilotes Terratest S.A. Chile) ubicada en la comuna de Las 
Condes, Santiago. La excavación alcanzó una profundidad 
de 21.2 m y fue contenida mediante pilotes pre-excavados 
con máquina y dos líneas de anclajes temporales. Uno de 
los pilotes fue instrumentado mediante un inclinómetro 
capaz de entregar un perfil de deformaciones horizontales 
en profundidad en las distintas etapas constructivas de la 
excavación (ver Figura 1).

El sitio se caracterizó geotécnicamente mediante métodos 
geofísicos activos y pasivos (MASW y ESPAC), y 
mediante ensayos de laboratorio a muestras remodeladas 
sobre material extraído en terreno. Debido a que el 
tamaño de las partículas que componen el terreno 
es demasiado grande para ser ensayado en equipos 
convencionales de laboratorio, se utilizó la técnica de 
gradación paralela (o curvas homotéticas) procurando 
conservar la representatividad de la muestra original en 
términos de resistencia al corte y dilatancia, limitando el 
contenido de finos a 9% (de la Hoz, 2007). Se ejecutaron 2 

ensayos triaxiales monótonos drenados (CID) a diferentes 
confinamientos, cuyos resultados fueron comparados 
con ensayos realizados in situ, a gran escala, a 3.5 km 
de la excavación estudiada (Kort et al., 1979). Una vez 
que se verificó la representatividad del material escalado 
en trayectorias triaxiales, se ejecutaron ensayos de corte 
cíclico en la muestra homotética para lograr obtener 
curvas de degradación de rigidez y amortiguamiento del 
material. Basados en esta caracterización, se calibró un 
modelo bidimensional en elementos finitos utilizando el 
software Plaxis®. Estos resultados permitieron establecer 
conclusiones y recomendaciones para el proceso actual de 
diseño. 

Figura 1: Caso de estudio: a) fotografía de la excavación, b) 
plano en planta del proyecto, c) sección del pilote instrumentado 
y d) perfil de velocidad de corte V

s
 en profundidad

Geometría de la excavación, mediciones en 
terreno y caracterización del sitio 
El sitio estudiado se caracteriza por presentar gravas 
areno-arcillosas bien graduadas (GW-GC), de compacidad 
alta y con partículas de más de 90 mm de tamaño máximo. 
El contenido de finos varía entre 2-3% con un índice de 
plasticidad entre 5 y 30. La napa freática se ubica a 50 m de 
profundidad. Esta unidad geológica es de origen fluvial y 
se conoce como deposiciones del río Mapocho. Basados en 
la exploración geofísica fue posible distinguir 2 estratos: la 
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segunda depositación, desde la cota cero hasta los 11 m de 
profundidad, y la primera depositación, donde se alcanzó 
una velocidad de propagación de onda de corte cercana 
a 900 m/s (roca) a los 33 m de profundidad, (ver Figura 
1d). Ambos estratos varían entre sí primordialmente en su 
grado de compacidad y cohesión.

Para la contención de la excavación se utilizaron pilotes 
de hormigón armado, pre-excavados con máquina, de 
diámetro 880 mm y espaciados a 3.2 m eje a eje. Estos 
fueron arriostrados mediante dos líneas de anclajes 
provisorios ubicados a la cota -4.5 y -13.0 m, la primera 
y segunda línea respectivamente (Figura 1c). La primera 
línea fue tensada a una carga de bloqueo de 880 kN, 
mientras que la segunda a 1245 kN. 

El escalamiento de las muestras, según el método de 
las curvas homotéticas, se hizo utilizando como base 
el material ensayado por Kort et al. (1979). Para ello se 
extrajo muestras de suelo a una profundidad de 10 m. El 
proceso de escalamiento se realizó procurando conservar 
el coeficiente de uniformidad (Cu

) y de concavidad (C
c
) 

del material base, además de verificar que las densidades 
relativas (densidad máxima y mínima) se mantuvieran 
constantes (de la Hoz, 2007). El contenido de finos se 
limitó a un 9%, con el fin de que la matriz fina no dominara 
en la resistencia al corte ni dilatancia del material (Rollins 
et al., 1998). 

Se ejecutaron 2 ensayos triaxiales monótonos drenados 
(CID) a las muestras escaladas utilizando los mismos 
confinamientos empleados por Kort et al. (1979) en sus 
ensayos a gran escala (44 y 83 kPa) de acuerdo a ASTM 
D5311 (2013). Se procuró confeccionar las probetas a la 
misma densidad in situ del terreno. Una vez logrado un 
correcto ajuste entre ambas curvas (material original a 
gran escala y material escalado), se ejecutaron ensayos 
cíclicos en probetas de 5 × 10 cm (torsión cíclica y 
columna resonante) completando la caracterización del 
material. Las curvas de degradación obtenidas fueron 
comparadas con curvas de ensayos a gran escala y al 
mismo confinamiento para gravas (Rollins et al., 1998). 
Los resultados en términos de degradación de rigidez son 
muy similares a los reportados por otros autores, mientras 
el amortiguamiento observado es un poco superior al de la 
literatura si la deformación angular es inferior al 0.003%.

Modelo de elementos finitos en Plaxis
Parámetros de modelación del suelo
Se utilizó el modelo constitutivo Hardening Soil with 
Small Strains (HS-Small) para la modelación de ambos 
estratos de suelo. Este modelo es una extensión de la 
formulación matemática del modelo Hardening Soil (HS) 
que presenta una dependencia no-lineal hiperbólica para la 
relación esfuerzo-deformación (Duncan y Chang, 1970), 
además de incorporar endurecimiento tanto en trayectorias 
isotrópicas como de corte, lo que ayuda a predecir de 
manera más realistas las deformaciones inducidas. El 
modelo HS-Small ofrece la posibilidad de incorporar un 
valor de rigidez al corte a muy pequeñas deformaciones 
(Gmax

) y degradación no-lineal ante ciclos de carga-
descarga (Hardin y Drnevich, 1972). 

Mediante la herramienta de Plaxis® Soil-test se simularon 
los ensayos efectuados en laboratorio, buscando el mejor 
ajuste entre las curvas de esfuerzo-deformación y curvas 
de degradación reales con las modeladas (Figura 2). Para 
complementar esta calibración de parámetros, se utilizaron 
los resultados de geofísica cuya curva simulada se expone 
en la Figura 1d. Los parámetros obtenidos se presentan en 
la Tabla 1.

Figura 2: (a) y (b) Comparación entre curvas de ensayo 
triaxial CID: material original (Kort et al., 1979), escalado, 
y simulaciones hechas en Plaxis según HS-Small. (c) y (d) 
Resultados de ensayos de corte cíclico: material escalado, curvas 
de referencia (Rollins et al., 1998) y simulaciones según HS-
Small
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Tabla 1: Propiedades para las capas de suelo usando el modelo 
HS small

Parámetros Unidad
Estratos de suelo

Primera 
depositación

Segunda 
depositación

γ’ kN/m3 22.5 22.0

c’ kN/m2 35.0 15.0

f’ ° 45.0 45.0

ψ ° 15.0 10.0

m - 0.51 0.55

E
50

ref MN/m2 275.0 80.0

E
oed

ref MN/m2 190.0 130.0

E
ur

MN/m2 900.0 350.0

G
max 

MN/m2 750.0 400.0

γ
0.7

- 0.0011 0.0008

υ
ur

- 0.2 0.3

K
0

nc - 0.43 0.65

Elementos estructurales
Los pilotes pre-excavados fueron modelados utilizando 
elementos tipo Plate elasto-plásticos según diseño a flexo-
compresión, incorporando el espaciamiento entre pilotes 
de 3.2 m indirectamente en los parámetros de rigidez axial 
y flexural. Alrededor de los pilotes se definieron interfaces 
de suelo-estructura cuyo criterio de ruptura obedece 
al criterio de Mohr-Coulomb. La longitud libre de los 
anclajes fue modelada mediante elementos Node-to-Node 
Anchors donde la carga de tensado fue aplicada conforme 
a la secuencia constructiva. La longitud de bulbo de los 
anclajes fue modelada mediante elementos Embedded-
pile row con el fin de lograr una mejor representación del 
traspaso de carga entre el bulbo y el suelo. 

Modelo
Se desarrolló un modelo bi-dimensional en deformaciones 
planas utilizando el software Plaxis®, como se muestra 
en la Figura 3. Se consideró una profundidad del modelo 
de 80 m con el fin de representar roca elástica (Elastic 
bedrock) en su base, según el perfil de velocidad de ondas 
de corte obtenido (Figura 1d). La extensión lateral del 
modelo fue de 115 m, definida con el objetivo de satisfacer 
condiciones de campo libre, es decir, lo suficientemente 
lejos de la perturbación generada por la excavación. En 
la fase estática se utilizaron bordes con restricción del 
movimiento en la dirección normal a estos, mientras que 

para la fase dinámica se emplearon elementos Free-field 
(o campo libre) en los límites laterales y Compliant base 
en el extremo inferior. Esto último con el fin de evitar 
la reflexión de las ondas sísmicas dentro del modelo. Se 
utilizaron elementos de 15 nodos cuyo tamaño fue escogido 
para garantizar un mínimo de 8 elementos por longitud de 
onda, considerando un contenido de frecuencia relevante 
desde 0 hasta 15 Hz y un Vs,30 

= 600 m/s.

Figura 3: Geometría de modelo de EF en 2D

Selección y calibración de input dinámico
Uno de los aspectos claves para llevar a cabo un análisis 
dinámico, es la elección y calibración de una solicitación 
dinámica representativa del sitio estudiado. Esta elección es 
complicada debido a la alta variabilidad entre los distintos 
eventos sísmicos. Una posible solución es considerar una 
amplia gama de registros de aceleraciones. En este estudio 
se analizaron registros medidos en los terremotos del 
Maule 2010 (M

w 
= 8.8) y de Valparaíso 1985 (M

w 
= 8.0), 

todos medidos en roca (outcropping rock). Estos registros 
fueron escalados e impuestos en la base del modelo. El 
escalamiento consistió en amplificar iterativamente el 
registro de aceleraciones de tal forma de obtener una A

0 

= 0.3g en superficie. De esta manera se aseguró que el 
input dinámico impuesto fuese representativo con lo que 
establece la norma chilena NCh433 (2009). Para mayores 
detalles acerca de esta calibración y los distintos espectros 
de respuesta obtenidos, revisar Salas (2018).

Resultados
Análisis estático
Para el análisis estático se consideraron 8 etapas diferentes, 
comenzando por una etapa de inicialización de esfuerzos 
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empleando el método de cálculo Gravity loading de Plaxis® 
para garantizar el equilibrio de esfuerzos en el modelo. 
Luego de esta etapa se activó la sobrecarga equivalente 
representativa de calles, igual a 12 kPa (NCh3206, 2010). 
Como tercera etapa se modeló la ejecución e instalación de 
los pilotes y activación de los elementos de interfaz. Luego 
se respetó el procedimiento de ejecución de los anclajes, el 
cual consiste en excavar 0.5 m por debajo de la cota de cada 
anclaje, instalar el cable y tensarlo a la carga de bloqueo 
estipulada. Se repitió esta secuencia hasta alcanzar el nivel 
de sello de fundación (21.2 m). 

Las Figuras 4a y 4b muestran una comparación entre los 
resultados obtenidos mediante el modelo numérico y lo 
medido en terreno mediante un inclinómetro en distintas 
etapas. Se observa un buen ajuste entre ambas curvas, 
alcanzando un valor máximo de deflexión de 15 mm en 
la etapa final de la excavación. Se concluye que el modelo 
es capaz de reproducir apropiadamente las deformaciones 
producidas en los pilotes inducidas por la excavación. La 
Figura 4c muestra la distribución de empujes calculada en 
la última etapa del análisis estático y es comparado con el 
diagrama de empujes de diseño empleado y con perfiles 
teóricos de empujes (activo de Rankine y geostático). Se 
concluye que en la medida en que el pilote se deforma, 
se produce una relajación de esfuerzos disminuyendo 
los empujes horizontales que actúan sobre el mismo. Se 
observa además una concentración de esfuerzos en las 
cotas de anclaje, esto es debido al tensado de los mismos. 

Figura 4: a) Comparación entre desplazamientos horizontales 
medidos con inclinómetros y calculados con modelo de EF a una 
profundidad intermedia de excavación, b) profundidad final de 
excavación y c) perfiles de empujes laterales en la etapa final de 
la excavación: distribución geoestática, de Rankine, de diseño y 
resultados de modelo de EF

Análisis dinámico
Se monitorearon los desplazamientos de la primera línea 
de anclajes Δ

eq
 según la NCh3206 (2010) durante todo 

el evento sísmico en el modelo de EF, obteniendo un 
diagrama tiempo-historia de dichas deformaciones. La 
Figura 5 muestra este diagrama para los distintos registros 
empleados en sus 2 componentes (NS y EW). Se observa 
que se alcanza un máximo valor instantáneo de 79 mm para 
el registro medido en Las Tórtolas. Los desplazamientos 
residuales permanentes Δ

eq
 varían entre el rango de 10 a 

20 mm. 

Figura 5: Diagramas tiempo-historia de desplazamienos del 
primer anclaje: a) registro de Rapel (Maule 2010), b) Las 
Tórtolas (Maule 2010) y c) UTFSM (Valparaíso 1985)

De cada uno de los registros utilizados, se registraron 10 
perfiles instantáneos del incremento de empujes laterales 
inducidos por la solicitación sísmica durante la duración 
significativa con intensidad de Arias entre 5-95% (Arias, 
1970). Dado que la envolvente de estos 10 perfiles no 
representa un estado de carga envolvente actuando sobre 
el pilote, se calculó un promedio de estos 10 perfiles 
instantáneos los cuales se muestran en la Figura 6a 
con línea segmentada. Estos perfiles se comparan con 
recomendaciones de empujes para muros perfectamente 
arriostrados según el código NCh433 (2009), y a su 
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vez con el empuje teórico de Mononobe-Okabe M-O 
(Mononobe y Matsuo, 1929) siguiendo una distribución 
triangular invertida (Seed y Whitman, 1970) utilizando k

h 

= 0.15 y k
v 
= 0.0. Se observa que el promedio de los perfiles 

instantáneos calculados no se ajusta a ninguna de las dos 
teorías, esto es debido a que la distribución que se propone 
en la NCh433 (2009) se utiliza en muros perfectamente 
arriostrados, por ejemplo, muros de subterráneos y no en 
pilotes que admiten deformación. Por otro lado, la teoría 
de M-O asume un muro gravitacional, infinitamente rígido 
y deslizante. Situación muy distinta a la de un pilote 
arriostrado mediante anclajes. 

Figura 6: Comparación entre metodologias descritas. a) Perfiles 
de incremento de empujes sísmicos, b) diagrama de momentos y 
c) diagrama de corte 

Con respecto a los esfuerzos internos de los pilotes, 
se calculó una envolvente del diagrama de momento y 
de corte una vez terminada la etapa dinámica como se 
muestra en las Figuras 6b y 6c. Estos valores resumen 
la máxima respuesta dinámica observada en los pilotes, 
por lo que son estos valores los que deberían ser tomados 
en cuenta para el diseño estructural. Estos diagramas 
son comparados con el diagrama de esfuerzos estático 
obtenido y con diagramas de esfuerzos obtenidos después 
de aplicar la sobrecarga sísmica de la NCh433 (2009) 
y el empuje de M-O previamente descrito. El diseño de 
los pilotes se realizó mediante el software alemán GGU-
Retain®, el cual utiliza la metodología de equilibrio límite 
(LEM) para determinar el largo de los anclajes, en función 

de un factor de seguridad determinado (DIN4085, 2011; 
EAB, 2013). Los diagramas de esfuerzos internos luego de 
aplicar esta metodología también son expuestos. El valor 
máximo positivo obtenido del análisis dinámico alcanza 
los 937 kNm en el nivel de sello de fundación, mientras 
que el máximo negativo es igual a -875 kNm y se alcanza 
entre la segunda línea de anclajes y el nivel de sello de 
fundación. Se obtiene un incremento sísmico de un 157% 
en el diagrama de momento con respecto al perfil estático 
y de un 53% con respecto al diagrama obtenido según la 
NCh433 (2009). A esta profundidad el efecto en el diagrama 
de momento de la sobrecarga escogida para el método de 
M-O es despreciable. El diagrama obtenido a partir de un 
análisis LEM muestra un máximo valor positivo de 1117 
kNm en la segunda línea de los anclajes. Valor que es un 
20% mayor al calculado mediante un análisis dinámico.

 Con respecto a los diagramas de corte, se observa una 
tendencia similar a la de los momentos entre todas las 
curvas, obteniendo un máximo valor igual a 1098 kN, 
presentando un incremento sísmico de un 49% con respecto 
al valor estático.

Se observó que la evolución de carga en los anclajes 
durante las solicitaciones sísmicas, no superó un 14% de 
incremento con respecto al valor inicial (última fase de 
análisis estático). 

Conclusiones
El presente artículo presenta una investigación cuyo ob-
jetivo fue caracterizar los incrementos de empujes latera-
les inducidos por un evento sísmico, los desplazamientos 
permanentes inducidos, y los esfuerzos internos sísmicos 
inducidos. Las principales conclusiones son:
(a) El método de las curvas homotéticas (o gradación 

paralela) es capaz de mantener la representatividad 
del material original en términos de resistencia al 
corte y dilatancia en deformaciones menores a un 
0.3%. Basados en esta metodología se propusieron 
curvas de degradación de rigidez y amortiguamiento 
para la grava de Santiago. 

(b) El análisis dinámico llevado a cabo con registros 
previamente calibrados con el fin de ser 
representativos con la normativa vigente, muestra 
que los desplazamientos laterales permanentes 
obtenidos en la cabeza de la primera línea de anclaje 
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se encuentran en el rango de 10 a 20 mm.

(c) Se obtuvo un máximo momento sísmico de un 
157% mayor con respecto al valor máximo obtenido 
en la etapa estática. Este valor es un 20% menor al 
calculado mediante una metodología de LEM, actual 
procedimiento de diseño. 

(d) Se observó que la evolución de carga en los anclajes 
durante las solicitaciones sísmicas no superó un 14% 
de incremento con respecto al valor inicial.

(e) Se concluye que el diseño de excavaciones profundas 
en áreas de alta sismicidad debe ir respaldado de un 
análisis dinámico con el fin de conocer con mayor 
exactitud las deformaciones sísmicas inducidas. 
Para el caso de estudio, este tipo de análisis hubiera 
permitido reducir las cargas sísmicas sobre las pilas.
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