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RESUMEN

El trabajo de investigacion desarrollado presenta un procedimiento de analisis para
verificar la estabilidad fisica de depositos de relaves operativos e inactivos, sometidos a
cargas estaticas de gravedad y/o solicitaciones sismicas. En este método de analisis, se ha
utilizado técnicas convencionales de analisis de estabilidad de taludes y técnicas
numéricas basadas en el método de elementos finitos, para evaluar el comportamiento del
deposito en términos de estuerzos, deformaciones y de respuesta sismica. Asimismo, el
procedimiento indicado incorpora el analisis del potencial de licuaciéon por presencia de
agua en depositos operativos, y la evaluacion de la resistencia residual no drenada de los
materiales licuados, parametro importante para el analisis de la estabilidad y del potencial
de deformacion post-sismo del depdsito.

Previamente al desarrollo del analisis, se establecen pautas a seguir para: obtener
parametros de los materiales de relave, a partir de investigaciones geotécnicas; establecer
criterios generales sobre sismicidad y estudios de peligro sismico; y considerar aspectos
hidrologicos basicos para proyectar sistemas de drenaje apropiados, que contribuyan en la
evacuacion de aguas de escorrentia, contribuyendo de esa manera a la estabilidad fisica
del deposito.

El procedimiento propuesto es aplicado en la evaluacion de la estabilidad fisica de cuatro
casos reales de depdsitos de relaves construidos con los tipos de disefio mas comunes
utilizados en el pais. Los resultados obtenidos permiten verificar la validez de este
procedimiento propuesto, sobre todo en el caso de depositos operativos. Asimismo, se
verifica un mejor comportamiento de los depositos construidos con los sistemas aguas
abajo y linea central en comparacion a los depositos aguas arriba.

Como complemento de esta investigacion, se presenta la evaluacion de la influencia de la
densidad relativa y el contenido de finos en el comportamiento sismico de un deposito de
relaves. En general, los resultados obtenidos indican que la compactacion del dique
favorece el comportamiento sismico, asimismo, la estabilidad de un deposito se ve
favorecida, si la zona saturada permanece reducida a una pequena region del dique, como
consecuencia del bajo contenido de finos y un adecuado sistema de drenaje.
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1.1

CAPITULO 1

INTRODUCCION

OBJETIVO

En la actualidad, debido a las estrictas regulaciones en materia de medio ambiente, un
proyecto minero debe tomar en cuenta la manera de llevar y colocar sus desechos o
relaves, en depdsitos acondicionados apropiadamente para tal fin. Estos relaves estan
constituidos por desechos finos con agua y son producto del proceso de operacion de la
mina, los cuales son depositados teniendo como material de contencion a los desechos
gruesos secos, los que son separados de la parte fina mediante un proceso conocido como

cicloneo.

En décadas pasadas, la inversion para el planeamiento, disefio y construccion de
depositos de relaves practicamente no era tomada en cuenta. Actualmente se le ha dado la
atencion que merece, ésto a raiz de muchas fallas ocurridas en este tipo de depositos en
todo el mundo, por lo que tanto para la etapa de disefio como para la de construccion, se

estan usando principios ingenieriles.

Los nuevos disefios de estas estructuras, buscan que sean seguras y economicas, de
manera que se disminuya el riesgo de contaminacion ambiental, evitando con ello el
desequilibrio ecologico, garantizando asimismo, la seguridad de las infraestructuras
existentes y la seguridad de vidas humanas dentro de la zona de influencia de una posible
falla.

Por lo indicado anteriormente, se puede decir que existe la necesidad de utilizar técnicas
adecuadas para un proyecto de presas de relaves, que tomen en cuenta los factores
principales que influyan en su comportamiento cuando son sometidas a cargas de
naturaleza estatica y/o dinamica. Estas técnicas deben ser capaces de prever con cierto
grado de precision, los movimientos y esfuerzos que ocurriran debido al efecto de cargas
impuestas en la estructura en las diferentes fases de su vida. El principal objetivo de todo
proyecto de depdsitos de relaves es esencialmente limitar o controlar los deslizamientos

de la masa de relaves, pues estos deslizamientos condicionan la utilidad de la estructura

en general.



Los métodos de prevencion del comportamiento de presas de tierra y de relaves han
evolucionado con el transcurrir del tiempo, desde los métodos basados en la experiencia,
hasta métodos mas exigentes, como los computacionales. En general, los métodos de
analisis deben predecir la distribucidon global de deformaciones y esfuerzos en el interior
de la estructura, teniendo asi una mejor visualizacion del comportamiento del deposito en
general. Esta informacion puede ser utilizada tanto en la etapa de proyecto del depdsito
de relaves, como en la verificacion de la estabilidad fisica de un depdsito operativo o

1nactivo.

Este trabajo de investigacion fue realizado con los siguientes objetivos:

- Describir los criterios generales sobre sismicidad y estudios de peligro sismico que se

deben realizar en la zona de ubicacion de un deposito de relaves

- Describir en forma general los aspectos hidrologicos de disefio que permitan proyectar
un sistema de drenaje apropiado, para la evacuacidon de las aguas de escorrentia,

contribuyendo con ello con la estabilidad fisica del deposito.

- Desarrollar un procedimiento de analisis para verificar la estabilidad fisica de
depositos de relaves operativos e inactivos, que estan sujetos a cargas estaticas de

gravedad y/o solicitaciones sismicas.

- Utilizar en el método de analisis, técnicas convencionales de analisis de estabilidad de
taludes y técnicas numéricas basadas en el método de elementos finitos, para evaluar
el comportamiento del deposito en términos de esfuerzos, deformaciones y de

respuesta sismica.

- Incorporar en el procedimiento indicado, el analisis del potencial de licuacion por
presencia de agua en depdsitos operativos, y la evaluacion de la resistencia residual no
drenada de los materiales licuados. Este parametro es importante para el analisis de la

estabilidad post-sismo del deposito.

- Procesar la informacion obtenida anteriormente y evaluar la estabilidad fisica de

depdsitos de relaves construidos con los tipos de disefio mas comunes utilizados en el

pais.



- Verificar las condiciones de estabilidad de depositos de relaves ante solicitaciones
estaticas de gravedad y/o solicitaciones sismicas, esto tltimo para el caso de depositos

localizados en zonas de mediana a alta actividad sismica.

- Verificar la influencia en el comportamiento de un deposito, de alternativas de
caracteristicas diferentes, como la densidad y el contenido de finos, que se pueden

presentar durante la etapa de construccion.

En el capitulo 2 se presenta un resumen de los ensayos, tanto de campo como de
laboratorio, necesarios para llevar a cabo la investigacion geotécnica para la evaluacion

de los parametros de los materiales de relaves tanto gruesos como finos.

El capitulo 3 presenta un resumen del estudio de peligro sismico necesario para evaluar
los parametros de sismicidad en la zona del proyecto de un depdsito de relaves. Esta
informacion incluye la aceleracion maxima para un cierto periodo de retorno y la

magnitud maxima que podria ocurrir en la zona.

El capitulo 4 trata de los aspectos hidrologicos fundamentales que deben ser
considerados, con la finalidad de proponer sistemas de drenaje adecuados, los cuales
puedan evacuar las aguas de escorrentia y garantizar con ello la estabilidad fisica del

deposito de relaves.

En el capitulo 5 se presenta el sustento teorico del procedimiento propuesto para el
analisis de estabilidad de depositos de relaves. Este procedimiento incluye el analisis en

condiciones estaticas, seudo-estaticas y post-sismo.

En el capitulo 6 se ilustra la aplicacion del procedimiento de analisis de 4 casos reales de

depositos de relaves en condiciones inactivas y operativas existentes en el Peru.

Como complemento de este trabajo se presenta en el capitulo 7, la influencia de la
densidad relativa y el contenido de finos en la estabilidad del depdsito de relaves, del

cuarto caso presentado.

Finalmente, en el capitulo 8 se presentan conclusiones obtenidas en este trabajo y las

recomendaciones para futuras investigaciones en €sta area.



2.1

2.1.1

2.1.2

CAPITULO 2

INVESTIGACIONES GEOTECNICAS

INVESTIGACIONES DE CAMPO

Para determinar las caracteristicas fisico-mecanicas de los materiales de relave podemos
utilizar diversos métodos de investigacion de campo. Las pruebas in-situ mas
comunmente utilizadas son el Ensayo de Penetracion Conica (CPT), y el Ensayo de
Penetracion Estandar (SPT). Asimismo, para medir el nivel freatico y la presion de poros

a una cierta profundidad, se utilizan diferentes clases de piezometro.
Ensayo de Penetracion Estandar

El método de investigacion de campo mas ampliamente utilizado en todo el mundo para
la determinacion de las caracteristicas de resistencia de suelos naturales y materiales de
relave, es el ensayo de resistencia a la penetracion estandar. Este ensayo proporciona el
numero de golpes (N) que resiste el suelo, a la penetracion de un muestreador de caiia
partida, que es hincado en el terreno utilizando la energia de un martillo de 63.6 Kg de
peso y que cae una altura de 76 cm. Este ensayo es ejecutado segun la norma ASTM
D1586.

Correlacion entre el SPT y las propiedades de los suelos

Se presenta a continuacion algunas de las propiedades de los suelos que pueden ser

correlacionadas con los valores de la resistencia a la penetracion.

2.1.2.1 Angulo de friccién interna

Para la obtencion del angulo de friccion interna se puede utilizar las correlaciones
empiricas existentes para suelos arenosos basados en los valores N de resistencia a la

penetracion del ensayo de penetracion (SPT), que son presentadas en la Figura N° 2.1.
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Figura N° 2.1: Angulo de friccion interna de arenas en funcion del valor N del SPT

En esta figura se puede observar que la correlacion propuesta por Ohsaki (1959)
proporciona una curva promedio a las otras presentadas por diversos autores. La formula

empirica propuesta por Ohsaki es la siguiente:

¢ = ,/ZON + 15

donde:
¢ — dangulo de friccion interna del suelo
N — namero de golpes por cada 30 cm de penetracion del ensayo SPT

Los valores de N tienen que ser corregidos por efecto de sobrecarga utilizando la

expresion propuesta por Seed et al. (1984):

N|TN CN



donde:
N, — resistencia a la penetracion estandar normalizada
Cn — factor de correccion para normalizar la resistencia a la penetracion

a un esfuerzo efectivo de sobrecarga de 1 Kg/cm’.

Liao y Whitman (1985) proponen la siguiente expresion para este factor de correccion:

Cx = 4l/q,, o, enKg/cm®

donde 0_0 es el valor del esfuerzo efectivo vertical inicial. El valor maximo de Cy es de

2.

La correlacion empirica indicada ha sido propuesta para suelos arenosos, por lo que
puede ser utilizada para el caso de arenas de relaves. Dada las caracteristicas de
plasticidad nula de la mayoria de los limos de relaves existentes en los depositos, se
puede afirmar que la correlacion presentada también puede servir de referencia para

estimar el angulo de friccion en este tipo de materiales.
2.1.2.2 Resistencia residual

Para evaluar el grado de estabilidad post-sismo de un deposito, es necesario conocer la
resistencia residual de los materiales que sufriran licuacion durante un evento sismico. El
comportamiento general de arenas saturadas bajo una condicion de carga ciclica depende
de la relacion de vacios y es independiente del esfuerzo de confinamiento. En vista de
esto la alternativa mas practica para la estimacion de este parametro es a partir de los
resultados de ensayos in-situ como el ensayo de penetracion estandar (SPT). Para tal
efecto, puede utilizarse la correlacion conservadora propuesta por Seed y Harder (1990),

la cual es ilustrada en la Figura N° 2.2,
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Figura N° 2.2: Correlacion entre la resistencia residual y el valor de (N)go
(Seed y Harder, 1990)

Influencia del procedimiento del SPT en la evaluacion de la resistencia a la licuacion

El incremento del uso de la prueba de resistencia a la penetracion estandar como indice
de la resistencia del suelo a la licuacion durante un sismo, cuyo analisis sera presentado
con detalle en el capitulo 5, sugiere la normalizacidon de esta prueba para la practica de
ingenieria. La resistencia a la penetracion estandar es un factor convencionalmente
medido usando diferentes clases de martillos, diferentes energias y sistemas con
diferentes grados de eficiencia, diferentes tipos de fluidos de perforacion y diferentes
tubos de ensayo. En consecuencia la interrogante radica acerca de la correlacion entre la
resistencia a la licuacion y la resistencia a la penetracion modificada, N;, (Seed et
al,, 1981, 1983 y Tokimatsu y Yoshimi, 1983), los cuales son bastante usados en la

practica para evaluar el potencial de licuacion del suelo.

Seed et al. (1984) proponen un equipo y procedimiento estdndar, cuyas caracteristicas

estan resumidas en la Tabla N° 2.1.



Tabla N° 2.1
Recomendaciones de estandarizacion del equipo y procedimiento para el SPT

OBJETO " RECOMENDACIONES
Muestreador con: N
Muestreador (a) Diametro externo DE = 5.08 cm,

(b) Diametro interno DI = 3.50 cm.

A o AW para profundidades menores a
Medida de taladro | 15.25 metros

N o NW para grandes profundidades

2909.5 cﬁ-Kg (60% del maximo teéricd

| Energia Liberada
caida libre)
I '
Porcentajede | 30 340 golpes por minuto
golpes

Calculo de la El rango de medida esta sobre los 15 a
resistencia a la

penetracion

45 cm de penetracion

Energia liberada del ensayo de penetraciéon estindar (SPT)

El método mas utilizado es el de levantamiento y desenganche del martillo del SPT, sin
embargo en los diferentes paises panamericanos y en los Estados Unidos la técnica de la
soga y la polea es todavia la mas empleada. Sin embargo, el tipo de martillo ha
significado diferentes efectos en la energia que es liberada por el sistema de perforacion.
Los dos tipos mas comunes de martillos SPT son: martillo “safety” (de seguridad) y

martillo “donut” (peso).

Se han realizado ensayos con los dos tipos de martillos con la técnica de 2 vueltas de soga
en el malacate polea midiendo la liberacion de energia. Sobre la base de los resultados es
razonable concluir que la relacion de energia liberada promedio del ensayo de

penetracion estandar es esencialmente la siguiente:

Martillo “safety” = 60%
Martillo “donut™ = 45%



Practica Japonesa

Los investigadores Yoshimi y Tokimatsu (1983) indican que en la practica en el Japdn, se

involucra tres procedimientos distintos para el levantamiento y desenganche del martillo:

1. Un aparato de izamiento mecanico en el cual se tiene esencialmente la técnica de
caida libre.

2. La técnica estandar de soga y polea, siendo el diametro de la polea mas pequeiio que
el usado en U.S.A. lo que provoca la tendencia a liberar la energia en el sistema de
manera mas eficiente.

3. Latécnica de la soga y la polea con una forma especial de lanzamiento de la soga por
lo que el esfuerzo esta dado por la forma de este lanzamiento y el de un minimo

esfuerzo en la polea durante la realizacion.

Nishizawa et al. (1980) establecen que la relacion de la energia neta liberada por la varilla
es expresada segun una proporcion de la maxima teorica estudiada que esta entre 63 y
72% comparada con la realizada con soga y polea. Para el aparato de izamiento

mecanico, la relacion neta estuvo establecida entre 80 y 90% segun el investigador.

Los resultados de diferentes estudios muestran un acuerdo general y se resumen en la
Tabla N° 2.2.

Tabla 2.2
Resumen de relacién de energia para el procedimiento del SPT (Jap6n)
Estudio o - Ki)arato de izamiento Soga y bol;a
] mecanico
: Nishizawa et al. (1980) 80-90 63-72
| Decker Holtz y Kovacs 76
Kovac y Salomone (1984) 80 67
Tokimatsu y Yoshimi (1981) 76*
Yoshimi y Tokimatsu (1985)
Yoshimi et al. (1983)
Oh- Oka (1984)

Adaptado f 78 67




* Relacion de energia equivalente si se asume, en el método de soga y polea, una relacion de
energia de 67%, por lo que los valores respecto del método de izamiento mecéanico son

diferentes de estos por un factor de 1.13.

Prictica China

Segun lo descrito por Shi-Ming (1982) el método de perforacion SPT en China mas
empleado es el de izamiento mecanico del martillo. Se tiene dos tipos de configuracién de
martillos para “caida libre” que son: martillo “Borros AB” (caida-martillo) y martillo

Pilcon.

Shi Ming (1982) también aporta que la relacion entre los valores de N medidos con el

izamiento mecanico y con el sistema manual de China es:
Nmecanico ® 0.83 Nmanual

En la Tabla N° 2.3 presenta un resumen de los resultados obtenidos con el sistema de

martillo “Pilcon”.

Tabla 2.3
Resumen de la relacion de energia neta para caida libre con martillo tipo Pilcon
Estudio Martillo Relacion de energia

- (N )
Decker, Holtz, y Kovacs (1984) Pilcon 63-72
Douglas et al. (1984) Pilcon 67
Liang (1983) Tipo-pilcon
- - — —
(Promedio global 60
i = —

Recomendaciones para el procedimiento SPT

Entre las recomendaciones para el procedimiento del ensayo tenemos el de Kovacs et al.
(1983) quienes recomiendan que deberia utilizarse una relacion de energia de 55% para
normalizar los datos del SPT, ya que al parecer es la energia promedio liberada de los

martillos para este proposito en Estados Unidos.
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Para la adaptacion de estos datos segin la norma, se requiere la obtencion de informacion
con el martillo ”donut” y “safety” los que tendrian que ser relacionados de acuerdo con la

siguiente ecuacion:

Donde Np, es el valor de N del SPT por el método usado en la investigacion y ERy, es la
relacion de energia neta para el mismo método. Puesto que ni el martillo “donut™ ni el
martillo “safety” producen una relacion de energia del 55%, los datos para ambos tipos de

martillos necesitan ser corregidos.

Seed et al. (1984) proponen corregir el valor de la resistencia a la penetracion adoptando
una relacion de energia de 60% para normalizarla, debido a la menor correccion de los
datos de campo. En este caso la informacion obtenida para el martillo “safety”, el que es
comunmente usado en U.S.A, no necesitaria correccion, ademas de esto, la relacion de
energia usada en otros paises esta acorde con la energia normalizada. Los valores del SPT
determinados se designan como Ngp, y se determinan con la siguiente relacion:

ER

60

N, =N_-

La relacion de energia puede medirse directamente usando algunos procedimientos de
campo, o estimarse a partir de correlaciones y datos de resultados resumidos por Seed et
al. (1984) de la relacion de energia para la prueba del SPT en otros paises o bajo

condiciones especiales. Estos datos son presentados en la Tabla N° 2.4.

Ensayo de Cono Holandés

El cono holandés es el ensayo de penetracion estatica mas difundido. La resistencia del
cono es bastante usada para estimar el asentamiento y la presion admisible de

cimentaciones superficiales en suelos cohesivos y no cohesivos.

A pesar de que el ensayo con el cono holandés se puede considerar un ensayo de
resistencia que de compresibilidad, las predicciones de asentamientos con el cono
holandés en una comparacion efectuada por Dikran, muestran una mayor precision que la

obtenida con la utilizacion de los valores N del Ensayo de Penetracion Estandar.
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Tabla 2.4
Resumen de la relacion de energia para el procedimiento del SPT
Pais | Tipo‘de Tipo de realizacion | Energia neta :::;050(12 cdoer;z?rig;;
martillo Estimada Neta |
| i — 1 (%) A
JAPON | J 1
A. Donut Caida libre I 78 78/60 = 1.30 |
B. Donut | Soga y polea con un 67 67/60 = 1.12
: aditamiento especial !
U.S.A. I. | |
A. Safety Soga y polea 60 60/60 = 1.00
B. Donut Soga y polea 45 45/60=1.12 ‘
ARGENTINA |
A. Donut | Soga y polea 45 45/60 = 0.75
CHINA
| A. Donut |  Caida libre* 60 |  60/60=1.00
| B. | Donut l Soga y polea 50 . 50/60 = 0.83 I

* El martillo tipo Pilcon desarrolla una relacidon de energia de casi 60%

Existen tres modalidades para efectuar sondeos con el cono Holandés mecanico:

Sondeo continuo con el cono sélo; se baja todo el conjunto hasta la profundidad donde
se inician los ensayos, luego se hace avanzar continuamente el cono acompaiiado por los

Juegos de barras. Se mide la fuerza necesaria para efectuar el avance.

Sondeo discontinuo con el cono sélo; se baja todo el conjunto hasta la profundidad
donde se inician los ensayos, luego se hace avanzar un tramo al cono sélo, sin que lo
acompaiie el juego de barras exteriores; asi el cono puede avanzar en tramos de S0 mm,

terminado cada tramo, se debe bajar el conjunto exterior de barras.

Sondeo discontinuo usando el manguito de friccion de Begemann; se avanza el cono,
en tramos de 70 mm, los primeros 35 mm los avanza s6lo y los siguientes 35 mm
arrastrando el manguito de friccion. La diferencia entre la segunda fuerza y la primera

nos proporciona la fuerza de friccion.
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El uso del ensayo CPT debe ser complementado con la ayuda de perforaciones
verificatorias, para una mejor definicion de los perfiles de suelos. La correlacion de los
ensayos CPT con los suelos granulares incluye el angulo de friccion, el mddulo de

compresibilidad, la densidad relativa y el OCR (presion de sobreconsolidacion).

2.1.5 Correlacion entre el CPT y las propiedades de los suelos

La prueba de penetracion del cono estatico solo permite definir la resistencia de punta,
de friccion y eventualmente el exceso de presion de poros, con los equipos llamados
piezoconos. La interpretacion de esta informacion basada en correlaciones empiricas y
semiempiricas conlleva a la identificacion indirecta del tipo de suelo y a una estimacion
de sus propiedades mecanicas. La condicionante fundamental para la aplicacion confiable
de correlaciones empiricas, es que correspondan a suelos muy similares y preferiblemente

que se obtengan para suelos particulares a los que se pretende aplicar,

Entre los graficos que correlacionan empiricamente los resultados de la prueba de
penetracion estatica con la clasificacion de los suelos, tenemos la de Sanglerat y la de
Schmertmann (Ver Figuras N° 2.3y 2.4)
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Figura N° 2.3: Clasificacion de suelos con datos de ensayos (Sanglerat, G. 1972)
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Figura N°2.4: Clasificacion de suelos con penetrometro estatico (Schmertmann, 1977)

2.1.5.1 Angulo de friccion interna

Se han elaborado teorias y métodos que permiten deducir el valor del angulo de friccion
interna de los suelos no cohesivos (¢), considerando que la velocidad de hincado del cono
es suficientemente lenta para que la presion de poro se disipe significativamente, y que

por ello se trate de una prueba en condiciones drenadas.
Las teorias que se utilizan con mas frecuencia son las que siguen:

- Teoria de Beer, predice valores muy bajos del angulo ¢, habiendo caido en desuso.

- Teoria desarrollada por Mitchell y Durgunoglu, considera la influencia de la rugosidad
del cono, sobrepresion y valor de K,. Los valores de ¢ que predice son semejantes a

los obtenidos en pruebas triaxiales drenadas.
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- Los métodos empiricos de Meyerhof y de Schmertmann, que también predicen valores

semejantes a los definidos en pruebas triaxiales drenadas.

- Teoria de Holden, que involucra el fracturamiento de particulas de arena.

Se presenta en la Figura N° 2.5 valores del angulo ¢ obtenidos a partir de formulas de

capacidad de carga. Estos valores de ¢ muestran diferencias maximas unicamente de 3°.

Compacidad
2 :
@ suelta Media | Densal ©
100 3
300
200 /

q g.= (1+ tang’) tan@5+% ) ¥
== o0 K2 :
Oo M
50 /
1or,/
20 25 30 35 40 a5 (9"

Figura N° 2.5: Correlacion de la resistencia de punta y el angulo ¢’de arenas

2.1.5.2 Resistencia residual

La relacion entre la resistencia por punta del cono y la resistencia residual no drenada de

arenas limosas establece el factor de relacion del cono Nc segun sigue:

S - qc (1)

Un valor aproximado de N, puede ser evaluado a partir de los datos resumidos en la
Figura N° 2.6 (Ishihara et al., 1984). Aunque se observa una considerable dispersion de
los datos en esta figura, se considera representativa de un cierto nimero de depositos de
relave que han fallado por flujo debido a licuacién inducida por sismo. En la Figura N°

2.6 se observan lineas rectas que encierran informacion de valores extremos del factor de
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relacion del cono, N.. Para una linea promedio se puede determinar un posible valor

representativo en limos arenosos de N, = 30.
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Figura N°2.6: Correlacion entre la resistencia residual y la resistencia al cono (Ishihara,
1992)

En lugar de usar la ecuacion (1) el factor de relacion del cono, Ny, es frecuentemente

definida por:

q. — O,
S, = 2

Donde o, es el esfuerzo de sobrecarga total a la altura donde la resistencia del cono es
medida. El concepto de utilizar el valor de q; - oy, se basa en la capacidad tedrica de
soporte de la altura de la cimentacion en los suelos cohesivos. Los valores de q. - o, son
calculados para cada caso de falla y graficados versus los valores de la resistencia
residual no drenada estimada del analisis posterior que se observa en la Figura N° 2.7
(Ishihara et al., 1984). En todos los casos estudiados en la investigacion de los autores
citados, el deslizamiento de las superficies estd localizado a alturas entre 3 y 7 m y

valores de esfuerzos de sobrecarga total en rangos entre 0.5 y 1.3 kg/cm?. Por lo tanto, la



influencia de o, no es significativa excepto para los casos de algunas presas de relaves

donde el valor de q. es muy pequefio.
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Figura N°2.7: Correlacion entre la resistencia residual y la resistencia del cono modificada
(Ishihara, 1992)

2.1.6 Ensayo de permeabilidad in-situ

Este ensayo permite determinar el coeficiente de permeabilidad de los depositos de
material suelto o no consolidado y obtener informacidon acerca de sus condiciones

hidraulicas e hidrogeolodgicas en los sitios de cimentacion.

La prueba consiste en inyectar agua limpia en el terreno situado bajo el nivel de agua, con
una sobrecarga de agua pequefia y rigurosamente constante. La medida del gasto y de la

sobrecarga permite calcular el coeficiente de permeabilidad con buena aproximacion.

En estas condiciones si q es el gasto y AH es la sobrecarga aplicada, se tiene:

Q=CK. AH

C es el coeficiente en dimensiones de longitud y que caracteriza geométricamente la

prueba.
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2.1.7 Ensayo de Refraccién Sismica

2.2

El ensayo consiste en la medicion de los tiempos de viaje de las ondas compresionales
(ondas P), y algunas veces de las ondas de corte (ondas S), generadas por una fuente de
energia impulsiva a unos puntos localizados a diferentes distancias a lo largo de un eje

sobre la superficie del suelo.

Esta informacion es procesada para obtener una interpretacion de la forma de velocidades

de propagacion de ondas y la estructura de los estratos del subsuelo.

En refraccion sismica se acepta como capacidad de deteccion minima la de un horizonte
con espesor no menor que una cuarta parte de la profundidad a que se encuentra su
contacto superior. Este es aceptable como forma general de presentacion de la estructura

geologica del subsuelo. (Arce, 1990)

INVESTIGACIONES DE LABORATORIO

Para complementar la investigacion de campo, es necesario llevar a cabo ensayos de
laboratorio de Mecanica de Suelos en muestras de relave, ya sea en estados inalterados o
remoldeados. Estos ensayos se dividen en dos categorias: ensayos estandar y ensayos

especiales.

Durante la ejecucion de los ensayos especiales de resistencia cortante, es preferible
realizar estos ensayos, en especimenes inalterados de relave. Durante la exploracion
geotécnica, obtener muestras inalteradas en los relaves finos es una tarea que no reviste
mayor dificultad, sin embargo, para el caso de relaves gruesos esta tarea es dificil de
realizar, sobre todo si éstos se encuentran con alto contenido de humedad o

eventualmente saturados, en el caso de relaves operativos.

Cuando el deposito se encuentra inactivo es posible obtener muestras inalteradas
representativas de relave grueso, sobre todo cuando alcanza cierta resistencia y presenta

poca humedad, o cuando el relave posee algun grado de cohesion por la oxidacion a la

que se encuentra expuesto en el tiempo.
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Si es imposible extraer muestras inalteradas, los ensayos tienen que realizarse en
muestras remoldeadas de relave. En este caso se recomienda utilizar un adecuado proceso

de remoldeo para lograr reconstitituir los especimenes a la densidad in-situ.

A continuacion se presenta una relacion de los ensayos estandar y especiales,
comunmente utilizados para la caracterizacion fisico-mecanica de los materiales de relave
involucrados en los analisis de estabilidad fisica, asi como también de las normas ASTM,
las cuales recomiendan los procedimientos de ensayo que deben ser utilizados. La

descripcion de estos ensayos se encuentra fuera del alcance de la presente investigacion.

Ensayos estandar

a) Ensayo granulométrico por tamizado ASTM D-421
b) Ensayo granulométrico por hidroémetro ASTM D-422
c) Ensayo de limite plastico ASTM D-424
d) Ensayo de limite liquido ASTM D-423
e) Ensayo de gravedad especifica ASTM D-854
f) Ensayo de contenido de humedad ASTM D-2216

Ensayos especiales

a) Ensayo de corte directo ASTM D-3080
b) Ensayo triaxial consolidado-no drenado (CU) ASTM D-4767
c) Ensayo triaxial consolidado-drenado(CD) ~ ==---

d) Ensayo triaxial ciclico ASTM D-5311

e) Ensayo de permeabilidad tipo pared flexible ASTM D-5084



CAPITULO 3

CONSIDERACIONES DE SISMICIDAD EN EL AREA DEL PROYECTO

3.1

3.2

3.3

INTRODUCCION

El estudio de sismicidad para la evaluacion de la estabilidad fisica de depositos de
relaves, tiene por finalidad determinar los niveles de la actividad sismica que se presentan
dentro del area de influencia sismica donde se encuentra ubicado el depdsito, y por este
medio poder conocer las aceleraciones que podrian presentarse en el lugar a nivel del
basamento rocoso. Los valores de estas aceleraciones son utilizados en el analisis de

respuesta sismica y para estimar los coeficientes sismicos para el analisis seudo-estatico.

EVALUACION DE LA SISMICIDAD EN LA ZONA DE ESTUDIO

Para evaluar la sismicidad del area de estudio, se debe determinar el sismo de disefio el
cual puede ser evaluado por dos métodos diferentes: el deterministico y el probabilistico.

Previamente se deben evaluar las zonas sismotectonicas y las fallas activas.

Los parametros que hay que tener en cuenta para la evaluacion de la sismicidad, son los

siguientes:

- Distancia epicentral; es decir la distancia desde el origen del sismo hasta la zona de
estudio.

- La magnitud maxima del terremoto o sismo, que afecte la estabilidad del deposito de
relaves.

- La duracion expresada como un numero de ciclos equivalentes promedios.

- La aceleracion horizontal maxima.

CONSIDERACIONES SiSMICAS

Finn (1996) indica que un estudio de peligro sismico establece la exigencia y
consideraciones y sismicas para un deposito de relaves, para lo cual, se establece dos

niveles de riesgo: el sismo basico de operacion (OBE) y el sismo maximo de disefio
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(MDE), siendo el disefio generalmente controlado por este tltimo sismo. En el pasado el
MDE se basaba en el sismo maximo creible MCE, definido como el maximo terremoto
que la fuente sismogénica podria ser capaz de producir, generalmente sin especificar la
probabilidad de ocurrencia. Este método de analisis de riesgo es con frecuencia
deterministico. Se ha experimentado un cambio gradual del MCE, actualmente en
California es llamado Sismo de Evaluacion de la Seguridad (SEE). Para la seleccion de
estos terremotos se tiene en cuenta, ademas de los factores usualmente utilizados para el
calculo de la determinacion del MCE, la probabilidad de ocurrencia y las consecuencias
de la falla, existiendo experiencia limitada de este procedimiento. Actualmente en
California el procedimiento tiende a considerar un periodo de retorno aproximadamente
de 10,000 afios. Niveles similares de probabilidad vienen siendo usados por el US Bureau
of Reclamation, para establecer magnitudes y distancias para eventos de disefio de

fuentes sismogénicas aleatorias para la evaluacion de la seguridad de presas.

El Instituto de Investigacion en Ingenieria Sismica (EERI, 1989), ha presentado
procedimientos probabilisticos del analisis de riesgo. Los elementos basicos del estudio
de peligro sismico involucran lo siguiente: la definicion de la fuente sismogénica, en
términos de fallas y de area de la fuente; el establecimiento de la tasa de ocurrencia para

terremotos de varias magnitudes; y la determinacion del maximo sismo para cada fuente.

La investigacion geologica incluye el reconocimiento aéreo de estructuras geoldgicas, la
evaluacion de las caracteristicas superficiales de las fallas, trincheras atravesando zonas de
fallas y la toma de datos del material geoldgico para establecer la tasa de recurrencia de
terremotos los cuales son necesarios para establecer realmente el riesgo sismico. Existen
mayores problemas en las interplacas regionales por la poca frecuencia de ocurrencia de
grandes sismos y la casi nula informacion de movimientos severos. El modelamiento de
la fuente y la trayectoria son ahora usados para definir los movimientos del suelo en estas
areas (Boore y Atkinson, 1987; Mc Guire et al., 1988).

El riesgo sismico en el lugar es generalmente especificado en términos de la maxima
aceleracion del suelo, espectros de respuesta y utilizando un grupo representativo de
movimientos del suelo. Una apropiada evaluacion espectral puede ser establecida por
leyes de atenuacion espectral. El disefio del espectro de respuesta puede también ser
realizado a partir de analisis estadisticos de espectros de respuesta derivados de

movimientos representativos de suelo.
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RIESGO SiSMICO

El peligro o riesgo sismico es la probabilidad de que una aceleracion maxima observada,
sea menor o igual (que no sea excedida) que ciertas aceleraciones esperadas. Si no se
desea considerar algun tipo de riesgo, entonces se debera optar por la aceleracion pico del
sismo maximo, sea el deterministico o probabilistico, y la aceleracion de operacion o
disefio, debera ser un 25% menor que la aceleracion maxima que es lo que generalmente

se utiliza.
Area de influencia sismica efectiva para el estudio

Para la determinacion del area de influencia sismica en la zona de estudio, es necesario
considerar el maximo sismo que puede producirse en la region, de tal manera que
tomando en cuenta los factores de atenuacion, se determine la aceleracion maxima
correspondiente al area de que se desee estudiar. La fuente basica de datos de
intensidades sismicas es el trabajo de Silgado (1978), que describe los principales eventos
sismicos ocurridos en el Peri. Un mapa de Distribucion de Maximas Intensidades
Sismicas Observadas en el Peru ha sido presentado por Alva Hurtado et al. (1984), el
mismo que es ilustrado en la Figura N° 3.1. La confeccion de dicho mapa se ha basado en
treinta isosistas de sismos peruanos y datos de intensidades puntuales de sismos

historicos y sismos recientes.
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(Alvaetal., 1984)
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3.4.2 Anaélisis espacio-temporal de la actividad sismica

Este analisis se realiza considerando el tipo y cantidad de informaciéon que se encuentra
disponible en la actualidad, la cual es de dos tipos: el primero corresponde a la
informacion histdrica, dada por las narraciones de los efectos de los sismos ocurridos
desde el comienzo de la historia escrita en el pais. El segundo tipo de informacion

corresponde al presente siglo y de caracter instrumental.

Antes de efectuar los analisis se debe tener en cuenta la normalizacion de la magnitud. La
magnitud de los sismos es una escala de caracter empirica, establecida para medir de

forma sencilla el tamaiio de los sismos (Richter, 1958).

3.4.3 Andlisis sismotectonico

3.4.3.1 Tectonismo de los Andes Peruanos

El Peru esta comprendido entre una de las regiones de mas alta actividad sismica que hay

en la tierra, formando parte del Cinturon Circumpacifico.

Los principales rasgos tectonicos de la region occidental de Sudamérica, como son la
Cordillera de los Andes y la fosa oceanica Peru-Chile, estan relacionados con la alta
actividad sismica y otros fenomenos teluricos de la region, como una consecuencia de la
interaccion de dos placas convergentes cuya resultante mas saltante es el proceso
orogénico contemporaneo constituido por los Andes. La teoria que postula esta relacion
es la Tectonica de Placas o Tectonica Global (Isacks et al, 1968). Esta teoria postula que
la envoltura mas superficial de la tierra sélida, llamada Litosfera (100 Km), esta dividida
en varias placas rigidas que crecen a lo largo de estrechas cadenas meso-oceanicas casi
lineales; dichas placas son transportadas en otra envoltura menos rigida, la Astenosfera, y
son comprimidas o destruidas en los limites compresionales de interaccion, donde la
corteza terrestre es comprimida en cadenas montafiosas o donde existen fosas marinas
(Berrocal et al., 1975).

El mecanismo basico que causa el movimiento de las placas no se conoce, pero se dice
que es debido a corrientes de conveccion o movimientos del manto plastico y caliente de

la tierra y también a los efectos gravitacionales y de rotacion de la tierra.
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Los limites o bordes de las placas raramente coinciden con los margenes continentales,

pudiendo ser de tres tipos:

1) Segun cordilleras axiales, donde las placas divergen una de otra y en donde se

genera un nuevo suelo oceéanico.

2) Segun fallas de transformacion a lo largo de las cuales las placas se deslizan una

respecto a la otra.

3) Segun zonas de subduccion, en donde las placas convergen y una de ellas se sumerge

bajo el borde delantero de la suprayacente.

Se ha observado que la mayor parte de la actividad tecténica en el mundo se concentra a
lo largo de los bordes de estas placas. El frotamiento mutuo de estas placas es lo que
produce los terremotos, por lo que la localizacion de éstos delimitara los bordes de las

mismas.

La margen continental occidental de Sudamérica, donde la Placa Oceanica de Nazca esta
siendo subducida por debajo de la Placa Continental Sudamericana, es uno de los bordes

de placa mayores en la tierra.

Como resultado del encuentro de la Placa Sudamericana y la Placa de Nazca y la
subduccion de esta altima, han sido formadas la Cadena Andina y la Fosa Peru-Chile en
diferentes etapas evolutivas. La Placa de Nazca se sumerge por debajo de la frontera
Peru-Brasil y noroeste de Argentina. La distribucion espacial de los hipocentros confirma
la subduccion de la Placa de Nazca, aun cuando existe controversia debido a la ausencia

de actividad sismica entre los 300 y 500 Km de profundidad (Berrocal et al., 1975).

Algunos trabajos de sismotectonica en Sudamérica han sefialado ciertas discontinuidades
de caracter regional, que dividen el panorama tectonico de esta region en vanas
provincias tectonicas. Dichas provincias estan separadas por discontinuidades laterales
(Berrocal, 1974) o por “zonas de transicion” sismotectonicas (Deza y Carbonell, 1978),
todas ellas normales a la zona de subduccién o formando un angulo grande con ésta.
Estas provincias tectonicas tienen caracteristicas especificas que influyen en la actividad

sismica que ocurre en cada una de ellas.
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Los probables rasgos tectonicos superficiales mas importantes en el area de un proyecto

son: (Berrocal et al., 1975).

- LaFosa Oceanica Pera-Chile.

- La Dorsal de Nazca.

- La porcion hundida de la costa al norte de la Peninsula de Paracas, asociada con un
zocalo continental mas ancho.

- La cadena de los Andes.

- Las unidades de deformacion y sus intrusiones magmaticas asociadas.

- Sistemas regionales de fallas normales e inversas y de sobreescurrimientos.

La Dorsal de Nazca tiene una influencia decisiva en la constitucion tectonica de la parte
occidental, donde se nota un marcado cambio en la continuidad de los otros rasgos
tectonicos. En la parte oceanica, la Dorsal de Nazca divide la Fosa Oceénica en la Fosa

de Lima y la Fosa de Arica.

La Cadena Andina es el rasgo tectonico mas evidente. Su orogenésis es un producto de la
interaccion de las placas litosfericas, cuyo desarrollo estd todavia vigente. La
convergencia de la Placa de Nazca y la Sudamericana da como resultado una

deformacion dentro de la Litosfera continental.

El sistema de fallas subandino, localizado a lo largo del flanco oriental de los Andes,
representa la parte mas oriental de esta deformacion de la Corteza. El contacto de la
unidad de deformacion Supra-Terciaria con las unidades mas antiguas esta asociado con

este sistema de fallas normales e inversas.

Otro rasgo importante en la unidad Andina lo constituye las deposiciones volcanicas que
son antiguas hacia el norte de la zona de transicion; y modernas y antiguas hacia el Sur
(Deza y Carbonell, 1978).

3.4.3.2 Determinacion del sismo maximo

La capacidad de producir un sismo de maxima energia depende de las dimensiones del
volumen sismogénico. Shebalin (1971) desarroll6 una funciéon semi-empirica que
relaciona la maxima magnitud con el espesor del lecho sismoactivo; mientras mas grueso

sea el lecho sismoactivo, mayor sera el sismo maximo que puede ocurrir; por otro lado, si
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se conocen los volumenes sismoactivos, se puede calcular las maximas magnitudes que
estos pueden generar; para este fin se efectia un analisis de distribucion espacial de la

actividad sismica en las areas sismogénicas.

Factor de atenuacion

La determinacion del Factor de Atenuacion de las ondas sismicas a nivel Regional y
local, han constituido siempre un problema en diversas regiones del mundo debido a la

falta de datos instrumentales, especialmente acelerograficos.

La atenuacidn esta en funcion, en general, de la distancia de los lugares donde ocurren los
sismos y de las estructuras tectonicas regionales que atraviesan las ondas y las cuales no
son iguales para todas las regiones sismicas, por lo que la aplicacion de formulas de otras

regiones a nuestro territorio, no siempre es adecuado.

Como la mayor elongacion de las curvas isosistas es paralela al eje andino, la mayor
atenuacion de dichas curvas ocurre en la direccion perpendicular a los Andes, mostrando
su clara dependencia regional. Por esta circunstancia es que se efectua la determinacion
de dos factores de atenuacion: uno paralelo a la direccion Andina y el otro transversal a la

misma.

Para los sismos de subduccion se puede utilizar la ley de atenuacion de aceleraciones
propuesta por Casaverde y Vargas (1980). Esta ley esta basada en los registros de
acelerografos de las componentes horizontales de diez sismos peruanos registrados en Lima

y alrededores.

Es notoria la menor atenuacion de los sismos peruanos, en comparacion con las
atenuaciones de sismos en otras partes del mundo. Los sismos fueron registrados en
acelerografos instalados en el local del Instituto Geoldgico en la Plaza Habich, el Instituto
Geofisico en la Avenida Arequipa, en Zarate, en la casa del Dr. Huaco en las Gardenias y en

La Molina. La ley es:

Atenuacion de Aceleraciones:

a=687 "™ (R +25)"0

donde:
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a = aceleracion en cm/seg?
Ms = magnitud de las ondas superficiales
R = distancia hipocentral en km

Es evidente que existe escasez de datos de registros de aceleraciones en el Peri. Los datos
que se tienen son de la ciudad de Lima. Sin embargo, debe notarse que existe bastante
dispersion en los datos de atenuacion de energia sismica con distancia hipocentral. La
Figura N° 3.2 presenta la Ley de Atenuacion de Aceleraciones utilizada en conjuncion con

las fuentes sismogeénicas de subduccion.

La Figura N° 3.3 presenta la Ley de Atenuacion de Aceleraciones utilizada en relacion con
las fuentes sismogénicas continentales. Para las fuentes continentales superficiales, llamadas
F8, F9, FI1 y F12 en el estudio de Castillo y Alva (1993), se puede utilizar la ley de
atenuacion de aceleraciones propuesta por R. McGuire (1974). Esta ley de atenuacion fue
deducida para la costa Oeste de los Estados Unidos, estando asociada a fallas continentales y

Su expresion es:
Atenuacion de Aceleraciones
a 472 x 10%#™ (R+25)1?

que expresada en forma logaritmica resulta:

Ina: 6.156 + 0.64M;-1.30 In (R+25)

donde:

a = aceleracion en cm/seg’

M; = magnitud de las ondas superficiales
R = distancia hipocentral en km

Anadlisis de la frecuencia sismica

El analisis del riesgo sismico es ejecutado generalmente sobre la base de una cantidad de

informacion abundante de datos con pardmetros homogéneos, tales como la magnitud, la
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intensidad o la aceleracion, dependiendo de la disponibilidad de la informacion. Mientras
los datos de intensidad y aceleracion, son mas utilizados en la ingenieria, la magnitud es
un tanto mas generalizada, porque esta solo circunscrita, a la energia del sismo; sin
embargo existe una relacion, que es tomada como ley, sobre la frecuencia vs la magnitud

de los sismos (Richter 1958). La relacion tiene la siguiente expresion:
Log N=a+bmb

Donde N es el nimero de sismos anual o global; “a” es el coeficiente de sismicidad que
varia con el tiempo y con las dimensiones de las areas o volumenes; y “b” es el factor

tectonico, decisivo en el régimen sismico.

Aceleraciones para el sismo de diseiio o de operacion

Para determinar el sismo de disefio, se pueden considerar dos opciones: la primera es
tomando en cuenta el tiempo de vida util de las obras proyectadas; por lo tanto el sismo

de disefio sera el sismo probabilistico que corresponda al tiempo de vida util.

Determinacion del peligro sismico

El peligro sismico del area del Proyecto se puede determinar utilizando la metodologia e
informacion pertinente disponibles en la literatura. Una de las opciones es el empleo del
Programa de Coémputo RISK desarrollado por R. Mc Guire (1976) con datos de la ley de
atenuacion de Casaverde y Vargas (1980) para los sismos de subduccion y de McGuire
(1974) para los sismos continentales. Las fuentes sismogénicas y los parametros de

recurrencia se encuentran definidos en el estudio de Castillo y Alva (1993).

El peligro sismico se puede determinar por medio de la probabilidad de ocurrencia de un
sismo cuya aceleracion maxima sea igual o mayor que ciertos valores esperados. También
se podrian determinar probabilisticamente las velocidades, los desplazamientos o las
intensidades esperadas, utilizando los parametros de Casaverde y Vargas (1980), que

presentan atenuaciones en funcion de dichos parametros.

Como ejemplo de la evaluacion del peligro sismico, se presenta en la Tabla N° 3.1, los
valores de aceleracion maxima calculadas para cada periodo de retomo considerado, para
una ubicacion especifica en coordenadas geograficas, correspondiente a una posible

ubicacion de un depdsito de relaves. Es importante indicar que segin las disposiciones de
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medio ambiente publicadas en la Resolucion Directoral N° 19-97-EM/DGAA se deben

considerar periodos de retorno de 150 afios para depdsitos de relaves operativos y 500 afios

para depositos inactivos.

Tabla N° 3.1
Aceleraciones maximas esperadas (% g)

Periodos de Retorno (aiios)

Lugar - . .

30 50 100 200 400 500

1000

|
77.43°, 8.06° 0.15 0.17 0.20 0.24 ‘ 0.28 0.30

0.35
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CAPITULO 4

ASPECTOS HIDROLOGICOS DE DISENO

INFORMACION BASICA

La informacion de caracter basico la constituyen los planos regionales, los cuales estan
basados en las cartas publicadas por el Instituto Geografico Nacional (IGN); ademas de la
geologia del lugar, que se encuentra en las publicaciones realizadas por el Instituto
Geolodgico, Minero y Metalurgico (INGEMMET).

Para la evaluacion hidrologica es necesario utilizar los datos que correspondan a la
localidad en donde se ubica el proyecto, es decir se necesita conocer la medicion de los
siguientes datos: temperaturas, presion, velocidad de viento y precipitaciones. Asimismo,
es necesario realizar una descripcion general de la cuenca a la que pertenece el proyecto,
teniendo una informacidn basica en el ambito regional y local, es decir contar con su

ubicacion, altitud, extension, maximas avenidas, etc.

PERIODO DE RECURRENCIA DE CAUDALES MAXIMOS

El periodo de recurrencia o periodo de retorno de un determinado fenémeno es el tiempo

promedio durante el cual dicho fendmeno puede presentarse.

En nuestro pais estadisticas de este tipo son reducidas para zonas particulares, este tipo de
informacidn es inexistente. Pero de acuerdo a necesidades de las obras los periodos de
recurrencia son conocidos; asi para obras de desvio se estipula 10 a 20 afios de acuerdo a

su naturaleza, para el disefio de puentes se opta por 50 a 100 afios.

La autoridad del sector Energia y Minas en su Resolucion Directoral N° 224-97
EM/DGM del 17.06.97 obliga a calcular las avenidas para un depdsito en abandono para

un periodo de retorno de 500 afios.
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CALCULO DE LA ESCORRENTIA

El calculo se puede realizar en dos partes, la primera para el calculo de la escorrentia
normal y la segunda para la escorrentia maxima. Para la primera parte si no existe
informacion se puede recurrir a varios métodos indirectos que nos permite calcular la

escorrentia media anual Qm,

La precipitacion anual promedio de la cuenca se define a partir de la confluencia de los
rios en la zona de estudio. Los analisis que se tienen de precipitaciones nos indican que

estas varian con la altitud.

La distribucion de precipitaciones se calcula sobre la base de la hidrologia regional, con
lo que se puede tener inconvenientes son con las bajas temperaturas, que afectan la
recepcion de las precipitaciones asi como la retencion en la cuenca en forma de nevados

permanentes.

MAXIMAS AVENIDAS

Las avenidas se calcularan usando informacion de la precipitacion. En particular se podra
utilizar la informacion de la precipitacion de alguna estacion cercana. Con lo que se
tendra la estadistica de maximas precipitaciones en 24 horas. A esta muestra se le
estudia mediante diferentes distribuciones de probabilidad, buscando la curva que mejor

le ajuste.

Es necesario ademas considerar que la precipitacion que se analice es la que ocurre en un
punto de la tierra coincidente con la ubicacion de la estacion, es necesario darle un
caracter de area, pero ésta es tan pequefia que la correccion es casi la unidad. Asimismo,
las lecturas de lluvia son discretas por tratarse de un pluviometro, en el mejor de los casos
3 veces por dia y en la peor situacion 1 lectura por dia. De acuerdo a Linsley (Hidrologia

para Ingenieros) se debe considerar la siguiente tabla:
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Tabla N° 4.1
Relacion entre precipitacion miaxima verdadera
y precipitacién en intervalos fijos

Numero de Relacion
intervalos Observacion
1 1,13
2 1,04
3'4 1103
. - |I - — —
5-8 1,02
9-24 1,01

A partir de esta tabla se asume una relacion y, por lo tanto, tendremos las precipitaciones

maximas segun su periodo de retorno.

A partir de esta conclusion se puede calcular la intensidad de lluvia, para lo cual se puede
usar la distribucion dada por el método del U.S. Soil Conservation Service (SCS),
empleando usualmente la curva correspondiente a lluvias frontales. En tal condicion se

tiene la expresion matematica:

0,280049
L= 059934
donde:
I — intensidad como porcentaje de la lluvia maxima en 24 horas
t — tiempo de concentracion, en horas

Para los calculos del tiempo de concentracion se usaran las formulas de Kirpich y U.S

Corps of Engineers:

t, =3.9756( LJ )"
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L
tc - 0,3(1”4 )076

donde:

t. = tiempo de concentracion, en horas
L = longitud del curso mas largo, en km
J = pendiente del curso

De esta manera se obtiene los resultados del tiempo de concentracion y, por lo tanto, el

valor de la intensidad en porcentaje.

El Método Racional, por su sencillez es el mas apropiado para tratar con pequefas

cuencas. La expresion es:

Q,.,=0278CIA

donde:
Qmax = caudal maximo para un Periodo de Retorno dado, en m*/s

C = coeficiente

Pt
|

intensidad de lluvia, en mm/h

A = areade lacuenca, en km?

BALANCE DE AGUAS
La ecuacion del balance o equilibrio de aguas es:

AV = Vi + Vp—- Ve— Vf - Vint

donde:

AV = incremento de volumen en el embalse, en m’

Vi = volumen de ingreso, en m’

Vp = volumen de precipitacion en el embalse, en m’
4 3

Ve = volumen de evaporacion, en m

Vf = volumen de filtracion, en m®

Vint = volumen retenido en vacios del relave
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Segun el area del espejo de agua que se encuentre, se puede considerar para la
evaporacion los 2/3, debido a que el agua tiende a ocupar el area aguas arriba y el relave

se acumula en el lugar donde es depositado.

La filtracion se hallara mediante la ecuacion de Darcy:

Q; =KiA
donde:
Qr - caudal de filtracion, en m>/s
K — permeabilidad, en m/s
I  — gradiente hidraulico = 1
A — area normal al flujo, en m?

En este caso se considera toda el area por ser area humeda. De esta manera se tendra el

valor de la filtracion expresado en m*/mes.

Debemos considerar la informacion que se proporciona sobre el volumen que acompaiia
al relave y que es depositado en la poza que se afiade al rendimiento de su cuenca

tributaria; obteniéndose el caudal total del mes.

Respecto al agua retenida en los vacios, si no se tuviera informacion para su célculo se

puede asumir que es igual al 1% de lo que ingresa diariamente.

BORDE LIBRE

El borde libre se estima para las condiciones en las cuales la avenida maxima en 500 ailos
pueda presentarse. El hidrograma de la avenida cuenta con pico maximo, es posible ser
construido usando los hidrogramas adimensionales de SCS, permitiéndonos calcular el
volumen. Si este volumen se laminara en toda el area, se tendria un cierto tirante. Sin
embargo, el proceso de laminacidn o transito dara un valor menor de tirante, por lo que se

estima una sobre elevacion que sea suficiente para este fin.
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ESTRUCTURAS DE DERIVACION

El estudio de la estabilidad fisica de un deposito de relaves debe tomar en cuenta las
estructuras de derivacion que sean necesarias, entre las cuales podemos enumerar las

siguientes:

Canal Central, tiene por finalidad desviar el curso del agua, evacuar las aguas de
decantacion de los depositos de relaves y las aguas de lluvia que caen directamente sobre

la superficie de la poza. (Foto N°1).

Canal Quena, tiene la funcidn de evacuar las aguas decantadas de la poza de relaves, asi
como las aguas de lluvia que caen directamente sobre dicha poza. Este canal se va

cerrando a medida que el espejo de agua crece, aguas arriba del dique. (Foto N°2).

Canales Laterales, tiene la funcion de captar las aguas subterraneas que llegan abajo del
fondo de la poza y conducirlas hacia el canal central para su evacuacion fuera de la

cancha.

Aliviaderos, estan conformados por una estructura de concreto, que permite regular,
trabajando sola o conjuntamente con el canal de conexion, la altura maxima de
almacenamiento de alguna fuente de agua como por ejemplo una laguna. Las aguas
evacuadas por este aliviadero, se conectan, a través del curso normal de la quebrada, con

el Canal Central.

INSTRUMENTAL METEOROLOGICO

El instrumental meteorologico con el que debe contar una unidad minera, deberia estar

constituido por lo siguiente:

- Un colector de lluvia

- Un sensor externo de temperatura

- Un sensor de humedad industrial

- Un anemdmetro

- Un par de modems de contraenlace

- Un control de alarma en puntos maximos y minimos

- Un medidor de hora y fecha
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- Accesorios y software de estacion metereoldgica actualizada a version Weathering 4.2

Parametros de medicion:

- Temperatura externa en grados centigrados

- Sensacion de frio

- Temperatura externa maxima en grados centigrados
- Temperatura externa minima en grados centigrados
- Humedad externa en %

- Punto de rocio en grados

- Velocidad del viento en Km/h

- Direccion del viento (Rosa Nautica)

- Precipitacion pluvial en mm

- Presion barométrica en pulgadas de Hg.

- Temperatura indice de humedad

- Temperatura interna

- Humedad interna

- Periodos de tiempo

También se puede tener la siguiente informacidn, si se dispone de una estacion
meteoroldgica tipo WIZZARD I, modelo 7425:

- Velocidad del viento en Km/h

- Direccion del viento (Rosa Nautica)

- Valor maxima de velocidad del viento en Km/h
- Temperatura interna en grados centigrados

- Temperatura externa en grados centigrados

- Valores maximos y minimos de temperatura

- Enfriamiento por viento en grados centigrados
- Precipitacion pluvial en mm

- Periodos de control (tiempo)

De esta manera contaremos con los medios para tener informacion propia, los métodos
indirectos por su naturaleza pueden llevar implicito un error por defecto o exceso. Por lo
tanto, siempre es necesario un patio meteoroldgico minimo ubicado en el campamento de

la mina, el cual debe ser implementado cada cierto periodo.
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CAPITULO S

ANALISIS DE ESTABILIDAD

INTRODUCCION

En el siguiente capitulo se presenta un procedimiento de analisis de estabilidad de un
deposito de relaves, siguiendo los conceptos ya conocidos para presas de tierra. Para el
analisis de estabilidad es necesario conocer las caracteristicas de los relaves y tener

presente los diferentes métodos de construccion existentes.

CARACTERISTICAS DE RESISTENCIA DE MATERIALES DE RELAVE

El comportamiento dinamico de las arenas de relaves depende de la tendencia del
material a dilatarse o comprimirse durante el corte. Si el suelo saturado se deforma en
condiciones no drenadas, permite el desarrollo de presion poros, siendo ésta negativa si el
suelo es de comportamiento dilatante y positiva si el suelo es de comportamiento

contractivo.

En las Figuras N° 5.1 y 5.2 se presentan curvas de esfuerzo-deformacion y presion de
poros-deformacion de arenas de relaves, determinadas a partir de ensayos triaxiales no
drenados. En estas figuras se puede observar que a la misma presion de confinamiento
efectiva (o.'= 1.01 kg/cm?), relaves con la misma densidad relativa pero con diferente
contenido de finos, presentan un comportamiento distinto. En general, se sabe que las
arenas limosas presentan tendencia a la contraccion, por lo tanto desarrollan altos
incrementos de presion de poros, lo cual puede llevar eventualmente a la licuacion,

mientras que las arenas limpias presentan, por el contrario, tendencia a la dilatancia.

Debido a que el contenido de finos es de tal importancia en el comportamiento mecanico
de las arenas de relaves, se deberia esperar una gran influencia de este parametro en el
comportamiento dinamico de tales materiales. En el caso particular del potencial de

licuacion, éste debe ser verificado con los resultados de ensayos triaxiales ciclicos, como
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los ilustrados en la Figura N° 5.3. Estos resultados indican que la arena limosa con 15%

de finos presenta la mitad de la resistencia ciclica comparada con la arena limpia.
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Figura N° 5.1: Curva esfuerzo-deformacion para relaves con 0% de finos
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Figura N° 5.2: Curva esfuerzo-deformacion para relaves con 15% de finos
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Figura N° 5.3: Resistencia ciclica de relaves con diferente contenido de finos

ANALISIS DE ESTABILIDAD ESTATICO Y SEUDO-ESTATICO

Metodologia del anilisis de estabilidad

Los actuales métodos utilizados de analisis de estabilidad de presas de tierra, que utilizan
critertos de equilibrio limite, en general, se basan en la resistencia al deslizamiento de los
taludes, tomando en cuenta ciertas teorias e hipotesis con relacion al mecanismo de falla,
condiciones estaticas de equilibrio, etc. El método de Bishop Simplificado, es uno de los
procedimiento mas utilizados en la practica, porque proporciona valores del factor de
seguridad muy proximos de aquellos obtenidos utilizando métodos rigurosos. Este
método considera un problema de deformacion plana en el cual, la superficie de falla es
circular y dividida en una cantidad de dovelas verticales en las que los valores de
cohesion, friccion y presion de poros permanecen constantes. El factor de seguridad al

deslizamiento esta definido como:

Zleb+ (W, - ub)tgd] I
Z W, Sen q; m,

F.S. = (1)

m. = cos a; [ 1+(tgoi tgo /FS)] (2)
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F.S. = factor de seguridad
¢ = cohesion del suelo

¢ = angulo de friccion interna
b = ancho de dovela

W; = peso total de dovela

u; = presion de poros

a; = angulo de la dovela con la horizontal

Esta ecuacidon no lineal se resuelve por iteraciones hasta alcanzar la convergencia en el

calculo del factor de seguridad.

Por otro lado, el andlisis por equilibrio limite considera a las fuerzas dinamicas
producidas por un evento sismico, como fuerzas estaticas equivalentes. Asi, en el andlisis
de la estabilidad el efecto sismico es tomado en cuenta considerando que la fuerza de
inercia y la presion de poros inducidas por estas fuerzas sismicas son remplazadas en el

analisis por una fuerza horizontal estatica que es proporcional al peso de cada dovela.
FF=K W, (3)

donde K es el coeficiente sismico. Este procedimiento es conocido como el método de

analisis de estabilidad seudo-estatico.
Coeficiente sismico

Para obtener el valor del coeficiente se asume que la presa se comportara como un cuerpo
rigido, por lo que debido al sismo se producen aceleraciones uniformes e iguales en
cualquier seccion horizontal de la presa ademas de ser iguales a la aceleracion maxima

del terreno. Sin embargo, se debe tener en consideracion lo siguiente:

a) Una presa se comportara como un cuerpo rigido solo cuando es pequeiia y esta

ubicada en quebradas estrechas.

b) La aceleracion maxima en una presa solo se desarrolla durante un periodo corto, por

lo que la deformacion también es pequeiia.
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Por otro lado, se debe tener en cuenta que el valor del coeficiente sismico depende entre
otros factores, de la sismicidad de la zona, condiciones de la cimentacion, periodo
fundamental del deposito e importancia de la obra. En la Figura N° 5.4 se presenta la
zonificacion del Coeficiente Sismico para Presas de Tierra y Enrocado en el Pert (Ruesta
et al., 1988). Se puede observar que para presas de tierra, el coeficiente sismico varia
entre 0.15-0.25 en lazonal,de 0.10-0.15 en la zona Il y finalmente de 0.05 - 0.10 en la
zona III. Estos valores podrian representar rangos adecuados en el analisis de estabilidad

seudo-estatico de depositos de relaves.

Factores de seguridad minimos

Podemos considerar que una presa de relaves es una estructura cuyo comportamiento es
similar al de una presa de tierra para almacenamiento de agua, por lo que se puede
concluir que los factores de seguridad minimos para el caso de presas de tierra
presentados en la Tabla N° 5.1, propuestos por el US Corps of Engineers, pueden servir
como parametros comparativos para la evaluacion del comportamiento estatico y seudo-

estatico de los taludes de depositos de relaves.

Tabla N° 5.1
Factores de seguridad minimos para analisis de estabilidad en presas de tierra

Condicién Talud Aguas l Talud Aguas
Arriba ' Abajo

ko = =— - e | I—
I) Al final de la construccion 1.3 1.3

Para presas de mas de 15 m 1.4 1.4
IT) Estado de infiltracion constante - 1.5
[IT) Desembalse rapido ' 1.5 -
IV) Sismo |

Solo condiciones 1 y II 1.0 1.0
S, | = ==
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54 ANALISIS DE ESTABILIDAD POST-SISMO
5.4.1 Generalidades del analisis
5.4.1.1 Comportamiento sismico

El comportamiento sismico de un deposito de relaves depende principalmente del grado
de compactacion y porcentaje de finos, los cuales son parametros variables pero que
pueden ser controlados ya sea durante el proceso de cicloneo o durante la construccion de
la presa de relaves, ademas del esfuerzo de confinamiento que es funcion de la

profundidad y localizacion dentro de la presa.

La solucion mas economica para el embalse de relaves y para la construccion de la presa
se basa generalmente en la construccion del relleno hidraulico. Sin embargo la tipica
estructura de relleno hidraulico en depdsitos construidos con el sistema aguas arriba,
presenta un comportamiento no satisfactorio bajo cargas sismicas, con resultados de
inestabilidad en la zona del talud del dique de retencion y fallas por licuacion del dique y

del embalse de finos.

Para mejorar la resistencia a las cargas sismicas los depdsitos de relaves actuales son del
tipo aguas abajo o linea central con pendientes suaves en los taludes, diques de
contencion compactados y bajo contenido de limos en la arena. Tales soluciones son
positivas en el sentido de que reducen la relacion de esfuerzos de corte e incrementan la
resistencia ciclica. Ademas, los disefios actuales consideran sistemas de drenaje para la
reduccion de la region saturada y por consiguiente la disminucion de zonas con riesgo de
licuacion. Sin embargo, cada una de estas medidas implica una inversion, que puede
convertirse en una carga pesada para el costo operacional de la mina. Por lo tanto, hay
una necesidad de optimizar el disefio de presas de relaves tomando en cuenta las
consideraciones disponibles de los materiales de relaves y en conformidad a las

especificaciones de los requerimientos para su construccion.

5.4.1.2 Estabilidad dinamica

La estabilidad dinamica de un depdsito de relaves esta referida a la capacidad del mismo
para soportar las solicitaciones dinamicas debido al terremoto, manteniendo su integridad

y operatividad durante y después de la ocurrencia del mismo, pudiendo ocurrir algunas
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deformaciones debido a la pérdida parcial de resistencia como consecuencia del

incremento de la presion de poros.

Para el caso de depositos de relaves cuyos diques o presas estan constituidas de
enrocados, rellenos cohesivos o arenas densas bien compactadas, materiales que
experimentaran pequefia pérdida de resistencia durante un terremoto, el analisis de
estabilidad seudo-estatico proporcionara una adecuada evaluacion de su estabilidad
dinamica (Seed, 1979). Analisis de deformaciones utilizando el método de Newmark o
similar (Newmark, 1967, Makdisi y Seed, 1978), puede proporcionar una estimacion

adicional de las deformaciones permanentes inducidas por el sismo.

Para la evaluacion de la estabilidad sismica de depositos de relaves en materiales
arenosos medianamente compactos, existentes en el mismo deposito o en la cimentacion,
la eleccion del método de analisis y la interpretacion de los resultados obtenidos
requieren atencion especial. Con frecuencia, el andlisis es llevado a cabo por etapas,
empezando con una evaluacion simple, para luego ejecutar un analisis mas complejo

segun lo requiera el caso especifico.

En forma simple y concisa Seed y Harder (1990) recomiendan desarrollar los siguientes
10 pasos basicos, para la evaluacion del potencial y comportamiento sismico de presas de
tierra en general, este procedimiento puede ser aplicado en el caso de depositos de

relaves:
1) Determinar la seccion transversal de la presa a ser considerada en el analisis.

2) Determinar el maximo o mas severo terremoto al cual la presa y su cimentacion
podrian ser sometidas, expresado en forma de un registro tiempo-historia de

excitacion en la base.

3) Determinar, con mayor exactitud posible, los esfuerzos en el terraplén antes del

sismo. Esto puede ser efectuado mediante técnicas de elementos finitos.

4) Determinar las propiedades dinamicas de los suelos que conforman la presa y su
cimentacion, tal como el modulo de corte, amortiguamiento, modulo volumétrico o
coeficiente de Poisson, los cuales determinan las caracteristicas de la respuesta
dinamica. Debido a que los materiales presentan caracteristicas no lineales, también

es necesario determinar la variacion de las propiedades con la deformacion.
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Calcular, usando apropiadamente el procedimiento de analisis dinamico por
elementos finitos, las aceleraciones y/o esfuerzos de corte dinamicos inducidos
dentro del terraplén y su cimentacion. Para quebradas estrechas donde la relacion
entre la longitud de cresta y la maxima altura de la presa es menor que 3:1, efectos
tridimensionales deben ser considerados en el analisis. Un analisis bidimensional de
la respuesta dinamica considerando un problema de deformacion plana, es suficiente
para la mayoria de las geometrias de presas existentes, donde la longitud de la cresta
es bastante mayor con relacion a la altura del terraplén. El analisis unidimensional en
general no es recomendable para el analisis de respuesta dinamica de la presa, sin
embargo, se puede obtener resultados suficientemente precisos para algunos casos

particulares.

Identificar los suelos potencialmente licuables que existen en la presa y la
cimentacion y evaluar su potencial de licuacion, es decir las caracteristicas de
desarrollo de presion de poros bajo carga ciclica. En la actualidad, esto puede
llevarse a cabo utilizando la informacion del Ensayo de Penetracion Estandar (SPT),
aunque los recientes desarrollos en las correlaciones entre el SPT y el Ensayo de
Penetracion Conica (CPT), pueden hacer de este ultimo ensayo una alternativa viable
cuando las condiciones del suelo y la geometria del depodsito se encuentren bien

definidas por medio de sondajes o alguna otra informacion.

A partir de los resultados de los pasos 6 y 7, evaluar la probable generacion de
presion de poros o acumulacion de deformacion ciclica dentro de la presa y su
cimentacion. Esto constituye la evaluacion del potencial para el inicio de licuacion de

suelos.

Si la evaluacion realizada en el paso 7 establece un potencial de licuacion
significativo, determinar la resistencia residual no drenada (estado constante) de los
suelos licuados. Este parametro puede ser obtenido a partir de datos del SPT o de las
correlaciones existentes entre CPT y SPT. Usando los valores de la resistencia
residual, evaluar la estabilidad global de la presa y su cimentacion. Esto constituye la

evaluacion de la estabilidad “post-sismo” o “post-inicio” de licuacion.

Si el paso 6 y/o 8 muestran que la presa es segura con relacion a una manifestacion
de importantes movimientos o deformaciones por deslizamientos ya sea al “inicio o
post-inicio” de licuacidn, evaluar la magnitud de las deformaciones totales que
probablemente resultaran de las cargas estaticas y dinamicas combinadas, y evaluar

su potencial impacto sobre la estabilidad y comportamiento de la presa.
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10) Utilizar un criterio adecuado en cada uno de los pasos anteriormente indicados
guiandose siempre por un conocimiento adecuado de las caracteristicas tipicas del
suelo, la esencia del método de elementos finitos y el procedimiento de analisis de
respuesta dinamica utilizado. Es importante ademas conocer detalladamente el

comportamiento de la presa en el pasado durante otros terremotos.

5.4.2 Metodologia del analisis

Los tipos de falla de depositos de relaves formados por materiales no cohesivos saturados
durante terremotos pueden ser clasificados en dos tipos: el primero cuando ocurre una
cantidad limitada de deformaciones permanentes, tales como asentamientos o
desplazamientos laterales del orden de algunos metros, y el segundo asociado a un flujo
del material que puede darse varias decenas de metros hacia aguas abajo del deposito. En
este contexto, la estabilidad dinamica del depdsito de relaves esta asociada a la eventual
ocurrencia de deformaciones limitadas durante un evento sismico, manteniendo su
integridad y funcionamiento después de la ocurrencia del terremoto, por lo tanto, una

eventual falla por flujo nunca puede ser admisible en una estructura de esta naturaleza.

El andlisis de estabilidad post-sismo se ha llevado a cabo a través del método
convencional de equilibrio limite, incorporando el valor de la resistencia residual no
drenada, como parametro de resistencia del material, en aquellos materiales donde el
analisis previo del potencial de licuacion indica la ocurrencia de este fendmeno para el
terremoto de disefio. La resistencia residual (Sy,) ha sido evaluada a partir de
correlaciones empiricas existentes entre este parametro y el numero de golpes del ensayo

de penetracion estandar (SPT), tal como fue presentado en el capitulo 2.

Los factores de mayor importancia que deben ser considerados para la evaluacion de la

estabilidad sismica de presas de relaves son:

Caracteristicas del terremoto de diseiio
Propiedades estaticas y dinamicas de los materiales
Potencial de licuacion

- Procedimiento de diseiio y construccion
Meétodos de analisis sismico
Resistencia residual de materiales licuados

Potencial de deformacion por flujo
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- Medidas de remediacion

Evaluacion de esfuerzos estaticos

La primera etapa en el proceso de analisis involucra la evaluacion del estado inicial de
esfuerzos estaticos dentro de la presa y su cimentacion. La determinacion de estos

esfuerzos es importante por las dos siguientes razones:

a) El esfuerzo de confinamiento efectivo, puede influenciar significativamente en las
caracteristicas de la respuesta dindmica, asi como también en el calculo del esfuerzo

ciclico.

b) El esfuerzo efectivo vertical de sobrecarga y el esfuerzo de corte estatico en un plano
horizontal (t,,), puede ejercer una influencia significativa en la resistencia a la
generacion de presion de poros o en el “inicio” de la licuacion en cualquier punto

dentro del deposito.

En un depdsito de relaves los esfuerzos estaticos, en general, estan influenciados por
diversos factores, entre ellos, la secuencia de la construccion del dique y del deposito de
relaves, la forma en la que han sido depositados, las condiciones de drenaje, etc. Por lo
tanto, el procedimiento analitico para determinar estos esfuerzos debe tomar en cuenta los

factores indicados anteriormente.

Los esfuerzos estaticos inducidos durante el proceso de deposicion de relaves pueden ser
evaluados a partir de técnicas numéricas como el método de elementos finitos, en el cual
la secuencia de deposicion del relave debe ser modelada a través de un analisis
incremental de construccion por etapas. Estos métodos de analisis han sido
implementados en programas de computo como: FEADAMS84 (Duncan et al, 1984),
GESSDA (Parra, 1996) y otros. Para el modelamiento del proceso de construccion del
deposito, el modelo elastico-lineal proporciona muchas veces una buena aproximacion en
términos de esfuerzos, mas no asi en términos de desplazamientos. Sin embargo, la

ejecucion de un analisis no lineal es siempre recomendable.

Terremoto de diseiio

Las aceleraciones maximas probables que induciran los movimientos sismicos a nivel del

basamento rocoso, deben ser determinadas a partir de las condiciones de sismicidad de la
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zona del proyecto. Estos valores se obtienen de un estudio de Peligro Sismico
considerando periodos de retorno correspondientes a 150 y 500 afios para depdsitos
operativos € inactivos respectivamente, tal como lo recomiendan las normas de medio
ambiente. El estudio de Peligro Sismico del Perua (Castillo y Alva, 1993) constituye una
buena referencia para la evaluacion de las maximas aceleraciones que podrian producirse
en diferentes zonas del Peru, considerando una probabilidad de excedencia de 10% y vida
atil de 50 y 100 afios. En este estudio también se sefialan las diferentes fuentes
sismogénicas tanto superficiales como profundas que influyen en la determinacion

probabilistica de las maximas aceleraciones y magnitudes.

Por otro lado, estos valores de aceleracion maxima son utilizados para normalizar el

registro tiempo-historia de aceleraciones durante el analisis de respuesta sismica.

Anadlisis de respuesta sismica

La determinacion de los esfuerzos cortantes maximos inducidos por un movimiento
sismico y que actuan en planos horizontales dentro del depdsito de relaves, constituye un
factor importante en la evaluacion del potencial de licuacion de un deposito operativo.
Por lo tanto, es necesario evaluar apropiadamente la respuesta del deposito de relaves

ante solicitaciones sismicas a las que eventualmente podria ser sometido

La evaluacion de la respuesta sismica y las caracteristicas de amplificacion en el
deposito, pueden ser realizadas utilizando procedimientos analiticos o técnicas numéricas
mediante elementos finitos. El programa SHAKE (Schnabel et al. 1973) evalua la
respuesta mediante el analisis unidimensional de propagacion de ondas. Este tipo de
analisis puede ser utilizado como una aproximacion preliminar ya que debido a la
naturaleza del deposito y su geometria, el problema es fundamentalmente bidimensional
o en algunos casos (valles muy estrechos) tridimensional. Por otro lado, el analisis por
elementos finitos de un problema plano puede ser realizado con programas tales como:
QUAD4 (Idriss et al., 1973), GESSDA (Parra, 1996). En cualquier caso, es necesario
determinar adecuadamente el estado de esfuerzos iniciales (estado de esfuerzos finales
del analisis estatico), debido a que los parametros dinamicos de los materiales de relave
son dependientes de este estado de esfuerzos. En los programas anteriormente

mencionados el analisis no lineal es realizado utilizando el método lineal equivalente

propuesto por Seed e Idriss (1969).
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5.4.6 Andlisis de licuacion de los materiales de relaves

El procedimiento mas utilizado para la evaluacion del potencial de licuacion de suelos en
general, es el método simplificado propuesto por Seed e Idriss (1971), siendo la version
mas reciente aquella propuesta por Seed et al., (1984). La licuacion en términos basicos
es definida por los efectos superficiales, tales como volcanes de arena, desplazamientos

laterales, grietas y asentamientos.

Seed e Idriss (1971) propusieron que la relacion de esfuerzo ciclico inducida por un
terremoto en un deposito de suelo a una profundidad determinada, puede ser evaluada

mediante la siguiente expresion:

T Ban O,
= = 065 = =2 T4 (4)
Un g U.-.
donde:
Ta = esfuerzo de corte inducido por el terremoto

amsx — aceleracion maxima

g = aceleracion de la gravedad

o, = esfuerzo total vertical a la profundidad considerada

o, = efuerzo efectivo vertical a la profundidad considerada

ra = factor de reduccion que decrece de 1 en la superficie a 0.9 a 10 metros de
profundidad

En el caso de presas de relaves donde, por lo general, la geometria de los depositos es
muy diferente de aquella supuesta para el desarrollo de la expresion propuesta por Seed e
Idriss, la relacion de esfuerzo ciclico equivalente inducida por el movimiento sismico es
calculada de la siguiente manera:

T4 T h,max_

= = 065 —= (5)
O, Os

donde T,msx €s el valor de pico del esfuerzo cortante ciclico actuante en planos

horizontales y es calculado a partir del analisis de respuesta sismica.

Para la evaluacion de la ocurrencia o no de licuacidn, el método simplificado propone la

utilizacion del grafico mostrado en la Figura N° 5.5. La intensidad del sacudimiento
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producido por el terremoto es representada en este grafico por la relacion de esfuerzo
ciclico promedio, Ta/ ©,, ¥ la condicion in-situ del suelo mediante la resistencia a la

penetracion normalizada, (N;)so, €n el estrato critico, obtenida a partir del ensayo de

penetracion estandar. El valor de (N))¢ es determinado segun:
(Ni)eo = Cn* Neo (6)

donde:
N¢o = Numero de golpes/pie del ensayo de penetracion estandar, considerando 60% de

energia que libera el equipo en su conjunto.

(Cn<2.0)
[1 _
Cy = \):" : o, en Kg/cm? (Segun Liao y Whitman, 1985)
ﬁﬁ
0.6

Porcentaje

=
de Finos 835 15 3

| |
0 10 20 30 40 50

(Ni)go

Figura N° 5.5: Correlacion entre la relacion de esfuerzo para causar licuacion y valores de
N, para arenas limosas, para terremotos de M = 7 2 (de Seed et al., 1984)
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El grafico para la evaluacion de licuacion estd dado para arenas con diversos contenidos
de finos y para un terremoto de 7 2 de magnitud. La relacion presentada puede ser
facilmente extendida a terremotos de diferentes magnitudes multiplicando la relacion de

esfuerzos ciclicos calculados por los factores de correccion mostrados en la siguiente
Tabla:

Tabla N° 5.2
Factores de correccidon para terremotos de diferentes magnitudes

Magnitud Factor de Correccion

82 0.99
7% 1.00
6 % 1.13
6 1.32
5Ya 1.50

5.4.6.1 Correcciones por sobrecarga y esfuerzos cortantes

El método simplificado de Seed et al., (1984) fue desarrollado considerando un esfuerzo
efectivo de sobrecarga de 1.0 Kg/cm? y condiciones de estratificacion horizontal del
terreno, esto es, sin esfuerzos cortantes estaticos presentes en planos potenciales de falla.
Sin embargo, la aplicacion del método en terraplenes y presas de relaves y su
cimentacion, donde los esfuerzos de sobrecarga son en algunos casos mayores de |
Kg/cm® y presentan grandes esfuerzos cortantes en planos potenciales de falla, implica
necesariamente la utilizacion de factores de correccion que deben ser aplicados a la
relacion de resistencia ciclica critica tomada a partir del grafico de evaluacion de

licuacion, para un valor de (N))eo especificado, segun:

r F g -
( £d ] CORR d hn‘ h‘a (7)
To Co

donde:
K, = factor de correccion por efectos de esfuerzos de sobrecarga.

K, = factor de correccion por efectos de esfuerzos cortantes estaticos.
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El factor K, utilizado en el presente estudio ha sido aquel propuesto tentativamente por el
Comité del NCEER (Finn, 1996), el cual es mostrado en la Figura N° 5.6.

Resulta importante indicar que durante los estudios de licuacion de arenas de la presa
Duncan, el valor de K, fue obtenido a parir de ensayos triaxiales ciclicos en muestras
congeladas de la cimentacion (Pillai y Byrne, 1994). En este estudio los valores de Ko

resultaron mayores a los sugeridos por Seed y Harder (1990).

Por otro lado, los factores K estan definidos, en términos de la relacion de esfuerzos de
corte estatico =T,/ Oy, donde T, es el esfuerzo cortante estatico inicial en el plano de
falla y G, es el esfuerzo normal efectivo inicial en el mismo plano. El comité del

NCEER ha recomendado la correlacion entre K, y Ot propuesta por Boulanger et al.

(1991), la cual es mostrada en la Figura N° 5.7.
g

1.0 ™
0.8 :
( NCEER (1996)
o
Seed & Harder (1990)

0.4 | - -
0.2

0 | l

0 500 1000 1500

Esfuerzo de Confinamiento Efectivo (KPa)

Figura N° 5.6: Factores de correccion K usados actualmente (Seed y Harder, 1990) y los
propuestos por el Comité del NCEER (1996). (de Finn, 1996)
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Figura N° 5.7: Factores de correccion K, para el efecto del esfuerzo cortante estatico
(de Boulanger et al., 1991)

5.4.6.2 Factor de resistencia a la licuacion

54.7

El método simplificado establece que la resistencia a la licuacion de un material puede

ser evaluada a partir de un factor de seguridad definido como:

=T]/Eo

FRL —
Td / O,

(8)

La ocurrencia o no de licuacion se define como:

FRL>1.0  no se producira licuacion

FRL<1.0  se producira licuacion

Resistencia residual no-drenada

El andlisis de estabilidad post-sismo requiere la estimacion de la resistencia residual no-
drenada (S,;) en aquellos materiales donde se verifica la ocurrencia de licuacion. Este

parametro generalmente no puede ser determinado directamente mediante ensayos de

corte no drenados en muestras no disturbadas obtenidas en el campo, debido a la enorme
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dificultad que presenta el proceso de muestreo en suelos contractivos. Si embargo su
evaluacion se puede determinar a partir de los procedimientos presentados en el capitulo
2.

Poulos et al., (1985) desarrollaron un procedimiento para la correccion de los efectos de
la disturbancia de la muestra en la resistencia residual, determinada a partir de la
evaluacion de muestras de buena calidad tomadas in-situ. Sin embargo, las correcciones

son muy sensibles a la pendiente de la linea del estado constante segun Finn (1990).

Otra alternativa de aproximacion consiste en relacionar la resistencia residual con el
esfuerzo de sobrecarga efectiva (p’), asi se puede plantear: S, = C p’. En la evaluacion de
seguridad de la presa Sardis, Mississipi, Finn et al., (1991) utilizaron un valor de C =
0.075. Los valores de resistencia residual asi calculados son substancialmente mayores
que los valores limites de la correlacion (Nj)eo de Seed. Una revision de casos historicos
realizados por Lo et al, (1991) y Mc Leod et al., (1991), sugieren que C puede presentar
un valor de 0.1. A partir de entonces los valores de C estan en el rango de 0.06 — 0.08,

para ser usados en otras presas.

Por otro lado, Vaid y Thomas (1994) reconstruyeron muestras de arena para la evaluacion
en el laboratorio, cuyos resultados se ilustran en la Figura N° 5.8. Se puede observar el
amplio rango de la resistencia residual con el esfuerzo de confinamiento efectivo para

cualquier relacion de vacios. En este caso particular la resistencia residual varia entre

0.1ovwy 0.180,

Castro et al. (1985) plantearon que la resistencia en el estado constante es independiente
de la trayectoria de esfuerzos. Vaid et al. (1989) llevaron a cabo un extenso programa de
ensayos con la arena de Ottawa y arenas de relaves, para investigar los efectos de la
trayectoria de esfuerzos sobre la resistencia en el estado constante usando ensayos de
compresion y extension. En el caso de arena Ottawa la relacion de la resistencia en el
estado constante en compresion, a la resistencia en extension fue del orden de 10:1, para
relaves la relacion fue de 6:1. Ademas, el rango de relacion de vacios mostrando
comportamiento contractivo en extension es mucho mayor que en compresion. Tales
arenas son inherentemente anisotropicos y su respuesta a la carga depende de la
orientacion (3 del esfuerzo principal mayor relativo al plano de deposicion. Los datos

sugieren que el estado constante o resistencia residual de los suelos en el campo es

funcion de B (Vaid et al., 1989).



54.8

58

La dependencia de Sy, con B tiene importantes implicaciones practicas. El angulo B varia
a lo largo de la superficie de falla curva del terraplén, teniendo en el analisis de
estabilidad un 3 = 0 cerca a la cresta (carga en compresion) y un 3 = 90° en el pie del
mismo (carga en extension). Por lo tanto, la resistencia en el estado constante basada en
datos de ensayos en compresion, parece ser solo aplicable en la zona alta de la superficie
de falla. La resistencia puede decrecer hasta llegar a su minimo valor en extension en la

zona del pie.

f o o E-x-tensién 1
3c
|

| Tzl
180 -~

Resistencia Residual Cortante, kPa
)
=

50 400 kPa
\\M—
100 KPa———— |
D '_ e i —— B e N R
0.80 0.85 0.90 0.95

Relacién de Vacios, e

Figura N° 5.8: Dependencia de la resistencia residual y el esfuerzo efectivo de sobrecarga
(Vaid y Thomas, 1994)

Analisis de estabilidad post-sismo

La evaluacion de la estabilidad post-sismo puede ser llevada a cabo a través del
procedimiento convencional de equilibrio limite, incorporando la resistencia residual no
drenada en aquellos suelos que han sufrido licuacidn. El resultado del analisis se expresa
en términos de un factor de seguridad estatico cuyo valor representara las condiciones de
estabilidad post-sismo. Finn (1996) sefiala que para el analisis de estabilidad post-sismo,
incorporando la resistencia residual en los materiales que han sufrido licuacién, un factor

de seguridad es considerado aceptable si se encuentra en el rangode 1.1 a 1.2
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Con relacion a las propiedades de los materiales utilizados en el analisis de estabilidad,

Seed y Harder (1990), proponen tomar en cuenta las siguientes consideraciones:

1) Los elementos que presentan bajos valores del factor de resistencia a la licuacion
(FRL), es decir, FRL < 1.1, alcanzaran condiciones de falla por licuacion, y por lo
tanto, el analisis de estabilidad y deformacion debe considerar la resistencia residual

no drenada (Sur) como parametros de los materiales.

2) Los elementos de suelo con altos factores de seguridad (FRL = 1.4) sufriran pequeiia
perdida de resistencia como consecuencia del incremento de la presion de poros, por lo
que en el andlisis de estabilidad se debe considerar una fraccion importante de su

resistencia estatica (c,9).

3) Para elementos de suelo con factores de seguridad intermedios (1.1 < FRL < 1.4), se
debe utilizar valores de resistencia adecuados a las condiciones 1 y 2 anteriormente

mencionadas.

Analisis del potencial de deformacién

La segunda etapa del analisis de estabilidad post-sismo la constituye la evaluacion del
potencial de deformacion después de la ocurrencia de licuacion en los materiales
susceptibles al fenomeno. Es decir, es necesario determinar si el movimiento sismico
causara dafio moderado asociado a una deformacion limitada, o dafio severo o

catastrofico debido a grandes e ilimitadas deformaciones.

El analisis del potencial de licuacion presentado anteriormente puede resumirse en la
comparacion de la resistencia cortante ciclica tq y el esfuerzo cortante equivalente

inducido por el movimiento sismico, es decir:
Ta2<Ta %)

Sin embargo, el método de evaluacion de licuacion, por si solo, no prevé efectos o
consecuencias de la ocurrencia del fendomeno después del término del sacudimiento
sismico. En algunos casos la licuacion inducira una cantidad limitada de deformaciones
permanentes tales como asentamientos o desplazamientos laterales, por ejemplo, en
terraplenes o rellenos. Sin embargo, en otros casos se producira un movimiento lateral del
terraplén como resultado del flujo de los suelos licuados. En consecuencia la ocurrencia

de licuacion puede clasificarse en 2 grupos: condicion de deformacion limite y ocurrencia
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de deslizamiento por flujo, teniendo de esta manera un importante parametro cualitativo
para el disefio de presas y diques. Por lo tanto, aun después de que un suelo dado haya
sido identificado como susceptible a la licuacion, usando los criterios del método
simplificado (ecuacion 8), es necesario identificar si el suelo se encuentra en un estado

susceptible a deslizarse por flujo en estado licuado o no.

Por otro lado, tomar como unico elemento de juicio los factores de seguridad obtenidos
en andlisis de estabilidad que incorporan la resistencia residual de los materiales licuados,
tampoco es un criterio adecuado (Finn, 1996). Datos de ensayos de laboratorio muestran
que deformaciones muy grandes pueden ser necesarias para movilizar la resistencia
residual. Las deformaciones producidas pueden causar un comportamiento no
satisfactorio de la presa a pesar de haberse obtenido factores de seguridad adecuados. Por
lo tanto, es necesario llevar a cabo andlisis de deformacion post-licuacion para investigar

las posibles consecuencias de la ocurrencia del fenomeno.

Ishihara et al., (1990) propusieron un procedimiento para verificar la estabilidad de un
deposito. Este procedimiento, el cual se ilustra en forma resumida en la Figura N° 5.9, es

presentado en la siguiente tabla:

Tabla N° 5.3
Procedimiento para verificar la estabilidad de un depdsito de relaves

Etapa Evaluaciéon Licuacién Evaluacion | Deformacion Daiio
de licuacion de
Deformacion
Ta< Tal no ocurre T, >< Sur Ligera No existe

Ocurrencia o no

de licuacion T42Tal Ocurre Ts>< Sur Grande Existe

" T42Ta Ocurre T, < Sur Limitada Moderado

Ocurrencia o no

de falla por flujo

Ty >Tal Ocurre T, > Sur Ilimitada Severo
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donde:
Ta = amplitud del esfuerzo cortante equivalente inducido por el terremoto
Tdl = resistencia cortante ciclica
Ts = esfuerzo cortante inicial estatico
Sur = resistencia residual no-drenada del material
A
; ! a) T< Ty
o T Tal
N — Ts < Su
) I I >
= !
0 .,
w T Ts Su Deformadon Leve
(Sin danos)
L 1 L
Deformacion
A
i
4 b) Td z Ta
o W Tdl
c ‘ . Ts £ Su
@
2 | -
W g Ts Su DeforrPa aon Limitada
] (Dano moderado)
| . 1 , —
Deformacion
i
} C) oz Ty
@ Td | Tdl
= I : 1 Ts > Su
..3 i
w T Ts Sy Deformacion llimitada
i (Dano considerable)
£ 1 !

Deformacion

Figura N° 5.9: Verificacion de la estabilidad y extension de la deformacion
(de Ishibara et al., 1990)



CAPITULO 6

ANALISIS DE ESTABILIDAD PARA DIFERENTES CASOS EN EL PERU

6.1

6.2

6.2.1

INTRODUCCION

En el presente capitulo se presenta la aplicacion del método analitico desarrollado para
cuatro diferentes casos, cuyo procedimiento es descrito en el capitulo 5. Estos casos
analizados corresponden a depositos de relaves existentes en nuestro pais construidos
utilizando los diferentes métodos conocidos. Las caracteristicas generales de estos

depositos son descritas a continuacion.

Tabla N° 6.1
Caracteristicas generales de los depdsitos estudiados

Método de Talud Aguas Altura
Caso LN Construccion Arriba (m)
Ne 1 Inactivo Aguas arriba 1.5SH:1V 26.00
N°2 Operativo Agua arriba 2.4H:1V 16.00
N°3 Operativo Aguas abajo 2.5H:1V 25.30
N° 4 Operativo Linea central 3H:1V 40.00

ESTIMACION DE PARAMETROS DE RESISTENCIA CORTANTE

Descripcion de los materiales encontrados

La exploracion de campo de cada depdsito investigado consisti0 basicamente de
perforaciones con ensayos de penetracion estandar (SPT) a cada 1.5 m, de acuerdo a los
procedimientos descritos en el capitulo 2. Asimismo, los materiales encontrados fueron
llevados al laboratorio, donde se efectuaron ensayos estandar y especiales de Mecanica de

Suelos para su caracterizacion fisico-mecanica, los resultados de los ensayos se pueden
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apreciar en el Anexo 1. Se detalla a continuacion, las caracteristicas generales de los

materiales encontrados durante la exploracion de campo de cada caso analizado

Caso N° 1: Depo6sito de Relaves Inactivo

Las dos perforaciones realizadas en este deposito, se ubicaron en la corona de la presa.
Los ensayos de penetracion estandar realizados en estas perforaciones, cuyo registro de
campo es presentado en la Tabla N° 6.2, nos indican que en esta zona el deposito esta
compuesto basicamente de relaves gruesos clasificados como arenas limosas, con

contenido de finos variando entre 28-48%.

Tabla N° 6.2
Caso N° 1. Ensayos de penetracion estindar realizados
Sondaje P-1 Sondaje P-2 .
Profundidad (m) ! SPT (glp/pie) | Profundidad (m) | SPT (glp/pie)
1.95 o ) 5_ ] 1.95 T 5 ;
3.45 ' 9 | 3.45 8
l 4.95 B 495 | 6
i 6.45 10 6.45 i7 '
7.95 ; 9 7.95 8
9.45 i 11 9.45 7 J.
10.95 J 9 1 10.95 16
12.45 15 12.45 17
13.95 9 13.95 18
15.45 19 15.45 15
16.95 14 16.95 20
18.45 13 18.45 13
19.95 17 19.95 15
21.45 T 20.00 19
22.45 25 2045 23
23.45 24 2195 25
2445 | 30 345 18
25 85 | 3 24.45 21




LoS materiales d¢ relave {ino solo (ucron encontrados en una de las petloraciones, entre
9.00-10.50 metros de profundidad, presentando una resistencin o la pengtingion de 7
golpes/pi€ y un contenido de finos de 64%. Se presume que ¢stos materinles predominan

en el intenior del deposito debido a la forma en que los relaves han sido depositados.

Asimismo, ¢l depdsito actual presenta una cobertura compuesta por un materinl do
préstamo limo arcilloso y arenoso, soco, medimnamente plastico, en ostado suolto, con
gravas angulosas aisladas y de aproximadamente 30 cm de espesor en la superlicio del
depdsito. En la cara del talud este material prosenta mayor espesor. Fn gencral, osto

material no ha sido tomado en cuenta para los andlisis do estabilidad dol dopdsito

En la calicata llevada a cabo cn ol pie del depdstto, ¢l material cuatornario de cimentacion
consiste superficinlmonte de un suolo arcilloso de 0.60 m de espesor con presoncia do
gravas subangulosas aisladas. Por debajo de este material se encuentra una  grava

subangulosa con matriz de limo arcilloso, en estado semicompacto

Caso N° 2: Deposito de Relaves Activo Aguas Arriba

La ¢jecucion de los trabajos do campo consistié de dos perforaciones, las cuales fueron
denominadas P-5 y P-6, alcanzando profundidades de 14.80 y 1600 m., respectivamentc,
Se ha encontrado una mayor presencia do relave grueso clasificado como SM, con un
contenido de finos entre 27-47%. Los ensayos de penetracion estandar ronlizados en cadan
una de las perforaciones, indican que la resistencia de los relavos gruesos varia entie 3-10
golpes/pie en el sondaje -5 y de 3-6 golpes/pie en ¢l sondaje P-6. Il material fino que se¢
presenta por debajo del relave grueso fue clasificado como ML, existiondo algunos
pequefios lentes de relave fino de baja plasticidad, que fuoron clasificados como CL. La
resistencia en cl relave fino varia entre 2-4 golpes/pic en P-5 y 3-9 golpes/pio en -6,
evidenciando una compacidad muy suclta a suclta de los finos. Fl resumen del nimero de

golpes de los sondajes se observa en la Tabla N° 6,3

Para los fines del anahisis, se ha considerado la existencia dol muro de mamposter(a do
1.50 m de altura cimentado a 0.50 m. Asimismo, en cada una do las perforacronoy
realizadas se ha encontrado el suelo cuaternario de cimentacion del depésito, el cual estd
compuesto por una capa de tierra vegetal por debajo de la cual 8o presenta una grava de

particulas subredondeadas con arcilla. Se presume quo el material de origon uvio-aluvial
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de los rios adyacentes a la zona, el cual no fue detectado durante la exploracion de

campo, aparece subyaciendo el material cuaternario de cimentacion.

Tabla N° 6.3
Caso N° 2. Ensayos de penetracion estindar realizados

Sondaje P-§ Sondaje P—6
Profundidad (m) | SPT (glp/pie) | Profundidad (m) | SPT (glp/pie)
o 1es | 3 195 | 3 |

345 4 3.45 2
4.95 s | aes | s |
6.45 | 5 6.45 4
795 6 | 795 6
9.45 | 10 9.45 7
10.95 2 10.95 7
12.45 4 12.45 9
1395 | 3 13.95 3
B ) 16.00 34

Caso N° 3: Deposito de Relaves Activo Aguas Abajo

Este deposito se encuentra actualmente en construccion. Para el analisis se ha tomado en
cuenta la altura final proyectada durante el disefio de la presa de relaves, habiéndose
analizado la seccion de mayor altura, la misma que ha sido practicamente alcanzada en un
tramo de la presa. En la cresta de la presa existe un cicldn, el cual separa los materiales
finos de los gruesos, el relave grueso es depositado hacia aguas abajo, constituyendo el
cuerpo de la presa, mientras que el relave fino es depositado hacia aguas arriba y

constituye el depdsito de relaves propiamente dicho.

En este depdsito se realizaron 2 perforaciones, denominadas S-1y S-2, en cada una de las
cuales se realizaron ensayos de penetracion estandar cuyos resultados se muestran en la

Tabla N° 6.4. La primera perforacion se ubico en la cresta de la presa y la segunda a

media altura del talud aguas abajo.
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Los materiales encontrados en este depdsito corresponden unicamente a relaves gruesos
clasificados segun SUCS como SM, arenas limosas de grano fino. Este hecho se debe
basicamente al método aguas abajo utilizado en la construccion de la presa y a la
deposicion de relaves sometidos a un proceso previo de cicloneo. Los valores de
resistencia a la penetracion aumentan tipicamente con la profundidad desde 1-3
golpes/pie superficialmente, hasta 16-22 golpes/pie en el contacto con el material de

filtro, los pesos unitarios encontrados en los relaves gruesos son bastante altos.

A los 20 metros de profundidad en la perforacion S-1, se ha detectado un estrato de relave
grueso con resistencia a la penetracion de 27 golpes/pie. Este hecho se debe
probablemente a la oxidacion de la superficie del relave durante las primeras etapas de

deposicion de los mismos.

Tabla N° 6.4
Caso N° 3. Ensayos de penetracion estindar realizados
Sondaje S-1 Sondaje S-2
|
Profundidad (m) ; SPT (glp/pie) _I Profundidad (m) | SPT (glp/pie)

1.95 R 1.95 3
3.45 | 2 3.45 4
495 3 495 5
6.45 5 6.45 8
7.95 7 7.95 10
945 6 945 12
10.95 1l 1095 14

[ 12.45 12 12.45 16
13.95 13 N |
1545 | 12 |

B 16.95 16 )
18.45 14
19.95 27 B
21.45 17
2295 22




67

En este deposito se ha encontrando el rechazo a la penetracion en el fondo del mismo.
Durante las perforaciones ejecutadas no fue posible la obtencion de muestras de este
material de fondo, sin embargo, a partir de la revision del disefio de la presa de relaves, se
presume que se trate del material de filtro (arena) y sistema de drenaje compuesto por
gravas arenosas. Las lecturas efectuadas en los piezometros instalados en las dos
perforaciones realizadas, indican la ausencia de un nivel de agua. Sin embargo para el
andlisis que se harda mas adelante consideraremos un cierto nivel freatico para un caso

extremo.

Al pie del talud aguas arriba se encuentra el dique de arranque. Segun informaciones
proporcionadas, esta estructura sirvio para la deposicion de los relaves en las etapas
iniciales de crecimiento de la presa y estd compuesta por material cuaternario extraido de
los cerros aledaiios. Por otro lado, en el pie del talud aguas abajo se ubica el muro de
contencion, compuesto por bloques de piedra proveniente de la excavacion del tunel de

derivacion existente aguas arriba del dique.

Caso N° 4: Deposito de Relaves Activo Linea Central

Este deposito tambi€n se encuentra actualmente en construccion, habiéndose tomado para
el analisis la altura final proyectada en el disefio. Durante la exploracion de campo éste
deposito se encontraba en crecimiento y a una altura bastante menor que la altura final
proyectada. Se realizaron 4 perforaciones distribuidas en la corona y al pie del talud
aguas abajo, en las cuales se realizaron ensayos de penetracion estandar. Los materiales
de relave grueso que conforman el cuerpo actual de la presa, han sido clasificados como
arenas limosas (SM), con contenido de finos variando entre 18.9-25 %. Estos materiales
presentan valores de resistencia a la penetracion que varian entre 11-26 golpes/pie, estos

valores caracterizan estados medianamente compactos a compactos de estos relaves

gruesos.

El material cuaternario de cimentacion esta conformado, en general, por gravas arenosas
con limo y arcilla, con presencia de bloques y boloneria de regulares dimensiones. A
partir de ensayos geofisicos realizados en estudios previos, se estima que la potencia de
este material cuaternario de cimentacion varia entre 8 y 20 metros, presentandose los
menores espesores en la parte central del depdsito actual, zona que ha experimentado

mayor erosion fluvial.
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El andlisis realizado para este depdsito, considerard la altura que corresponde al
crecimiento final del mismo, por lo cual los datos obtenidos del ensayo SPT se han
extrapolado para el crecimiento final, bajo la hipdtesis de que el proceso de cicloneo y
compactacion de los relaves, serd similar al que se presenta actualmente. Los valores

extrapolados de resistencia a la penetracion se presentan en la siguiente tabla:

Tabla N° 6.5
Caso N° 4. Valores extrapolados de los ensayos de penetracion estindar
Sondaje S-11
Profundidad (m) | SPT (glp/pie) | Profundidad (m) | SPT (glp/pie)
1.95 12 16.95 14
3.45 T 1845 20
495 16 19.95 14
6.45 4 2145 | 14
795 | 20 | 2295 no
9.45 22 24.45 15
09s | 2 | 2595 16
12.45 26 27.45 15
1395 18 28.95 16
1545 26

6.2.2 Angulo de friccion

Para estimar el angulo de friccion interna de los materiales de relave, tanto grueso como
fino, se ha utilizado la correlacion empirica propuesta por Ohsaki (1959), presentada en el
capitulo 2. El calculo de los valores de N corregidos, utilizados en la expresion empirica,
y de los angulos de friccion calculados, es presentado en el Anexo 2. La Tabla N° 6.6

presenta la variacion del angulo de friccion interna obtenida a partir de la correlacion

indicada.

Por otro lado, se realizaron ensayos de resistencia cortante, corte directo y triaxial, en
muestras de relave grueso y fino, extraidas de las perforaciones y calicatas excavadas.

Estas muestras fueron remoldeadas a la densidad natural, previamente estimada La Tabla
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N° 6.7 presenta un resumen de los parametros de resistencia cortante obtenidos a partir de

los ensayos realizados, los resultados de los cuales son presentados en el Anexo 1.

Tabla N° 6.6
Angulo de friccion interna segun correlacion empirica de Ohsaki (1959)
Caso Material Clasificacién 9
SUCS o
)
N° 1 Relave Grueso SM 27 - 31
fogetivo Relave Fino ML 26
N° 2 Relave Grueso SM 22 -28
Aguas Agba Relave Fino ML 21-26
Relave Gru;so SM 21 _27
N° 3 parte superior
Aguas Abajo .
Relavg Fm'o ML 739
parte inferior
o
, DS Relave Grueso SM 29 - 37
Linea Central

Tabla N° 6.7
Resumen de ensayos de resistencia cortante

Corte Directo Triaxial CD
Caso Sondaje | Profundidad | SUCS =
(m) C ¢ c ¢
(Kg/em?) (Kg/em®)
N° 1 P-1 17.30 - 17.90 SM - -- 0.0 37.8
N° 2 P-5 11.40-12.00 CL 0.0 29.0 0.00 35.0
N° 3 S-1 0.00-6.00 SM 0.05 35.8 0.75 29.8
N° 4 S-11 4.50-4.95 SM 0.0 34.0 0.0 395




70

6.2.3 Zonificacion geotécnica de los depositos de relaves

En las Figuras N° 6.1 a la N° 6.4 se presentan las secciones transversales de los depositos
analizados con la zonificacion geotécnica propuesta para los analisis de estabilidad. Estas
secciones han sido propuestas sobre la base de la investigacion de campo y laboratorio
realizada y a las condiciones y caracteristicas de deposicion de los relaves en los

depositos y corresponden al tramo de mayor altura de cada deposito. ( Fotos N°3 a N°6).

Caso N° 1: Depésito de Relaves Inactivo

Relave Grueso

Esta zona corresponde al espaldon del deposito constituido por relave grueso y cuya

clasificacion corresponde a arenas limosas (SM). Se propone un angulo de friccion para

este material de ¢ = 32°y cohesion nula.

Relave Fino

Correspondiente a los limos arenosos y arcillas limosas. Si bien esta zona no fue
detectada durante la exploracion de campo, se estima que se encuentra en el interior del
depdsito de relaves debido a la forma en que estos han sido depositados. El angulo de
friccion propuesto para los materiales de esta zona es de 25°, habiendo sido estimado a
partir de los valores de N en material limoso encontrado en la perforacion P-2 y sobre la
base de la informacidon existente de los parametros de resistencia encontrados en

materiales similares de otros depositos de relave.

Cuaternario y Dique
Constituida por una grava limo-arcillosa correspondiente al suelo cuaternario de

cimentacion. Se estima que este material presenta un angulo de friccion del orden de ¢ =
32° y cohesion nula. Para fines de analisis se ha asumido que el dique de arranque
también conforma esta zona y posee los mismos parametros de resistencia que el material

cuaternario.

Roca

El material cuaternario se encuentra depositado sobre rocas igneas volcanicas de alta
resistencia mecanica y con grado de meteorizacion media. Este material ha sido
considerado como base rigida en el modelo, garantizandose un buen comportamiento

debido a su elevada resistencia.
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3820
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Figura N° 6.1: Seccion transversal del depdsito Caso N° 1y Zonificacion Geotécnica

Caso N° 2: Depésito de Relaves Activo Aguas Arriba

Cuaternario

Constituido por un material de grava sub-redondeada con arcilla, correspondiente al suelo

de cimentacion. Se estima que este material presenta un angulo de friccion interna del

orden de ¢ = 32°y cohesion nula.

Relave Grueso

Esta zona corresponde al espaldon del deposito cuya clasificacion corresponde a arenas
limosas (SM). El angulo de friccion para estos materiales varia entre 29°-30°, siendo la

cohesion nula. El contenido de finos varia entre 27-47%.

Relave fino

Correspondiente a los limos y arcillas arenosas clasificados segun SUCS como ML y CL.
Estos matenales fueron detectados parcialmente durante la exploracion de campo
presentandose por debajo del relave grueso. Debido a la forma en que estos materiales
han sido depositados, se estima que los mismos se prolongan hacia el interior del

depdsito de relaves. El angulo de friccion propuesto es de 25°.

Roca

La base rigida del modelo esta constituida por rocas igneas andesiticas de alta resistencia

mecanica y ligeramente meteorizadas, garantizandose un adecuado comportamiento.
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Figura N° 6.2: Seccion transversal del deposito Caso N° 2 y Zonificacion Geotécnica

Caso N° 3: Depésito de Relaves Activo Aguas Abajo

Relave grueso

Estos materiales han sido clasificados como arenas limosas de grano fino (SM). Debido
al aumento de la resistencia a la penetracion con la profundidad, identificado en las dos
perforaciones ejecutadas en este depdsito, se propone modelar el comportamiento del
relave grueso considerando que hasta los 10.0 metros de profundidad este material
presenta un angulo de friccion interma de 26°. Por debajo de esta profundidad y debido a

la mayor resistencia mecanica, el angulo de friccion aumenta a 31°.

Relave fino

Estos materiales no fueron investigados durante la exploracion geotécnica. Actualmente
este relave fino se presenta en un estado practicamente saturado. Visiblemente presenta
muy baja o nula resistencia cortante, debido al estado en suspension en el que es
depositado, siendo imposible el transito ligero de personas o equipo por la superficie de
este material. Se estima que su clasificacion corresponde a limos arenosos y arcillas
limosas (ML y CL). Para fines de analisis se ha considerado en forma conservadora, que

tanto el angulo de friccion como la cohesion presentan valores nulos.

Dique
Se ha estimado que los materiales del dique, compuestos por suelos cuaternarios
extraidos de las proximidades del deposito, presentan un angulo de friccion interna de 32°

y cohesion nula.
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Muro

Esta estructura estd compuesta por bloques de piedra y gravas provenientes de la
excavacion de las bocaminas. Se propone utilizar un valor del angulo de friccion de 38°y

cohesion nula.

Material cuaternario

Correspondiente al suelo de cimentacion de la presa de relaves y del propio deposito. Esta
constituido por arenas y gravas arcillosas. Se estima que este material presenta un angulo

de friccion interna del orden de 30° y cohesion nula.

Roca

El material cuaternario existente se encuentra depositado sobre rocas constituidas por
areniscas con intercalaciones de lutitas, cuya resistencia mecanica es media,
encontrandose ligeramente meteorizadas. Como en los casos anteriores, este material

constituye la base rigida del modelo en el analisis de estabilidad.

4080

il S1 Relve Grueso
Relave Fino /—r > Superior
' ;
|
4055 - 4 Relave Gruesol|Inferior
Dique !1
Cuaemario
4030 -
| Roca
4005 r . T T - T T T y T T T ' |
0 25 50 75 100 125 150 175
EJE X (metros)

Figura N° 6.3: Seccion transversal del deposito Caso N°3 y Zonificacion Geotécnica

Caso N° 4: Depdsito de Relaves Activo Linea Central

Relave Grueso

Estos materiales han sido clasificados como arenas limosas de grano fino (SM). Como se

indicé anteriormente estos materiales presentan valores relativamente altos de resistencia
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a la penetracion debido a que son sometidos a un proceso continuo de compactacion,
mediante la energia de un rodillo liso vibratorio. El angulo de friccion propuesto para el

analisis de estabilidad es de 36°.

Relave Fino

Estos matenales no fueron investigados durante la exploracion geotécnica. Como en el
Caso N° 3 este relave fino se presenta en un estado practicamente saturado. Presenta muy
baja o nula resistencia cortante. También en este caso se estima que su clasificacion
corresponde a limos arenosos y arcillas limosas (ML y CL). Para fines de analisis se ha

considerado que el angulo de friccion como la cohesion tiene valores nulos.

Presa de Arranque

Se ha estimado que los materiales de la presa de arranque, compuestos por suelos
cuaternarios (gravas arenosas con arcilla y limo, de particulas sub-redondeadas a sub-
angulosas) extraidos del cauce antiguo del rio en las proximidades del depdsito, presentan

un angulo de friccion interna de 34° y cohesion nula.

Material Cuaternario
El material cuaternario esta constituido por una grava arenosa con limo y arcilla, de

particulas sub-angulosas. El angulo de friccion interma estimado es de ¢ =30° y cohesion

¢ =0.1 Kg/cm®
S-11
Relave Fino
3900 Relave Grueso (lama)
_ Dique
) Cuatemario
Roca
3860 L L — —_ H
85 65 45 25 5 15 35 55 75 95
EJE X (metros)

Figura N° 6.4: Seccion transversal del depdsito Caso N° 4 y Zonificacion Geotécnica.
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Se presenta a continuacion una tabla que nos presenta un resumen de los parametros

geotécnicos considerados para los casos estudiados.

Tabla N° 6.8
Parametros de resistencia para el analisis de estabilidad

Deposito Material ¢ ¢ Y
©) (T/m?) | (T/m%
Dique y Material
N° | Cuaternario 32 0.0 2.0
Relave Grueso
Inactivo 32 0.0 1.6
Relave Fino 25 0.0 1.5
Material Cuaternario 32 0 2
N° 2
Aguas Arriba Relave Grueso 30 0 1.6
Relave Fino 25 0 1.5
Material Cuaternario 30 0.0 1.8
Muro 38 0.0 2.1
N° 3 Dique 32 0.0 1.9
Aguas Abajo Relave grueso (superior) 26 0.0 2.1
Relave grueso (inferior) 31 0.0 2.1
Relave Fino 0 0.0 2.0
Material Cuaternario 30 1.0 1.9
N° 4 Presa de Arranque 34 0.0 22
Linea Central Relave Grueso 36 0.0 1.9
Relave Fino 0 0.0 1.5
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63 ANALISIS DE ESTABILIDAD ESTATICO Y SEUDO-ESTATICO

6.3.1 Coeficiente sismico utilizado

Los valores del coeficiente sismico utilizados en el analisis de estabilidad seudo-estatico
han sido tomados como una fraccion de la maxima aceleracidn sismica calculada a partir
del Estudio de Peligro Sismico, considerando periodos de retorno de 150 afios para
depositos operativos y 500 afios para depdsitos inactivos. Para los casos analizados se

tienen los valores que se resumen en la siguiente tabla:

Tabla N° 6.9
Coeficiente sismico utilizado
Caso Coeficiente Sismico
N° 1 0.20
N°2 ---
N°3 0.20
N° 4 0.15

6.3.2 Analisis realizados

Se ha analizado la estabilidad del depodsito de relaves en condicion estatica y seudo-
estatica utilizando los valores de coeficiente sismico indicados en la seccidon anterior.
Para tal efecto se han utilizado los programas de computo XSTABL y PCSTABL los

resultados se pueden se presentan en el Anexo 3.

Para el caso del Depdsito de Relaves Aguas Arriba (Caso N° 2) no se ha realizado el
analisis seudo-estatico debido a que este deposito presenta un nivel de agua que
compromete parcialmente el dique, este nivel de agua fue detectado a aproximadamente
120 m de profundidad en el piezometro instalado en la perforacion P-6. El
comportamiento de los relaves, ante la ocurrencia de un evento sismico donde podria

ocurrir licuacion de los materiales saturados que se encuentran por debajo del nivel
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piezométrico, no puede ser tomado en cuenta por el método simplificado de analisis de
estabilidad seudo-estatico. Es necesario, en este caso llevar a cabo un detallado analisis
para evaluar el comportamiento y estabilidad del deposito después de la ocurrencia de un

evento sismico. Este analisis, que es llamado post-sismo, sera presentado mas adelante.

El andlisis en condicion seudo-estatica de los Depositos de Relaves Aguas Abajo y de
Linea Central (Casos N° 3 y N° 4), fue llevado a cabo debido a que estos, a pesar de que
se encuentran actualmente operativos, no presentan un nivel de agua lo cual fue
verificado a través de las lecturas en los piezometros instalados en el cuerpo de la presa
de estos depositos. Para el caso del deposito aguas abajo, se consideran dos posibles
mecanismos de falla, uno asociado a una falla de la base (falla A), y el otro asociado a la

falla del material de relave por encima del muro de contencion existente (falla B).

Los factores de seguridad calculados en el analisis son presentados en la siguiente tabla:

Tabla N° 6.10
Factores de seguridad calculados en el analisis de estabilidad

' | e
| Casos | Factores de Seguridad
Estatico ' Seudo-estatico
I - ok
Ne° | 1.449 l 0.964
|| N° 2 1.630
' ‘ Falla A 1.774 1.082
. NO3 | e — | S ——
‘ " FallaB 1.736 1.061
N° 4 2.290 1.510
| |

Se observa que los valores obtenidos de los factores de seguridad, son mayores que los
minimos recomendados, pudiendo ser considerados como depositos estables. Sin
embargo en el Caso N° | se tiene en el analisis seudo-estatico un valor menor que la
unidad. El alto valor del factor de seguridad obtenido en el analisis estatico en el deposito

del Caso N° 4, se debe al angulo de inclinacion relativamente bajo que presenta el talud.
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DETERMINACION DE ESFUERZOS ESTATICOS

En las Figuras N° 6.5 al 6.8 se presentan las diferentes mallas de elementos finitos
utilizadas en el analisis estatico y dinamico. En el analisis efectuado se ha modelado la
construccion del dique de arranque (cuando éste existe) y la deposicion del material de
relave en diferentes nimero de capas, dependiendo de la altura de cada depdsito. El
espesor de cada capa es aproximadamente el mismo.
=B =8
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Figura N° 6.5: Deposito de Relaves Caso N°1. Malla de elementos finitos.
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Figura N° 6.6: Deposito de Relaves Caso N°2. Malla de elementos finitos.
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Figura N° 6.7: Deposito de Relaves Caso N°3. Malla de elementos finitos.
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Figura N° 6.8: Deposito de Relaves Caso N° 4. Malla de elementos finitos.

Para la determinacion de los esfuerzos cortantes estaticos inducidos durante el proceso de
deposicion de los relaves se ha utilizado el programa GESSDA (Parra, 1996), basado en
la técnica numérica de elementos finitos. En este programa el comportamiento esfuerzo-
deformacion no lineal es reproducido utilizando el modelo hiperbolico (Duncan y Chang,
1970) y la secuencia de deposicion del relave es modelada a través de un analisis

incremental de construccion por etapas.

La estimacion de los parametros hiperbdlicos utilizados en el modelo constitutivo
empleado (modelo hiperbdlico), se ha realizado a partir de ensayos triaxiales
consolidados-drenados (CD), llevados a cabo en muestras de relave procedentes de los
depositos de relave evaluados y a partir de la informacion existente en la literatura para

materiales similares a los analizados (Duncan et al., 1980).

Se presenta las siguientes tablas con los parametros hiperbolicos utilizados en el analisis

estatico de los depositos de relaves estudiados.
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Tabla N° 6.11
Caso N°1. Pardmetros hiperboélicos para el analisis esfuerzo-deformacion

Parametros Dique Relave Grueso | Relave Fino
Y (T/m’) 2.0 1.6 1.5
Ysa(T/m?) 22 0.8 1.75
Ko 0.8 0.5 0.5
K 200 165 60
)< 300 290 150
N 1.07 0.69 0.90
R¢ 0.57 0.64 0.70
Ky 200 100 20
M 0.89 0.40 1.0
¢ (T/m?) 0.0 0.0 0.0
d(°) 32 32 25
Ad (°) 0 2 0
Tabla N° 6.12
Caso N°2. Pardametros hiperbélicos para el analisis esfuerzo-deformacion
Parametros Dique Relave Grueso Relave Fino
Y (T/m?) 1.9 1.6 1.5
Vsal(T/m’) 2.0 1.8 1.75
K, 0.8 0.5 0.5
K 200 150 60
Ky 300 280 150
N 1.07 0.55 0.90
R¢ 0.57 0.65 0.70
Kp 200 100 20
m 0.89 0.40 1.0
¢ (T/m?) 0.0 0.0 0.0
o(°) 30 27-30 25
Ad(°) 0 2 0
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Tabla N° 6.13

Caso N°3. Parametros hiperbélicos para el andlisis esfuerzo-deformacion

Parametros Cuaternario Dique Relave Grueso | Relave Fino
Y (T/m®) 1.9 2.2 2.1 2.0
Ysa( T/m’) 2.1 2.1 23 2.2
K, 0.7 0.8 0.5 0.5
K 160 420 330 110
Ky 300 700 660 275
N 0.81 0.50 0.281 0.515
R¢ 0.63 0.78 0.79 0.75
Ks 100 125 70 38
m 0.81 0.46 0.45 0.323
¢ (T/m?) 1.0 0.0 0.0 0.0
o(°) 30 40 28-30 24
Ad(°) 0 0 2 0

Tabla N° 6.14

Caso N°4. Parametros hiperbdlicos para el andlisis esfuerzo-deformaciéon

Pardametros Cuaternario Dique Relave Grueso Relave Fino
¥ (T/m?) 1.9 22 1.9 1.5
Ysa(T/m?) 2.1 23 2.1 1.7
K, 0.7 0.8 0.8 0.5
K 160 350 340 60
Kur 300 500 510 150
N 0.81 0.50 0.60 0.90
Rf 0.63 0.78 0.69 0.70
Ky 100 125 140 40
m 0.81 0.45 0.40 1.00
¢ (T/m?) 1.0 0.0 0.0 0.0
o(°) 30 34 36 25
Ad(®) 0 3 0 0
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65 ANALISIS DINAMICO

6.5.1 Caracteristicas del terremoto de diseiio

Los valores de aceleraciones maximas probables que induciran los movimientos sismicos
a nivel del basamento rocoso fueron obtenidos a partir del analisis de peligro sismico
realizado para la ubicacion especifica de cada deposito estudiado y considerando periodos
de retorno recomendados por las normas de medio ambiente. Los valores de magnitudes
han sido determinados considerando la influencia de las diferentes fuentes sismogénicas

existentes en el area estudiada.

Se presenta en la tabla siguiente las caracteristicas del terremoto de disefio utilizado en el

analisis dinamico y del potencial de licuacion de cada deposito investigado en el presente

trabajo:
Tabla N° 6.15
Valores de aceleraciones maximas y magnitudes
Periodo de Sismo de .
Depésito Condicién Retorno Operacion | Magnitud

(afios) a(g) M,

N°l Inactivo 500 0.35 7.5

N°2 Operativo 150 0.28 7.5

N°3 Operativo 150 0.29 7.8

N°4 Operativo 150 0.29 7.5

6.5.2  Analisis de Respuesta Sismica

La evaluacion de la respuesta sismica fue realizada utilizando el mismo programa de
elementos finitos empleado en el andlisis estatico (GESSDA). Este programa permite

realizar un analisis secuencial estatico y dinamico, en el cual los esfuerzos finales,
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En las Figuras de la N°® 6.9 al 6.16, se muestran las distribuciones de esfuerzos cortantes

(Txy) y de la relacion de esfuerzos cortantes y esfuerzos verticales (ot = 1, /o), obtenidas

del analisis efectuado por elementos finitos en cada uno de los casos investigados.
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Figura N° 6.10: Deposito de Relaves Caso N° 1. Distribucion de la relacion o = 1y, /o,
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Figura N° 6.11: Deposito de Relaves Caso N° 2. Distribucion del esfuerzo cortante 1y

Figura N° 6.12: Depdsito de Relaves Caso N° 2. Distribucion de la relacion o = 1, /oy
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Figura N° 6.13: Deposito de Relaves Caso N° 3. Distribucion del esfuerzo cortante 1y,
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Figura N° 6.14: Deposito de Relaves Caso N° 3. Distribucion de la relacion o = Ty /oy
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obtenidos en el analisis estatico, son tomados como esfuerzos iniciales antes de la
aplicacion de las cargas sismicas. El calculo de estos esfuerzos es importante para la
determinacion del modulo cortante de materiales granulares a partir de la expresion

empirica propuesta por Seed e Idriss (1970):

— t72
O m

G=21.7P, K, (1)

a
donde: P, es la presion atmosférica; K; es el coeficiente del modulo cortante y o m es el
esfuerzo efectivo medio. El médulo cortante tiene las unidades de la presion atmosférica.
En esta expresion se observa que el modulo cortante es dependiente, entre otros factores,

del nivel de esfuerzos iniciales actuantes en el punto considerado.

El programa mencionado realiza el andlisis dindmico a través del modelo lineal
equivalente (Seed e ldriss, 1969), actualizando las propiedades dindmicas en funcion del
nivel de deformaciones cortantes inducidas por el movimiento sismico y considerando
amortiguamiento variable en cada elemento. Las mallas de elementos finitos utilizadas
para el analisis de respuesta sismica de los diferentes depositos de relaves son las mismas

utilizadas en el analisis estatico.

Los parametros utilizados en este andlisis, asi como las curvas de reduccion del modulo
cortante y factor de amortiguamiento han sido tomados de la literatura existente,
considerando que el comportamiento de los relaves, grueso y fino, corresponden a suelos
granulares (arenas) y que el dique de arranque y suelo cuatemario de cimentacion son
materiales de origen morrénico o fluvio-aluvial, pudiendo ser considerados también como
materiales granulares. La Tabla N° 6.16 resume los parametros dinamicos utilizados en el

presente analisis.

Para el analisis de respuesta sismica se ha utilizado la componente horizontal (N820) del
registro de aceleraciones del terremoto de Lima de 1974, normalizado a la aceleracion
maxima indicada en la seccion anterior. Es importante indicar, que terremotos asociados
a la zona de subduccion, como el utilizado en el presente estudio, son los que causarian
los mayores daiios debido a la alta actividad sismica reportada en esta zona de interaccion

de placas.
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Tabla N° 6.16
Valores de Kj ma, para el anilisis de respuesta sismica
Caso | Grues Fino |Cuaternario] Ditue | Muro
N° 1 40 30 100 100 --
N°2 40 30 100 -- --
N°3 45 30 70 100 150
N° 4 70 30 70 100 -

Los resultados del analisis indican la ocurrencia de amplificacion de las aceleraciones en
la cresta de todos los depdsitos. Las aceleraciones maximas en la superficie del depodsito
del Caso N° 1 fueron de 0.42-0.49g. Para el depdsito del Caso N° 2 fue 0.48g, es decir, se
verifica una amplificacion maxima de 1.7, que se debe probablemente a la mayor
extension longitudinal del mismo con relacion a los otros depositos. En el deposito del
Caso N° 3 la aceleracion maxima fue 0.50-0.53g, es decir, se verifica una amplificacion
maxima de 1.8 para el deposito. En el depdsito del Caso N° 4 la aceleracion maxima fue
0.40g. Es importante indicar que los movimientos calculados en la superficie de los
depositos estan caracterizados por presentar periodos mas largos que los movimientos en

la base.

En las Figuras N° 6.17 al N° 6.20 se presenta la distribucion de esfuerzos cortantes
maximos en planos horizontales que son inducidos por el movimiento sismico. Estos
valores son importantes para la evaluacion del potencial de licuacion del deposito de

relaves.
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Figura N° 6.17: Deposito de Relaves Caso N° 1. Distribucion de esfuerzos cortantes
dinamicos maximos Txy max

Figura N° 6.18: Deposito de Relaves Caso N° 2. Distribucion de esfuerzos cortantes
dinamicos maximos Txy max
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Figura N° 6.19: Depésito de Relaves Caso N° 3. Distribucion de esfuerzos cortantes

dindmicos maximos Ty max

Figura N° 6.20: Deposito de Relaves Caso N° 4. Distribucion de esfuerzos cortantes

dindmicos MAximos Txy max
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ANALISIS DE ESTABILIDAD POST-SISMO

Evaluacion del potencial de licuaciéon de los materiales de relaves

El andlisis de licuacion en el Deposito de Relaves Inactivo Caso N° 1 se ha realizado
considerando que la profundidad del nivel freatico se encuentra a 23 metros en las
perforaciones P-1 y P-2, y a 5 metros en la perforacion P’-2, esto es, 2.50 y 1.50 metros
por encima del fondo del deposito. Si bien el deposito se encuentra inactivo y sin
presencia de agua verificada en las lecturas de los niveles piezométricos, se considera que

esta ubicacion del nivel del agua como una probable condicion extrema.

Para el Deposito de Relaves Aguas Arriba del Caso N° 2, el nivel fredtico considerado ha

sido aquel obtenido en la perforacion P-6, es decir 12 metros de profundidad.

En el caso del Deposito de Relaves Aguas Abajo Caso N° 3, se ha asumido una condicion
extrema de altura de agua de 5.0 metros en la ubicacion de la perforacion S-1 (cresta de

la presa).

Para el Caso N° 4 del Deposito de Relaves de Linea Central se ha considerado un nivel
freatico a 17.00 metros en la ubicacion de la perforacion S-11 (cresta de la presa), donde

se asume que el depdsito tiene la altura final de diseiio.

Para fines del analisis, los materiales de relave fino clasificados como CL, han sido
considerados como ML, con la posibilidad de ocurrencia de licuacion debido a la

cohesion nula que presentan.

La evaluacion de la relacion de esfuerzo de corte ciclico necesario para causar licuacion
en los materiales de relave, fue realizada utilizando el programa DLICUA desarrollado
en el CISMID de la UNI (Parra D. y Alva J., 1991) aplicando los factores de correccion
por sobrecarga y esfuerzos cortantes, como fue indicado en el capitulo 5. Los resultados
del analisis de licuacion son presentados en el Anexo 2. A continuacion se presentan
algunos comentarios a partir de los resultados obtenidos en cada deposito.

Caso N° 1

Se observa en este depdsito que en las perforaciones P-1 y P-2 por debajo de los 15.5

metros de profundidad, es decir, debajo de la supuesta ubicacion del nivel freatico, en
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general, se presentan valores mayores que la unidad, indicando que los materiales de
relave grueso, clasificados segun SUCS como SM, no sufririan la ocurrencia de licuacion
inducida por el movimiento sismico, debido al estado medianamente compacto a
compacto que caracteriza a estos materiales. Los materiales de relave grueso encontrados
en el deposito investigado presentan valores de resistencia a la penetracion relativamente
altos en comparacion a los valores tipicamente bajos reportados en otros depositos de
relaves, ya sea operativos o inactivos. En la perforacion P’-2 realizada en la plataforma
cercana al pie del talud se verifica la ocurrencia de licuacion por debajo de la supuesta
ubicacion del nivel de agua. Sin embargo, la ocurrencia de licuacion en una pequeiia zona
muy localizada, cerca del dique de este depdsito no compromete la estabilidad global de
todo el deposito. Por otro lado, es de esperar que una banqueta estabilizadora mejore las
caracteristicas de resistencia de los materiales de relaves de esta parte del talud,

mejorando con ello su resistencia a la licuacion.

Caso N°2

En este deposito se observa que por encima de la ubicacion del nivel freatico, se
presentan factores de seguridad menores que la unidad, no correspondiendo
necesariamente a una condicion de licuacion, debido a que el suelo se encuentra en
condicion no saturada. Sin embargo, por debajo del nivel del agua los materiales de
relave fino (ML) que aparecen a estas profundidades, sufririan la ocurrencia de licuacion

debido al estado suelto y condicion saturada que presentan.

Caso N° 3

En el caso de este deposito los valores de los factores de seguridad sin la aplicacion de los
factores de correccion, a las profundidades de interés, es mayor que la unidad debido al
estado medianamente compacto que presentan. Sin embargo, debido a la forma en la cual
los materiales de relave son depositados, simulados adecuadamente a través de la
secuencia constructiva de la presa en el analisis esfuerzo-deformacion por elementos
finitos, se generan esfuerzos cortantes importantes cuyo efecto, asociado al efecto de la
importante sobrecarga a estas profundidades, reduce drasticamente el factor de seguridad
a valores menores que la unidad, indicando la ocurrencia de licuacion para el terremoto

de disefio considerado en el analisis.

Caso N° 4

En este deposito el analisis indica que, sin la aplicacion de los factores de correccion, los
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factores de seguridad son también mayores que la unidad. Sin embargo, los elevados
valores del esfuerzo de sobrecarga, del orden de 5.0 Kg/cm? (500 kPa), reducen los
factores de seguridad a valores menores que la unidad indicando también, en este caso, la
ocurrencia del fenomeno, aunque la extension de la zona licuada se limita a la region

saturada mucho menor que la region no saturada del deposito.

Evaluacion de la resistencia residual no-drenada

La resistencia residual no drenada de los materiales de relave que sufren licuacion fue
evaluada a partir de las correlaciones con los valores de resistencia a la penetracion
corregidos N, presentados en el capitulo 5, Figura N° 5.6 y los valores obtenidos son
presentados en el Anexo 2. Es necesario indicar que para el deposito del Caso N° 1, no se
ha evaluado este parametro debido a que en la condicién extrema de ubicacion del nivel

de agua, no se verifica la ocurrencia de licuacion.

Se presenta en la siguiente tabla los rangos de valores de resistencia residual para los

materiales de relave grueso y fino de cada depésito estudiado:

Tabla N° 6.17
Valores de resistencia residual no drenada

Resistencia Residual no Drenada
Depésito Sur (Kg/cmz)
Relave Grueso Relave Fino
N° 1 e -
N°2 0.11-0.13 0.05-0.08
N° 3 0.13-0.30 -
N° 4 0.09-0.17 ---

Resultados del andlisis de estabilidad post-sismo

Para el analisis de estabilidad post-sismo se utilizaron los pardmetros de resistencia de los
materiales de relave grueso y fino para cada caso estudiado, indicados en la siguiente
Tabla:
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Tabla N° 6.18
Parametros de los materiales utilizados en el anélisis de estabilidad post-sismo

Depésito Material Y ¢ ¢ bu Sur2
| (Tm* | ) | (@Tm? | @ |(T/m)
]
Cuaternario 1.9 32 0.0 - --
Relave No licuado 1.6 30 0.0 — -
N° 2 Grueso Licuado 1.6 - -- 0 1.3
Relave No licuado 1.5 25 0.0 - -
Fino Licuado 1.5 -- -- 0 0.8
Cuaternario 1.8 30 0.0 -- .-
Dique 1.9 32 0.0 -- -
Muro 2.1 38 0.0 -- --
N° 3
Relave Gruesolyp iciado | 2.1 26 00 | - | -
Superior
Relave Grueso No licuado 2.1 31 0.0 == --
Inferior Licuado 2.1 - - 0 | 22
Relave Fino Iszl?spensién 2.0 0 0.0 = ==
Cuaternano 1.9 30 1.0 = =
Presa de arranque 22 34 0.0 -- --
N4 No licuado 1.9 36 0.0 == =
Relave Grueso
Licuado 1.9 -- - 0 1.4
En
Relave Fino | syspension 1.5 0 0.0 -- -

El andlisis de estabilidad post-sismo se ha llevado a cabo considerando la misma
configuracion de los depositos evaluados en el andlisis estatico y seudo-estatico. Los
graficos de las superficies de falla obtenidas son presentados en el Anexo 3. En la Tabla N°

6.19 se presentan los factores de seguridad calculados.
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Tabla N° 6.19
Factores de seguridad calculados en el analisis post-sismo
. Factor de
Depésit

epostio Seguridad

N° 2 0.519

N°3 1.106

N° 4 1.980

Finn (1996) seiiala que para el analisis de estabilidad post-sismo, incorporando la
resistencia residual en los materiales que han sufrido licuacion, un factor de seguridad es
considerado aceptable si se encuentra en el rango de 1.1 a 1.2. Como se puede observar,
con excepcion del Deposito del Caso N° 2, los factores de seguridad para las condiciones
de nivel freatico indicadas anteriormente, son mayores que los minimos recomendados

pudiéndose considerar esta condicion como satisfactoria.

Por lo tanto, es indispensable que los sistemas de drenaje existentes y en proyecto puedan
canalizar la mayor parte de las aguas de escorrentia superficial, evitando asi su ingreso a
los depositos de relaves, lo cual podria elevar el nivel piezométrico y comprometer la
estabilidad de los depdsitos ante la ocurrencia de movimientos sismicos como los

considerados en el presente analisis.

En el grafico de las superficies de falla calculadas en el analisis de estabilidad del
deposito Caso N° 2 se puede observar que estas superficies comprometen los materiales
que han sufrido licuacion y que han sido modelados, para efectos del analisis post-sismo,
considerando su resistencia residual no drenada. Es debido a este hecho que los factores

de seguridad calculados presentan valores bastante bajos.

Evaluacion del potencial de deformacion

A partir del analisis simplificado de licuacion y del procedimiento para la verificacion de

la estabilidad de un depdsito de relaves, se presentan las siguientes conclusiones:
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Caso N° 1

Ante la ocurrencia de un terremoto severo y ante la existencia de una condicion extrema
representada por la presencia de un nivel piezométrico, el comportamiento de este
deposito sera satisfactorio, con la ocurrencia de ligeras deformaciones que no

comprometeran la seguridad e integridad del mismo.

Caso N° 2

En este depdsito se observa, en general, que los valores de resistencia residual son
mayores que los valores de los esfuerzos cortantes estaticos, practicamente para todas las
profundidades analizadas, lo cual nos indica, que a pesar de que el terremoto esperado
induciria licuacion de los relaves saturados por debajo del nivel de agua actualmente
existente, las deformaciones que se produciran, debido a la ocurrencia de este fenomeno,
serian moderadas comprometiendo de alguna manera la estabilidad y seguridad de este
deposito, pero sin la ocurrencia de una falla por flujo. Por lo tanto, se puede concluir que
ante la ocurrencia de un terremoto como el considerado en el presente analisis, este
depdsito presenta un comportamiento inestable, sin embargo las deformaciones seran

limitadas y el dafio moderado, pudiendo el mismo ser remediado.

Caso N° 3

En este caso se observa de la misma manera que en el Caso N° 2, que los valores de la
resistencia residual son mayores que los valores de los esfuerzos cortantes estaticos,
debido al estado medianamente compacto que presentan a estas profundidades. Por lo que
se concluye que el comportamiento sismico de este deposito en su actual condicion

operativa, sera satisfactorio.

Caso N° 4

En este deposito se verifica que la resistencia residual es menor que el esfuerzo de corte,
a las profundidades de interés. Este hecho se debe a la reduccion de los valores del SPT
debido a la importante sobrecarga que se presenta a estas profundidades, con la
consecuente disminucion de la resistencia no drenada. Sin embargo, debido a la pequeiia

extension de la zona saturada, lo anterior no representara condiciones de inestabilidad

para la presa de relaves.



CAPITULO 7

INFLUENCIA DE LA DENSIDAD RELATIVA Y EL CONTENIDO DE
FINOS EN EL COMPORTAMIENTO DE UN DEPOSITO DE RELAVES

71 INTRODUCCION

Este capitulo tiene por finalidad investigar el comportamiento de un depdsito de relaves
bajo la influencia de condiciones diferentes de densidad relativa conseguidas durante la
compactacion del relave durante la deposicion. Asimismo, se verificara la influencia del
contenido de finos, considerando ubicaciones diferentes del nivel freatico. Para tal efecto,

se evaluara el deposito de relaves tipo linea central Caso N° 4.

7.2  INFLUENCIA DE LA DENSIDAD RELATIVA

Para evaluar la influencia de la densidad relativa, se ha considerado dos formas de
deposicion, la primera considerando que el relave grueso es depositado de manera
convencional, es decir sin compactacidn, con lo cual se lograria una densidad relativa del
orden de 60%; y la segunda considerando un determinado grado de compactacion, lo cual
se puede conseguir sometiendo al relave a la energia de un rodillo liso vibratorio, después
que éste ha sido depositado, alcanzando densidades relativas del orden de 85%. De este
modo, el comportamiento del deposito de relaves sera evaluado considerando estas dos
densidades relativas diferentes, para analizar las condiciones de estabilidad y la magnitud

de los desplazamientos permanentes por sismo. (Foto N°7).
7.2.1 Determinacién de pardmetros del relave grueso

Los parametros del relave grueso utilizados en el analisis de estabilidad y esfuerzo-
deformacién, fueron obtenidos a partir de ensayos triaxiales consolidados drenados (CD)
realizados en especimenes remoldeados a las densidades relativas indicadas
anteriormente. Los parametros hiperbdlicos, en los cuales se incluyen los parametros de

resistencia cortante, son ilustrados en la Tabla N° 7.1,
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Tabla N° 7.1
Parametros hiperbélicos para el analisis esfuerzo-deformacién

Parametros (Cuaternario, Dique Relave Grueso Relave Fino
Dr=60% | Dr=85%
¥ (T/m3) 1.9 2.2 1.6 1.9 1.5
Vsl T/m’) 2.1 23 1.8 2.1 1.7
K, 0.7 0.8 0.5 0.8 0.5
K 160 350 170 340 60
Kyr 300 500 255 510 150
N 0.81 0.50 0.60 0.60 0.90
Rf 0.63 0.78 0.70 0.69 0.70
Kp 100 125 40 140 40
m 0.81 0.45 0.70 0.40 1.00
¢ (T/m?) 1.0 0.0 0.0 0.0 0.0
&(°) 30 34 30 36 25
Ad(°) 0 3 0 0 0

7.2.2  Anadlisis de estabilidad estitico y seudo-estatico

Para el analisis de estabilidad estatico y seudo-estatico, se utilizé el programa de computo

PCSTABL. Los parametros de resistencia del relave grueso en cada caso son 5 = 30°

(Dr=60%) y ¢ = 36° (Dr=85%). Los resultados en términos de factores de seguridad se

pueden apreciar seguidamente.

Tabla N° 7.2
Factores de seguridad calculados en el analisis de estabilidad

Factores de Seguridad
Casos
Estatico Pseudo-estatico
- —
60% 1.860 1.230
85% 2.290 1.510
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Figura N° 7.9: Deposito de Relaves con Dr=60%. Distribucion del esfuerzo cortante tyy
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Figura N° 7.10: Depdsito de Relaves con Dr=85%. Distribucion del esfuerzo cortante ty,

De los graficos obtenidos podemos concluir, con referencia a los desplazamientos, que se
observa un mejor comportamiento en el depdsito con una densidad relativa mayor (85%).
Los desplazamientos maximos horizontales en el deposito de menor densidad alcanzan
0.70 m en el talud, para el segundo caso (Dr=85%) los desplazamientos maximos solo
llegan a los 0.30 m. En los desplazamientos maximos verticales la diferencia es mas
notoria, el rango de los mismos en el talud, para el caso de Dr=60% es de 0.70-1.00 m y
para el caso de Dr=85% es de 0.10-0.50 m.
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En el caso de la distribucion de esfuerzos cortantes, y en general del estado de esfuerzos

en el cuerpo del deposito en cada caso, el comportamiento es similar por razones de
equilibrio estatico.

7.2.4 Analisis de respuesta sismica

El analisis de respuesta sismica, también fue realizado mediante el programa GESSDA,
utilizando el registro instrumental del terremoto de Lima de 1974 normalizado a 0.29g.

Para este analisis se utilizaron los siguientes valores del coeficiente del modulo:

Tabla N° 7.3
Valores de Ky para el analisis de respuesta sismica

Caso Relave Relave Material.
Dr Dique Grueso Fino Cuaternario
60% 100 45 30 70

Los graficos de las figuras N° 7.11 7.12 ilustran las distribuciones de esfuerzos cortantes
maximos para las condiciones analizadas. Se puede observar que el comportamiento en

las dos condiciones analizadas es bastante similar, no apreciandose mayor diferencia.
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Figura N° 7.11: Deposito de Relaves Dr=60%. Distribucion del esfuerzo cortante tyymsy



105

wire | D =
R = el 7+
e R
= ] . o
._....._-r_._q.é..u—:. o
—— -
e , ———_i s e
< T
?‘-f' i -4
= = —_ S
T L e
= ri—, <
Cj) p— e~ x P
e = - = e
it | = ol | | 1
I B A ! = T = N |

Figura N° 7.12: Depo6sito de Relaves Dr=85%. Distribucion del esfuerzo cortante tyymax

7.2.5 Andlisis de deformaciones permanentes

Newmark (1965) y Seed (1966) propusieron un método de analisis para predecir los
desplazamientos permanentes de presas de tierra debido a un movimiento sismico,
sugiriendo un criterio de comportamiento que es opuesto al concepto de factor de

seguridad que es basado principalmente en el equilibrio limite.

Luego se introduce el método de elementos finitos en el estudio bidimensional en la
respuesta de presas (Clough y Chopra,1966; Idriss y Seed, 1967) y el método lineal
equivalente (Seed e Idriss, 1969) que se utilizd con éxito, que representa la deformacion

no lineal dependiente del estado de deformaciones del suelo.

Para el estudio de presas de tierra durante terremotos severos, se distinguen dos tipos de

comportamiento:

1) El asociado a presas compuestas por arenas sueltas a medio densas, susceptibles al
incremento rapido en la relacion de presion de poros debido a la carga ciclica
resultante en el desarrollo de la relacion de presion de poros al 100% en el interior de
la presa, que se asocia con la reduccion a la resistencia de corte, y con movimientos

potenciales importantes, que pueden conducir a una completa falla.
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2) El asociado a presas construidas con arcillas compactas, arenas secas y algunas arenas
densas, con menor potencial para el incremento de la presion de poros que en caso
anterior, las deformaciones ciclicas son normalmente bastante pequeiias y el material
presenta mayor resistencia cortante no drenada, de tal manera que el resultado del

comportamiento post-sismo de la presa es de deformaciones permanentes limitadas.

Para determinar las deformaciones permanentes tenemos que evaluar la aceleracion de
fluencia (ky) y el tiempo-historia de la aceleracion inducida promedio dado para la masa

deslizante potencial.

La aceleracion de fluencia (k,) es definida como la aceleracion promedio producida por
una fuerza de inercia horizontal para la masa deslizante potencial, que proporciona un

factor de seguridad unitario, la cual origina los desplazamientos permanentes.

Los valores de ky para los dos casos analizados son ilustrados en la siguiente tabla:

Tabla N° 7.4
Aceleracion de fluencia

Caso Ky
60% 0.210
85% 0.350

La maxima aceleracion en la cresta, denominada Umiy, fue determinada a partir del
analisis de respuesta sismica. En la tabla que sigue presentamos las aceleraciones
maximas en la cresta del depdsito para nuestro analisis:

Tabla N° 7.5
Aceleracion maxima en la cresta

Uméx
Caso
(@)
60% 0.394

85% 0.430
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La aceleracion promedio maxima para la masa deslizante potencial, es denominada Kemsx.
En la Figura N°® 7.9 se establece una relacion entre la variacion de la relacion de méaxima
aceleracion (Kmsx/Umax) con la altura de la presa (Makdisi y Seed, 1977), y en la Tabla N°

7.6 se presenta el calculo de la aceleracion promedio maxima para los casos analizados.

0.0
O Método FE.
0.2
(rango para todos los da
0.4 —
y/h
0.6 |—
Promedio de
0.8 los datos U
1.0 !
0 0.8 1.0
Kmax /0 max

Figura N° 7.13: Variacion de la relacion de la maxima aceleracion con la altura de la
masa deslizante.

Tabla N° 7.6

Aceleracién promedio maxima

| P Kmx’u
y/h kméx/Uméx _
60% 85%
0.20 0.875 0.184 0.376
_0.25 | 0.825 0.173 0.355
O_Z;O 0.775 0.163 0.333

: | W
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La Figura N° 7.10 presenta el calculo de deformaciones permanentes a partir de la

relacion ky / kmax. Los resultados para los casos analizados son mostrados en la Tabla

N°7.7

DESPLAZAMENTOS, U<m

1000 —
100—
RANGO DE DATOS PARA
UNA MAGNITUD 75
10—
1—.
0.1~
0,01+ ; | s - [
0 0.2 0.4 0.6 0.8 10
ky / kmax

Figura N° 7.14: Variacion de desplazamientos permanentes con la aceleracion

Tabla N° 7.7
Desplazamientos permanentes
Ge | K| oo
[ _ 0610 8.00
60% 0.650 860
0.690 8.95
0931 ) 0.10 R
85% 0.986 012
1.051 014
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Hay una diferencia clara entre los casos estudiados con diferentes densidades relativas;
pues como se observa en la Tabla N° 7.7 los desplazamientos permanentes a pesar de no
ser significativos, si lo es el orden de magnitud entre ambos casos. Para los casos
analizados tenemos aproximadamente una proporcion de desplazamientos de 80 veces
uno respecto al otro. Por lo tanto, se concluye que el comportamiento de un depdsito de
relaves se ve influenciado en forma significativa por la compactacion inducida a los

materiales de relave grueso durante el proceso de deposicion de los mismos.

INFLUENCIA DEL CONTENIDO DE FINOS

Para evaluar la influencia del contenido de finos en el comportamiento del deposito de
relaves anterior, se ha analizado dos casos: el primero denominado Caso A, en el cual se
ha considerado una posicion del nivel freatico, que corresponde a material del dique
actualmente existente conformado por relave grueso, con un contenido de finos
relativamente bajo (permeable); y el segundo al cual se le ha denominado Caso B, donde
se ha considerado un supuesto nivel freatico que involucra una zona saturada mucho mas
extensa que en el caso anterior y que representaria un material de relave grueso poco
permeable debido a una mayor presencia de finos. Las Figuras N° 7.15 y 7.16 ilustran los

casos mencionados.

relave fino

cuaternario

Figura N° 7.15: Caso A. Ubicacion del nivel freatico
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relave fino

cuatermario

Figura N° 7.16: Caso B. Ubicacidn del nivel freatico

7.3.1 Andlisis de estabilidad estético y seudo-estitico

Los parametros de los materiales utilizados en este analisis corresponden a los mismos
utilizados anteriormente para una densidad relativa de 85%, que es la actualmente

existente en el depdsito analizado.

Para las condiciones detalladas anteriormente se realizo el analisis de estabilidad estatico
y seudo-estatico. Los resultados graficos se aprecian en las figuras N°7.17, 7.18 y 7.19.
Este ultimo analisis no fue realizado para el Caso B, debido a que ante la ocurrencia de un
evento sismico podria ocurrir licuacion de los materiales saturados que se encuentran por
debajo del nivel piezométrico, por lo que es necesario un andlisis para evaluar el
comportamiento y estabilidad post-sismo del deposito, que sera presentado en la siguiente

seccion. Los factores de seguridad calculados se presentan en la tabla a continuacion:

Tabla N° 7.8
Factores de seguridad calculados en el andlisis de estabilidad

Factores de Seguridad
Casos S .

Estatico Seudo-estatico

A 2.290 1.510

B 2.140 --
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Figura N° 7.17: Deposito de Relaves Caso A. Andlisis de Estabilidad Estatico

3820 |-

-Er 300
E
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Figura N° 7.18: Deposito de Relaves Caso A. Analisis de Estabilidad Seudo-Estatico

x40

Cota (msnm)

3860 |-

5 15 35 55 75 95 15
Eje X (metros)

Figura N° 7.19: Deposito de Relaves Caso B. Analisis de Estabilidad Estatico
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7.3.2 Andlisis de estabilidad post-sismo

Cota (msnmj

Para el analisis de post-sismo se ha considerado la licuacion del material de relave por
debajo del nivel freatico. Ademas se considera una resistencia residual Sy, para el Caso A
de los materiales de relave grueso licuados del deposito de 0.09-0.17 Kg/cm?, en el
analisis se toma el valor de S,,=0.14 Kg/cm2. Para el Caso B, por su mayor porcentaje de
finos se asume una resistencia residual menor, la cual para fines de analisis se ha utilizado

un valor de S,=0.12 Kg/cm?. Se presenta en la siguiente tabla los valores de los factores

de seguridad calculados en el analisis post-sismo:

Tabla N° 7.9
Factores de seguridad calculados en el anélisis post-sismo

C Factor de
aso seguridad
A 1.980
B 0.520

3840

3920 |-

3900

3880 |-

3860 |-

3840 1 L ; . L : :

Eje X (metros)

Figura N° 7.20: Deposito de Relaves Caso A. Analisis de Estabilidad Post-Sismo
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3840 .
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Figura N° 7.21: Depdsito de Relaves Caso B. Analisis de Estabilidad Post-Sismo

Los resultados graficos de la superficie de falla de la estabilidad post-sismo se aprecian
en las figuras N°7.20 y 7.21.

73.3 Analisis del potencial de deformacion

Para el Caso A analizado, no se ha realizado este analisis debido a la pequefia zona
saturada y licuada presente en este caso. Sin embargo el Caso B presenta una extensa
zona licuada que coincide con la zona donde se desarrollan las superficies de falla (talud),
en la cual los valores de los esfuerzos cortantes en varian entre 0.25-0.53 Kg/cm® Estos
valores, relativamente altos debido a la forma a la cual el deposito es construido, son

bastante mayores que el rango asumido de resistencia residual para el material de relave

grueso, para este caso analizado. Esto es, se verifica que Ty, > S,

Se concluye, por lo tanto, para el Caso B que ante la ocurrencia de un terremoto como el
considerado en el presente analisis y las condiciones supuestas de presencia del nivel de
agua, ocurriran dafios severos y deformaciones ilimitadas debido al flujo por licuacion
inducida por el terremoto, lo cual deberia evitarse a través de un adecuado proceso de

cicloneo durante la deposicion del relave.
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CAPITULO 8

CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

CONCLUSIONES

Se presenta a continuacion las principales conclusiones derivadas del trabajo de tesis

presentado:

- Para evaluar las propiedades de los materiales de relave y su distribucion dentro del
deposito, es necesario ejecutar un detallado programa de investigacion geotécnica,

tanto en campo como en laboratorio.

- El ensayo de penetracion estindar ha sido el método de ensayo in-situ mas
ampliamente utilizado en nuestro medio para la exploracion de campo de depdsitos de

relaves.

- Los ensayos estandar y especiales de Mecanica de Suelos comunmente utilizados para
la determinacion de las propiedades fisico-mecanicas de suelos naturales, pueden ser

utilizados para la caracterizacion de materiales de relave.

- La sismotectdnica regional y local indica que para determinar el peligro sismico en el
area de ubicacion del proyecto, hay que considerar los sismos de subduccion y los

sismos continentales superficiales, con sus diferentes atenuaciones sismicas.

- La escorrentia promedio y méaxima debe ser calculada para 500 aiios, como lo
recomiendan las normas de medio ambiente. Estas escorrentias pueden ser calculadas
a partir de métodos indirectos, para una zona en la cual no se disponen de registros

hidrolégicos y tienen que ser evacuadas por un adecuado sistema de drenaje.

- Cuando el deposito de relaves en estudio cuente con sistemas de drenaje, se requiere
evaluar su capacidad para evacuar las maximas escorrentias. De lo contrario este

sistema debe ser complementado de tal forma que se garantice su estabilidad fisica.

- La estabilidad dinamica de un depdsito de relaves esta referida a su capacidad para
soportar las solicitaciones dinamicas, manteniendo su integridad y operatividad

durante y después de la ocurrencia del evento sismico, pudiendo ocurrir deformaciones
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limitadas. En ese sentido la evaluacion de la estabilidad sismica de depositos de
relaves requiere especial atencion en la eleccion de los métodos de analisis y la

interpretacion de los resultados obtenidos.

Los esfuerzos estaticos estan influenciados por diversos factores, como la secuencia de
la construccion del dique y del depdsito de relaves, la forma en la que han sido
depositados, las condiciones de drenaje, etc. Los esfuerzos estaticos inducidos durante
el proceso de deposicion de relaves pueden ser evaluados a partir de técnicas
numéricas como el método de elementos finitos, en el cual la secuencia de deposicion
del relave debe ser modelada a través de un analisis incremental de construccion por

etapas.

La evaluacion de los esfuerzos inducidos por el sismo y las caracteristicas de
amplificacion en el deposito puede ser realizada utilizando procedimientos analiticos o

técnicas numeéricas mediante elementos finitos.

El analisis de estabilidad post-sismo puede ser llevado a cabo a través del analisis
convencional de equilibrio limite, incorporando el valor de la resistencia residual no
drenada en aquellos materiales licuados. La resistencia residual (S,) puede ser
evaluada a partir de correlaciones empiricas existentes entre este parametro y el

numero de golpes del ensayo de penetracion estandar (SPT).

El analisis del potencial de deformacion, se presenta como complemento al analisis
post-sismo. A partir de este analisis se puede estimar cualitativamente cual sera el

comportamiento del deposito después de la ocurrencia del terremoto de disefio.

Se ha presentado cuatro casos de depositos de relaves tipicos existentes en nuestro
pais, cuyas caracteristicas y propiedades de los matenales constituyentes han sido
evaluadas a partir de investigaciones de campo y laboratorio de Mecanica de Suelos.
Se ha realizado la evaluacion de la estabilidad estatica, pseudo-estatica y post-sismo

de estos depositos verificando la validez del procedimiento presentado.

Los analisis efectuados indican que el depdsito aguas arriba inactivo, Caso N° 1,
presenta inestabilidad en condiciones pseudo-estaticas, requiriendo medidas de
estabilizacion para garantizar un adecuado comportamiento sismico. Asimismo, el
analisis de licuacion indica que el fendmeno no se presentard para una condicidn
extrema de presencia del nivel freatico, debido al estado medianamente compacto a

compacto que presentan los materiales de relave.
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Con relacion al depdsito aguas arriba operativo del Caso N° 2, los resultados del
analisis indican un factor de seguridad post-sismo bastante bajo y la ocurrencia de
deformaciones limitadas debido a la licuacidn de los relaves saturados, siendo el dafio
producido de caracter moderado. Este hecho compromete en alguna manera la
estabilidad y operatividad de este depdsito aunque sin la ocurrencia de una falla

catastrofica por flujo.

Los resultados del analisis indican que los depdsitos aguas abajo y linea central, Casos
N° 3 y 4, presentan una configuracion estable para el terremoto de disefio, con la
ocurrencia de pequefias deformaciones que no comprometeran la seguridad e

integridad de estos depositos.

Se puede concluir que los depdsitos de relaves construidos con los métodos aguas

abajo y linea central, presentan un comportamiento satisfactorio.

La influencia de la densidad relativa en el comportamiento en un deposito de relaves
es verificada, tanto en la estabilidad estatica como la estabilidad post-sismo,
observandose mayores desplazamientos permanentes por sismo en el depdsito de
menor densidad relativa. Si bien estos desplazamientos no son significativos, la
diferencia en orden de magnitud entre los depositos de mayor y menor densidad

relativa, es bastante acentuada.

El estudio de la influencia del contenido de finos nos muestra que ante la ocurrencia
de un terremoto y con las condiciones supuestas de presencia del nivel de agua a causa
de un mayor contenido de finos, ocurriran dafios severos y deformaciones ilimitadas
debido al flujo por licuacién inducida por el terremoto, lo cual deberia evitarse a través

de un adecuado proceso de cicloneo durante la deposicion del relave.

RECOMENDACIONES

Se presenta a continuacion las principales recomendaciones derivadas de la investigacion

desarrollada:

Para el proyecto de un nuevo depdsito de relaves, se recomienda tomar en cuenta los
métodos de construccion conocidos como aguas abajo o linea central, ya que estos

presentan buenas condiciones de estabilidad.
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A fin de un buen estudio de estabilidad en un deposito de relaves se debe contar con
informacion sobre las condiciones del material que lo conforma utilizando los ensayos

in-situ ya mencionados.

Para garantizar un buen comportamiento sismico de un deposito de relaves, se requiere
proyectar un adecuado sistema de drenaje, para disminuir la zona saturada y la

posibilidad de licuacion de los relaves ubicados en estas zonas.

Se requiere también controlar el contenido de finos de los relaves gruesos del dique
del deposito obtenidos por cicloneo, para evitar el incremento de la superficie freatica

como consecuencia de la baja permeabilidad de los materiales finos.

Se recomienda compactar los relaves gruesos del dique con rodillos lisos vibratorios
para aumentar su compacidad y con ello, disminuir las posibles deformaciones como

consecuencia de una excitacion sismica.

Se recomienda incorporar dentro del procedimiento de analisis por elementos finitos,
el calculo de las deformaciones permanentes por sismo, tanto en depositos inactivos,

como en depositos operativos.

Finalmente, se recomienda revisar los criterios que establecen periodos de retorno de
150 afios para depositos operativos y S00 afios para depositos inactivos, debido a que

en este ultimo caso se considera algo excesivo.
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