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Resumen

En este trabajo se presentan las metodologias actuales para el analisis de taludes en
obras portuarias, que estan sujetos a fuerzas gravitacionales, hidraulicas y de sismo.

Se utilizaron los programas de cémputo “SLOPE/W” y “PLAXIS” con los que se realizd
un analisis paramétrico, considerando la influencia de los parametros del suelo, altura
de marea, longitud de ola, altura e inclinacion del talud y ubicacién de escolleras.
Ademas, se analizé la susceptibilidad a la licuacion por oleaje y sismo.

Finalmente se presentan las técnicas de exploracion y muestreo de suelos costeros y
marinos.

La metodologia descrita fue aplicada al caso de Puerto Madero, Chiapas.



Abstract

This document presents the current methodologies to analyze the slopes in ports, taking
into account gravity, hydraulic and seismic forces. For doing this, they were used the
“SLOPE/W” and “PLAXIS” computer programs. The analysis contemplates the effects of
parameters of soil, tide height, wave length, breakwater location, height and inclination
of slope. In addition it was studied the susceptibility of liquefaction by surge and seism.
All this was applied to the case “Puerto Madero, Chiapas”.

Finally, it is presented the techniques to explore marine soils.



Resumen ejecutivo

El desarrollo del pais en lo que a transporte se refiere, ha empezado a generar
necesidades en cuanto a la creacion de nueva infraestructura y mejoramiento de la
existente.

Estas necesidades se han presentado en diferentes puertos del pais, tal es el caso de
Puerto Madero en Chiapas, donde se requiere profundizar los canales de acceso de
manera de permitir el paso a embarcaciones mayores a las que actualmente operan,
disenandolo para atender los requerimientos de tecnologia de largo plazo del transporte
maritimo internacional, que asegure su posicionamiento como punto de concentracion y
distribucién de cargas y mercaderias.

Esta actividad requiere del analisis de la estabilidad de taludes del canal de acceso y de
las escolleras existentes ante la posibilidad de profundizar a éste, con la particularidad
de tratarse de problemas de taludes sumergidos.

Este trabajo en su primer capitulo, presenta las metodologias existentes para el analisis
de taludes sujetos a fuerzas gravitacionales, hidraulicas y de sismo, tanto en la
superficie como sumergidos, haciendo hincapié en las fuerzas que actuan en un talud
sumergido como el oleaje y la altura de marea, y la manera en que éstas repercuten en
las presiones de poro que inducen y su respectiva disipacion.

El segundo capitulo titulado “estudio paramétrico” presenta lo relativo a los aspectos:
geotécnico, pruebas de penetracion estandar, lo concerniente a refraccion del oleaje y
batimetria; con los resultados obtenidos de los tres estudios anteriores se efectio un
analisis con los programas de computo “SLOPE/W” y “PLAXIS” para definir la influencia
de variables como; altura del talud, altura de marea, sismo, peso y ubicacién de la
escollera, corrientes marinas, analizandose también la susceptibilidad a la licuacién por
oleaje y sismo. En esta parte se consideran todos los resultados de la exploracion y
muestreo asi como de la realizacién de las cuatro pruebas de penetracion estandar
efectuadas en playa oriente y poniente en Puerto Madero Chiapas, las cuales se
llevaron hasta profundidades de 15 m. Ademas, se consideré toda la informacion
correspondiente a batimetria y refraccién por oleaje la cual fue producto de la
instrumentacion que se realizd en el puerto asi como del analisis correspondiente a
oleaje. Se hicieron analisis del comportamiento del puerto para condiciones actuales,
asi como para la prolongacién de las escolleras en linea recta y con inclinacién de 45°.

El tercer capitulo “exploracion de suelos en el mar” presenta las técnicas de exploracion
y muestreo de suelos costeros y marinos con el ciclo completo de la Geotecnia, es
decir; trabajos de campo (geologia, exploracidon y muestreo), trabajos de laboratorio
(propiedades mecanicas e indice), y disefio (cargas ambientales, respuesta de
cimentaciones, analisis de comportamiento, etc.) ademas se trata el tema de la
exploracion del subsuelo marino.

VI



Estabilidad de taludes sumergidos. Aplicacion a la estabilidad de escolleras en puertos mexicanos.

En el estudio se llegaron a conclusiones como las siguientes:

VIl

Las caracteristicas geotécnicas de los materiales encontradas en los cuatro
sondeos exploratorios realizados, se tomaron como base para formar el modelo
de estudio para ser utilizado en el analisis de estabilidad.

Al comparar los resultados de licuacion por oleaje en condiciones actuales y en
condiciones de proyecto, se observa que el factor de seguridad mayor es para la
opcion de prolongar la escollera 732 m con inclinacién de 45°, aunque aun, para
las condiciones actuales el factor de seguridad es alto, mayor de 10. Se
recomienda realizar el dragado del canal de acceso a la profundidad de —16.0 m
con taludes 5:1.

La probabilidad de licuacién por sismo del suelo es baja para aceleraciones del
orden de 0.24 g o menores. Para aceleraciones mayores, es probable que ocurra
licuacion en algunos estratos del depdsito de suelo. Esto induciria algunos
asentamientos y reacomodos en el material de los taludes pero sin causar la falla
total de los mismos. Dichas deformaciones serian provocadas por fallas locales
de los taludes en cuyo caso sera necesario efectuar trabajos de mantenimiento.

La exploracién y el muestreo de suelos en las costas es una actividad que
requiere ser disefada, planeada y programada ingenieriimente. Debe
considerarse que el programa se tiene que revisar continuamente, con objeto de
utilizar la mejor técnica o herramienta para el caso particular. Un ahorro mal
entendido en cuanto a la extension de los trabajos de exploracion puede
convertirse en un gasto mayor, ya que podrian ser escogidos parametros
inapropiados para el analisis, trayendo como consecuencia problemas serios de
operacién en el puerto.

Los analisis presentados en este trabajo estan basados en estudios batimétricos,
de refraccion de oleaje y en los resultados de las pruebas de laboratorio, y
aplican para las condiciones encontradas al momento de la exploracion.



Introduccion

El desarrollo del pais en lo que a transporte se refiere, ha empezado a generar
necesidades especiales en cuanto a la creacion de la nueva infraestructura vy
mejoramiento de la existente. Tal es el caso de Puerto Madero en Chiapas, donde se
requiere profundizar el canal de acceso al puerto industrial de manera que permita el
paso de embarcaciones mayores. Tal actividad requiere del analisis de la estabilidad de
los taludes y las escolleras existentes ante la posible profundizacion del canal, con la
particularidad de tratarse de problemas de taludes sumergidos.

Puerto Madero se localiza al sureste de la Republica Mexicana, en el Estado de
Chiapas, en la costa del Océano Pacifico, cerca de la frontera con la Republica de
Guatemala, a 28 km. de Tapachula, en las coordenadas geograficas 14°32’ de latitud
norte y 92°25’ de longitud oeste.

En la region aflora una amplia secuencia del Mesozoico y Cenozoico constituida
principalmente por rocas sedimentarias marinas que se encuentran plegadas y
afalladas. Esta secuencia descansa sobre un basamento cristalino del Precambrico y
Paleozoico que aflora al sureste de la misma regién, en donde las rocas cristalinas de
estas eras forman un complejo batolitico y metamorfico que constituye el nucleo de la
Sierra del Soconusco.

El puerto fue planeado para actividades comerciales y pesqueras. La construccion de
las escolleras Oriente y Poniente, asi como el dragado del canal y darsenas se inicio en
1972.

En 1975 el puerto se abri6 a la navegacién e inicio sus operaciones para las cuales fue
creado. En la Figura I.1 se presenta la disposicion y periodos de construccion de las
estructuras portuarias que integran el puerto. Desde entonces se han presentado
problemas de azolvamiento en la costa Oriente y canal de acceso y de erosion en la
costa Poniente. Lo anterior, es debido a que los primeros 100 m de la escollera Oriente
es permeable y parte de la arena que se mueve de oriente a poniente pasa por los
huecos del enrocamiento de la escollera oriente, depositandose la arena en el canal de
acceso. Para reducir los problemas de sedimentacién en el canal de acceso de 1978 a
1979 se prolongd la escollera Oriente en 40 m, pero debido a que los problemas de
sedimentacion en el canal continuaron, de 1988 a 1989 se volvio a prolongar la
escollera oriente 115 m (Figura 1.1).

Para resolver el problema de erosion en la costa poniente, en el proyecto original se
contempld la construccion de 17 espigones que protegieran el poblado de Puerto
Madero, éstos se construyeron y a pesar de ello se presentaron problemas de erosion a
lo largo de la costa poniente debido a las longitudes de los espigones y a los efectos de
oleaje, una longitud mayor seria eficiente a un alto costo. Posteriormente, se construy6
una proteccién marginal que ha permitido estabilizar parcialmente la linea de playa en
las zonas aledafias a la escollera poniente.



Estabilidad de taludes sumergidos. Aplicacion a la estabilidad de escolleras en puertos mexicanos.

OCEANO PACIFICO
COSTA ORIENTE

75 m (1988-1989)
40 m (1978-1979)
ESCOLLERA ORIENTE

800 m (1972-197

COSTA PONIENTE

960 m 1400 m 413 m,

| PROTECCION MAF‘{GINAL PROTECCION MARGINAL
PISODE 1978 1979-1980
GRAVA (1967) ( ) (1989-1990)
ESPIGON DE PIEDRA DEL No.1 AL 17 (1975-1977)
T
]

CONSTRUCCION DEL DRAGADO (1972-1975

O( ESPIGON ORIENTE

CARRETERA —j'} FARO CARRETERA
ESPIGON DE '
ZONA NAVAL BOLSACRETO | ESCOLLERA PONIENTE
K 630 m (1972-1975) PUEBLO
c
o)
) S~ o) ) \\ N
% N >
7 N\
197 <
T 4 f
N &
o g
X S

Figura .1 Arreglo general del puerto y etapas de construccion
de las obras exteriores e interiores

En el presente trabajo se analizan las condiciones actuales de las escolleras asi como
la prolongacion de la escollera oriente en 732 m con el fin de que disminuya el
asolvamiento, ademas, de que las condiciones de oleaje en el canal de acceso serian
favorables a la navegacion.

Objetivos

= Recopilar y analizar los métodos existentes para la estabilidad de taludes
sumergidos.

» Realizar un estudio paramétrico para definir la influencia de variables como;
altura del talud, altura de marea, sismo, peso y ubicacién de la escollera y las
corrientes marinas.

» Identificar las técnicas mas adecuadas para la exploracién de suelos en el mar.



1 Metodologias actuales para la estabilidad
de taludes sumergidos

1.1 Analisis de estabilidad de taludes

Existen por lo menos tres métodos analiticos que pueden ser utilizados para
analizar la estabilidad de taludes sujetos a fuerzas gravitacionales, hidraulicas y de
sismo; de equilibrio limite, solucion con mecanica de medios continuos y analisis
de elemento finito. Estos métodos suponen generalmente condiciones de
deformacién plana para simplificar el problema.

1.1.1 Métodos de equilibrio limite

Son los métodos mas utilizados ampliamente para el analisis de la estabilidad de
taludes y han sido usados por varias décadas para taludes terrestres sujetos a
fuerzas gravitacionales (Terzaghi 1943, Taylor 1948, Bishop 1955, Morgenstern y
Price 1965, Janbu 1973). Seed y Martin (1966), entre muchos otros han
desarrollado modificaciones para tomar en cuenta las cargas por sismos. Henkel
(1970) desarrollé la aplicacion de métodos de equilibrio limite a la inestabilidad
inducida por el oleaje en los taludes marinos.

El principio basico que incluyen este tipo de analisis es el célculo de los momentos
o fuerzas actuantes y los momentos o fuerzas resistentes. En un analisis
deterministico, el factor de seguridad contra la falla es tomado como la relacién
entre las fuerzas resistentes y los momentos o fuerzas actuantes. El talud es
considerado estable si el factor de seguridad es mayor que uno. La no-
determinacion del factor de seguridad puede ser causa de probables
desplazamientos en taludes estables o fallados. Se pueden realizar también
analisis probabilisticos (Rahman y layas 1985), en los cuales se toman en cuenta
las incertidumbres de la carga y la resistencia al esfuerzo cortante de los
sedimentos. El resultado de estos analisis es una relacién entre la probabilidad de
falla y el ancho y profundidad de la superficie de falla.

1.1.2 Analisis continuos

Un namero de procedimientos basados en soluciones analiticas para mecanismos
elasticos o viscoelasticos y continuos, han sido desarrollados para calcular los
esfuerzos y desplazamientos debidos al oleaje en los océanos (e.g. Hsiao y
Shemdin 1980, Seed y Rahman 1977, Yamamoto 1978), y para la excitacion
producida por los sismos (Seed e Idriss 1971). Muchas de estas soluciones
asumen que el suelo es un espacio semi-infinito, elastico y homogéneo o solo una
capa elastica homogénea de espesor finito. Sin embargo, analisis recientes
consideran suelos no homogéneos (Booker et. al. 1985 a.b.) o capas con perfiles
anisotrépicos (Small y Booker 1982) para ser considerados sin calculos excesivos.
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Se han hecho andlisis considerando el comportamiento no elastico por Schapery
y Dunlap (1978) y Bea et. al. (1983).

El principio fundamental utilizado en estos analisis continuos es el calculo del
esfuerzo cortante desarrollado por el suelo a diferentes profundidades por cargas
de oleaje o de sismo y compararlos con la resistencia al esfuerzo cortante del
suelo a las correspondientes profundidades, tomando en consideracion los
posibles efectos de cargas ciclicas y/o dinamicas en la resistencia al esfuerzo
cortante. Se considera que ocurre la falla si los esfuerzos cortantes son mayores
que la resistencia al esfuerzo cortante.

1.1.3 Analisis de elemento finito

El analisis de elemento finito ha sido usado ampliamente por varios afios para
calcular la respuesta de los depdsitos de suelo ante sismos (e.g. Seed e Idriss
1969, Lysmer et. al. 1975), y oleaje (Arnold 1973, Kraft y Watkins 1976, Wright y
Dunham 1972, Wright 1976). En el primer caso, la seleccion de las dimensiones
generales del modelo del elemento finito y el tipo de fronteras empleadas son muy
importantes. Para evitar la reflexion espuria de los esfuerzos de oleaje en las
fronteras laterales estables, se usan fronteras artificiales de transmisién que
proporcionan un medio por el cual la energia de los esfuerzos de oleaje se
absorbe.

Para el analisis de la respuesta del lecho marino a cargas de oleaje, el suelo bajo
una ola particular es caracterizado por elementos finitos extendiéndose a la
maxima profundidad del movimiento previsto. Las fronteras laterales del modelo
de elemento finito son llamadas condiciones de frontera congruentes con la
suposicion de un grupo finito de olas planas. Las cargas producidas por los
cambios de presién en el lecho marino son aplicadas como cargas estaticas en la
parte superior de la malla del elemento finito, y son calculados los
desplazamientos y esfuerzos correspondientes. En efecto, el oleaje es congelado
en posicidbn como una carga estatica de superficie.

Para que la evaluacioén de la estabilidad sea significativa, el analisis de elemento
finito debe emplear una relacién esfuerzo—deformaciéon no lineal del suelo. Las
curvas esfuerzo deformacion no lineales son comunmente usadas con técnicas de
incrementos e iteracién, para calcular el médulo elastico lineal equivalente en cada
elemento consistente con el esfuerzo cortante inducido por el oleaje. Un modelo
comunmente usado es el sugerido por Duncan y Chang (1970), el cual utiliza una
curva esfuerzo—deformacion hiperbdlica para describir el comportamiento del
suelo bajo cargas monoténicas (Wright 1976). Sin embargo, estos modelos
elasticos no lineales generalmente no son compatibles con andlisis que incluyan
zonas substanciales de falla en el suelo, ya que estos no describen exactamente
la naturaleza plastica del comportamiento del suelo a la falla. Idealmente, un
modelo de suelo deberia incorporar los efectos de la plasticidad ciclica, pero este
tipo de modelo es generalmente muy complejo para analisis rutinarios.
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Una de las mayores ventajas del analisis de elemento finito es que predice los
movimientos en el fondo del mar asi como también proporciona un buen indicador
de la estabilidad general, ademas ofrece ventajas sobre otros métodos ya que
maneja el comportamiento del suelo como no homogéneo o anisotropico de una
manera directa. Sin embargo, el método también tiene dificultades en términos del
esfuerzo requerido para la preparacion de la informacion y la dificultad de asignar
parametros al suelo teniendo una exactitud consistente con el grado de
refinamiento del analisis.

1.2 Estabilidad de taludes bajo fuerzas gravitacionales

Existen una amplia variedad de métodos para analizar la estabilidad de taludes
bajo fuerzas gravitacionales (Chaney 1984). Muchos estan basados en los
métodos de equilibrio limite y pueden incluir superficies circulares de falla (Bishop
1955) o superficies de falla no circulares (e.g. Morgenstern y Price 1965, Janbul
1973). Sin embargo para muchos taludes submarinos los cuales son tendidos y
extensos, un analisis de talud infinito, en el cual se supone que la falla puede
ocurrir en un plano o planos paralelos a la superficie, es generalmente adecuado.
Morgenstern (1967) senala que los datos disponibles con respecto al perfil del
talud, de los sedimentos y el mecanismo de iniciacion son generalmente
insuficientes para garantizar un analisis mas refinado.

Se requiere analizar por lo menos tres condiciones:

a) La condicion no drenada, la cual puede ser relevante para los casos de
depositacion rapida o erosion.

b) La condicidon drenada, en la cual no existe exceso de presién de poro.

¢) La condicion parcialmente drenada, en la cual ha ocurrido la disipacién de la
presion de poro pero el exceso de presion de poro aun existe.
Alternativamente, estos casos pueden darse por el desarrollo de exceso de
presion de poro debido a la generacién de gas asociado con la descomposicion
de material biolégico.

1.2.1 Analisis no drenado
Este analisis es el mas conveniente cuando se usa el método de esfuerzos
totales. Una dovela tipica de un talud se muestra en la Figura 2.1 (Morgenstern

1967). De la consideracion del equilibrio del talud en el punto de falla, resolviendo
las fuerzas paralelas al talud:

cu/ =W sen a (1.1)

Donde ¢, es la resistencia al esfuerzo cortante sin drenar, W’ es el peso efectivo
de la dovela y /¢ es la longitud en la base de la dovela.
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La Ecuacion 1.1 puede ser reducida a la siguiente forma:
Sen2a=2c, /0, (1.2)

Donde o0 es la presion de sobrecarga efectiva in-situ a la profundidad h en el
sedimento = y’h en donde y’ es el peso volumétrico sumergido del suelo.

Para sedimentos blandos normalmente consolidados cy/cvo puede ser del orden
de 0.2 por lo tanto de la Ecuacion 1.2 el maximo valor de a es aproximadamente
12 grados. Por supuesto, sedimentos sobreconsolidados y los que presentan
cementacion pueden soportar taludes substancialmente grandes.

Para un angulo de talud o dado, el factor de seguridad convencional (la relacion
de la resistencia al esfuerzo cortante disponible a los esfuerzos de corte) puede
ser:

o {C—} (1.3)

Figura 1.1 Equilibrio de un talud infinito bajo condiciones no drenadas

1.2.2 Analisis drenado

La Figura 1.2 muestra una dovela tipica de un talud, y considerando el equilibrio
horizontal y vertical de la dovela, el angulo de falla del talud es:

c
v

tana = tang'+——sec’ a (1.4)

'
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Donde ¢’ es el angulo de friccion interna del suelo en condiciones drenadas, ¢’ es
la cohesién del suelo drenado, y’ es el peso volumétrico sumergido del suelo, y h
es la altura de la dovela.

Para sedimentos normalmente consolidados, en los cuales ¢ puede ser
aproximadamente cero, el dngulo de falla del talud es aproximadamente igual al
angulo de fricciéon drenada ¢’. Ya que ¢’ es usualmente mayor de 20 grados,
parece que la falla drenada bajo fuerzas gravitacionales es improbable para la
mayoria de los taludes submarinos. Morgenstern (1967) noté que, bajo
condiciones drenadas la movilidad de los sedimentos submarinos es pequefia, y
que estos pueden mantenerse en reposo con angulos ligeramente menores que el
angulo ¢’. Un caso en el que la falla drenada puede ser de mas interés, es cuando
el talud ha fallado o se ha movido sustancialmente, esto reduce el angulo de
friccion drenada a lo largo de la zona de deslizamiento al valor residual, lo cual
puede ser menor de 10 grados en algunos casos.

El factor de seguridad F de un angulo de talud o esta dado por:

le{ ¢ +coszatan¢} (1.5)

senacosa | y'h

Para ¢’=0 la Ecuacion 1.5 se reduce a la expresion familiar

F =tang'/ tancx (1.6)
b

\NSG“CV' h
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Figura 1.2 Equilibrio de un talud infinito bajo condiciones drenadas

1.2.3 Analisis parcialmente drenado

En la Figura 1.3 se muestra una dovela tipica de este caso la cual difiere de la
Figura 1.2 unicamente en un exceso de presion de poro u® existente a la
profundidad h. Suponiendo que no ocurre filtracion a través del elemento,
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considerando el equilibrio del elemento en este caso se obtiene la siguiente
expresion para el angulo de talud o en el cual la falla ocurre:

Pran’a —tana + (B +tang') =0 (1.7)

Donde: =< ! tang'

2.
%
m@ s
=

o \\\\ \\\
_—

Figura 1.3 Equilibrio de un talud infinito bajo condiciones parcialmente drenadas

Para c’/y’h = 0. La Figura 1.4 muestra soluciones a la ecuacion anterior y revela
que el maximo angulo del talud varia al menos linealmente con el exceso de
presién de poro u*/y’h. Por lo tanto el angulo maximo del talud puede ser
expresado aproximadamente como sigue:

a=¢'[1—;"+h] (1.8)

Las soluciones anteriores pueden ser utiles para examinar la estabilidad de
taludes que contengan suelos en los cuales se genere gas o taludes que sufran
depositacion. Para el ultimo caso, las soluciones tedricas de Gibson (1958)
pueden ser usadas para determinar aproximadamente el exceso de presion de
poro durante y después de la depositacion del suelo (estas soluciones son
estrictamente para depodsitos de suelo horizontales, pero probablemente sean
aplicadas con adecuada precision a depdsitos que tengan taludes relativamente
suaves), las soluciones de Gibson indican que, para profundidades relativamente
superficiales en los depdsitos, u’/y’h es igual o aproximadamente a uno bajo
algunas circunstancias, esto implica que la inestabilidad puede ocurrir a bajas
profundidades. Como ejemplo, asumiendo una zona de falla relativamente poco
profunda, ¢’ = 20 grados y un coeficiente de consolidacién de 0.1 m? por afio. La
Figura 1.5 muestra el maximo angulo de talud como una funcién de la velocidad
de depositacion para tres periodos de depositacion continua: 100, 1000 y 10 000
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anos. El maximo angulo del talud claramente disminuye cuando la velocidad de
depositacion incrementa y cuando el tiempo de depositacion incrementa. Sin
embargo para velocidades practicas de sedimentacion (tipicamente 0.01 mm por
afio maximo). La Figura 1.5 sugiere que el angulo del talud cercano a ¢’ puede ser
estable aun si ha ocurrido sedimentacion continua por 10 millones de afios. Por
supuesto para sedimentos muy impermeables, hay mas de una probabilidad de
que pueda ocurrir la falla en taludes suaves después de largos periodos de
sedimentacién: por ejemplo, para un coeficiente de consolidacion de 10° m? por
afo, un talud con angulo de 5 grados puede fallar después de un millén de afios si
la velocidad de sedimentacion excede de los 0.006 mm por afo.

Para un talud con angulo a, el factor de seguridad F contra la falla puede
expresarse como:

_ c+ahcos’ atang —u'tang

F (1.9)
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Figura 1.4 Efecto del exceso de presion de poro en el angulo maximo del talud
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Nota: Se supone que la falla
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Figura 1.5 Influencia del tiempo y la velocidad de depositacion
en el angulo maximo del talud

1.3 Estabilidad de taludes bajo fuerzas de oleaje

Considerable atencién se ha dado a los efectos del oleaje en los esfuerzos
inducidos en el fondo marino, la presion de poro en exceso generada en el suelo
por estos esfuerzos y el consecuente efecto en la estabilidad del fondo marino.
Las presiones de poro residual y transitorias son generadas en los suelos del
lecho marino por cargas de oleaje. Las presiones de poro transitorias resultan de
la reaccion conjunta de la estructura del suelo y el agua en los poros para cargas
de oleaje. Las presiones de poro residuales son causadas por los esfuerzos
cortantes ciclicos generados por las presiones del oleaje dinamico que varian
armonicamente en el espacio y el tiempo. Esta presion de poro residual no esta
unicamente relacionada con los valores instantaneos de los esfuerzos inducidos
por el oleaje, sino también depende de la duracion e intensidad de la carga y de
las caracteristicas de drenaje del lecho marino.

La evaluacion de la estabilidad del lecho marino requiere considerar aspectos
como:

a) La presiones de fondo inducidas por el oleaje;

b) Esfuerzos en el fondo marino causados por estas presiones de fondo;
c) Las presiones de poro transitorias en el fondo marino;

d) Las presiones de poro residuales en el fondo marino;

10
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e) La evaluacion de la estabilidad de los taludes en el fondo marino;
f) La evaluacion de la licuacion potencial del lecho marino si este consiste de
material arenoso o limoso.

1.3.1 Presiones de fondo inducidas por el oleaje

El oleaje de los océanos puede representarse por un numero infinito de grupos de
olas con amplitud y longitud de onda constante. El paso de las olas produce
presiones de oleaje armonicas en el fondo marino, incrementando la presion bajo
de la cresta y reduciéndola bajo el valle de la ola. Una ola de la serie infinita de
olas es mostrada en la Figura 1.6. Para determinar la presién inducida por el
oleaje, es comun hacer uso de la teoria lineal de oleaje, asumiendo que la
amplitud de la ola es pequefa en relacion a la profundidad del agua, y que el
fondo marino es rigido e impermeable.

El perfil de presiones debido a las cargas de oleaje esta dado por:

p=p,sen2x(x/L—t/T) (1.10)

Donde p, es la amplitud de presion, x es la coordenada horizontal relativa al nodo
de la ola, L es la longitud de la ola, T es el periodo de la ola y t es el tiempo.

La amplitud de presién p, puede ser expresada de la siguiente manera:

H 1

VL 1.11
"w'3 cosh(27h /L) (1.1

Po

Donde H es la altura de la ola, y, es el peso especifico del agua, y h es la
profundidad del agua. Los valores de L y H se obtienen de la solucion de la teoria
de la pequefa amplitud de onda.

g7’
2r

L=

tanh(2zh /L) (1.12)

Donde g es la aceleracion de la gravedad, y

-1/2
H=Ho| [ 1+—*M'LVann(2zh /L) (1.13)
senh(47h /L)

Donde Ho es la altura de las olas para aguas profundas.

11
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z Superficie de Agua Libre

LT

_— ]

Fondo del Mar (Linea de sedimentos)

/

9 Capa Porosa

Fondo Rigido e Impermeable

Figura 1.6 Presion en el fondo y cambios en los esfuerzos
debidos a cargas de oleaje

La condicién de “aguas profundas” ocurre si h/L > 0.5 (Ishihara y Yamazaki 1984),
como se indica en la Figura 1.7. Para este caso, asumiendo que el periodo del
oleaje se mantiene independiente de la profundidad del agua, la longitud de onda
de la ola esta dada por (de la Ecuacion 1.12):

_ 2
L =gT"/2rx (1.14)
(Oleaje a la profundidad h) (Oleaje a aguas profundas)
L Lo

(=l I

h T

hiL >1/2

Seccion | Seccion Il

Figura 1.7 Perfil de una ola a su llegada; olas sobre un fondo con talud

12



Capitulo 1 Metodologias actuales para la estabilidad de taludes sumergidos

Las ecuaciones anteriores muestran que la amplitud de la presion inducida por el
oleaje po, depende del conocimiento de la longitud de la ola a aguas profundas Lo
y la altura de la ola Ho. Ishihara y Yamazaki (1984) muestran que la relacion
Ho/Lo puede variar en el rango:

0.008 <Ho /Lo <0.055 (1.15)

La solucion a la ecuacion implicita (1.12) para L se grafica en la Figura 1.8 (Wiegel
1964), donde L es mostrada como una funcién del periodo de la ola T y la
profundidad del agua h. En la Figura 1.9 se grafica la amplitud de presion
adimensional contra h/L y muestra que las presiones en el fondo inducida por el
oleaje son pequenas si h/L es mayor que 0.5.

500
\ \ \ \ \ \ h\_ \ \
=0 12291
61
400 — LT Nivel de aguas ]
= |, mansas 30
= 300 |— h " Fondo del _
© 77777777777
S 2 oceano
9 g7 15
) L=2— tanh (2nh/L)
- 2n
2 9.1
5200 — —
3 6.1
3.0
100 — |
1.5
0.3m
0 ] \ \ \ [

0 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20 22
Periodo T (segundos)

Figura 1.8 Relacién entre periodo y longitud de ola con la profundidad
del agua (segun Wiegel 1964)

Soluciones mas refinadas para la amplitud de presion p, pueden obtenerse de las
teorias de oleaje de orden superior (e.g. la teoria de Stokes de segundo orden).
Estas incluyen como primer término de la Ecuacién 1.11 mas la adicién de los
términos de orden superior (e.g. como el citado por Tsui y Helfrich 1983). Ademas
es posible considerar la deformabilidad del lecho marino bajo la influencia de las
presiones en el fondo (Suhayda 1977). Tal consideracion adhiere un nuevo
término a la Ecuaciéon 1.11, representando el efecto de las deformaciones del
lecho marino en la amplitud de la presion; esto puede incrementarse o disminuirse
dependiendo del angulo de fase entre la superficie y las perturbaciones del fondo.
Las mediciones realizadas en el tanque de olas en el laboratorio generalmente
confirman que los analisis simples (Ecuacién 1.11) dan una adecuada prediccién
de la presion de fondo, particularmente si el suelo es relativamente duro, e.g.
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arena (Demars y Vanover 1985). Sin embargo, otros autores (Tsui y Helfrich 1983)
sugieren que, para cortos periodos de oleaje, la teoria de segundo orden da una
prediccion cercana de las presiones en el fondo. En la practica las incertidumbres
mas generales en la geometria y los parametros del suelo son tales que
aparentemente es adecuado el uso de la teoria lineal de oleaje para predecir la
presion en el fondo debida al oleaje.

0.6

LT

T

Poh
Rt B 7

P= '\{WHfd

0.4

P/(ywH)

fq

0.2 — 1
=1 _—
=1 cosh(2r hiL)

0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0
h/L

Figura 1.9 Presion inducida por el oleaje en el lecho marino (Seed y Rahman 1977)
1.3.2 Esfuerzos inducidos por el oleaje en el fondo marino

Los esfuerzos inducidos en el fondo marino pueden ser analizados por la
aplicacion de una carga senoidal variable en la superficie, repetida
indefinidamente. Si se idealiza el depésito en el fondo del mar como una masa
elastica homogénea semi—infinita, los esfuerzos pueden ser determinados de la
solucion clasica de Boussinesq para un plano bidimensional en la superficie de
carga. Esta solucién fue obtenida por Fung (1965), el esfuerzo vertical oy, esfuerzo
horizontal oy, y el esfuerzo cortante 1,5, son los siguientes:

o, =p, (1 + ﬂz)exp(— iz)cos(/ix - Wt) (1.16)
o, = P, (1 - 12)exp(— Az)cos(ix —wt) (1.17)
7., = p,Azexp(— Az)sen(x —wr) (1.18)

Donde p, es la amplitud de la presién inducida por el oleaje (ver la Ecuacion 1.11),
z es la distancia debajo de la linea del sedimento, x es la coordenada horizontal, L
es la longitud de onda, A = 2n/L, t es el tiempo, T es el periodo de la ola, y w es la
frecuencia circular = 27/T.

14



Capitulo 1 Metodologias actuales para la estabilidad de taludes sumergidos

Los contornos de estas amplitudes de esfuerzos se muestran en la Figura 1.10 en
forma adimensional (Demars 1983). Debido a la simetria de las olas, los esfuerzos
normales son mostrados unicamente para un cuarto de la longitud de onda. Las
mayores amplitudes de esfuerzos horizontal y vertical ocurren debajo de la cresta
de la ola y en el valle, con los esfuerzos horizontales disminuyendo mas rapido
con la profundidad. No existen cambios en los esfuerzos horizontales y verticales
debajo del nodo, mientras que el esfuerzo cortante es maximo ahi y cero en el
valle y en la cresta.

Cresta
0

Profundidad 2z/L (adimensional)
o
(&)]

1.0

0 /2 7

Figura 1.10 Esfuerzos normales para una carga de oleaje senoidal; los esfuerzos
son positivos bajo la cresta y negativos bajo el valle de la ola (Demars 1983)

0 /2 P

Profundidad 2z/L (adimensional)
o
(6}

1.0

Figura 1.10-a Esfuerzos cortantes para una carga de oleaje senoidal (Demars 1983)
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Ishihara y Yamazaki (1984) demostraron una caracteristica interesante de estos
esfuerzos inducidos por el oleaje, en cualquier punto en el suelo, el esfuerzo
desviador no cambia en el tiempo. La Figura 1.11 muestra un esquema del estado
de esfuerzos y revela que el cambio ciclico del esfuerzo cortante inducido en un
semi-espacio elastico por un movimiento de carga armonica en esta superficie es
caracterizada por una rotacién continua de la direccion del esfuerzo principal, con
el esfuerzo desviador permaneciendo constante. Esto contrasta con los esfuerzos
dependientes del tiempo causados por sismo y cargas de transito (Ishihara 1984).

Figura 1.11 Variacion caracteristica de los esfuerzos cortantes
inducidos por el oleaje

Otro aspecto de interés es la distribucion de la amplitud del esfuerzo cortante
ciclico Ty con la profundidad, el cual es mostrado en forma adimensional en la
Figura 1.12. El esfuerzo cortante maximo de 0.368p, ocurre a la profundidad de
0.159L. También de mayor interés cuando se considera la posibilidad de licuacion
inducida por oleaje (ver la seccion 1.3.6) es la relacion del esfuerzo cortante ciclico
y su variacion con la profundidad. La relacion del esfuerzo cortante ciclico en la
linea de sedimento (z=0) esta dada por:

(r,/0), =2m, /'L (1.19)

Donde ¢y es el peso volumétrico sumergido del suelo. Sustituyendo p, de la
ecuacion 1.11, se obtiene:

7y, H 1
7' L cosh(ih)

(1.20)

(th /G'v() )0 =

Finalmente, los valores de H y L pueden ser sustituidos de las ecuaciones 1.13 y
1.12 respectivamente.

La solucion resultante para la relacion del esfuerzo cortante ciclico en la linea de
sedimentos se grafica en la Figura 1.13 (Ishihara y Yamazaki 1984). El limite de la
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relacién del esfuerzo cortante ciclico es regida por la ruptura existente en la cresta
de las olas propagadas. El rango practico de valores de Ho/Lo esta entre 0.008 y
0.055 (ecuacion 1.15) y, en este rango la maxima relacion del esfuerzo cortante
en la linea de sedimentos probablemente desarrollada es 0.23, esto puede ocurrir
cuando la relacién de la ola profundidad - longitud h/L es 0.114.

0 0.1 0.2 0.3 0.4
0 T T T
o
3
(=
. 0.159
02— wh 52 2r7 —
po 27 Lo
<
N 0.4— —
)
C
S
[72]
c
(0]
£ 06 _
S L
el
3 i
5 Po
§ 0 X
S 08— —
a —~— Tvh
1.0 —
z
{ \ \ \
0 0.1 0.2 0.3 0.4

Esfuerzo cortante adimensional Tvw/Po
Figura 1.12 Diagrama de esfuerzo cortante contra profundidad

La variacion de la relacion del esfuerzo cortante ciclico con la profundidad puede
ser facilmente determinada de la siguiente relacion (la cual puede ser derivada de
la ecuacién 1.18):

(z,,/0",). (Tvhic',), = exp(-Az) (1.21)

Esta relacion es mostrada en la Figura 1.14, revela una rapida disminucion en la
relacion del esfuerzo cortante ciclico con la profundidad.

Todas las soluciones anteriores son para una masa elastica homogénea semi-
infinita. Otros casos mas realistas pueden analizarse por el método de elemento
finito (Wright 1976, Wright y Dunham 1972, Kraft y Watkins 1976, Bea et al. 1983).
Con este analisis se obtienen los desplazamientos en el fondo marino ademas de
que se puede considerar el comportamiento no lineal del suelo, perfiles del suelo y
los deslizamientos de las superficies sin dificultad.
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Figura 1.13 Relacién de esfuerzo ciclico en la linea de sedimentos
(Ishihara y Yamazaki 1984)
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Figura 1.14 Relacién de esfuerzos cortantes ciclicos contra profundidad
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1.3.3 Presiones de poro inducidas por el oleaje transitorio

La teoria mas simple para la evaluacién de las presiones de poro transitorias en el
fondo marino debido a cargas de oleaje fue desarrollada por Putnam (1949) y Liu
(1973). Las hipétesis incluidas en esta teoria son, un suelo saturado, cuya
estructura es rigida; un periodo corto de drenaje comparado con el periodo de las
olas; la validez de la Ley de Darcy e isotropia hidraulica del suelo. Bajo estas
condiciones la ecuacién que gobierna la presion de poro U en el suelo es la
ecuacion de Laplace:

Vu=0 (1.22)

Para una capa infinita, asumiendo una superficie superior permeable y una
frontera inferior impermeable, y aplicando las presiones de fondo de la Ecuacion
2.11, puede ser derivada la siguiente solucion para u:

u= w(h_z)cos(/lx —wt) (1.23)
cosh Ah

Donde h es la profundidad del suelo y todas las otras variables estan definidas en
las ecuaciones 1.16 — 18.

El analisis anterior fue extendido por Sleath (1970) para incluir la anisotropia de la
permeabilidad, en este caso la presion de poro transitoria esta dada por:

bk, sy en-2))

cosi (k. 7k h cos(A, —wt) (1.24)

u=p,c

Donde ky y kz, son las permeabilidades en las direcciones horizontal y vertical
respectivamente, y los otros parametros fueron previamente definidos.

Demars (1983) demostré que la relacién del esfuerzo ciclico maximo en el fondo
marino es dependiente de la relacion de permeabilidad k«/k; y la profundidad del
depdsito. En general, la relacién del esfuerzo ciclico incrementa con el incremento
de la profundidad y de la relacion de permeabilidad, pudiendo llegar a la unidad
para relaciones de permeabilidad del orden de 7 u 8. En estos casos puede ser un
efecto perjudicial para la estabilidad y la resistencia a la erosion del suelo cercano
a la superficie.

El analisis anterior desprecia las propiedades mecanicas del suelo, de tal manera
que no existe una relacién entre las deformaciones de la estructura del suelo y la
respuesta de la presién de poro. Este analisis sin relaciéon contrasta con analisis
mas completos basados en la teoria de consolidacion de Biot (Biot 1941),
presentada por Yamamoto (1978), Madsen (1978) y Mei (1982). Yamamoto
asume isotropia hidraulica y analiza capas a profundidades infinitas y finitas.
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Madsen uUnicamente analizé depdsitos a profundidades finitas pero también
incluyé anisotropia hidraulica en sus analisis.

Una solucion analitica relativamente simple de la ecuacion de Biot se obtiene para
una capa a profundidad infinita, con permeabilidad isotrépica y una estructura del
suelo cuya rigidez es mucho menor que la de los fluidos en los poros. Para este
caso, Yamamoto (1978) derivé las siguientes soluciones para la amplitud de la
presion de poro U y la amplitud de los esfuerzos efectivos normales .’ y o1’ y el
esfuerzo cortante tyn:

u=p,e” (1.25)

o'\=0',=1, =pie” (1.26)

v
Donde los simbolos son los previamente definidos.

Puede notarse que las expresiones anteriores no contienen las propiedades
elasticas de la estructura del suelo, del fluido en los poros, o la permeabilidad del
suelo. De hecho, se puede mostrar que la expresion de arriba para la presion de
poro es la misma que la derivada de la solucién separada (Ecuacion 1.23)
permitiendo que h tienda a infinito. Ademas los esfuerzos efectivos son idénticos a
los calculados por la diferencia entre las soluciones de Fung para esfuerzo total
(Ecuaciones 1.16 — 18.) y la presién de poro. Por lo tanto, la conclusién
significativa a la que se puede llegar, es que para depdsitos isotrépicos con rigidez
constante, las presiones de poro y los esfuerzos efectivos pueden obtenerse de
analisis por separado.

Para otros casos, la solucion de la ecuacion de Biot puede desarrollarse
numéricamente. Finn et al. (1983) describieron los resultados de analisis
numéricos para investigar los efectos de la profundidad en capas finitas,
anisotropia hidraulica, las rigideces relativas de la estructura de los suelos y el
fluido en los poros. Estas conclusiones pueden ser resumidas como sigue:

a) En una capa finita, hay una diferencia entre los resultados de las soluciones
juntas y separadas cerca de la frontera inferior, con la solucién conjunta
mostrando un incremento de la presién de poro y el esfuerzo cortante en
esa region. También, la solucion de la capa finita depende de la
permeabilidad, aun en el caso de isotropia hidraulica.

b) La anisotropia hidraulica parece tener poco efecto en la distribucion del
esfuerzo cortante con la profundidad.

c) El analisis conjunto es deseable para arenas finas duras; sin embargo, para
muchos otros casos, la presion de poro transitoria y los esfuerzos efectivos
pueden ser determinados por analisis simples separados.

Se han hecho mediciones bajo condiciones controladas en el laboratorio, de
presiones de fondo inducidas por el oleaje y presiones de poro (Sleath 1970,
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Doyle 1973, Cross et. al 1979, Suhayda 1977, Tsui y Helfrich 1983, Demars y
Vanover 1985). El grado de concordancia entre las mediciones y la teoria es
bastante variable, pero la conclusion general a la que se puede llegar es que la
teoria puede dar predicciones razonables de los efectos de las cargas de oleaje en
una capa de arena. En algunos casos (Clukey et, al 1983) la consideracion de
anisotropia hidraulica es necesaria para obtener una buena concordancia. Demars
y Vanover (1983) realizaron también mediciones de esfuerzos asi como presiones
de poro en camas de arena, y encontraron una buena concordancia con la teoria.
Sus comparaciones para esfuerzos totales, presiones de poro y esfuerzos
efectivos se muestran en las Figuras 1.15-18.

S,/ Py
0 025 050

0.04 L~~~ Teoria para capas a
profundidad infinita
— Linea de ajuste

0.08 —

012

2z/L

0.16 —

020 |- /

024 |

Figura 1.15 Valores medidos y predecidos del esfuerzo vertical ciclico total
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Sn/ po
0O 0.25 0.50 0.75 1.00
I I I
7
— —— Teoia para profundidades
de capa infinita 70
0.04 — — Linea de ajuste //O
0.08 —
S 012
N
0.16—
0.20—
0.24—

Figura 1.16 Valores medidos y predecidos del esfuerzo horizontal ciclico total
(Demars y Vanover 1985)

u/po
00 0.25 0.50 0.75 1.00
I I I
— — Teoria para profundidades Og/O

de capa infinita

004~ — Lineade ajuste
0.08 —
N 012
0.16—
0.20 —
0.24 —

Figura 1.17 Valores medidos y predecidos de la presion de poro ciclica
(Demars y Vanover 1985)
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v/ Po O'%/ po

0O 0.25 0.50 0.75 1.00
T T T T
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infinita
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0.08—-
\ O  Horizontal
< \\ X Vertical
N
N 0.12- 0 \\
\
\
0.161 \\
\
|
\
0.20— \
0.24—

Figura 1.18 Perfiles de esfuerzos ciclicos efectivos horizontal y vertical
(Demars y Vanover 1985)

1.3.4 Presiones de poro inducidas por oleaje residual

En el caso de carga ciclica aplicada al fondo marino por el oleaje, un analisis
apropiado de los efectos de estas presiones de poro en la estabilidad del suelo
marino requiere tomar en cuenta simultdneamente la generacién y disipacion del
exceso de presion de poro. Para el caso de condiciones de deformacién uni-
dimensional. Seed y Rahman (1977) han derivado la siguiente ecuacién
diferencial:

o Ou

u g

a — —
"ot ot

1o/4

k. o,
¥, 0z

(1.27)

Donde K, es el coeficiente de permeabilidad en la direccion vertical, U es el
exceso de presion de poro, v es el peso volumétrico del agua, m, es el coeficiente
de disminucion de volumen, y Uy es el exceso de presion de poro generada por
carga ciclica.

La ecuacion 1.27 puede ser resuelta numéricamente por elemento finito o métodos

de diferencias finitas. Al llevar acabo tales andlisis, se requiere considerar al
menos tres preguntas:

23



Estabilidad de taludes sumergidos. Aplicacion a la estabilidad de escolleras en puertos mexicanos.

a) La conversion de cargas de oleaje complejas a una serie de esfuerzos
ciclicos uniformes equivalentes.

b) La determinacion de ug

c) La influencia de los cambios de los esfuerzos efectivos en m, y k..

Seed y Rahman (1977) discutieron la representacién de un modelo de tormenta de
olas en una manera simplificada por paquetes de olas armédnicas uniformes, con
altura, periodo y longitud de la ola especificados para cada paquete. Las presiones
del oleaje correspondientes para cada paquete son determinadas por la ecuacién
1.11 para las cuales la amplitud del esfuerzo cortante 1., dentro del suelo puede
ser determinada (e.g. de la ecuacidon 1.18 para una capa de profundidad
uniforme). Conociendo el esfuerzo efectivo vertical inicial o'y, en el depésito, la
relacion de la amplitud del esfuerzo cortante ciclico 1y, / ¢’vo puede ser calculada.
El numero de ciclos de cada relacién de esfuerzos puede ser convertida a un
numero equivalente de ciclos de una relacion de esfuerzos especificada te/c’vo
(e.g. la relacién de esfuerzo en el lecho marino equivale a la altura de la ola
significante). Usando los procedimientos desarrollados por Seed et al. (1975). En
este sentido, la tormenta compleja es reducida a una tormenta equivalente con
olas de altura uniforme.

El exceso de presion poro residual en una capa de arena puede ser estimada con

la siguiente relacion empirica:
u 0.5/6
I = 2arcsen(ll\\llfj (1.28)

’
O, VA

Donde N es el numero de ciclos y N/ es el numero de ciclos del nivel de esfuerzos
te / oyo para causar licuacion. 0 es tipicamente 0.7 para muchas arenas medias.
Diferenciando y reacomodando la ecuacion 1.28 eventualmente da la siguiente
expresion para la velocidad de la generacion de la presion de poro residual:

ou "(N
2 - Tw ( o ! (1.29)

ot OrnT,\ N¢ j sen’” ! [(/ 2)r, (cos(z / 2)r,))]

Donde Ngq es el numero equivalente de esfuerzos ciclicos uniformes en una
relacion de esfuerzos t¢/cyo’, Tp €s la duracion del ciclo de carga y r, es la relacién
de presién de poro = u/cy, .

La compresibilidad de un suelo se incrementa con el incremento de la presion de
poro (por lo tanto disminuyen los esfuerzos efectivos). Seed y Rahman (1977)
usaron una expresion derivada por Martin (1975) para describir la dependencia del
coeficiente de disminucion de volumen m, de la presion de poro, esta expresion
empirica también incluye la influencia de la densidad relativa de la arena. No se
permite la variacion de la permeabilidad kz con la presion de poro, pero esta
variacion es improbable que sea importante para muchas arenas.
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Seed y Rahman (1977) presentan los resultados de un ejemplo analizado para el
caso de depdsitos de arena uniformes ilustrados en la Figura 1.19. Usando el
procedimiento de Seed et. al. (1975), la carga de tormenta de olas es reducida a
232 olas de altura caracteristica de 2.44 m. Para esta altura, la relacion de
esfuerzos cortantes en la parte superior de la capa es 0.196 y de informacién de
laboratorio, unicamente alrededor de 3.4 ciclos se requieren para causar licuacion
por esta relacién de esfuerzos ciclicos. Algunos resultados de los analisis son
mostrados en las Figuras 1.20 y 1.21. La Figura 1.20 muestra la distribucion de la
relacion de presion de poro u/c’y, con la profundidad mientras la tormenta se
desarrolla. Al final de la tormenta (t=3500 s), el suelo presenta licuacion (i.e.
u/c’v,=1.0) para una profundidad de 3.35 m. La Figura 1.21 muestra la influencia
de la permeabilidad del suelo en la relacién de presién de poro al final de la
tormenta. Un incremento relativamente pequefio en la permeabilidad de 10° cm s™
a 2 x 102 cm s resulta en una dramatica reduccién en el exceso de presién de
poro debido al incremento de la disipacién de la presion de poro. Seed y Rahman
comentaron que existe un valor critico de la permeabilidad para la respuesta de la
presion de poro, y que esta respuesta es extremadamente sensitiva a los valores
de permeabilidad cercanos al valor critico. Este comportamiento resulta
principalmente de la no-linealidad asociada con la dependencia de m, y dug/dt de
la relacion de presion de poro ry.

T=65s.

Nodo No. Prof. m

~ DAL WN =
-
[o0]
w

Depositode arena 8 ——®——— 640

Dr=54%

9 — e 782
k=10cm s !
mv=31x10°m*kN"'10 ——e—— 915

0=0.7

"1 —— 10.98

2 —Fe—— 13.72

83 ———— 15.24

Figura 1.19 Perfil del suelo y discretizacion (Seed y Rahman)
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Relacion de presion de poro u/ Cyo
0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0
\ \ \ l

t=3500s
3200s (58 min)
(53 min)  (Fin de la tormenta)

Arena
k=1 O'3cm/s2 ;
mv=3.1x10°m kN

Profundidad (m)

Figura 1.20 Relacién de presién de poro en diferentes etapas de la tormenta
(Seed y Rahman 1977)

Relacioén de presién de poro u/c\‘,o

0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0
\ \

Arena

Profundidad (m)

Fin de la tormenta

EN
o)

Figura 1.21 Influencia de la permeabilidad en la respuesta de la presion de poro
(Seed y Rahman 1977)
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1.3.5 Anadlisis de estabilidad de taludes por equilibrio limite
ANALISIS DE ESFUERZOS TOTALES

Henkel (1970) us6 un analisis de equilibrio limite asumiendo una superficie de falla
circular para demostrar la importancia de las presiones en el fondo inducidas por
el oleaje en la estabilidad de taludes submarinos. El principio de los analisis se
muestra en la Figura 1.22 (Kraft y Watkins 1976). Henkel (1970) desarroll6 la
siguiente expresion para determinar el valor critico de la presion en el fondo Ap
que causa inestabilidad:

ap 4r’
ky'L A

m (B- 5/ 3k) (1.30)

Donde A= sena - acosa; o = 2nx/L; B = (seno - ecose)/sen36; k=cuy'z; x, Ly 6

estan definidos en la Figura 1.22; ¥ es el peso volumétrico sumergido; c, es el
esfuerzo cortante sin drenar; y z es la profundidad abajo del lecho marino.

Longitud de ola L \

-

|
Superficie de la ola
Nivel del mar
Altura de ola H 0
i
S Profundidad

Incremento de presion d€! agua h

Reduccién de presion
Superficie
potencial
de falla

esistencia al cortante

Figura 1.22 Analisis de equilibrio limite para deslizamientos submarinos inducidos
por el oleaje (Kraft y Watkins 1976)

La Figura 1.23 muestra adimensionalmente las presiones en el fondo para varios
valores de angulo de talud B y profundidades relativas de deslizamiento d/L. La
presion en el fondo minima para causar inestabilidad disminuye cuando la
profundidad del deslizamiento es menor y cuando el angulo de talud incrementa.
Henkel (1970) evaluo la presion de fondo critica para un caso tipico del Delta del
Mississipi, y encontré que para un angulo de talud de aproximadamente 0.5
grados, una presion en el fondo menor a 2.5 kN m™ es suficiente para causar una
falla muy poco profunda, mientras que se requiere una presion mayor de 50 kNm
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para causar fallas a profundidades de 50 m. Las alturas de olas correspondientes
para esas presiones de fondo pueden ser determinadas por la ecuacion 1.11.

Los resultados de un analisis tipico para suelos no uniformes son ilustrados en la
Figura 1.24 (Kraft y Watkins 1976b). Este analisis demuestra que la superficie
potencial de falla con el minimo factor de seguridad puede subestimar la
profundidad del deslizamiento potencial; el factor de seguridad es menor que uno
para una profundidad de aproximadamente 48 m, mientras que el circulo critico se
extiende unicamente a la profundidad de 25m.

Rahman y Layas (1985) desarrollaron un andlisis probabilistico de esfuerzos
totales en el cual se predice el ancho y profundidad mas probable de la falla.
Demostraron que para una profundidad de agua dada existe una zona de falla
critica la cual tiene la mayor probabilidad de falla.

0.7 | |
k=Giyz, . S
= relacién del incremento de la resistenci
06 al esfuerzo cortante no drenada /]

de sobrecarga efectivo.
d= profundidad de la superficie
de deslizamiento.
0.5|— Ap= Amplitud de la presién en
el fondo inducida por
el oleaje
L = Longitud de onda

04~ 3= Angulo del talud N
Ap.
ky'L
Y 0.3 1
0.2 -
0 \ \
0 0.1 0.2 0.3
d/L

Figura 1.23 Soluciones para la estabilidad de taludes submarinos: relacién entre
valores minimos de Ap/ky’L y d/L para varios valores de /k (Henkel 1970)
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Distancia Horizontal (m)
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Figura 1.24 Resultados de un analisis tipico de equilibrio limite para suelo
no uniforme (Kraft y Watkins 1976)

ANALISIS DE ESFUERZOS EFECTIVOS

Finn et al. (1983) explicaron un método de esfuerzos efectivos para andlisis de
estabilidad usando el método de deslizamientos de Sarma (1973). Este analisis
es ilustrado en la Figura 1.25. Se supone una superficie potencial de falla y el
equilibrio de la masa deslizante se limita por la superficie de falla y se investiga la
superficie del talud. La superficie de falla puede tener cualquier forma, y se
suponen condiciones de deformacién plana.

Las fuerzas actuantes en la masa deslizante consisten en cargas de gravedad (el
peso de la masa), la presion de oleaje en el lecho marino y las presiones de poro
transitoria y residual actuando en la superficie de falla. La presion de poro
transitoria puede ser estimada del analisis discutido en la seccién 1.3.3. Se asume
un factor de seguridad de uno y se calcula el niumero de ciclos de carga, N, para
aumentar la presion residual del agua en los poros al nivel que causa
inestabilidad. N puede ser comparado con el nimero de ciclos efectivos de carga
considerados equivalentes a la carga de oleaje, para hacer una estimacion del
margen de seguridad contra la falla. El analisis puede deseablemente tomar en
cuenta la disipacion de la presion de poro residual durante el periodo de carga de
tormenta.
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Presién de poro inicial
inducida por el oleaje.

Superficie de deslizamiento

Figura 1.25 El principio del analisis de esfuerzos efectivos para la estabilidad de
taludes bajo fuerzas de oleaje (Finn et al. 1983)

1.3.6 Analisis de estabilidad de esfuerzos totales simplificado

Un método simple para evaluar taludes de arcilla submarinos bajo cargas de
oleaje ha sido propuesto por Bea y Aurora (1981). Este método incluye los
siguientes pasos:

1) Determinacion del esfuerzo cortante maximo inducido por el oleaje en el suelo,
usando la solucién elastica para la amplitud de t,» (Ecuacion 1.18).

2) Multiplicacion del esfuerzo cortante por un factor de plasticidad para considerar
comportamientos inelasticos y no lineales; para analisis de elemento finito, este
factor parece estar entre 0.60 y 0.70.

3) Comparar el esfuerzo cortante afectado por el factor con el esfuerzo cortante
sin drenar del suelo. Si el esfuerzo cortante afectado por el factor es menor que
la resistencia al esfuerzo cortante, el talud puede ser considerado estable.

El la Figura 1.26 se muestra un ejemplo de los resultados de este analisis, en este
caso el fondo del mar es estable. Se puede notar que este método no toma en
cuenta el efecto de la inclinacion del fondo marino en los esfuerzos de corte o
resistencia al esfuerzo cortante.
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Resistencia al cortante del suelo Cu (kN%’I )
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Figura 1.26 Ejemplo de un analisis simplificado de la estabilidad de taludes
(Bea y Audibert 1981)

1.3.7 Evaluacion simplificada de la licuacién inducida por el oleaje

Al menos han sido desarrollados dos métodos simplificados para evaluar la
posibilidad de licuacion inducida por el oleaje de depésitos granulares en el fondo
marino.

Nataraja y Gill (1983) describieron un método el cual hace uso de informacién de
pruebas de penetracién estandar (SPT), mientras que el método de Ishihara y
Yamazaki (1984) usan la densidad relativa de la arena para evaluar la resistencia
a la licuacién. Sin embargo, ambos métodos tienen un principio similar, comparan
los esfuerzos de cortante inducidos por el oleaje con los valores requeridos para
causar licuacion. A continuacion se dara una breve descripciéon de cada método.

ANALISIS DE NATARAJA Y GILL
Este procedimiento incluye los siguientes pasos:

1) La seleccion de la informacién de la ola de disefio para alimentar el analisis;
requiere ser la altura de la ola significante, el periodo de la ola significante, la
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altura de la ola mas grande, longitud de ola y la profundidad de las aguas
mansas.

2) El célculo de las presiones en el fondo inducidas por el oleaje, po, usando la
ecuacion 1.11. Para la mayoria de los casos puede ser usada la altura de la ola
significante aunque, para proyectos criticos puede ser usada la altura de la ola
mas grande.

3) Se calcula la amplitud del esfuerzo cortante inducido por le oleaje t,n, usando
la ecuacion 1.18. Normalmente los primeros metros son criticos y los calculos
hasta una profundidad de un cuarto de la longitud de onda pueden ser
adecuados. Si la profundidad de interés es menor que el 10% de la longitud de
onda, la siguiente aproximacion lineal puede ser usada para th:

r, ~3.25p,z/L (z/L<0.1) (1.31)

Donde p,, es la amplitud de la presion en el fondo inducida por el oleaje, z es la
profundidad y L es la longitud de la ola.

4) Se estima el esfuerzo cortante ciclico de la informacion de la prueba SPT u
otra informacion, la cual puede ser convertida a valores SPT. Esto se hace
seleccionando primero un perfil de disefio de valores de N (el numero de SPT)
y convertir los valores de N a valores modificados de resistencia a la
penetracion N4 usando la siguiente ecuacion:

N, = (1—1.2510&0 O-JN (1.32)
o

1

Donde &’y es la presidn de sobrecarga efectiva, y ¢’ es la presion unitaria, se
calculan los esfuerzos cortantes ciclicos requeridos para causar la licuacién, ya
sea de informacion disponible de pruebas o de relaciones empiricas simplificadas:

/") = 0.009N (1.33)
1

De esta manera el esfuerzo cortante ciclico que causa la licuacién puede
determinarse como:

7, = 0.009N,0", (1.34)

5) Finalmente el factor de seguridad se calcula como una funcidon de la
profundidad y la relacion t,/tyn.

Nataraja y Gill enfatizaron que este método no pretende ser un sustituto para
analisis y pruebas sofisticadas de laboratorio, pero si como un primer paso en la
determinacion de un analisis detallado. Ellos propusieron que si la curva de la
fuerza cortante ciclica (i.e. la curva de t, contra la profundidad) esta encima de la
curva del maximo esfuerzo cortante (tsn contra la profundidad), entonces es
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probable que no se requiera un analisis detallado. Para otros casos, en cuanto a si
se requiere un analisis detallado depende de la importancia de la estructura,
seguridad y otras consideraciones ambientales.

Nataraja y Gill describieron la aplicacién de este método para cuatro casos,
incluyendo el tanque Ekofisk en el mar del norte (Lee y Focht 1975). Para este
caso, se dispuso de la siguiente informacién de la literatura:

Periodode laola=15s
Longitud de la ola = 324 m
Altura de laola=24 m
Profundidad del agua = 70m
Espesor del estrato de arena = 25m
Dso de la arena = 0.11 mm
Coeficiente de uniformidad = 2
Densidad minima =1.35t m™
Densidad maxima = 1.76 t m™

No se tenian los valores de SPT, pero fueron calculados basandose en la
siguiente relacion:

N ~0.25D,*(c"',+69) (1.35)

Donde Dy es la densidad relativa, y ¢’y es el esfuerzo efectivo vertical (en kPa). Los
valores de N obtenidos de esta ecuacién fueron convertidos a los valores
corregidos N+, usando la ecuacion 1.35.

De la ecuacion 1.11 se determind la maxima presion de fondo de 59.4 kN m2. La
amplitud del esfuerzo cortante fue calculada con la ecuacién 1.31. La Figura 1.27
muestra el esfuerzo cortante t,, calculado y la resistencia al esfuerzo cortante
ciclica t, para dos valores de densidad relativa, 60% y 100%. Investigaciones de
campo en el tanque Ekofisk han mostrado que la densidad relativa es cercana a
100%, y para este caso, el andlisis muestra que la resistencia al esfuerzo cortante
ciclica excede la amplitud de los esfuerzos cortantes inducidos por el oleaje, por
lo tanto no ocurre la licuacion. Esta prediccion surgié cuando el sitio experimentd
una tormenta de disefio de 100 afios (con altura de olas aproximadamente a la
altura de disefo de 24 m) y soporté la tormenta sin evidencia de licuacion.
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Figura 1.27 Analisis simplificado de licuacion inducida por el oleaje en océanos

para el tanque Ekofisk en el mar del norte (Nataraja y Gill 1983)

ANALISIS DE ISHIHARA'Y YAMAZAKI

Este método incluye los siguientes pasos:

1) Especificacién de las condiciones de la tormenta de disefio, incluyendo la

inclinacion de las olas Ho/Lo debajo del agua, y la longitud de ola Lo o el
periodode laolaT.

2) Evaluacion de la resistencia al esfuerzo cortante ciclica de los depésitos de

34

arena del fondo marino expresada como la relacién de esfuerzo ciclico (t/c’y)/
para causar licuacién. Esto puede ser calculado aproximadamente como sigue:

1+ 2k,

(T/o',)0 =0.00278D, (1.36)
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Donde Dr es la densidad relativa (en porcentaje), y ko es el coeficiente de presion
de tierras en reposo.

3) Sila relacion de la fuerza cortante ciclica de la ecuacion 1.36 es mayor de 0.23
no se espera la falla por licuacién en el depdsito. En caso contrario la licuacion
es una posibilidad. Para valores dados de la inclinacion de las olas Ho/Lo y la
fuerza cortante ciclica estimada por la ecuacion 1.36, de la Figura 1.13 se
puede leer un valor de h/L. Los valores de h/L corresponden a valores
escogidos arbitrariamente de la relacion de esfuerzos ciclicos en exceso a la
relacion de fuerzas cortantes para la falla también pueden ser leidos al mismo
tiempo.

4) Para cada valor de h/L determinado arriba, la profundidad del agua h y la
longitud de la onda L puede ser determinada por la ecuacion 1.12 usando la
longitud de onda Lo preescrita para aguas profundas.

5) El valor de la profundidad del agua asi determinada representa la profundidad
del agua a la cual la licuacién puede ocurrir en la superficie del fondo marino.
En areas de poca profundidad, donde la relacion de esfuerzos ciclicos en la
linea de sedimentos es mayor, y usando la ecuacién 1.20 o la Figura 1.9 es
posible determinar el factor de profundidad z/L al cual la relacion de esfuerzos
es igual a la relacion de esfuerzo cortante ciclica (t/c’y). Esta profundidad z es
entonces la profundidad hasta la cual la licuacién se extiende, y puede ser
calculada ya que L se determiné en el paso 4.

Son necesarias algunas modificaciones menores a este procedimiento si la
relacién de carga cortante ciclica no es constante con la profundidad. También si
la profundidad del agua es constante, el calculo de la profundidad a la cual se
extiende la licuacion es mas directo y requiere un solo calculo para el valor
apropiado de h/L.

Ishihara y Yamazaki (1984) presentaron un ejemplo de la aplicacion de este
método, como el mostrado en la Figura 1.28. Se supone una tormenta debajo del
agua condicionada a que Ho/Lo = 0.055 y la longitud de la ola Lo = 200 m. Se
consideran dos tipos de suelo: una arena suelta con una densidad relativa del 50%
y ko=0.5 y una arena de densidad media con Dr=70% y ko=0.7. La Figura 2.28
muestra los resultados de estos calculos. Para la arena suelta la licuacion
comienza cuando la profundidad del agua se reduce a 37m y continta casi a la
costa. Una profundidad maxima de 17.7 m se licua, al punto donde la profundidad
del agua es 14 m. Para la arena mas densa, la extensién de la licuacion es
considerablemente menor, como era de esperarse.
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Ho/Lo = 0.055, Lo = 200m
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Figura 2.28 Analisis simplificado de licuacion inducida por el oleaje en el océano
para el tanque Ekofisk en el mar del norte (Nataraja y Gill 1983)

1.4 Efectos de Sismo
1.4.1 Introduccion

Generalmente se considera que los sismos se generan a causa de la liberacion
de esfuerzos debido a deslizamientos bruscos a lo largo de fallas geoldgicas. La
onda de esfuerzos resultante se propaga a través de la tierra como ondas
primarias o de compresion (ondas P) y ondas secundarias o de cortante (ondas
S), dominantemente a través de capas de roca. Una medida de la energia liberada
por el sismo es la magnitud Richter, M, definida como

M =log,, A (1.37)

Donde A es el registro de la amplitud (en um) de un sismoégrafo estandar
localizado en terreno firme a 100 km del epicentro del sismo.

Los sismos de magnitud 5 o mayor son potencialmente perjudiciales para los
trabajos de ingenieria. Cuanto mas grande sea un sismo, mayor sera la
aceleracion causada, el rango de frecuencia y la duracion de la liberacion de
energia. Tipicamente, un sismo de magnitud 7.5 tiene una duracién de movimiento
de alrededor de 30 s.

El ingeniero geotecnista debe de enfrentar los siguientes problemas (Selnes,
1982):

a) Evaluar los efectos de la geologia local y las condiciones de los suelos cuando
se presenta vibracién debido a un sismo.
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b) Evaluar los efectos de la vibracion del terreno en la estabilidad y deformacion
de los depdsitos de suelo.

c) Garantizar la seguridad, disefios resistentes contra sismo de cimentaciones y
estructuras de suelo.

d) Evaluar las caracteristicas dinamicas de los suelos de cimentacion para
usarlos en disefios estructurales.

Mientras esas tareas comunmente son para problemas en tierra 0 mar adentro, los
problemas mar adentro muestran algunas diferencias, incluyendo las siguientes:

a) Las estructuras mar adentro son generalmente mucho mayores que las que
estan mar afuera.

b) Otras fuerzas ambientales (e.g. olas) pueden actuar simultaneamente con el
sismo.

c) La presencia de agua cambia las caracteristicas del movimiento del terreno
debido al sismo, e introduce nuevas fuerzas.

d) Las aceleraciones verticales son mas importantes mar adentro que en tierra, ya
que las fuerzas verticales del sismo son proporcionales a la masa de la
estructura mas la masa adherida del agua.

e) Los sismos pueden causar deslizamiento los cuales pueden viajar distancias
muy largas (varios kilbmetros).

f) Los sismos pueden originar maremotos, los cuales incluyen la propagacion de
ondas P a través del agua y dan como resultado dafos perjudiciales para
embarcaciones en el océano.

A pesar del reconocimiento de estas diferencias, algunos procedimientos usan el
analisis para problemas de sismo mar adentro que esta basado directamente en
procedimientos desarrollados para problemas en tierra. Un considerable trabajo
queda por hacer para desarrollar procedimientos especificamente para problemas
mar adentro.

En la literatura de geotecnia abunda en articulos que tratan los analisis de
depdsitos de suelo sujetos a sismos y el andlisis de los problemas de la
interaccion suelo — estructura bajo cargas de sismo. Varias técnicas analiticas
(basadas en un principio en el método de elemento finito) han sido desarrolladas y
algunos de los programas de cémputo desarrollados para la evaluacién de estos
analisis han sido resumidos por Selnes (1982). En esta seccion, la atencién se
limitard a dos aspectos relevantes para la evaluacion de la estabilidad del lecho
marino: el calculo de la estabilidad del talud bajo cargas de sismo y la evaluacion
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del potencial de licuacion de depdsitos de arena en el fondo marino sujetos a
carga de sismo.

1.4.2 Analisis de la estabilidad del talud por equilibrio limite

El procedimiento mas comun para incorporar los efectos del sismo al analisis de la
estabilidad de taludes es usar un analisis pseudo estatico en el cual las cargas del
sismo son representadas por fuerzas estaticas verticales y horizontales
equivalentes. El anadlisis pseudo estatico mas general de equilibrio limite apropiado
para la evaluacion de la estabilidad de taludes submarinos es el descrito por Finn
y Lee (1978). Las cargas del sismo son representadas por fuerzas sismicas
horizontales pseudo estaticas aplicadas al centro de gravedad de cada
deslizamiento.

Un método mas simple es usar un analisis de talud infinito, como el usado por
Morgenstern (1967). La Figura 1.29 muestra las bases del andlisis, el cual es una
extension de lo discutido en la seccidn 1.2 para cargas gravitacionales. Este es un
analisis de esfuerzos totales sin drenar para taludes de arcilla y la influencia del
sismo se incorpora introduciendo un cuerpo de fuerza horizontal la cual es una
fraccion, k, de la fuerza de gravedad. Como lo nota Morgenstern, los sismos
también produciran una aceleracion vertical, la cual es usualmente menor que la
aceleracion horizontal, es por eso que se desprecia en este analisis simple.

b

kw
w'r

/

g=C!
o ¢

_—

Figura 1.29 Equilibrio de un talud infinito en condiciones no drenadas,
con una fuerza de sismo

Considerando el equilibrio de la dovela en la Figura 1.29, resolviendo las fuerzas
paralelas al talud, se obtiene, para la falla del talud:

c,l =W sena+kW cosa (1.38)

Reacomodando la ecuacion 1.38 se obtiene la relacion entre la resistencia al
esfuerzo cortante adimensional y el angulo de talud a al cual la falla ocurrira.
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c
e

!

4 =[1sen2a+kcos2a}/J (1.39)
2 y'!

La Figura 1.30 muestra la relacion entre el maximo angulo de talud estable «,
cu/y’h y el coeficiente sismico, k, para y'/y=0.4. A medida que se tengan los valores
mas grandes de k, menor sera el angulo de talud que puede soportar sin falla.

N N
=) o
\ \

]
\

Angulo del talud a (grados)

0 0.2 04 06 08 1.0 12 14 16
Cu/vyh

Figura 1.30 Relacién entre el maximo angulo del talud y la resistencia no drenada
para cargas de sismo (Morgenstern 1967)

Se han llevado a cabo un gran numero de analisis de derrumbes submarinos (e.g.
Almagor y Wiseman 1977. Lee et al. 1981, Almagor et al. 1984) los cuales
sugieren que la causa mas probable de los derrumbes fue la accién del sismo.
Como puede verse en la Figura 1.30, para un sedimento tipico con cu/y’h = 0.25
un talud de 1 grado requiere unicamente una aceleracion de alrededor de 6% de la
gravedad (k=0.06) para causar la falla.

También es posible utilizar un analisis de esfuerzos efectivos para un talud infinito
sujeto a cargas de sismo. El procedimiento mas directo es el analisis parcialmente
drenado descrito en la seccion 1.2.3 siendo los excesos de presiones de poro los
maximos valores residuales debido a la excitacion del sismo.

1.4.3 Evaluacion de la licuacion potencial
Métodos simplificados de evaluacion de la licuacién potencial bajo cargas de
sismo han sido presentados por Seed e Idriss (1971), Ishihara (1977). lwasaki et al

(1984), Seed et al (1983,1984) y Robertson y Campanella (1985), los tres primeros
métodos emplean informaciéon de pruebas de laboratorio para evaluar las
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condiciones de esfuerzo necesarias para causar licuacién, mientras que los
ultimos tres emplean informacion de pruebas de penetracion standard in-situ.

La mayoria de estos métodos incluyen tres pasos principales:

1) La estimacion del esfuerzo cortante ciclico inducido a varias profundidades en
el suelo por el sismo y el numero de ciclos de esfuerzo significantes.

2) La estimacion de la resistencia al esfuerzo cortante ciclica del suelo, i.e. la
relacion de esfuerzo cortante ciclico que se requiere para causar la licuaciéon
inicial del suelo en el numero de ciclos especificados.

3) La comparacién entre el esfuerzo cortante ciclico inducido y la resistencia al
esfuerzo cortante ciclica, en zonas donde el esfuerzo cortante inducido exceda
el esfuerzo cortante requerido para causar la licuacion inicial, existe licuacion
potencial.

El método sugerido por Seed et al (1983) es particularmente directo de aplicar. La
relacion de esfuerzos ciclicos desarrollados en el suelo debido a la vibracion del
sismo es calculada por la siguiente expresion:

D~ 0,650 T0 ) (1.40)
0y g 0,

Donde amax €s la maxima aceleracion en la superficie del terreno, g es la
aceleracién debida a la gravedad, oo es la presion de sobrecarga total a la
profundidad en consideracién, c’o es la presion de sobrecarga efectiva a la
profundidad en consideracién y rq es un factor de reduccion de esfuerzos; rd
puede ser obtenida con la siguiente expresion:

r, =1.0-0.015z (1.41)

Donde z es la profundidad, en m. Aplicando la ecuacién 1.40 para situaciones mar
adentro, se supone que oy no incluye los esfuerzos debidos al agua sobre el fondo
marino y Unicamente se refiere a los esfuerzos totales debidos al suelo.

Seed (1979) y Seed et al (1983) propusieron que la relacion de esfuerzos ciclicos
para causar la licuacion inicial puede ser determinada para una resistencia a la
penetracion modificada N1=NCy, y la magnitud del sismo M. Una correlaciéon
modificada fue propuesta por Seed et al (1984) en la cual la relacion de esfuerzos
para causar licuacion fue relacionada con una correcta modificacién del valor de
N1, (N1)so. Este valor representa el valor de la SPT corregido para la presién de
sobrecarga y normalizado para una relacién de energia de 60% en el tubo de
barrenacion. (N1)so se relaciona con la medicién del valor N de la SPT como sigue:
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ERm
(N, )s :NWCN (1.42)

Donde N es el valor de SPT, ERm es la relacion de energia del tubo de
barrenacion, y Cn es el factor de correccion por sobrecarga. Los valores de Cy
estan tabulados en la Tabla 1.1.

El factor ERmM/60 varia dependiendo del procedimiento utilizado en la prueba SPT,
esto varia de pais a pais. Seed et. al. (1984) estimaron valores entre el rango 0.75
(para martillo de dona, cable y martillo realizadas en Argentina) a 1.30 (para
martillo de dona y martillo de caida libre realizadas en Japén).

Tabla 1.1 Factor de correccion Cy de la SPT (Segun Seed et al 1984)

Sobrecarga de presion Cn
efectiva 6,5’ (KN m™) Dr=40-60% Dr=60-80%
50 1.36 1.36
100 0.97 0.97
200 0.67 0.72
400 0.42 0.50
500 0.38 0.46

Los dos grupos de correlaciones son mostrados en la Figura 1.31. La primera
correlacion con N sugiere que la relacion de esfuerzos para causar la licuacion se
relaciona linealmente cuando N4 se acerca a N4= 35 golpes/300 mm, y es dado
aproximadamente por N4/70 para sismos de magnitud 6, N4+/90 para sismos de
magnitud 7.5 y N4+/100 para sismos de magnitud 8.25. La ultima correlacién con
(N1)60 considera unicamente sismos de magnitud 7.5. Los siguientes factores de
correccion para la relacion de esfuerzos para causar la licuacién pueden ser
aplicados para otras magnitudes de sismo M:

M=8.5 Factor = 0.89
M=6.75 Factor =1.13
M=6 Factor = 1.32
M=5.25 Factor = 1.50

Una estimacién alternativa de la relacién de esfuerzos ciclicos para causar la
licuacion inicial puede obtenerse de la correlacion en una resistencia de cono
modificada Qc presentada por Robertson y Campanella (1985). Esta correlacion
para M=7.5 es mostrada en la Figura 1.32. Qc se determina como sigue:

0. =qcC, (1.43)

Donde qc es la medida de la resistencia del cono y Cq es el factor de correccion
dependiendo del esfuerzo vertical efectivo y se muestra en la Figura 1.33.
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Figura1.31 Evaluacién de la licuacion potencial para diferentes magnitudes
de sismos (Seed et al 1983,1984)
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Figura 1.32 Correlaciones propuestas entre la resistencia a la licuacion bajo las
condiciones del nivel del terreno y la resistencia modificada del cono de
penetracion para arena y arenas limosas (Robertson y Campanella 1985)
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Figura 1.33 Variacion propuesta del factor de correccion CQ con presién de
sobrecarga efectiva (Robertson y Campanella 1985)

Ilwasaki et al (1984) adoptaron un método similar pero extendieron el método de
Seed et al (1983) en dos sentidos: 1) usando los resultados de algunas pruebas
de cortante ciclico sin drenar en muestras inalteradas para estimar la resistencia al
esfuerzo cortante ciclica 2) introduciendo el concepto de indice de licuacion
potencial para estimar la probabilidad de licuacion en un sitio dado. Ellos definen
el factor de resistencia a la licuacion F. como:

F, =R/Sg (1.44)
Donde R es la fuerza cortante normalizada sin drenar in-situ del suelo y Ss es la
relacion de esfuerzo cortante ciclico debido al sismo. Basado en informaciéon de

laboratorio, R se determina como sigue:

a) para 0.04 mm < D5p < 0.6 mm

0.5
R=0.0822 +0.225log,, 035 (1.45a)
o,+0.7 D,,
b) para 0.6 mm < Dsg < 1.5 mm
N 0.5
R =0. 0822( ] —0.05 (1.45b)
o,'+0.7
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Donde N es la resistencia de la prueba de penetracion estandar (SPT), o, es la
presion de sobrecarga efectiva (en kgf cm™) y Dso es el didmetro de la particula
menor (en mm).

La relacion de esfuerzos ciclicos Ss es dada por la ecuacion 1.40.

El indice de licuacion potencial I, se define entonces como

20
I, = £ FW(z)dz (1.46)
Donde:
F=1-FL para FL<1.0
y
F=0 para FL > 1.0

W(z) =10 - 0.5z y z es la profundidad (en m).

Basados en observaciones de campo en tierra, Ilwasaki et al propusieron el
siguiente procedimiento simplificado para evaluar el riesgo de licuacion:

IL=0 Muy bajo riesgo
0<I.<5 Bajo riesgo
5<I.<15 Alto riesgo

15 <1 Muy alto riesgo

Un ejemplo de la evaluacion de la licuacion potencial usando el método anterior se
muestra en la Figura 1.34. Se considera una capa uniforme de arena de 20 m de
espesor con un tamafo de grano medio Dsg de 0.25 mm y un perfil de SPT como
el que se muestra en la Figura 1.34a. El indice de licuacion potencial I, claramente
depende de la maxima aceleracion del terreno. Para amax/g=0.075, I_ alrededor de
0.09, con una pequena region cerca de la superficie donde la licuacién pueda
ocurrir. Sin embargo, para amax/g = 0.125, la licuaciéon puede extenderse a una
profundidad de 9 m e I_ es de alrededor de 16.8, indicando un muy alto riesgo de
licuacion.

1.4.4 Andlisis de potencial de licuaciéon con esfuerzos efectivos

Los analisis anteriores para evaluar el potencial de licuacion asumen que el suelo
esta en una condicion sin drenar durante el periodo completo del sismo. Esta
suposicion generalmente es conservadora, mientras se genere simultdneamente
generacion y disipacion de la presién de poro. La respuesta dinamica de la capa
de arena es dominada por los incrementos progresivos de la presion de poro que
se desarrollan durante un sismo. La resistencia a la deformacién en cualquier
punto en el depdsito de arena depende del esfuerzo efectivo, el cual depende de
la presion de poro. De esta manera un analisis completo de la respuesta de la
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capa de arena a la excitacion del sismo y su consiguiente licuacion potencial,
requiere un analisis que considere la generacion y disipacion de la presion de
poro, en vez de asumir inherentemente que las condiciones sin drenar
prevaleceran y que no ocurrira disipacion de la presion de poro. Este analisis
permite determinar las presiones de poro y los desplazamientos en el suelo. Finn
et al (1977) desarrollaron un analisis el cual permite la determinacion cuantitativa
de la distribucién de la presién de poro y los efectos que el drenaje y el flujo
interno tienen en la localizacion y tiempo de la licuacion.

El analisis incluye el uso de ecuaciones constitutivas no lineales para la arena las
cuales toman en cuenta los siguientes factores: el médulo de cortante inicial in-
situ, la variacion del médulo de cortante con la deformacion cortante, la simultanea
generacion y disipacion de la presion de poro, cambios en los esfuerzos efectivos
normales medios, la humedad y el endurecimiento. Un ejemplo de los efectos de
la disipacion en la generacién de exceso de presién de poro se muestra en la
Figura 1.35 para tres valores de permeabilidad k, la reduccién significante de la
presion de poro para los suelos mas permeables es evidente.

Valor de la SPT Relacion de esfuerzos t/c'

0 0 10 20 0 0_‘1 0.‘2 03
‘ -
B ysat= 17kNm / /
1 v = 7.2kNm® / /
© - / /
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o | / /
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Figura 1.34 Ejemplo de licuacion potencial medida por el método de Iwasaki et al
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Figura 1.35 Distribuciones de presiones de poro para diferentes valores de k
(Finn et al 1977)

Un procedimiento simplificado ha sido desarrollado por Martin y Seed (1979), en el
cual la no-linealidad de la relacion esfuerzo—deformacion para arenas bajo
cortante ciclico es separada para la degradacién gradual de la rigidez causada por
el aumento de la presion de poro. Este procedimiento enfatiza tres fendmenos de
generacién de presion de poro, redistribucion de la presion de poro, disipacion de
la presiéon de poro y la degradacidon progresiva de la rigidez causada por el
aumento de la presién de poro.

El analisis puede ser desarrollado en una serie de tres pasos, como sigue:

PASO 1: ANALISIS DE LA RESPUESTA DEL TERRENO A LA GENERACION DE
PRESION DE PORO

La velocidad de generacion de la presion de poro puede determinarse conociendo
las caracteristicas de licuacion o la movilidad ciclica del suelo, el nivel del esfuerzo
cortante ciclico en el suelo y la frecuencia de carga en ese nivel de esfuerzos. La
siguiente expresion fue derivada por Martin y Seed:

%y o, dF oN
ot N, dr, dt

(1.47)

Donde ug es el exceso de presion de poro, oo es la presion de confinamiento
efectiva, N, es el numero de ciclos que causa la licuacion (relacion de presién de
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poro del 100%), rv = N/N,, N es el numero de ciclos, F es una funcién de la
generacién de presion de poro:

~Zsen” (r,)""«
7

y a = 0.7 para un rango de arenas.

N, puede ser obtenido en laboratorio de pruebas de cortantes ciclicos o pruebas
triaxiles ciclicas, el numero de esfuerzos ciclicos equivalentes, Neq, desarrollados
por el movimiento del sismo pueden ser determinados examinando la historia de
los esfuerzos cortantes desarrollados en el perfil (de un analisis de la respuesta
del sitio), o alternativamente por el uso de directrices aproximadas mostradas en
la Tabla 1.2.

Tabla 1.2 Directrices para determinar la velocidad de la carga ciclica
uniforme por unidad de tiempo (Martin y seed 1979)

Magnitud del Neq | Duracion de la fuerza del d/v/dt
sismo movimiento, tp (s) (ciclos por segundo)
5.5-6 5 8 0.6
6.5 8 14 0.6
7 12 20 0.6
7.5 20 40 0.5
8 30 60 0.5

Nota: d/v/dt = Neq/tp.

PASO 2: ANALISIS DE LA LIQUACION DEBIDA A LA GENERACION Y
REDISTRIBUCION DE LA PRESION DE PORO

La variacion de la presion de poro en el tiempo requiere la solucion de la siguiente
ecuacion:

(1.48)

ot myy,oz\ oz) ot

ou

ou 1 0 (kau]+ g

Donde m, es el coeficiente de disminucién de volumen, k es la permeabilidad, yw

es el peso volumétrico del agua, u es el exceso de presion de poro para el tiempo t

Yy ug es el exceso de presion de poro generada. El mas importante de estos
parametros es la permeabilidad k.
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PASO 3: ANALISIS DE LA RESPUESTA DE LOS ESFUERZOS EFECTIVOS
DEBIDO A LA PRESION DE PORO INDUCIDA POR REBLANDECIMIENTO.

El aumento de la presion de poro se asocia con una disminucion en la rigidez del
suelo y la presion de confinamiento y por lo tanto un incremento en las
deformaciones. La degradacion progresiva de la rigidez del suelo puede ser
evaluada del analisis realizado para la presién de poro en el paso 2, asumiendo
que el médulo de cortante de las arenas a bajas deformaciones es proporcional a
la raiz cuadrada de la presion de confinamiento existente o'

De esta manera:

0.5
Galtiempot .~ myaltiempo0 _ | o’;altiempot (1.49)
G al tiempo 0 m, al tiempo t o’c al tiempo 0

El andlisis de la respuesta del suelo (paso 1) puede por lo tanto rehacerse usando
los valores reducidos del moédulo de cortante; esto es, el procedimiento en general
es iterativo, los pasos 1-3 deben ser repetidos hasta que el nivel de esfuerzos
calculado del ultimo analisis de la respuesta del suelo sea igual al calculado en el
analisis previo. Sin embargo, los efectos de esta reduccion de esfuerzos pueden
ser considerados por aproximacion seleccionando un factor de reduccién de
esfuerzos en un rango entre 0.85 y 1.0. De esta manera, el analisis de esfuerzos
efectivos puede ser usualmente desarrollado sin la necesidad de iterar.

Las ventajas del procedimiento simplificado de Martin y Seed son las siguientes:

a) Permite la separacion del problema involucrando analisis de la respuesta
dinamica y el aumento de la presién de poro, con lo cual los efectos de cada
uno pueden ser vistos mas claramente.

b) Se requiere poca informaciéon de pruebas y esta se obtiene faciimente de
pruebas estandares ciclicas en arenas.

c) Para suelos relativamente impermeables (k<10™), ocurren pequefias
redistribuciones de las presiones de poro o no ocurren, y el calculo de la
presion de poro desarrollada puede hacerse manualmente, dando una idea
mas clara del mecanismo del problema.
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2. Estudio paramétrico

En el presente capitulo se estudid la influencia de factores tales como; altura del
talud, altura de marea, sismos y peso de la escollera en la estabilidad de los
taludes sumergidos, para estos analisis se utilizaron los programas de cémputo
“SLOPE/W” y “PLAXIS”, el primero realiza el analisis mediante la teoria del
equilibrio limite, mientras que el segundo lo hace utilizando el método del
elemento finito, también se analiza la influencia de las corrientes marinas y la
susceptibilidad a la licuacion por sismo, esto mediante los procedimientos
descritos en el capitulo anterior.

2.1 Estudios previos
2.1.1 Levantamiento batimétrico
Del levantamiento batimétrico se tomaron en cuenta la seccién tipo del canal de

acceso asi como las dimensiones de la escollera, estas geometrias son las que se
utilizaron en los modelos para los programas de computo.

16.00 m

40.00 m | 80.00 m 100.00 m

Figura 2.1. Seccion tipo, al poniente del canal de acceso (la seccidon es simétrica)

8.00m

O O
SHON®
SHONE
SHON®
SHON®
SHORS
SHONE
SHON®
O O
SNe
QO

6.00 m

N
o
o
S
{3

Figura 2.2. Seccion tipo de la escollera utilizada
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2.1.2 Estudio geotécnico

Para la modernizacion de Puerto Madero en Chiapas es necesario hacer estudios
relacionados con la ampliacion de la seccién del canal de acceso. Dichos estudios
estan enfocados con el analisis de la estabilidad de los taludes tomando en
consideracién diferentes profundidades de dragado que toman valores de 10, 12,
15 y 16 m. La propuesta inicial en cuanto a la inclinacion de los taludes es de 5:1.
El canal de acceso al puerto y la localizacion de los sondeos exploratorios se
muestran en la Figura 2.3

OCEANO PACIFICO

COSTA ORIENTE COSTA PONIENTE

960 m . 1400 m 413 m.,
PROTECCION MARGINAL PROTECCION MARGINAL

ESCOLLERA ORIENTE

PISO DE
GRAVA (1967)

CONSTRUCCION DEL DRAGADO (1972-1975,

O[ ESPIGON ORIENTE
CARRETERA SPT-01 {} {}SPT-O 4 CARRETERA
I

ZONA NAVAL /\)(/ ESCOLLERA PONIENTE

K 630 m (1972-1975)
- SN
/?‘7 N 1/%?:0\)@%( /( >

/\)Q\o
- Q
‘$SPT B S

7
A
«&°

ZONA _—"
COMERCIAL

CARRETERA

<
%
(o)
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%
)
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Q

Figura 2.3 Localizacion de los sondeos exploratorios, pruebas
de penetraciéon estandar (SPT)
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21.21 Determinacién de las caracteristicas fisicas y esfuerzos de los
materiales encontrados en los cuatro sondeos realizados en
Puerto Madero, Chiapas

De la informacién obtenida de las exploraciones realizadas en los sondeos
efectuados, se realiz6 el célculo y determinacion de sus propiedades con el fin de
utilizarlas para el analisis de la estabilidad de los taludes en el canal de acceso al
puerto.

21.2.2 Determinacion del ysa: peso especifico saturado

Vew = (l + w)* 7,58 /(1 + st) (2.1)

Donde:
w Humedad del material
Tw Peso especifico del agua = 10 kN/m*
Ss Densidad de solidos

Para la utilizacién de la ecuacidn 2.1, se hizo uso de los datos de los porcentajes
de humedad obtenidos del estudio de mecanica de suelos efectuado en los cuatro
sondeos exploratorios realizados en Puerto Madero. Los resultados se presentan
en la Tabla 2.1.

El analisis de los esfuerzos verticales que se presentan en los taludes en cuestion
son considerando un material areno - limoso el cual presenta una compacidad
relativa de media a firme, los valores del esfuerzo vertical se presentan en la Tabla
2.1. Se consideran los esfuerzos a las profundidades a las cuales se obtuvieron
las muestras (sondeos exploratorios).
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Tabla 2.1 a) Caracteristicas fisicas del material, sondeo exploratorio No. 1

Prof. w S, Ysat F A | G| N c G c Cn N'

de a % kNm*| % | % | % Kn/m? | Knim® | Ton/ff?
000 | 060 | 224 | 275 | 2648 | 13.0 | 85.0| 20| 10| 15.89 9.89 0.092 3.30 32.98
060 | 120 | 268 | 278 | 2657 | 80 | 920|0.0| 19| 31.83 | 19.83 0.184 2.33 44.26
120 | 1.80 | 486 | 276 | 25652 | 60 | 94.0/00| 17| 4714 | 29.14 0.271 1.92 32.67
180 | 240 | 521 | 275 | 25.31 50 | 950|00| 25| 6233 | 38.33 0.356 1.68 41.89
240 | 3.00 | 16.72| 283 | 2242 90 | 91000 36| 7578 | 45.78 0.425 1.53 55.19
3.00 | 360 | 17.95| 2.80 | 21.98 80 |920|00| 49| 8897 | 5297 0.492 143 69.84
360 | 420 | 18.07| 268 | 21.32 50 | 950(00| 29 |101.76| 59.76 0.555 1.34 38.91
420 | 480 | 1852| 265| 21.07 | 40 | 96.0|00| 32| 114.40| 66.40 0.617 1.27 40.74
480 | 540 | 151 | 263 | 21.67 70 | 930|00| 48 |127.40| 7340 0.682 1.21 58.12
540 | 6.00 | 17.31| 268 | 2148 | 6.0 | 94.0|0.0| 49 | 140.28| 80.28 0.746 1.16 56.73
6.00 | 6.60 | 2261|270 | 2056 | 7.0 | 93.0|0.0| 47 | 15262 | 86.62 0.805 1.1 52.38
660 | 7.20 | 1891 | 274 | 21.46 90 | 91000 49| 16549 | 9349 0.869 1.07 52.57
720 | 780 | 2456|268 | 2013 | 5.0 | 950|0.0| 31| 177.57| 99.57 0.925 1.04 32.23
780 | 840 | 2428| 269 | 2022 | 14.0 | 86.0 | 0.0| 40 | 189.71| 105.71 0.982 1.01 40.36
840 | 9.00 | 27.04| 267 | 1970 | 120 | 88.0|0.0| 36 | 201.53| 111.53 | 1.036 0.98 35.36
9.00 | 960 | 2141| 274 | 2097 | 140 | 85.0(1.0| 42| 214.11| 118.11 1.098 0.95 40.09
960 | 1020|2644 | 272 | 2000 | 80 | 920(0.0| 39| 226.11| 124.11 1.153 0.93 36.31
10.20 | 10.80| 26.15| 2.76 | 20.22 50 | 950|000 3623824 13024 | 1.210 0.91 32.72
10.80 | 11.40| 27.23 | 2.77 | 20.09 70 | 930(00| 35|250.30| 136.30 | 1.267 0.89 31.10
1140 | 12.00| 2568 | 268 | 1995 | 19.0 | 81.0|0.0| 36 | 262.27 | 14227 | 1.322 0.87 31.31
1200 | 1260| 30.11| 265 | 1918 | 16.0 | 84.0|0.0| 33 | 273.77 | 147.77 | 1.373 0.85 28.16
1260 | 13.20| 30.89| 271 | 1931 | 140 | 86.0|0.0| 29 | 285.36| 153.36 | 1.425 0.84 24.29
13.20 | 13.80| 3211 | 272 | 1918 | 220 | 780 |0.0| 27 | 296.87 | 158.87 | 1.476 0.82 2222
13.80 | 1440 39.85| 257 | 17.76 | 820 | 18.0|0.0| 31 | 307.52| 163.52 | 1.520 0.81 25.15
1440 | 15.00| 3649 | 265 | 1839 | 41.0 | 59.0|0.0| 29 | 318.55| 168.55 | 1.566 0.80 23.17

Donde:
W humedad del material Nf numero de golpes
Ss  densidad de sodlidos o esfuerzo total
Ysat  peso especifico saturado kN/m? o esfuerzo efectivo
F porcentaje de material fino Cn factor de correccion
A porcentaje de arena N’ numero de golpes
G porcentaje de grava corregido
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Tabla 2.1 b) Caracteristicas fisicas del material, sondeo exploratorio No. 2

Prof. w Ss Ysat F A |G| Nf c c' c' Cn N’

de a % kN/m® | % % | % Kn/m? | Knim? | Ton/ft®
0.00 | 0.60 | 5.63 | 2.78 | 25.39 5.0 | 95.0| 0.0 2 15.23 9.23 0.086 3.41| 6.83
0.60 1.20 | 917 | 2.75 | 23.98 2.0 | 98.0 0.0 3 29.6201 17.62 0.164 247 | 7.41

1.20 1.80 | 21.00 | 2.69 | 20.80 | 26.0 | 74.0 | 0.0 | 25 | 42.0997 24.10 0.224 2.11 | 52.83
1.80 | 240 | 2795 | 265 | 19.48 | 22.0 | 78.0| 0.0| 18 | 53.7872 | 29.79 0.277 1.90 | 34.21
240 | 3.00 | 2453 | 2.70 | 20.23 | 240 | 76.0 | 0.0 | 19 | 65.9232 35.92 0.334 1.73 | 32.88
3.00 | 360 | 2414 | 255 | 1959 | 17.0 | 83.0 | 0.0 | 18 | 77.6797 41.68 0.387 1.61 | 28.92
3.60 | 420 | 2859 | 250 | 18.75 | 14.0 | 86.0 | 0.0 | 17 | 88.9283 46.93 0.436 1.51| 25.74
420 | 480 | 25.35| 258 | 1955 | 16.0 | 84.0| 0.0| 15 100.66 52.66 0.489 143 | 21.44
480 | 540 | 23.94| 268 | 20.23 | 120 | 88.0|0.0| 11 112.8 58.80 0.546 1.35 | 14.88
540 | 6.00 | 27.15| 2.65| 19.60 | 10.0 | 90.0 | 0.0 | 13 | 124.558 | 64.56 0.600 1.29 | 16.78
6.00 | 6.60 | 27.63 | 2.64 | 1948 | 12.0 | 88.0 | 0.0 | 16 | 136.247 70.25 0.653 1.24 | 19.80
6.60 | 7.20 | 25.03 | 2.61 | 19.74 | 140 | 86.0 | 0.0 | 17 148.09 76.09 0.707 1.19 | 20.22
720 | 780 | 2940 | 2.63 | 19.19 | 16.0 | 84.0 | 0.0 | 14 | 159.606 81.61 0.758 1.15| 16.08
7.80 | 815 | 30.07 | 258 | 1890 | 11.0 | 89.0 | 0.0 | 20 166.22 86.94 0.808 1.11 | 22.25

8.15 | 10.15 BT

Donde:
W humedad del material Nf numero de golpes
Ss  densidad de sdlidos ) esfuerzo total
vsat  peso especifico saturado kN/m?® o esfuerzo efectivo
F porcentaje de material fino Cn factor de correccion
A porcentaje de arena N’ numero de golpes
G porcentaje de grava corregido
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Tabla 2.1 ¢) Caracteristicas fisicas del material, sondeo exploratorio No. 3

Donde:
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PUERTO MADERO CHIAPAS

SONDEOS EXPLORATORIOS DE PENETRACION ESTANDAR

SONDEO No. 3

Prof. w S |y F| A|G N| o ¢ d Ch| N

d | a % KN | % | % | % Knin? | Kninf | Ton/ff
000 | 060 | 1950 | 256| 2041 | 830|170 00| 13| 1224 | 624 | 008 | 415 5397
060 | 120 | 3000 | 255| 1878 | 81.0| 19000, 9 | 2351 | 1151 | 0107 | 3.06| 2751
120 | 1.80 | 2636 | 261 | 1954 | 710 | 200 | 00| 17| 3524 | 1724 | 0160 | 250 | 4248
180 | 240 | 4092 | 255| 1759 | 550|450 00| 13| 4579 | 2179 | 0202 | 222 | 2889
240 | 300 | 3726 | 245| 1758 | 630|370 00|27 | 5633 | 2633 | 0245 | 202 | 5458
300 | 360 | 2903 | 243| 1838 | 66034000 5| 67.37 | 3137 | 0202 |18 926
360 | 420 | 3294 | 246| 1806 | 640|360 | 00| 13| 7820 | 3620 | 0336 | 172 241
420 | 480 | 3029 | 262 | 1903 | 520|480/ 00| 24| 8962 | 4162 | 0387 | 161 3859
480 | 540 | 3801 | 244 | 1747 | 740|260 | 00| 40 | 10011 | 4611 | 0428 | 1.53 | 61.11
540 | 600 | 3683 | 246| 1766 | 740|260 00| 44 | 11070 | 5070 | 0471 | 146 | 64.10
600 | 660 | 3691 | 262 | 1824 | 690 | 31.0 | 00| 31 | 12164 | 5564 | 0517 | 1.39| 43.11
660 | 720 | 2349 | 263| 2008 | 1208000 30 | 13369 | 6169 | 0573 | 1.32| 3962
720 | 780 | 4201 | 244| 1711 | 890 | 11.0 | 00| 33 | 1439 | 6596 | 0613 | 1.28| 4215
7.80 | 840 | 3933 | 256 | 17.77 35| 15462 | 7062 | 06% | 1.23| 4320
840 | 900 | 3126 | 260| 1883 | 280|720|00| 21| 16592 | 7592 | 0706 | 1.19| 2500
900 | 960 | 2007 | 262| 1920 | 290 | 710 | 00| 5 | 17743 | 8143 | 0757 | 115 575
960 | 1020 2919 | 263 | 1922 | 450|550 |00 5 | 18897 | 8697 | 0808 | 111 55
10.20| 1080 | 3373 | 261| 1856 | 430|570 00| 5| 20010 | 9210 | 08% | 1.08| 540
10.80 | 1140 2099 | 253 | 1870 19| 21132 | 97.32 | 0904 | 1.05| 1998
1140 | 1200 3632 | 241| 1752 | 650 | 350 | 00| 50 | 221.83 | 101.83 | 0946 | 1.03 | 5140
1200 | 1260 | 3567 | 240 | 1754 | 640 | 360| 00| 50 | 23236 | 10636 | 0988 | 1.01 | 50.29
1260 | 1320 3091 | 214 | 1686 | 580 | 420 | 00| 50 | 24248 | 11048 | 1.027 | 0.99 | 49.34
1320| 1380 3410 | 216 | 1668 | 57.0 | 430 | 00| 50 | 25248 | 11448 | 1.064 | 0.97 | 4847
1380 | 1440 | 3516 | 218 | 1668 | 560 | 440 | 00| 48 | 26249 | 11849 | 1101 | 0.95 | 4574
1440 | 1500 | 3154 | 241 | 1801 | 460 | 540 | 00| 49 | 27330 | 12330 | 1.146 | 0.93 | 45.77
W humedad del material Nf numero de golpes
Ss  densidad de sodlidos o esfuerzo total
vsat  peso especifico saturado kN/m3 o esfuerzo efectivo
F porcentaje de material fino Cn factor de correccion
A porcentaje de arena N’ numero de golpes
G porcentaje de grava corregido
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Estudio paramétrico

Tabla 2.1 d) Caracteristicas fisicas del material, sondeo exploratorio No. 4

Prof. W | S| yu (FIA/ G| N| o o' c' Cn| N

de a % kKNm® | % % | % Kn/m? | Kn/m? | Ton/ft’
0,00 060 |4,13 2,78 2597 | 9 (91| 0| 18 | 15,58 9,58 0,089 |3,35/60,32
0,60 1,20 | 4,90 2,75 2542 | 8 |92| 0 | 26 | 30,83 | 18,83 0,175 |2,39/62,15
1,20 1,80 | 3,41 (2,77 26,17 | 9 /91| 0 | 33 | 46,54 | 28,54 0,265 |1,94/64,08
1,80 240 |13,64/2,80| 23,03 | 6 194, 0| 26| 60,35 | 36,35 0,338 |1,72|44,73
2,40 3,00 [11,54|2,74| 2322 | 8 192 0 | 30| 74,28 | 44,28 0,412 |1,56|46,76
3,00 360 [19,71/269| 21,04 | 9 |91 0 | 33 | 86,91 50,91 0,473 |1,45/47,98
3,60 4,20 [23,24|2,65| 20,21 6 94| 0| 40| 99,04 | 57,04 0,530 |1,37|54,94
420 4,80 |20,51|2,67| 20,79 | 8 |92| 0 | 38| 111,51 | 63,51 0,590 |1,30/49,46
480 540 |2523/2,72| 20,20 | 7 /93| 0 | 39| 123,63 | 69,63 0,647 |1,24/48,48
540 6,00 |22,73/2,70] 20,53 | 9 |91| 0 | 38 | 135,95 | 75,95 0,706 |1,19|45,23
6,00 6,60 (27,09/268| 19,73 | 6 |94 | 0 | 31 | 147,79 | 81,79 0,760 |1,15)|35,56
6,60 7,20 (2761262 1940 |13|87| 0 | 33 | 159,43 | 87,43 0,813 |[1,11|36,61
720 7,80 |24,44/2,73| 20,38 | 9 |91| 0 | 36 | 171,66 | 93,66 0,870 |1,07 38,59
780 8,40 (22,19/2,70) 20,63 [ 10|90 0 | 33 | 184,04 | 100,04 | 0,930 |1,04|34,22
8,40 9,00 |31,15/2,63| 18,96 |-—--|-—--|-—--| 34 | 19541 | 105,41 0,980 |1,01|34,35
9,00 9,60 |32,66/2,74| 19,18 |14 |86| 0 | 31 | 206,92 | 110,92 1,031 |0,98|30,53
9,60 10,20 (27,00/2,71| 19,87 | 18|82 | 0 | 33 | 218,85 | 116,85 1,086 |0,96|31,67
10,20 10,80 |28,29/2,69| 19,60 | 18|82 | 0 | 37 | 230,61 | 122,61 1,139 0,94 | 34,66
10,80 11,40 [33,42/2,67| 18,83 | 14|86 | 0 | 38 | 241,90 | 127,90 1,189 10,92|34,85
11,40 12,00 [26,92/2,81| 20,30 | 20|80 | O | 40 | 254,08 | 134,08 1,246 10,90 35,83
12,00 12,60 | 31,06|2,79| 19,59 |17 83| 0 | 40 | 265,84 | 139,84 1,300 |0,88]|35,09
12,60 13,20 | 28,68|2,67| 19,46 |18 82| 0 | 37 | 277,51 | 145,51 1,352 10,86|31,82
13,20 13,80 |29,04|2,65| 19,32 | 16|84 | 0 | 37 | 289,11 | 151,11 1,404 10,84|31,22
13,80 14,40 | 28,41/2,69| 19,58 17 | 300,85 | 156,85 1,458 |0,83|14,08
14,40 15,00 | 41,91/2,61| 17,69 50 | 311,47 | 161,47 1,501 10,82]40,82
Donde:

W humedad del material Nf numero de golpes

Ss  densidad de sodlidos o esfuerzo total

vsat  peso especifico saturado kN/m3 o esfuerzo efectivo

F porcentaje de material fino Cn  factor de correccion

A porcentaje de arena N’ numero de golpes

G porcentaje de grava corregido
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2.1.2.3 Correcciéon del numero de golpes en la prueba de penetracion
estandar

El numero de golpes en pruebas de penetracion estandar y su correspondiente
correccion (debida al confinamiento con la profundidad) se relaciona con la
siguiente ecuacion:

N'=C.Nf (2.2)

Donde:
Cn factor de correccion
Nf numero de golpes, SPT
N’ numero de golpes corregido, SPT

El factor de correccion C,, se determina como sigue:
c, =/0)" (2.3)

Donde:
o esta expresada en ton/ft?

Al aplicar las ecuaciones arriba sefialadas con la informacién de los sondeos
exploratorios, se obtienen los resultados que se presentan en las Tablas 2.1.

La literatura (Das, Braja M. 1994) presenta valores de densidad relativa de un
material y el angulo de friccién interna que puede presentar para diferentes valores
en numero de golpes, corregidos con la profundidad, en pruebas de penetracion
estandar, estos valores se presentan en la Tabla 2.2.

Tabla 2.2 Determinacioén de la densidad relativa y el angulo de friccién interna
de un material (Das, Braja M. 1994)

No. De golpes corregido | Densidad relativa | Angulo de friccién
en pruebas SPT Dr % interna ¢°
0-5 0-5 26-30
5-10 5-30 28-35
10-30 30-60 35-42
30-50 60-95 38-46

La mayoria del numero de golpes corregidos N’, en las pruebas de penetracion
estandar toman valores comprendidos entre 30 y 40, lo cual corresponde a una
densidad relativa entre 40 y 60% y un angulo de friccion interna ¢, entre 35y 42°.
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Para el analisis de la estabilidad de los taludes se considera que el material
presenta una compacidad relativa Dr = 40%, y un angulo de friccion interna de 35°.

En el sondeo No. 2, junto a la escollera oriente a una profundidad aproximada
entre 8 y 10 m se encuentran boleos de roca granitica mezclados con arena.
Hacia profundidades mayores la exploracion se suspendié debido a que se
encontro roca granitica.

2.1.3 Estudio de refraccién de oleaje
Se consideran las tres propuestas siguientes:

a) Opcién 1. Prolongacion de la escollera en 732 m, con inclinacion

de 45°.

b) Opcién 2. Prolongacién de la escollera en 732 m, en linea recta.

c) Opcion 3.  Condiciones actuales.
En las diferentes opciones se consideran las alturas de ola maxima que se puede
presentar tomando en cuenta periodos de retorno de 50 afios, y periodos de 15.7 y
14.3 segundos para condiciones de oleaje, considerando una profundidad de
dragado de 10.0 m. Los datos se muestran en la Tabla 2.3.

Tabla 2.3 a) Datos del estudio de refraccion de oleaje

Puerto Madero Chiapas

Opciodn 1. Dragado del canal a 10 m Periodo T = 15.7 segundos
Prolongacién rompeolas oriente 732 m (Inclinacién 45°)
Seccion Z Altura Ola , m Long.
Direccion del oleaje Ola

m W | SW| S SE m
Eje canal| 10 | 0.6 | 0.46 | 0.19| 0.13 | 151.17
H Talud 6 |092]0.56|0.23|0.13|118.39
Berma 2 |10.96|0.58|0.24|0.14 | 69.26
Eje canal| 10 | 1.84|1.13| 0.5 | 0.23 | 151.17
0 +400 Talud 6 |211]1.22|0.59]|0.23|118.39
Berma 3 |243]153|0.73| 0.36 | 84.57
Eje canal | 10 | 3.03| 1.56 | 0.56 | 0.33 | 151.17
Ampliacion| Talud 8.25|3.04|1.67|0.64 | 0.35| 137.97
Canal Berma 85 |4.34|238|1.07|0.52]|140.14

Donde Z es la profundidad.

57



Estabilidad de taludes sumergidos. Aplicacion a la estabilidad de escolleras en puertos mexicanos.

Tabla 2.3 b) Datos del estudio de refraccién de oleaje.

Puerto Madero Chiapas

Opcién 1. Dragado del canal a 10 m Periodo T = 14.3 segundos
Prolongacién rompeolas oriente 732 m (Inclinacién 45°)
Seccion Z Altura Ola Long.
Direccion del oleaje Ola

m|w |SW| S |SE| m
Eje canal| 10 | 0.76 | 0.57 | 0.19| 0.11 | 136.9
H Talud 6 |092]0.54)|0.22]|0.11|107.47
Berma 2 1094|0.56|0.22|0.13| 63.01
Eje canal| 10 | 1.84| 1.1 | 0.42|0.19| 136.9
0 +400 Talud 6 |1.92]1.18|0.45]|0.19 | 107.47
Berma 3 |242]156|048| 0.3 | 76.73
Eje canal| 10 | 2.93| 1.6 | 0.58| 0.27 | 136.9
Ampliacion | Talud | 8.25|3.03|1.68| 0.63| 0.3 | 125.08
Canal Berma | 8.5 | 4.53|2.28|1.19| 0.54 | 126.85

Donde Z es la profundidad.

Tabla 2.3 ¢) Datos del estudio de refracciéon de oleaje

Puerto Madero Chiapas

Opcién 2. Dragado del canal a 10 m Periodo T = 15.7 segundos
Prolongacién rompeolas oriente 732 m (Linea recta)
Seccion z Altura Ola Long.
Direccién del oleaje Ola

m W | SW S SE m
Ejecanal | 10 | 3.48|4.39|2.94 | 1.71 | 151.17
H Talud 6 |0.37|042)|0.29|0.23|118.39
Berma 2 |0.76| 09 |0.75| 0.63 | 69.26
Eje canal | 10 | 3.61|4.51|3.05| 1.98| 151.17
0 +400 Talud 6 |242|269)|228|1.92]|118.39
Berma 3 |272]3.05|262|223| 84.57
Eje canal | 10 | 4.96 | 5.72 | 4.67 | 4.03| 151.17
Ampliacion | Talud |8.25|5.22|5.51| 51 | 4.65| 137.97
Canal Berma | 8.5 | 542|594 |543|491]|140.14

Donde Z es la profundidad.
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Tabla 2.3 d) Datos del estudio de refraccion de oleaje

Puerto Madero Chiapas
Opcidn 2. Dragado del canal a 10 m

Prolongacién rompeolas oriente 732 m

Periodo T = 14.3 segundos
(Linea recta)

Seccion z Altura Ola Long.
Direccion del oleaje Ola
m W | SW| S | SE m
Ejecanal| 10 | 3.15|3.99|2.65| 1.69 | 136.9
H Talud 6 |0.35]0.38| 0.26 | 0.21 | 107.47
Berma 2 |0.76 | 0.85| 0.56 | 0.54 | 63.01
Ejecanal| 10 |3.26| 4.1 | 2.75|1.76| 136.9
0 +400 Talud 6 |1.31]254|214|1.78 | 107.47
Berma 3 |253|287|246|2.07| 76.73
Eje canal| 10 | 4.59|5.27|4.36 | 3.74| 136.9
Ampliacion| Talud | 8.25|4.87 | 5.18 | 4.83 | 4.32 | 125.08
Canal Berma | 8.5 | 519|567 | 5.17 | 4.47 | 126.85

Donde Z es la profundidad.

Tabla 2.3 e) Datos del estudio de refraccion de oleaje

Puerto Madero Chiapas
Opcioén 1. Dragado del canal a 10 m
Condiciones actuales

Periodo T = 15.7 segundos

Seccion z Altura Ola Long.
Direccion del oleaje Ola
m W | SW| S SE m
Eje canal| 10 | 1.56 | 0.91| 0.88 | 0.85| 136.9
H Talud 6 |1.84]210|2.14|2.09 | 107.47
Berma 2 |1.85]200|1.98|1.94| 63.01
Eje canal| 10 | 3.80| 3.88 | 3.68 | 3.52 | 136.9
0 + 400 Talud 6 |4.24|4.09|3.76 | 3.55| 107.47
Berma 3 |4.18]4.13|3.83|3.59| 76.73
Ejecanal| 10 |6.19|6.66 | 6.43 | 6.11 | 136.9
Ampliacion| Talud |8.25|6.62|6.91| 6.55| 6.18 | 125.08
Canal Berma | 8.5 | 6.64 | 6.75| 6.20 | 6.00 | 126.85

Donde Z es la profundidad.
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Tabla 2.3 f) Datos del estudio de refraccion de oleaje

Puerto Madero Chiapas
Opcidn 2. Dragado del canal a 10 m Periodo T = 14.3 segundos
Condiciones actuales

Seccion 4 Altura Ola Long.
Direccion del oleaje Ola
m W | SW| S SE m
Eje canal| 10 | 0.82|0.77| 0.86| 0.80| 136.9
H Talud 6 |1.82]1.97|2.07|1.99|107.47
Berma 2 |1.86]186|1.92)|1.84| 63.01
Ejecanal| 10 |3.72|3.50| 3.5 | 3.28 | 136.9
0 + 400 Talud 6 |4.08|3.90|3.56|3.28 | 107.47
Berma 3 |3.94|378|359)|3.28| 76.73
Ejecanal| 10 | 5.70|6.19 | 5.98 | 559 | 136.9
Ampliacion| Talud |8.25|6.12|6.44| 6.08 | 5.59 | 125.08
Canal Berma | 8.5 | 5.90|6.30 | 5.75 | 5.26 | 126.85

Donde Z es la profundidad

2.2 Programas de cOmputo
2.21 Programa de computo “SLOPE/W”

Es un software que usa la teoria del equilibrio limite para calcular el factor de
seguridad de taludes de tierra y roca. La formulacion comprensiva de SLOPE/W
hace posible analizar facilmente problemas de estabilidad de taludes simples y
complejos usando varios métodos para calcular el factor de seguridad. Los analisis
pueden ser realizados utilizando parametros deterministicos o probabilisticos.

El programa requiere como datos de entrada los siguientes valores de las
caracteristicas fisicas y parametros de resistencia del material: peso especifico,
angulo de friccion interna y la cohesién. Los cuales se obtuvieron directamente del
estudio de mecanica de suelos.

En la Figura 2.4 se muestra la geometria que se utilizo, la malla para calcular los
centros de los diferentes circulos de falla y el coeficiente sismico de 0.25 veces la
aceleracion de la gravedad. La cual esta basada en la seccion tipo, Figura 2.1.

En la Figura 2.5 se muestra la geometria que se utilizo, la malla para calcular los
centros de los diferentes circulos de falla, la escollera colocada en el hombro del
talud y los resultados obtenidos por diferentes métodos; Ordinario, Bishop, Janbu
y el método general de equilibrio. La cual esta basada en la seccién tipo, Figura
2.1.
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Figura 2.4. Modelo utilizado en el programa de coémputo SLOPE/W

Gle  Help
Wirimum Factor of Safety
Moment Farce
Ordinary: 2.540
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Janbu; - 2594
GLE: 2.864 2864
Slip Surface #: 845 of 545
‘ DataFile:  H16-5-1 sismo- carga.slz ‘
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Figura 2.5. Resultados del programa de computo SLOPE/W, se obtiene el factor de
seguridad por diferentes métodos

En la Figura 2.6 se muestra la superficie de falla critica, el diagrama de cuerpo
libre de las acciones que actian sobre una dovela en particular; fuerza normal,
cortante y la fuerza lateral debida al sismo, asi como la malla para calcular los

centros de los diferentes circulos de falla. La cual esta basada en la seccion tipo,
Figura 2.1.
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Figura 2.6. Resultados del programa de computo SLOPE/W, superficie de falla y
diagrama de cuerpo libre de las fuerzas de actian sobre una dovela
en particular, incluyendo la accion del sismo

2.2.2 Programa de computo “PLAXIS”

PLAXIS es un paquete que utiliza el elemento finito, especificamente disefado
para el analisis de la deformacion y la estabilidad de proyectos de ingenieria
geotécnica. Las aplicaciones geotécnicas requieren modelos constitutivos
avanzados para la simulacién de comportamientos de suelos no lineales y
dependientes del tiempo. Ademas, como el suelo es un material que presenta
multiples fases, se requieren procedimientos especiales para tratar con presiones
de poro hidrostaticas y no — hidrostaticas en el suelo.

El factor de seguridad se define usualmente como la relacion entre la carga de
falla y la carga de trabajo. Esta definicion es valida para estructuras de
cimentacion, pero no para terraplenes y muros de tablestaca. Para este tipo de
estructuras es mas apropiado usar la definicion de mecanica de suelos de un
factor de seguridad, la cual es la relacion del esfuerzo cortante disponible entre el
esfuerzo cortante minimo necesario para el equilibrio. PLAXIS puede ser usado
para calcular este factor de seguridad usando un procedimiento de reduccion del
coeficiente de friccion interna.

PLAXIS tiene aplicaciones graficas para ver los resultados calculados. Los valores
exactos de desplazamientos, esfuerzos y fuerzas estructurales pueden ser
obtenidos en tablas. Una herramienta especial esta disponible para dibujar curvas
carga— desplazamiento, esfuerzo—trayectoria y diagramas esfuerzo—deformacion.
La visualizacion de trayectorias de esfuerzos provee particularmente una valiosa
idea del comportamiento local del suelo y dispone un analisis detallado de los
resultados.

El programa requiere como datos de entrada los siguientes valores de las
caracteristicas fisicas y parametros de resistencia del material: peso especifico
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seco, peso especifico humedo, angulo de friccidn interna, cohesion, permeabilidad
horizontal, permeabilidad vertical, modulo de Young, relacion de Poisson.

El peso especifico humedo, el angulo de friccién interna y la cohesién se
obtuvieron directamente del estudio mecanica de suelos.

El peso especifico seco se obtuvo de la siguiente formula:

7/hu'm
= [ huim 24
7dseco 1 + W ( )

Donde:

Y seco = PESO especifico seco
Y hum = Peso0 especifico humedo
W = humedad (obtenida directamente del estudio geotécnico)

Con la férmula anterior se obtiene un valor de 16 kN/m® de ¥ seco.

De la literatura, Principles of Geotechnical Engineering de BRAJA M. DAS, se
obtuvieron valores de permeabilidad para arenas finas en el rango de 0.864 a 8.64
m/dia, se realizo un analisis de sensibilidad variando los coeficientes de
permeabilidad horizontal y vertical dentro del rango anterior, sin que se
presentaran variaciones importantes en los célculos, por lo que se optd por un
coeficiente de permeabilidad tanto vertical como horizontal de 0.3 m/dia. También
se obtuvieron valores de relacion de Poisson para arenas limosas en el rango de
0.20 a 0.40, se realizé un analisis de sensibilidad variando la relacion dentro del
rango anterior, sin que se presentaran variaciones importantes en los calculos, por
lo que se optd por una relacién de Poisson de 0.35.
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Figura 2.7. Modelo utilizado y datos de entrada en el programa de cémputo PLAXIS
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Active pore pressures
Eutreme active pore pressure -556. 63 kM./m

Figura 2.8 a). Resultados del programa de computo PLAXIS.
Presiones de poro activas

Figura 2.8 b) Resultados del programa de cémputo PLAXIS. Malla deformada

[ Amem Do omz 006
s

Figura 2.9. Resultados del programa de computo PLAXIS, grafica del factor de
seguridad contra desplazamiento, en el pie y el hombro del talud
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2.3 Influencia de la altura del talud

De los analisis mostrados en las secciones 1.2.1, 1.2.2 y 1.2.3 para la estabilidad
de taludes bajo fuerzas gravitacionales se evidencia la importancia que tiene la
altura del talud, que es inversamente proporcional al factor de seguridad.

Para fines de comparacion se consideraron las diferentes profundidades de
dragado de 10, 12, 15y 16 m, con pendientes 3:1, 4:1 y 5:1, el angulo de friccion
interna de 35°, cohesion cero y peso especifico saturado de 20 kN/m?® que se
obtuvieron del estudio geotécnico previo.

Tabla 2.4 Influencia de la altura del talud en el factor de seguridad, analizado con el
programa de computo “SLOPE/W”

Pendiente Ysat H n o FACTOR DE SEGURIDAD
(kN/m?) (m) Ordinario | Bishop | Janbu M.P Spencer GLE
5:1 20.00 10.00 |0.00| 35° 10.896 11.961 | 10.978 | 11.955 11.960 11.959
4:1 20.00 10.00 |0.00] 35° 9.229 10.207 9.352 | 10.205 10.206 10.204
3:1 20.00 10.00 J0.00] 35° 7.430 8.451 7.538 8.447 8.447 8.449
Pendiente Ysat H n o FACTOR DE SEGURIDAD
(kN/m?) (m) Ordinario | Bishop | Janbu M.P Spencer GLE
5:1 20.00 12.00 |0.00]| 35° 10.831 12.098 | 10.932 | 12.097 12.097 12.201
4:1 20.00 12.00 |0.00] 35° 9.159 10.324 9.267 | 10.319 10.316 10.322
3:1 20.00 12.00 |0.00] 35° 7.706 8.459 7.806 8.450 8.455 8.454
Pendiente Ysat H n o FACTOR DE SEGURIDAD
(kNlm3) (m) Ordinario | Bishop | Janbu M.P Spencer GLE
5:1 20.00 15.00 |0.00| 35° 10.830 11.945 | 10.930 | 11.943 11.943 11.944
4:1 20.00 15.00 |0.00| 35° 9.292 10.197 9.413 | 10.194 10.195 10.194
3:1 20.00 15.00 |0.00] 35° 7.430 8.459 7.545 8.451 8.454 8.453
Pendiente Ysat H n o FACTOR DE SEGURIDAD
(kNlm3) (m) Ordinario | Bishop | Janbu M.P Spencer GLE
5:1 20.00 16.00 |0.00| 35° 10.838 11.957 | 10.951 | 11.956 11.956 11.956
4:1 20.00 16.00 |0.00| 35° 9.160 10.283 9.268 | 10.277 10.272 10.280
3:1 20.00 16.00 |0.00] 35° 7.506 8.393 8.393 8.382 8.389 8.423
M.P Morgensten - Price GLE Meétodo general de equilibrio limite. H Altura del talud
[ Angulo de friccién interna. n Coeficiente sismico horizontal
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Tabla 2.5 Influencia de la altura del talud en el factor de seguridad, analizado con el
programa de computo “PLAXIS”

Pendiente "Ysa13 Ysec03 H n 6 Permeabilidad (m/dia) E , v F:S
(kN/m”) | (kN/m®) (m) Kx Ky (kN/m°)
5:1 20.00 16.00 10.00 |0.00| 35° 0.300 0.300 300,000.00/0.350( 4.394
4:1 20.00 16.00 10.00 |0.00| 35° 0.300 0.300 300,000.00{0.350( 3.677
3:1 20.00 16.00 10.00 ]0.00] 35° 0.300 0.300 300,000.00/0.350| 2.716
Pendiente Vsat . Ysec03 H n ¢ Permeabilidad (m/dia) E o F:S
(kN/m®) | (kNIm®) | (m) Kx Ky (kN/m?)
5:1 20.00 16.00 12.00 |0.00| 35° 0.300 0.300 300,000.00{0.350( 4.139
4:1 20.00 16.00 12.00 |0.00{ 35° 0.300 0.300 300,000.00/0.350( 3.162
3:1 20.00 16.00 12.00 ]0.00] 35° 0.300 0.300 300,000.00/0.350| 2.912
Pendiente Vsat . Ysecos H n 6 Permeabilidad (m/dia) E v F:S
(kN/m®) | (kNim®) | (m) Kx Ky (kN/m?)
5:1 20.00 16.00 15.00 |0.00| 35° 0.300 0.300 300,000.00/0.350( 4.102
4:1 20.00 16.00 15.00 |0.00| 35° 0.300 0.300 300,000.00/0.350( 3.303
3:1 20.00 16.00 15.00 ]0.00] 35° 0.300 0.300 300,000.00|0.350| 2.567
Pendiente Ysat . Vsec03 H n ¢ Permeabilidad (m/dia) E N F:S
(kN/m*) | (kNim®) | (m) Kx Ky (kN/m?)
5:1 20.00 16.00 16.00 |0.00| 35° 0.300 0.300 300,000.00/0.350( 3.916
4:1 20.00 16.00 16.00 |0.00| 35° 0.300 0.300 300,000.00{0.350( 3.337
3:1 20.00 16.00 16.00 0.00] 35° 0.300 0.300 300,000.00]/0.350| 2.525
v Relacion de Poisson ¢ Angulo de friccion interna H Altura del talud
E Modulo de Young. n Coeficiente sismico horizontal. F.S Factor de seguridad

Los datos tabulados para el método de Bishop realizados con el programa de
computo SLOPE/W vy los resultados obtenidos con el programa de cémputo
PLAXIS, para analizar la influencia de la altura del talud en el factor de seguridad
se representan en la Figura 2.10, donde se observa que la altura del talud no
representa ninguna inferencia directa sobre el factor de seguridad, si se mantiene
la misma pendiente, dado que las pendientes 4:1 y 3:1 se utilizaron solo para
comparar los efectos de la altura, en los siguientes analisis se tomara la pendiente
5:1 que es la que presentan los taludes reales y la altura de 16 m por ser esta la
mas desfavorable.

El analisis anterior se efectu6 considerando que el nivel del agua esta a la altura H
del talud, como se muestra en la Figura 2.1.
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Figura 2.10 Influencia de la altura del talud en el factor de seguridad para los
programas de computo SLOPE/W y PLAXIS
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Figura 2.11 Desplazamientos totales obtenidos con el programa de cémputo PLAXIS
para una altura h=16 m y una pendiente 5:1
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Es evidente la variacion de resultados obtenidos de un programa de computo
respecto al otro, esto demuestra que usando la teoria del elemento finito se
obtienen factores de seguridad mas conservadores, del orden de una tercera parte
de los obtenidos usando la teoria del equilibrio limite.

2.4 Influencia de la altura de marea

Para fines de comparacion se consideré la profundidad de dragado de 16 m, con
pendiente 5:1, el angulo de friccion interna de 35°, cohesion cero y peso especifico
saturado de 20 kN/m?® que se obtuvieron del estudio geotécnico previo. Para este
analisis se considerd una altura maxima de 5 metros sobre la corona del talud.

Tabla 2.6 Influencia de la altura de marea en el factor de seguridad, analizado con el
programa de computo “SLOPE/W”

. Vsat H Altura de FACTOR DE SEGURIDAD
Pendiente n [0}
(kN/m®) (m) marea (m) Ordinario | Bishop | Janbu M.P Spencer | GLE
5:1 20.00 16.00 1.00 0.00| 35° 11.197 12.516 | 11.329 | 12.514 | 12.514 | 12.717
5:1 20.00 16.00 2.00 0.00| 35° 11.530 12.934 | 11.728 | 12.932 | 12.932 | 13.545
5:1 20.00 16.00 3.00 0.00| 35° 11.880 13.351 | 12.127 | 13.350 | 13.350 | 14.355
5:1 20.00 16.00 4.00 0.00| 35° 12.231 13.769 | 12.527 | 13.768 | 13.768 | 14.817
5:1 20.00 16.00 5.00 0.00f 35° 12.567 14.187 | 12.926 | 14.187 | 14.187 | 15.188
M.P Morgensten - Price GLE Meétodo general de equilibrio limite. H Altura del talud
(] Angulo de friccién interna. n Coeficiente sismico horizontal

Tabla 2.7 Influencia de la altura de marea en el factor de seguridad, analizado con el
programa de coémputo “PLAXIS”

Pendiente Ysat . Ysecos H Altura de n ¢ Permeabilidad (m/dia) E o Fit
(kN/m”) | (kN/m°) (m) marea (m) Kx Ky (kN/m?)
5:1 20,00 16,00 16,00 1,00 0,00| 35° 0,300 0,300 300.000,00 0,350 3,9
5:1 20,00 16,00 16,00 2,00 0,00]| 35° 0,300 0,300 300.000,00 0,350 4,0¢
5:1 20,00 16,00 16,00 3,00 0,00]| 35° 0,300 0,300 300.000,00 0,350 4,0¢
5:1 20,00 16,00 16,00 4,00 0,00| 35° 0,300 0,300 300.000,00 0,350 4,0¢
5:1 20,00 16,00 16,00 5,00 0,00] 35° 0,300 0,300 300.000,00] 0,350  4,0¢
v Relacién de Poisson ¢ Angulo de friccién interna H Altura del talud
E Méddulo de Young. n Coeficiente sismico horizontal. F.S Factor de seguridad

Los datos tabulados para el método de Bishop realizados con el programa de
cémputo SLOPE/W vy los resultados obtenidos con el programa de cémputo
PLAXIS, para analizar la influencia de la altura de marea en el factor de seguridad
se representan en la Figura 2.12.
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16,00
14,00 —t
12,00
10,00 -
8,00 -
6,00
4,00 — —— = = u
2,00

0,00 T T T T
0,00 1,00 2,00 3,00 4,00 5,00 6,00

Altura de marea (m)

Factor de seguridad

| ——SLOPE/W —=—PLAXIS |

Figura 2.12 Influencia de la altura de marea en el factor de seguridad para los
programas de computo SLOPE/W y PLAXIS

De la figura anterior se puede notar que con el programa de computo SLOPE/W
conforme aumenta la altura de marea ésta resulta benéfica para el factor de
seguridad, debido a que el incremento en la carga hidraulica estabiliza el
movimiento actuando en sentido contrario a las fuerzas o momentos actuantes,
mientras que en el programa de computo PLAXIS el valor del factor de seguridad
aumenta tan solo 0.148 cuando la altura de marea varia de uno a dos metros,
para después mantenerse constante incluso hasta valores de 10 m, esto debido al
equilibrio que se presenta debido a la fuerza hidraulica que actua sobre el talud al
incrementar el nivel de agua.

000 25.00 s0.00 75.00 0000 125.00
ol by e b e b e b e L

75.00

m]

2800
2600

50.00 2400
— 2200
2000
1.800
1600

1.400

2500 1.200
1.000
0800
0E00
0400
0200
0.000
-0.200

D
‘B
I I IR

Total displacements
Extreme total displacement 2.73 m

Figura 2.13 Desplazamientos totales obtenidos con el programa de cémputo PLAXIS
para una altura de marea de 5.00 m, h=16 m y una pendiente 5:1
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El andlisis anterior demuestra que la situacion mas critica en cuanto a la altura de
marea se presenta cuando el nivel de agua se encuentra a la altura H, aunque
ésta es una condicion muy dificil de presentarse sera la considerada en los
siguientes analisis, por ser la mas desfavorable.

2.5 Influencia de las corrientes marinas

2.5.1 Anadlisis de la susceptibilidad a la licuacion por oleaje de los depdsitos
de suelo

2511 Determinacidén de la presion debida al oleaje

Para determinar la fuerza generada por efecto del oleaje se utilizara la ecuacion
1.11.

H 1

P=y — (1.11)
o w 2 h
2 cosh‘ ”Ai
Donde:

Po = amplitud de la presion

H =alturadelaolaenm

vw = peso especifico del agua de mar = 1.025 ton/m?® = 10.25 kN/m®

h = profundidad del agua en m

L =longitud de la ola a la profundidad del canal, talud o berma para un
periodo de oleaje de 15.7 y 14.3 segundos que correspondientes a la
altura de ola maxima

2.51.2 Determinacion del esfuerzo cortante inducido por el oleaje
En este punto se utilizara la ecuacion 2.31.

r, =3.25PoZ/L (1.31)

Donde:
Tvh = esfuerzo cortante inducido por el oleaje
Po = presién debida al oleaje
Z = profundidad
L =longitud de la ola

2.51.3 Determinacion del esfuerzo cortante ciclico maximo antes de que
se produzca la licuacion por oleaje

Correccion del numero de golpes en la prueba de penetracion estandar.

N'= C,Nf (2.2)
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Donde:
Cn factor de correccion
Nf numero de golpes, SPT
N’ numero de golpes corregido, SPT

El factor de correccion C,, se determina como sigue:

C, = (/o) (2.3)
Donde:
o’ esta expresada en ton/ft?

El esfuerzo cortante ciclico que causa la licuacién puede determinarse con la
ecuacion 2.34.

7, =0.009N'c", (1.34)

2.51.4 Determinacion del factor de seguridad contra licuaciéon por oleaje.
El factor de seguridad se determina con la siguiente relacion:

7y

F.S= (2.5)

th
Para la determinacion de los factores de seguridad, F.S, se consideran las tres
propuestas siguientes:

a) Opcidn 1. Prolongacion de la escollera en 732 m, con inclinacion de 45°.
b) Opcién 2. Prolongacion de la escollera en 732 m, en linea recta.
c) Opcidn 3. Condiciones actuales.

En las diferentes opciones se consideran las alturas de ola maxima que se puede
presentar tomando en cuenta periodos de retorno de 50 afios, y periodos de 15.7 y
14.3 segundos para condiciones de oleaje, considerando una profundidad de
dragado de 10.00 m. Los resultados obtenidos de presion y esfuerzo cortante
inducidos por el oleaje asi como los factores de seguridad se presentan en las
Tablas 2.8.

Los factores de seguridad obtenidos muestran valores muy favorables para
cuando se analiza el oleaje en las direcciones sur y sureste. Los problemas se
pueden presentar para oleajes fuertes en las direcciones suroeste y en particular
para la direccion oeste, pues es la que presenta factores de seguridad mas bajos.

Las caracteristicas y resultados obtenidos de los materiales estudiados de los

sondeos indican que el lugar es seguro y no se presentaran problemas de
inestabilidad debido a la licuacion por oleaje.
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2.6 Influencia de sismos

Para fines de comparacion se considerdé la profundidad de dragado de 16 m, con
pendiente 5:1, el angulo de friccion interna de 35°, cohesion cero y peso especifico
saturado de 20 kN/m® que se obtuvieron del estudio geotécnico previo, del analisis
anterior se considerara una altura de marea de cero m por ser la mas desfavorable.

Los maximos sismos registrados en el Pacifico en la zona de Chiapas corresponden a
aceleraciones de 250 cm/s?, 0.25 de la gravedad.

Para el analisis se consideraron aceleraciones de 0.15, 0.25 y 0.35 g. Se analiz6 el
caso para 0.35 g, que corresponde a valores de aceleracidon horizontal en condiciones

extremas.
Tabla 2.9 Influencia de sismos en el factor de seguridad, analizado
con el programa de computo “SLOPE/W”
Pendiente Vsat H Altura de n o FACTOR DE SEGURIDAD
(kN/m®) (m) marea (m) Ordinario | Bishop | Janbu M.P Spencer | GLE
5:1 20.00 16.00 0.00 0.15( 35° 4.063 4.480 4.111 4.487 4.487 4.487
5:1 20.00 16.00 0.00 0.25( 35° 2.829 3.143 2.877 3.154 3.154 3.155
5:1 20.00 16.00 0.00 0.35] 35° 2.048 2.188 2.068 2.432 2.432 2.200
M.P Morgensten - Price GLE Método general de equilibrio limite. H Altura del talud
¢ Angulo de friccién interna. n Coeficiente sismico horizontal

Tabla 2.10 Influencia de sismos en el factor de seguridad, analizado
con el programa de computo “PLAXIS”

Pendiente Vsat Yseco H Altura de n ¢ Permeabilidad (m/dia) E ® F:S
(kN/m*) | (kN/m* | (m) | marea (m) Kx Ky (kN/m?)
5:1 20.00 16.00 16.00 0.00 0.10] 35° 0.300 0.300 300,000.00/0.350| 1.916
5:1 20.00 16.00 16.00 0.00 0.12] 35° 0.300 0.300 300,000.00/0.350 1.724
5:1 20.00 16.00 16.00 0.00 0.15] 35° 0.300 0.300 300,000.00/0.350 1.405
5:1 20.00 16.00 16.00 0.00 0.16] 35° 0.300 0.300 300,000.00/0.350 1.405
5:1 20.00 16.00 16.00 0.00 0.18] 35° 0.300 0.300 300,000.00/0.350 1.289
5:1 20.00 16.00 16.00 0.00 0.20] 35° 0.300 0.300 300,000.00|0.350| 1.187
5:1 20.00 16.00 16.00 0.00 0.22] 35° 0.300 0.300 300,000.00/0.350 1.053
5:1 20.00 16.00 16.00 0.00 0.24] 35° 0.300 0.300 300,000.00/0.350 1.039
5:1 20.00 16.00 16.00 0.00 0.25] 35° 0.300 0.300 300,000.00/0.350 0.979
5:1 20.00 16.00 16.00 0.00 0.26] 35° 0.300 0.300 300,000.00]0.350| Colapso

v Relacion de Poisson

E Médulo de Young.
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¢ Angulo de friccion interna

n Coeficiente sismico horizontal.

H Altura del talud
F.S Factor de seguridad




Capitulo 2 Estudio paramétrico

El analisis hecho con el programa de computo SLOPE/W muestra una disminucion
importante en el factor de seguridad debido a la aceleracion horizontal inducida por la
accion del sismo, para una aceleracién de 0.359 se nota una disminucién del 84% en el
valor del factor de seguridad mientras que disminuye el 77 y el 33% para aceleraciones
de 0.25 y 0.15 g respectivamente.

A pesar de lo drastico que resulta la disminucién del factor de seguridad para
aceleraciones de 0.35 g el talud sigue siendo estable, cabe recordar que este valor se
considero unicamente como una posibilidad remota y que el valor maximo histoérico es
de 0.25 g.

Los datos tabulados para el método de Bishop realizados con el programa de computo
SLOPE/W vy los resultados obtenidos con el programa de computo PLAXIS, para
analizar la influencia de sismo en el factor de seguridad se representan en la Figura
2.15.

5.00
450 | .

4.00 \

3.50 | \-\

3.00

2.50 - \_

2.00

1.50 \\\
1.00 - \V\
0.50

0.00 ‘ ‘ ‘ \

0.05 0.10 0.15 0.20 0.25 0.30 0.35 0.40

Coeficiente sismico.

Factor de seguridad.

—+—PLAXIS —a— SLOPE/W

Figura 2.15 Comparacion de resultados de la influencia de sismo en el factor de seguridad para los
programas de cémputo SLOPE/W y PLAXIS
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Figura 2.16 Desplazamientos totales obtenidos con el programa de coémputo PLAXIS para
una altura de marea de 0.00 m, h=16 m, pendiente 5: 1 y coeficiente sismico de 0.20 g

2.6.1 Analisis de la susceptibilidad a la licuaciéon por sismo de los depésitos
de suelo

El analisis que se presenta esta basado en el método de Seed et al, (1983) que se
presentd en la seccién 1.4.3. El método consiste basicamente en comparar la magnitud
de los esfuerzos cortantes ciclicos inducidos por un sismo, caracterizado por un cierto
valor de aceleracion horizontal, con la resistencia ciclica al esfuerzo cortante del suelo.
El analisis se presenta para la estratigrafia y parametros de los depdsitos de suelo
deducidos de los ensayes de penetracion estandar realizados en los sondeos
exploratorios, los resultados se muestran en la Tabla 2.7.

Los maximos sismos registrados en el Pacifico en la zona de Chiapas corresponden a
aceleraciones de 250 cm/s? 0.25 de la gravedad. En la Tabla 2.7 se presentan los
resultados de factores de seguridad correspondientes a aceleraciones de 0.15, 0.25 y
0.35g.

2.6.1.1 Determinacion de la relacion de esfuerzos ciclicos desarrollados en
el suelo debido a la vibracion del sismo de aceleracion ah

/o'~ 0.65M2'rd (1.40)
g o
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Donde amax €s la maxima aceleracién en la superficie del terreno, g es la aceleracién
debida a la gravedad, oo es la presién de sobrecarga total a la profundidad en
consideracion, oo’ es la presion de sobrecarga efectiva a la profundidad en
consideracién y rq es el factor de reduccibn de esfuerzos; ry puede ser
aproximadamente:

r, =1.0-0.015z (1.41)

Donde z es la profundidad (en m). Aplicando la ecuaciéon 2.40 para situaciones mar
adentro, se supone que oo no incluye los esfuerzos debidos al agua sobre el fondo
marino y unicamente se refiere a los esfuerzos totales debidos al suelo.

2.6.1.2 Determinacion de la relacion de resistencia ciclica al esfuerzo
cortante del suelo ante un sismo de magnitud Mo. (t/6’)max

(t/0’)max S€ Obtiene de la Figura 2.31, entrando con el numero de golpes corregido de la
prueba de penetracion estandar, calculado en la seccion 2.1.2.

Para fines de andlisis se utilizo la linea de mayor intensidad Mo = 8.5.

2.6.1.3 Determinacion del factor de seguridad

7!
F.S= ﬁ (2.6)

max

El analisis de los resultados indica que la susceptibilidad a la licuacién de los depdsitos
de suelo es baja para sismos con aceleraciones del orden de 0.25 g o menores. Existe,
sin embargo, riesgo de que para sismos de mucha intensidad se presente el fendmeno
de licuacion para algunos estratos del depésito de suelo. En el sondeo exploratorio
numero 2 existe la posibilidad de que se presente el fendmeno de licuacion, aun con
aceleraciones de 0.15 g.

En el caso de un sismo los problemas serian de caracter local y provocarian en el talud
del canal de acceso al puerto algunos asentamientos y reacomodos del material que lo
conforma, en cuyo caso sera necesario efectuar trabajos de mantenimiento y
conservacion en el canal de acceso. Se analizé el caso para 0.35 g, que corresponde a
valores de aceleracion horizontal en condiciones extremas, en los cuales podrian
presentarse problemas serios por el fendbmeno de licuacion.
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Estabilidad de taludes sumergidos. Aplicacion a la estabilidad de escolleras en puertos mexicanos.

Las Figuras 2.17 a.2.20 muestran graficamente el comportamiento del factor de
seguridad a la licuacién por sismo, en los cuatro sondeos exploratorios.
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—8—ah = 0.15g ——ah =0.25g ——ah = 0.35¢g

Figura 2.17 Factor de seguridad a la licuacién por sismo vs profundidad, de los
resultados obtenidos del sondeo exploratorio No. 1
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Figura 2.18 Factor de seguridad a la licuacion por sismo vs profundidad, de los
resultados obtenidos del sondeo exploratorio No. 2
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2.7 Influencia del peso de la escollera

Para fines de comparacion se considerdé la profundidad de dragado de 16 m, con
pendiente 5:1, angulo de friccion interna de 35°, cohesién cero, y peso especifico
saturado de 20 kN/m? que se obtuvieron del estudio geotécnico previo, de los analisis
anteriores se considera una altura de marea de cero m, y coeficiente sismico de 0.25g.

Para el analisis se tomaron en consideracién los datos obtenidos en el levantamiento
batimétrico previo; seccion del canal de acceso y seccion de la escollera (Figuras 2.1y
2.2), para la escollera se utilizé el peso especifico de roca sdlida de 27 kN/m?3, con lo
que se obtiene una carga de 2,754 kN/m.

En el levantamiento batimétrico previo se nota que las escolleras estan situadas a una
distancia minima de 100 m del hombro del talud, como se muestra en la Figura 2.21,
con base en el dato anterior, en el presente analisis se movera la carga de la escollera
hacia el hombro del talud a una distancia x, con el fin de encontrar la distancia critica
para la cual el factor de seguridad es menor que la unidad.

. x=100m ,

oooooooo

Figura 2.21 Localizacion de la escollera

Tabla 2.12 Influencia del peso de la escollera en el factor de seguridad, analizado
con el programa de computo “SLOPE/W”

: Ysat H FACTOR DE SEGURIDAD
Pendiente x (m) n ¢
(kN/m®) (m) Ordinario | Bishop | Janbu M.P Spencer | GLE
5:1 20.00 16.00 100.00 0.25[ 35° 2.829 3.143 2.877 3.154 3.154 3.155
5:1 20.00 16.00 50.00 0.25] 35° 2.829 3.143 2.877 3.154 3.154 3.155
5:1 20.00 16.00 25.00 0.25[ 35° 2.760 3.143 2.843 3.154 3.154 3.155
5:1 20.00 16.00 10.00 0.25| 35° 2.616 3.047 2.693 3.063 3.063 3.068
5:1 20.00 16.00 0.00 0.25| 35° 2.540 2.851 2.594 | 2.863 2.863 2.864
M.P Morgensten - Price GLE Método general de equilibrio limite. H Altura del talud
¢ Angulo de friccion interna. n Coeficiente sismico horizontal
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Tabla 2.13 Influencia del peso de la escollera en el factor de seguridad, analizado
con el programa de computo “PLAXIS”

Pendiente Vsat . 'Yse003 H x (m) n o Permeabilidad (m/dia) E , v E:S
(kN/m”) | (kN/m~) (m) Kx Ky (kN/m®)

5:1 20.00 16.00 16.00 100.00 0.10( 35° 0.300 0.300 300,000.00/0.350| 1.708
5:1 20.00 16.00 16.00 100.00 0.15( 35° 0.300 0.300 300,000.00/0.350| 1.325
5:1 20.00 16.00 16.00 100.00 0.20( 35° 0.300 0.300 300,000.00/0.350| 1.082
5:1 20.00 16.00 16.00 100.00 0.23( 35° 0.300 0.300 300,000.00/0.350| 1.010
5:1 20.00 16.00 16.00 100.00 0.24| 35° 0.300 0.300 300,000.00)0.350] 0.977
5:1 20.00 16.00 16.00 50.00 0.10( 35° 0.300 0.300 300,000.00/0.350| 1.638
5:1 20.00 16.00 16.00 50.00 0.15( 35° 0.300 0.300 300,000.00/0.350| 1.297
5:1 20.00 16.00 16.00 50.00 0.19( 35° 0.300 0.300 300,000.00/0.350| 1.079
5:1 20.00 16.00 16.00 50.00 0.20f 35° 0.300 0.300 300,000.00)0.350]  0.991
5:1 20.00 16.00 16.00 25.00 0.10( 35° 0.300 0.300 300,000.00/0.350| 1.645
5:1 20.00 16.00 16.00 25.00 0.15( 35° 0.300 0.300 300,000.00/0.350| 1.287
5:1 20.00 16.00 16.00 25.00 0.20( 35° 0.300 0.300 300,000.00/0.350| 1.080
5:1 20.00 16.00 16.00 25.00 0.21f 35° 0.300 0.300 300,000.00)0.350  0.943
5:1 20.00 16.00 16.00 10.00 0.10] 35° 0.300 0.300 300,000.00{0.350] 1.603
5:1 20.00 16.00 16.00 10.00 0.15( 35° 0.300 0.300 300,000.00/0.350| 1.276
5:1 20.00 16.00 16.00 10.00 0.20] 35° 0.300 0.300 300,000.00|0.350| 1.064
5:1 20.00 16.00 16.00 10.00 0.22| 35° 0.300 0.300 300,000.00/0.350| 1.006
5:1 20.00 16.00 16.00 10.00 0.23( 35° 0.300 0.300 300,000.00/0.350{ 0.972
5:1 20.00 16.00 16.00 0.00 0.10( 35° 0.300 0.300 300,000.00/0.350| 1.731
5:1 20.00 16.00 16.00 0.00 0.15( 35° 0.300 0.300 300,000.00/0.350| 1.339
5:1 20.00 16.00 16.00 0.00 0.20( 35° 0.300 0.300 300,000.00/0.350| 1.076
5:1 20.00 16.00 16.00 0.00 0.22| 35° 0.300 0.300 300,000.00/0.350| 1.019
5:1 20.00 16.00 16.00 0.00 0.23| 35° 0.300 0.300 300,000.00|0.350{ 0.972

v Relacion de Poisson ¢ Angulo de friccion interna H Altura del talud

E Méddulo de Young. n Coeficiente sismico horizontal. F.S Factor de seguridad

El analisis hecho con el programa de computo SLOPE/W muestra que la carga que la
escollera transmite al talud no repercute en el factor de seguridad debido a que se
encuentra a una distancia de 100 m del hombro, aun en el caso de que la escollera se
colocara sobre el hombro del talud, el factor de seguridad no presenta una disminucion
importante, debido principalmente a la pendiente que presenta el talud y a que el
empuje que ejerce el agua tiende a estabilizarlo por actuar en sentido contrario a las
fuerzas o momentos actuantes.

El analisis hecho con el programa de computo “PLAXIS” muestra que el talud soporta
sismos con aceleracién de hasta 0.24g, cuando la escollera se localiza a 100 m del
hombro, que es la posicion real, soportando sismos de hasta 0.23g cuando la escollera
se localizara en el hombro del talud, lo anterior demuestra que el analisis del factor de
seguridad ante sismo es completamente satisfactorio.

Los datos tabulados para el método de Bishop realizados con el programa de cémputo
SLOPE/W vy los resultados obtenidos con el programa de computo PLAXIS, para
analizar la influencia del peso de la escollera en el factor de seguridad se representan
en las siguientes Figuras.
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Factor de seguridad
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Figura 2.22 Influencia del peso de la escollera en el factor de seguridad
con el programa de co6mputo SLOPE/W
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Figura 2.23 Influencia del peso de la escollera en el factor de seguridad
con el programa de cémputo PLAXIS
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Figura 2.24 Desplazamientos totales obtenidos con el programa de cé6mputo PLAXIS
para una altura de marea de 0.00 m, h=16 m, pendiente 5: 1,
coeficiente sismico de 0.20 g y el peso de la escollera
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3. Exploracion de suelos en el mar

Este capitulo se ha dividido en tres partes, en la primera se trata el tema de los
suelos costeros, en la segunda el de los suelos marinos. En ambos casos se
presenta el ciclo completo de la Geotecnia, es decir; trabajos de campo (geologia,
exploraciéon y muestreo), trabajos de laboratorio (propiedades mecanicas e indice),
y disefio (cargas ambientales, respuesta de cimentaciones, anadlisis de
comportamiento, etc.) y en la tercera parte se trata el tema de la exploracion del
subsuelo marino.

3.1 Suelos costeros

El medio ambiente al que nos referimos al hablar de costa incluye: lagunas
marginales, esteros, marismas, deltas de rios, desembocadura de rios y canales,
playas y una faja de lecho marino contiguo a la costa, con un ancho definido por la
linea de playa y la elevacion batimétrica-12m (esto ultimo, de manera general y
arbitraria). Esto da, por si mismo, una idea clara de la heterogeneidad de los
materiales que se pueden encontrar y de las dificultades para: a) realizar
campanas de exploracién y muestreo y de la necesidad de emplear técnicas
diversas para ello; b) idealizar los suelos y obtener sus propiedades ingenieriles; y
c) identificar y cuantificar los factores ambientales que intervienen en el disefo
geotécnico.

3.1.1 Exploraciéon y muestreo

En la costa se pueden emplear los métodos de exploracion y muestreo siguientes:
a) Métodos geofisicos tradicionales, b) Métodos de exploracion geofisica marinos,
c) Muestreo del suelo con técnicas tradicionales, y d) Muestreo del suelo con
técnicas marinas. Cada uno de estos tiene su campo de aplicacion especifico, aun
cuando a veces pueden hacerse algunas combinaciones. Cuentan, ademas, con
diferentes ensayes, técnicas o herramientas, adecuadas para usos particulares.

Métodos geofisicos tradicionales. Entre las técnicas mas empleadas en México
se tienen: refraccion total, resistividad y gravimetria. Pueden ser de gran utilidad
en zonas en las cuales se tienen materiales muy contrastantes en lo que se refiere
a su consistencia o compacidad, por ejemplo, suelos residuales o transportados
sobreyaciendo a roca, con una superficie de contacto mas o menos regular. En el
otro extremo, en el caso de suelos heterogéneos tanto en sentido vertical como
horizontal, estos métodos no son los indicados. Si se tratara de la técnica de
refraccion total debe recordarse que por principio de trabajo del método se
requiere que los suelos tengan una mayor velocidad de propagacién de ondas de
compresion y de cortante con la profundidad; en general, en el caso de aluviones
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pueden proporcionar el espesor de ellos con regular precision; sin embargo, la
informacion geotécnica particular del aluvién no la da.

Los métodos de exploracion geofisica marinos. De alta y baja frecuencia
pueden ser también utilizados; los primeros en lugares con tirantes de agua de 2
m o mas. Los segundos requieren tirantes de agua superiores a 10 m.

Muestreo del suelo con técnicas tradicionales. Se pueden dividir en dos
grandes grupos la técnicas tradicionales: a) Métodos directos, con los cuales se
obtienen muestras de suelo alteradas o inalteradas y b) Métodos indirectos, los
que dan alguna informacion de las caracteristicas in situ del suelo, pero no se
sacan muestras de él.

a) Métodos directos. Los mas comunes aplicados en México son la extraccién de
muestras inalteradas con tubo Shelby de diametros entre 7.5 y 10 cm, tubo Shelby
dentado de iguales didmetros y tubo Denilson. Por otra parte, la prueba de
penetracion estandar que proporciona, ademas de muestras de suelo alteradas,
informacién acerca de la resistencia o compacidad de los materiales y, a través de
correlaciones empiricas, su angulo de friccién interna o resistencia al corte.

b) Métodos indirectos. En México, en los ultimos afios se ha extendido el uso del
cono eléctrico para suelos blandos, el cono hidraulico para materiales granulares,
y el llamado ensaye de cono perdido hincado a percusion. Desde hace mas de
tres décadas se ha empleado la veleta para suelos blandos aunque de manera
restringida. Se han hecho también unos ensayes con el presiometro de Menard.

¢) Muestreo del suelo con técnicas marinas. Excepcion hecha de lugares con
tirantes de agua superiores a 10 m, estas técnicas no pueden ser utilizadas con
ventaja sobre los métodos tradicionales.

Para el caso de tirantes de agua superiores a los 2 m y hasta 12 m maximo, se ha
recurrido a montar la perforadora en chalanes, o balsas construidas con tambores
de 200 | y plataformas (conocidas como escantillones). Los chalanes y las balsas
pueden ser utilizados en zonas de aguas en reposo; sin embargo, frecuentemente
se emplean en lugares con corrientes de agua o con oleaje. Las perforadoras no
tienen elementos que contrarresten el movimiento tanto de cabeceo como vertical
del elemento de flotacién (el cual se mueve a pesar de que esté anclado en cuatro
puntos) por lo que, generalmente, las muestras de suelo inalteradas se remoldean
por el movimiento de la barra y por el balanceo de la perforadora al hincar el tubo.
El problema es mas agudizado cuando se hace el ensaye de penetracion
estandar, ya que la altura de caida del martillo estara variando conforme el
movimiento de la balsa. En estos casos es casi imposible realizar un sondeo de
cono eléctrico o hidraulico ya que siempre habra un movimiento vertical hacia
arriba y hacia abajo (de chaqueteo) de las barras y penetrémetro.

Por lo anterior es recomendable el empleo de plataformas fijas para apoyar las
maquinas perforadoras, Figura 3.1. No se ignora que se requiere equipo de apoyo
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para posicionar el escantillon, tales como gruas y chalanes. Sin embargo, a pesar
del costo que representan ofrecen la alternativa mas segura y confiable para hacer
sondeos y extraer muestras representativas del suelo.

Figura 3.1 Perforadora apoyada en una plataforma fija

Hay un aspecto pocas veces considerado, el cual es que un programa de
exploracion puede ser disefiado para estimar cantidades de obra, por ejemplo en
el caso de dragado de canales. Ademas, puede dar informacién acerca del grado
de dificultad del suelo para una operacion constructiva en particular, y asi hacer
programas constructivos mas realistas e incluso una seleccion mas adecuada de
los equipos a emplear o del procedimiento constructivo idéneo.

En resumen la exploracion y el muestreo de suelos costeros, son operaciones que
deben planearse ingenieriimente; si el sitio es desconocido se deben iniciar los
trabajos con el procedimiento mas sencillo y econémico para obtener informacion
que retroalimente al ingeniero para emplear la técnica mas adecuada al caso
particular. Es muy simple escribir la frase anterior; en la practica se tienen que
vencer obstaculos que van desde aspectos de contratacion, de organizacion
interna de la compainiia o institucion publica que ejecuta el trabajo y del costo del
proyecto, pero mas que nada del ingeniero encargado del programa de
exploracion, que en muchos casos es inexperto, o bien, no esta en el sitio el
tiempo suficiente para darse cuenta de la necesidad de un cambio en la técnica a
emplear o en el numero de sondeos a realizar. También sucede con frecuencia
que el ejecutor de la exploracién y el muestreo no es quien la disefio y planeo, y
aquel que lo hizo no se retroalimenta con la informacién que se va obteniendo; es
decir, ambas partes ven coartadas sus posibilidades de sugerir procedimientos
alternativos o cambios al programa, ademas, el ejecutor, desconoce el proyecto de
manera detallada, lo cual lo limita aun mas.
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3.1.2 Propiedades mecanicas

Si un suelo es uniforme con las técnicas usuales de laboratorio se pueden obtener
sus propiedades mecanicas y trasladar estos resultados al campo. Si no es asi, el
ingeniero tendra que recurrir a su experiencia, intuicion y conocimiento para
estimar el comportamiento de los materiales en el lugar (esto ultimo no debe
traducirse como audacia y temeridad). En el primer caso bastaran unos cuantos
sondeos y un numero adecuado de muestras inalteradas representativas del
suelo; mientras que en el segundo serda mas valioso contar con un mayor numero
de sondeos hechos con métodos indirectos y unas cuantas muestras inalteradas o
no.

Dado que los suelos costeros son en general heterogéneos, el ingeniero debe
recurrir a hacer y recomendar pruebas in situ, para confirmar y corregir su disefio;
tales, como pruebas de carga en pilotes, Figuras 3.2 y 3.3.

Figura 3.3 Prueba de carga de un pilote en la playa

Un problema frecuente es la estimacion del gasto por flujo de agua al interior de
una excavacion; ademas de la seleccion del tipo de bombeo requerido (pozos
punta de gran diametro, zanjas colectoras, etc.) para evaluar lo primero se
requiere conocer la permeabilidad del suelo, lo cual puede obtenerse con ensayes
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de laboratorio; sin embargo, las pruebas in situ como la Lefranc o una prueba de
bombeo proporcionan informacién mas fidedigna de la permeabilidad sobre todo la
segunda, ya que el analisis de la prueba proporciona el coeficiente de
permeabilidad k promedio de los suelos en el lugar.

Por ultimo, asi como el programa de exploracién y muestreo debe disefarse
tomando en consideracion los factores ambientales y la estructura
retroalimentarse con la informacién conforme se va obteniendo, también el
programa de obtencion de propiedades mecanicas debe proponerse con base en
las mismas consideraciones.

3.1.3 Disefio geotécnico en la costa

Los principales factores que deben tomarse en cuenta en el disefio de una
estructura en la costa son: el viento, el oleaje, corrientes, sismos, efectos de los
barcos, cambios de marea, arrastre litoral, los cambios locales por la presencia de
la estructura misma a construir, el tipo de estructura y los equipos de construccion
disponibles en la zona.

A pesar de los esfuerzos de diversas instituciones publicas, en general se dispone
de poca informacion de caracteristicas de los vientos, corrientes y arrastre litoral,
en las costas de la Republica; fundamentalmente porque apenas se inicia un
esfuerzo serio por desarrollarlas. En otras ocasiones los estudios cubren un
periodo de tiempo muy breve.

La estimacion de la magnitud de las cargas producidas por los diferentes factores
se puede hacer tomando en cuenta, teorias y correlaciones empiricas.

3.2 Suelos marinos

El hallazgo de yacimientos petroliferos en la plataforma continental durante lo
ultimos cuarenta afios, ha provocado un interés general por desarrollar tanto las
técnicas de exploracién, localizacion y extraccion del petrdleo, como las de
exploracion y muestreo del lecho marino con fines geotécnicos, ya que se
requieren cimentar en el fondo marino plataformas de exploracién, produccion,
almacenamiento de petroleo y vivienda del personal. Las fuerzas axiales y
laterales que actuan en estas estructuras son de gran magnitud. Lo cual ha
motivado que la solucién de cimentacién mas generalizada sea mediante pilotes
de acero. En afios recientes se han construido plataformas en lugares con tirantes
de agua de hasta de 300 m y con pilotes hincados a profundidades de 150 m bajo
el lecho marino. La capacidad de carga axial de un pilote tipo es de 2000 ton y de
120 ton en carga lateral. En la Figura 3.4 se muestra una vista del ambiente
marino con una plataforma de perforacion Jack-up.
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Figura 3.4 Plataforma de perforacion petrolera tipo Jack-up

3.2.1 Exploraciéon y muestreo

En el mar se emplean los métodos de exploracién y muestreo siguientes: a)
Métodos Geofisicos de alta y baja frecuencia y b) Muestreo del suelo con técnicas
marinas. Ambos tipos de estudios se llevan a cabo a bordo de barcos de tipo
abastecedor, Figura 3.5, adaptados especialmente para ello.

Figura 3.5 Barco tipo abastecedor

Métodos Geofisicos de alta frecuencia. Estos métodos también se conocen con
el nombre de acusticos. Entre ellos se tiene la ecosonda y el sonar de exploracion
lateral (side scan sonar) Figura 3.6, el primero es empleado para obtener perfiles
del lecho marino (batimetria), el segundo para detectar irregularidades del fondo.
Estas técnicas se aplican con equipos que trabajan a alta frecuencia y alta
atenuacion con poca o nula penetracion en el lecho marino.

Métodos Geofisicos de baja frecuencia. Entre este tipo de métodos se tiene el
destellador (sparker Figura 3.7), y el perfilador o pulso acustico (Figura 3.8). estos
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procedimientos utilizan equipos de baja frecuencia y pueden penetrar, el primero
900 m en el lecho marino y entre 30 y 120 m el perfilador. Proporcionan
informacion estratigrafica del lecho marino, con una precision asombrosa (Figura
3.9). Sin embargo, su campo de aplicacién se ve limitado a tirantes de agua de 10
0 mas metros.

Figura 3.6 Sonar de exploracion lateral

Figura 3.7. Destellador (sparker) Figura 3.8 Pulso acustico
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Figura 3.9 Escapes de gas

En la Figura 3.10 se muestra en forma esquematica la disposicion de estos
equipos durante el desarrollo de un programa de exploracion.

Cabe hacer notar que los estudios se realizan dividiendo la zona de interés por
medio de una malla general. El barco recorre las lineas auxiliado por sistemas de
navegacion como el Shoran.

Los métodos geofisicos marinos permiten identificar rasgos y estructuras
geoldgicas del fondo marino con gran precision. Por lo cual, son indispensables
para localizar las plataformas en lugares seguros y para definir la mejor linea de
tendido de tuberias marinas; o bien, anticipar posibles problemas en estas y tomar
medidas correctivas.

Muestreo del suelo con técnicas marinas. Al igual que para el caso de la costa,
se pueden dividir les técnicas marinas en dos grandes grupos: a) Métodos directos
en los cuales se obtienen muestra de suelo alteradas o inalteradas; b) Métodos
indirectos, los cuales dan informacién de las caracteristicas del suelo marino sin
obtener muestras del suelo.

a) Métodos marinos directos. Para realizar los sondeos, se monta una
perforadora en un barco de tipo abastecedor (Figura 3.11) el cual cuenta con u
pozo central que atraviesa el bote desde la cubierta de trabajo hasta el casco. El
barco se posiciona en el sitio del sondeo por medio de cuatro anclas muy
pesadas, con el objeto de disminuir al minimo posible su movimiento horizontal.
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36.6 m
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Transductor/ - - ! _ Fuente del destellador

sintonizado
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ELEVACION
Figura 3.10 Posicion de los equipos geofisicos
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Figura 3.11 Perforadora montada en el barco abastecedor
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En general se emplea el muestreo tipo cable-guia (wire-line). Este sistema ha sido
ampliamente utilizado en sondeos geotécnicos en el mar; se acepta que las
muestras estén algo alteradas. Dicho procedimiento fue elegido como una
solucion conciliadora entre el costo de la exploracién y la calidad de las muestras
de suelos cohesivos. Ha sido un método efectivo para obtener informacion valiosa
a profundidades superiores a 200 m a partir del lecho marino y con tirantes de
agua de 300 m.

El sondeo se lleva a cabo con ademe metalico en cuyos extremos se fija una
broca de buriles o de roles, 7 u 8” de ¢, dependiendo del tipo de suelo. Las brocas
son abiertas en su parte central; es decir tiene un orificio de 4" de ¢
aproximadamente, el ademe es tuberia tipo API, IF de 3 1/2 “ de ¢ exterior y 2 %"
de ¢ interior o similar. En la Figura 3.12 se muestran los detalles de la perforacion,
la cual se utiliza con lodo (barita y polimero) sin recirculacion.

Cable-guia o malacate y
< consola de control

Abastecimiento con-
tinuo de fluido de
perforacién

Cufias de apoyo
I I retractiles
Fluido y
cortes Fondo del mar Fondo del mar Hojas de reaccion
I Tuberia de I I
} \/ perforacion } } Diametro } } veleta
| Brocade | = del pozo T
buriles I |
I
Profundidad
de prueba
Perforacién Muestreo Veleta de control remoto
a) b) c)

Figura 3.12 Perforacion, muestreo y veleta de control remoto

Para hacer el muestreo se avanza la perforacion hasta la profundidad deseada, y
se retrae 1.5 m de tuberia de perforacion, para que la broca no golpee el fondo del
pozo (debido al movimiento del barco producido por las olas), y que no altere el
suelo que se desea extraer. El muestreador se sujeta a un tubo cabezal alrededor
del cual se desliza un tubo martillo; este ultimo va sujeto a un cable guia, el peso
del martillo es de 80 kg. y su altura de caida, de 1.5 m. Todo el conjunto se baja
por el interior de la tuberia de perforacion hasta que el muestreador descansa en
el fondo (Figura 3.12.b), luego se hinca a golpes el tubo martillo. La longitud de la
muestra es de 60 cm, o aquella en que el numero de golpes sea igual a treinta.

El muestreo es de tipo selectivo, y en funcion de las caracteristicas estratigraficas
de la zona, se puede, por ejemplo, muestrear 60 cm de cada 90 cm de suelo en
los primeros 12 m. A profundidades mayores se puede obtener una muestra a
cada 3 m, y ademas, donde haya cambiado de estrato.
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Los muestreadores mas comunes son: el muestreador de camisa y el de pared
delgada.

El muestreador de camisa se utiliza para extraer arcilla blanda. El de pared
delgada se usa en arcillas firmes y duras y en arenas medias no cementadas.

b) Métodos marinos indirectos. Para medir |a resistencia no drenada de los
sedimentos marinos in situ se utiliza a) la veleta operada a control remoto, y b) el
penetrémetro tipo cono holandés con dos sistemas, el Seacalf y el Wison.

La veleta operada a control remoto se emplea utilizando el procedimiento de
perforacion descrito antes, Figura 4.12.c.

Los penetrometros tipo cono holandés trabajan bajo el mismo principio, es decir:
se hinca el penetrémetro en el suelo y se mide tanto la resistencia a la penetracién
por punta y por friccién con la profundidad, por medio de sensores eléctricos o
hidraulicos.

El Seacalf es un sistema auténomo que se hace descansar en el lecho marino,
automaticamente hinca el penetrometro y las barras conforme se avanza con la
prueba.

El Wison utiliza el ademe metalico que se emplea para perforar, como elemento

de reaccion para el cono, Figura 3.13.

Cable
Tuberia

Seguros

Sensores

Valvula

Gato hidraulico

Ancla de presion

Broca

Cono
Friccion

Punta

Figura 3.13 Penetrometro tipo Wison
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Los resultados del penetrometro permiten estimar el tipo de suelo atravesado (asi
como su resistencia no drenada) de acuerdo con la relacién entre la resistencia de
punta y la de friccion obtenida.

3.2.2 Propiedades mecanicas

La determinacién en el laboratorio de la resistencia al corte de muestras de suelo
marino cohesivo se hace con los ensayes siguientes: veleta miniatura, de
compresion no confinada o triaxial no consolidada drenada y en algunos casos
triaxiales consolidado-no drenado. Las desventaja comun a todas estas pruebas
es la propia muestra de suelo cohesivo, ya que extraer buenas muestras de suelo
inalteradas en el ambiente marino esta mas alla del estado actual de la practica;
esto ultimo es debido principalmente a los equipos de perforacién y muestreo, los
movimientos provocados por el oleaje en el barco perforador, crecimiento de la
muestra de suelo debido a la presencia de gas, y liberacion de los esfuerzos en el
agua y la estructura del suelo. Por otro lado, las determinaciones de resistencia al
corte de suelos granulares se hace con muestras de suelo fabricadas en el
laboratorio; en este caso se conoce que el método de fabricacion empleado influye
en el comportamiento del suelo. Por lo general, las caracteristicas de resistencia
de materiales granulares se estima por medio de los datos de numero de golpes
para hincar el muestreador.

Si se requiere determinar el comportamiento dinamico de los suelos, se hace uso
del ensaye triaxial ciclico, de columna resonante y de cortante simple ciclico. Es
posible hacer pruebas de corte ciclico en el sitio con la veleta operada a control
remoto, invirtiendo ciclicamente el sentido del giro de las cuchillas.

Se debe reconocer que el conocimiento de las propiedades mecanicas de los
suelos marinos es deficiente. Por esta razén, cada vez que sea posible los
ensayes de laboratorio deberan complementarse con ensayes de campo y
viceversa. Aun mas, por medio de programas de instrumentacion bien planeados
debe observarse el comportamiento tanto de la estructura como del suelo, con
objeto de comparar el comportamiento de disefio esperado con el comportamiento
real del suelo y la estructura, y de esta manera retroalimentar tanto las teorias de
disefio como el conocimiento del comportamiento del suelo.

3.2.3 Diseiio geotécnico en el mar

El disefnador debe tener en cuenta para la zona de estudio la posible ocurrencia de
accidentes geoldgicos peligrosos, tales como; lecho marino inestable, fallamiento,
canales enterrados e irregularidades estratigraficas. Algunas veces problemas
originados por caracteristicas geoldgicas como las mencionadas, se pueden evitar
cambiando de sitio; en otras ocasiones deben ser tomadas en cuenta en los
disefios de cimentacion y de la estructura.
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Las caracteristicas estratigraficas del sitio influyen no solo en la eleccién del tipo
de estructura sino también en el método constructivo a utilizar. Por ejemplo, en el
Mar del Norte ha sido posible construir plataformas de gravedad por que las
condiciones del suelo son tan buenas, que si se encontraran en tierra uno nunca
pensaria en usar pilotes para la cimentacion, incluso si fueran edificios o
estructuras muy pesadas. Por otro lado, en el Lago Maracaibo en Venezuela, el
suelo consiste en arcilla blanda de gran espesor con intercalaciones de estratos
de arena, en este caso las plataformas se cimentan con pilotes de concreto
precolados (1.0 m x 1.0 m y 55 m de longitud), los cuales no se hincan en el sitio
de la manera convencional, sino que con ayuda de una grua se colocan en su
sitio, debido al peso propio del pilote, este penetra en el suelo hasta una cierta
profundidad; entonces, por medio de un peso muerto de 200 ton, cada pilote se
hace bajar hasta la profundidad final, con lo cual al mismo tiempo se esta
haciendo una prueba de carga. Una solucién totalmente distinta ha sido adoptada
para el Golfo de México, enfrente de las costas de Lousiana y Texas, en la que la
plataforma es del llamado tipo Templete (Templete-Type parece una gigantesca
torre de transmision) la cual se apoya en pilotes de acero. Esta ultima solucién fue
adoptada debido a la presencia de suelos blandos y estratos de arenas calcareas
en los sitios, ademas de las severas condiciones ambientales a las que se ven
sometidas las obras marinas ahi. Por esta razon, los pilotes son de acero muy
largos (100-150 m) y con didametro de 1.20 m, los cuales tienen que hincarse
usando martillos muy pesados, que se desarrollan especialmente para esta
operacion.

Una obra marina durante su periodo de operacion puede ser sometida a
condiciones tan variables como: vientos, oleajes y corriente; incrementos de
presion en la estructura causados por oleaje; movimientos producidos por sismos;
flujos de suelos y deslizamiento de taludes.

En general se dispone de poca informacién de las caracteristicas de los vientos,
oleaje, corrientes marinas y sismos en el mar. Ademas, la estimacion de efectos
sobre las estructuras no siempre es directa. Sin embargo, hay procedimientos que
permiten hacer inferencias mas o menos razonables. Por esto es necesario hacer
observaciones por medio de instrumentacion para conocer el comportamiento de
las estructuras y afinar teorias.

3.3 Exploracion del subsuelo marino

La construccion de grandes estructuras en el océano, requiere la recoleccion
previa de datos acerca de las condiciones del fondo y subsuelos marinos, para
poder disefiar una cimentacién segura, econémica y factible, o en un momento
dado, desechar una posible localizacion de la estructura. Esto se logra mediante la
ejecucion de un programa de exploracion del sitio, disefiado para obtener con el
minimo de esfuerzo los siguientes objetivos:

1. Definir la topografia del fondo marino.
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2. Definir posibles riesgos en el fondo marino y el subsuelo, para la
instalacion de la estructura.

3. Definir la secuencia estratigrafica y propiedades mecanicas del
subsuelo.

Lo anterior se realiza mas eficientemente efectuando la exploracién en dos etapas:
la primera que llamaremos preliminar, se efectia mediante métodos directos de
exploracion, y tiene como objetivo principal determinar la factibilidad de colocacion
de la estructura en el sitio escogido; posteriormente, se efectua una segunda
etapa de exploracion, llamada definitiva y en la cual se emplean los métodos
directos de exploracion teniendo como objetivo principal definir las propiedades
mecanicas del suelo.

3.3.1 Métodos indirectos de exploracion

Un tipico levantamiento geofisico, para fines geotécnicos se lleva a cabo en un
area de 2.1 km x 2.1 km, teniendo como centro la posible localizacion de la
estructura marina; las lecturas se realizan a lo largo de lineas paralelas separadas
entre si 150 m, tomando lecturas en ambos casos a cada 150 m (Figura 3.14),
obteniéndose para cada punto la siguiente informacion.

Grafica de posicionamiento.

Registro de ecosonda.

Registro del sistema de mapeo del fondo marino.
Registro del perfilador somero.

Registro del perfilador profundo.

abrownN =

Del conjunto de la informacién anterior se determina; la variacién del tirante de
agua , la presencia de burbujas en el agua , las tendencias en pendiente y
configuracion del fondo marino, la presencia de anomalias naturales o artificiales
en el fondo marino, las caracteristicas estratigraficas y litologicas en los suelos
someros, la presencia de fallas, plegamientos o fugas de gas; con lo que se
pueden definir los posibles problemas que se pueden presentar al colocar una
estructura en el sitio estudiado, definiéndose asi la localizacién mas segura para la
estructura , y en determinados casos permite desechar el sitio por el alto riesgo
que representa.

A continuacion se presenta una breve descripcidn de los equipos con los que se
obtienen los datos anteriores:

Sistema de posicionamiento. Este equipo es utilizado tanto en la exploracion
preliminar como durante la definitiva, y tiene como fin determinar la posicién del
barco de exploracion en cualquier momento; consiste de un sistema de 4 radio
transmisores, tres en tierra fijos y un mévil en el barco, el cual envia una sefial que
es recibida y retransmitida, por las estaciones fijas, a la movil, la cual al recibir
determina, con base al tiempo que tarda la sefal en regresar, la distancia a las
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tres estaciones; este sistema se conecta a una computadora la cual efectia la
triangulacion y determina la posicion. Figura 3.15.

150 m

é‘ POSIBLE LOCALIZACION DE LA ESTRUCTURA

Figura 3.14 Malla tipica para levantamiento geofisico marino

Figura 3.15 Equipo de posicionamiento
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Ecosonda. Es el equipo basico en el procedimiento de medicidon del tirante de
agua, y el sistema consiste en un transmisor y receptor, que emite una senal
sonora la cual se refleja en la interfase de dos medios de diferente densidad,
siendo entonces captada por el receptor, y con base al tiempo que tarda la senal
en regresar se determina el tirante.

Adicionalmente, mediante la ayuda de un transductor sintonizado, efectia una
verdadera exploracion del tirante de agua, detectando Ila presencia o no de
burbujas de gas provenientes de alguna fuga en el fondo marino.

Sistema de mapeo del fondo marino (SMS). Su funcionamiento consiste en el
envio de senales soénicas hacia el fondo del mar, a través de un sensor
hidrodinamico remolcado tras la popa de un barco, Figura 3.16, las cuales se
reflejan en los eventos existentes en el fondo marino, siendo captadas por el
mismo sensor, el cual las transmite a una graficadora de alta resolucion, que
genera una fotografia sénica del fondo marino, con un cubrimiento de hasta 500 m
a cada lado del sensor hidro-dinamico; lo anterior permite la deteccién de
anomalias naturales o artificiales en el fondo marino, tales como; montes de lodo,
barcos hundidos, crateres, tuberias, etc.

Perfilador estratigrafico somero. Consiste basicamente en un sistema que emite
un pulso acustico, el cual penetra en el suelo reflejandose al encontrar la interfase
de dos medios con distintas propiedades acusticas, siendo captado el reflejo
mediante 8 hidréfonos marinos conectados en serie, los cuales envian su sefal a
una graficadora analégica digital, en la que se obtiene la estratigrafia del perfil de
las lineas, con los tiempos de penetracion entre las capas, del pulso acustico, de
cuya interpretacion se pueden determinar las caracteristicas estratigraficas del
subsuelo, la presencia de fugas de gas en el fondo marino, bolsas de gas en el
subsuelo, etc., hasta una profundidad de 100 m.

Figura 316 Sensor hidrodindmico del sistema de mapeo del fondo marino
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Perfilador estratigrafico profundo. Su funcionamiento es muy semejante al del
anterior, con la diferencia de que el pulso enviado es de mayor energia.
Generalmente consiste en una descarga eléctrica, o mediante la explosion de
gases a través del uso de valvulas neumaticas; lo anterior permite obtener
registros con penetraciones de hasta 800 m bajo el fondo marino, de cuya
interpretacion se pueden determinar las caracteristicas estratigraficas y litolégicas
del subsuelo, tales como la presencia de fallas paleocanales, etc.

3.3.2 Métodos directos de exploracion

Una vez establecida la localizacién definitiva de la estructura, en ese sitio se
realiza la exploracion mediante métodos directos, cuyo objeto principal es
determinar los parametros de disefio para la cimentacién de la estructura.

Los métodos directos pueden ser de dos tipos:

1.- Exploracion con recuperacion del muestras del subsuelo.
2.- Exploracion con medicion directa de las propiedades in - situ.

En ambos casos la exploraciéon se lleva, normalmente, hasta profundidades
variables entre 20 m y 150 m, bajo el fondo marino, dependiendo del sistema de
cimentacién a disefiar; asi, para estructuras piloteadas el sondeo se debera llevar
a una profundidad hasta donde se garantice que el pilote tenga la suficiente
resistencia para soportar la carga de disefio, mas 1.5 veces el didmetro del pilote;
para estructuras cimentadas superficialmente el sondeo debera llegar, hasta una
profundidad de dos veces el ancho de la cimentacion, por debajo de la
profundidad de desplante, donde se garantice el soporte de la carga de disefio. Lo
anterior implica que durante la exploraciones debe realizar el disefio de la
cimentacién para cargas axiales.

La exploracion directa se efectia desde la cubierta de un barco, a través de un
ducto abierto ex profeso en el casco; para poder efectuar los trabajos, el barco se
debe fijar firmemente sobre el punto elegido para realizar el sondeo; para ello
existen tres diferentes sistemas:

1. Barco autoelevable.
2. Anclaje de cuatro puntos
3. Posicionamiento dinamico.

En el primer caso el barco tiene un sistema de tres o cuatro patas, que apoyan en
el fondo marino, permitiendo que el barco se levante arriba del nivel del mar; este
procedimiento es muy conveniente en el caso de pequenos tirantes y lugares con
frecuente mal tiempo.

El sistema de anclaje de cuatro puntos, que es el comunmente utilizado, consiste
en cuatro anclas de patente, colocadas dos en la proa y dos en la popa, ligadas al
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barco mediante sus respectivos cables de acero de 1 1/8” de diametro, los cuales
son movilizados por cuatro malacates que contienen normalmente 1000 m de
cable cada uno; en la Figura 3.17 se muestra el diagrama de este sistema de
anclaje.

ANCLA DE 3180 Kg. ANCLA DE 2045 Kg.

50.00 m

26.35m L

=

MALACATE

[T vd [T

=

D NNV T[T

r mm

[T N [T

10.00 m

MALACATE

- \ CABLE DE ANCLAJE DE 1 1/8"
S DE ACERO GALVANIZADO (1000 M).

ANCLA DE 3180 Kg. ANCLA DE 2045 Kg.

Figura 3.17 Sistema de anclaje de cuatro puntos

Con el sistema de posicionamiento dinamico, se mantiene fijo el barco, mediante
un sistema de propelas conectado a una computadora, la que controla la direccion
y velocidad de ellas. Este sistema es muy usado para grandes tirantes de agua.

El sistema de perforacion utilizado en la exploracion directa es el denominado
wire-line, el cual emplea barras y brocas huecas que permiten el paso en su
interior del sistema muestreador, o de cualquier otro aparato de medicién, sin
mover el resto del equipo.

La tuberia de perforacion utilizada es del tipo IF, de 4 2" (11.4 cm) de diametro
exterior y 3 2" (8.9 cm) de diametro interior, 6.10 m de longitud; la broca es de 10”
(25 cm) de diametro, que es el diametro final del pozo, cuyas paredes se
estabilizan con lodo bentonitico, que durante la perforacion circula por el espacio
anular existente entre la tuberia y las paredes del pozo, arrastrando al rezaga
producto de la perforacion hacia el fondo marino, donde queda finalmente
depositada como se muestra en la Figura 3.18; lo anterior significa que se trabaja
a “lodo perdido” con lo que abordo se debe contar con una planta de lodos con
capacidad suficiente para abastecer la perforaciéon. En la Figura 3.19 se muestra
un barco geotécnico en operacion.

Exploracién con recuperaciéon de muestras. La recuperacion de muestras en un
sondeo geotécnico marino se realiza en forma semicontinua (a cada 0.90 m) en
los primeros 12 m y en forma discontinua (a cada 3.0 m) en el resto del sondeo;
las muestras se obtienen mediante una unidad muestreadora (Figura 3.20 a) que
esta formada por martinete deslizante de 75 kg de peso y 2 %" de didametro, ligado

110



Capitulo 3 Exploracién de suelos en el mar

a una barra deslizante AW, la cual se puede desplazar dentro de una camisa
perforada de 2 2" de diametro, en cuyo fondo tiene un yunque al cual golpeara el
sistema martillo — barra; bajo el yunque se colocan los tubos muestreadores, que
para arcillas blandas seran tubos de pared delgada de 2 2" de didametro y para
suelos granulares sera el tubo partido de 2” de diametro de la penetracion
estandar.

Superficie del mar, Planta de lodos

\ Barco perforadar

Tuberia de perforacién

L] Material producto de la
perforacién arrastrado
al fondo marino por el

lodo de perforacion.

Fondo del mar

Figura 3.18 Esquema del equipo de perforacién

Figura 319 Barco geotécnico en operacion
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POZO DE PERFORACION j [1]
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27— TUBO MUESTREADOR

-- - —— HINCADO 60 cm.— - - -

a) Posicion del conjunto antes de tomar b) Posicion del conjunto al tomar la
primera muestra primera muestra

Figura 3.20 procedimiento de muestreo con wire — line

El procedimiento de muestreo se presenta en forma esquematica en la Figura
3.20, y consiste en bajar la unidad muestreadora por dentro de la tuberia de
perforacion hasta el fondo del pozo, con la ayuda del wire — line; posteriormente se
procede a hincar el tubo muestreador 60 cm dentro del suelo, o hasta que la
resistencia al hincado sea excesiva.

Como ya se menciond antes, durante la exploracién es necesario ir disefiando la
cimentacién, para decidir en que momento se ha cumplido con los objetivos del
sondeo; por lo que una vez recuperada cada muestra, es sometida a un programa
de laboratorio que permite obtener los parametros necesarios para el disefio; asi
entonces a bordo se debe contar con un laboratorio que permita efectuar como
minimo las siguientes pruebas:

Pruebas indice:

Clasificacion visual y al tacto.
Contenido de agua.

Peso volumétrico.

Contenido de carbonatos.

Pruebas de resistencia:

- Resistencia al corte con torcémetro.
- Resistencia con penetréometro de mano.
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- Resistencia con veleta miniatura.
- Resistencia a la compresion simple.
- Resistencia a la compresion triaxial no consolidada — no drenada.

De las pruebas de resistencia, las tres primeras son las mas importantes durante
la exploracion, debido a la rapidez con que de ellas se obtiene la informacion. Una
vez terminado el sondeo, las muestras cuidadosamente empacadas se envian a
un laboratorio en tierra, donde son sometidas a un programa de laboratorio mas
extenso.

Exploracion con medicion directa de las propiedades in —situ. Debido a la
relativa alteracion de las muestras obtenidas mediante el procedimiento
anteriormente descrito, se han desarrollado equipos con los cuales se puede
determinar la resistencia del subsuelo en su estado natural. Este tipo de
exploracion se utiliza como un complemento del sondeo con extraccion de
muestras; es decir, una vez terminado este Ultimo, el barco se desplaza unos 5 m
y se procede a efectuar las pruebas in — situ, cuyas profundidades han sido
previamente seleccionadas con base en los resultados de la exploracion con
muestreo; las técnicas de este tipo son las siguientes:

- Cono eléctrico.
- Veleta de campo.
- Presuridémetro.

En los tres casos, el equipo esta adaptado para ser utilizado con el equipo wire —
line. A continuacién se describe brevemente el funcionamiento de éstos.

Cono eléctrico. Este es el mas comunmente usado y consiste de un cono de
metal con un angulo en la punta de 60° y un area de 10 cm?, el cual se hinca en el
suelo, hasta 3 m, a una velocidad de 2 cm/s, mediante un gato hidraulico (Figura
3.21); durante el hincado se mide eléctricamente la resistencia que opone el suelo
a la penetraciéon de la punta, y la friccion en un elemento deslizante que se tiene
en la parte inferior. Todo este sistema se baja al fondo de la perforacion mediante
el wire — line y es manejado a control remoto, y por medio de él se pueden definir
ademas de las propiedades, mas claramente los espesores de los distintos
estratos que no se pueden determinar mediante el muestreo discontinuo.

Veleta de campo. Comunmente usada en arcilla de consistencia blanda a media,
tiene como objetivo el determinar la resistencia al corte del suelo en estado
natural. Para realizar la prueba, mediante el wire — line se baja la veleta por dentro
de la tuberia, hasta el fondo de la perforaciéon, donde mediante la ayuda de la
tuberia se hinca la veleta 1 m dentro del suelo; el equipo estd compuesto por una
veleta grande en la parte superior que se utiliza como elemento de reaccién y una
veleta pequefa en la parte inferior con cuya rotaciéon se induce una falla en el
suelo; todo esto manejado y monitoreado a control remoto, midiéndose el torque
que es necesario para inducir la falla, a partir del cual y las mediciones de la
veleta, se determina la resistencia al corte del suelo.

113



Estabilidad de taludes sumergidos. Aplicacion a la estabilidad de escolleras en puertos mexicanos.

Superficie del mar __ Destorcedor

Tuberia de perforacion

Gato hidradlico
Fondo del mar

Figura 3.21 Configuracion del sistema de cono eléctrico para wire — line

Presuriometro. Este equipo esta disefiado para determinar las propiedades del
suelo, mediante el inflado de una membrana, la cual es colocada dentro de una
perforacion de dimensiones conocidas, midiendo la presién de inflado y la
deformacion del suelo; de esto se determina el médulo de deformacién del suelo y
la presion horizontal maxima. Este equipo es poco utilizado y presenta la
desventaja que sus datos dependen de la alteracion inducida en las paredes del
pozo por la perforacion.
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Conclusiones y recomendaciones

Las caracteristicas geotécnicas de los materiales encontradas en los cuatro
sondeos exploratorios realizados, se tomaron como base para formar el modelo de
estudio para ser utilizado en el analisis de estabilidad.

Al comparar los resultados de licuacion por oleaje en condiciones actuales y en
condiciones de proyecto, se observa que el factor de seguridad mayor es para la
opcion de prolongar la escollera 732 m con inclinacién de 45°, aunque aun, para
las condiciones actuales el factor de seguridad es alto, mayor de 10.

La probabilidad de licuacion por sismo del suelo es baja para aceleraciones del
orden de 0.24 g o menores. Para aceleraciones mayores, es probable que ocurra
licuacion en algunos estratos del depdsito de suelo. Esto induciria algunos
asentamientos y reacomodos en el material de los taludes pero sin causar la falla
total de los mismos.

La estabilidad de los taludes es critica para los valores del coeficiente de
aceleracion sismico utilizado (hasta 0.24 g). Esto implica que exista la probabilidad
de que, ante sismos mayores, se produzcan asentamientos y reacomodos en el
material del talud. Dichas deformaciones serian provocadas por fallas locales de
los taludes en cuyo caso sera necesario efectuar trabajos de mantenimiento.

Para aceleraciones de 0.24 g, con periodo de retorno de 50 afos, los
asentamientos maximos que ocurriran en las escolleras para el dragado a la
elevacion — 16.0 m serian del orden de 8 centimetros, que pueden ser absorbidos
por estas estructuras sin riesgo para el buen funcionamiento del puerto.

La exploracion y el muestreo de suelos en las costas es una actividad que
requiere ser disefada, planeada y programada ingenierilmente. Debe considerarse
que el programa se tiene que revisar continuamente, con objeto de utilizar la mejor
técnica o herramienta para el caso particular. En varias ocasiones un ahorro mal
entendido en cuanto a la extension de los trabajos de exploracion puede
convertirse en un gasto mayor, ya que podrian ser escogidos parametros
inapropiados para el analisis, trayendo como consecuencia problemas serios de
operacion en el puerto.

El programa de exploracion y muestreo y el de obtencién de propiedades
mecanicas de los materiales deben disefiarse con base en los factores
ambientales y el tipo de obra de proteccion a ser construida, ademas, deben
retroalimentarse con objeto de mejorarlos o corregirlos.

Las propiedades mecanicas de suelos marinos, determinadas in-situ o en

laboratorio, son mas un indice que verdaderamente una propiedad, debido a las
limitaciones inherentes a la obtencion de las muestras.
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Los analisis presentados en este trabajo estan basados en estudios batimétricos,
de refraccion de oleaje y en los resultados de las pruebas de laboratorio, y aplican
para las condiciones encontradas al momento de la exploracion.

Recomendaciones

Realizar un esfuerzo serio por desarrollar nuestra propia tecnologia y adaptar la
actual a las condiciones de nuestras costas y mares. Esto implica un estudio
sistematico y una observacion por medio de instrumentacion de las obras de
proteccion a fin de revisar su comportamiento a la luz de las teorias empleadas o
bien para generar nuevas teorias.

Realizar el dragado del canal de acceso a la profundidad de —16.00 m, con taludes
5:1.

Con objeto de revisar la licuacién de arenas para aceleraciones de sismos
superiores a 0.24 g, se recomiendan hacer estudios detallados adicionales.

Realizar pruebas de resistencia al esfuerzo cortante in situ, que nos ayuden a
formar un criterio sobre los valores reales de resistencia al corte del suelo.

Establecer un programa de revision e inspeccion de las escolleras y taludes en el
canal de acceso después de ocurrido un sismo de aceleracion mayor a 0.24 g. Lo
anterior para evaluar la magnitud de los asentamientos que se hayan presentado y
que pudiera modificar los niveles de las escolleras y del canal de acceso y por lo
tanto perturbar el transito maritimo.
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