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Capitulo 8

RECONOCIMIENTO GEOTECNICO Y
ENSAYOS DE LABORATORIO

8.1 Antecedentes

Como es bien sabido, una adecuada modelacién numérica de un problema geotécnico, implica pardmetros
geomecdnicos de muy buena calidad con el fin de reproducir de la manera més confiable el evento que
se quiera estudiar. Para nuestro caso en particular, como es el comportamiento de la arena de Tumaco
ante un evento sismico, se necesita una exploracién detallada del subsuelo complementada con una
adecuada gama de ensayos de laboratorio.

Para tal fin, se realizaron ensayos convencionales como son el SPT, complementada con pruebas in
situ més sofisticadas como fué la utilizacién del piezocono sismico, que permite evaluar la resistencia
por punta, friccién lateral, incremento en presién de poros, velocidad de ondas de corte, asi como el
Ko mediante el Dilatémetro de Marchetti. La anterior informacién fué complementada con pruebas
de laboratorio que incluyen pruebas triaxiales consolidadas en condicién drenada y no drenada para
carga monoténica y no drenada para carga ciclica. Las anteriores pruebas estan orientadas a obtener
los pardametros requeridos para utilizar en el modelo de Pastor-Zienkiewicz, el cual se implementé con
el fin modelar el comportamiento no lineal del suelo ante cargas ciclicas.

8.2 Exploracion del Subsuelo

Mediante la exploracién del subsuelo se pretende identificar las capas o estratos de suelo que se encuen-
tran bajo la superficie del terreno. Para ello, se utilizaron dos técnicas: En primer lugar un método
directo correspondiente a la perforacién mecénica, en la que se recuperaron muestras para ser ensayadas
en el laboratorio; ademads se aproveché para realizar el ensayo SPT, y en segundo lugar, técnicas indi-
rectas que incluyeron pruebas como el CPTU, DMT, refraccién sismica y microtrepidaciones. En este
capitulo se hace una descripcién de los anteriores métodos, haciendo especial énfasis en las correlaciones
que pueden ser ttiles para la obtencién de los pardmetros del suelo.

173



174CAPITULO 8. RECONOCIMIENTO GEOTECNICO Y ENSAYOS DE LABORATORIO

CROWN SHEAVE[S) OR PULLEY(S]

TYPICALLY 25mm [1in]
DIAMETER MANILA ROPE

¥
‘i
9

\
BLACK AND ¥ ROTATING

f 'iq WHITE TARGET ) CATHEAD
4§ MOUNTED ON "
TWO LIGHT BEAM it \
SENSORS AT FIXED i DONUT HAMMER ‘.‘
SPACING 762mm ‘A <
[30 in) APART S| .‘\‘ @
:"'_-:.-. S =
e iw
- = )
) T ; !
SLIP OR I
762mm | SUIDE PIPE A
i
i G
o —anviL
u
INSTRUMENTATION i ~——— FORCE LINK
— =3 LOAD CELL )
S DRILL ROD _\:- ]
T N T e e T - SN
S5 OUIRL 1 IGEES S i
N U HBNY
”L — BORE HOLE
el
b }

Figura 8.1: Esquema ilustrando el ensayo de penetracién estandar (SPT) [Kovacs & Salomone, 1982]

8.2.1 Ensayo de penetracién estandar (SPT)
Antecedentes

El ensayo de penetracién esténdar (SPT), es la prueba de campo més ampliamente utilizada en el
mundo, tal vez por su sencillez de ejecucién y sobre él existe una literatura muy abundante; de hecho,
en los Estados Unidos el 80-90% del diseno de cimentaciones, se basan en esta prueba [Kovacs &
Salomone, 1982].

El método ha sido estandarizado desde 1958, con varias revisiones (ASTM D-1586) y consiste en
hincar un toma muestras partido de 18" (~ 45 ¢m) de largo, colocado al extemo de una varilla AW,
por medio de un peso (martillo) de 140 1b (~ 63.5 Kg) que se deja caer libremente desde una altura de
30" (~ 76 c¢m)( figura 8.1), anotando los golpes necesarios para penetrar cada 6" (~ 15 ¢m). El valor
normalizado de penetracién de N es para 12" (1 pie ~ 30 ¢m), se expresa en golpes/pie.

La gran dispersion de los resultados, llevé a la realizacién de investigaciones, destacdndose los
estudios de Kovacs [Kovacs & Salomone, 1982], quien encontré que la energia trasmitida al varillaje
durante la prueba dependfa del tipo de martillo, altura de caida, operadores, etc.

Skempton [Skempton, 1986] evalué el efecto de la presiéon de sobrecarga, tamafio de la particula y
edad del depésito entre otros, en la interpretacion de los resultados del ensayo de penetracién estandar.
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El autor encuentra que la dispersién en los resultados se puede minimizar normalizando los resultados
a una relacién de energia estandar. A continuacién se describen las correlaciones utilizadas para la
obtencion de los pardametros de la arena de Tumaco; todas estas correlaciones estdn basadas en el valor
de N, obtenido en el ensayo de penetraciéon estdndar. Un método para calcular Ny, se describe en el
apartado 9.3.1.

Densidad Relativa D,

Basado en los resultados obtenidos por [Gibbs & Holtz, 1957], Meyerhoff [Meyerhoff, 1957] propone una
correlaciéon empirica que relaciona el valor de N, la tensién vertical efectiva, o/ y la densidad relativa
del suelo D,, mediante la siguiente expresion:

Siendo:

N 0.5
DT’ =21 (oJ—) (81)
%4 0.7
/

o, la tensién efectiva vertical en kPa.
[Cubrinovski & Ishihara, 1999], intentan correlacionar la resistencia a la penetracién estdndar (SPT)
y la densidad relativa, teniendo en cuenta el tamano de las particulas; los autores utilizan el rango de
variacién en la relacién de vacios (€40 — €min) como un indicativo del tamano del grano, asi como su
distribucién por tamano.
Los autores correlacionan datos de campo (SPT) con valores de densidad relativa obtenidas sobre

muestras inalteradas proponiendo la siguiente correlacién (figura 8.2):

1/2
N<€maz - emin)L7 98 12

v

Con o) en kPa. Cuando €,4: Y €min 10O son conocidos o no pueden ser evaluados, el rango de
variacién en la relacién de vacios puede ser estimado a partir del Dso(en mm), mediante la siguiente
expresion (figura 8.3):

0.06
Emaz — Emin = 0.23 + —— (8.3)
Ds

Reemplazando la ecuacién 8.3 en la ecuacién 8.2 se obtiene finalmente:

N(0.23 + L0617 12 12
)

!/
9 o,

Angulo de friccién ¢

Uno de los mds importantes pardmetros de resistencia en suelos arenosos, es el &ngulo de friccién interna
¢, estimado a partir de correlaciones empiricas utilizando valores de N de la prueba SPT. Existen en
la actualidad una gran cantidad de correlaciones empiricas entre el nimero de golpes (N) y el dangulo
de friccién, destacdndose los siguientes:

Dunham [Dunham, 1954] propone las siguientes expresiones:
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Figura 8.2: Densidad relativa calculada vs medida en depésito de suelo arenoso [Cubrinovski & Ishihara,
1999].
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¢ = (12N)*° 4+ 25

aplicable a suelo bien gradado y forma de las particulas angulares

¢ = (12N)*° +20

Vilido en particulas redondeadas y bien gradadas o particulas angulares y uniformes
Ohsaki [Oshaki, 1970] propone la siguiente correlacion:

¢ = (20N)*° +15 (8.5)

La asociacién Japonesa de Carreteras [Association, 1990], recomienda:

¢ = (15N)*® 415 < 45(N > 5) (8.6)
Peck [Peck & Hanson, 1953] propone:

¢ = (0.3N)*° 4 27 (8.7)

Hatanaka [Hatanaka & Uchida, 1996] realizaron una serie de ensayos triaxiales drenados sobre mues-
tras inalteradas de arena, a las cuales se les determing el angulo de friccién (¢) . Las muestras inalteradas
eran recuperadas congelando el suelo, y el dngulo de friccién obtenido era comparado con las ecuaciones
empiricas propuestas por muchos investigadores utilizando el SPT. El autor concluye que, en general,
el dangulo de friccién obtenido a partir de las pruebas de campo, es mayor al calculado mediante las
correlaciones empiricas.

Los resultados obtenidos se ilustran en la figura 8.4, donde se presenta el dngulo de friccién para
muestras inalteradas contra el mimero de golpes normalizado (N1)0‘5. El autor propone una relacién
entre los anteriores parametros de tipo lineal, mediante la siguiente expresién:

¢y = (20N;)™® 4 20 (8.8)

Moébdulo de Corte Maximo G,

Seed [Seed et al., 1986], proponen la siguiente expresién para el célculo del médulo de corte maximo a
partir del ensayo de penetracién estandar:

Gimda = 35 % 1000N3 (07)%4 (8.9)
Donde:
Gz = Modulo de corte maximo (Ib/ ft?)
o/ =  tensién vertical efectiva (Ib/ ft?)
Ngo = ntimero de golpes en la prueba SPT, para una energia tedrica del 60%.

Con la anterior ecuacién es posible determinar la variacién del médulo de corte en profundidad.

8.2.2 Piezocono Sismico (CPTU)

Antecedentes

Las pruebas de penetracion con piezocono (CPTU), permiten medir simultdneamente la resistencia por
punta, la friccién lateral y la presion de poros [Lunne et al., 1997]; a su vez, la interpretacién de esta
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Figura 8.5: Pruebas con el piezocono sismico, PAGANI.

informacién esta basada en correlaciones empiricas y semi-empiricas que permiten de manera indirecta
identificar el tipo de suelo, pardmetros de resistencia y caracteristicas de compresibilidad.

La aplicacién del piezocono en arenas es considerado en general como una prueba drenada. Sin
embargo, en arenas muy densas se pueden presentar presiones de poros negativas debidas a efectos de
dilatancia [Battaglio et al., 1986].

El piezocono utilizado se ilustra en la figuras 8.5 y 8.6, y un diseno tipico de la punta del cono, asf
como la definicién de los diferentes pardmetros que miden se presentan en la figura 8.7.

Debido a la existencia de una gran cantidad de correlaciones se han escogido aquellas cuyas propiedades
de los materiales sean similares a la arena de Tumaco. A continuacion se realiza una breve descripciéon
de los pardmetros que se pueden obtener a partir del piezocono sismico.

Identificacién del tipo de suelo

En la prueba de penetracién con piezocono, al no tenerse contacto directo con los materiales estudiados
no es posible efectuar una clasificacion del suelo basada en la distribucién por tamano de grano, pero
es posible, mediante la aplicacién de cartas de clasificacién, obtener una aproximacién sobre el tipo de
comportamiento del suelo.

Entre las cartas de clasificacién propuestas més recientemente y que estdn basadas en correlaciones
que involucran la resistencia por punta, la resistencia por friccién y la presiéon de poros medidas durante
la prueba, estén la de Robertson [Robertson, 1990] mostrada en la figura 8.8 y la propuesta por Jefferies
y Davies [Jefferies & Davies, 1991] mostrada en la figura 8.9. Las tres graficas presentadas en estas
figuras indican zonas para las cuales aplica la misma descripcién del tipo de comportamiento del suelo,
segtin el nimero asignado a cada una de ellas.

La experiencia ha mostrado que las mediciones en el manguito de friccién no son tan exactas como
q: (resistencia por punta corregida), y u (presién de agua medida), pero generalmente puede hacerse
una clasificacién més confiable del suelo usando todos los datos, es decir, ¢, fs, u [Lunne et al., 1997].
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Figura 8.6: Registros de la informacién en un ordenador portétil, operando el piezocono.

Para superar problemas asociados con las mediciones en el manguito de friccién, las cartas de
clasificacion antes mencionadas utilizan el pardmetro de relaciéon de presién de poros, By, definido
como:

B,=-—2—X (8.10)
qt — Oy

donde:

uy =presion de poros medido entre el cono y el manguito de friccién

up = presiéon de poros de equilibrio (hidrostatica).

0y, = tension vertical total

q: = resistencia del cono corregida por efectos de dreas desiguales.

Un problema reconocido por los diferentes investigadores, relacionado con las gréficas de clasificacién
que se basan en ¢; y [2y consiste en que los suelos pueden cambiar en su clasificacion aparente a medida
que la resistencia de penetraciéon del cono aumenta con la profundidad, debido a que ¢, fs v u tienden
a aumentar con el incremento del esfuerzo de sobrecarga. Este problema se minimiza normalizando los
datos de CPTU mediante el uso de los siguientes pardmetros como lo sugiri6 Wroth ( [Wroth, 1984],
[Wroth, 1988)):

Resistencia del cono normalizada,

Q== (8.11)

donde o7, = tensién vertical efectiva, o,, — ug
La relacion de friccion normalizada
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Figura 8.7: Ejemplo de disenio de un piezocono y la influencia de la presién de poros sobre los valores
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oA (8.12)
(Qt - U’Uo)
Si es posible, debe usarse f; en vez de f; (ver figura 8.7).
La relacion de presion de poros,
A
By = —— (8.13)
<Qt - UUO)

donde Au = uy — uyg

Las graficas de clasificacién del tipo de comportamiento del suelo propuestas por Robertson (1990)
y por Jefferies y Davies [Jefferies & Davies, 1991] estén basadas en estos pardmetros normalizados.

Como se observa en las ecuaciones anteriores, los pardmetros normalizados involucran la tensién
vertical total o efectiva, lo cual hace que se requieran como datos de entrada el peso unitario del suelo
y las condiciones de agua subterrdnea. La determinacién del peso unitario de las diferentes capas del
subsuelo con un grado de precisiéon adecuado, sélo es posible mediante la realizacién de perforaciones con
toma de muestras y ensayos de laboratorio, debido a que con el piezocono tinicamente se puede obtener
una aproximacion burda de los valores de este pardmetro. Esta es una de las principales limitantes que
tiene el uso del piezocono y que obliga a realizar perforaciones complementarias con toma de muestras
para ensayos de laboratorio, a menos que se tenga la suficiente informacién sobre este parametro en el
depésito que se esté analizando.

Las dos gréficas mostradas en la figura 8.8 representan un sistema de clasificacién que incorpora los
tres datos de CPTU. Para datos de CPT bédsicos dénde sélo se dispone de datos de q. y fs se puede usar
la grafica de la izquierda (figura 8.8). Segun Lunne [Lunne et al., 1997], el error al usar los datos de g.
no corregidos generalmente influird sélo sobre los datos de la parte baja de la gréfica dénde la resistencia
del cono normalizada (); es menor de aproximadamente 10. Esta parte de la grafica corresponde a suelos
blandos de grano fino donde los valores de la resistencia por punta g. pueden ser pequenos y la presion
de poros de penetracion (uy) puede ser grande.

La gréfica de clasificacién incluye una zona que representa aproximadamente comportamiento nor-
malmente consolidado del suelo y una guia para indicar la variacién de datos de CPT y CPTU nor-
malizados para cambios en: relacién de sobreconsolidacién (RSC), edad y sensibilidad (.S;) para suelos
de grano fino dénde la penetracién del cono generalmente es no drenada, y RSC', edad, cementacién y
angulo de friccién (¢') para suelos no cohesivos dénde la penetracién del cono generalmente es drenada.

Generalmente, suelos que caen en las zonas 6 y 7 (figura 8.8) representan penetracién aproximada-
mente drenada, mientras que, suelos en zonas 1, 2, 3 y 4 representan penetraciéon no drenada. Suelos
que caen en las zonas 5, 8 y 9 pueden representar penetracién parcialmente drenada.

Segiin Robertson [Robertson, 1990], las grificas de la figura 8.8 atin son globales y deben usarse
como una gufa para definir el tipo de comportamiento del suelo basado en los datos de CPT y CPTU.
Factores como los cambios en la historia de tensiones, en las tensiones in situ, la sensibilidad, dureza,
macrofdbrica, mineralogia y relacién de vacios también influirdn en la clasificacion.

La carta de clasificacién propuesta por Jefferies y Davies [Jefferies & Davies, 1991] incorpora el
pardmetro de presién de poros directamente en una resistencia de penetracién modificada. Para su
utilizacién se requiere conocer el exceso de presién de poros Awu y por lo tanto sélo puede usarse con los
datos del piezocono. Segin Lunne [Lunne et al., 1997] la exactitud puede ser un problema en arcillas
sensibles blandas dénde B, puede ser mayor que 1.0.



8.2. EXPLORACION DEL SUBSUELO
HREARLE! i | |

95 H 5 T, -

851~ q, 2 n
R o.w}m vm
Q 751 -
9 65
_% B ( ung 10 kPa) k—Baja compresibilidad
— 5 = -
& 5 Alta -—*
o] compresibilidad Arena de Ticino
ﬁ 451 Arena de Ottawa 7
g Arena Edgar
Q 351 Arena Hokksund| o
Q _Arena de la Mina Hilton

25i- / Y _

sl 11 ¥l !d 1 v 1vanl !

100 1000
qc
( a 'vo 0.5

185

Figura 8.10: Influencia de la compresibilidad sobre arenas cuarzosas no cementadas NC [Jamiolkowski

et al., 1988]

Densidad Relativa

Este es uno de los pardmetros més ampliamente utilizado para caracterizar los suelos granulares. Para
obtener la densidad relativa se acostumbra utilizar las correlaciones obtenidas a partir de las cdmaras
de calibracién [Robertson & Campanella, 1983]. De tales pruebas se obtienen correlaciones entre la
resistencia por punta, tensién efectiva y densidad relativa.

Sin embargo, Robertson [Robertson & Campanella, 1983] y Jamiolkowski [Jamiolkowski et al., 1988]
muestran que los valores estédn fuertemente influenciados por la compresibilidad de la arena (figuras

8.10 y 8.11).

Dentro de las principales correlaciones se destacan:
Baldi [Baldi et al., 1986] propone la siguiente expresion:

1
D, =

Cy

e

Cy, C1,Cy = son constantes del suelo
/

q. = resistencia a la penetraciéon en K Pa

Kulhawy [Kulhawy & Mayne, 1990] proponen la siguiente expresion:

o' = tensién efectiva kPa, bien sea 0,6 o7,

(8.14)
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Figura 8.11: Efecto de la compresibilidad de las arenas sobre ¢., o7, , D, [Robertson & Campanella,
1983]

D? = Ger 8.15
" = 3050.000n0n (8.15)

Siendo:

¢.r = Resistencia por punta normalizada
(qc/Pa)
(0, / )™
P, = Presiéon atmosférica en las mismas unidades ¢.

Q. = Factor de compresibilidad
0.91 < Q. < 1.09
Qocr = Factor de sobreconsolidacion
= OCR"™®
Q4 = Factor de edad

De los anteriores pardmetros,[Kulhawy & Mayne, 1990], hace depender el factor de compresibilidad
de la mineralogia del material, mientras que propone la siguiente expresiéon para el factor de edad:

t
=1.2 051 — Nl
Qa +0.05log (10()) (8.16)

Siendo t el tiempo en anos.
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Parametro de estado para A.
Ya=e;-ess

€ss [~~~

Pendiente - 1
e;

Linea de Estado Estable

Relacion de vacios

Pendiente - A

Esfuerzo principal normal p' (escala log)

Figura 8.12: Definicion de pardmetro de estado W.[Been & Jefferies, 1985]

Parametros de Estado

[Been & Jefferies, 1985] al realizar una gran cantidad de ensayos triaxiales sobre la arena utilizada en
la construccién de una plataforma en el mar de Beaufort, encontré serias deficiencias en la tecnologia
utilizada para la construcciéon en tales rellenos.

Debido a esto, propone un parametro, denominado el parametro de estado, que combina la influencia
de la relacién de vacios y el nivel de tensiones con relacién a un estado tltimo que describe las propiedades
de la arena (figura 8.12).

Este estado ltimo ha sido definido por Castro [Castro & Poulos, 1977], [Castro, 1969] y Poulos
[Poulos, 1981] como el estado estable de deformacién. Adicionalmente los autores definen la linea de
estado estable (SSL), como el lugar geométrico de los puntos que describen la proporcionalidad entre
la relacién de vacios y la presiéon de confinamiento en el estado estable de deformacién.

Dentro de los trabajos pioneros que intentan correlacionar el pardmetro de estado (¥) con los
resultados del piezocono se destaca las investigaciones realizadas por Been y otros [Been et al., 1986],
quienes inicialmente proponen una correlacién entre la resistencia normalizada del cono y el pardmetro
de estado para la arena de Monterey. Posteriormente, el mismo autor [Been et al., 1987] extiende su
correlacién a otras arenas (Ticino, Otawa, Reid, Belford, etc), mediante la siguiente expresién (figura
8.13):

Gc — D
p/

= kexp(—mVY) (8.17)
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Figura 8.13: Resumen de las relaciones entre resistencia del cono y ¥ para arenas normalmente con-
solidadas. [Been & Jefferies, 1985].

Arena k | m Xss | Rango de v para un p y q. dados.
Monterey no. 0 35 | 11.4 | 0.029 | £0.020
Ticino (normalmente consolidada) 17 | 10.5 | 0.056 | £0.040
Hokksund (normalmente consolidada) | 26 | 11.2 | 0.054 | £0.040
Ottawa 42 1 11.7 | 0.028 | £0.025
Reid Bedford 13 [ 10.9 | 0.065 | £0.020
Minas de Hilton 16 | 9.9 | 0.170 | £0.040

Tabla 8.1: Resumen de las relaciones entre resistencia del cono y el pardmetro de estado para arenas
normalmente consolidadas (Been et al, 1987)

4c—D
pl
resistencia a la penetracién del cono y p es tensién efectiva media. Los valores de k y m asi como su
dispersién son dados en la tabla 8.1. A partir de los anteriores resultados, los autores proponen un par
de figuras (figuras 8.14 y 8.15) que permiten calcular el valor de m y k a partir de Ay (pendiente de la

linea de estado estable).

Donde m es la pendiente de la curva vs ¥ y k es el valor normalizado de ¢. a ¥ = 0, ¢. es la

Los autores también proponen las siguientes expresiones:

m=2_8.1—1In A
0.55

k=84 —
T X 7 0.01

Sladen [Sladen, 1989] cuestiona la validez de la normalizacién lineal propuesta por Been [Been et al.,

1987], y propone subdividir las relaciones (%) vsW¥ por rangos de tensiones. En la figura 8.16 se
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Figura 8.14: Correlacién entre la resistencia del cono normalizada k a 1) = 0 y Ass[Been et al., 1987]

ilustra las lineas obtenidas al subdividir por rangos de tensiones y la propuesta por Been [Been et al.,

1987).

Basado en los anteriores resultados, Sladen [Sladen, 1989] sugiere que m es constante en la ecuacién
8.17 para una tensién p/ constante, pero que el pardmetro k varfa significativamente con el nivel de
tensiones; en la tabla 8.2 se presenta los valores obtenidos para m y k, mientras que en la figura 8.17 se
ilustra la fluctuacién de k con el valor medio (p/) .

Cunnig [Cunnig et al., 1995] proponen obtener tanto la relacién de vacios como el pardmetro de
estado a partir de la velocidad de onda de corte (V;), debido a que la velocidad de las ondas de corte
es independiente de la compresibilidad de la arena [Robertson & Campanella, 1983] y ademds existe
evidencia experimental que muestra que también es independiente de la fabrica [Robertson et al., 1995].

Los autores proponen la siguiente expresién para el pardmetro de estado en funcién de las velocidades

U = (%—F) —{ﬁ—mnln {%,”(1+2K0)H

Donde la velocidad de ondas de corte normalizada esta dado por:

de corte:

Ou

Pa na+nb
Va=Vs (—,>

(8.18)
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Figura 8.15: Correlacion entre el gradiente m de la relacion resistencia del cono normalizada - ¢ y
Ass[Been et al., 1987]

Siendo :

V, = velocidad de ondas de corte

I', A\, A y B son constantes para una arena dada

K, = coeficiente de presién de tierras en reposo

ng, Ny exponente de tensiones, tipicamente n, = n, = 0.125

Pa = 100 kPa

Para determinar los pardmetros de la ecuacién los autores realizaron una serie de ensayos sobre un
equipo triaxial modificado [Robertson et al., 1995]; la modificacién consiste bdsicamente en adicionarle
un ”bender element” para medir la velocidad de las ondas de corte en muestras preparadas a diferentes
relaciones de vacios.

El procedimiento en laboratorio consistié en consolidar isotrépicamente muestras de arena entre
presiones de consolidaciéon que fluctian entre 54 y 453 kPa midiéndole la velocidad de la onda de
corte; posteriormente la muestra era fallada en deformacién controlada hasta el estado estable tltimo
(ultimate steady state).

En la figura 8.18 los autores realizan una comparacién entre velocidades de corte obtenidas durante la
fase de consolidacion y velocidades de corte obtenidas a grandes deformaciones (estado estable tiltimo);
la conclusién importante del anterior resultado es que la velocidad de ondas de corte es independiente
de la fébrica, lo cual corrobora lo mencionado por Ishihara [Ishihara, 1993] quien habia comprobado
que a grandes deformaciones el estado tltimo es independiente de la fabrica.

Las constantes obtenidas para diferentes arenas se ilustran en la tabla 8.3, notdndose que los valores
de la arena de Alaska son muy diferentes a los obtenidos por la arena de Ottawa y la arena de Syncrude.
Esta diferencia la explican por el hecho de ser més compresible la arena de Alaska.
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Tensién media p/ Mejor
ajuste
Grupo Promedio: Rango: Nimero k m
kPa kPa de en-
sayos de
camara
1 27 25-28 6 63 6.2
2 41 37-47 18 36 8.1
3 73 68-83 40 30 8.0
4 130 129-131 2 - -
5 199 189-237 22 34 6.1
6 329 316-368 9 24 6.9
7 451 442-458 5 16 8.3

Tabla 8.2: Resumen de los valores del ensayo de cdmara sobre la arena de Ticino normalmente consoli-
dada agrupados de acuerdo al plano de la tensiones principales (Sladen, 1989)

Parametro del
estado estable

Parametros de
la velocidad de

lultimo onda de corte
Material Contenido T Aln M A B n
de finos
(%)
Arena de Ottawa 0 0926 0.032 1.20 381 259 0.26
Arena de Alaska 31.7 1.485 0.117 1.48 307 167 0.26
Arena de Syncrude 12.5 0.950 0.027 1.31 311 188 0.26

Tabla 8.3: Resumen de pardmetros de estado estable tltimo y los parametros de las velocidades de
onda de corte para diferentes arenas (Cunnig et al 1995) donde M es la pendiente de la linea del estado

critico y n la porosidad
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Figura 8.16: Relaciones de regresion lineal entre los logaritmos de (g. — p) /p’ y ¥ para varios planos
de tensién principal. [Sladen, 1989

Finalmente, los autores dibujan los resultados de velocidad de ondas de corte versus relacién de
vacios (figura 8.19) para todas las arenas obteniendo las siguientes valores promedio:

A =359
B =231

Lo interesante de las ecuaciones propuestas por Cunnig [Cunnig et al., 1995] es que la obtencién

del pardmetro de estado ('), basado en la velocidad de ondas de corte es independiente de la compre-
sibilidad del suelo y ademds no se requieren hipétesis de correcién por las condiciones de contorno.

Tensién Horizontal "in situ"

Houlby [Houlsby & Hitchman, 1988] realiza una serie de ensayos en cdmaras de calibracién sobre la
arena de Leighton Buzzard, a densidades relativas correspondientes a arenas sueltas (Dr = 82 — 90%).
Los resultados de las pruebas se ilustran en la figura 8.20, proponiendo la siguiente expresion:

p o\ 06
5 =A (ﬁ) (8.20)
Siendo
P, la presién atmosférica = 100K Pa
A = 50 para arenas sueltas

160 para arenas medias
230 para arenas densas
Para utilizar la anterior expresién es imprescindible conocer la densidad de la arena.
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Figura 8.17: k contra la tensién media para la arena de Ticino [Sladen, 1989]
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Figura 8.18: Comparacién del promedio de la relacién V,; — e durante la consolidacién isotrépica para
la arena de Syncrude [Cunnig et al., 1995]
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Figura 8.19: Resumen de todos los resultados de los ensayos (Arenas Ottawa, Alaska, Syncrude) en
términos de la velocidad de onda de corte normalizada versus relacién de vacios. [Cunnig et al., 1995]
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Figura 8.20: ¢. versus o), para la arena de Leighton Buzzard [Houlsby & Hitchman, 1988]
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Figura 8.21: Relacion entre el nimero de capacidad portante y el dngulo de friccién para cdmaras de
calibracién [Robertson & Campanella, 1983].

Parametros de Resistencia

Existen numerosos métodos para calcular el angulo de friccién (¢') a partir de pruebas con el piezocono
(CPTU). Dentro de estos, se destacan la correlacién propuesta por Robertson [Robertson & Campanella,
1983], quien realizé una revisién de resultados obtenidos en cdmaras de calibracién con mediciones
del dngulo de friccién a partir de ensayos triaxiales drenados. FEl dngulo de friccién era obtenido de
ensayos triaxiales realizados a tensiones de confinamiento aproximadamente iguales a la tensién efectiva
horizontal de la cdmara de calibracién, antes de penetrar el cono. Los resultados se ilustran en la figura
8.21, y la dispersion de los resultados es debida segtn los autores a la compresibilidad de la arena.

A partir de la relacién promedio obtenida en la anterior figura, los autores proponen una carta para
el calculo del dngulo de friccién (figura 8.22).

Esta carta es vdlida para arenas no cementadas, moderadamente incompresible y predominantemente
cuarzosas.

Been [Been et al., 1986] propone calcular el 4ngulo de friccién (¢') a partir del pardmetro de estado
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Figura 8.22: Correlacion propuesta entre la resistencia del cono y el pico del angulo de friccién de arenas
cuarzosas no cementadas [Robertson & Campanella, 1983].
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Figura 8.23: Angulo de friccién drenado en funcién del pardmetro de estado [Been & Jefferies, 1985].

1; este método incorpora la determinacién de la linea de estado estable sobre muestras reconstituidas
para evaluar la pendiente de la linea de estado estable (figura 8.23 ).

Fear [Fear & Robertson, 1995] propone un método para estimar la resistencia tltima no drenada en
estado estable (5,), el cual combina la teoria de la mecanica de suelos del estado critico y la medicién
de la velocidad de propagacion de las ondas de corte.

Los autores, utilizan el concepto de superficie de colapso propuesta por Sladen [Sladen, 1989], que
permite evaluar la resistencia iltima no drenada en estado estable (S,). La hip6tesis es que una arena
que tiene un estado inicial dado por (p',q,e) y es cargada en condiciones no drenadas hasta alcanzar
S, sobre la SSL,. con la misma relacién de vacios en el punto (pl,, ¢ss, €) (figura 8.24 ). Por tanto S,
se determina como:

1 /
Sy=-M|—L — (8.21)

2 |exp (g)

El valor de S, es combinado con el pardmetro de estado, el cual es estimado a partir de la medicién
de la velocidad de ondas de corte obteniendo los autores la siguiente expresién:

Su B M exXp [W — )\ln h’l (U—g; (1 + 2KO)>:|
S G AT (1+ 2Ko) (8.22)

Siendo S, la resistencia ultima no drenada en estado estable, V,; velocidad de ondas de corte
normalizada, A, B constantes y K, coeficiente de presion de tierras en reposo, M pendiente de la linea
de estado critico y G el médulo de corte..
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Figura 8.24: Conceptos mecanicos del estado critico del suelo: (a) Diagrama e — p/ — ¢ (b) Proyecciones
sobre el plano e — In pr.[Fear & Robertson, 1995]
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Deformabilidad

Médulo confinado La resistencia a la penetraciéon con cono es una funcién de la resistencia del suelo

y de su compresibilidad. Dada su complejidad no existe solucién analitica de la resistencia en funcién de

los pardmetros del suelo; por tal motivo, es frecuente el uso de correlaciones, destacdndose las siguientes:
Mitchell [Mitchell & Gardner, 1975], propone correlaciones del siguiente tipo:

E, = aq. (8.23)

Donde:
E,, es el modulo confinado ( igual a m%)

a  Pardmetro que fluctia entre 1.5 — 4.0
Basado en pruebas realizadas en cdmaras de calibracién [Lunne & Christophersen, 1983] recomienda
los valores ilustrados en la tabla 8.4.

E,, (Mé6dulo Confinado) (MPa) | Rango (MPa)
- Arenas N.C. no cementadas

Em = 4q. q. < 10

E,, =2q.+20 10 < g. < 50
E,, =120 ge > 50

- Arenas Densas.

E,, = 5q. q. < 950

E,, =250 q. > 50

Tabla 8.4: Relaciones semiempiricas de Em (Lunne and Chistophersen, 1983)

Baldi [Baldi et al., 1981] propone la siguiente expresiéon para arenas

O_/
Emt = kaa (;:) (824)
Donde
E,,; = Modulo tangente confinado
km = Modulo base el cual depende de la densidad relativa (Tabla 8.5)
P, = presién atmosférica
Arena D, | &,
Medianamente densa | 46 | 575
Densa 70 | 753
Muy densa 90 | 815

Tabla 8.5: Relaciones entre la densidad relativa y el Modulo base (Baldi, et al, 1981)
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Figura 8.25: Relacién entre la resistencia del cono y el médulo confinado para arenas normalmente
consolidadas [Baldi et al., 1981]

Baldi finalmente presenta una serie de curvas que relacionan el médulo confinado FE,,;, con la re-
sistencia del cono ¢, , para diferentes niveles de tensién efectiva vertical, o/ . como se ilustra en la figura
8.25 . En dicha figura se puede observar la aparente razén para el amplio rango de valores de «.

Recientemente Eslaamizaad [Eslaamizaad & Robertson, 1996] propone estimar a partir de ensayos
de calibracién sobre arena cuarzosa, el médulo confinado inicial mediante la siguiente expresion

/ n
Ep = knPh (U—> (8.25)
F,
Donde
n = exponente de esfuerzos igual a 0.2 para arenas normalmente consolidadas y 0.128
para arenas sobreconsolidadas
Pa = Presién atmosférica en las mismas unidades de o
k., = mdédulo adimensional determinado de la figura 8.26

Moébdulo de Corte Maximo

[Rix & Stokoe, 1992] a partir de ensayos en cdmaras de calibracién, proponen la correlacién ilustrada
en la figura 8.27, la cual tiene la siguiente expresién:

a ~0.75
( ;“) — 1634 (\27) (8.26)
¢ prom v

Donde G4, es el médulo de corte méximo en kPa, y ¢, o), estdn en kPa.
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Figura 8.26: Modulo adimensional de arenas en funcién de la resistencia del cono y la relacién de
sobreconsolidacién [Eslaamizaad & Robertson, 1996].
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Figura 8.27: Obtencién de G4, a partir de ¢.[Rix & Stokoe, 1992]
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Figura 8.28: Paleta y central de lectura del DMT.

8.2.3 Dilatémetro de Marchetti (DMT)

Antecedentes

El DMT es un interesante ensayo geotécnico in situ carga-deformacién, con deformacién controlada
y cuyas aplicaciones abarcan tanto los suelos granulares como cohesivos, de poco a muy densos y
de blandos a duros, respectivamente [Marchetti, 1975] y [Marchetti, 1980]. Desde el punto de vista
geoldgico/geotécnico presenta tres aplicaciones principales:

e Determinar el perfil estratigréfico del terreno.
e Evaluar los pardmetros geotécnicos de las capas investigadas.

e Calcular la capacidad portante y asentamientos del terreno frente a solicitaciones externas.

El Dilatémetro Plano de Marchetti (DMT) consiste en una paleta plana que se hinca en el terreno y
esta provista de una fina membrana metélica circular, expandible horizontalmente en el suelo mediante

gas a presion (figura 8.28).
La hinca de la paleta en el terreno se realiza mediante el equipo de penetracion estética (figura 8.29).

Interpretacién del Ensayo DMT

Una vez hincada la paleta a la profundidad de exploracién, la membrana es inflada mediante gas

presurizado, toméndose las siguientes lecturas:
Lectura A que corresponde a la presién necesaria para comenzar a mover la membrana, y Lectura
B, que es la presién requerida para producir un desplazamiento de 1.1 mm en el terreno.

Calibrado de las Membranas

La lecturas de campo A y B se corrigen por los efectos de la rigidez propia de la membrana para
determinar las presiones Py y P, [Marchetti et al., 2001]:
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Figura 8.29: Dispositivo utilizado para la hinca del DMT.

Py=A+AA (8.27)
Pi=B+AB

Donde:
AA es la presion exterior que debe ser aplicada a la membrana al aire libre para que se

mantenga en reposo sobre su apoyo,
AB es la presién interna necesaria para desplazar la membrana 1.1mm

Parametros primarios

A partir de los valores de Fy y P; se derivan los tres pardmetros intermedios caracteristicos de este
ensayo:

Ip Indice de material, relacionado con el tipo de suelo

Kp Indice de esfuerzo horizontal, relacionado con la relacién de sobreconsolidacién

(OCR).
Ep Moddulo Dilatométrico, determinado a partir de la teorfa de la elasticidad.
A continuacion se describen los conceptos bésicos necesarios para la interpretacién y valoracion de

los resultados

Indice del Material o tipo de suelo I, Este indice esta definido por:

_Pl—PO_ AP
_Po—uo _Po—uo

Ip (8.28)

Donde uq es la presién intersticial.
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En general, Ip es un indicativo del tipo de suelo; no obstante I puede clasificar a un suelo arcilloso
como limoso y viceversa. Al utilizar este pardmetro se debe tener presente que la clasificacion del
suelo no es el resultado de un anélisis granulométrico, sino que responde a pardametros que reflejan un
comportamiento mecénico del medio, en cierto modo un indice de rigidez [Marchetti, 1999].

De acuerdo a Marchetti [Marchetti, 1980], el tipo de suelo se identifica como:

Arcilla 0.1 < Ip < 0.6
Limo 06<Ip<18
Arena 18 <1Ip <10

Indice de Tensién Horizontal K, Definido por:

Py —

Kp = (8.29)

T
Donde
ol, es la tension efectiva vertical
Kp es la base para la interpretacion de varios pardametros del suelo, y es la clave para el resultado
del ensayo. Este pardmetro depende de la tension efectiva horizontal y esta relacionado con la razén de
sobreconsolidacién del suelo (ORC).
El perfil Kp es similar en forma al perfil de O.C.R. y, por tanto, es sumamente titil para entender

la historia de tensiones de un depésito [Jamiolkowski et al., 1988].

Médulo DMT Ep Se calcula a partir de la teorfa de la elasticidad, y presenta la siguiente forma:

Ep = 34.7TAP (8.30)

Este pardmetro no debe utilizarse en si mismo como un médulo de deformacién, fundamentalmente
por la falta de informacién de la historia de tensiones.

Interpretaciéon de Parametros Geotécnicos

A partir de los pardmetro Ip, Kp y Ep, definidos anteriormente se pueden estimar los siguientes
pardmetros para las arenas:

e Tipo de suelo
e ORC y KD

e D, v ¢ en suelos granulares

Mpuyr (Médulo Edomeétrico) en suelos granulares y cohesivos.

A continuacién se presentan las correlaciones que pueden ser utilizadas en la arena de Tumaco.

Tipo de suelo y peso especifico relativo Marchetti [Marchetti & Cropps, 1981] desarrolla el abaco
ilustrado en la figura 8.30 que permite identificar el tipo de suelo y su peso especifico relativo a partir
de los pardametros Ip y Ep. Aunque la estimacion de v no es exacta, permite al menos evaluar un perfil
aproximado de o, , requerido para el cdlculo de Kp.
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Relaciéon de Sobreconsolidacién OCR La determinacién de OCR en arenas es mucho més dificil
que en arcillas, debido a que es el resultado de complejas historias de tensiones. Una forma de obtener
cierta informacién de OCR en arenas, es utilizando la razén:

M
o= —2MT (8.31)
qc
Donde:
Mpyr  es el médulo confinado determinado a partir de Ep y
qe es la resistencia por punta del cono estético (CPT).

El valor de « para arenas/limos NC oscila entre 5 y 10, y para arenas/limos OC 12 y 14
[Marchetti et al., 2001]

Coeficiente de presiéon de tierras en reposo K, La determinacién del K en arenas, sélo es
factible mediante la utilizacién adicional del ensayo de penetracién con cono CPT [Schmertmann, 1982],
[Schmertmann, 1983].

Baldi [Baldi et al., 1988], a partir de los anteriores trabajos de Schmertmann y de las modificaciones
posteriores de Marchetti [Marchetti, 1975], propuso:

Ky =0.376 + 0.095Kp —

0.0017¢,
hhdL & (8.32)

vo
0.0046¢.

/
vo

Ko =0.376 + 0.095Kp —
o

La primera ecuacién fué obtenida como la mejor correlacion a partir de pruebas en arenas artificiales,
mientras que la ultima fue obtendida a partir de pruebas en el rio Po.

En la practica actual, se recomienda para las anteriores ecuaciones utilizar para el tdltimo término
coeficientes de 0.005 en depdésitos arenosos antiguos (seasoned sands) y de 0.002 en depdsitos arenosos
recientes (fleshly deposited).

Si bien este es uno de los muy pocos métodos para estimar el valor de Ko en arenas (o al menos, la
forma del perfil de Kj), su fiabilidad es dificil de establecer debido a la falta de valores de referencia.

Angulo de Friccién (¢) Existen dos métodos para determinar el é&ngulo de friccién de arenas a partir
del DMT [Marchetti, 1997]:

Meétodo 1 Consiste en determinar Ky, y utilizar el dbaco de la figura 8.31, para estimar ¢ a partir
de Ky y q., es decir implica dos pruebas (CPT y DMT).

Método 2 Para este caso, ¢ se determina a partir de Kp mediante la siguiente ecuacién
[Marchetti, 1997]:

Gpur = 28° + 14.6log Kp — 2.11log” Kp (8.33)

Esta ecuacion es conservadora segin Marchetti, y solo debe aplicarse si no se dispone de informacién
mds precisa.
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Ip <0.6 Ry =0.1442.36log Kp

Ip >3 Ry =05+ 2log Kp

06<Ip<3 RM:RM70+<2.5—RM70)+10gKD
Raro = 0.14+ 0.15 (Ip — 0.6)

Kp > 10 Ry =0.32 +2.18log Kp

Tabla 8.6: Determinacién de Rm (Marchetti, 1980)

Moédulo Confinado Mpyr El Médulo determinado a partir de los ensayos DMT (designado como
Mpur) corresponde al médulo vertical drenado (unidimensional) tangente a la presién de confinamiento
o, del ensayo, y es igual al determinado en el edémetro.

La posibilidad de estimar el médulo confinado tanto en suelos cohesivos como granulares es uno de
los principales aportes del ensayo DMT. Mp,r se obtiene aplicando al pardmetro Ep el correspondiente
factor de correcciéon R, de acuerdo a la siguiente expresion:

MDMT = RMED

Las ecuaciones que definen Ry, en funcién de Ip y Kp [Marchetti, 1980] se presentan en la tabla
8.6 . Notese que el valor de Rj; se incrementa con Kp.

Moédulo Young E El médulo Young E del esqueleto del suelo puede obtenerse a partir del Médulo
confinado (Mpyr), utilizando la teoria de la elasticidad mediante la siguiente expresion
[Marchetti et al., 2001]:

1+v)(1—2v)
(1-wv)

Para una relacién de Poisson que fluctiie entre v = 0.25 — 0.3, el médulo de elasticidad sera:

o Mpur (8.34)

E = 0.8Mpyr (8.35)

Moédulo de Corte Mdximo En el articulo original de Marchetti [Marchetti, 1980], no se presenta
una correlacién entre G4, y el DMT. Algunos investigadores han intentado encontrar este tipo de
correlaciones pero con poco éxito; dentro de tales trabajos se destaca el de Tanaka [Tanaka & Tanaka,
1998], quien relaciona G'sc/Ep vs Kp figura 8.32. El autor obtiene que en la medida que se incrementa
Kp, la relacion Gsc/Ep disminuye, desafortunadamente los datos son dispersos como para intentar
proponer una, correlacion.

8.2.4 Ensayo de Microtrepidaciones

Para la medicion de las microtrepidaciones se utilizé un sismémetro triaxial fabricado por Mark Products
Inc. modelo 1.4-3D de 1 Hz de frecuencia y un registrador digital fabricado por Nanometrics modelo
Orion 3S con capacidad de 2 Gb en disco duro, digitalizacién a 24 bits y con un muestreo ajustable
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de 1 a 1000 m.p.s, baterias internas de 12 Vol. y sistema de geoposicionamiento satelital GPS, (Figura
8.33)

Figura 8.33: Registrador Digital ORION 3S

Las principales caracteristicas del sismégrafo 1.4-3D son las siguientes:
e Tres sensores de velocidad ortogonales entre si.

e Frecuencia natural de 1 Hz.

Amortiguamiento del 70%.
e Resistencia de la bobina de 5500 Ohm.

La ubicacién de las pruebas se ilusta en las figura 8.34, y en cada uno de estos puntos se tomaban
de 1 a 3 registros con una duracién promedio de 15 minutos, por registro. Para tal fin el sismémetro
era instalado, orientado y nivelado en cada uno de los puntos, (Figura 8.35), luego se esperaba una hora
para que la masa del sensor se estabilizara y finalmente con el registrador digital se visualiza el estado
del sismémetro y se programa la hora a la cual se debifa iniciar el registro de la vibracién ambiental del
suelo (registro de microtrepidaciones).

Las mediciones no deben verse afectadas directamente por fuentes locales cercanas, como el tréfico
vehicular o peatonal, plantas industriales y similares, de ahi la complejidad al hacer las mediciones
de vibracién ambiental. Por lo anterior, el ruido es uno de los factores principales en la seleccién de
cada punto; el otro factor de importancia es la ubicacién del instrumento en el momento de hacer la
medicion, es decir, debe localizarce sobre suelo natural poco intervenido como zonas verdes, parques,
canchas deportivas y lotes, entre otros.

8.2.5 Cuadro Resumen

En la tablas 8.7, y 8.8 se presenta un resumen de las correlaciones a utilizar mediante el SPT, CPTU
y DMT. La presencia de pequefias capas de suelo fino (arcilla y materia érganica) obligd a utilizar
correlaciones diferentes a las de la tablas 8.7 y 8.8, como se ilustra en la siguiente seccién.
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TIPO DE PRUEBA SPT

Parametro

Expresién

Autor

Densidad Rela-
tiva

0.5
DT — 2]_ (U/ N )
2y 107

[Meyerhoff, 1957]

9 ol

172
N(0.23+%06)1.7 1/2
98
Dr = 20 (—,>

[Cubrinovski & Ishihara, 1999]

Angulo de fric-
cién

¢ = (12N)"® +25
¢ = (12N)*® 420

[Dunham, 1954]

¢ = (20N)"° 4+ 15 [Association, 1990]
¢ = (15N)"® 415 < 45 (N > 5)
= (0.3N)"° +27 [Peck & Hanson, 1953]
¢4 = (20N)"° 420 [Hatanaka & Uchida, 1996]
Médulo de Corte Gz = 35 — 1000N% (o)™ [Seed et al., 1986]
Maéaximo
TIPO DE PRUEBA CPTU
Parametro Expresién Autor

Densidad Rela-

tiva

_ 1 c
Dr — 0_2 ln {_CO(EB)CIJ

[Baldi et al., 1986]

Parametros de
estado

[Been et al., 1987]

W= (4-T)- {B(K e — A In | % (14270)| L [Robertson et al., 1995]
T\ U6
Esfuerzo  Hori- £ = A <%’;> [Houlsby & Hitchman, 1988]
zontal
4e—Po ge—po (2 )" K d. 199
( Po >P(§—100kPa D (100> [Konrad, 1995]
Médulo  confi- M = ag. [Mitchell & Gardner, 1975]
nado
M, = ki Pa (%) [Baldi ct al., 1981]
exp —Q—B(I‘?)na —Aln In %(1""2[{0)
i—;: =L { - exp(%(r) ) (14 2K,) [Sladen, 1989
—075
Modulo de Corte (%) — 1634 ( \;_> [Rix & Stokoe, 1992]
Maximo prom v

Tabla 8.7: Correlaciones utilizadas para SPTy CPTU
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TIPO DE PRUEBA DMT

Parametro Expresion Autor
Indice del Ma- Ip= =0 = 2= [Marchetti, 1980]
terial o tipo de
suelo
Indice de Es- kp= % [Jamiolkowski et al., 1988]
fuerzo Horizon- v
tal
Médulo DMT Ep =34.7TAP
Coeficiente Ko =0.376 + 0.095Kp — 0.0017 2 [Marchetti, 1975]

., vo
de presion de

tierras en reposo

Angulo de Fric- ¢pyr = 28° + 14.6log Kp — 2.11og” Kp [Marchetti, 1997]

cién

Médulo Confi- Mpyr = Ry Ep [Marchetti, 1980]

nado

Modulo Young  E' = %M DMT [Marchetti et al., 2001]

Tabla 8.8: Correlaciones utilizadas para DMT

8.3 Resultados pruebas "in situ"

A continuacién se presentan los resultados obtenidos mediante las diferentes pruebas de campo. Para
efectos de claridad, en los diferentes perfiles, inicialmente se ilustran los registros de campo, y poste-
riormente los pardmetros obtenidos mediante el uso de correlaciones semiempiricas.

8.3.1 Ensayo de Penetracién estandar (SPT)

Se ejecutaron un total de 6 perforaciones distribuidas como se ilustra en la figura 8.34, cinco(5) fueron
utilizadas para la instalacién de los equipos de precision (acelerégrafo y piezémetros). Las perforaciones
utilizadas para la instalaciéon de piezémetros y acelerégrafo fueron la S 3-0,S 3-1,S 3-2,S 3-3 y S 3-4.
En todas las perforaciones se realizé la prueba de SPT, con el fin de tener 6rdenes de magnitud de la
densidad del depdsito.

El registro estratigrafico asi como los valores del nimero de golpes y la variaciéon de la densidad
relativa (D), dngulo de friccién (qb/) , vy €l médulo de corte maximo (G4, ) , correspondiente al sondeo

S-3-0, se presentan en la figura 8.36. Nétese que en las capas donde se encuentran suelos finos (turbas y
arcillas), no se utilizaron correlaciones del SPT. En general, no se detect6 un incremento de la resistencia
en profundidad, sino por el contrario, los tltimos 10 metros del depésito son los més sueltos, hasta llegar
a la roca. Obsérvese sin embargo que la densidad relativa presenta diferencias importantes con los dos
métodos utilizados (hasta un 30%), y por otro lado, los dngulos de friccién fluctian entre 37° y 45°
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Figura 8.35: Medicién de Vibracién Ambiental.

8.3.2 Emsayo CPTU

En la figura 8.34, se ilustra la ubicacién de la perforacién realizada con el piezocono (CPTU), la cual
se llev6 hasta la roca (CPTU-1). Las lecturas de las mediciones (q:, fs, u) asi como los pardmetros

obtenidos a partir de las correlaciones (DT, Ent, G, ¢l, etc) , se muestran en la figura 8.37. Para

el caso de las capas donde se presentan suelos finos (turbas y arcillas), se utilizaron las siguientes
correlaciones:

. (QC - Uvo)
Sy = N, (8.36)
0.305 (%)0695
Gz = 99.5(pa) (eg) T (8.37)
Ept = amge (8.38)

Donde s, es la resistencia al corte no drenada, N, es un factor empirico del cono, o, es la tensién
total vertical, p, es la presién atmosférica, e, es la relacién de vacios inicial y o, es una constante que
depende del tipo de suelo. Para el caso de suelos orgédnicos, 2 < a,, < 8.

8.3.3 Ensayo DMT

La ubicacién de la prueba se ilustra en la figura 8.34, correspondiente a DMT-1; los registros de campo
asf como los pardmetros obtenidos a partir de las las correlaciones semiempiricas se ilustran en la figura
8.38. Al igual que en los casos anteriores, se utilizaron las siguientes correlaciones para suelos finos:
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OCR = (0.5Kp)"*®  [Marchetti, 1980]

K 0.47
K, = (1—§> — 0.6....[Marchetti, 1980] (8.39)

¢ = 0.220,,(0.5Kp)"* ... [Marchetti, 1980]

8.3.4 Ensayo de Refraccién Sismica

Las secciones que se utilizaron en el ensayo de refraccién sismica se ilustran en la figura 8.34 (secciones
LS-1 y LS-2), mientras que los resultados de V,, y V; se presentan en la figura 8.39. Una limitacién
importante del método es que da valores promedios "gruesos" de V), y V;, identificando sélamente tres
capas: un material de relleno de la parte superior conformado por arenas y turba, un segundo estrato
arenoso y por ultimo la roca. Desafortunadamente el método no identifica capas de poco espesor y
adicionalmente, los valores de V,, y V; son en general mayores a los obtenidos de una prueba down-hole.
Por tanto este tipo de resultado se debe manejar con precaucién. Esta diferencia se puede explicar
también a partir de la anisotropia del materal, el cual hace que la riguidez en la direccién horizontal
sea mayor a la vertical.

8.3.5 Ensayo de Microtrepidaciones

Las microtrepidaciones son vibraciones de baja amplitud del terreno, conformadas por ondas internas y
superficiales. Estas ondas pueden ser de periodo largo y periodo corto; las primeras con periodo mayor
a 1.0 segundo, conformadas por ondas superficiales Rayleigh y Love generadas por fuentes naturales
como el viento, las olas y variaciones de presién de aire; las segundas con periodo menor a 1.0 segundo,
producidas por fuentes de ruido artificial como el trafico vehicular, plantas industriales y maquinarias,
es decir de cardcter antrépico.

Para el procesamiento de los registros se siguieron varios pasos: primero, cada uno de los registros,
que eran de 15 minutos cada uno, fueron divididos en ventanas de minuto y medio quedando un total
de 10 ventanas por punto; segundo, se hizo la correccién de linea base; finalmente como lo recomiendan
los estudios de Tokimatsu [Tokimatsu, 1995], se calcularon los cocientes espectrales H/V de las ondas
superficiales Rayleigh y Love por separado, de la siguiente forma:

(5) [ [Sys * Sew]"?
4 Rayleigh SVERT

(5) (1S3 + Siw ]
V') Love SVERT

Donde Sys y Sew son los espectros de Fourier de las dos componentes ortogonales del movimiento
horizontal y Sy ggrr es el espectro de Fourier del movimiento vertical.

Con los cocientes espectrales en el dominio de la frecuencia y por observacion directa se interpreté
la frecuencia natural del sitio tanto para ondas Rayleigh como para ondas Love en cada una de las diez
ventanas de cada registro, encontrando el valor de la frecuencia natural para los sitios del estudio.
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Figura 8.38: Resultados del ensayo DMT
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PERFIL SISMICO LS1

Geéfonos
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10 Vp= 1053 m/s Vs=417 m/s
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Figura 8.39: Perfiles de lineas de refracciéon Sismica LS1 y LS2
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Con el fin de definir mejor las caracteristicas dindmicas de las arenas sobre la que se encuentra
Tumaco, se analizaron los espectros de respuesta del suelo obtenidos a partir de registros de mi-
crotrepidaciones, en el punto escogido para el estudio de vibraciéon ambiental (figura 8.34). El andlisis
de las microtrepidaciones presenté muchas dificultades dado que no siempre el pico més alto del espec-
tro correspondia al valor de la frecuencia natural del suelo. Para no incurrir en este tipo de errores se
tomaron en cuenta los sondeos de perforacién mas cercanos a los puntos del presente estudio, los cuales
sirvieron para comparar resultados, como una forma de calibracién del estudio. Finalmente en las figura
8.40, se presentan los coeficientes espectrales para el punto MT-1. Dichos espectros mostraron que el
perfodo predominante es de 7' = 0.4 segundos (f = 2.5 Hz).

Microtrepidaciones punto TumQ01, 081500, 19-10-02.
Ondas Rayleigh Ondas Love

T LT T |
AN et
w0 Wﬁ% 10° | M ) 100 S HW‘M 10° |

@

{ s - ] mc . i
" ||| . -'P"'-‘. : L ‘ Iy .
AV hor -y 4 s
W ‘,\ \rl_f-.,l""'w[ 1|J i -1 & »ﬁ" 'IU‘.. \ o II"‘!“-'\ A JIIL \
1g° Ml ) | ) A . M 16 N L
EERASIETR LALLi | Lo - e ™ o AT
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10°

Frecuencia (Hz.)

Figura 8.40: Cocientes espectrales H/V en el punto MT-1.

Para muchos sitios un estimativo bastante bueno del periodo elédstico de un suelo estd dado por:

4H
Tp,elastic = W

(8.40)

Donde H es la profundidad del material competente (roca) y V. es la velocidad de onda de corte
promedio (desde la superficie del terreno hasta la profundidad H). El tiempo promedio de viaje sera:

h;
th = ZV_ (8.41)
o

ty



8.4. ENSAYOS DE LABORATORIO 221

Donde h; = es el espesor de cada estrato, V;; = es la velocidad de onda de corte para cada estrato.

Es importante aclarar que 7}, ¢jastic €s €l periodo fundamental del sitio para pequenas deformaciones,
y no el periodo predominante cuando se presenta un sismo fuerte, ya que este periodo es funcién de
la estratigrafia, no linealidad del material, etc. Un estimativo aproximado estd dado por la siguiente
expresion:

T ~ Tp,elastic{

p =
Tp,elastic

b TJ (8.42)

1 + a'n:zlaﬂcc

Usando unidades del S.I., para nuestro caso tenemos los siguientes valores:

Tp,elastic = 04 S€g

m
Ambr — 2()?
H = 19m.

Obteniéndose de la ecuacién 8.40, la velocidad de corte promedio: V= 1907. Ademds la velocidad
de onda tipica del suelo organico es de V, = 1207, por tanto de la ecuacién 8.41, se tiene: ty = 0.1
seg, y para la arena V, = 2707, valor tipico en este tipo de material.

8.4 Ensayos de Laboratorio

8.4.1 Antecedentes

Uno de los mayores desarrollos en la evaluacién de licuacion en depdsitos de arena ha sido el re-
conocimiento de que el fenémeno depende no solamente de la densidad, sino que existen factores adi-
cionales tales como la fdbrica, historia sismica del depdsito, el estado inicial de tensiones y la edad
del depdsito, entre otros [Seed, 1979]. Debido a esto se ha visto la importancia de obtener muestras
inalteradas de arena; sin embargo, las técnicas existentes para la recuperacion de muestras inalteradas
son muy costosas [Yoshimi et al., 1994], por lo cual, la practica usual es determinar el comportamiento
de la arena ante carga monoténica y ciclica sobre muestras reconstituidas [Mori et al., 1978], [Ishihara,
1996].

No obstante existe amplia evidencia experimental que muestra que el comportamiento de arenas
saturadas ante carga ciclica estd significativamente influenciado por el método de preparacién de la
muestra, esto es la manera como se produce la sedimentacién del suelo. Dentro de dichas evidencias
es importante destacar los estudios adelantados por Mulilis [Mulilis et al., 1977], quien encontré que
dependiendo del método de preparacién de la muestra, la relacién de tensiones requerida para causar
licuacién ante un mimero dado de ciclos varfa hasta en un 100% para muestras compactadas a la misma
densidad (figura 8.41).

Katyama [Katyama et al., 1986], realiz6 pruebas sobre muestras inalteradas y alteradas compactadas
a la densidad in situ. Los resultados se ilustran en la figura 8.42, donde se observa que el médulo
de corte es fuertemente afectado al utilizar muestras reconstituidas, mientras que el efecto sobre el
amortiguamiento es mucho menor.

Es importante destacar, que teniendo muy presente las limitaciones anteriores, los trabajos pioneros
de Seed [Seed & Lee, 1966], Lee[Lee & Seed, 1967] sobre licuacién se realizaron sobre muestras reconsti-
tuidas y la investigacién que actualmente se adelanta no se eximié de esta limitante. La evaluacién de
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Figura 8.41: Influencia del método de preparacién sobre la tensién ciclica (;ad/ ) [Mulilis et al., 1977]

las propiedades mecédnicas de la arena de Tumaco se realiz6 con el equipo triaxial GDS - 2 Hz ilustrado
en la figura 8.43. Es importante destacar que algunos ensayos se realizaron en Barcelona y otros en
Bogotd[Gonzalez & Yidi, 2001]. Finalmente, en la figura 8.44 se presenta el muestreador utilizado para
la preparacion de las muestras.

8.4.2 Mineralogia de la Arena

Las caracteristicas fisicas de los suelos no cohesivos son determinados por [Mitchell, 1993]:

- Tamano de la particula

- Forma de la particula

- Textura de la superficie y,

- Distribuciéon Granulométrica.

Por 1ltimo Mitchell comenta que la composicién mineralégica determina la dureza, clivaje y re-
sistencia del material. La composicién mineralégica se evalio mediante el microscopio electrénico, para
identificar el tamano y forma de las particulas de arena, encontrdandose que la arena de Tumaco estd
constituida por cuarzo, horblenda, plagioclasa, epidota, biotita, minerales magnéticos y escasos restos
microfésiles (figura 8.45), distribuidos como se ilustra en la tabla 8.9.

En las figuras 8.46 y 8.47 se ilustran dos minerales correspondientes a la horblenda y epidota carac-
terizadas por su forma angular, mientras en la figura 8.48 se observa el predominio de granos correspon-
dientes a arena media y en menor proporcién granos de arena gruesa. Estos minerales se caracterizan
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Figura 8.43: Equipo Triaxial Ciclico GDS 2 Hz

Figura 8.44: Muestreador Partido de Arena
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Mineral | Porcentaje (%)
Cuarzo 19.5
Horblenda 28.5
Plagioclasa 8.6
Biotita 0.8
Epidota 33.1
Limolita 1.1
Moscovita 0.3
Magnetita 8.1

Tabla 8.9: Distribucién porcentual de los minerales

por su forma angular, lo cual tendrd una influencia importante en el comportamiento drenado y no
drenado de la arena de Tumaco, como se mostrard mas adelante.

8.4.3 Granulometria

Para determinar la distribucién de las particulas por tamano del grano se realizaron granulometrias
por tamizado. Los resultados se ilustran en la figura 8.49, clasificando segin la UCS como una arena
pobremente gradada (SP), con la siguiente distribucién:

% finos | 0-8
% arenas | >92
% gravas | 0

Adicionalmente se obtuvieron los siguientes pardmetros promedio:

Caracteristica o propiedad

Color gris
Peso Especifico (G5) 2.67
Relacién de vaciés méaxima 0.90
Relacién de vacios minima 0.65
Dgp (mm) 0.19
Dsp (mm) 0.15

8.4.4 Efecto de la forma de las Particulas

Estudios recientes de Ashmawy[Ashmawy et al., 2003] y Santamarina[Santamarina, 2004], han mostrado
que la forma de las particulas tienen una gran influencia sobre el comportamiento mecédnico de suelos
granulares. Para ello, la forma de las particulas las caracterizan mediante los siguientes pardmetros
adimensionales [Santamarina, 2001]: Esfericidad (S) y Redondez (R).

Basados en los anteriores pardmetros, Cho[Cho et al., 2002] y Santamarina[Santamarina, 2004],
proponen una serie de correlaciones obtenidas a partir de pruebas de laboratorio, realizadas sobre 33
muestras de arena (17 se obtuvieron triturando fragmentos de granito, y las 16 restantes eran arenas
naturales de diversas partes del mundo). Para poder utilizar la metodologia propuesta por Santamarina,
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Figura 8.45: Distribucién de la arena por el tamano del mineral; nétese el predominio de granos

angulares.

es necesario utilizar la carta de la figura 8.50, la cual es funcién de la esfericidad y redondez de las

particulas.
A partir de los coeficientes S y R, los autores proponen las siguientes correlaciones[Cho et al., 2002]:

o Relacion de vacios

emiz = 1.5—0.82p
= 0.9—0.44p

R+ S
Donde p = % regularidad

Emin

o Velocidad de ondas de corte

Umean /8
Vi=a <1kPa)

Donde « %] es la velocidad de ondas de corte a 1kPa y [ refleja la sensibilidad de la velocidad
de ondas de corte a la tensiéon media. Los autores presentan una serie de curvas para la obtencién

de los anteriores pardmetros.

o Pardmetros de estado critico

b, = 42—17R
I = 1.2-04R
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AccV Spot Magn Det WD F——— 200 um
120KV 65 75x SE 11.3 M13

Figura 8.46: Epidota.

AccY SpotMagn Det wD 1 200um
120kv55 124x  SE 114 MSb

Figura 8.47: Horblenda

Donde ¢, es el déngulo de friccién en estado critico, I' es el intercepto de la linea de estado critico,
para una tensién media de 1 kPa.

e Utilizando las figuras 8.48 y 8.50, se obtienen los siguientes pardmetros del suelo:

S = 07
R = 035
Cmbr — 1.06
vV, = 1552
S
¢ps = 36
r — 1.0

A = 088
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AccV Spot Magn  Det W
120KV 55 49x SE 119 Mb

Figura 8.48: Distribucién por el tamano del mineral.
Los anteriores valores se compararan al final del capitulo con los resultados experimentales

8.4.5 Compresibilidad

Mientras en las arcillas se pueden tomar muestras relativamente inalteradas, a las que se les puede
determinar el punto de fluencia, en arenas, la toma de muestras inalteradas es muy dificil, por lo que la
mayor parte de las investigaciones se han desarrollado sobre muestras reconstituidas [Lee & Seed, 1967]
[Seed & Lee, 1966]; por lo anterior, en arenas es muy dificil restablecer las condiciones de campo en el
equipo triaxial y en especial la trayectoria de tensiones a que ha sido sometida la arena [Wood, 1996].

Teniendo en cuenta las anteriores limitaciones, se realizaron un par de consolidaciones, una unidi-
mensional con el edémetro y otra isotrépica con el equipo triaxial sobre muestras reconstituidas a la
misma densidad aproximadamente (D, = 60%); los resultados de tales pruebas se ilustran en la figuras
8.51 y 8.52 y los pardmetros obtenidos son los siguientes:

Consolidacién Unidimensional | Consolidacién Isotrépica
C,=0.12 k= 0.15

C.=0.7 A=0.9

o, =110 kPa o, =103 kPa

8.4.6 Ensayos Triaxiales

Como se mencioné inicialmente, las pruebas triaxiales estdn orientadas a obtener los pardmetros re-
queridos por el modelo de Pastor-Zienkiewicz; a continuacién se describen los principales resultados
obtenidos.

Carga Monoténica

Ensayos Consolidados Drenados con Trayectorias de Diferentes Valores de K Existe eviden-
cia experimental que explica la deformacién macroscépica de muestras de suelo no cohesivo en condicién
drenada, como el resultado del movimiento microscépico de las particulas, en la que los granos tienden
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a deslizar y rodar (encaramarse) unos sobre otros; como consecuencia de este fenémeno se produce un
reacomodamiento de los granos con el consecuente cambio de volumen. Durante esta fase se pueden
presentar rompimientos de particulas, especialmente en los puntos de contacto donde se desarrollan
grandes presiones, de manera que las arenas sueltas disminuyen de volumen, mientras que las arenas
densas aumentan de volumen. Si el proceso de deformacién continua, las particulas de arena alcanzan
una condicién "steady-state" o critica [Alarcon-Guzman, 1986], en la cual no hay cambios de volumen
ni de resistencia.

Con los ensayos que se proponen a continuacién se buscé estudiar la relacion existente entre los incre-

mentos de deformacién plédstica y la relacién de tensiones (%), que cominmente se conoce como regla

de flujo que gobierna el modo o mecanismo de deformacién plastica de suelo [Wood, 1996]. Estas defor-
maciones debidas principalmente a la dilatancia son de gran interés en el uso de modelos constitutivos
elastoplésticos.

Para ello, se realizaran pruebas similares a las ejecutadas sobre la arcilla de Bangkok para determinar
la regla de flujo por Balasubramaniam [Balasubramaniam & Chaudhry, 1978] (figura 8.53), y ademads
se tendrd en cuenta los resultados de Frossard[Frossard, 1979], quién realizé una medicién indirecta
del dangulo de friccién a partir de ensayos triaxiales utilizando la expresién propuesta por Rowe [Rowe,
1969]:

o1
tan? (% + %5) =1 _(73@ (8.43)
dep

Teniendo en cuenta lo anterior se realizaron ensayos consolidados drenados sin llevar las muestras a
la rotura sino siguiendo trayectorias con un valor dado de K. Para ello, las muestras se prepararon en

condicién hiimeda, compactandola en 10 capas iguales de un centimetro de espesor y posteriormente se

sometieron a diferentes valores de 7 <: f).

Los resultados de las pruebas K (consolidacién anisotrépica), se ilustran en la figura 8.54. En
primer lugar, en la figura 8.54(a), se muestran las trayectorias de tensiones seguidas, mientras en la
figura 8.54(b) muestra la trayectoria de deformaciones seguida por cada muestra durante la consolidacién
anisotrépica.

Notese que la trayectoria de deformacién en la grafica €, vs €, es aproximadamente lineal para cada

. ., . . . d
ensayo de consolidacién. Por tanto se puede asumir que el incremento de deformaciones (f), durante
q

la consolidacién anisotrépica es inicamente funcién de la relaciéon de tensiénes

(j—Z) =f(n) (8.44)

Finalmente la anterior informacién permitié construir la curva de dilatancia (figura 8.55), aunque
se observan algunos puntos que no caen exactamente sobre la linea y que fue necesario desecharlos. La
ecuacion resultante es similar a la propuesta por Nova [Nova & Wood, 1979

n=M—pud (8.45)

o la propuesta por Pastor [Pastor et al., 1988]

dy = (14 ay) (My = 1) (8.46)
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que se puede expresar como:

dy = (1+ay) My — (1 +ag)n (8.47)

Donde d, es la dilatancia, o, es una constante del suelo y M, es la pendiente de la linea de estado
critico. En la siguiente seccién se determina el valor de M, = 1.42, por tanto de 8.47 se obtiene o, =
0.56-0.65, siendo este valor ligeramente superior al propuesto por Pastor de o, = 0.45.

Si utilizamos la expresién propuesta por Rowe (1969), y con una dilatancia de 1.2, encontramos que
el angulo de friccién obtenido mediante esta expresién para la arena de Tumaco es de 34°, valor muy
similar al que se obtuvo en las pruebas de laboratorio (36°).

Ensayos Consolidados Drenados Para este tipo de ensayo, las muestras fueron consolidadas isotrépi-
camente a presiones de cdmara similares a las tensiones geostdticos existentes en el terreno y poste-
riormente llevadas a la falla en condicién drenada. Los resultados asi obtenidos se ilustran en la figura
8.56, destacandose los siguientes aspectos:

La pendiente de la linea de estado critico es M, = 1.45

La arena de Tumaco presenta un comportamiento dilatante, explicado en cierta manera por la
angulosidad de las particulas.

En la medida en que se incrementa la presién de consolidacién se incrementa la resistencia de
la arena, pero disminuye el pico de la curva esto atribuible a disminucién en la dilatancia del material.
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Ensayos Consolidados no Drenados Con el fin de evaluar el comportamiento no drenado de la
arena de Tumaco ante carga monotoénica, se realizaron una serie de ensayos triaxiales consolidados no
drenados midiendo presién de poros. Para ello, las muestras se consolidaron isotrépicamente a presiones
de consolidacién que fluctuaron entre 48 y 1500 kPa (o, = 48, 72, 84, 120, 720, 100, 1300 y 1500 kPa).
Para llevar a cabo los ensayos, las muestras se prepararon en condicién himeda, compactdndolas en
capas de 1 cm de espesor con el fin de garantizar una homogeneidad en las condiciones iniciales de la
muestra, esta fue una labor bastante ardua, ya que muchas muestras se danaron durante el proceso de
preparacion.

Los resultados de las pruebas de laboratorio se ilustran en la figura 8.57, donde la tendencia en
general, es que las muestras consolidadas a bajas presiones exhiben un comportamiento dilatante,
mientras que las muestras consolidadas a presiones de confinamiento altas presentan comportamiento
contractil.

A partir de los anteriores resultados se encontré que en condicién no drenada la pendiente de la
linea de estado critico es de M, = 1.42, valor ligeramente inferior al obtenido en condicién drenada. De
igual manera se obtuvo la linea de transformacién de fase ( figura 8.57). De igual forma, se observa la
variacién de la presion de poros con la deformacion axial; nétese que las muestras sometidas a elevadas
presiones de consolidacién (p, = 1500 K Pa) se comportan como una arena suelta, mientras que para
presiones intermedias se comporta como una arena semidensa y finalmente para bajas presiones de
consolidacion , el comportamiento es el de una arena densa. El anterior comportamiento se puede
verificar con los resultados del exceso de presién de poros con la deformacién axial ( figura 8.57(c))

Existe controversia sobre la diferencia existente entre los conceptos del estado estable y el estado
critico; algunos autores como Been[Been et al., 1991], quién realizé ensayos triaxiales monoténicos en
condicién drenada y no drenada sobre la arena de Erksak, encuentra que las lineas que definen el estado
critico y el estado estable coinciden. Posteriormente Leroueil [Leroueil, 1997], confirma la anterior
opinién. Para esta tesis en particular asumiremos que la linea de estado estable y la linea de estado
critico es la misma.

Estado Critico de la Arena de Tumaco

Existe evidencia experimental que muestra que el estado critico es inico para ensayos drenados y no
drenados, independiente del método de preparacién de la muestra, y por tanto independiente de la
estructura inicial del esqueleto granular [Castro, 1975],[Verdugo & Ishihara, 1990]. Teniendo en cuenta
estos resultados, se obtuvo la linea de estado critico en el plano e—log p’, con base en los resultados de los
ensayos triaxiales drenados y no drenados. Para ello se partié de una condicién inicial correspondiente a
muestras consolidadas isotrépicamente, calculando la relacién de vacios inicial por el método propuesto
por Verdugo[Verdugo & Ishihara, 1990]. Los resultados de tales ensayos se ilustran en la figura 8.58,
observiandose que en general las muestras fueron consolidadas a bajas presiones de consolidacién y
adicionalmente el método de preparacién generé muestras relativamente densas que tienden a dilatar,
acorde con la evidencia experimental antes reportada. El anterior comportamiento se puede explicar
en parte desde el punto de vista mineralégico, al observar que la arena de Tumaco esta conformada por
granos angulares.

La Figura 8.58 muestra claramente que la energia requerida para movilizar la resistencia maxima
estd asociada al potencial de dilatancia en el estado inicial (dngulo de friccién en el pico de 35°-37°
versus un dngulo critico de 30°). Las muestras fueron preparadas a diferentes relaciones de vacios,
fluctudndo entre 0.81 y 0.89. Partiendo de los anteriores resultados se calcul6 el pardmetro de estado de
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la arena de Tumaco, los cuales se superpusieron a los resultados experimentales obtenidos por Been, K.
& Jefferies, M. (1985), sobre siete arenas de diferentes sitios del mundo. Dichos resultados se ilustran
en la Figura 8.59, donde se observa que los resultados de Tumaco, estdn dentro del intervalo propuesto
por Been, K. & Jefferies, M (1985).

Comportamiento no Drenado Ciclico

Desde los trabajos pioneros de Seed [Seed & Lee, 1966] y Lee [Lee & Seed, 1967], las condiciones
de tensiones ciclicos bajo las cuales se produce la licuaciéon de arenas saturadas se han investigado
extensamente por medio de ensayos sobre muestras reconstituidas, usando varias técnicas de laboratorio
[Ishihara, 1996]. Sin embargo, hasta muy recientemente los ensayos triaxiales ciclicos han sido los mas
ampliamente usados, aunque estos ensayos presentan grandes limitaciones para simular adecuadamente
las condiciones de carga ciclica durante un sismo [Alarcon-Guzman et al., 1986]. A pesar de esto, los
resultados de ensayos triaxiales ciclicos han suministrado informacién valiosa para un entendimiento
adecuado del comportamiento de suelos granulares bajo carga ciclica.

Los ensayos triaxiales ciclicos se realizaron sobre muestras de arena saturada y consolidadas isotrépi-
camente, observandose en general los siguientes eventos (figuras 8.60,8.61 y 8.62): Durante los primeros
ciclos de carga la deformacién axial de la muestra es insignificante, aunque la presién de poros aumenta
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conti-nuamente. Sin embargo, después de un cierto nimero de ciclos, la presién de poros aumenta
stibitamente hasta un valor igual a la presion de cdmara aplicada externamente a la muestra, la cual
en este momento experimenta grandes deformaciones que aumentan en amplitud durante los ciclos de
carga subsecuentes. Por otra parte, a medida que la densidad relativa aumenta, las deformaciones
axiales se acumulan a una tasa mucho menor con un nimero de ciclos crecientes, atin si la presién de
poros alcanza un valor igual a la presién de cdmara.

Al ubicar las condiciones iniciales de las pruebas triaxiales ciclicas sobre la arena de Tumaco en
el diagrama de estado, se evidencia el cardcter contréctil inicial de las muestras, lo cual explica la
susceptibilidad a la licuacién de la arena. Para este caso se encontraron los siguientes parametros de
estado: 1= 0.014, para 3+=0.2, y de ¢= 0.011 para 3+=0.27.

Al dibujar el dngulo de fr1cc1on contra el pardmetro de estado (Figura 8.59), se observa que en el caso
dindmico, los valores obtenidos para la arena de Tumaco son ligeramente superiores a los reportados
por Been, K. & Jefferies, M (1985).

Los anteriores resultados se acostumbra presentarlos como 5+ versus NV [Seed & Idriss, 1982], siendo
N el nimero de ciclos requeridos para producir licuacién. Los resultados obtenidos para la arena de
Tumaco se ilustran en la Figura 8.63. Estos valores se han comparado con los resultados experimentales
de otras partes del mundo, donde se observa que estas arenas siguen la tendencia reportada en la
literatura. En dicha figura también se observa que la arena de Tumaco es ligeramente mads resistente
a la licuacion que la arena de Sacramento y Cali, lo cual podria asociarse al efecto de la angulosidad
ligeramente mayor, la cual limita el colapso de la estructura durante la inversién de las tensiones bajo
la carga ciclica.
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8.5 Perfil Geotécnico

En la figura 8.64 se ilustran los resultados obtenidos mediante la prueba SPT, CPTU y DMT. A partir
de esta informacion y las pruebas de laboratorio se obtuvo el perfil geotécnico promedio, el cual serd
la base para el modelamiento numérico que se realizard en el capitulo 10. De las anteriores pruebas,
es indudable que los resultados obtenidos con el CPTU y DMT son més confiables que los obtenidos
mediante el SPT; Esto se combrobé durante la fase de campo, ya que se realizaron varias pruebas SPT
en alrededores del sitio de interés y los resultados fueron diferentes. Finalmente es importante destacar
que no fué posible utilizar todas las correlaciones propuestas por las diferentes técnicas de campo, ya
que en algunos casos se obtenian datos incoherentes y en otros, se necesitaban una gran cantidad de
pardmetros para el uso de una correlacién, lo cual no las hacfa viables.

8.6 Conclusiones

e Se han estudiado las propiedades mecdnicas bdsicas de la arena de Tumaco desde diferentes
perspectivas, usando ensayos de campo diversos (SPT, DMT, CPTU) y ensayos de laboratorio.
Los resultados de todos los métodos son consistentes, pero ponen de manifiesto la gran dificultad
en caracterizar correctamente un depdsito de arena.

e La arena de Tumaco presenta un éngulo de friccién en el pico que fluctia entre 35° y 35.7°. Estos
valores fueron obtenidos a partir de ensayos triaxiales no drenados y drenados respectivamente.
Como dato curioso, se encontré que los anteriores valores correlacionan bastante bien con el
obtenido mediante la expresién propuesta por Cho [Cho et al., 2002] (qb' = 36°).

e En la tabla 8.10 se ilustran los valores obtenidos a partir de las pruebas de laboratorio y las que
se obtendrian mediante las correlaciones de Cho [Cho et al., 2002]

Método obtencién | emax | €min | Vs(m/s) | A
Laboratorio 0.90 | 0.65 | 130-190 | 0.9
Cho [Cho et al., 2002] | 1.06 | 0.67 155 0.88

Tabla 8.10: Comparacién entre los pardametros obtenidos a partir de las correlaciones de Cho y los
valores experimentales (laboratorio/campo)

e Como conclusién importante de los anteriores resultados, se podria utilizar la correlacién propuesta
por Cho [Cho et al., 2002], como una primera aproximacién para tener 6rdenes de magnitud del
angulo de friccién de la arena.

e De las pruebas de campo ejecutadas es indudable que la més confiable es el CPTU, en segundo
lugar el DMT y en tercer lugar el SPT. En general los pardmetros obtenidos por el CPTU y DMT
tienden a ser similares por lo que se opté por tomar valores promedio.
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e El DMT tiende a sobre-estimar el coeficiente de presiéon de tierras en reposo, obteniéndose en
general valores de Ko superiores a 1, para los suelos finos, lo cual es poco probable dado que son
depdsitos recientes, caracterizados por su baja resistencia (Turba). Por este motivo se le dio mayor
peso a los valores obtenidos mediante el CPTU. Para el caso de suelos granulares se utilizaron las
correlaciones del DMT, debido a que el CPTU no es aplicable hasta el momento en este tipo de
material.

e En general, la clasificacién del material obtenida a partir del CPTU y DMT, es bastante razonable,
aunque existen tramos donde la clasificacién obtenida por estos métodos no correspondia a la
descripcion de la exploracion directa. Debido a lo anterior, es recomendable realizar al menos una
perforacién mecanica con la respectiva toma de muestras que permitan calibrar los resultados del
CPTU y DMT.

e Los pardmetros de resistencia en términos de tensiones efectivas fluctian entre 30° y 42°, que
parecen razonables frente a los 36°, obtenidos en pruebas de laboratorio. La diferencia puede
deberse al contenido de finos de la arena, edad del depdsito, estado inicial de tensiones, estructura
de la muestra inalterada, etc.

e La arena de Tumaco se caracteriza por la angulosidad en sus particulas lo cual se manifiesta en
un comportamiento dilatante ante bajas presiones de confinamiento en condicién drenada y no
drenada. Para estos casos en particular es indudable la gran influencia que ejerce la forma de los
granos sobre el comportamiento de la arena.

e En los ensayos consolidados drenados — trayectoria K, orientados basicamente a obtener la di-
latancia de la arena de Tumaco, se encontré que los valores de dilatancia son superiores a los
recomendados en el modelo elastoplédstico de Pastor-Zienkiewicz (1986) La dilatancia que carac-
teriza la arena de Tumaco en condicién drenada, se manifiesta en pérdida de resistencia pasando
ésta de la pico a la de volumen constante (4ngulo de friccién en el pico de 36° a 30° en volumen
constante).

e En condicion no drenada y para las condiciones de ensayo, el comportamiento tipico de la arena
de Tumaco es dilatante hasta presiones de consolidacién de 1200 kPa, para presiones superiores
el comportamiento del material se torna contractil.

e Los ensayos triaxiales drenados sobre la arena de Tumaco, muestran que la energfa requerida para
movilizar la resistencia maxima estd asociada al potencial de dilatancia en el estado inicial (4ngulo
de friccién en el pico de 35%-37° versus un dngulo critico de 30°). Adicionalmente, al dibujar el
angulo de friccion versus el pardmetro de estado, se encuentra que el comportamiento dilatante
de la arena de Tumaco cae dentro del intervalo de valores propuesto por Been y Jefferies [Been &
Jefferies, 1985].

e El pardmetro o indice del estado de un suelo (Been, K. & Jefferies, M, 1985, Been, K. et al
1991, Ishihara, K. 1996), parece ser un pardmetro adecuado para caracterizar el comportamiento
drenado y no drenado de un suelo, al involucrar al menos el efecto de la friccién y de la dilatancia
en las propiedades esfuerzo-deformacién y resistencia, como una funcién del estado inicial en
relacion con el estado critico. Para el caso particular de la arena de Tumaco, se encontré que el
comportamiento de estos materiales se encuentra dentro de los rangos planteados por los anteriores
autores.
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Parametros obtenidos a partir de las diferentes pruebas de campo y ensayos de laboratorio
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