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RESUMEN

Con el capitulo 2 se inicia el presente trabajo presentando algunas de las teorias que describen el
origen de los continentes y de los océanos para entender su disposicion en el estado actual. Nuestro
enfoque es hacia los océanos que para su estudio se dividen en varias zonas en funcién del tirante de
agua, tamafio de las particulas de los suelos marinos predominantes o la luz solar infiltrada. Con un
enfoque econdémico la zona de mayor interés es la de la plataforma continental por ser donde se
genera el mayor desarrollo de la industria petrolera; sin embargo, la zona litoral es donde se presenta
la mayor actividad generadora de los suelos marinos, mencionandose los mecanismos de como se
forman lo que denominamos acantilados, costas, deltas, arrecifes y atolones debido a factores
ambientales como son: el oleaje, el viento, las corrientes, los rios y los glaciares hasta llegar a la
descripcion de las principales rocas y suelos que se originan en el ambiente marino.

El capitulo 3 esta enfocado a los métodos geofisicos y geotécnicos de exploracién de los suelos
marinos, incluyendo las embarcaciones y equipos empleados segun las condiciones de trabajo. Desde
el punto de vista geotécnico es importante el conocimiento de los tipos de muestreadores existentes y
su forma de operar de manera de que las muestras obtenidas sufran la minima alteracion hasta que
sean ensayadas en un laboratorio a bordo de una embarcacién o en tierra. De ser posible, se
realizaran comparaciones entre estos ensayes con los resultados de pruebas in situ y métodos
analiticos a su vez con los de exploracion geofisica con el fin de tener la mejor y mas confiable
informacién para el disefio de cimentaciones de estructuras marinas.

En el capitulo 4 se relne la informaciéon de diversas fuentes para mostrar un panorama de las
propiedades indice de los suelos marinos y de la forma en que se han clasificado dependiendo de su
tamarfio, origen y contenido de carbonatos; a groso modo, se da la distribucién de los sedimentos a
nivel mundial. Como ejemplo y con un enfoque geotécnico se presentan los resultados de clasificacion
y de las propiedades indice de los sedimentos marinos de 20 estudios geotécnicos pertenecientes a la
zona Cantarell en la Sonda de Campeche.

El capitulo 5 se describen aspectos para conocer la historia previa de esfuerzos a la que ha estado
sujeto un suelo marino y las pruebas mecanicas estaticas a las que son sometidos, como son de
compresion unidimensional, de corte simple y ensayes triaxiales (para determinar resistencia al
esfuerzo cortante y comportamiento esfuerzo-deformacion), sin dejar de mencionar aspectos de
permeabilidad y pruebas geolégicas. Se muestran algunos resultados de pruebas in situ como lo son
de: cono eléctrico (CPT), veleta remota y presurimetro para ser comparadas con los de laboratorio.
También se incluyen los resultados de propiedades mecanicas estaticas de los mismos 20 estudios
geotécnicos mencionados para los sedimentos marinos de la zona Cantarell en la Sonda de
Campeche.

Por dltimo, el capitulo 6 esta enfocado a la descripcion del comportamiento de los suelos arcillosos y
granulares ante cargas ciclicas con base en medir parametros de mddulo de rigidez al cortante,
amortiguamiento, degradacion, etc. para evaluar el potencial de licuacién, la presiébn de poro
generada, la deformacién ciclica y la deformacion acumulada empleando ensayes de corte simple,
triaxiales y de columna resonante. También se incluyen algunos resultados de ensayes dinamicos en
los sedimentos marinos de la zona de Cantarell con fines de disefio.



NOMENCLATURA

A,B Parametros de Skempton de la presién de poro (carga triaxial y carga
Isotrépica respectivamente).
A* B*,C* A, B, Parametros experimentales de los materiales.

C.C, C,,a*p*,
S*,a*, b*, m*, r*,

K

A Parametro de Skempton de la presion de poro A en la falla para pruebas
triaxiales en compresion.

a Deformacion permanente durante el primer ciclo de carga.

B Deformacion del primer ciclo para X =0.

B* Diametro del cono.

B° Parametro por la influencia del grano de arena.

b Velocidad de cambio de la deformaciéon permanente con el incremento de
ciclos de carga.

C. Coeficiente de consolidacion secundaria.

C. indice de compresion.

C, Coeficiente horizontal de consolidacion.

CLRL Nivel critico de carga repetida.

CLS Estado limite ciclico.

CO Coeficiente que depende de la compacidad relativa.

CO, Contenido de carbonatos (en %).

CPT Prueba de penetracion conica.

CR Columna Resonante.

CR Relacién de compresion normal.

C, indice de recuperacion (descarga).

CSR Nivel (relacion) de esfuerzo ciclico.

CSF\’Crit Nivel (relacion) de esfuerzo ciclico critico (determinado experimentalmente).

C, Coeficiente de consolidacion.

c' Cohesion efectiva.

cc Coeficiente de rotura.

D Médulo de compresion confinada (relacion entre el esfuerzo axial y la
deformacién axial en compresién con confinamiento lateral).

D, Factor de degradacion del modulo.

(Dg)., Factor de degradacion del médulo en el ciclo m .

(Dg), Factor de degradacion del médulo en el ciclo n.

D, Compacidad relativa.

DSS Pruebas de corte simple ciclico.

D, Médulo confinante inicial tangencial restringido.

Vi



O

Tamafio de la particula para el cual 10% del suelo es de menor tamafio.

d Diametro de la veleta.

EN Médulo de Young secante después de N ciclos de carga.

E, Médulo de Young secante.

E, Médulo de Young en condiciones no drenadas.

El Médulo de Young secante para el primer ciclo de carga.

E., Médulo de Young no drenado para un nivel de esfuerzos del 50% con
respecto al maximo.

e Relacién de vacios.

€, Relacion de vacios inicial.

FR Relacién de friccién.

F Factor de velocidad.

G Médulo de rigidez al cortante (o de deformacion tangencial).

GI/G, Mddulo de rigidez al cortante normalizado.

Ghx =G Médulo de rigidez al cortante maximo o inicial.

GN Médulo de rigidez al cortante después de N ciclos de carga.

G, Peso especifico relativo (densidad de so6lidos).

G1 Médulo de rigidez al cortante para el primer ciclo de carga.

g Aceleracion de la gravedad.

H Altura de la veleta.

| Momento polar de inercia de la muestra.

I indice de liquidez.

I, indice de plasticidad (en %).

I indice de rigidez.

IO Momento polar de inercia de la parte superior de la muestra.

K. Relacion de consolidacion.

KO Coeficiente de presion lateral de tierra en reposo.

Kone Coeficientes de presion lateral para arenas sueltas.

K oo Coeficientes de presion lateral para arenas densas.

k Permeabilidad.

L Longitud de la muestra.

M Pendiente de la envolvente de falla del esfuerzo efectivo.

m, Coeficiente de variacion volumétrica.

m,n Ciclos de carga.

N Numero de ciclos de esfuerzo.

N, Numero de ciclos equivalentes para el esfuerzo uniforme S, .

N, Numero equivalente total de ciclos uniformes.

N Numero de ciclos de esfuerzo S,.

VIiI



N, NUmero de ciclos uniformes de esfuerzo S; requeridos para causar la falla.

N, Numero de ciclos de esfuerzo para producir una relacion de la presion de poro
del 100%.

(Nl)60 Numero de golpes con SPT manejando varillas de perforacion con el 60% de
la energia teérica libre de campo.

N Factor de cono.

Factor de cono.

n Porosidad.

OCR Relacién de sobreconsolidacion (o preconsolidacion).

P’ Esfuerzo vertical efectivo de preconsolidacion.

p' Esfuerzo efectivo principal promedio (normal octaédrico) igual a

(o' +o',+0%)8.

P’ e Esfuerzo efectivo principal promedio maximo.

P, Esfuerzo inicial efectivo promedio in situ.

p '1 Esfuerzo efectivo principal promedio para una presion de confinamiento de
(1.01 kg cm™) 100 kPa.

q Esfuerzo desviador iguala ¢',— o ';.

. Resistencia de cono (CPT).

Oce Resistencia de cono equivalente.

Ococ Resistencia de cono en suelos sobreconsolidados.

Oeye Esfuerzo desviador ciclico.

a; Esfuerzo desviador de falla.

gpk Resistencia monotonica pico en condiciones no drenadas.

R Radio de la barra del cono.

RR Relacién de recompresion.

r Radio de la muestra.

r Velocidad de carga actual.

r Velocidad de carga de referencia.

S, Nivel de esfuerzo ciclico uniforme.

S, Nivel de esfuerzo ciclico irregular.

SPT Prueba de penetracion estandar.

S, Grado de saturacion (en %).

SS Estado establecido.

S, Resistencia post-ciclica.

S, Resistencia al esfuerzo cortante en condiciones no drenadas estatica.

Su* Resistencia al esfuerzo cortante en condiciones no drenada de suelos
remoldeados.

S Resistencia al cortante en condiciones no drenadas post-ciclica.



S, Valor de referencia de S, para la velocidad de carga de referencia I, .

T Torque medido.

T, Factor de tiempo tedrico correspondiente al 50% de consolidacion.

t Tiempo.

te, Tiempo correspondiente al 50% de consolidacion.

u Presién de poro (intersticial).

u’ Presién de poro debido a la carga ciclica (excluyendo la presion de poro
estatica que es generada en carga monotoénica).

u, Presién de poro generada.

Uy_y Presion de poro generada después de N —1 ciclos.

u, Acumulacion de presién de poro debido a carga ciclica.

u, Presion de poro residual.

u, Presion de poro inicial (intersticial).

W Contenido de agua (en %).

W, Contenido natural de agua (en %).

W, Limite liquido (en %).

Wy Limite plastico (en %).

X Nivel de esfuerzo (relacion de esfuerzo desviador ciclico a esfuerzo desviador
de falla bajo carga estética).

Z Profundidad.

¥ Deformacion angular (de corte) (en %).

y' Peso volumétrico (especifico) sumergido.

Vo Peso volumétrico (especifico) saturado.

Ve Deformacion ciclica en el ciclo N con el esfuerzo cortante ciclico 7. .

Ve N+aN Deformacién cortante, después de N + AN ciclos.

¥V emax Deformacion cortante ciclica maxima.

Yeye Deformacion de corte ciclico.

Vh Deformacion tipo hiperbdlica.

Vi Peso volumétrico (especifico) total.

v Deformacion cortante de referencia.

Vw Peso volumétrico (especifico) del agua.

¥ wsalada Peso volumeétrico (especifico) del agua salada.

AQs Presion total de sobrecarga.

Au, Incremento de presion de poro inicial.

Auy, Incremento de la presién de poro residual durante N ciclos.



Ayei

AVC,AN

Incremento de la deformacién cortante ciclica, debido al cambio en el esfuerzo
cortante ciclico de 7. & 7¢ .-
Incremento en la deformacion cortante ciclica debido a AN ciclos con un

esfuerzo cortante ciclico 7 y,; -

Velocidad de deformacion.
Deformacion axial (en %).

Deformacion axial ciclica (en %).

Deformacion estatica de falla.

Acumulacién de deformacién permanente debido a carga ciclica.
Amortiguamiento (o relaciéon de amortiguamiento).

Amortiguamiento maximo.

Parametro del suelo.

indice de compresion expresado en escala de logaritmo natural.
Densidad de masa del suelo, iguala y,,/Q .

Esfuerzo normal.

Esfuerzo ciclico.

Esfuerzo desviador ciclico maximo.

Esfuerzo (presion) de confinamiento efectiva.
Esfuerzo (presion) confinante efectivo al final de la (N —1) ciclos.
Esfuerzo vertical.

Esfuerzo vertical efectivo.

Esfuerzo vertical efectivo final.

Esfuerzo (presion) vertical efectivo inicial.
Esfuerzo (presion) confinante efectivo inicial.
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CAPITULO 1

1. INTRODUCCION

1.1 Antecedentes

El estudio de los océanos representa un gran campo de aplicacién dentro de la ingenieria,
considerando que actualmente son los principales proveedores de la mayor fuente de energia
aprovechada por el hombre que son los hidrocarburos que se encuentran en este medio. En un futuro
no muy lejano se pretende que, ademas de ser una fuente importante de alimentos también lo sean de
otros energéticos alternativos e inclusive aprovecharlos como habitat. La Geotecnia Marina juega un
papel preponderante apoyando en el disefio de las cimentaciones de todo tipo de estructuras
requeridas para su aprovechamiento.

El tratar de conjuntar la informacion disponible de los aspectos geoldgicos, geofisicos y geotécnicos
marinos es con la finalidad de tener una mejor planeacién y organizacion y que se vera reflejada en un
proyecto seguro, econdmico y funcional, considerando que mucha de esta informacion se encuentra
restringida por organismos gubernamentales y privados.

Aungque nuestro pais actualmente estd considerado como uno de los principales productores de
petréleo llevandose a cabo de manera continua la construccion de plataformas y tuberias desde 1976
en la Sonda de Campeche, ha requerido del desarrollo de la ingenieria geotécnica, que aun hasta
nuestros dias es muy dependiente de la tecnologia extranjera.

1.2 Objetivos

Realizar una revision de informaciéon geoldgica, geofisica y geotécnica para crear un panorama
general para el profesionista que pretenda adentrarse al conocimiento de la ingenieria marina,
partiendo de las teorias que intentan establecer el origen de los océanos, continuando con los equipo
geofisico empleado para la recopilacion de registros acusticos hasta la obtencién de muestras para
llevar a cabo ensayes estéticos y dindmicos necesarios para el disefio de cimentaciones de
estructuras marinas.

También se tiene como objetivo presentar resultados muy generales de varios autores con
reconocimiento internacional con respecto a clasificacién, propiedades indices, ensayes estaticos y
dinamicos de los suelos marinos y posteriormente, a manera de ejemplo, enfocarse a los resultados
de los suelos pertenecientes a la Sonda de Campeche especificamente de la zona petrolera de
Canterell.

1.3 Alcances

Los capitulos tratados estan apoyados con referencias bibliograficas en el caso de requerir profundizar
mas en algin tema en particular; ademas al final se incluye un glosario de términos donde se
consideran las definiciones de palabras que tienen relacién con los temas tratados.

Se muestran los resultados de varios estudios, graficandose conjuntamente y compardndose para
tener un panorama del comportamiento de los sedimentos marinos desde el punto de vista
geotécnico; mencionandose algunas recomendaciones en la ejecucidon de ensayes que pudiera
repercutir en los resultados.



INTRODUCCION

En la seccion 3.10, se mencionan tres proyectos de gran trascendencia desarrollados fuera de nuestro
pais donde se puede observar que la Geotecnia Marina tiene otras aplicaciones que no
necesariamente estan relacionadas con la industria petrolera.

1.4  Justificacion

Los océanos representan el 71% de la superficie de nuestro planeta, el aprovecharlo y optimizar sus
recursos en funcion de conocer sus origenes, comportamiento y composicion es importante desde el
punto de vista geotécnico, para determinar parametros de resistencia, compresibilidad, permeabilidad
y ante carga ciclica la rigidez y el amortiguamiento del suelo.

El conocimiento del comportamiento de los suelos marinos es necesario dentro de la ingenieria civil
para cualquier proyecto fuera de costa donde sea necesario cimentar algin tipo de estructura.

Aln es un campo que requiere de una mayor investigacién en nuestro pais y a nivel mundial
considerando que cada vez es necesaria la instalacion de estructuras en mayores tirantes de agua y
gue son suelos aln poco estudiados por el alto costo que representa.

El mencionar equipos tanto de geofisica como de geotecnia con sus aplicaciones y limitaciones,
permite ampliar el panorama del conocimiento técnico para la toma de decisiones en el desarrollo de
cualquier proyecto marino.



CAPITULO 2

2. ORIGEN Y FORMACION DE LOS SUELOS MARINOS

2.1 Teorias acerca del origen de los continentes y de los océanos

Durante el periodo de 1775 a 1832 se discutian varias teorias acerca de la concepcion actual de la
Tierra. Werner en 1787 con la teoria del neptunismo indicaba que las rocas volcanicas de la litosfera
eran producto de la accion del agua, mientras Hutton (1726-1797) mediante la teoria del plutonismo
decia que estas mismas rocas eran el producto exhumado del enfriamiento del magma proveniente
del interior de la Tierra a través de los volcanes. A su vez, Cuvier (1769-1832) con la teoria
catastrofista, aseguraba que el planeta era el resultado de cambios subitos, movimientos violentos y
de corto periodo que acontecian en la litosfera, con ello especies de flora y fauna desaparecian
repentinamente, generando a su vez otras especies con diferentes caracteristicas. Por otra parte, la
teoria del uniformitarismo, en la que Lyell (1830), con base en el principio de Hutton (1785-1788) de
que “el presente es la clave del pasado” consideré que los cambios fisiogréficos y estructurales de la
Tierra se debian a procesos geoldgicos producto de leyes fisicoquimicas que actian de manera
continua considerando que no se trataba de procesos catastréficos, sin negar la influencia de los
fendmenos sismicos y volcanicos, pero que eran el resultado de movimientos regionales ocasionados
por inestabilidades corticales locales. Por otro lado, la teoria fijista (influenciada por conceptos
religiosos), considera hasta la fecha que la distribuciébn geografica de los grandes bloques
continentales son el resultado de esfuerzos verticales de la corteza terrestre y a consecuencia se
producen los movimientos horizontales que generan las grandes cadenas montafiosas, asegurando
gue la posicion de los continentes y océanos ha sido la misma desde su creacion.

Fue hasta 1915 cuando Wegener en su libro “El origen de los continentes y de los océanos” donde
propone que los sistemas montafiosos son el resultado de la migracion lateral que han sufrido los
continentes a través de la historia geoldgica del planeta, mecanismo que denominé deriva continental
(Fig. 2.1).

CARBONIFERO
(315 millones de afios)

EOCENO
(50 millones de afios)

PLIOCENO
(5 millones de afios)

Figura 2.1 Propuesta de Wegener para la formacién de los continentes y océanos en la actualidad
(Wegener, 1915)
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Aunque la idea de Wegener, nacié cuando los naturalistas del siglo XVII quienes observaron que la
costa occidental de Africa podria ensamblarse con la porcién oriental de América del Sur, tal como
también lo sugiri6 Bacon en 1620 sin dar una explicacion cientifica y posteriormente Sneider-Pelligrini
entre 1857 y 1858, lo demostrd correlacionando una serie de plantas de fésiles en las rocas del
Paleozoico de Europa y de la parte oriental de Estados Unidos. También Wegener entre 1912 y 1915
se dio a la tarea de recolectar muestras de fésiles, midié estructuras geoldgicas e hizo estudios
petrograficos y estratigraficos en ambos lados del océano Atlantico para comprobar su afinidad, con lo
gue concluyé que existi6 un supercontinente Unico al que denomin6é Pangea. Su fracturamiento
calculd, data de hace unos 200 millones de afios y fue generado por la rotacién de la Tierra, migrando
algunos segmentos hacia el oeste mientras, a causa de la fuerza de las mareas y por encontrar
resistencia en su recorrido, otros se desplazaban hacia el oriente, provocando compresion y
plegamientos que darian origen a la formacién de sistemas montafiosos, por ejemplo, los que se
localizan en el borde occidental del continente americano.

Entre 1927 y 1929, Holmes propuso un posible mecanismo dinamico para explicar el movimiento de
las masas continentales en funcién de las corrientes convectivas, generadas en las rocas fundidas del
manto superior, que es la zona situada en la base de la litosfera, debido a la transmisién de calor en
las rocas, producidas por energia radiactiva de las mismas. Esto es, las zonas térmicamente mas
activas tienden a proyectarse hacia la superficie de la litosfera, en donde se enfrian y posteriormente
vuelven a descender. Este mecanismo fue confirmado en las dorsales oceénicas por lo que hoy en dia
esta teoria ha adquirido una gran aceptacién dentro de la comunidad cientifica.

En 1963 dos investigadores ingleses de la Universidad de Cambridge, Vine y Matthews, con estudios
sobre magnetismo detectaron que el fondo oceanico se magnetizaba en el momento de su formacion
en forma de franjas paralelas cuya polaridad era normal o inversa (Fig. 2.2), comprobando asi que el
campo magnético de la Tierra, con origen en los polos magnéticos norte y sur, se revierte a través de
su historia geoldgica en forma alternada aproximadamente cada 1.5 millones de afios, contribuyendo
a una mayor aceptacion a las investigaciones posteriores realizadas por Hess y Dietz.

Arco volcanico
¥ marginal

Nivel del mar yxw g yj’ Cordillera oceanica

t Corrientes
convectivas

ROCAS OCEANICAS MAGNETIZADAS

POLARIDADES MAGNETICAS (Normal + ; Inversa -) +—F—F—F —F

+

Figura 2.2 Polaridad magnética en las dorsales oceanicas (Aguayo y Trapaga, 1996)
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En la década de los setenta, Hess de la Universidad de Princeton y Dietz de la “U. S. Coast and
Geodesic Survey”, ambos por separado interpretaron que los fondos oceéanicos se estan renovando
continuamente a través de grandes fracturas conocidas como cordilleras o dorsales oceanicas en
cuya union se expulsa el magma, enfriandose al contacto con el agua oceanica. Ocasionando que el
fondo del océano se desplace lateralmente, llevando consigo los sedimentos y las masas
continentales en forma de grandes placas (Fig. 2.3), a esta hipétesis se le conoce como expansion del
fondo oceénico.

Convergente

Cordillera
oceanica

Borde de Falla
Transformante

Figura 2.3 Limites de las placas tectonicas localizadas en el planeta (modificada de Dewey, 1972)

De 1968 a 1982 con el buque oceanografico Glomar Challenger se realizaron estudios exploratorios
donde se incluyeron programas de muestreo y de perforacion en los océanos: Atlantico, Pacifico,
indico, en los mares del Golfo de México, Caribe, Mediterraneo y en las agua del Artico y Antartico
logrando determinar la edad y evolucién de las cuencas oceanicas. Se observd el flujo de lava como
consecuencia de una corriente convectiva segun la hipétesis de Hess y Dietz, da como consecuencia
la expansion del fondo oceanico. También se exploraron los grandes sistemas morfoestructurales del
relieve oceanico y se hicieron estudios de la composicion de la corteza oceéanica, cerca y fuera de las
margenes continentales y la exploracion de la historia sedimentaria en condiciones dindmicas.
Considerandose esta informacion como base para el desarrollo de nuevas investigaciones
oceanograficas.

Actualmente, los continentes y océanos estan conformados de la siguiente manera: de los 510
millones de km? de la superficie total de nuestro planeta 362 millones de km? corresponden al area
marina, o sea alrededor del 71%, si observamos un mapa mundial, es evidente que no estan
uniformemente distribuidos, el mayor volumen de las masas continentales se concentran en el
hemisferio norte y los océanos en el hemisferio sur. En los océanos, se considera que existe una
profundidad promedio de 3,800 m, con un volumen alrededor de 1,376 millones de km® de agua. La
cuenca del Pacifico es la mayor de todas las provincias marinas considerandose geoldgicamente
activa por encontrarse en los limites entre las placas tectdnicas de convergencia (Seibold y Berger,
1982) y su area es de 165.3 millones de km? tiene una profundidad media de 4,282 m, mientras que el
Atlantico considerado como un océano pasivo, cubre una superficie de 82.4 millones de km? y su
profundidad media es de 3,926 m.
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2.2 Zonas oceanicas

Los océanos para su estudio, se han dividido a partir de su perfil batimétrico en las siguientes zonas
(Fig. 2.4):

Zona Litoral: Representa la zona de transicion entre el mar y el continente expuesto y comprende:
acantilados, deltas, lagunas, marismas, esteros, playas y otros ambientes costeros.

Plataforma Continental: Es una superficie terrestre sumergida, corresponde a 7.5% del total de la
superficie ocednica, o sea, 27.15 millones de km?. Fisiograficamente tiende a ser plana, aunque puede
contener algunos monticulos debido a crecimientos arrecifales o a erosiéon diferencial. Su longitud
varia entre unos cuantos hasta mas de 1,000 km; sin embargo, lo mas comun son aquellas con un
promedio de 65 km y con una inclinacion, de la costa hacia el mar abierto de entre 0.1 y 3.2°. La
plataforma continental se considera que varia entre una profundidad de 50 a 500 m, siendo el
promedio global de 130 m. Particularmente en el Golfo de México, su borde coincide con la
profundidad de los 200 m (Aguayo y Trapaga, 1996).

Por el momento, las condiciones del suelo en la plataforma continental son las de mayor interés para
la ingenieria geotécnica debido al desarrollo de estructuras petroleras costa afuera.

Talud Continental: Es el cambio de pendiente que marca el limite entre la corteza continental y la
corteza ocednica, su extremo inferior es la terraza del pie del talud, hasta una profundidad media de
2,000 m. Corresponde a 3.3% del total de la superficie de los océanos, es decir, 11.94 millones de
km?. Tiene una anchura que varia entre 15 a 30 km y su rango de inclinacién es muy variable, desde 3
hasta mas de 70°, aunque lo mas frecuente es de 25° (Aguayo y Trapaga, 1996)

En los taludes continentales, existen profundos valles o cafiones que presentan evidentes analogias
morfolégicas con los cafiones continentales excavados por la erosién fluvial. Sus paredes son
escarpadas, presentan gargantas como las de los cursos torrenciales, tienen afluentes y en general su
pendiente es mayor que la de los cafiones continentales.

Algunos de estos cafiones submarinos son continuacién directa de los continentales, pero en su
mayoria, no presentan ninguna relacién aparente con la red fluvial actual, extendiéndose mas alla del
talud continental, hasta los grandes fondos submarinos. En parte, al menos, los cafiones submarinos
pueden ser valles fluviales sumergidos pero cuando alcanzan grandes profundidades debieron
haberse originado de otra manera, pues no es posible que estas zonas, a mas de 1,000 m de
profundidad hayan estado emergidas.

Se piensa que estos cafiones se formaron por las corrientes de turbidez submarinas, originadas por el
corrimiento de tierra en las cabeceras de los cafiones, removiendo los sedimentos dentro del agua y
produciendo una densa suspensién de agua turbia que avanza a lo largo del cafién en forma analoga
a un rio. De manera que, queda sin explicacién satisfactoria por qué los cafiones submarinos se
parecen tanto a los continentales y cémo es posible que las corrientes de turbidez, en el seno del
agua de mar, puedan dar lugar a una accién erosiva tan intensa en rocas duras y resistentes, incluso
en el granito, en el que existen excavados algunos cafiones.

Terraza Continental (Pie del Talud): Es una acumulacién sedimentaria de espesor variable. Su
anchura varia entre 100 y 1,000 km; su pendiente es menor de 1° y su superficie se ve interrumpida
ocasionalmente por cafiones submarinos o por volcanes no del todo sepultados. Este depdsito se
localiza al pie del talud continental, a profundidades que varian entre 2,000 y 5,000 m, aunque en
promedio se ubica entre 2,500 y 3,000 m.
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Zona Abisal (Fondo Oceanico Profundo): Se ubica entre la margen continental y las cordilleras
oceanicas y conforma una superficie frecuentemente afectada por conos volcanicos y colinas de
diferente origen, asi como por trincheras ocednicas, planicies abisales y conos volcanicos truncados,
conocidos como guyots. Esta provincia ocupa hasta un 30% de la superficie total de la Tierra, o sea,
153 millones de km*. Sin embargo, bastas areas del piso del mar profundo consiste de planos abisales
muy planos (en promedio menor del 0.1% de pendiente) teniendo un tirante promedio de agua de
4,000 m (Aguayo y Trapaga, 1996). Los planos abisales son planos debido a que los sedimentos
entierran la topografia escabrosa del piso marino.

Zona Hadal: Compuesta principalmente por las trincheras oceanicas que son expresiones
fisiogréficas alongadas y profundas, cuya longitud varia entre 800 y 6,000 km; su anchura tiene un
rango de entre 40 a 120 km y su profundidad varia de 4,500 a 11,020 m, como en el caso de la
trinchera de las Marinas en el Pacifico, la mas profunda hasta el momento localizada. De poco mas de
30 trincheras exploradas, cinco rebasan los 10,000 m de profundidad. Estas fosas oceanicas se
forman en zonas convectivas donde el fondo oceanico es asimilado por los continente que le
sobreyacen y en paralelo, estan asociadas a cadenas de volcanes.

Cordilleras o Dorsales oceanicas: Son sistemas montafiosos de gran extension que sobresalen del
fondo oceénico en forma de grandes elevaciones estructurales asociadas con volcanes, algunas han
sido asimiladas por el borde continental (que corresponde en conjunto a la plataforma, el talud y la
terraza del pie del talud). Su anchura varia desde 500 hasta 5,000 km y su longitud acumulada
alcanza los 65,000 km. Cubren un area de mas de 100 millones de km?, es decir, 20% del total de la
superficie de nuestro planeta. Corresponden a las zonas de rompimiento y separacion de las placas
tecténicas de la corteza terrestre en los océanos, por lo que son cinturones altamente sismicos y
continuamente expulsan minerales polimetalicos a través de ventilas hidrotermales cuya temperatura
alcanza hasta los 350°C (Aguayo y Trapaga, 1996). Su importancia geolégica estriba en el hecho de
gue son parte de la evidencia de la renovacién del fondo oceanico, de la existencia de corrientes
magmaticas convectivas y de la dindmica de los bloques continentales, mecanismos generados en el
interior de la Tierra. Estos dorsales, ademas, representan un claro ejemplo de la presencia de vida
exuberante a profundidades oceanicas mayores a los 2,000 m y rompen con los dogmas cientificos
antiguos, segln los cuales a esas profundidades el piso marino presentaba escasa o nula actividad
biolégica.

2.3 Regiones en las zonas oceanicas

Considerando principalmente el tamafio de las particulas del suelo existente y no la fisiografia del
fondo del mar se pueden tener las siguientes regiones oceanicas (Fig. 2.4):

Regién Neritica (Plataforma Continental): Entre la costa y la profundidad de 200 m donde penetra la
luz solar. Del lado de la costa (zona litoral) estd sometida alternativamente a las acciones
continentales y marinas; los sedimentos acumulados son gruesos o finos que forman graveras de
cantos aplanados por la acciéon del oleaje o extensas playas de arena fina, en la que se suelen marcar
ondulaciones producidas por las corrientes de mareas llamadas rizaduras. En parte estos sedimentos
estan compuestos por restos esqueléticos (principalmente conchas) de los animales que viven en la
costa, en la zona de balance de la marea. La region neritica es donde se depositan la mayor cantidad
de sedimentos producto de organismos que también contribuyen a su formacién como por ejemplo las
calizas coraligenas generadas por la acumulacion de esqueletos de coral y algas calcareas y en
general de calizas de precipitacion quimica, en cuya formacion intervienen diversas formas de
bacterias y otros organismos marinos.

Region Batial: Desde los 200 hasta los 2,000 m de profundidad, se depositan materiales detriticos
finos (cienos, arcillas), los restos esqueléticos de organismos plancténicos (radiolarios, foraminiferos,
pterépodos, diatomeas, etc.)
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Region Abisal: Mas alla de los 2,000 m de profundidad a gran distancia de la costa, donde no llegan
los aportes continentales de manera directa, pueden depositarse materiales pulverizados muy finos,
llevados por el viento que proceden de las zonas desérticas o de las cenizas lanzadas por las
erupciones volcanicas. Estos materiales son los Unicos que aparecen en los sedimentos extraidos por
la sonda de las grandes profundidades. Aqui se encuentran restos de organismos plancténicos con
esqueletos silicicos (radiolarios, diatomeas) pues los esqueletos calizos se disuelven en el agua del
mar antes de alcanzar el fondo.

Informacion més detallada con respecto al origen de los suelos marinos se describe en el capitulo 4.
En cuanto a la penetracion de la luz solar las zonas ocednicas se dividen en:

Zona Fotica: Es la de mayor luminosidad solar y se considera hasta una tirante de agua de 50 m.
Zona Disfética: Es de baja luminosidad y varia entre los 50 y 200 m.

Zona Afética: Permanece oscura y su profundidad es mayor a los 200 m.

2.4 Formacién de suelos en la zona litoral

El agua de mar contiene unos 70 elementos en estado de solucién; 10 de ellos son los constituyentes
mas abundantes y en conjunto equivalen a mas del 99.7% de su composicién: el cloro representa el
55%, el sodio 30.7%, los sulfatos 7.3%, el magnesio 3.2%, el calcio 1.1%, el potasio 1.1% y el
bicarbonato 0.3%. El 1% faltante corresponde al &cido bdrico, al estroncio y al flior; a todos ellos se
les denomina elementos mayores. Los 60 elementos restantes comprenden el 0.3% y se les considera
elementos menores. La sal comun (cloruro de sodio) por lo tanto representa el 85.7% del total de la
composicion del agua marina.

El mar tiene una accién destructora mecdanica en las costas provocando la erosién, debido a la
acumulacién de energia en la masa de agua. Cuando las olas se aproximan al litoral, se modifica su
movimiento ondulatorio al rozar con el fondo, siendo capaces de remover bloques de las escolleras y
destrozar los malecones. Si se tiene la fuerza del oleaje acompafiada con fragmentos de rocas
producto del desprendimiento de los acantilados provocan al impactarse en la costa que existan
nuevos desplomes de bloques.

TIPOS DE ACANTILADOQOS:

Un acantilado se le llama al corte vertical o inclinado formado por la erosion, su forma depende de la
naturaleza de la roca y de la inclinacion de los estratos con relacion a la linea de costa (Fig. 2.5).

Las rocas calizas, las cuarcitas, areniscas y los basaltos dan lugar a costas abruptas con acantilados
verticales, mientras las pizarras, margas, arcillas y granito originan costas con declives suaves, por
tratarse de rocas que se disgregan con una mayor facilidad.

Una estratificacién (tipo A y B) origina acantilados verticales, favorecidos por los planos de
estratificacion y por los frecuentes desplomes de grandes bloques de rocas. La estratificacion
horizontal (tipo C) también ocasiona la formacién de acantilados verticales con cornisas salientes y
profundas cuevas en su base, en las que el mar penetra durante la pleamar. En cambio, la
estratificacion buzando hacia el litoral (tipo D) propicia las costas con declives suaves, por la tendencia
a resbalar las olas sobre los estratos. En este caso, el buzamiento de los estratos condiciona, con su
inclinacién, el declive del litoral.

El transporte de los fragmentos arrancados de la costa puede ser de dos formas: debido al declive del
litoral que moviliza gravas y arenas mar adentro, por otro lado, si el oleaje incide oblicuamente sobre
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la costa, se produce un transporte de los materiales detriticos a lo largo del litoral apoyado por las

corrientes y la accion del viento.

A

e | e

2T

Figura 2.5 Tipos de acantilados: Ay B con buzamiento de los estratos contrario a la direccién del mar.
C con cornisas. D con inclinacion, que se ajusta al buzamiento de los estratos

(Meléndez y Fuster, 1991)

En el proceso general de erosion de la costa por impacto del oleaje se forma, al pie del acantilado,
una superficie de erosiébn que presenta un ligero declive hacia el mar. Es la plataforma litoral o
plataforma de abrasién que queda recubierta por el agua en la pleamar. Los materiales resultantes de
la erosion litoral son arrastrados y depositados sobre la costa, formando las playas o mar adentro —
segun sea la resultante del movimiento de vaivén provocado por el oleaje- y se depositan entonces
mas alla de la plataforma de abrasion, formando una terraza marina, que a veces puede recubrir

parcialmente la plataforma litoral (Fig. 2.6).

Plataforma litoral
de abrasion

Terraza marina

ZONA NERITICA ZONA SUB-LITORAL ZONA LITORAL COSTA
EXTERIOR
ZO'\IIQT,\IIEIERT(i)TIQICA Anteplaya | Trasplaya
- © Zonaintertidal Resa’lte 0
[IReENe] ordon
S50 de balance
5L demareas PO
g EQ (bermas)
8 ]
Pleamar - =2 e Farallén o
— acantilado costero
Bajamar \

Playa

Figura. 2.6 Perfil transversal de la zona litoral indicando los rasgos principales (Shepard, 1963)
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La accion erosiva del oleaje se manifiesta normalmente sobre la misma playa, en la zona de balance
de la marea o zona intertidal, que alternativamente queda al descubierto o invadida por las aguas,
originando un resalte o cordén playero que separa la anteplaya de la trasplaya, donde el mar sélo
penetra durante los fuertes temporales.

A cierta distancia de la costa, alli donde las olas rompen con mayor frecuencia, se forma un surco
paralelo a la costa llamado linea de inmersion, que delimita la playa.

La accién del transporte a lo largo de la costa es esencialmente selectiva, tendiendo a acumularse las
particulas de una determinada dimensiéon (cantos rodados, arenas, limos, etc.) en zonas definidas y
dando lugar a sedimentos perfectamente graduados, como son: las arenas de las playas, las gravas
litorales, etc.

CLASIFICACION DE LAS COSTAS:

Se consideran dos tipos de costas: las que estan sometidas al proceso de hundimiento y aquellas
otras que estan sujetas a emersion. Sin embargo, pueden ser de tipo mixtas por la variacion relativa
del nivel del mar con relacién al continente, bien sea por movimientos epirogénicos (de origen
isostatico) o eustatico (debido a la cantidad de agua que puede quedar detenida en los continentes en
forma liquida o en forma de hielo).

La costa esta sometida a un proceso general evolutivo en el que se contraponen las acciones de
erosion y de sedimentacién. En esta evolucion puede reconocerse un estado juvenil, en la que
predominan los procesos erosivos, provocando el retroceso del litoral, sobre todo en sus estructuras
salientes (promontorios, cabos, islotes, etc.,) y un estado de madurez, en el que, por el contrario,
predominan los procesos de sedimentacion, que dan origen a la formacion de extensas playas y
terrazas marinas, con tendencia a la desapariciéon de la mayoria de los accidentes costeros y a una
progresiva rectificacion del litoral.

Costas de Hundimiento: Cuando el mar penetra en los valles de los rios que con anterioridad
desembocan en la costa, dando lugar a profundas ensenadas en las que facilmente se reconoce la
topografia caracteristica de los valles fluviales, que se prolongan mar adentro, sobre la plataforma
continental.

En las costas donde desembocan valles glaciares, el mar adentra en profundos fiordos, de paredes
abruptas, casi verticales, que pueden penetrar mas de 100 km tierra adentro. El agua de los fiordos es
muy profunda, alcanzando centenares de metros y por la existencia de un resalte en la
desembocadura, formando por un umbral rocoso o sobre antiguas morrenas sumergidas, el agua
profunda queda retenida y estancada, depositandose en el fondo cienos negros, de los que se
desprende acido sulfhidrico. Estas costas son muy irregulares y complejas con multitud de islas que
forman un laberinto de canales.

La tectonica influye en las costas, segln que los ejes de plegamiento incidan normalmente al litoral
(tipo Atlantico) o sean paralelos a la linea de costa (tipo Pacifico). Las costas de tipo Atlantico se
caracterizan por la alternancia de promontorios y ensenadas o estuarios que, en general,
corresponden: los primeros a los ejes anticlinales y las segundas a los sinclinales. Las costas del tipo
Pacifico en las que las lineas tecténicas-estructurales son paralelas al litoral, presentan largas islas
formando cordones paralelos a la costa y ensenadas que se prolongan en la misma direccién. Las
fallas litorales tienden a producir costas rectas, con aguas profundas en sus inmediaciones y una
estrecha plataforma continental, limitada por fuertes taludes.

La erosion del oleaje se concentra sobre los promontorios salientes dando lugar a numerosos

accidentes: islotes, peninsulas, puentes naturales, etc. y a la formacién de un acantilado escarpado o
farallon, que retrocede continuamente, dejando en su base una plataforma de abrasion que se va
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haciendo cada vez mas extensa. La velocidad de retroceso del acantilado es muy variable y depende,
sobre todo, de la naturaleza de las rocas y de su estratificacion.

Los materiales producto de la erosién, al ser transportados por las olas o por las corrientes litorales, se
acumulan en las ensenadas formando playas y el extremo de los promontorios forman las puntas de
flechas, con su forma caracteristica de lengua dirigido hacia el interior de la ensenada. Al extenderse
en longitud, las puntas de arena formadas en los dos promontorios que limitan una ensenada pueden
llegar a unirse, formando una barrera o restinga, que cierra parcialmente la bahia. Cuando concurren
dos corrientes litorales de direccion contraria y existe un islote préximo al litoral, tiene lugar la
acumulacién de arena, originandose una restinga que une el islote a la costa y forma un tombolo (Fig.
2.7).

(. N ,
/s Arrecife de
— —{_Arrecife ~— barrera
~)\__costero

Barrera o
Restinga

Figura. 2.7 Rasgos mas comunes en una faja costera (modificado de Longwell y Flint, 2001)

En el estado de madurez, tienden a desparecer los promontorios, formandose extensas playas en las
ensenadas, que suelen quedar parcialmente cerradas por una barra y las rias (penetraciéon marina en
los valles bajos de los rios de caracteristicas semejantes a los fiordos noruegos) se van llenando de
sedimentos que al quedar a flor de agua forman las marismas, que quedan secas durante la bajamar.
Cuando el retroceso del litoral se acentla, puede llegar a una rectificacién casi total de la costa, con
neto predominio de los acantilados.

Costas de Emersién: Se caracterizan por su poca elevacion, con suave declive hacia el mar y por la
presencia de accidentes litorales (acantilados, superficies de abrasién, playas, terrazas marinas, etc.),
gue se encuentran a un nivel superior al normal, alejados de la actual linea de costa. Las playas
levantadas formadas por sedimentos marinos situados a nivel donde actualmente no llega el mar,
suelen ser el mejor indicio del levantamiento o emersién reciente de una costa. En general, son poco
accidentadas, aproximadamente rectas (sobre todo en estado de madurez) y estan franjeadas por
cordones litorales. Sus accidentes més caracteristicos son los deltas y el desarrollo de campos de
dunas en sus inmediaciones. Por su escasa profundidad del mar en las proximidades de la costa
detras de las rompientes, se depositan materiales detriticos que originan una barra sumergida, la cual
al sobresalir del nivel del cordon litoral o restinga constituye la albufera. En general, no es completo el
cierre de la restinga, existiendo comunicacién mas o menos eventuales mediante bocanas.

Las albuferas tienden a desaparecer, por los aportes de sedimentos procedentes del mar y de los rios

gue en ellas desembocan, dando lugar a la formacién de marismas y zonas pantanosas donde se
desarrolla una caracteristica y abundante vegetacién herbacea.

12
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Direccién de la corriente

== Arenas fluviales

— Limos con material organico

Figura 2.8 Estratificacién de un Delta (Leet y Judson, 2000)
FORMACIONES DELTAICAS:

Son depésitos de aluviones fluviales que se adentran mas o menos en el mar, méas alla de la linea de
costa, adoptando una forma aproximadamente triangular de “delta” griega, con los vértices hacia el
continente. Aungue la formacion de deltas en las desembocaduras de los rios, es frecuente en las
costas en proceso de emersion, no debe entenderse que sea una estructura exclusiva de estas
costas. Lo que origina la formacién de un delta es un cierto equilibrio entre los aportes de sedimentos
por el rio y los arrastrados por el mar. La formacion de un delta se inicia por una intensa
sedimentacion subacuatica y s6lo cuando los sedimentos llegan a flor de agua empieza a
desarrollarse la parte subaérea del delta, que en principio tiene forma de ramificada de “pata de
gallina” y luego evoluciona hacia la forma tipica “triangular”, al rellenarse de sedimentos los espacios
comprendidos entre los brazos del rio. La sedimentacion deltaica se caracteriza por su estratificacion
irregular, en declive hacia el mar (estratificacién cruzada) y por los cambios laterales de materiales
sedimentarios, que pasan de arcillas y limos a diversos tipos de arenas (Fig. 2.8).

ARRECIFES Y ATOLONES:

Un arrecife de coral esta formado por la asociacién de ciertos celentéreos, coralarios coloniales que
forman un esqueleto de carbonato célcico, ramificado o macizo, sobre el que aparecen innumerables
calices donde se alojan los pélipos que forman la colonia. A los coralarios se asocian organismos,
especialmente algas calcareas, gusanos tubicolas, equinodermos, gasterépodos y lamelibranquios
que contribuyen en parte a formar el arrecife o que viven protegidos por él. Para que se forme un
arrecife se tienen que conjugar varios factores: la temperatura del agua no debe ser inferior a 20°C o
sea ser un lugar célido, estar limpio de los aportes terrigenos lejos de las desembocaduras de los rios,
debe estar batido por el oleaje a una profundidad maxima de 50 m, bien oxigenado y penetrar
ampliamente la luz solar. Las condiciones éptimas para su desarrollo se encuentran entre los 30° de
latitud Ny S y en las islas de origen volcanico.

Los arrecifes de coral crecen en espesor y en extension, desarrollandose hacia arriba a razén de 2 a 3
cm por afio, hasta alcanzar un nivel comprendido entre la pleamar y la bajamar; a su vez, se pueden
desarrollar hacia el exterior, donde el oleaje bate al arrecife y donde los organismos que lo forman
disponen del agua en condiciones Optimas para su proliferacién. Los fragmentos de coral y las
conchas de moluscos, arrancados por el oleaje del arrecife, se acumulan en la parte interna, entre el
arrecife y la costa, dando lugar a una arena calcarea, blanca, que forma un notable contraste con los
vivos colores de los polipos que forman las colonias de coralarios y con la vegetacion tropical que
llega hasta el litoral.
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Se distinguen los arrecifes costeros, formados en la misma costa, en la zona de balance de marea,
sobre la plataforma de abrasion, de los arrecifes de barrera, situados a cierta distancia de la costa,
bordeadndola y dejando una laguna intermedia de escaso fondo, donde se acumula la arena
coraligena.

Los atolones son como arrecifes de barrera formados alrededor de una isla que posteriormente haya
desaparecido, quedando ocupado su interior por una laguna de aguas someras, contorno mas o
menos circular y fondo plano, cubierto por arena coraligena. Tanto los arrecifes de barrera como los
atolones presentan interrupciones o pasos, mediante los cuales se comunica la laguna interior con el
mar libre, situados precisamente a sotavento, es decir, en la parte opuesta a la que recibe los vientos
dominantes.

Figura. 2.9 Formaciones de los Arrecifes de Coral y Atolones. A. Arrecife Costero. B. Arrecife de
Barrera de forma anular C. Atolén con laguna interior. (Longwell y Flint, 2001)

Los tres tipos de arrecifes (Fig. 2.9) se desarrollan como consecuencia de cambios de nivel del mar
con relacion a una isla volcanica. La subsidencia de la isla o la elevacion del nivel del mar de origen
eustatico, origina la transformacién del arrecife costero en otro de barrera y finalmente, la formacién
de un atolén al continuar desarrollandose hacia arriba para formar un arrecife de coral. Las islas de
coral deben su origen a un proceso inverso, es decir, al descenso del agua de mar, o a la elevacion de
la isla previamente sumergida, que vuelve a emerger del océano rodeada de la barrera de coral y
recubierta de arena coraligena.

Los arrecifes parcialmente dicho estan formados principalmente por corales y algas calcareas; en la
parte exterior, donde rompe el oleaje, se acumulan fragmentos del mismo arrecife con restos de otros
organismos que viven asociados, formando el biostromo, mientras que en la parte interna, en la
laguna formada entre el arrecife y la costa, se acumula una arena calcarea muy fina, donde se
conservan perfectamente restos de la variada fauna que alli se desarrolla y de otros organismos que
eventualmente pueden llegar a la laguna, traidos por las mareas o procedentes de tierra firme.

2.5 Rocas sedimentarias formadas en ambientes marinos

Las rocas sedimentarias mas comunes que se forman a partir de los agregados (arcillas, limos, arenas
y gravas) y que se han solidificado con el tiempo por diferentes procesos en un ambiente marino son
las siguientes:

Rocas Detriticas: Formadas fundamentalmente por acumulacion de fragmentos de rocas y minerales
ya existentes que no se han alterado quimicamente o que sélo han sufrido alteracién parcial. Estas
rocas pueden experimentar durante la diagénesis una cementacion de los fragmentos inicialmente
sueltos; en este caso el cemento puede ser de origen quimico.
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Rocas Arcillosas: Formadas fundamentalmente por la cementacion de particulas minerales arcillosas,
gue a su vez se han formado por alteracion completa de minerales preexistentes.

Rocas Evaporitas: Formadas por evaporacién de aguas cargadas de sales disueltas; sulfatos y
cloruros principalmente.

Rocas Ferruginosas: Formadas por minerales oxidados de hierro, precipitados en la mayor parte de
los casos por floculacion de hidréxidos férricos coloidales, mediante procesos quimicos o bioquimicos.

Rocas Organicas: Son las rocas formadas por transformacion de residuos organicos que se pueden
acumular en cantidades considerables, en condiciones especiales de gran proliferacion vegetal o
animales y constituyen los carbones y petréleos.

Rocas Carbonatadas: Son rocas de precipitacion quimica, formadas principalmente por carbonato
célcico (calcita) y el carbonato calcico-magnésico (dolomita) denominandose respectivamente calizas

y rocas dolomiticas. Los carbonatos (CO3) pueden disolverse en el agua en funcién de la presién y la

temperatura; la presion atmosférica aumenta la solubilidad mientras la temperatura la disminuye. El
anhidrido carbdnico contenido en el agua origina acido carboénico y este Ultimo a su vez, se disocia en
iones de hidrégeno y de carbonatos. Otro mecanismo de precipitacion del carbonato calcico puede ser
debido a la accién de ciertas bacterias que producen amoniaco, formando el carbonato aménico; a su
vez, el carbonato amanico reacciona con el sulfato calcico, que también existe en disolucién en el mar
y precipita finalmente al carbonato calcico.

Calizas de origen organico: Son las formadas por la actividad vital de los organismos acuaticos o la
acumulacién de caparazones o de partes duras de los organismos marinos, que construyen sus
esqueletos o cubiertas protectoras a base de carbonato célcico. Estas calizas se forman tanto en la
actualidad como en épocas pasadas extensas formaciones integradas casi exclusivamente por
carbonato calcico.

Calizas Pelagicas: Se originan por la acumulacién de los caparazones y esqueletos de organismos
microscopicos, generalmente foraminiferos y flagelados, que forman parte del plancton marino y caen
como fina lluvia al fondo del mar, donde se asocian con los sedimentos muy finos alli acumulados.
Como ejemplo tipico, podriamos considerar las calizas calpionellas y nannoconus. La creta es una
caliza pelagica, blanca, de grano muy fino, poco compactada, que en su mayor parte esta formada por
caparazones de foraminiferos plancténicos y cocolitos de flagelados.

Calizas Biohérmicas. En los mares calidos, de aguas limpias y removidas por el oleaje a
profundidades no superiores a los 50 m, se desarrolla los arrecifes donde viven corales y algas
calcareos cuyos esqueletos se acumulan después de morir formando el biohermo. Los arrecifes se
forman a cierta distancia de la costa mientras las condiciones de profundidad, temperatura, etc. del
agua lo permitan. Estas calizas carecen de estratificacion definida, formando masas con abundante
carbonato de calcio (algunas alcanzan el 95% de este componente). Por crecimiento del arrecife
verticalmente, se forma la roca calcarea coraligena denominada biohermo; en el caso que el
crecimiento sea lateral se denomina bioestroma. Las calizas biohermales, son notablemente porosas,
por la misma naturaleza de los esqueletos de los organismos que las han originado, forman masas
lenticulares, practicamente incompresibles que pueden ser trampas para la acumulacién del petréleo.

Calizas Margosas: Son rocas calizas en el que se combina el carbonato de calcio con arcilla. Se
presentan bien estratificadas con grandes espesores.

Calizas Ooliticas: Son calizas formadas por pequefios granulos esféricos de calcita, dispuestas en

capas concéntricas alrededor de un nlcleo, que puede ser un grano de arena o un fragmento
organico. En general, las dimensiones de estas esferitas son microscépicas, pero alcanzan varios
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milimetros de diametro, cuando son mayores de 2 mm se denominan pisolitas. Estas se forman en
mares calidos poco profundos y superficies planas. En zonas arrecifales por ser superficies irregulares
y méviles hay ausencia de oolitas.

2.6 Resumen del capitulo

e Entre 1775 a 1832 se discutian las siguientes teorias para explicar la formacién de la Tierra:
neptunismo las rocas volcanicas son el producto de la accién del agua; plutonismo las rocas son el
producto del magma proveniente del interior de la Tierra; catastrofismo la Tierra es producto de
cambios repentinos en la litosfera y el uniformitarismo la Tierra cambia lentamente por leyes
fisicoquimicas y la teoria fijista en que establece que fue creada como se encuentra distribuida
actualmente.

e En 1915, Wegener presenta el libro “El origen de los continentes y los océanos” donde describe el
mecanismo de la deriva continental a partir de un supercontinente que llam6é Pangea, no logrando
explicar fisicamente el porque se produce tal movimiento. Alrededor de 1929, Holmes describe la
forma en que se generan las corrientes convectivas. En 1963, Vine y Matthews estudian la expansion
del fondo oceanico a partir del magnetismo al originarse y desarrollarse las dorsales oceanicos. Por
los afios setenta, Hess y Dietz dan a conocer las hipétesis de la expansion del fondo oceanico. Hasta
1982 el buque oceanogréafico Glomar Challenger realiza muestreos de suelos en todos los océanos
con lo que se aclara parte de la informaciéon anterior pero que da la pauta para nuevas
investigaciones.

e Al océano se le puede dividir de varias formas: por su perfil batimétrico seria zona litoral o costera;
plataforma continental corresponde a la continuacion del continente; talud continental es el limite entre
la corteza continental y la oceanica; terraza continental al pie del talud; abisal o fondo oceénico
profundo; hadal originada por las trincheras y por ultimo las cordilleras o dorsales oceanicas son las
qgue sobresalen del piso marino. Por el tamafio de las particulas del suelo: neritica (suelos gruesos-
plataforma continental); batial (material detritico-talud continental) y abisal (suelos finos-mar profundo)
y por la luz solar infiltrada: fética (con luminosidad solar), disfética (baja luminosidad solar) y afética
(oscuro).

¢ La zona litoral es donde se presenta la mayor actividad de destruccion de rocas debido a la accién
del viento, oleaje, rios y corrientes ocasionando una severa modificaciéon de lo que denominamos:
acantilados, costas, deltas y en los arrecifes y atolones siendo la principal fuente de las particulas que
forman a los suelos marinos y rocas sedimentarias mar adentro.
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CAPITULO 3

3. METODOS DE EXPLORACION DE LOS SUELOS MARINOS

Un programa de campo tipico para la exploracion de suelos marinos con el fin de instalar una
estructura comprende dos estudios basicos: el levantamiento Geofisico, con informacion obtenida de
manera indirecta por medios acusticos (no destructivos) y cubriendo un area geografica marina y la
investigacion Geotécnica con datos directos mediante la extraccion de muestras de suelo realizando
sondeos. Estos estudios son generalmente llevadas a cabo con diferentes embarcaciones y con
tiempos desfasados, con la parte geofisica precediendo a la geotécnica.

El programa de investigacion es definido en funciéon de que si es para un sitio 0 para una estructura
especifica. En el primer caso, la localizacion del lugar es conocida y las condiciones del suelo
gobiernan al disefio para seleccionar el tipo de estructura por instalar. En el segundo caso, el tipo de
estructura ya fue seleccionada y algun cambio en la localizacién del lugar es permitido para asegurar
de que existan las mejores condiciones del suelo para su funcionamiento.

ETAPAS PARA LA INVESTIGACION

Revision de datos existentes (geoldgicos, >
oceanograficos, geofisicos y geotécnicos)

Inspeccién geofisica 2 |

Interpretacién de datos geofisicos | 5) |

Muestreo del suelo y pruebas in situ | 2

Pruebas de laboratorio en tierra 6
1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13 14 15

Continuacién pruebas de laboratorio en tierra 8 |

Andlisis de datos 7 |

Sintesis de resultados y reportes | 7
16 17 18 19 20 21 22 23 24 25 26 27 28 29 30

Tiempo transcurrido (dias)

Figura 3.1 Programa para evaluar el sitio para la instalacién de una cimentacién para una estructura
marina (modificado de Campbell y otros, 1982)

Un estudio completo del suelo costa afuera requiere de varias actividades con el fin de evaluar y
determinar la factibilidad de desarrollar el proyecto de manera segura. Estas son enlistadas a
continuacién para ser incluidas dentro del programa como el propuesto en la Fig. 3.1:
1. Definir las coordenadas de la zona geogréfica para ser investigada y los sitios para ser
perforados para la obtencion de muestras.
2. Recopilar la informacion de los siguientes factores que intervienen durante las diversas etapas
de ejecucién para lograr la mejor planeacién del proyecto:
Factores Atmosféricos:
Direccion de los vientos predominantes y velocidades que puedan alcanzar.
Propiedades fisicas: temperatura, humedad y presion.
Precipitacion: tipo, cantidad, duracion y frecuencia.
Visibilidad: tipos de restricciones, distancia, duraciéon, frecuencia e intervalos de
recurrencia.
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Transmision de energia: reflexién y refraccion de bajas, medias y altas radio
frecuencias.
Interferencia de las frecuencias acusticas ocasionadas por otras embarcaciones u
equipos operando de manera simultanea.
Factores Oceanograficos:
Variacion del nivel del mar debido a: tormentas, huracanes, marejadas, mareas,
tsunamis, etc.
Corrientes: influyendo la profundidad, direccién, velocidad y persistencia que se
puedan presentar.
Hielo marino (iceberg).
Factores Geoldgicos y Geofisicos:
Tipos de suelos.
Propiedades petrogréficas.
Batimetria.
Estabilidad de los materiales del subsuelo.
Velocidad de erosion y depositacion.
Propiedades geofisicas del suelo y rocas.
Sismicidad.
Factores Geotécnicos:
Clasificacién del suelo y rocas.
Tipos de suelo y variabilidad vertical.
Resistencia al esfuerzo cortante, caracteristicas de la deformacion y capacidad de
carga.
Caracteristicas de compresibilidad y permeabilidad.
Estabilidad.
Propiedades dinamicas (amortiguamiento, rigidez, potencial de licuacién, etc.)
Factores de Biota Marina:
Poblacion.
Sensibilidad a cambios en temperatura, turbidez y polucion.
Efectos de estructura previendo un aumento debido la reproduccion.
Efectos de biota.
Factores de Construccion:
Disponibilidad de materiales constructivos.
Disponibilidad de lugares para la construccion.
Disponibilidad de mano de obra con las habilidades necesarias.
Disponibilidad de equipo de construccion.
Condiciones del tiempo durante el periodo de construccion.
Facilidades de soporte en el puerto.
Facilidades en la comunicacion e investigacion.
Disponibilidad del soporte industrial.
Facilidades para el traslado de personal.
Factores Politicos, Demograficos y Geogréficos:
Localizacion de la base en relacién a la costa, principales ciudades, mercados y
materia prima.
Jurisdiccion politica.
Disponibilidad y regulaciones con respecto a las facilidades y conexiones.
Distancia fuera de costa.
Requerimientos y consideraciones estéticas y acusticas.
Regulaciones sobre el deshecho de desperdicios, calentamiento de agua y otros
materiales.
Posibilidad de sabotaje.
Otros factores por considerar al encontrarse el mar adjunto a tierra y a lineas aéreas:
Proximidad a las lineas de navegacion.
Canales de navegacion, ayudas y restricciones.
Embarcaciones de placer o recreacionales.
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Embarcaciones pesqueras, zonas de pesca (ostiones y camarones, etc.).

Operaciones militares.

Proximidad a otras estructuras donde puedan afectarse las operaciones de carga y
descarga o invadir el espacio marino para maniobras.

Trafico aéreo.

Proximidad a cables de teléfonos y energia submarinos, gasoductos de aceite y gas.

3. Determinar de manera preliminar los alcances requeridos de la investigacion como una

funcién del tipo de estructura propuesta considerando las condiciones del suelo y los factores

ambientales.

Programar las lineas del levantamiento para el estudio geofisico y la posicion de los sondeos.

Ejecutar el levantamiento geofisico somero de alta resolucion.

Definir el programa de investigacion geotécnica, dependiendo del levantamiento geofisico y de

los requerimientos de la estructura propuesta.

7. Ejecutar la investigacidn geotécnica, comprendiendo el muestreo, pruebas in situ y pruebas de
campo a bordo de la embarcacién para una evaluacién preliminar de los datos.

8. Ademas, pruebas de muestras en el laboratorio en tierra y una completa interpretaciéon de
todos los datos para establecer el perfil del suelo final y las caracteristicas de resistencia y
deformacion de los materiales encontrados.

9. Disefio de la cimentacién de la estructura, incluyendo capacidad de carga, deformaciones y
factibilidad de instalacion.

10. De ser posible, monitorear el comportamiento de la estructura durante la colocacién en el
lecho marino y posteriormente durante la instalaciéon de la cimentacion.

ook

3.1 Método geofisico

El levantamiento geofisico de alta resolucion basicamente creara el conocimiento de las condiciones
generales alrededor de un sitio, asistiendo principalmente en la identificacion de riesgos potenciales y
en las caracteristicas geoldgicas como el poder delinear la estratigrafia o evaluar el grado de
uniformidad del suelo inspeccionado (rocoso, gravoso, arenoso, limoso y arcilloso).

Considerando lo anterior, también podemos mencionar los siguientes beneficios:

a) Econdmicos, por limitar el nimero requerido de sondeos;

b) Los datos sismicos pueden ser recopilados rapidamente a un menor costo y bajo condiciones
de operacién mas severas con respecto a los estudios geotécnicos;

c) Correlacién con datos del suelo sondeado;

d) Obtencién de caracteristicas en tres dimensiones sobre una gran area;

e) Entendimiento de lo establecido geoldgicamente que no pueda ser facilmente definidos por
datos de sondeos.

El levantamiento geofisico debe ser ejecutado con la suficiente antelacion para que los resultados
puedan ser considerados en una apropiada planeacion para la subsecuente investigacion geotécnica;
debera cubrir un area suficientemente extensa para formar un mosaico confiable de las condiciones
del suelo marino en y alrededor de los sitios propuestos para la estructura. La operacién se lleva a
cabo con apoyo de una embarcacién provista con un arreglo de aparatos electrénicos que incluya: un
sistema de posicionamiento, una ecosonda, un sonar de barrido lateral y herramientas de reflexion
sismica. En la Fig. 3.2 se ilustra un arreglo tipico de los equipos remolcados para el levantamiento
geofisico; ademas, puede incluir un muestreador por vibracién (vibrocorer) o un muestreador por
gravedad (gravity corer) para recolectar superficialmente muestras alteradas del lecho marino.

Aparte de la batimetria del piso marino y sus irregularidades, los resultados arrojan caracteristicas de
interés del subfondo como son: los riesgos potenciales para la construccién o perforacion, fallas
geoldgicas, presencia de coral, deslizamientos de sedimentos marinos, canales por corrientes de
mareas o tormentas, paleocanales fluviales inundados, sedimentos saturados de gas, existencia de
oleoductos y en la definicion de aspectos geolégicos. Todas estas caracteristicas dardn un primer
indicio de la factibilidad de que la combinacién de sitio/estructura sea viable.
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—
N Sistema de posicionamiento
& via satélite (DGPS)

Ecosonda y sistema®
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(transductores)

Tendido de hidréfonos
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Sonar de barrido
lateral

Fondo marino

Subsuelo marino

Figura 3.2 Equipos remolcados para un levantamiento geofisico de alta resolucion
(modificado de Sullivan, 1980)

3.1.1 Caracteristicas de la embarcacion para un estudio geofisico

Para poder realizar un estudio geofisico es necesario contar con la embarcacién idénea que se pueda
adaptar para el proyecto que se nos esté presentando. Los requisitos principales que se deben tomar
en cuenta para seleccionarla estan los siguientes:

Dimensiones de la embarcacion: estara en funcion del proyecto, considerando que para aguas cerca
de la costa es necesario embarcaciones de poco calado.

Area libre en la cubierta: para poder montar todos los equipos como los transductores, generadores de
energia y malacates; ademas, de tener la opcion de instalar contenedores para acondicionarlos como
dormitorios, cuarto de graficadoras y laboratorio de electrénica. De ser necesario, contar con el area
libre requerida para instalar y poder maniobrar el tipo de muestreador solicitado.

Capacidad de Alojamiento: debera ser suficiente para el personal que permanezca a bordo.

Capacidad de almacenaje de provisiones, agua y combustible: el necesario para permanecer en
altamar el tiempo programado, sin ser abastecido.

Capacidad de los generadores: es necesario determinar si es suficiente la energia que nos suministra
la embarcacion o es necesario incrementarla mediante generadores independientes para los equipos
geofisicos. Generalmente y por medidas de seguridad se opta por instalar generadores
independientes.

Velocidad: como minimo para la operacién se requiere de 6.3 km h™ (3.5 nudos).

Otras caracteristicas que pudieran ser importantes son: si cuenta con contrapozos para instalar ahi
los transductores fijos y ademas, el piloto automéatico para facilitar el recorrido de lineas de navegacion
programadas.

3.1.2 Programacion del levantamiento para un estudio geofisico

En la programacion del levantamiento de un estudio geofisico se deben considerar los siguientes

aspectos:

e Conocer el objetivo del estudio y el tipo de estructura por instalarse (por ejemplo, una plataforma,
tuberias, valvulas, etc.).

o Tener definida el &rea por levantar por medio de coordenadas de sus vértices y conocer de manera
aproximada los tirantes de agua existentes.
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e Correlacionar la informacion de los antecedentes geoldgicos, geofisicos y geotécnicos del lugar, lo
cual ayudara en el ajuste de los equipos y a una mas rapida identificacion de eventos relevantes.

e Con base en lo anterior, proponer las lineas longitudinales y transversales perpendiculares entre si 'y
separadas equidistantemente, de manera de cubrir el area de proyecto solicitada, programandose
con la direccion que mejor favorezca a la definicibn de eventos geoldgicos estructurales en los
registros y evitando todo tipo de obstrucciones.

3.1.3 Equipo utilizado para un levantamiento geofisico

A continuacion se describen los equipos electrénicos utilizados para llevar a cabo un Levantamiento
Geofisico de Alta Resolucion (o de detalle):

Sistema de Posicionamiento:

El funcionamiento del sistema se basa en la obtencién de la posicion de una estacion movil DGPS a
bordo de la embarcacion, a través de sefiales captadas de la constelacion satelital Inmarsat y
aplicandole una correccion de tiempo de forma inmediata, mediante una estacién diferencial instalada
en tierra, logrando con esto una precisién de +/- 2.0 m en el célculo de las coordenadas. Forman parte
del sistema de posicionamiento: equipo de computo con sus periféricos (impresoras, unidades de
grabacion, monitores adicionales) y un programa de navegacion en la que se observa de manera
gréfica y analitica en tiempo real la posicion de la embarcacion y mediante interconexiones con los
demés sistemas, es posible enviar y recibir de manera automéatica informaciéon para conocer la
ubicacion de los sensores.

El programa de navegacion esta provisto de una base de datos con la informacion referente a
estructuras existentes, se emplea para programar las lineas de navegacion, contornos del proyecto,
obstrucciones relevantes o los sitios para llevar a cabo un sondeo. Dentro de este programa también
se deberan definir los pardmetros geodésicos en funcion del sistema de referencia que se va a
considerar durante el proyecto. Se incluye dentro del sistema de posicionamiento al girocompas para
gue la embarcacion automaticamente corrija sus trayectorias con respecto al norte magnético
terrestre.

Sistema Medidor del Tirante de Agua (Ecosonda):

Esta provisto de un transductor fijo (emite y recibe sefiales acusticas) llamada ecosonda que convierte
la energia eléctrica en energia acustica o de sonido, que se transmite hacia el fondo marino de
manera cénica con un angulo entre 5 y 15° y con una frecuencia de 41 6 208 Khz a una velocidad de
propagacion en el agua alrededor de 1530 m seg™ en la Sonda de Campeche (Golfo de México). Al
reflejarse la sefal desde el lecho marino se transforma nuevamente en energia eléctrica, pasando
posteriormente al graficador analdgico digital donde quedaran registradas las lecturas. El tiempo de
recorrido de la onda sera proporcional a la profundidad medida.

Para determinar el valor de la velocidad de propagacion de ondas acusticas en el agua con una mayor
exactitud se emplea un equipo electronico independiente denominado velocimetro que es sumergido y
se hace descender lentamente hasta las cercanias del lecho marino en un punto central del area de
trabajo, automéaticamente va almacenando datos de la salinidad, densidad del agua, temperatura y
profundidad. Posteriormente se conecta a una computadora donde al procesarse la informaciéon nos
muestra un informe que nos determina la velocidad promedio de propagacion de onda en el agua y
que serd necesario introducir en todos los equipos que requieran de este valor para su correcta
operacion.

El movimiento del barco producto del oleaje, ocasiona que las sefiales sonoras tengan rapidos
cambios verticales en la medicién de la profundidad del agua y hace que el lecho marino aparezca
extremadamente irregular cuando en realidad es liso, es por esto que generalmente esti
interconectada con a un equipo electrénico adicional denominado compensador de oleaje que hace el
ajuste necesario para obtener la profundidad real de manera grafica y digital.
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Una ecosonda operada con altas frecuencias, superiores a 200 Khz, es usada para detectar
emanaciones de gas del piso marino o también operada con frecuencia dual permite un perfil
concurrente uno a nivel de superficie y el otro de alta definicién bajo el lecho marino. Si es posible
mantener una ecosonda de manera fija (por ejemplo en una embarcaciéon anclada) se podra medir la
profundidad del agua y la variacién de mareas de dicho sitio, siendo util, por ejemplo, durante un
sondeo geotécnico para realizar la correspondiente correccion debido a este fenémeno.

Sistema Sonar de Barrido Lateral:

Provisto de un transductor hidrodindmico denominado pescado (tow-fish), que va remolcado
aproximadamente entre 10 a 15% de la profundidad del agua a una velocidad entre 7.2 a 10.8 km h*
(4 a 6 nudos), por medio de un cable eléctrico acerado que para evitar pérdidas de sefial puede ser
hasta de 1,800 m de longitud ajustable mediante un malacate. El transductor emite un pulso acustico
lateral de 100 6 500 Khz a babor y estribor que al recibirse en el graficador se generan registros de
alta resolucidon que muestran una perspectiva bidimensional o fotografia cilindrica del lecho marino a
diferentes escalas 25, 50, 75, 100, 150, 200, 300, 400 y 600 metros por canal. Con este equipo se
localizan estructuras metalicas marinas desenterradas, arrecifes de coral, crateres, monticulos de
sedimentos, formaciones producidas por la migracion de gas, etc.

Al transductor se le acopla de manera adicional e independiente un rastreador que conectado al
sistema de posicionamiento nos permite determinar la posicion exacta del “pescado” para poder ubicar
posteriormente la informacién en un plano. Recientes avances en la tecnologia, nos permite grabar la
informacién para posteriormente reproducir mosaicos del lecho marino o de manera simultanea, es
posible congelar imagenes, amplificar detalles y realizar mediciones de objetos de interés
manipulados mediante el monitor del equipo.

Sistema Perfilador Somero:

Es un sistema similar en cuanto a operacién a la ecosonda denominado pinger, se compone de un
unidad compuesta de un transductor que emite un pulso acustico de alta resolucién con frecuencias
ajustables desde 3.5 a 50 Khz dependiendo de la penetracion en el subsuelo que se desee alcanzar.
Tipicamente la frecuencia baja de 3.5 Khz puede penetrar hasta los 60 m (200 ft) con una resolucion
normal de 0.8 m (2.5 ft). La frecuencia de 7 Khz alcanzara penetraciones de los 30 m (100 ft) con una
mejor resolucién en la estratificacion superficial. El sistema grafica la energia acustica en funcion de
las propiedades reflectivas de los sedimentos que dependen de la densidad, porosidad, contenido de
agua y tipo de suelo.

El sistema esta provisto de una consola para seleccionar diversos anchos de banda y ganancias de
tiempo variable. El pulso acustico es emitido por un sensor con un defasamiento en tiempo para cada
sefial, al regresar la sefial es recibida por un hidréfono, que se encuentra dentro de la misma unidad,
para posteriormente ser graficada en papel electrostatico, para mostrarnos un perfil del subfondo
marino a una profundidad méaxima de 100 m donde es posible definir principalmente el espesor de los
sedimentos no consolidados (lodos), la presencia de estructuras geolégicas superficiales, posibles
emanaciones de gas, presencia de coral, etc. Una aplicacion importante, es que registra la posicion de
estructuras metalicas con respecto al lecho marino incluyendo si se encuentran enterradas, como
puede ser el caso de las tuberias submarinas.

Para su operacion la unidad va fija a la embarcacién. A nivel de cubierta y de manera independiente
este transductor se le acondiciona con un compensador de oleaje para lograr que los registros no se
vean afectados por el movimiento del oleaje. En algunos casos, este sistema se compone por dos
unidades: el uniboom que funge como transmisor y el tendido de hidr6fonos (streamer) como receptor,
requiriéndose para su instalacion de un mayor espacio para su operacion y mayor tiempo para su
ajuste, resultando mas préactico el uso del pinger; pero en cuanto a definicidon de los registros pueden
considerase que el sistema conformado por las dos unidades ofrece una mejor calidad.
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Sistema Perfilador Profundo:

Trabaja bajo el principio de la reflexién sismica que consiste en tener una fuente generadora de pulsos
acusticos a través de un emisor compuesto de pistolas de aire alimentadas por un compresor especial
de carga rapida y que los genera de baja frecuencia (de 100 a 400 Hz) a intervalos de tiempo que
viajan a través de las capas del subsuelo y recibiéndose la informacion por un receptor formado por un
tendido cuya longitud depende de la penetracion que queramos alcanzar, siendo fabricado hasta de 9
km para obtener informacion a grandes profundidades; esta compuesto por una manguera
transparente que en su interior mediante cableado une pequefas unidades denominados hidr6fonos
separados de manera equidistante. Para soportar la tensién al ser remolcado, cuenta con un cable
acerado flexible y para evitar la corrosion estdn inmersos en un liquido lubricante. Para obtener un
buen registro se recomienda mantener al tendido sumergido aproximadamente 3 m de la superficie del
agua y debera permanecer en linea recta con respecto al recorrido; por esta razén se le adaptan
estabilizadores denominados pajaros (birds). Al recibirse la sefial se le somete a un filtrado para evitar
ruidos e interferencias y se grafica y almacena para su posterior procesado. Con este equipo es
posible delimitar estructuras geoldgicas, zonas de fallas, paleocanales, presencia de gas y coral y
dependiendo de la profundidad, los entrampamientos donde se localiza el petréleo. En la Fig. 3.3 se
muestra un registro obtenido con este equipo.

Magnetometro:

Es un equipo electronico opcional que registra cambios en el campo magnético de la Tierra cuando es
remolcado sobre algun sitio. Es ampliamente usado para localizar oleoductos y otros objetos metalicos
como seria el caso de anclas abandonadas que pudieran estar enterradas superficialmente.

3.1.4 Resultados de un estudio geofisico

Mediante la recopilacién de todos los registros de los sistemas mencionados se elabora un informe
gue contiene los siguientes planos:

Plano de Posicionamiento: Donde se indica la posicion de las marcas de evento (coordenadas)
comunes a todos los registros.

Plano Batimétrico: Con la informacion del ecosonda, se configura en un plano las curvas batimétricas,
para determinar la pendiente del terreno.

Plano Estructural Somero: Se configura un plano con el espesor de los sedimentos no consolidados
(isopacas) y cualquier evento de interés geologico registrado dentro del perfilador somero.

Plano Estructural Profundo: Se elabora con la informacion del perfilador profundo un plano, donde se
representen los eventos detectados (estructuras geoldgicas, fallas, paleocanales, zonas de gas, etc.),
hasta la profundidad donde se tenga informacién confiable.

Plano de Riesgos: Se conjunta toda la informacién anterior, incluyendo la del sonar de barrido lateral
resaltando tanto los eventos de riesgo que se presentan superficialmente en el lecho marino como los
profundos.

En el informe sera necesario indicar las recomendaciones y las observaciones dependiendo de las
especificaciones y de los alcances solicitados en el proyecto.

3.2 Métodos geotécnicos

La investigacion geotécnica es un prerrequisito esencial para el disefio de las cimentaciones de las
estructuras costa afuera para soportar con seguridad la gravedad y cargas ambientales a las que
estard sujeta, hasta ahora es el método prevaleciente para obtener informacién ingenieril que consiste
en la toma de muestras del subsuelo y someterlas a pruebas de laboratorio para conocer sus
propiedades y posteriormente estimar su comportamiento. El desarrollo de fuentes de hidrocarburos
en aguas relativamente profundas en sitios como el Mar del Norte y el Golfo de México en los afios 70
y 80 estimularon el incremento de la tecnologia para la investigacién geotécnica marina compitiendo y
a veces excediendo la investigacion costa adentro, a pesar de que su alto costo.
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Figura 3.3. Registro sismico con perfilador profundo (modificado de Roden y Otros, 1980)
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3.2.1 Caracteristicas de la embarcacion para una investigacién geotécnica

La seleccion de la embarcacion para llevar a cabo un sondeo geotécnico debera considerar:
Dimensiones de la embarcacion: estara en funcion del proyecto y de las condiciones esperadas del
mar, ademas de que para aguas poco profundas es necesario embarcaciones de poco calado. En si,
la embarcaciones debera ofrecer la combinacion ideal de instalaciones para una completa
investigacion geotécnica, incluyendo un considerable nimero de ensayes y su monitoreo.

Area libre en la cubierta: la necesaria para alojar a la torre de perforacion, bombas para lodos, sarta
de perforacién, contenedor para laboratorio de suelos, un contenedor para reparar y dar
mantenimiento a los equipos. Y ademas, de ser necesario el espacio para la instalacion de los
malacates de las anclas del sistema a cuatro puntos. El conjunto completo debe asegurar un
programa de investigacion sin interrupciones.

Capacidad de Alojamiento: debera ser suficiente para el personal que permanezca a bordo.
Capacidad de almacenaje de provisiones, agua y combustible: la calculada para permanecer en
altamar de manera auténoma.

Tipo de embarcacién: Embarcacion tipo abastecedor provisto de un sistema de anclaje a cuatro
puntos o Posicionamiento Dindmico (DP) y otras que se mencionardn posteriormente en la seccién
3.2.4.

3.2.2 Maniobra de anclaje de las embarcaciones con el sistema a cuatro
puntos

Para mantener a la embarcacion fija en altamar de manera independiente, como es necesario para
realizar un sondeo geotécnico, puede lograrse mediante el procedimiento de anclaje denominado a
cuatro puntos, que consiste en:

1. Navegar hasta las cercanias del punto de proyecto del sondeo.

2. Mediante observacion y comportamiento de la embarcacion determinar las condiciones
meteoroldgicas actuales como son: la direccién de la corriente y el tren de oleaje predominante
dependientes de la velocidad del viento.

3. Obtener el azimut de aproamiento, con la finalidad de tener el minimo balanceo, permitiendo el
cabeceo que resulta menos critico durante las operaciones de perforacion.

4. Con el sistema de posicionamiento se programa la ubicacion donde se fondearan las cuatro
anclas, cuidando de no afectar a las instalaciones existentes, considerando que los cables de las
anclas de proa tendran una mayor longitud con respecto a las de popa, procurando mantener un
angulo entre cada una de ellas de 90°.

5. Al concluir el fondeo de las cuatro anclas, mediante solo soltar y cobrar cables, se debera centrar
la torre de perforacion con las coordenadas del proyecto del sondeo.

Esta maniobra es posible realizarse de forma segura y autbnoma mediante el apoyo de sus propias
propelas de proa (bow thrusters) hasta tirantes de agua menores a los 90 m, considerando que
cuentan con longitudes de cable en los tambores de los malacates con 1,500 m; proyectando los
cables de proa a 600 m y los de popa a 400 m. Las embarcaciones del Mar del Norte
tradicionalmente emplean de 4 a 6 anclas para mantener su posicién hasta tirantes de agua cercanos
a los 300 m, requiriendo necesariamente el apoyo de un remolcador para el fondeo de las anclas.

3.2.3 Embarcacion con posicionamiento dindmico (DP)

En el caso de las embarcaciones provistas con posicionamiento dindmico son capaces de mantenerse
autbnomamente en una posicién en un rango menor al metro de desplazamiento mediante un sistema
computarizado que activa o desactiva 8 choteles (pequefias propelas) distribuidos 4 a babor (lado
izquierdo) y 4 a estribor (lado derecho) para lograr mantener su posicion.

Ofrecen grandes ventajas con respecto a una embarcacion provista de anclas, como pudiera ser:
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e Estas embarcaciones son mas estables, teniendo una positiva influencia en la velocidad de
produccion geotécnica y una alta calidad en el muestreo. Por esta razén, son aceptados sus altos
costos de movilizacion y desmovilizacion.

¢ No esta limitado su operacién con respecto al tirante de agua.

¢ El posicionamiento sobre un punto es inmediato.

¢ No se tiene el riesgo de que se puedan afectar estructuras marinas por el fondeo de anclas con sus
respectivos cables.

Dentro de las desventajas se tiene:

e Su costo estimado es hasta tres veces mas que con una embarcacién provista de anclas.

¢ Requiere equipo adicional de posicionamiento para su operaciéon como lo es un distanciometro (fam
beam) y un rastreador acustico, que trabajando simultdneamente actualizan la posicion de la
embarcacion.

e En cuanto a consumo de combustible requiere la cantidad necesaria para mantener en operacion de
manera continua los 8 choteles; en el caso de la embarcacién con anclas es minimo ya que por
medidas de seguridad se apagan las maquinas.

3.2.4 Estructuras Fijas en el fondo marino que pueden ser empleadas para la
investigacion geotécnica

Para la investigacién geotécnica, otra serie de estructuras fijas en el fondo del mar y que sobresalgan
del nivel del agua pueden ser empleadas como soporte para el equipo de perforacién; por ejemplo, en
tirantes de agua de 5 m (15.6 ft) una plataforma puede ser construida en el sitio con andamiaje o
puede emplearse un chaldn de poco calado fijado con zancos o anclas. Para tirantes de aguas en el
rango de los 20 m (62.6 ft) una estructura completa puede ser colocada en el piso marino,
manteniéndose levantada por gravedad, pudiendo ser el caso de contar con una plataforma fija o
autoelevable. En aguas mas profundas sobre los 120 m (375.4 ft), es mediante una torre que se
encuentra colocada en una barcaza o una plataforma semisumergible anclada y para mayores tirantes
es necesario embarcaciones con posicionamieto dinamico (DP). El sistema de perforacion sera
seleccionado dependiendo de la capacidad de carga y del espacio disponible con que cuente cada
tipo de estructura o embarcacion. En perforaciones profundas donde el tiempo estimado sea mayor a
los 4 dias una embarcacion adicional puede ser utilizada como almacén ya que se requerira de una
mayor cantidad de insumos.

3.3 Métodos de muestreo costa afuera

Los métodos de muestreo del suelo marino pueden ser divididos en dos procedimientos
operacionales: 1) herramientas de muestreo autocontenido y 2) herramientas de muestreo utilizando
una sarta de perforacion.

3.3.1 Muestreador autocontenido (self container)

Los muestreadores autocontenidos (Fig. 3.4) empleados para la recuperacién de muestras con
penetracion somera en el subsuelo (menos de 20 m) son generalmente Utiles para pruebas de
clasificacion y pruebas indice pero no para la determinacion confiable de propiedades mecanicas,
debido a que las muestras alteradas recuperadas generalmente exceden los limites permitidos de
calidad con propésitos de disefio. Los muestreadores autocontenidos cuya fuerza de insercidn es por
gravedad o por vibracién pueden ser instalados, como ya fue mencionado, en una embarcacién
adaptada para el levantamiento geofisico.
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LANZAMIENTO ACCIONAMIENTO DEL SUCCIONAMIENTO DE LA
MECANISMO DISPARADOR MUESTRA DE SUELO
Mecanismo
disparador
Discos de
plomo
Piston
P d
Cable Canastilla
disparador N\
Zapata
Tubo de polipropileno
ﬁ (interno)
Peso
disparador
Lecho Marino @

il

Figura 3.4 Muestreador por gravedad (Presian, 1969)

Las muestras recolectadas con el muestreador por gravedad son obtenidas de manera rapida y
econdmica en cuanto al posicionamiento de la embarcacién; ya que es suficiente maniobrar para que
guede aproada a la marejada con el fin de tener el minimo balance, sobre un punto determinado, el
tiempo necesario y suficiente para accionar los mecanismos del malacate del muestreador que va
instalado en la popa o a un costado, soltandolo en caida libre y recuperandolo inmediatamente.
Consta de una seccién con un tubo de longitud ajustable al muestreador, provisto de un cabezal y
aletas estabilizadoras, que lleva en su interior un tubo de plastico transparente de 6.35 cm (2.5”) de
diametro interior donde seré alojada la muestra, opcionalmente esta provisto de un mecanismo de
pistdn con un contrapeso disparador, que se acciona automaticamente al tocar el lecho marino para
ayudar a succionar la muestra. También esta provisto de una zapata localizada en la parte inferior
donde aloja una canastilla con lenglietas (core catcher) que evita que la muestra salga del tubo de
plastico durante su recuperacion a cubierta. En el caso de requerir mayor penetracion del
muestreador, es posible incrementar su peso adicionando discos de plomo insertados junto a las
aletas estabilizadoras. Con este procedimiento, la mayor penetracion alcanzada es de 5 m en arcillas
blandas y se reduce con arenas densas. Tipicamente la longitud de muestras de arcillas recuperadas
en el tubo muestreador no es mas de 20 veces el diametro interior, mientras que en arenas esta
relacién es cerca de 10.

Otra técnica de muestreo de penetracion superficial es el muestreador vibratorio; que consiste de un
tubo de acero introducido dentro del piso marino por la aplicacién de vibraciones en la parte superior
mediante un martillo de peso excéntrico o un piston de martillo. Con esta técnica pueden recuperarse
nacleos de material granular que no pueden ser obtenidos con muestreadores por gravedad. Se
necesita un cable umbilical para proveer la energia al martillo. Debido a la longitud de los malacates
y a la capacidad por pérdida de energia en las lineas umbilicales, la operacion de los muestreadores
vibratorios estd limitada a un tirante de agua de 64 m (200 ft). La penetracién de la herramienta
raramente excede de 9.6 m (30 ft), aunque algunos tienen la capacidad de 19.2 m (60 ft). Basandose

29



METODOS DE EXPLORACION DE LOS SUELOS MARINOS

en la fuente de poder empleada por el martillo pueden ser clasificados dentro de tres categorias:
eléctrico, neumatico o hidraulico. En la Fig. 3.5 se ilustra este tipo de herramienta.

Tubo guia
Mangueras
hidraulicas =

Estructura

£;V roguia

Lecho marino

Figura 3.5 Muestreador vibratorio (Kissenpfenning y Motherwell, 1980)
3.3.2 Perforacion rotatoriay muestreo a través de una sarta de perforacion

Lo comun para llevar a cabo la investigacién geotécnica de penetracion profunda, es empleando un
equipo de perforacion rotatoria (Fig. 3.6). Consiste en realizar una perforacion mediante el avance de
una broca (barrena) (drillbit), el agujero que se genera permanece abierto utilizando lodos de
perforacion que es circulado a través del tubo de perforacion y retornado a la superficie del lecho
marino por el espacio anular entre el tubo de perforacién y la pared del agujero. Los lodos aparte de
ayudar a estabilizar al agujero, transportan el corte de suelo de la perforacion. El tubo de perforacion
permanece en el hoyo durante toda la perforacion y programa de pruebas que en condiciones
normales se estima de uno a dos dias para alcanzar 130 m de profundidad bajo el lecho marino, de
requerirse la estabilidad de las paredes para un mayor periodo o en suelos poco estables como es el
caso de la blsqueda del petréleo la perforacion se protege con un recubrimiento cementante. Las
herramientas para el muestreo y pruebas in situ empleando la técnica de cable guia (wire-line) son
bajadas a través del tubo de perforacion siendo necesario suspender el avance de la perforacion.

Es esencial que los aditivos quimicos empleados para los lodos de perforacién cumplan con ciertos
requerimientos como son: no ser toxicos, ser biodegradables y de determinada densidad. La
investigacion geotécnica utiliza grandes cantidades por lo que la capacidad de las embarcaciones
para cargar los lodos puede determinar la duracion del programa antes de resurtir. Trabajos recientes
con polimeros de lodo han permitido extender significativamente el tiempo en que una embarcacion
puede permanecer en altamar, también han reducido el trabajo fisico involucrado y por lo tanto, el
tiempo asociado a la mezcla de lodos y a la operacion de extraccion de muestras. El utilizar el sistema
de lodos a granel empleando las instalaciones de tuberia apropiadas e implementadas dentro de la
embarcacion, repercute en una mejora durante la operacion. Con el sistema integrado de circulacion
de lodos y rotacién del tubo de perforacidn contribuye a un mayor rendimiento de produccién siendo
alrededor de los 2.5 a 5 m de penetracion por hora incluyendo el muestreo y pruebas in situ o de 15 a
20 minutos para exclusivamente tomar una muestra o ejecutar una prueba, este tiempo incluye la
bajada y recuperacion de la herramienta deslizable.
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En algunos casos la torre de perforacién, que servira de apoyo para maniobrar la sarta de perforacion,
es parte integral de la embarcacién, pero en otros es necesario la adaptacion de una torre de
perforacion portatil instalada sobre cubierta donde se tenga provisto un contrapozo (por ejemplo de
0.91 m (36") de diametro) localizado generalmente en la parte media del barco para minimizar su
movimiento debido al oleaje en mares agitados o colocada en un cantiliver a los costados de la
embarcacion o en la popa, presentdndose el inconveniente de que el balance o un mal adrizado
(lastrado) de la embarcacién pudieran ocasionar que las actividades de perforacion se vean
retrazadas o suspendidas.

BARCO Polea giratoria

Torre de (Swivel)
perforacién - Barra giratoria
(Kelly)
Planta de lodos Contrapozo
T[] L,_— (Center Well)
T Cable de
_~ anclaje
1
Lecho marino
% | - &
Sarta de
T perforacion
o (Drill String)
1

Lastra barrenas
L (Drill Collar)

Barrena

__— (orinBiY

Figura 3.6 Diagrama de un equipo de perforacion rotatorio (Ontafion y otros, 1980)

Componentes del equipo de perforacion.

El equipo de perforacion costa afuera para fines geotécnicos debe incluir los siguientes componentes
(Fig. 3.7): 1) Torre de perforacion; 2) Dos malacates con sus respectivos cables para movilizar
ensambles (crown block y traveling block) 3) un compensador de oleaje hormalmente incorporado ya
sea en el bloque superior (crown block) o en el bloque movible (traveling block), el cual mantiene la
parte superior de la sarta de perforacion bajo una tension relativamente constante sobre el barco de
perforacion 4) una planta de lodos, que consiste de una unidad para mezcla de lodos, tanque de
almacenamiento, bombas y sistema de tuberias que se extienden hasta la parte superior de la torre de
perforacion donde se conecta mediante un eslabén giratoria de lodos (mud swivel) 5) una fuente
provisto de un eslabén giratorio (swivel), que aprieta y rota la sarta de perforacion cerca de 1.5 m (4.7
ft) arriba del piso de perforacién y 6) tubos acoplados por enroscamiento (cuerdas) llamada sarta de
perforacion.
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Torre de
perforacion

Polea superior con
compensar de izaje

pesado
Bloque

Viajero  pjanta de
_— lodos

tensados

Abrazadera en el
lecho marino
Fondo marino —

Qt Sarta de 3’

_— perforacion
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Figura 3.7 Diagrama de la ubicacion de algunos componentes del equipo de perforacion rotatorio
instalado en una embarcacion (modificado de Richards y Zuidberg, 1986)

En cada sitio, la recuperacion de las muestras en un sondeo geotécnico marino es mediante el
método de cable guia (wire-line), que se realiza de manera semi-continua, interrumpiendo la
perforacion cada 0.90 m en los primeros 12 m; en forma discontinua (a cada 1.50 m) hasta los 24.0 m
y en el resto del sondeo a cada 3.0 m; en el caso de las pruebas in situ en lugar de alternar con el
muestreo se realiza otro sondeo en un entorno no mayor de los 5.0 m de las coordenadas de
proyecto. Para el muestreo, primeramente se lleva la perforacion a la profundidad requerida
posteriormente se levanta la sarta de perforacion, mientras el flujo de lodo se suspende, en la parte
superior del eslabén giratorio de lodos debera abrirse para introducir el muestreador, el cual se baja y
recupera a través de la sarta de perforacion por medio del cable guia o umbilical. En la seccién 3.4.1
se dardn mas detalles al respecto.

Sarta de perforacion (drill string), lastra barrenas y barrenas (drillbit)

Las secciones de la tuberia que son acopladas para formar la sarta de perforacion son normalmente
de un diametro exterior de 12.7 cm (5 “) por 8.9 cm (3.5”) de diametro interior y 5.25 m de longitud, de
acuerdo al estandar APl (American Petroleum Institute). Estos diametros seran los que regulen el tipo
de herramienta, muestreador y sensores que puedan ser usados para propdsitos geotécnicos. En el
extremo inferior de la sarta de perforacion se acopla la tuberia de perforacién compuesta de pesados
tubos de perforacién de pared gruesa llamados lastra barrenas (drill collars) que pueden alcanzar los
14 cm (5.5") de diametro exterior y una longitud de 6.0 m.

El didmetro exterior de las barrenas puede variar normalmente de cerca de 17.8 cm (7.0") hasta 23.0
cm (9.1") y son las que determinan el diametro del hoyo de la perforacién; son seleccionadas
dependiendo del tipo y condiciones del subsuelo. Su didmetro es mayor que la de la lastra barrena
para permitir el flujo rapido del lodo y del corte del suelo hacia el piso marino. Las barrenas son
abiertas para dar paso a las pruebas in situ y a los muestreadores que acceden al suelo inferior. Las
tipicas en Geotecnia son: 1) drag o wing bit, 2) five winged bit y 3) Kor King Soller bit (Zuidberg y
otros, 1986). Cuando el suelo por perforar es duro, existe una barrena especial para convertir la
barrena abierta a una cerrada (Exxon, 1986).
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Estabilizacion vertical de la perforacion.

La sarta de perforacion debe tener una estabilidad vertical mediante tension para evitar que se
desacople sobre todo cuando estd sometida a mares agitados, que ocasionaria la pérdida de ésta.
También pudiera colapsarse o dafiarse, en el caso de que la sarta estuviera levantada y se tengan
fuertes corrientes. Para prevenirlo, la sarta de perforacion puede incluir cuatro de los componentes
empleados para su estabilidad vertical: el compensador de oleaje, las lastra barrenas, la estructura
estabilidadora de reaccion del fondo marino y el ancla.

El compensador de oleaje de la sarta de perforacion (Fig. 3.8) se localiza en la embarcacion y sirve
para imponer una fuerza de tension en la parte superior para disminuir la compresion entre la barrena
de perforacion y el fondo del sondeo, montado en el tope del bloque superior (crown block) o en el
blogue movible (traveling block). El bloque superior en turno es conectado a un espolén hidraulico que
reduce el movimiento por el oleaje del barco. El oleaje maximo permitido para la perforacion, pruebas
in situ y obtencion de muestras es hasta de 2 m (6 ft), pero dependera del comportamiento de la
embarcacion bajo tales condiciones.

(@) (b)

Figura 3.8 Esquema de dos métodos de sarta de perforacién estabilizada contra movimiento vertical:
a) Perforacion con compensador de oleaje b) Perforacién con compensador de oleaje y estructura en
el fondo marino (modificada de Chaney, 1991)

El peso de las lastra barrenas puede aprovecharse para incrementar la carga en la barrena, pero su
uso es limitado, debido a que teéricamente es preferible cuando se perfore que la barrena cargada
este constantemente en contacto con el suelo. Las cargas que se generan en el suelo subyacente son
las indicadas en la Fig. 3.9. El compensador de oleaje, raramente elimina toda la variacion de carga
vertical; como consecuencia, sobre todo en suelos blandos, el suelo bajo la barrena se ha visto
alterado. Durante la operacion de perforacién, la carga necesaria en la barrena generalmente se
encuentra en el rango entre 2 a 25 kN (0.45 a 5.6 kip). A su vez, durante el empuje o pistdn
muestreador, una carga de 10 a 100 kN (2.2 a 22.5 kip) es el requerido. También afectan el estado de
esfuerzos in situ abajo de la barrena las cargas excesivas ocasionadas por la presion del lodo de
perforacion, particularmente en suelos cohesivos blandos (Richards y Zuidberg, 1985). Por lo tanto, el
control de la presion de la barrena es importante cuando se perfora. Al realizar el empuje para el
muestreo de piston o pruebas in situ, la sarta de perforacion debera tener un movimiento vertical
minimo o de preferencia nulo.
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Figura 3.9 Diagrama esquematico de cargas en el suelo debido a operaciones de perforacion
(Richard y Zuidberg, 1985)

En adicion al compensador de oleaje, es comun el uso de una pesada abrazadera denominada
estructura estabilizadora de reaccién del fondo marino que se operan hidraulicamente para sujetar la
sarta de perforacion siendo un método confiable para estabilizarla y de mantenerla en una sola
posicion durante el muestreo y las pruebas in situ. Se puede decir que existen tres ventajas
principales al emplear la abrazadera en el fondo marino: 1) para sumar fuerza en la sarta de
perforacion, de manera que la reaccién disponible para empujar al muestreador y la penetracion del
cono pueda ser incrementada hasta cerca de 10 t (100 kN); 2) para hacer el papel de compensador
de oleaje cuando se trabaja en suelos muy blandos. En general, estas unidades ayudan a incrementar
la calidad y la velocidad de investigacion geotécnica y 3) La unidad asentada y controlada en el lecho
marino también permite fijar un punto de referencia que puede servir como base para continuar con la
perforacion en el caso que por alguna razén se haya recuperado la sarta hasta cubierta y vuelto a
reperforar (Zuidberg, 1979).

Se presentan dos tipos comunes de estabilizadores de la sarta de perforacion en el lecho marino: el
primero es una abrazadera al tubo de perforacién que no cuenta con empuje vertical, el cual debe ser
proveido por la propia herramienta de las pruebas in situ; un ejemplo de este tipo es Seaclam de
Fugro. El segundo es una abrazadera del tubo de perforacion que tienen gatos descendentes con
capacidad hasta 10 t (100 kN) de reaccién y un metro de carrera; Stingray de McClelland es la que
cumple con estas caracteristicas (Fig. 3.10). Estas unidades son bajadas al lecho marino a través de
un contrapozo o de un cantiliver, previo o simultaneamente con la tuberia de perforacion.

El dltimo método de estabilizacion vertical es el ancla de perforacion (downhole anchor) (Zuidberg y
Windle, 1980), esta técnica se emplea muy poco desde que la abrazadera en el fondo del mar se
empezo6 a utilizar. El ancla es un obturador inflable en la pared del sondeo para proveer un empuje
adicional descendente. Cuando la herramienta de prueba in situ esta en posicion en el fondo, la sarta
de perforacién es sellada presurizando al lodo de perforacion. El obturador de la sarta de perforacion
puede proveer hasta 5 t (50 kN) de reaccidn vertical adicional.
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Unidad de gatos en el fondo con la tuberia El cono es forzado a una penetracion completa mediante
de perforacién bajada con ayuda de una empujes repetidos y la resistencia por friccion es registrada
guia. por un sistema de lectura electronica en superficie.
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Tuberia de perforacién sujetada y mantenida hasta el fondo con

un cono eléctrico con cable guia pasado a través de la tuberia de J—J

perforacién y asegurado dentro de la tuberia con una varilla El cono y la varilla son removidos para
sujetadora. tener listo el agujero de perforacién para
el muestreo.

Figura 3.10 Operacion del cono eléctrico mediante la abrazadera Stingray (Sullivan, 1980)

Muestreo con sarta de perforacidén sin compensar su movimiento.

Emplear equipo de muestreo de suelo que bajen a través de una sarta de perforaciéon sin compensar
su movimiento resulta ser lo mas econdmico pero siendo el mayor inconveniente que la sarta se
movera simultdneamente con la embarcacion, existiendo pocos equipos que pueden ser usados bajo
estas condiciones. Considerando que existen herramientas aisladas y no aisladas para el muestreo
con respecto a la sarta de perforacion, las primeras pueden ser usadas bajo condiciones ambiéntales
mas severas; pero durante condiciones Optimas de trabajo (que pueden ser lapsos muy cortos) las
segundas ofrecen un mayor potencial para recuperar muestras de alta calidad. Algunas
especificaciones para el empleo de cada tipo de herramienta son enlistadas en la Tabla 3.1.

Tabla 3.1 Muestreadores utilizados a través de una sarta de perforacion (Chaney, 1991)

COMPLEJIDAD PESODEL ~ METODO  POSICIONAMIENTO DE  TIRANTEDE  -ROFUNDIDAD

NOMBRE Y PROPIETARIOS = "ne| EQUIPO  EQUIPO  OPERACIONAL LA EMBARCACION AGUA,m B0 &L PISO
Percu5|_on con cat_)le guia/ Simple Ligero MUDS Preciso 600 (2,000 ft) Total
Varios disponibles
Barril con nicleo presurizado . . .
/ Texas A & M Complicado Ligero MUDS Preciso 135 (450 ft) Total
Muestreador de pist6n . . . L
hidraulico (HPC-15) / Scopps Simple Ligero MUDS / SDS Preciso Sin limite 195 (650 ft)
Muestreador tipo candado . . . L Lo
(Latch-in) / MEI y Otros Simple Ligero MUDS / SDS Preciso Sin limite Sin limite
Pez espada (Swordfish) / . . .
McClelland Complicado Ligero SDS Preciso 540 (1,800 ft) Total
Muestreador por cable Simple / . .
(Wipsampler) / Fugro Promedio Ligero SDS Preciso 1,500 (5,000 ft) Total
Pistén muestreador / Fugro Promedio Ligero SDS Preciso 1,500 (5,000 ft) Total
Muestreador por presion . . .
ambiental (APS) / Fugro Complicado Ligero SDS Preciso 1,500 (5,000 ft) Total
Rayo punzante (Stingray) / Complicado Pesado SDS Preciso 900 (3,000 ft) Total

McClelland
MUDS: Sarta de perforacién sin compensar su movimiento.
SDS: Sarta de perforacién compensando su movimiento.
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3.4 Tipos de muestreadores utilizados dentro de una sarta de
perforacion

3.4.1 Muestreador por percusion con cable guia (wire-line)

Esta es la técnica de muestreo mas comunmente utilizada y desarrollada en el Golfo de México para
la investigacién en los afios 60’s considerada como un parteaguas porque puede ser empleada con la
sarta de perforacion sin compensar su movimiento. El procedimiento se ilustra en la Fig. 3.11. Un tubo
muestreador (barril) de pared delgada (tubo shelby) de 75 mm de diametro se introduce dentro del
suelo bajo el fondo del sondeo para recuperar suelos cohesivos (Fig. 3.12), golpeandolo con un
martinete deslizable que va unido al muestreador, cuyo peso oscila entre 80 y 130 kg dejandolo caer
libremente desde una altura entre 1.5 m y 3.2 m empleando un cable guia, la herramienta puede ser
modificada con un adaptador de cabeza para emplear a varios barriles como el de pared partida (split-
barrel) de 6.35 cm (2.5”") de diametro para recuperar suelos granulares. El mayor inconveniente de
este tipo de muestreadores es la alteracién causada por la percusion (Hvorslev, 1949), otro es que los
perforistas experimentan problemas en controlar la ejecucion del sondeo del muestreador en aguas
profundas (DeGroff, 1985). En particular, el peso del cable guia llega a ser tan grande en comparacion
con el peso deslizable que la penetracion del muestreador y su posicion son dificiles de apreciar.

Lodos de

_— perforacion
P Muestreador con

cable guia

]G.Qm

Lecho marino

i Tubo de pared

Tubo de perforacion Hueco
(@=75cm) - delgada
(@ =17.8 cm) (Dext = 6.4 cm)
Barrena con
cuchillas 0.6 m [ i
1) PERFORACION 2) ANTES DEL 3) MUESTREO
MUESTREO

Figura 3.11 Etapas para el muestreo con cable guia (Sullivan, 1978)

A principio de los afios 80’s, estos muestreadores se mejoraron mediante una operacién hidraulica
empleando un muestreador de pistén con cable guia, substancialmente se recuperaron muestras de
mejor calidad especialmente para suelos blandos, en este caso es necesario emplear la sarta de
perforacion estabilizada para prevenir el movimiento vertical.

Varios investigadores evaluaron los efectos que tienen los muestreadores por percusién con cable
guia y por empuje en las propiedades del suelo. Por ejemplo, Emrich (1971) comparé la resistencia al
esfuerzo cortante y concluyo que por percusion anda alrededor de entre un 20 a un 50% menor que
con el muestreo por empuje.
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Sullivan (1978) estudi6 el efecto del muestreo de percusién en los depdsitos de suelo del Mar del
Norte, determinando que las muestras obtenidas por percusién no tienen un efecto de deterioro en la
resistencia al cortante pero adversamente influyen en el comportamiento esfuerzo-deformacion.

6.35cm
(22")
5.40 cm — £
@
305 cm 5.71cm
B (10 ft) @)
7.62cm © Martinete
(3"
Cilindro b
(Liner) o
305 cm

60.96 cm / 305 cm 10 ft
(24" (10 ft) aom

Cilindro muestreador

L— (Liner-simpler) 7.62cm ||
@) | 5.71cm
5.08 cm 60.96 cm 2%
" (24") Muestreador

Figura 3.12 Muestreador por percusion con cable guia (Ontafion y otros, 1980)

3.4.2 Muestreador por empuje tipo candado (latch-in push) DeGroff

Son relativamente recientes, consisten de un mecanismo de candado que se extiende mas alla de la
barrena de perforacion (Fig. 3.13). Es necesario perforar hasta la profundidad del muestreo y
posteriormente enterrar el tubo muestreador empleando el peso de la sarta. Después el tubo
perforador es levantado y el tubo muestreador extraido del suelo. El mecanismo de candado (latch-in)
es liberado y el muestreador es recuperado con el cable guia. Este tipo de muestreador ha sido usado
exitosamente con movimiento compensado. Pruebas comparativas de resistencia indican que las
muestras por empuje son superiores en calidad a las muestras obtenidas con el muestreador por
percusion con cable guia.

(a) (b)

Cable-guia

Tuberia de
perforacion

Mecanismo tipo
candado (latch-in)

Tubo muestreador

Bisagras
de pared delgada

mecanicas

Barrena

Figura 3.13 Operacion con el muestreador tipo candado (lanch-in push)
(Campbell y otros, 1982)
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Aunqgue el muestreador es a veces usado con la sarta de perforacién sin compensar su movimiento, el
éxito de recuperar muestras de alta calidad depende de operar en condiciones de minimo oleaje; de lo
contrario, se corre el riesgo de que al moverse la embarcacién simultdneamente con la sarta, puede
ocasionar que el perforista no pueda recuperar el muestreador antes de que sea doblemente
empujado o doblado. Esta herramienta emplea Unicamente partes mecanicas y es usada sin dificultad
hasta tirantes de agua de los 960 m (3,000 ft).

3.4.3 Pistén hidraulico de nucleos (hydraulic piston corer)

Los principios de la herramienta son similares al pistbn muestreador de tierra de Osterberg y puede
utilizarse en aguas profundas (mayores a los 2,000 m), como se muestra en la Fig. 3.14. Consiste de
un piston hidraulico fijo interior ensamblado en un barril muestreador exterior. Antes del muestreo, el
barril exterior es cerrado en posicién con la canastilla justamente debajo de la cabeza del piston.

Longitud: 11 m colapsado
y 15.25 m extendido.

Sellado estacionario superior Carrera (stroke)

de4.6m

Sello estacionario

Pistén viajero
J \ L

Orificio viajero
Tubo muestreador
Puerto amortiguado

Cabeza del pistén

‘ ARSI Lecho marino
estacionario %

ZIE

Figura 3.14 Piston hidraulico de nicleos (Larson, 1981)

Para el muestreo, la herramienta se baja con la sarta de perforacion sin compensar su movimiento y la
presion del fluido de perforacion se incrementa contra un sello estacionario y un pistén viajando en un
barril (sacamuestras) de 6.35 cm (2.5”) de didmetro. Cuando la presion se aproxima a 1,500 psi
(10,350 kPa), el broche cortante y el barril externo son empujados rapidamente dentro del suelo
durante unos dos segundos, después la muestra se recupera en cubierta, generalmente es de buena
calidad y de una longitud hasta de 4.5 m (14 ft).

3.4.4 Barril de ntcleo presurizado (pressurized core barrel)

Es un muestreador relativamente nuevo creado con propdsitos geoquimicos operado mediante cable
guia, es el indicado para recolectar sedimentos con gas y mantenerlos a la presion a la que han
estado sometidos in situ, previniendo que el gas disuelto y libre se expanda dentro del espécimen del
suelo recuperado (Zuidberg y otros, 1984). La expansion del gas puede causar alteracion en el peso
especifico, el grado de saturaciéon, comportamiento esfuerzo-deformacion y resistencia del suelo. La
herramienta tipica tiene dos secciones: 1) una parte inferior donde la muestra es almacenada y 2) una
seccién superior que encierra el sistema hidraulico y de control.
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Durante el muestreo, el tubo muestreador es extendido hidraulicamente mas alla de la parte inferior de
la herramienta para tomar la muestra de suelo y después recuperarla dentro del barril. El extremo
inferior del barril es sellado con la valvula de bal6n y recuperado a superficie con el cable guia.

Hay algunas limitaciones con el barril muestreador, por ejemplo, las herramientas actuales son
disefiadas para una profundidad de 320 m (1,000 ft) y las pruebas de laboratorio estan limitadas a la
presién equivalente a 72 m (225 ft). Consecuentemente, las muestras de suelo recuperadas a una
mayor presién experimentan un esfuerzo relevador durante la prueba. Varias compafiias han
desarrollado barriles de nudcleos presurizados para recolectar muestras de suelo para andlisis de
fluidos residuales en estudios de reservas petroliferas, pero el gran diametro del muestreador evita su
uso con sartas de perforacion de 12.7 cm (5%) y la calidad de la muestra es pobre para propdsitos
geotécnicos.

3.45 Muestreadores pararoca

Muestreadores con fines geotécnicos para roca fuera de costa pueden ser agrupados dentro de cuatro
tipos: 1) el sistema de nucleo con cable guia marino utilizando el barril de nicleo Christensen, que es
para rocas muy competentes; 2) el segundo tipo de sistema “piggyback”, usa el equipo muestreador
estandar Longyear y otro el de la perforadora Diamec 250 de ndcleos, siendo muy similares a los de
tierra; 3) Operacién con buceo mediante sistemas de nucleos en aguas poco profundas; y 4)
operacion remota (ROV), sistema para aguas profundas que son autocontenidas o adheridos a un
semisumergible, que actualmente no son comerciales por su alto costo. La perforacién Diamec 250 de
nacleos, es un equipo de perforacion ligero que se maneja a una alta velocidad, teniendo una gran
automatizacion en el manejo de la sarta de perforacion, corta las muestras a 35 mm de diametro.
Tiene la capacidad para muestreo de materiales mas blandos, tales como rocas calcareas, que
también pueden ser manejadas con facilidad por el sistema Longyear. Una alternativa interesante del
tipo 3 es que mediante personal de buceo y usando una campana, el equipo de perforacién rotatorio
se ha operado para obtener nicleos de rocas del piso marino entre Nueva Escocia y Newfoundland.

35 Pruebas in situ

Desde 1968, debido a la creciente dificultad para obtener muestras inalteradas de buena calidad de
suelos marinos a medida que el tirante de agua aumenta, se empezaron a desarrollar las pruebas in
situ que permitieron la interpretacién cualitativa y cuantitativa de los perfiles del suelo y de sus
propiedades mecanicas, evitando problemas asociados con la alteracion del muestreo por la
presencia de gas.

Las técnicas de pruebas in situ mas ampliamente usadas son las pruebas de cono eléctrico, con
veleta remota y con presurimetro. Estas técnicas junto con otras menos frecuentes seran
mencionadas posteriormente.

Para obtener las propiedades mecanicas de los suelos, se empez6 con las pruebas de veleta, siendo
Ehlers y otros (1980) los que aportaron las primeras correlaciones de los resultados de esta
herramienta para evaluar la resistencia al corte del suelo. Este proceso se normalizé con apoyo de
adelantos tecnoldgicos.

De cualquier manera, no debemos olvidar que aunque las pruebas in situ llevadas a cabo en
condiciones Optimas nos proporcionan parametros del suelo (que mediante correlaciones se pueden
inferir propiedades mecanicas), el muestreo mediante la perforacién se mantiene como indispensable
para su identificacién y analisis. Por lo expuesto, se puede deducir que las pruebas in situ y el
muestreo resultan complementarios.

Hay dos sistemas principales para realizar las pruebas in situ: a través de la sarta de perforacion y
desde una plataforma tetraédrica en el fondo marino, ilustrado en la Fig. 3.15.
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el lecho marino

A través de la sarta
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Figura 3.15 Sistemas de apoyo empleados para las pruebas in situ (Briaud y Meyer, 1983)

Se puede emplear tanto la sarta sin compensar su movimiento o una sarta de perforacion estabilizada,
anteriormente fueron mencionadas las ventajas y las desventajas de cada una de ellas.

La plataforma tetraédrica son estructuras que descansan en el piso marino y se conectan por cables
flexibles a la embarcacion. Ellas no proveen la capacidad de perforaciéon pero pueden proveer hasta
20.4 t (200 kN) de empuje. Dos ejemplos de tales plataformas son el Stingray de McClelland y el
Seacalf de Fugro que fueron mencionadas para llevar a cabo la estabilizacion vertical de la sarta de
perforacion. Ademas, se consideran otras unidades que pudieran ser empleadas para el mismo fin:
Swordfish de McClelland (Meyer y otros, 1982), el Seasprite de Fugro y el Wison de Fugro (De Ruiter,
1975).

3.5.1 Pruebas con cono eléctrico (CPT)

Para llevar a cabo este tipo de pruebas, se emplea el cono eléctrico o piezocono (Fig. 3.16), utilizado
en el Mar del Norte desde principios de los afios 70’s por los consultores de Fugro Cesco. Este equipo
registra eléctricamente de manera continua la respuesta de una celda de carga que esta relacionada
con la fuerza resistente ofrecida por su insercion en el suelo.

Celda medidora de la

= resistencia de punta del
Cable de mediciones cono

/ Cono
g
/ ™~

Filtro

o

Celda medidora de la
resistencia por friccion

Figura 3.16 Cono eléctrico (De Ruiter y Richards, 1983)

La apropiada interpretacion de resultados permite determinar la estratigrafia del suelo, su clasificacion,
la compacidad relativa (depdsitos de arena), resistencia, rigidez, permeabilidad, coeficiente de
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consolidacion, presion intersticial; ademas la friccidn lateral y capacidad de carga final en pilas. En la
seccion 5.4.1 se daran mas detalles al respecto.

La prueba de penetracién de cono se puede llevar a cabo utilizando Unicamente una sarta de
perforacion estabilizada o mediante una plataforma tetraédrica en el piso marino, teniéndose ventajas
con ésta Ultima por incrementar la velocidad, exactitud y calidad de los ensayes. La Fig. 3.10 ilustra la
operacion con el sistema Stingray para la pruebas de cono de 10 cm? (Sullivan, 1980). La penetracion
vertical es a raz6n de 20 mm seg'1 hasta los 5 m de longitud de la barra o cuando se presenta el
rechazo.

La Fig. 3.17 muestra el equipo Wison desarrollados por Fugro, operado desde el fondo de la sarta de
perforacion y recuperando la herramienta mediante el método de cable guia. Este sistema se
engancha dentro de la barrena, para proveer la reaccién (que raramente excede de 3.6 t-30 kN).
Recientes versiones de este equipo emplean anclas en la sarta de perforaciéon con lo que queda
sujeto contra las paredes del sondeo. Es necesario que la sarta de perforacién penetre a la
profundidad requerida antes de que la prueba de penetracion de cono sea llevada a cabo.

Cable de izaje

Cable eléctrico
Manguera con presion
hidraulica

@/ ~——— Sarta de perforacion

Varilla abierta

/3 Seguros de palanca

% %% Vélvula de deslizamiento

Abrazadera

Valvula con sensores para:
~— Seaclam

—] -Presion de inflado
-Penetracién del cono
-Empuije en el cono
Pist6n hidraulico con
carrerade2 my
empuje de 3 t.

Cono eléctrico

Ancla de la sarta de perforacion:
-Desenflada, diametro de 19 cm (7.5")
-Inflada, didmetro de 33 cm (13") maximo
-Longitud inflada 101.6-127 cm (40-50")

Figura 3.17 Equipo de prueba Wison (Fugro B. V. Ltd) (Poulos, 1988)

La informacion captada por el cono es transmitida a un sistema de computo localizado en la
embarcacion donde son monitoreados, grabados y graficados en tiempo real. De Ruiter (1982)
describe sensores que son incorporados en el cono eléctrico para la medicion de temperatura,
densidad, dilatancia, etc.

41



METODOS DE EXPLORACION DE LOS SUELOS MARINOS

3.5.2 Pruebade veletaremota

Esta prueba se realiza principalmente para obtener el valor de la resistencia al corte en condiciones no
drenadas, S, de suelos cohesivos hasta de 1.96 kg cm? (192 kPa); sin embargo, es mayormente

utilizada como una herramienta para determinar la respuesta lateral del suelo. Debido a su disefio, su
uso esta restringido exclusivamente a las arcillas blandas como las del Golfo de México, en el caso del
Mar del Norte no desarrollaron esta prueba dado que ahi predominan los suelos granulares. Las
pruebas de veleta son las mas sencillas de las pruebas in situ costa afuera, en que la misma
herramienta es en si sencilla y puede ser usada con cualquiera sarta de perforaciéon sin compensar su
movimiento o sarta de perforacién estabilizada o con una plataforma tetraédrica. La veleta remota de
McClelland (Ehlers y Babb, 1980), se muestra esquematicamente en la Fig. 3.18, un cable guia
acerado con cableado interior se opera mediante un malacate, para proveer el mecanismo para su
manejo dentro del tubo de perforacion y transmitir la energia eléctrica para la operacion electronica
para controlar la insercion y torsion de la veleta. La prueba de veleta se efectla a través del tubo de
perforacion y eléctricamente se extienden las bisagras (pawls) debajo de la barrena. El peso de la
sarta de perforacién ayuda para empujar la veleta.

Poleas para el manejo
del cable

Cable multiconductor

Seccion compensadora reforzado

de movimeinto

Anillo eléctrico
giratorio

Bisagras
- Sistema de rotacion

de cuchillas y medicién
/ de torque (adentro) ‘ ‘

-——— Reaccion  gajidas digitales

Malacate

Herramienta

Equipo de control
de superficie

ﬂ - Tuberia de |:|

o Grabadoras
perforacion -
analdgicas

Figura 3.18 Operacion de la Veleta Remota (Ehlers y Babb, 1980)

La veleta remota cominmente tiene un diametro de 6.5 cm, controlada y activada eléctricamente, pero
existen de diferentes diametros y longitudes, se utiliza principalmente para arcillas de consistencia
blanda a media, hincandola un metro y haciéndola girar a razén de 50 a 150 grados por minuto hasta
alcanzar la falla del suelo. Se emplea utilizando el mismo avance de la sarta de perforacion y de ser
necesario alternando con el CPT y muestreo haciéndola descender mediante el cable guia. Los datos
de la veleta remota (grados y torsion) se muestran en tiempo real en una computadora personal al
igual que con el CPT, se monitorean las pruebas de resistencia al corte.

Para obtener registros continuos de CPT y veleta remota en los primeros metros del lecho marino es

necesario realizar otro sondeo adicional e independiente de la perforacion principal de donde se estan
obteniendo las muestras, recomendandose no excederse de un radio de 5.0 m.

3.5.3 Presurimetro (pressuremeter)

El presurimetro se ha usado fuera de costa por varios afios ganando aceptacibn como un equipo
importante para pruebas marinas in situ. La prueba consiste en una sonda cilindrica dentro del suelo
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gue mide la presién necesaria para expandir la sonda y registrar el cambio del volumen o diametro de
la probeta; con estos datos, es posible deducir las caracteristicas de esfuerzo-deformacion del suelo
(Wroth, 1984). La prueba presurizada convencional se lleva a cabo en perforaciones de importancia
(Menard, 1957), consistiendo en inyectar, empujar y vibrar una sonda dentro de las arenas o arcillas
blandas. La técnica de instalacion puede causar una alteracion significativa y cambiar los esfuerzos en
el suelo circundante y conducir a pardmetros inadecuados o irrelevantes; sin embargo, estos
inconvenientes no han impedido el desarrollo del presurimetro costa afuera (Brucy y otros, 1982).

Las herramientas disponibles pueden ser utilizando una sarta de perforacidon estabilizada o una
plataforma tetraédrica. La presion en la sonda incluye la medicién de la presion hidrostatica en el
sondeo y la resistencia del suelo; por lo tanto, cuando se realizan ensayos en aguas profundas, la
sonda del presurimetro debe compensarse con la presion para una medicion mas precisa.

El equipo descrito por Le Tirant y otros (1981) tiene tres componentes esenciales: un médulo auto-
sondeo, un médulo de manejo y un médulo de medicion. Esto es soportado por una estructura
colocada en el fondo del mar, puede ser usado en profundidades hasta de 300 m y lograr
penetraciones alrededor de los 60 m bajo el lecho marino. La Fig. 3.19 muestra una secuencia de la
prueba tipica, que involucra siete etapas:
1. Penetracion de la sonda dentro del suelo;
2. Expansién del obturador cuando se alcanza la profundidad requerida;
3. Penetracion del médulo de medicién, registra la reaccion del gato mediante el obturador en las
paredes del sondeo;
4. Desinflado del obturador;
5. Avance del obturador por el gato de doble accion
6. Prueba del presurimetro, que consiste en expandirlo a una velocidad constante, registrando la
presion y el volumen;
7. Desinflado del presurimetro y retorno al paso 1.

Alimentacion y conexiones

Médulo de manejo . L L
(empaquetador)

Celda de manejo E l

Médulo de medicién

Médulo muestreador

1 2 3 4 5 6 7

Figura 3.19 Secuencia de una prueba tipica con presurimetro (Le Tirant y otros, 1981)
3.5.4 Otras pruebas

Otra variedad de pruebas o ensayes, ademas de las ya descritas se emplean para obtener
informacién cuantitativa o cualitativa de suelos marinos, por mencionar algunas:

Registros Gamma.

Los registros gamma involucra la medicion de los niveles de radioactividad natural en el suelo, siendo
de utilidad para la clasificacion del suelo. Una vez que el sondeo se llevo a la profundidad requerida, la
sonda de medicion se baja hasta el fondo, se toma el registro y posteriormente se recupera a una
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velocidad constante. Algunas técnicas radiactivas en funcion de medir la dispersion de los rayos
gamma, permiten evaluar la porosidad del suelo y conocer la densidad volumétrica del suelo. Estos
métodos contemplan el uso de fuentes radioactivas, que son costosas y demandan una precaucion
especial para su manejo. Ademas, el espacio anular exterior que pudieran abarcar con la radiacion es
desconocido, conduciendo a que la determinaciones de la porosidad y de la densidad que no sean
exactas (Andresen y otros, 1979).

Técnicas geofisicas.

Las técnicas geofisicas, a través de mediciones de la velocidad de ondas sismicas, transmisién
eléctrica e impedancia acustica, permiten la definicion de las fronteras y la distribucién de los
sedimentos. Pueden ser identificadas claramente bolsas de gas, asi como delgadas capas de arcillas
basandose en las sefales retornadas y registradas. Datos similares son obtenidos mediante sondeos
“downhole”, “uphole” y “crosshole”. De importancia particular es la medicién de la velocidad de la onda
de corte, que esencialmente depende de la rigidez de la estructura del suelo y que permite evaluar la
anisotropia. Las principales propiedades de ingenieria que pueden deducirse de mediciones sismico-
acustica son el modulo de rigidez al cortante, compresibilidad unidimensional y permeabilidad. En la
determinacién de valores de médulo de rigidez al cortante para disefio geotécnico, es necesario
aclarar que aplica Unicamente para deformaciones angulares extremadamente pequefias

(107<y,, (%)<107).

Prueba de placa de carga.

El propésito principal de las pruebas de placa es para conocer las deformaciones que sufrird un suelo
ante la accion de una carga para cuantificar asentamientos y capacidad de soporte de las
cimentaciones. La limitacién principal de las pruebas de placa de carga es que Unicamente ensaya al
suelo a una profundidad de 1 6 2 didametros debajo de la placa. Por lo tanto, para obtener el perfil
vertical, las pruebas de placa necesitan llevarse a cabo a varias profundidades. Andresen y otros
(1979) reportaron que tales pruebas se efectuaron en tres localizaciones en el Mar del Norte,
utilizando un sistema Seacalf para cargar las placas. Estas pruebas se aplicaron en sedimentos
calcareos cementados del arrecife noroeste de Australia.

Dilatdmetro Marchetti (Dilatometer).

El dilatdbmetro creado por Marchetti, es otro tipo de sensor esfuerzo-deformacion que es similar al
presurimetro, fue desarrollado en Italia en 1980 y consiste de una hoja delgada con una membrana
expandible de acero delgada en una cara. La hoja es empujada verticalmente dentro del suelo entre
10 a 20 cm a una velocidad constante, la penetracién es suspendida y para ejecutar la prueba es
expandiendo la membrana flexible. La interpretacién de los datos permite conocer informaciéon del
suelo tal como la resistencia al esfuerzo cortante, su rigidez y la historia de esfuerzos a la que ha
estado sometido. Este método es empleado en Estados Unidos y Canada en aguas poco profundas.

3.6  Muestreo para el laboratorio

3.6.1 Manejo, envolturay etiquetado

Los factores que pueden contribuir a la alteracién de muestras provenientes del subsuelo marino son:
1. Cambio de la presion de intersticial y los esfuerzos efectivos por el tipo de muestreo. El
estado de esfuerzos puede ser cambiado desde el estado anisotrépico a un isotrépico.
2. La expansion volumétrica y de los gases provenientes de la solucion debido a la liberacién de
la presion hidrostatica.
Degradacion bioldgica de las muestras organicas durante el almacenaje a largo plazo.
Degradacion y destruccién de cementantes débiles debido a la perturbacién.
Particulas fracturadas en los carbonatos durante el muestreo y al liberar el exceso de agua.

arw
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A continuacién se presenta un procedimiento mediante diagrama de flujo considerando los pasos
tipicos utilizados para el manejo, almacenaje y preparacion de muestras inalteradas de sedimentos
marinos después de que fueron extraidas (Fig. 3.20):

‘ Muestreo del suelo costa afuera ‘

‘ Recoleccion de muestras con equipo de perforacion ‘

Cajas para
muestras

Muestras en tubos

‘ Empaquetado y etiquetado ‘

Empaque

para e‘:nvio

OPERACIONES

OPERACIONES

EN TIERRA

Almacenaje

Preparacion de muestras para
pruebas de laboratorio

Pruebas de laboratorio: pruebas de consolidacion,
pruebas de resistencia al esfuerzo cortante, pruebas
ciclicas, etc.

Figura 3.20 Muestreo y su preparacion para el laboratorio en tierra (Chaney, 1991)

Davis y Poulos (1967) encontraron que el efecto de la redistribucion de esfuerzo puede ser del mismo
orden que aquellos asociados con la alteracion mecanica. De nuevo, los parametros de deformacién
(particularmente moédulos en condiciones no drenadas) fueron méas sensitivos a esta forma de
alteracion que la que fue en la resistencia al corte. Sugiriendo Bjerrum (1973a) que los efectos de
alteracion pueden ser reducidos considerablemente por reconsolidacion de la muestra a las
condiciones de esfuerzos in situ. Ladd y Foott (1974) argumentaron que el mejor procedimiento debe
ser reconsolidando la muestra a esfuerzos cuyos valores exceden a los valores in situ, pero
manteniendo la misma relacién de sobreconsolidacion y esfuerzos efectivos. Considerando que el
suelo exhiba un comportamiento normalizado, el “SHANSEP” (Historia de Esfuerzos y Propiedades
Ingenieriles en Suelos Normalizados) puede aplicarse para determinar los pardmetros requeridos.

Por otro lado, Young y otros (1983) proponen que las muestras deben ser extraidas del tubo
muestreador mientras permanecen a bordo por las siguientes razones:
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= Las arcillas sobreconsolidadas necesitardn una mayor fuerza de extraccién con el tiempo, lo que
pudiera ocasionar deformaciones no deseadas.

= La extraccién permitird realizar algunas pruebas indice, se evaluara calidad de la muestra y se
definird mejor la estratigrafia. De ser necesario se podran obtener otras muestras antes de perforar el
siguiente intervalo de muestreo o de abandonar el sitio.

En contraste, Hvorslev (1949) recomienda conservar la muestra en el tubo para evitar perturbaciones
causadas por remocion y manejo de muestras sin proteccion bajo condiciones adversas en el campo.
Young y otros (1983) también indican que la perturbacién resultado de la extracciébn puede ser
reducida incrementando el didmetro y su longitud y desechando las zonas afectadas de la muestra.

Andresen y otros (1979) establecieron que la practica normal es extraer las muestras a bordo. Sin
embargo, los suelos no cohesivos o arcillas blandas, es mejor mantenerlos en el tubo muestreador,
también recomiendan que el espécimen de prueba para uso en tierra deba ser identificado y
empacado en laminas delgadas de plastico, después en papel aluminio y por ultimo sumergirlos en
cera.

La mayoria de los investigadores de laboratorios de universidades y gubernamentales obtienen
muestras de sedimentos marinos en tubos plasticos mediante un barril metalico. Este tubo plastico es
fabricado de celulosa (cellulose acetate butyrate CAB). Los estudios de Keller y otros (1961)
mostraron que el CAB tiene una pobre retencién de agua y es preferible el uso de un poliéster como el
cloro de polivinil (polyvinyl choride). La técnica para cortar el tubo plastico, incluye entre otras, una
cuchilla rotatoria de acero inoxidable, un cortador manual (Dremo Drill 0 similar), una tabla para cortar
con un serrucho o un alambre caliente para derretir el plastico (Tirey, 1972).

Antes de que los nlcleos sean ensayados en un laboratorio en tierra, se recomienda tomar
radiografias mediante rayos X, para identificar las zonas de alteracion, capas de diferentes materiales
(especialmente arenas) y si tienen guijarros, nédulos o conchas (Lambert y otros, 1981; ASTM D
4452, 1987a).

3.6.2 Almacenaje

Los especimenes a los que sea necesario realizarles pruebas: triaxiales, permeabilidad, consolidacion,
etc., se envian a un laboratorio en tierra. Las muestras seran seleccionadas a bordo; si ya fueron
extraidas del tubo de pared delgada, deberan envolverse en plastico seguido de papel aluminio y
después colocadas en un contenedor cilindrico para prevenir la pérdida de agua. Los contenedores
seran fabricados de carton, rellenos con cera microcristalina y tapados o sellados con cinta plastica.
En contraste, si la muestra estd4 aun en el tubo, entonces los extremos seran sellados con tapas de
caucho y cinta plastica y después sumergidos en cera. Young y otros (1983) advierten que al utilizar
cera excesivamente caliente puede conducir a la evaporacion del agua o secado, provocando cambios
en la presion de poro (intersticial). Arman y McManis (1976) recomiendan el uso de bolsas de
polietileno y aluminio en vez de cera.

Las muestras contenidas en un tubo metalico delgado o en un tubo de plastico son generalmente
almacenadas verticalmente (Lambert y otros, 1981) aunque hay al menos un reporte de almacenaje
horizontal (Almagor y Wiseman, 1977). La principal ventaja del almacenaje vertical es que preservan
la orientacion de los esfuerzos naturales mientras que las desventajas son: 1) que se produce la
consolidacion de la muestra si hay una perturbacion o drenaje del agua en forma importante y 2) que
los nucleos tienden a ser inestables a menos que se sujeten con algun soporte 3) la superficie de los
sedimentos blandos puede fluir dentro de los vacios, produciendo una zona remoldeada (Winters,
1987). En contraste, el almacenaje horizontal de nucleos tiene menos esfuerzo vertical efectivo y
tienden a consolidarse menos bajo su propio peso. Si se asientan, se genera un espacio abierto a lo
largo de la parte superior. En resumen, el almacenaje vertical es probablemente mejor pero el
horizontal suele ser el mas practico.
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Si las muestras se almacenan horizontalmente, se debera anotar en el informe y aislarlas para
protegerlas de vibraciones y choques que perturben la estructura de los sedimentos (ASTM D4220,
1987h).

Muchos laboratoristas de suelos estan de acuerdo que las pruebas deberan realizarse tan pronto
como se obtenga la muestra, aunque no todos estan de acuerdo que tan pronto. Los estudios indican
que si las muestras no son apropiadamente selladas, algunos efectos de “afiejamiento” pueden ocurrir
y alterar la fisicoquimica y las propiedades mecanicas de la arcilla, alin si no hay una aparente pérdida
de contenido de agua con el tiempo (Lessard y Mitchell, 1985). Trabajos recientes realizados por La
Rochelle y otros (1986) mostraron que si se previene que el aire alcance la superficie de la arcilla
durante el almacenaje mediante el uso de hojas de plastico sumergidas en cera, no debe de ocurrir la
alteracion con el tiempo. Un resumen de estudios de almacenaje se presenta en la Tabla 3.2. Young y
otros (1983) recomiendan pruebas dentro de los primeros 7 dias, aunque entre 30 a 45 dias de
almacenaje pudiera no ser tan perjudicial.

Tabla 3.2 Resumen de estudios de almacenaje de muestras (Chaney, 1981)

TIEMPO DE ALMACENAJE RESULTADOS REFERENCIA

Aproximadamente cambia en un 20% la

10-20 dias . . o .
resistencia y la presién a la que estuvo sujeta.

Arman y McManis (1976)

No cambia la resistencia al esfuerzo cortante
7.5 meses Hagerty (1974)

para muestras almacenadas con humedad.
10% de pérdida en la resistencia sellada con

1afo 37 mm de cera.

Broms (1980)

1.5 afios Decrece la resistencia al corte. Bozozuk (1971)

No cambia la resistencia ni los limites de
3 afios Atterberg para muestras envueltas en hojas La Rochelle y otros (1986)
plasticas sumergidas en cera.

El almacenaje de los especimenes debera ser en un lugar a una temperatura de entre 2 a 5°C para
prevenir el crecimiento de bacterias y cambios quimicos, lo anterior lo recomiendan algunos
investigadores como Lambert y otros (1981); Rau y Chaney, (1988). Estudios comparativos involucran
pruebas de resistencia de muestras refrigeradas y no refrigeradas mostrando resultados
contradictorios. Dos estudios (Hagerty, 1974; Broms, 1980) reportaron que no hay efecto de la
temperatura de almacenaje sobre la resistencia al corte, mientras que un estudio por Lee (1973)
concluy6 que el almacenaje a temperatura ambiental por un afio reduce la resistencia al corte en
aproximadamente 25%. No obstante, de ser necesario el almacenaje refrigerado es mas conveniente
con respecto a un almacenaje al medio ambiente, descartando el congelamiento bajo toda
circunstancia ya que altera estructuralmente a la muestra.

3.7 Pruebas de laboratorio

Las pruebas de laboratorio en muestras de suelo recolectadas generalmente se llevan a cabo en dos
etapas: la primera se realiza a bordo de la embarcacion con el fin de tomar decisiones inmediatas
antes de verse afectada la calidad de la muestra debido al tiempo y al transporte. Si por observacion,
las muestras carecen de valor, entonces muestras adicionales se pueden obtener reperforando con un
gasto minimo. La segunda etapa se lleva a cabo en un laboratorio en tierra cuyo objetivo es afinar y
complementar la informacion de las pruebas estaticas de campo, requiriéndose de mayor tiempo para
su ejecucion y de un medio mas estable (con respecto a una embarcacién). También dentro de esta
etapa se ejecutan los ensayes dinamicos para analizar la reaccién del suelo ante cargas ciclicas
(capitulo 6).
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Las pruebas a bordo se llevan a cabo aproximadamente en el 25% de las muestras recolectadas,
debiendo seleccionar y conservar el material suficiente para realizar las pruebas de laboratorio en
tierra (Sullivan, 1980).

Con los resultados de las dos etapas de pruebas, se elaboran varios informes de manera parcial, con
lo que se determinan los parametros de disefio, capacidad de carga para diferentes tipos de
cimentacion, se indica el comportamiento del suelo-estructura, se delimitan zonas de posible licuacién
y socavacion y se dan las recomendaciones necesarias para su aplicacién. En materiales arcillosos, si
se espera una alteracion mayor a la normal o es aparente a simple vista durante la inspeccion en el
laboratorio, los métodos de las pruebas normalizadas “SHANSEP” son recomendados por Ladd y
Foott (1974) para estimar las condiciones in situ.

3.7.1 Pruebas de laboratorio en campo

Las pruebas en campo que se ejecutan a bordo estan planeadas para llevar un control de la
profundidad del sondeo. Esto se logra graficando simultdneamente a la perforacion, el perfil
estratigrafico y calculando la capacidad de carga del suelo.

En el laboratorio de campo se incluyen las siguientes pruebas:

Pruebas indice: Clasificacion visual y al tacto, Limites de Atterberg, Clasificacion SUCS, Contenido de
Agua, Peso Volumétrico, Densidad de Soélidos, Grado de Saturacién, Granulometria, Relaciéon de
Vacios, Compacidad Relativa y Reaccién al Acido Clorhidrico.

Pruebas de Resistencia: Resistencia al corte por medio de Torcometro, Resistencia con Penetrémetro
de Mano (o de bolsillo), Resistencia con Veleta Miniatura y Remota, Resistencia a la compresion
simple, Pruebas de compresion triaxial no consolidadas-no drenadas (UU).

Cuando se extrae la muestra del tubo muestreador se realiza la descripcién visual-manual de color,
plasticidad, tamafio de grano, consistencia, olor; ademas, del porcentaje de la muestra recuperada el
conteo de golpes cuando el muestreo es con un martinete con cable guia. El contenido natural de
agua y la determinacion de la densidad de sdlidos se hace en la mayoria de las muestras de arcillas,
mientras las pruebas de tamizado son ejecutadas en las muestras de arenas seleccionadas para
determinar la distribucion del tamafio del grano. Para suelos arcillosos, la resistencia al corte en
condiciones no drenadas se obtiene mediante pruebas de compresién no confinadas o pruebas
triaxiales no consolidadas no drenadas. Una estimacién de la resistencia al corte puede ser mediante
las pruebas de laboratorio de veleta, de cono y el penetrometro de mano.

3.7.2 Pruebas de laboratorio en tierra

Una amplia variedad de ensayes de laboratorio en tierra pueden ser llevados a cabo en muestras de
suelo marino, dividiéndose en los siguientes:

- Clasificacién y pruebas geolédgicas

- Pruebas de permeabilidad

= Pruebas de compresion unidimensional (odémetro)
= Pruebas triaxiales para obtener:

Propiedades de resistencia estética
Comportamiento estatico esfuerzo-deformacion
Respuesta bajo carga ciclica
- Pruebas de corte simple
= Prueba de la columna resonante para conocer caracteristicas dinamicas.

Otros ensayes mas sofisticados requeridos bajo circunstancias especiales sin ser considerados de
rutina son: pruebas “triaxiales verdaderas" (true triaxial test) (Saada y Townsend, 1981), pruebas de
corte torsional (Lade, 1981), pruebas cilindricas huecas (Saada y Townsend, 1981) y pruebas de corte
interfase (interface shear test) (Johnston y Lam, 1984).
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3.8

Comparacion entre estudios de laboratorio, in situ y analiticos

La prediccion de las propiedades de los sedimentos marinos mas confiable pudiera ser una
combinacién de estudios de laboratorio, pruebas in situ y procedimientos analiticos (Tabla 3.3).

Tabla 3.3 Resumen de las ventajas y desventajas de las pruebas de laboratorio, in situ y analiticas
para la solucién de problemas de ingenieria (Chaney y otros, 1985)

ESTUDIOS IN SITU

ESTUDIOS DE LABORATORIO

ESTUDIOS ANALITICOS

1. Capacidad para medir la resistencia
del suelo in situ por insercion de una
sonda.

2. Capacidad para medir presion de
poro in situ por insercién de una
sonda.

3. Capacidad para cuantificar arenas,
sensibilidad de arcillas y suelos
conteniendo gas mediante el uso de
una sonda insertada en el depdsito.

4. Capacidad para medir variaciones
del gradiente de compacidad de los
sedimentos utilizando técnicas de
sensibilidad remota.

5. Capacidad para medir la respuesta
en la superficie de depositos utilizando
técnicas de sensibilidad remota.

6. Capacidad para medir condiciones
iniciales de esfuerzo in situ.

1. La insercion de la sonda en suelos
saturados genera presion de poro
(intersticial).

2. La inserciéon de la sonda en el suelo
causa perturbacion local.

3. Dificil interpretacién sin muestras de
suelo presentes.

4, Dificil o imposible controlar las
condiciones limite.

5. Dificil y costoso ejecutar estudios a
largo plazo.

6. No es posible medir futuras cargas
ambientales.

7. Tipicamente costosos.

A. VENTAJAS
1. Capacidad para simular y controlar
una variedad de cargas ambientales y
estructurales.
2. Capacidad para investigar fenémenos
gue ocurriran a largo plazo que no se
puedan dar con una prueba normal
in situ.

3. Econdmicas bajo ciertas condiciones.

4. Proveen parametros fundamentales
para modelos analiticos.

5. Capacidad para ejecutar estudios
paramétricos de sensibilidad.

B. DESVENTAJAS

1. Condiciones limite impuestas por los
aparatos de prueba.

2. Interpretacion de resultados
escalados a la aplicacion de prototipos.

3. Posible alteracion de la muestra
debido a: a. Cambios en su estructura.
b. Alivio de esfuerzos. c. Pérdida de
agua.

1. Capacidad para ejecutar estudios
parameétricos y de sensibilidad.

2. Capacidad para realizar predicciones
bajo condiciones de cargas futuras.

3 Econdmicos si existe el programa de
cémputo o la teoria que se adapte al
problema.

4, Capacidad para investigar fenémenos
que ocurriran a largo plazo.

1. Requiere calibracion de la técnica
analitica.

2. El desarrollo de programas de
coémputo de tareas especificas son
costosos y toman tiempo.

3. La disponibilidad de los parametros de
entrada esta limitada.

4. Utiliza modelos altamente idealizados.

En el caso de no considerar los varios mecanismos de alteracion inherentes al muestreo mencionado
se pudiera considerar un “muestreo perfecto”. No obstante, las caracteristicas de los sedimentos al
esfuerzo cortante en condiciones no drenadas fue analizado por Ladd y otros (1977), reconociendo
gue el muestreo no perfecto guia a una reduccién de resistencia al corte del 8 al 30% para arcillas
normalmente consolidadas. Otros estudios muestran que los efectos de la alteracién de la muestra en
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el comportamiento de la resistencia de sedimentos pueden ser tan sustanciales que los resultados de
las pruebas de laboratorio son bastante diferentes a las caracteristicas de la resistencia de
sedimentos in situ. Ante estas discrepancias se puede recurrir a los métodos analiticos, para
extrapolar entre los resultados o simplemente emplear factores de correcciones experimentales para
reportar algin resultado (Noorany y Seed, 1965).

3.9 Correlacion de datos geofisicos versus investigacion geotécnica

Fundamentalmente, existen tres tipos de métodos geofisicos/geotécnicos para correlacionarse con las
propiedades de los suelos. El primero involucra un sistema en que la velocidad de onda compresional
puede ser medida axialmente ya sea a lo largo o a través de una muestra testigo. Esta velocidad es
comparada con las propiedades del suelo de la muestra testigo analizada en el laboratorio.

El segundo involucra el andlisis acUstico de sefales en que los datos de reflexién que son procesados
para determinar el coeficiente de reflectividad o de impedancia (propiedad fisica de un material para
absorber energia acustica y fluir a través del medio) de la estratigrafia del suelo y después comparada
con las propiedades del suelo de la muestra testigo. Este método es dependiente de la determinacién
exacta del coeficiente de reflectividad aclstica y de la impedancia de los datos en los sensores
remotos.

El tercero involucra métodos sismicos de carga empleando los sondeos de donde se extrajeron las
muestras para determinar las propiedades de los sedimentos y obtener registros continuos de la
estratigrafia del suelo.

Dicho de otra manera, reflexiones acusticas, impedancias, velocidades de onda son propiedades
fisicas propias de cada tipo de suelo; al registrar la respuesta de la energia acustica se puede
correlacionar con las propiedades del suelo in situ, como la estratigrafia, tamafio del grano, el

contenido de agua, % de carbonatos (COs), porosidad, etc. Sin embargo, todavia hay mucho trabajo
por hacer para obtener correlaciones confiables que puedan ser empleadas para el disefio.

Ultimamente se ha intentado correlacionar las propiedades de ingenieria de los esfuerzos cortantes
con las propiedades acusticas en funcion de la impedancia del suelo. A la fecha, estos esfuerzos no
han tenido éxito, debido principalmente a la limitada base de datos disponible y a los problemas
inherentes en la adquisicién y procesamiento exacto de los datos acusticos. Sin embargo, existen
estudios mostrando este esfuerzo y sefialando investigaciones futuras en esta area (Buchan y Sinclair,
1972).

La intencion para interpretar las propiedades del suelo a partir de los datos de reflectividad acustica
fueron presentados por Mahmood y Hough, (1978). Cinco sitios fueron estudiados desde el Golfo de
Alaska hasta el Golfo de México empleando un “boomer" (perfilador somero) remolcado directamente
sobre las perforaciones, obteniendo correlaciones excelentes de la estratigrafia con los registros
acusticos. La descripcion de como poder interpretar la respuesta acustica sin el beneficio de las
muestras de suelo se presenta en la Tabla 3.4.

Watters y otros (1977) y Porter y Bell (1975) desarrollaron esquemas de clasificacion de sedimentos
marinos a través del coeficiente de reflexién presurizado y de la impedancia acustica especifica. La
Fig. 3.21 presenta algunos resultados de Watters que fueron correlacionados con muestras obtenidas
con el muestreador por gravedad tomadas de entre 0.6 a 1.5 m (2-5 ft) de penetracion.
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Tabla 3.4 Correlacion de la interpretacion de la respuesta acustica en registros geofisicos de alta
resolucién (Mahmood y Hough, 1978)

DESCRIPCION GENERAL DE SEDIMENTOS

RASGOS CARACTERiST[lCOS EN LOS HORIZONTES DE LOS
REGISTROS GEOFISICOS DE ALTA RESOLUCION

Posibles deslizamientos o depoésitos de corrientes de
turbidez.

Migracion, depositos de arenas y gravas de la era
cuaternaria.

Sin consolidar, era cuaternaria, muy arenoso, limoso o
arcilloso, arenas limosas o arcillosas

Sin consolidar, era cuaternaria, limos arenosos o
arcillas con capas ocasionales de arena.

Sin consolidar, era cuaternaria, glaciar o arena glacio-
fluvial y depdsitos de grava con ocasionales capas de
arcillas.

Roca dura / muy densa, Era Terciaria.

Escabroso sobre la superficie, sin capas internas, localizado en la base
cercana a la pendiente de un escarpe.

Ondulaciones, forma de duna u ondulaciones en superficie, no existen
reflectores internos (grano grueso) o son borrosos, pobre penetracion
acustica, indicando la migracion aparentemente en lineas duplicadas.

Superficialmente liso, reflectores internos variando desde muy fuertes a
borrosos, generalmente paralelos (depésitos marinos), penetracion
acustica buena.

Superficialmente liso, numerosos reflectores internos paralelos y fuertes
(depo6sitos marinos), buena penetracion acustica (grano fino y blando),
las variaciones de espesor son generalmente graduales.

La superficie superior varia de lisa a irregular, con reflectores internos,
canales y capas comunes, pobre penetracion acustica (grano grueso),
bajo la superficie de formas muy irregulares, abrupta variacién lateral en
los espesores, sobreyacen depdsitos del Terciario.

Superficialmente de forma irregular y angular, reflectores internos de
fuertes a borrosos, deformacién comun estructural moderada, fracturada
en algunos lugares.
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Figura 3.21 Clasificacion de Materiales del piso marino por su reflectividad en la interfase de
sedimentos-agua contra la Impedancia acustica especifica (Watters y otros, 1977)
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3.10 Investigaciones geotécnicas relacionadas con casos no petroleros

Las investigaciones geotécnicas costa afuera estan predominantemente relacionadas con la industria
petrolera. Sin embargo, como es de esperarse en una tecnologia madura, el mismo tipo de
investigacion también puede aplicarse en diferentes industrias con el soporte financiero de agencias
gubernamentales o por universidades de ingenieria. Tres ejemplos fueron seleccionados para
ejemplificar el amplio rango de las aplicaciones de la Geotecnia Marina: (1) En nddulos polimetalicos
en mineria, (2) En posibles depdsitos de desperdicios radiactivos en el fondo marino y (3) El Proyecto
de Perforacién en el Mar Profundo (DSDP).

1) La mineria en el piso oceanico a profundidades del agua excediendo los 4 km para el analisis de
nédulos polimetalicos (niquel, cobre, cobalto y manganeso) es un nuevo desarrollo industrial que
muestra un considerable potencial a futuro. En los sitios de investigacién se emplearon cAmaras de
televisién y se recolectaron muestras de suelo mediante muestreadores por gravedad con cable guia
y con equipos de medicion in situ. Como consecuencia, esta industria novata puede ser considerada
madura desde un punto de vista geotécnico.

2) Cientificos e ingenieros en varios paises estan en el proceso de evaluar el efecto de desperdicios
de alto nivel radioactivo en los suelos de arcillas pelédgicas del plano abisal (Hollister y otros, 1981).
Investigaciones geotécnicas en Netherlands, U. K. y Estados Unidos estan actualmente enfocados a
las propiedades del suelo, incluyendo la resistencia al corte, propiedades térmicas, permeabilidad y
comportamiento de “creep”; en el desarrollo de un muestreador; en el modelaje centrifugo de un
muestreador para suelos arcillosos, desarrollo de pruebas geotécnicas in situ y métodos de monitoreo
tanto cerca de la superficie del piso marino y hasta una profundidad de penetraciéon de 100 m, en
tirantes de agua alrededor de los 6 km.

3) El DSDP ha desarrollado un programa global extensivo de muestreo de suelo para propésitos
cientificos por cerca de 15 afios. Las investigaciones geotécnicas marinas han sido conducidas en
intervalos irregulares hasta 1980. En 1981, se realizaron sondeos al sur del océano Atlantico
utilizando el muestreador de pistén hidraulico.

Es comun que las herramientas y técnicas desarrolladas dentro de la industria petrolera sean
utilizadas para la investigaciones geotécnicas marinas; no obstante, el nimero de actividades
geotécnicas marinas no petroleras seran incrementadas en un futuro cercano debido a que ya es un
hecho que los océanos seran la principal fuente de alimentacion y energia.

3.11 Resumen del capitulo

e La exploracion de los suelos marinos con el fin de cimentar una estructura es mediante estudios
geofisicos y geotécnicos. El primero es un método no destructivo, se realiza mediante sistemas
acusticos: de posicionamiento para la ubicaciéon de eventos; ecosonda que sirve para la medicion del
tirante de agua; sonar de barrido lateral para la obtencién de una perspectiva bidimensional del lecho
marino; perfilador somero que se emplea para definir un perfil del subfondo marino hasta una
profundidad de 100 m y el perfilador profundo bajo el principio de reflexion sismica, para mayores
profundidades. Con la informacién conjunta es posible definir riesgos potenciales para la construccién
o perforacion como serian las fallas geoldgicas, presencia de coral, deslizamientos de sedimentos
marinos, canales por corrientes de mareas o tormentas, paleocanales fluviales inundados, sedimentos
saturados de gas y existencia de oleoductos siendo con el fin de establecer la factibilidad del proyecto.

e La exploracion geotécnica es posterior al levantamiento geofisico, llevandose a cabo mediante la
obtenciéon de muestras de suelo. De manera superficial (menos de 20 m) y alteradas éstas pueden
recolectarse mediante un muestreador por gravedad o vibratorio. Para mayores profundidades con el
fin de recuperar muestras “inalteradas” se emplea la perforacién rotatoria a través de una sarta. En
ambos casos es necesario contar con la embarcacion fija idénea para la ejecucion de la perforacion y
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qgue se seleccionard dependiendo principalmente del tirante de agua. Para ayudar a la estabilidad
vertical de la sarta debido al movimiento por el oleaje se puede emplear: un compensador de oleaje,
lastra barrenas, estructura estabilizadora de reaccion del fondo o un ancla.

e Para el muestreo mediante la sarta de perforacién se emplea el método de cable guia que puede
ser por percusién o por empuje tipo candado. También existe el muestreador con pistén hidraulico
empleado para tirantes de agua mayor a los 2,000 m y el de barril de nacleo presurizado para
muestras con gas; ademas de los muestreadores para roca.

e Las pruebas in situ son con la finalidad de obtener propiedades mecéanicas del suelo alterandolo
mediante la insercion del equipo de medicién. Para llevarlas a cabo se emplea: el cono eléctrico
(CPT), la veleta remota y el presurimetro. Se maniobra mediante el cable guia con una sarta de
perforacion o empleando una estructura estabilizadora del fondo. Otros ensayes dentro de este rubro
pueden ser los registros gamma, técnicas geofisicas (downhole, uphole y crosshole), pruebas de
placa de carga y el dilatbmetro Marchetti.

¢ Las muestras de suelo son analizadas en un laboratorio de campo y en tierra. En campo es con la
finalidad de llevar un control del perfil estratigréfico y capacidad de carga apoyandose en la
clasificacion, pruebas indice y de resistencia. En tierra se realizan los ensayes que requieren mayor
tiempo y un medio mas estable como serian las pruebas de: permeabilidad, compresion
unidimensional, triaxiales, de corte simple y columna resonante, debiendo tener especial cuidado con
su manejo, envoltura, etiquetado y el almacenamiento.

e Otra manera para analizar el comportamiento del suelo es mediante estudios analiticos que resultan
limitados de no involucrar todas las variantes requeridas al plantear el modelo de prueba.

e Por el momento, existe una correlacion entre los datos geofisicos y geotécnicos pero que los
resultados en algunos casos (como definir la resistencia, permeabilidad, etc.) no son confiables para
fines de disefio.

e Se han llevado a cabo investigaciones geotécnicas marinas con fines no petroleros como: 1) en
nédulos polimetalicos en mineria; 2) en posibles depositos de desperdicios radioactivos en el fondo
marino y 3) el Proyecto de Perforaciéon en el Mar Profundo (DSDP).
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CAPITULO 4

4. CLASIFICACION Y PROPIEDADES INDICE

Aunque ya se habian realizado algunos estudios marinos aislados, los estudios cientificos en los
sedimentos marinos a diferentes profundidades del mar datan de los viajes pioneros del H. M. S.
Challenger que se llevaron a cabo desde diciembre de 1872 hasta mayo de 1876 dirigidos por Sir
John Murray, siendo los mas exhaustivos de todos los que se habian intentado por parte de una
institucion, abarcando 110,000 km de recorrido a través de todos los océanos del mundo, excepto el
Artico. Durante estos recorridos se obtuvieron miles de muestras mediante dragas arrastradas y
cucharones de quijada que se cerraban de golpe para impedir que los sedimentos recolectados se
perdieran.

De ahi surgieron varias formas de clasificar a los suelos marinos sin llegar aun en la actualidad a una
unificacion de criterios, debido a que los depodsitos biogénicos requieren de consideraciones
especiales para entender su comportamiento ya que influye la composicion mineralégica y forma de
depositacion para evaluar sus propiedades geotécnicas.

4.1 Clasificacion de los sedimentos marinos

Se puede considerar que existen tres maneras de clasificar a los sedimentos marinos: por tamafio de
la particula, por su origen y por el contenido de carbonatos.

4.1.1 Clasificacién por tamafio de la particula

La clasificacion por tamafio es tomando en cuenta la propuesta en la Escala de Wentworth (1922)
indicada en la Tabla 4.1. El tamafio es una propiedad importante de los sedimentos, ya que implica el
modo de transporte y que tan lejos viajé antes de asentarse en el fondo marino, siendo los tamanos
tipicos provenientes de particulas derivadas de algunas fuentes marinas los mostrados en la Fig. 4.1
(Gross, 1977). En las Tablas 4.2 y 4.3 se resume el tamafo promedio de las particulas con su
respectivo peso especifico relativo para varios tipos de sedimentos de la margen continental y el mar
profundo (Hamilton 1974, Hamilton y otros 1982).

Tabla 4.1 Clasificacion de los sedimentos marinos por tamafio (Escala Wentworth, 1922)

DIAMETRO DE LAS

TAMANO PARTICULAS, mm
Cantos rodados, Bloques (boulders) >256
Guijarros, Boleos (cobbles) 64 — 256
Grava fina (pebbles) 4-64
Granulos (granules) 2-4
Arena (sand) 0.062 -2
Limo (silt) 0.004 - 0.062
Arcilla (clay) <0.004
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Figura 4.1 Tamano de particulas tipicas de varias fuentes marinas (Gross, 1977)

Tabla 4.2 Margen continental (plataforma y talud); analisis del tamafio promedio de los sedimentos
con su respectivo peso especifico relativo (Hamilton, 1974)

DIAMETRO ESPPEECSI(ISICO
TIPO DE SEDIMENTO Npao OF PR o A?)E)NA L(I(%)o AR(CO/'O'SLA RELATIVO,
mm Gs
Arena

Granular 2 0.5285 100.0 0.0 0.0 2.710
Fina 18 0.1638 924 4.2 34 2.708
Muy fina 6 0.0915 84.2 10.1 57 2.693
Arena limosa 14 0.0678 64.0 231 12.9 2.704
Limo arenoso 17 0.0308 261 60.7 13.2 2.668
Limo 12 0.0213 6.3 80.6 13.1 2.645
Arcilla - limosa - arenosa 18 0.0183 333 40.2 26.5 2.705
Limo arcilloso 54 0.0074 5.9 60.6 335 2.656
Arcilla limosa 19 0.0027 4.8 41.2 54.0 2.701
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Tabla 4.3 Plano y montafias abisales; analisis de tamafio de sedimentos promedio y su respectivo
peso especifico relativo (Hamilton, 1974; Hamilton y otros, 1982)

DIAMETRO PESO
g PROMEDIO DEL ESPECIFICO
TIPO DE SEDIMENTO '\II\AUUNIIE%?%ADSE GRANO AFE;)’;‘A L(I%)O AR(CO/IOISLA RELATIVO,
mm Gs
Plano abisal
Limo arenoso 1 0.0170 19.4 65.0 15.6 2.461
Limo 3 0.0092 3.2 78.0 18.8 2.606
Arcilla arenosa limosa 2 0.0208 35.2 33.3 31.5 2.653
Limo arcilloso 21 0.0056 5.0 55.4 39.6 2.636
Arcilla limosa 36 0.0021 2.7 36.0 78.3 2.638
Arcilla 5 0.0014 0.0 21.7 78.3 2.672
Mar de Bering y el Mar de
Okhotsk (cieno de diatomeas)
Limo 1 0.0179 6.5 76.3 172 2474
Limo arcilloso 5 0.0049 8.1 49.1 428 2.466
Arcilla limosa 23 0.0024 3.0 374 59.6 2.454
Montafia abisal, mar profundo
arcillas (rojas)
Limo arcilloso 17 0.0056 3.9 58.7 374 2.678
Arcilla limosa 60 0.0049 2.1 32.2 65.7 2.717
Arcilla 45 0.0024 0.1 19.0 80.9 2.781
Cieno calcéareo
Arcilla arenosa limosa 34 0.0154 37.3 22.3 40.4 2.703
Limo 1 0.0169 16.3 75.6 8.1 2.625
Limo arcilloso 15 0.0069 34 60.7 35.9 2.678
Arcilla limosa 151 0.0056 141 33.3 52.6 2.663

4.1.2 Clasificaciéon por su origen

Cuando la clasificacion es por su origen, segun Noorany (1989) los sedimentos pueden ser divididos
en 3 grupos:

Sedimentos litégenos (lithogenous)

Sedimentos biogénicos (biogenous)

Sedimentos hidrogénicos (hydrogenous)

A partir de esta clasificacién se dividen en subgrupos; considerando que las particulas litdgenas y
biogénicas son las mas importantes desde el punto de vista de la ingenieria geotécnica (Fig. 4.2).

El sistema de clasificacion propuesto puede ser considerado como un auxiliar dentro del Sistema
Unificado de Clasificacion de Suelos (SUCS), ya que incorpora simbolos de clasificacién para los
sedimentos marinos, ademas especifica las caracteristicas generales y la forma de como se
originaron.

El criterio de clasificacion en el caso de los sedimentos litdgenos es el mismo empleado por el SUCS,
considera distribucion del tamafo de grano y limites de plasticidad. Para sedimentos biogénicos un
examen visual y/o microscépico y ocasionalmente pruebas quimicas son necesarios para su
identificacién; en cuanto a los sedimentos hidrogénicos pueden ser clasificados visualmente con o sin
microscopio.
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Figura. 4.2 Carta de Clasificacién de Sedimentos Marinos (Noorany, 1989)
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4.1.2.1 Sedimentos litbgenos

Son el producto de rocas terrestres, cenizas volcanicas o meteoritos, donde los agentes de transporte
son principalmente los rios, el viento y el hielo.

Los rios representan la fuente mas abundante de sedimentos hacia los océanos y contribuyen en
aproximadamente 20 billones de toneladas (20 x 10" kg) cada afio, la mayoria provenientes de Asia.
La Fig. 4.3 muestra que las mayores fuentes de sedimentos litbgenos son de origen semi-arido y de
areas montafiosas, donde las cascadas son lo suficientemente agresivas para provocar erosién aun
en suelos cubiertos de vegetacion. La velocidad de sedimentacion de una particula es controlada por
su diametro, las mas grandes se asientan mas rapidamente; desde gravas y arenas que se depositan
en las playas, hasta los limos y arcillas que son transportados a una mayor distancia.

] EROSION
DESCARGA DE SEDIMENTOS DE LOS RIOS (Toneladas por kilémetro cuadrado por afo)
) ) B Menor de 10
A Mas de 100 millones de toneladas por afio 1 10-100
7 Sin drenaje exterior 100-240
- Drenaje dividido [ ] Masde?240

40°

NEEE IS AmERE,
NSRRI

60

Figura 4.3 Principales fuentes de sedimentos litgenos (Gross, 1977)

Por otro lado, los vientos transportan alrededor de 100 millones de toneladas de sedimentos por afio a
los océanos provenientes de los desiertos y altas montafias que tengan una vegetacion dispersa. Las
particulas menores de 20 u de didmetro pueden ser llevadas una gran distancia mientras que los

fragmentos volcanicos menores a 10 1 pueden viajar inclusive alrededor del mundo.

Los sedimentos litdgenos de grano fino son frecuentemente referidos como arcillas cafés o rojas,
porque contienen materiales arcillosos que pueden estar constituidos con 60% o mas de fracciéon no
biogénica. La caolinita o gibsita, es tipicamente encontrada en suelos de clima altamente tropical y es
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proveida principalmente por los rios. La ilita es transportada ya sea por los rios o el viento, es
abundante en el Atlantico y norte y centro del océano Pacifico. La montmorilonita es emanada de la
actividad volcanica submarina y es abundante en el Pacifico sur y océano indico. La clorita (chlorite)
se encuentra en los suelos Articos y se deriva de la abrasién por la acciéon glaciar de las rocas
sedimentarias y metamorficas. La Tabla 4.4 muestra la distribucion de los minerales arcillosos dentro
de los océanos. La topografia del piso oceanico es otro de los factores que también influye en la
cantidad de los sedimentos acumulados.

Tabla 4.4 Distribucion de minerales arcillosos en los océanos (Griffin y otros, 1968)

LOCALIZACION NUMERO DE CLORITA MONTMORILONITA  ILITA CAOLINITA

MUESTRAS (%) (%) (%) (%)

Atlantico Norte 202 — 206 10 16 54 20
Atlantico Sur 196 — 214 11 26 46 17
Pacifico Norte 170 18 35 39 8
Pacifico Sur 140 — 151 13 53 26 8
indico 127 -129 12 40 31 17

Uno de los suelos de interés en la ingenieria geotécnica son los limos encontrados en la regién Artica
alrededor de la plataforma continental de Alaska, donde estan siendo explotados depdésitos de aceite.
Estos limos son de origen fluvioglacial y pueden alcanzar los 20 m de espesor, algunas veces
conteniendo pequenos lentes de hielo (permafrost), mostrando a veces un alto grado de aparente
sobreconsolidacion, posiblemente debido a que después de haber estado congelados se han
sometido a la accion del deshielo. Los problemas geotécnicos surgidos para este tipo de suelos son
analizados por Wang y otros (1982) y Singh y Quigley (1983).

Los depdsitos formados por corrientes de turbidez se graduan por capas donde las particulas mayores
son sepultadas por depésitos de grano mas pequefio, acarreando conchas provenientes de aguas
poco profundas junto con fragmentos de plantas terrestres al piso del mar profundo.

Las corrientes de turbidez son mas activas donde la plataforma continental es mas angosta (por
ejemplo, en los océanos Atlantico y norte del océano Indico) y menos activa en plataformas
continentales mas anchas (por ejemplo, el océano Pacifico, donde las trincheras y cordilleras a lo
largo de las margenes previenen movimientos de corrientes de turbidez al piso del océano profundo),
ademas llevan sedimentos que entierran la topografia del fondo oceénico. Se piensa que las
corrientes de turbidez también cortan los cafiones submarinos que inciden en las méargenes de la
mayoria de los continentes.

Los sedimentos litdgenos se subdivide en: sedimentos terrigenos (T) y arcillas peldgicas (PC).

Sedimentos Terrigenos

Son depositados en el mar con tamafio de particulas de grava, arena, limos y arcillas o una mezcla de
éstos. Cuando predominan los limos y las arcillas terrigenas son nombrados coloquialmente como
“lodos”. Los lodos terrigenos cubren la mayor parte de la margen continental y difiere de las arcillas
pelagicas porque éstas ultimas no contienen una considerable cantidad de limos, pero si material
hidrogenado como las zeolitas. Los sedimentos terrigenos también pueden estar en algunas partes
del fondo del mar en las zonas abisales, dependiendo del agente que los transporté son llamados
sedimentos marinos de turbidez o glaciares (Shepard, 1963); los de turbidez se cree que han sido
transportados por este tipo de corrientes; mientras que los sedimentos glaciares consisten de gravas,
arenas y otros materiales terrigenos son depositados en aguas profundas por icebergs cuando se
derriten al desplazarse hacia las regiones templadas.

62



SUELOS MARINOS: NATURALEZA Y PROPIEDADES

Todas las gravas, arenas, limos y arcillas terrigenas incluyendo los sedimentos marinos de turbidez y
glaciares, pueden ser clasificados de acuerdo al SUCS. Si la componente biogénica de un sedimento
terrigeno es menor del 10% puede ser ignorada en la descripcion del sedimento; si estd entre 10 y
50% debe ser mencionada (por ejemplo: arena limosa (SM) con coral y fragmentos de conchas).

Si la componente biogénica es de grano grueso y puede ser facilmente separada de la componente
terrigena, el porcentaje por peso de la componente biogénica puede ser cuantificado directamente.
Sin embargo, si la componente biogénica consiste de material granular fino, el porcentaje por peso
puede ser estimado del porcentaje del volumen a través de la observacion de los sedimentos en un
portaobjetos bajo un microscopio.

Arcillas Pelagicas

Estos sedimentos son basicamente arcillas limosas de grano fino que se han asentado en aguas
profundas lejos de la influencia de la tierra, aun cuando se cree que aqui tuvieron su origen (como el
polvo del desierto transportado por el viento) o pudo haber tenido un origen volcanico. Son faciimente
identificables por su alto contenido de arcilla y su alta plasticidad, tienen muy bajo contenido de limos,
con colores que varian de tonalidades claras a café oscuro o café rojizo y cuentan con la presencia de
componentes hidrogénicos tales como nédulos o microndédulos de manganeso y zeolitas.

La coloracion de las arcillas dependen de los factores locales: las azules se forman en aguas donde el
ambiente reductor favorece la formacién de sulfuros ferrosos; las rojas deben su coloracién a los
oxidos férricos; las amarillas, a los hidroxidos de hierro (limonita); las de color verde, a la presencia de
glauconita (un hidrosilicato de hierro que se forma después del proceso de sedimentacién) y las de
color negro son ricas en material carbonoso, de origen organico, aunque eventualmente pueden
contener 6xidos de manganeso.

Las arcillas pelagicas de color café cubren las partes mas profundas de la zona abisal donde estan
ausentes los cienos (oozes) biogénicos. La mayoria del piso del Pacifico norte como el sur del
Atlantico, esta cubierto con este material. Su rango de acumulacién es extremadamente lento, cerca
de 1 a 2 mm por 1,000 afios en el centro del Pacifico norte; de 2 a 3 mm por 1,000 afos al sur del
Atlantico y de 10 a 15 mm por 1,000 afios en el noreste del Pacifico norte (Seibold y Berger, 1982).
Esto resulta aproximadamente de 4 a 10 veces menos que el rango de acumulacién de cieno
calcareo y 100 a 1,000 veces menos que del lodo terrigeno en las margenes continentales.

Como se muestra en la Fig. 4.2 las arcillas pelagicas y aquellas conteniendo algunos materiales
biogénicos pueden ser clasificadas de acuerdo al SUCS con base en los limites de Atterberg vy
ubicandolos en la carta de plasticidad (Holtz y Kovacs, 1982). Sin embargo, debido a que estas
arcillas tienen un limite liquido muy alto, es necesario extender la carta de plasticidad para valores
mayores a 200 (Noorany, 1985a). También, si la componente biogenética es mayor al 10%, debe ser
mencionado en la descripcion del sedimento. Ejemplos de clasificacion pudiera ser: arcillas limosas
pelagicas de alta plasticidad (PCH), arcillas pelagicas de alta plasticidad (PCH) con cieno calcareo y
arcillas pelagicas de baja plasticidad (PCL) con diatomeas.

Adicionalmente, los sedimentos terrigenos (principalmente arcillas y limos) pueden llevar como
adjetivo neritico (neretic) cuando el sedimento pertenece a la plataforma continental; hemipelagico
(hemipelagic) al talud y pelagico (pelagic) relativo a la terraza continental y la zona abisal.

4.1.2.2 Sedimentos biogénicos
Los sedimentos biogénicos consisten basicamente de los residuos de las plantas o animales marinos.
Cubren cerca de la mitad de la plataforma continental, mas de la mitad del plano abisal del mar

profundo y partes del talud y terraza continental. En escala global cubren mas del 55% del suelo
marino.
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En aguas someras de la zona costera, los depésitos biogénicos que son de grano mas grueso
(tamafio de arena o mayores) son llamados sedimentos bioclasticos. En aguas profundas estan
principalmente compuestos de grano fino (tamafio de limos y arcillas) y los depodsitos estan referidos
como cienos (oozes).

En términos de composicién mineralégica, a los sedimentos biogénicos son principalmente calcéareos
(calcareous) o silicicos (siliceus); sin descartar una componente secundaria importante de naturaleza
biogénica encontrada dentro de los sedimentos marinos consiste de los residuos fosfaticos (huesos y
dientes) de animales marinos.

Arenas y Gravas Bioclasticas

Como se muestra en la Fig. 4.2, estos sedimentos contienen mas del 50% en peso de esqueletos
calcareos producto de los residuos de coral, conchas de moluscos y algas. Son depésitos que se
encuentran en las zonas costeras y aguas someras de la plataforma continental asi como en las islas
oceanicas, atolones y cimas de las montafias marinas. De estas fuentes, algunos de ellos terminan
mezclandose con los depdsitos mas profundos por corrientes de turbidez y otros mecanismos.

Las condiciones ambientales como son la luz solar, una temperatura templada y aguas someras
dadas entre las latitudes de 30°N y 30°S son favorables para la depositacion de los sedimentos
calcareos. Las mayores concentraciones de carbonato de calcio generan la formacién de arrecifes de
coral (animales), donde yacen plantas vivientes (algas coralinas). Los corales consisten de pdlipos
celenterados que construyen un esqueleto calcareo en forma de copa. Se localizan principalmente al
este del océano Pacifico, en el eje de la cordillera del Atlantico medio, en las aguas alrededor de las
Bermudas, de las Bahamas, de Australia y al norte del océano indico. Una caracteristica de los
depdsitos calcareos es la presencia de cementantes, producto del crecimiento de cristales en la
superficie de las particulas sedimentarias. La cementacion en o cerca de la interfase sedimento/agua
ocurre en capas o lentes de distribucion irregular. No hay un incremento progresivo en la cementacion
con la profundidad y las capas de carbonatos bien cementadas pueden alternar con capas que no lo
contienen. Una pequefa cantidad (1-2%) de material organico cementante puede influir
considerablemente en el comportamiento mecanico de los sedimentos si se adiciona después de su
depositacion (Rezak, 1974); mientras Fookes y Higginbotham (1975) indican que la cementacion es
frecuentemente causada por pequefios cambios en la temperatura o por concentracién de didxido de
carbono y que puede tomar lugar simultaneamente con la depositacién. De esta manera, se da la
union entre particulas similares con o sin cementantes en distancias relativamente cortas.

Los arrecifes de coral son habitat de muchos organismos vivientes, que incluyen un gran ndmero de
conchas quebradas y esqueletos que generan arenas calcareas resultado de mecanismos de erosion
y rompimiento por la accion del oleaje; es por esto, que son considerados como sedimentos
bioclasticos (Seibold y Berger, 1982). La mayoria de las arenas calcareas contienen poros o particulas
huecas y presentan una textura rugosa. En muchas regiones tropicales, las arenas de playa consisten
de esta clase de material. Para realizar pruebas de granulometria, se debe tener un cuidado especial
para prevenir el rompimiento de los granos.

Existen sedimentos de carbonato de calcio no esqueléticos, que seran mencionados en la seccién de
depodsitos hidrogénicos, que incluyen a los limos con tamafio de agujas de aragonita (aragonite) y
arenas de oolitas (oolite). Técnicamente éstos no son considerados bioclasticos, pero para propdsitos
de la ingenieria geotécnica las arenas de oolitas pueden ser clasificadas como arenas calcareas y las
agujas aragonita como limos no plasticos calcareos.

Basados en el criterio del SUCS, las arenas bioclasticas también son las arenas de oolitas y pueden
ser clasificadas como BSW, BSP, BSM y BSC (nombres alternativos y simbolos de las arenas
calcareas CaSW, CaSP, CaSM y CaSC). Similarmente, las gravas bioclasticas pueden ser
clasificadas como BGW, BGP, BGM y BGC (nombres alternativos y simbolos son gravas calcareas
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CaGW, CaGP, CaGM y CaGC). También es posible la clasificacion dual basandose en el criterio del
SUCS.

Los ingenieros geotécnicos reconocen desde hace varias décadas que las propiedades de las arenas
calcareas son marcadamente diferentes a las arenas cuarzosas terrigenas, particularmente en el
comportamiento friccionante desarrollado en pilas de cimentacion que se maneja en las primeras es
mucho mas bajo que el desarrollado por las segundas (Demars y Chaney, 1981; Noorany, 1985b;
Jewell y otros, 1988).

Cieno Pelagico

Como se indica en la Fig. 4.2 estos sedimentos consisten de depdsitos pelagicos con mas del 50%
por componente de peso biogénico. A diferencia de las arenas y gravas bioclasticas, los sedimentos
de cieno pelagicos son de grano fino con rango de tamafo entre 0.005 mm a 2 mm. Estan
compuestos de residuos de organismos microscopicos llamado plancton (drifter); algunos son
residuos de animales y otros derivados de algas de plancton. Como se muestra en la Fig. 4.2 el cieno
pelagico esta subdividido en sedimentos de cieno calcéareo y sedimentos de cieno silicico, siendo
mas comun el calcéreo.

1) Cieno Calcareo (CaOz). El principal componente biogénico en estos sedimentos es el carbonato
calcareo (principalmente en la forma de mineral de calcita (CaCO;) proveniente de las testas

(conchas) de animales plancténicos unicelulares llamados foraminiferos (abreviado “forams”) con
tamaro entre 0.03 mm a 1 mm pueden consistir de una camara unica o de varias interconectadas. El
sedimento compuesto principalmente de foraminiferos es llamado cieno foraminifero o cieno foram.

El segundo componente mas abundante en cieno calcareo consistente de los residuos de esqueletos
de células planctonicas unicelulares llamadas algas cocolitésferas (coccolithophores). Ellas crean un
esqueleto en forma de esfera llamada cocosfera (coccosphera) alrededor de planos llamados cocolitos
(coccoliths). Con el tiempo este material de esqueletos es depositado en forma de sedimentos,
rompiéndose dentro de los cocolitos formando delgadas particulas de calcita de tamafo de limo fino
menor de 0.01 mm. Los cocolitos son también llamados nanoplancton (nannoplankton) o “nanos” por
su pequefio tamafo. El sedimento compuesto primeramente de estos depdsitos es llamado cieno de
cocolitos o cieno nanofésil.

Otro componente del cieno calcareo son las conchas delgadas de aragonita de animales de plancton
(pterépodos), mas grandes que los forams y cocolitos.

Hay una relacion entre el tirante de agua y la cantidad de los sedimentos de cieno calcareo, debido a
que los carbonatos de calcio son susceptibles a la disolucion al incrementarse la profundidad, como
una funcion que decrece con la temperatura y se incrementa con la presiéon. Las conchas aragoniticas
de pterépodos son mucho mas susceptibles a disolucion que el esqueleto calcitico de restos de
foraminiferos y cocolitos. A la profundidad del agua donde ya no es posible encontrar pterépodos en
los sedimentos es llamada profundidad de compensacion aragonitica (ACD) y varia desde los 700 m a
los 3,000 m. En aguas profundas debajo de la cual forams y cocolitos no son encontrados en los
sedimentos es llamada profundidad de compensacién calcitica (CCD). Esta profundidad varia
ampliamente con el tipo de esqueletos calcareos y las condiciones de aguas locales y es
aproximadamente a los 5,000 m (Seibold y Berger, 1982). En general, el cieno calcareo raramente
esta presente en sedimentos en aguas cuya profundidad sea mayor a los 5,000 m (16,400 ft).

Los restos calcareos de foraminiferos, pterépodos y varias especies de nanoplancton pueden ser
identificados al examinar los sedimentos en un microscopio. Los textos de micropaleontologia,
sedimentologia y geologia marina pueden ser utiles como auxiliares para identificar componentes
biogénicos (Seibold y Berger, 1982). La cuantificacion mediante el microscopio después de haber sido
colocada una muestra en un portaobjetos puede proveer un estimado del porcentaje aproximado de la
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componente calcarea; sin embargo, una medida mas exacta puede ser hecha por analisis quimico
(Chaney y otros, 1981).

Como se muestra en la Fig. 4.2 el cieno calcareo conteniendo menos del 10% de material no
biogénico es simplemente llamado cieno calcareo (CaOz ). Donde existe mas del 10% de limos o
arcillas, debe ser utilizado el prefijo “limoso” o “arcilloso”. También si hay mas del 10% de restos de
material silicico en el sedimento, debe mencionarse en la descripcion. Por ejemplo, un sedimento
compuesto de 35% de arcilla, 40% de material calcareo y 25% de depésitos de siliceo es clasificado

como: cieno calcareo arcilloso (CCa0z ) con depositos de siliceo.

En la Tabla 4.5 se resumen algunas de los bidgenos calcareos marinos mas comunes (Chaney y
otros, 1982).

Tabla 4.5 Bidégenos calcareos marinos mas comunes (Chaney y otros, 1982)

AMBIENTE
FORMA DE LA - COMPORTAMIENTO -
NOMBRE FORMA PARTI'CULA MAS F’II_??)I?LAJII:I%IAD(,:AISNm AREA DE POROSIDAD GENERAL DEL CO(I\DIIlljiC’\)/ISKI:()ZDI\ON
PEQUENA ' AREA DE ALTA BAJA MATERIAL
ENERGIA <
ENERGIA
f I f L Calcita (Mg —
Conchas 59, 0% . Foraminiferas . - :
foraminiferas bs oo 3,500 FOLaé:{?éZras planctonicas, Porosas Sin CZ?::;ZZ)(“mO_ Szgcﬂt:ﬁzg
o0 P
(testas) ec.° Globigerina cantidades)
1 mm
Conchas g No hay Aguas tropicales
pta;osgig(si)as subparticulas 3,000 y subtropicales Porosas Sin cohesion (arena) Aragonita
1-2 mm
Conchas de calcita
- . de la familia de las
‘9‘ Pr:lnmpa!mt-:_‘rjte Noh algas. Los
. ¢ v ay variacion o hay
Pl?r?atizfcéoszi:lzlslt)as yé i 3,500 — 5,000 latitudinal del porosidad Sin cohesion (limo) zseiuergtgsigg:dip
tipo c!e inherente rez:)ubrir?ﬂento‘;
especies organicos o de
MgCO;
0.01 mm
W Ramificado. Corales ) L .
bNo:’ayl 0-35 Corales masivos incrustados y Porosos Sin cohesién (grava- Mg - caI(;tlta,
Corales subparticulas eincrustados  foliculados arenosa) aragonita
20 cm
. No hay
Precipitados No hay 35-200 Oolitas Pelets (tipo porosidad Sin cohesion (arena) Mg - calcita
subparticulas excremento) "
@ inherente
0.1-0.6 mm
Algas coralinas Moluscos,
. ramificadas, fragmentos
Man'terlales 35-200 foraminiferos que foraminiferas Mg - calcita
bénticos . o
se alimentan de  equinoides
plancton bénticos

2) Cieno Silicico (SiOz). Los cuatro grupos principales de organismos silicicos que son encontrados
en sedimentos biogénicos marinos son: diatomeas, radiolarios, esponjas y silicoflagelados. De éstos
los mas comunes son: las diatomeas, que son algas unicelulares con tamafo desde unas cuantas
micras hasta 2 mm (Fig. 4.4) y los radiolarios, que son un grupo de animales unicelulares delgados
clasificados como protozoarios que tienen varios tipos testas (esqueletos) complejas de 6rnate con
tamanos cominmente en el rango de unas cuantas décimas a unas cuantas centésimas de micras
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(Fig. 4.5). Las esponjas silicicas también son encontradas en los sedimentos del océano profundo,
pero no predominan en los depdsitos exentos de diatomeas y radiolarios.

El silice, es altamente soluble en agua de mar y la acumulacién de muestras en el piso marino
dependen de su tamafio, de la concentracién de silice en la columna de agua y de la proteccion
quimica adherida con compuestos organicos. En general, los tamafios de particulas de la mayoria de
los microfésiles de cieno silicico cae en el rango de tamafio de los limos de 0.03 mm a 0.07 mm.

Figura 4. 5 Radiolarios (Spaw, 2001)

Los sedimentos silicicos (diatomeas y radiolarios) se encuentran principalmente en latitudes altas y en
el Pacifico Ecuatorial, se acumulan rapidamente durante el verano cuando la luz del sol persiste la
mayor parte del dia y la fuente de nutrientes de silice se mantiene por una rapida circulacién
convectiva (Turekian, 1976). En esta region, la acumulacion de estos sedimentos puede ser
marcadamente mayor que en cualquier piso oceanico a una profundidad de mas de 600 m.

En sedimentos donde la componente biogénica principal es el siliceo, por ejemplo en la opalina
(opaline) (diéxido de silicio hidratado: SiO, -nH,0) y en esqueleto de organismos esponja (bentic)
son encontrados en la plataforma continental y organismos plancténicos en el talud y mar profundo.
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El cieno silicico cubre aproximadamente 14% del piso oceanico. El cieno de diatomeas también se ha
encontrado con materiales terrigenos en el perimetro del continente y los cienos de radiolarios en la
region ecuatorial. Parecido a los esqueletos calcareos, los microfésiles de siliceo son sujetos a
disolucién en aguas profundas. Los factores que controlan la disolucion son complejos y generalmente
no relacionados con la profundidad (Seibold y Berger, 1982); en general, las diatomeas se disuelven
mas facilmente que los radiolarios.

Los sedimentos silicicos pueden ser facilmente identificados al observarse en el microscopio (Seibold
y Berger, 1982). Dicha observacién puede también proveer una base para estimar el porcentaje por
volumen de los componentes de silicio en el sedimento. Sin embargo, a diferencia de los sedimentos
calcareos en que una prueba de &cido clorhidrico puede ser realizada (Chaney y otros, 1981), no
existe una prueba rapida y simple para la mediciéon exacta del porcentaje por peso en los depdsitos de
silicio, siendo necesario emplear técnicas rigurosas de analisis, como es el caso del método de rayos-
X fluorescente.

Como se indica en la carta de clasificacion el cieno silicico conteniendo menos del 10% de material no
biogénico es simplemente llamado cieno silicico, pero si los componentes no biogénicos exceden del
10%, un prefijo apropiado debe ser adicionado a la descripcidon de los sedimentos. Ademas, si hay al
menos 10% de esqueletos calcareos identificables presentes en los sedimentos de silicio, deben ser
mencionados en la descripcion del sedimento. Por ejemplo, un sedimento compuesto del 8% de
arcillas, 67% de cieno silicico y 25% de foraminiferos calcareos es: cieno silicico con foraminiferos
calcareos; con 30% de arcillas, 43% de depositos silicicos y 27% de depdsitos calcareos, es

clasificado como: cieno silicico arcilloso ( CSiOz ) con material calcéareo.

Debido a que el limo y arenas calcareas o particulas de esqueletos silicicos en sedimentos biogénicos
son porosos Yy fragiles, es dificil determinar su granulometria con el tamizado o por técnicas de
sedimentacion. El dltimo método es particularmente complicado porque los esqueletos porosos
tienden a flotar en el agua, representando un problema al utilizar el SUCS.

En el caso del cieno biogénico arcilloso, es posible realizar pruebas para obtener el limite liquido y el
limite plastico e incluir los resultados en la descripcion de los sedimentos (por ejemplo: cieno arcilloso

calcareo (CCaOz ) de baja plasticidad).

4.1.2.3 Sedimentos hidrogénicos

El tercer grupo en el esquema de clasificacion consiste de depdsitos hidrogénicos que se generan por
precipitacién quimica del agua de mar o por agua intersticial en los sedimentos, son producto de
alternaciones diagenéticas debido a reacciones quimicas después de la depositacién. Dentro de los
sedimentos hidrogénicos estan las evaporitas (formadas por cloruros y sulfatos de sodio y calcio), las
fosforitas (phosphorites), los nddulos ferromagnesianos y las zeolitas.

Las evaporitas y los depdsitos de carbonatos no esqueléticos (caliche y calcreta) se encuentran
unicamente en aguas poco profundas, las fosforitas en areas arrecifales y en las elevaciones de
montafias del mar y los nédulos ferromagnesianos y zeolitas principalmente en el mar profundo.

Las evaporitas son producto de la evaporacién del agua de mar en areas semicerradas tales como los
lagos de las costas y mares salados en las elevaciones continentales. Una zona de gran importancia
son las evaporitas formadas en el Mediterraneo, que fueron parcialmente aisladas del Atlantico hace
cerca de 6 millones de afios (Seibold y Berger, 1982). Los sedimentos de evaporitas comunes son el
cloruro de sodio (halita) (halite), carbonato de calcio (aragonita) inducido por algas y moluscos en
pequefios voliumenes y sulfato de calcio (anhidrita y yeso).

Los depdsitos de calcio no esqueléticos son formados cuando una gran temperatura y bajo contenido
de diéxido de carbono (COZ) en el agua de mar crea una condicion propicia para la precipitacion del

68



SUELOS MARINOS: NATURALEZA Y PROPIEDADES

carbonato de calcio. Estas condiciones ocurren en las Bahamas donde el agua es caliente y muy
alcalina. La presencia de algas en aguas someras contribuye a este proceso creando el propicio
balance quimico que promueve la precipitacion de los carbonatos como costras en las algas (Seibold
y Berger, 1982). En las Bahamas, las agujas de aragonita (de unos cuantos micrometros de largo) se
cree que se formaron por el rompimiento de ciertas algas.

Otros depdsitos pertenecientes a este grupo son las arenas ooliticas, que son muy comunes en la
costa de Bahamian y consisten de arenas con tamafio de aproximadamente 0.3 mm de diametro con
particulas esféricas llamadas oolitas (ooliths), formadas de capas concéntricas de agujas de aragonita
y material orgénico.

Como se mencioné en la seccién de sedimentos bioclasticos, oolitas y agujas de aragonita pueden ser
clasificadas como arenas calcareas y limos, respectivamente; sin embargo, porque ellos son depdsitos
carbonatados no esqueléticos, son considerados en el grupo de sedimentos hidrogénicos en vez de
sedimentos bioclasticos (Seibold y Berger ,1982).

Los nédulos ferromagnesianos que consisten principalmente de precipitaciones minerales en el agua
de mar son llamados sedimentos autigenos. Se forman en la superficie del fondo del mar con
tamanos que van desde micronddulos, pasando por el tamafio de una papa (nédulos duros negros) o
hasta con un peso sobre los 850 kg que han sido encontrados (Seibold y Berger, 1982). Su origen se
relaciona con una condicién compleja geoquimica existente en el mar profundo, que causa la
precipitacion de la mezcla de metal alrededor del nucleo tal como pequefios huesos y dientes, el
nédulo entonces crece en capas concéntricas. En adicién al manganeso y hierro, los ndédulos
contienen niquel, cobre, cobalto, plomo, zinc, molibdeno y otros metales. El rango de crecimiento de
los nédulos de manganeso se estima desde 1 mm por 1,000 afios a 1 mm por un millén de afos
(Kennett, 1982).

Otro componente autigeno en los sedimentos del mar profundo es la zeolita, que es un mineral
aluminico-silico hidratado, que se presentan en los sedimentos marinos como producto alterado de
vidrio y ceniza volcanica. Dos formas comunes de zeolita son la filipsita y la clinoptilotita (clinoptilotite).
La zeolita se presenta en forma de cristales con tamafio de limos dentro de arcillas pelagicas del piso
oceanico particularmente en el Pacifico sur donde el rango de sedimentacién es muy bajo.

Las fosforitas son comunmente encontradas en elevaciones continentales, pendientes y cimas de
montafias marinas como nodulos del tamafio de arenas y gravas. Contienen normalmente de 20 a

30% de oxido fosférico ( P,O, ) (Seibold y Berger, 1982). Son consideradas como hidrogénicas porque

fueron depositadas como resultado de procesos quimicos en el agua de mar o como biogénicas
porque algunos son compuestos de depdsitos de fosfato duro producto de los desechos de peces y
caparazones de crustaceos.

4.1.2.4 Distribucion de los sedimentos alrededor del mundo segln su origen

Aunque ya se mencionaron muchos de los lugares donde se localizan cada tipo de sedimentos, una
distribucion generalizada a través de los océanos de la Tierra se muestra en la Fig. 4.6 (Gross, 1977).
Los sedimentos que contienen mas del 30% de componentes biogénicos por volumen son clasificados
como cienos (oozes); cieno de foraminiferos si las conchas de foraminiferos son las que predominan;
cieno de globigerina si la mezcla de foraminiferos y cocolitos predomina y cieno de diatomeas, si las
diatomeas son las abundantes.

Otra distribucion mas particular de sedimentos en el Atlantico norte y Pacifico norte, es resumida por
Keller (1967), como se muestra en las Fig. 4.7 y 4.8. Algunas de las propiedades fisicas de estos
sedimentos (resistencia al cortante, contenido de agua y peso especifico) son también presentadas
por Keller, quien encontr6 algunos grados de correlacion entre estas propiedades, el tipo de
sedimento, las corrientes y la topografia local.
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Figura 4. 6 Distribucion de sedimentos en los océanos (Gross, 1977)
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Figura 4.8 Distribucion de sedimentos en el océano del Pacifico norte (Keller, 1967)

La Tabla 4.6 resume la composicion de los sedimentos en el océano profundo y su relativa
abundancia. La distribucién de sedimentos oceanicos con el tirante de agua es mostrada en la Fig. 4.9
(Gross, 1977). Los sedimentos calcareos son mas comunes relativamente en aguas poco profundas,
pero a grandes profundidades el tipo de sedimentos predominantes son las arcillas cafés, ya que
como se menciono el carbonato de calcio es facilmente disuelto en aguas cuya profundidad sea mayor

alos 5,000 m.
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Tabla 4.6 Cantidad y composiciéon de sedimentos en el océano profundo (Gross, 1977)

CIENO CALCAREO

CIENOS SILicICOS

CONSTITUYENTES CIENO CAFE
(%) DIATOMEAS (%) RADIOLARIOS (%)
Biogénicos
Calcareos 65 7 4 8
Silicico 2 70 54 1
Litégenos e Hidrogénicos 33 23 42 92
Abundancia de los sedimentos 48 14 38

en el océano profundo

El rango de acumulacién de los sedimentos en

los tres océanos mas grandes fue estimado por Griffin
y otros (1968) mostrado en la Tabla 4.7. Hay una gran variacion en estas velocidades de acumulacion
con respecto a las areas mas productivas del Pacifico Ecuatorial que tipicamente acumulan 15 mm o
mas por 1,000 afios, mientras algunas partes del Atlantico norte acumulan menos de 1 mm por 1,000

anos.
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de la zona
° T ] .
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Figura 4.9 Distribucion de los sedimentos con el tirante de agua (Gross, 1977)

Tabla 4.7 Velocidad de acumulacion de sedimentos en los océanos (Griffin y otros, 1968)

VELOCIDAD DE

OCEANO ACUMULACION ENmm POR
1,000 ANOS
Atlantico 02-7
Pacifico 0.3-23
indico 06-1
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4.1.3 Clasificacion por el contenido de carbonatos

Varios sistemas de clasificacion se han desarrollado con base en los sedimentos calcareos y
carbonatados. De los primeros fue el propuesto por Fookes y Higginbotham (1975) considerando
ademas el tamafio del grano y el endurecimiento posterior a la depositacion como los principales
parametros para la ingenieria, aunque de importancia secundaria consideraron otros factores tales
como la composicion mineralégica, origen y resistencia. Ellos hacen referencia a trabajos previos de
Krynine (1948) y Pettijohn (1957).

El sistema mencionado fue extendido por Clark y Walker (1977) basado en tres parametros: tamafio
del grano, contenido de carbonatos y resistencia. Consideraron que la palabra arcilla, limo, arena y
grava son puramente indicativos del tamafo del grano y no de la mineralogia.

En suelos marinos decir sedimentos calcareos es que su origen es carbonatado vy silicico es de origen
de los silicatos. La diferencia entre calcareo y carbonatado depende del porcentaje de material que
sea soluble al &cido clorhidrico. Un material que reacciona con una solucién de agua con el 10% de
acido clorhidrico se le denomina carbonatado; con una soluciéon del 10 al 50% se considerado
carbonatado silicico (calcéreo); del 50 al 90% silicico calcareo y con mas del 90% son los silicicos
(Clark y Walker, 1977).

La importancia de conocer el contenido de carbonatos en los sedimentos es para determinar su
comportamiento. Segun Demars y otros (1976), encontraron que, para contenidos de carbonato
superior al 40%, los suelos presentan esencialmente un comportamiento granular, mientras los suelos
con menos del 40% de contenido de carbonatos tienden a presentar un comportamiento cohesivo,
estableciendo que el contenido de carbonatos es una propiedad indice y debe ser realizada de
manera rutinaria.

Una version modificada del sistema de Clark y Walker fue elaborada por King y otros (1980)
resultando ser de los mas completos e incluye los términos de la Tabla 4.8.

Tabla 4.8 Descripcion de sedimentos carbonatados (King y otros, 1980)

1 Tamafno de grano de la fracciéon promedio Fina / media / gruesa
2 Nombre Ver diagrama de clasificacion
38 Grado de endurecimiento Muy blando / blando / firme / rigido / muy rigido / duro
(Depésitos de grano fino) Débil / fuerte / extra fuerte
L. No cementado / muy débilmente cementado / débilmente
Grado de cementacion
cementado
3b
- . Firmemente cementados / bien cementados / duramente
(Depositos de grano medio-grueso)
cementadados
e A Laminacion delgada / laminado / estratificacion delgada /
4 Estratificacion y laminacion e 2 ) P
estratificacion media / estratificacion gruesa
5 Origen de carbonatos Bioclastico / clastico / oolitico / rifoidal
(Depositos de grano medio-grueso)
6 Color Carta de color de suelo de Munsell
7 Fracciéon menor Limpio / fangoso (muddy) / limoso / arenoso / gravoso

El nombre del material esta basado en el esquema de Clark y Walker y la clasificacion esta indicada
en la Fig. 4.10 para sedimentos con un contenido mayor al 90% de carbonatos.
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Figura. 4.10 Clasificacion de sedimentos carbonatados (90-100% de carbonatos)
(King y otros, 1980)

Dependiendo del espesor de la estratificacion y laminacion, emplean la siguiente escala (Tabla 4.9):

Tabla 4.9 Escala para determinar la Estratificacion y Laminacion (King y otros, 1980)

ESTRATIFICACION ESPESOR, m
Estratificacion muy gruesa >2
Estratificacion gruesa 0.6-2
Estratificacion media 0.2-0.6
Estratificacion delgada 0.060-0.2
Estratificacion muy delgada 0.02-0.06
Laminada 0.006-0.02

<0.006

Laminacion delgada

Con respecto al origen de los materiales calcareos o carbonatados se apoyan en algunos de los

siguientes términos:

Cléastico: Sedimentos consistentes de granos que tienen un origen inorganico y han sido transportados
y depositados como granos.

Bioclastico: Sedimentos consistentes de granos que tienen un origen organico y han sido

transportados y depositados como granos, fésiles y fragmentos de fosiles.
Oolitico: Sedimentos de carbonatos precipitados quimicamente consistentes de granos cubiertos que
pueden o no tener un nucleo. Los granos bien redondeados tienen generalmente un didametro menor a

los 2 mm.
Rifoidal (Reefoidal): Rocas cuyo origen de sus componentes fueron adheridos durante la depositacion

por actividades organicas, como se manifiesta por la presencia de material esquelético intercalado y
permaneciendo sustancialmente en posicion de crecimiento.
4.1.3.1 Perfil de los sedimentos calcareos

La Fig. 4.11 muestra un perfil tipico de un sondeo geotécnico de uno de los sitios conteniendo arenas
y limos calcareos. Algunas de las caracteristicas mas importantes son:
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a) Estan presentes bandas cementadas ocasionalmente dentro de capas no cementadas;

b) Capas no cementadas muestran valores de resistencia muy bajos a la penetracion del cono
eléctrico;

c) Se da el caso que si se mide el angulo de friccién interna con el cono eléctrico, puede reportar
valores muy altos en las inmediaciones del lecho marino.
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Figura 4.11 Perfil geotécnico de la plataforma continental al noroeste de Australia (Poulos, 1988)

4.2 Propiedades indice de algunos suelos marinos

Meyerhof (1979) resumié algunos datos de las caracteristicas de plasticidad de arcillas cerca y fuera
de costa, como se muestra en la Fig. 4.12. Varios de estos suelos estan representados por lineas
punteadas porque estan ubicados burdamente, estas lineas localizadas paralelamente arriba de la
linea A en la carta de plasticidad, indican que son arcillas inorganicas de alta plasticidad y
compresibilidad. Las arcillas del Atlantico, Béltico y Pacifico este se localizan bajo la linea A,
reflejando su alto contenido organico. Hay algunas evidencias que sugieren que el indice de
plasticidad se incrementa con el tirante de agua (Olsen y otros, 1982). Esto no es comun para el

indice de liquidez (1 ) de arcillas marinas blandas que estan en el rango de 1-1.5, pero en arcillas
rigidas, el indice de liquidez puede ser menor y aun menor que cero.

Richards y otros (1975) resumieron algunos datos indices de suelos marinos de varios lugares y los
datos relevantes son los indicados en la Tabla 4.10 y 4.11. El peso especifico relativo de las arcillas y

particulas limosas generalmente varian entre 2.60 y 2.75; con un valor promedio de 2.67 para
terrigenos y depdsitos cercanos a la costa y 2.70 en arcillas rojas del mar profundo (Hamilton, 1974).
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Figura. 4.12 Plasticidad para arcillas costa afuera (Meyerhof, 1979)

Tabla 4.10 Propiedades geotécnicas de limos arcillosos, Depresion (trough) de San Diego
(Richards y otros, 1975)

PROPIEDADES NXII:JAAELRICS)IgE PROMEDIO EiEESS‘I'\QGgERN MiNIMORANGSAXIMO
Arena, porcentaje > 62 44 11 3 1 17
Limo, porcentaje 2 - 62 p 44 61 6 52 77
Arcilla, porcentaje <2 p 44 35 7 15 46
Relacién de vacios 226 34 0.6 1.3 4.7
Contenido de agua 583 125 28 43 249
Limite liquido 58 111 19 50 144
Limite plastico 58 47 6 35 59
indice de plasticidad 58 64 6 14 85
Peso volumétrico in situ, Mg m? 1044 1.27 0.04 1.21 1.35

Tabla 4.11 Propiedades geotécnicas de arcillas limosas, Golfo de Maine, plataforma continental:
tirante de agua 245-287 m (Richards y otros, 1975)

PROPIEDAD NXMAE\LRIgIgE PROMEDIO IDIE%?'\QQSKDRN _ RANGO _
MINIMO MAXIMO

Arena, porcentaje > 62 p 162 <1 1 0 7
Limo, porcentaje 2 — 62 p 162 44 11 23 75
Arcilla, porcentaje <2 p 162 56 11 29 77
Relacién de vacios 224 4.2 0.5 25 6.2
Contenido de agua 496 163 25 87 322
Limite liquido 32 124 17 67 142
Limite plastico 32 47 5 29 53
indice de plasticidad 32 78 13 38 91
Peso volumétrico in situ, Mg m™ 224 1.33 0.04 1.24 1.5
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4.3 Propiedades indice en sedimentos de la zona de Cantarell, en la
Sonda de Campeche

Por ser el area marina de mayor interés econémico en nuestro pais debido al desarrollo de la industria
petrolera se tomaron como ejemplo las propiedades indice de sedimentos marinos pertenecientes a la
plataforma continental del Golfo de México en la Sonda de Campeche particularmente de la zona de
Cantarell; para lo cual, se seleccionaron 20 sondeos geotécnicos, cuya profundidad promedio de
perforacion fue de 125 m, ubicados entre las latitudes 19°21’ a 19°26’ N y longitudes 92°00’ a 92°05’

W, (Cano, 2003); siendo las siguientes: Contenido de agua (W en %); Limite liquido (W, en %);
Limite plastico (W, en %); indice de plasticidad ( |p en %); indice de rigidez ( ) indice de liquidez
(1,); Contenido de carbonatos (CO, %); Peso volumétrico sumergido (7 '); Grado de saturacion (S, )

y Relacion de vacios (€ ).

A continuacién se enlista la estratigrafia tipica de esta zona, segun la Tabla 4.12, donde se identifican
12 estratos con intercalaciones de arcillas y arenas, siendo necesario haber realizado pruebas indice
para complementar su descripcion.

Tabla 4.12 Estratificacion tipica de la zona de Cantarell (Cano, 2003)

PROFUNDIDAD, m ESPESOR DEL

ESTRATO o ESTRATO, m DESCRIPCION

| 0.0 11.6 11.6 Arcilla calcarea, de muy blanda a blanda

1l 11.6 14.0 24 Arena limosa carbonatada silicica compacta

1l 14.0 30.0 16.0 Arcilla calcarea muy firme

v 30.0 455 15.5 Arena fina a arena fina limosa calcarea de muy compacta a compacta
\4 45.5 53.3 7.8 Arcilla calcarea muy firme

Vi 53.3 58.5 5.2 Arena fina limosa carbonatada silicica muy compacta
VIl 58.5 76.5 18.0 Arcilla calcarea de muy firme a dura
VI 76.5 80.5 4.0 Arena limosa carbonatada silicica compacta

IX 80.5 89.0 8.5 Arcilla calcarea dura

X 89.0 94.2 5.2 Arena fina limosa carbonatada silicica de compacta a muy compacta
Xl 94.2 109.1 14.9 Arcilla calcarea dura
XIl 109.1 122.2 13.1 Arena fina compacta

Contenido de agua. En la Fig. 4.13 se muestra la variacién del contenido de agua, W, con respecto a
la profundidad, hay que resaltar que en el primer estrato se encuentra en el rango de 60 al 100%,
mientras que a mayor profundidad tiende a disminuir en un rango entre 20 a 60%.
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Figura 4.13 Variacién del Contenido de agua, W, con la Profundidad (Cano, 2003)

indice de plasticidad. Con respecto al indice de plasticidad ( |p =W, —W, ), en el primer estrato se
obtuvo entre 18 y 66% y posteriormente de 13 a 80% (Fig. 4.14).
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Figura 4.14 Variacién del indice de plasticidad, |p , con la Profundidad (Cano, 2003)

indice de rigidez. El indice de rigidez (Fig. 4.15), es utilizado generalmente para determinar algunas
propiedades dinamicas, fue obtenido mediante la relacion I, = (w, —w)/I .
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Figura 4.15 Variacion del indice de rigidez, I, con la Profundidad (Cano, 2003)

indice de liquidez. A su vez, el indice de liquidez, se calculd a partir del indice de rigidez
(1. =1-1,). Su variacién es representada en la Fig. 4.16. Considerando los resultados de la Fig.
4.15, las arcillas cercanas al lecho marino tienen contenidos de agua cercanos al limite liquido y por lo
tanto, el |, tiene valores cercanos a cero, mientras que a mayor profundidad el indice de rigidez
crece, con valores entre 0.50 a 0.90.
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Figura 4.16 Variacién del indice de liquidez, I, , con la Profundidad (Cano, 2003)

Con los valores del limite liquido e indice de plasticidad, se graficaron en la Carta de Plasticidad (Fig.
4.17) arrojando en su mayoria una clasificacion de arcillas inorganicas de alta plasticidad (CH).

79



CLASIFICACION Y PROPIEDADES iNDICE

100
ARCILLAS ZONA
CANTARELL
(=4 =| = -,
é 80 O Sondeo 13 |p 0'73(W L) 69 ﬁl
- o Sondeo 10 \D s
o »  Sondeo 11 D///
- < Sondeo 17 &
8 60 + Sondeo 15 @&gg
° - v
2 2 0¥ &
g % OO(A/ e
5 40 3| d
o &
8 e
[0) %ﬁ( ’
(&S]
5 20 /
£ A+
0
0 20 40 60 80 100 120
Limite liquido, w , (%)

Figura 4.17 Clasificacion de las arcillas en la zona de Cantarell (Cano, 2003)

Contenido de carbonatos. Fue determinado mediante la solubilidad del acido clorhidrico, la Fig. 4.18
indica su variacién, donde la mayoria de las arcillas seleccionadas se encontraron en el rango de 15 a
45%, segun la clasificacién de Clark y Walker (1977), corresponden a arcillas calcareas, ya que el
contenido de carbonatos no es mayor del 50%.
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Figura 4.18 Variacion del Contenido de carbonatos, CO,, con la Profundidad (Cano, 2003)

Peso volumétrico sumergido. En el primer estrato, su valor fue entre 1.8 a 3.6 g cm™ (4 a 8 kN m-°),
para los siguientes estratos se ubicéd de 2.7 a 4.5 g cm? (6 a 10 kN m—3) (Fig. 4.19). La relacion
empleada para calcular estos valores fue:

}_ Y wsalada

7'=m{

G,(1+w)

4.1
1+wG, @
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Donde 7' es el peso volumétrico sumergido, y,, es el peso volumétrico del agua, 7,.ca €S €l pPeso

volumétrico del agua salada, W es el contenido de agua y G5 la densidad de solidos.

Sin embargo, los valores por medicion directa en laboratorio fueron similares.
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Figura 4.19 Variacion del Peso volumétrico sumergido, 7', con la Profundidad (Cano, 2003)

Peso especifico relativo o densidad de s6lidos. Obtenido en el laboratorio se encontré dentro del
intervalo de 2.74 a 2.78.

Grado de saturacion. Debido a que la zona indicada se encuentra sometida a un tirante de agua
entre 40 y 50 m, el grado de saturacion, Sr, en las arcillas resulto superior al 95%, por lo que la
mayoria de los materiales estan practicamente saturados.

La expresion para el calculo de S, es:

S, = (4.2)
i I
4G, (L+ W)

Los valores de S, resultaron mayores al 95%, lo cual se confirmo con los obtenidos en el laboratorio.

Relacion de vacios. Su variacion fluctué entre 0.84 a 2.17 como se observa en la Fig. 4.20.
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Figura 4.20 Variacién de la Relacién de vacios, €, con la Profundidad (Cano, 2003)

4.4 Resumen del capitulo

e La clasificacion de los suelos marinos puede ser por: 1) tamafio de la particula (escala de
Wentworth); 2) por su origen (carta de clasificacion de Noorany) y 3) por el contenido de carbonatos
(Clark y Walker) (King y otros).

¢ Los sedimentos marinos por su origen se clasifican en:

Litbgenos: provenientes de rocas terrestres, para su identificacion se apoya en el SUCS, a su
vez se subdividen en arcillas peladgicas que se localizan en aguas profundas y en sedimentos
terrigenos con particulas de grava, arena, limos y arcillas transportados desde tierra por los rios,
corrientes y viento y en los océanos por las corrientes de turbidez o glaciares.

Biogénicos: compuestos basicamente por residuos de plantas o animales marinos (corales,
algas, conchas, etc.) se pueden identificar con analisis quimicos y vistos al microscopio. Se subdividen
en arenas y gravas bioclasticas localizadas en zonas costeras y en cienos pelagicos con tamafio de
limos y arcillas localizados en aguas mas profundas. A su vez los cienos pueden ser calcareos y
silicicos. Los calcareos compuestos principalmente por calcita (carbonato de calcio) donde
encontramos a los foraminiferos, cocolitéferas y a los pterépodos. En los silicicos estan las diatomeas,
radiolarios, esponjas y silicoflagelados. Después de los 5,000 m de tirante de agua ya no es posible
localizar ningun tipo de cieno debido a que son disueltos en el agua.

Hidrogénicos: se generan por precipitacion quimica del agua de mar, como las evaporitas,
fosforitas, arenas de oolitas, nédulos ferromagnesianos y las zeolitas.

¢ Los suelos gruesos (tamafio mayor que las arenas) generalmente se localizan en aguas someras y
suelos finos (arcillas y limos) en aguas profundas, en esta distribucién existe la influencia del perfil
batimétrico y de aspectos locales.

¢ Los sedimentos calcareos son muy comunes en la zona litoral y plataforma marina presentando un
comportamiento friccionante y produciendo cementantes para otros tipos de suelos, con limites
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liquidos bajos (menor de 40%) e indices de plasticidad menores de 20% con valores de ¢ mayores a
los 40° con el indice de compresién disminuyendo al aumentar el contenido de carbonatos.

e Las arcillas marinas tienden a presentar limites liquidos altos (mayor a los 140%) al igual que los
indices de plasticidad, relacién de vacios mayores a 4, alta compresibilidad (C, mayores de 1.0)
debido a la saturacién de sus poros y la forma lenta en que se sedimentaron.
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CAPITULO5

5. PRUEBAS MECANICAS ESTATICAS

Como se ha venido mencionado, existen diferencias ambientales y de composiciéon entre los
sedimentos marinos y terrestres, siendo las principales:

Los sedimentos oceanicos tienen saturados sus poros con agua salina.

La composicién de los sedimentos oceanicos contienen particulas biogénicas.

La velocidad de depositacién es generalmente muy baja, especialmente en el mar profundo.
La alta presién y la baja temperatura ambiental de sedimentos oceanicos pueden modificar su
estructura.

PN~

Consecuentemente se pudiera inferir que algunos de los aspectos del comportamiento ingenieril de
los sedimentos marinos pueden diferir de los sedimentos terrestres. Sin embargo, existen evidencias
de que el comportamiento fundamental entre ambos tipos de suelos es similar y que la mayoria de las
correlaciones obtenidas pueden ser aplicadas en depdsitos marinos.

5.1 Estado de esfuerzos in situ en depésitos marinos

Los suelos marinos pueden existir basicamente en tres estados de esfuerzo: los normalmente
consolidados, sobreconsolidados y parcialmente consolidados (o consolidaciéon incompleta) o
frecuentemente referidos de baja consolidacion. En el estado normalmente consolidados, la presiéon

vertical efectiva o"v es igual a la presién de preconsolidacion, P'C, determinada de pruebas de
consolidacion en el laboratorio; en suelos sobreconsolidados, G'v es menor que F"c y en suelos

parcialmente consolidados, el esfuerzo vertical efectivo actuante es menor que o', =y 'z donde y'

es el peso volumétrico (especifico) sumergido. De un modo muy general, se puede decir que los
sedimentos en la plataforma y el talud continental se encuentran en un estado sobreconsolidado. Con
respecto a los depdsitos deltaicos se consideran en un estado parcialmente consolidado y los
depositos del plano abisal como normalmente consolidados (Fukuoka y Nakase, 1973). Por lo tanto, la

presion efectiva de sobrecarga y la relacion de sobreconsolidacion, OCR =P’ /o', , juegan un papel

muy importante para determinar el estado previo de esfuerzos a que han estado sometidos los
sedimentos marinos (Ladd y Foott, 1974).

5.1.1 Mecanismos que producen sobreconsolidacion

La sobreconsolidacion en el suelo resulta de la remocion de esfuerzos después de haberse aplicado
una sobrecarga como pudiera ser el caso al darse el proceso de erosion. Este es el principal
mecanismo en condiciones terrestres; bajo condiciones marinas, en aguas poco profundas, ademas
de la erosion se da por efecto de las glaciaciones seguido por deshielos o por cargas de oleaje;
existiendo otros procesos de interés que pueden causar sobreconsolidacion (o aparente
sobreconsolidacion):

a) La cementacion generada por adherencia quimica o por precipitacion de agentes como son:
carbonatos, aluminio y componentes de hierro. La cementacion puede ser extremadamente
importante en los suelos biogénicos calcareos con un alto contenido de carbonato de calcio.

b) Endurecimiento tixotropico, que es un proceso que no esta bien entendido, pero que genera un
incremento de la resistencia con el tiempo. Los efectos tixotropicos son muy evidentes en las
montmorilonitas y poco observables en las caolinitas.
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5.1.2 Posibles mecanismos de consolidacion incompleta

Los procesos referidos aqui como consolidacion incompleta, es una terminologia que resulta
engafiosa, ya que se pudiera considerar como lo opuesto de la “sobreconsolidacion”. La consolidacion
incompleta esta generalmente asociada con la existencia de exceso de presion de poro (intersticial) en

el suelo, tal que el esfuerzo vertical efectivo in situ o', =0, —U es menor que la presion efectiva de
sobrecarga calculada por y'Z . Sangrey (1977) considera cuatro posibles mecanismos por lo que se
puede presentar ésta situacion, como se ilustra en la Fig. 5.1.

Lineadesuelos —— — — — = = = — Linea de suelos
blandos (lodos) ° OO ° g e blandos
a) RAPIDA VELOCIDAD DE b) GAS EN LOS
SEDIMENTACION SEDIMENTOS
/—\/\/\
Generacion de Generacion de
Linea de suelos  presién de poro | presion de poro |
blandos Linea de suelos
Esfuerzo Presion de orosid dblandos
Efectivo sobrecarga efectiva resion de
N ° Esfugrzo ‘g)brecarga efectiva
? ﬁ $ ﬁ Efectivo
c) PRESION ARTESIANA d) OLEAJE QUE INDUCE
DE AGUA O GAS CARGAS REPETIDAS

Figura 5.1 Posibles mecanismos de consolidacién incompleta (Sangrey, 1977)

a) Réapida velocidad de sedimentacion: Durante la sedimentacion, el esfuerzo normal total y la presion
de poro se incrementan, pero su disipacion puede ser relativamente lenta, dependiendo del espesor

de los sedimentos. Consecuentemente el esfuerzo vertical efectivo o', es menor que el valor final
(7'2), como se ilustra en la Fig. 5.1a el suelo permanecera parcialmente consolidado hasta que la
sobrepresion de poro (ue) se disipe y se establezca que o', = ¥'Z; en este estado, los sedimentos

tenderan a ser normalmente consolidados. La obtencién tedrica para U, fue deducida por Gibson

(1958), considerando las pequefas deformaciones que se presentan durante la consolidacién y mas
recientemente por otros investigadores buscando el mismo objetivo aplicaron la teoria del elemento
finito (Schiffman y Pane, 1984).

b) Gas en los sedimentos marinos: La presencia de gas tiene una gran influencia en el estado de
esfuerzos efectivos in situ del suelo debido a que la presidbn que genera puede ocasionar un
incremento de la presion de poro y por lo tanto un decremento en el esfuerzo efectivo a un valor
menor que el correspondiente valor para un suelo saturado. Consecuentemente el suelo puede estar

en un estado de esfuerzos en que o', resulta ser menor que ¥'Z. Cuando el gas biogénico se

genera tratara de mezclarse con el agua de poro en los suelos saturados. Mientras mas gas sea
producido sera mas probable de alcanzar el limite de saturacion de los vacios del suelo. Mediciones
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de Dunlap y Bryant (1978) revelan presiones de poro casi iguales a las presiones de sobrecarga, sin
asegurar si las presiones medidas fueron debido a agua o gas. Importantes implicaciones de la
presencia de gas es que hay un incremento dramatico en la compresibilidad del suelo y las
propiedades acusticas se ven afectadas considerablemente. Whelan y otros (1975) desarrollaron un
analisis para predecir concentraciones de metano in situ y maxima presion de gas en los sedimentos.
Sin embargo, aun existe una carencia del entendimiento del comportamiento del suelo ante la
presencia de gas, empezando desde la recoleccion de las muestras.

c) Filtracion de agua artesiana o fuente de presion de gas: El petréleo y los entrampamientos de agua
por debajo del piso marino pueden estar sujetos a presiéon arriba de la hidrostatica y bajo tales
condiciones, habra una tendencia a fluir de manera establecida y lineal desde la fuente de presion
hacia una superficie de drenaje o limitrofe (Fig. 5.1c). El esfuerzo efectivo sera menor que la presion

efectiva de sobrecarga, ocasionado que o', sea menor que y'Z. Sangrey (1977) sostiene que el

incremento de la presion de poro debido a acumulaciones de aguas artesianas son muy comunes
costa afuera, particularmente donde se tienen fuentes petroliferas.

d) Oleaje que induce cargas repetidas: Las grandes olas de tormenta pueden causar significativos
niveles de esfuerzos ciclicos en la parte superior del suelo y en algunos suelos blandos saturados que
puede guiar a la generacion de presion de poro (Fig. 5.1d). De nuevo, resultard que el esfuerzo
efectivo sera menor que el esfuerzo efectivo de sobrecarga. Para depdsitos de muy baja
permeabilidad, la presion de poro puede ser incrementada por una tormenta anterior. Sin embargo,
este es un fendmeno transitorio que tendera a disiparse durante y después de la tormenta, quedando
finalmente el suelo en un estado normalmente consolidado o sobreconsolidado.

5.2 Pruebas estaticas de laboratorio en tierra

Las principales propiedades estaticas del suelo marino solicitadas para un andlisis geotécnico son: la
permeabilidad, la compresibilidad y la determinacion de la resistencia al esfuerzo cortante. Los
procedimientos de pruebas de laboratorio en tierra, a bordo de una embarcaciéon o in situ estan
relativamente estandarizados para determinar estas propiedades. Con respecto a las pruebas que se
realizan en tierra las siguientes son las principales:

5.2.1 Clasificacion y pruebas geolégicas

La clasificacion de los suelos y pruebas indice (vistos en el capitulo 4) son un requisito esencial para
cualquier prueba de laboratorio; no obstante, también las pruebas geoldgicas son utiles, se realizan
después de extraer la muestra y examinarla a detalle para identificar su estructura y composicion
mineralégica (Marsland, 1977). Es necesario aclarar que las pruebas de clasificacion aunque
generalmente se realizan a bordo, también pueden repetirse en tierra para reconfirmar o ampliar la
descripcion del suelo.

Estas pruebas pueden incluir:

Contenido de material organico
Contenido de carbonatos

Examen de la seccién delgada
Difraccion de rayos-X

Microscopio electronico de barrido
Capacidad de intercambio catidnico
Andlisis del agua de poro
Bioestratigrafia y paleontologia
Técnicas de datacién de radiocarbono
Tomografia computarizada

Analis térmico diferencial

~— — — — —

T Q2P0 Q0 T
= =

—
o
~
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5.2.2 Obtencidon de la permeabilidad

La permeabilidad del suelo (K ) depende en gran medida de la relacion de vacios (€ ). Bryant y otros
(1974) sugieren la siguiente relacion para evaluarla:

k =10"e* mseg” (5.1)

Sin embargo, hay una dispersion substancial de esta relacién con la permeabilidad de campo, debido
a la gran influencia por la presencia de vetas de limos y arenas; por lo que Bryant y otros (1976) para
sedimentos del Golfo de México modificaron la relacién anterior. Para un amplio rango de tipos de
suelos, algunos conteniendo el 80% de arcillas o hasta arcillas arenosas y limos, la siguiente igualdad

aproximada puede ser considerada para evaluar la permeabilidad K :
k =107°2.718" m seg™ (5.2)

Donde M=14.3N-26.3, N es la porosidad (0 <n<1). Esta correlacién da valores mayores que la
ecuacion 5.1.

Algunas previsiones se deben considerar para la mediciéon de la permeabilidad en el laboratorio, en
vista al pequefio tamafio de las muestras ensayadas y al efecto por la presencia de lentes delgados
de limos y arenas que pudieran influir al aplicarse al suelo in situ. Por otro lado, tampoco se
recomienda obtener la permeabilidad a partir de los ensayes de consolidacién o de pruebas llevadas a
cabo en el odéometro, camara triaxial o aparatos de corte simple ya que no se obtiene con una
precision razonable; requiriéndose en tal caso de una técnica cuidadosa mediante permeametros
(Poulos, 1988), (Lambe y Whitman, 1969).

Andresen y otros (1979) establecen que, cuando la permeabilidad es medida al ejecutar una prueba
triaxial, una contrapresién en el agua intersticial puede ser aplicada para disolver todo el aire. Para
muestras inalteradas saturadas de limo y arcillas los valores de permeabilidad medidos con
contrapresion pueden ser hasta 25% mayores que aquellos sin contrapresion, debido al retardo del
flujo de agua por oclusién con burbujas de aire. Para muestras con permeabilidad relativamente altas
(por ejemplo, mayores de 10-* cm seg'1), debemos tener cuidado al utilizar sistemas que no provean
una excesiva resistencia hidraulica en la conexién con tubos v filtros.

5.2.3 Aspectos de consolidacion

Las pruebas de consolidacion son utiles para pronosticar caracteristicas de compresibilidad e historia
de esfuerzos de un suelo al someterse a una sobrecarga, los resultados tipicos es una grafica de
presion efectiva versus relacion de vacios y otra de deformacién vertical versus tiempo.

La compresibilidad unidimensional de un suelo se puede expresar de varias maneras, la mas comun
es mediante el indice de compresion, C. =—Ae/A(logo',), que representa el cambio en la relacion
de vacios por ciclo logaritmico con respecto al correspondiente cambio del esfuerzo efectivo. Para
arcillas normalmente consolidadas, CC tiende a incrementarse al aumentar el limite liquido. Algunos

datos recopilados por Meyerhof (1979) para arcillas cercanas o fuera de costa a profundidades
someras son graficados en la Fig. 5.2 y comparados con datos de arcillas inalteradas de baja a media
sensibilidad (Terzaghi y Peck, 1967). También muestran algunos datos para arcillas del arrecife
continental del Atlantico medio (Demars y otros, 1979), sugiriendo una correlacion para sedimentos
marinos (Herrmann y otros, 1972) ajustando bien los datos y también los datos de Richards y otros,

(1975), quienes reportaron un valor de C_. de 1.4 para arcillas limosas del Golfo de Maine, con un
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limite liquido de 124. Excepto para las arcillas del Mar del Norte, la compresibilidad de depdsitos fuera
de costa con un limite liquido dado pareciera ser mayor que los de tierra.

1.0 Delta del Mississippi y 4
Golfo de México / /\\f

é) Océand Pacifico este \/\ / 4 i
= 08 Mar Mediterraneo v o

S | 77— <?

> Plataforma delz//—/ v <

19 Atlantico medid 4 ~

S (Piso) ——/ &

e 06

1]

o Océang Atlantico

8 N.S)  — 1

[0] 0.4 4

% 4| Plataforma del
£ 4 Atlantico medio

/s
S
02 , Mar del Nortel
~~cCc 0.011(wL 12) (Herrmann y colaboradores| (1972))
0 20 40 60 80 100 120 140
Limite liquido, W (%)

Figura 5.2. indice de compresion, C. ., con respecto al limite liquido W, ,de arcillas fuera de costa
(Meyerhof, 1979)

Generalmente, C; tiende ha incrementarse con la distancia a la costa, posiblemente debido a una
disminucioén de la velocidad de depositacién y consecuentemente a una estructura mas abierta. Los
valores de C_ para las arcillas del arrecife del Atlantico medio son considerablemente mayores que
para otras arcillas incluidas en esta gréfica.

Utilizando conceptos de estado critico, una correlaciéon util de CC propuesta por Wroth (1979) para
arcillas remoldeadas es:

C, =G,1,/200 (6.3)

C
Donde Gs es peso especifico de las particulas de suelo y |p es el indice de plasticidad (en %).

Wroth (1979) sugiere un procedimiento para estimar la relacion de sobreconsolidacion (OCR ) de una
arcilla a partir del indice de liquidez (|, ), el esfuerzo vertical efectivo in situ, un valor estimado de la

relacion del indice de descarga C, y del indice de compresion C. .

Si
IL =(Wn_WP)/(WL_WP) (5.4)

Donde W, contenido natural de agua, W, limite plastico, W, limite liquido.

Wroth (1979) considera que C_ tiene un valor de 0.17 para un | =15% hasta cerca de 0.34 para

un |p = 100% y que para suelos remoldeados se tiene mas o menos una unica linea de consolidacién
normal unidimensional que pasa a través de un esfuerzo vertical efectivo de cerca de 0.064 kg cm?
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(6.3 kN m'2) con un indice de liquidez de 1.0 a 6.42 kg cm? (630 kN m'2) con un indice de liquidez de
0. Refiriéndose a la Fig. 5.3, el punto M representa la condicion in situ del suelo y dibujando la linea de

descarga (de pendiente -0.5 CS/CC en esta grafica) a través de M para intersectar la linea de
consolidacion Gnica y definir el punto N. La relacion de sobreconsolidacion OCR , en este caso es
simplemente o' /o', .

(6.3, 1.0)

Curva de consolidacién Unica
para arcillas no sensibles

L

Linea de descarga
7(Pendiente =-0.5C¢/C¢) Estimacién del

OCR = 0'N/o'M

o
)

(Punto de Campo)

indice de liquidez, |
e
/
/
/

o'M o'N
1 10 100 1000

Esfuerzo vertical efectivo, 0"y, KN m-?

Figura 5.3 Estimacién de Relacién de sobreconsolidacién, OCR , a partir del indice de liquidez, I,
(Wroth, 1979)

La practica de los ensayes de consolidacion unidimensional revela que entre la relacion de vacios y el
logaritmo del esfuerzo efectivo no es siempre lineal y que, a mayores esfuerzos, la compresibilidad
tiende a decrecer significativamente.

Las curvas tipicas de compresibilidad de suelos calcareos se presentan en la Fig. 5.4; el indice de
compresion C_ por tanto varia con el rango del esfuerzo efectivo. Como con las arcillas, C_ resulta
ser dependiente de la relacion de vacios inicial, algunos datos de arenas carbonatadas del Estrecho
Bass de Australia se muestran en la Fig. 5.5 obtenidos con pruebas de odémetro y consolidaciéon K, .

Valores mayores considerablemente de CC que aquellos mostrados en la Fig. 5.6 fueron reportados

en la literatura por Bryant y otros (1974) y valores tan altos como de 0.9 se obtuvieron para depdsitos
blandos normalmente consolidados con una relacién de vacios inicial del orden de 3; estos valores
son de hecho razonablemente consistentes con una extrapolacién lineal de los datos de la Fig. 5.6.

Bryant y otros (1974) encontraron que CC generalmente decrece con el incremento del contenido de

carbonatos y esta tendencia es consistente con lo dicho de que el comportamiento de los suelos
cohesivos cambia a granular (Demars y otros, 1976).

Existe poca informacién disponible de los valores del coeficiente de consolidacion C, (que permite
estimar la velocidad de disipacion de las presiones intersticiales o la velocidad de asentamiento).
Herrmann y Houston (1976) reportaron un valor de C, de 3.2 mm?’ seg” para cienos calcareos, pero
valores menores (menores que 1 mm? seg'1) los han encontrado para los limos carbonatados mas
finos del arrecife noroeste de Australia. Hay una marcada tendencia para que CV decrezca con el

incremento de los esfuerzos efectivos, reflejandose el efecto de rotura de las particulas del suelo y el
consecuente incremento del contenido de finos.

90



SUELOS MARINOS: NATURALEZA Y PROPIEDADES

Esfuerzo vertical efectivo, o'y, kPa
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Figura 5.4 Curvas tipicas de compresibilidad de suelos calcareos (Bryant y otros, 1974)
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Figura 5.5 Resumen de datos de compresibilidad unidimensional para arenas carbonatadas de Bass
Strait (Bryant y otros, 1974)

Meyerhof (1979) sugiere que el valor del coeficiente de consolidacién C, varia entre 10° a 10 cm?

seg'1, resultando con valores similar a los depédsitos en tierra con similares caracteristicas de
plasticidad. Algunos datos de estas publicaciones disponibles estan resumidas en la Tabla 5.1 y

apoyados por sugerencias de Meyerhof aunque, en ciertos suelos, el valor de C, puede ser
substancialmente mayor, del orden de 10™ cm® seg™.
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Tabla 5.1 Coeficiente de consolidacion, C,, de algunos suelos marinos (Meyerhof, 1979)

LOCALIZACION TIPO DE SUELO €, CV (cm® seg™) REFERENCIA
Golfo de Maine Arcilla limosa 4.2 5x10™ Richards y otros (1975)
Carioén La Joya Limo arcilloso 3.2 2.7x10*

Abanico La Joya Limo 4.0 5x10™

Roca Bird Li 1.2 35x10*
oca =i imo ar.enoso X 4 Noorany y otros (1975)
Punto Loma Arena limosa 1.5 7x10
Escarpe Coronado Arcilla limosa 4.6 1x10™*
Depresién San Diego Limo arcilloso 4.6 28x10™*

Océano Atlantico Turba (turbidite) 1.5 63x 10 Herrmann y Houston (1976)
Golfo de Alaska Arcilla glacial - 11x10™ Molnia y Sangrey (1979)
Atlantico medio Arcillas limosas 0.5

Plataforma . (20-140)x10™ Demars y otros (1979)
- Arcillas 2.2
continental
Harim - Nada, Japon Limos arcillosos 2.0 4x10* Okusa y otros (1983)

Los suelos calcareos pueden presentar importante flujo plastico (creep) comparados con suelos de
base silica y con las arenas calcareas del Estrecho Bass, valores de C_/C_, (dondeC,, es el

coeficiente de consolidacion secundaria) caen en el rango 0.01-0.03, el cual esta cerca del limite
inferior para arcillas inorganicas. Esta relacién tiende a decrecer cuando la relaciéon de vacios inicial se

incrementa. C,, aumenta considerablemente cuando se incrementa el esfuerzo vertical efectivoc’, y
para los suelos del Estrecho de Bass se dedujo burdamente como (Poulos, 1986):

C,. =0.00077(log,, o ',-1) (5.5)

Mesri y Godlewski (1977), encontraron que para arcillas terrestres, hay una relacion cercana entre el
coeficiente de consolidacion secundaria C_, (cambio en la relacion de vacios por el logaritmo del ciclo

de tiempo) y el indice de compresiéon C_ en que la relacion C_, /CC es del orden de 0.05+ 0.02 para

suelos cohesivos de otro modo se trata de turbas organicas y arcillas altamente sensitivas. Los datos
publicados por Bryant y otros (1974) en una muestra del abanico del Cafion De Soto muestra valores

de C_, /C, en el rango entre 0.03 y 0.05, que estan dentro del rango de arriba y de nuevo sugieren
que las propiedades ingenieriles de suelos marinos y terrestres son similares.

Los valores para el coeficiente de la presion lateral de tierra en reposo, K, ha sido valorado en pocos

casos; Herrmann y Houston (1976) reportaron: 0.55 para cieno calcareo del Pacifico, 0.45 para un
cieno calcareo del Atlantico y 0.36 para un cieno denso del Atlantico. Algunos valores mas bajos

de K, fueron reportados por Poulos y otros (1982) para las arenas carbonatadas del Estrecho de
Bass (0.25-0.35).

En cuanto a las pruebas de compresibilidad Andresen y otros (1979), recomiendan que las muestras
de arcilla deben ser montados empleando piedras porosas humedas, para evitar la evaporacion
sugieren colocar algodon saturado de agua alrededor de todo el espécimen abierto y utilizando un
sello de caucho. Es conveniente que la duracion de cada incremento de carga no exceda
significativamente el tiempo necesario para que ocurra la consolidacion primaria. Para arcillas del Mar
del Norte, es comun aplicar los incrementos de carga entre 1 a 2.5 horas, asi que en una prueba
completa puede requerir de dos a tres dias.
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5.2.4 Resistencia al esfuerzo cortante en condiciones no drenadas

La resistencia al esfuerzo cortante en condiciones no drenadas, S,, es una propiedad relacionada con

la capacidad de los suelos marinos para soportar la ruptura bajo una fuerza aplicada, resultando ser la
mas empleada para el disefio por apegarse mas a las condiciones de drenaje reales. De varias
maneras se puede determinar, realizando pruebas de esfuerzo simple como lo son con: el torcémetro,
el penetrdmetro de mano (o de bolsillo) y la veleta miniatura aplicadas en muestras de arcilla y son
adecuadas si la informacién de las caracteristicas esfuerzo—deformacion del suelo no son necesarias.
Comunmente los ensayes de compresion sin confinar, compresion triaxial o procedimientos de corte
directo y simple son los utilizados para modelar el estado de esfuerzo in situ empleando pruebas
convencionales de laboratorio.

Resistencia al esfuerzo cortante en Contenido de
condiciones no drenadas, s, kPa agua, w, (%)
0 0 50 100 150 200 250 0 50 100150
% [ [ [ I I T T
’ SIMBOLOGIA
" Veleta miniatura
20 7~ ‘. 4 Compresion triaxial UU —{ |- -
= XN @ Compresion sin confinar
- ML, O Veleta remota in situ
o 4 x Remoldeado con veleta
% 40 [ *>g< Q miniatura o compresion| [~ / \\ 7
PR Q
© \ triaxial UU kS) S
€ o a2 5
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Figura 5.6 Condiciones tipicas de resistencia S, del suelo del Golfo de México (Quiros y otros, 1983)

Debido a los efectos de la alteracion del muestreo y quiza a los procedimientos de pruebas y aparatos
utilizados, las determinaciones de laboratorio de resistencia al corte en condiciones no drenadas
pueden ser susceptibles a inexactitudes y a una considerable dispersion. Un ejemplo de esta
dispersion para un ndmero de ensayes simples se grafican en la Fig. 5.6 (Quiros y otros, 1983),
mientras Burgues y otros (1983) ilustran las diferencias significativas en la resistencia con los métodos
de laboratorio o in situ. Consecuentemente, una tendencia mas racional para la determinacion de la
resistencia es mediante el enfoque “SHANSEP” (Historia de Esfuerzos y Propiedades Ingenieriles en
Suelos Normalizados) descrito por Ladd y Foott (1974). En este enfoque, las medidas de resistencia al
corte en condiciones no drenadas es normalizada con respecto a la presion efectiva de sobrecarga y
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graficados contra la relacion de sobreconsolidacion (OCR ) y esto se aplica si una gran cantidad de
muestra inalterada es consolidada bajo condiciones sin deformacion lateral (condicion K_), a un
esfuerzo vertical efectivo excediendo la presion efectiva de sobrecarga in situ y después
descargandola al esfuerzo vertical apropiado para dar el valor de OCR requerido. La muestra es
entonces cargada hasta fallarla para obtener una resistencia al corte en condiciones no drenadas, S,,.

Se ha encontrado que muchas arcillas muestran un comportamiento normalizado, aunque se
presentan excepciones en arcillas cementadas o altamente estructuradas. Ejemplos tipicos de
graficas de resistencias normalizadas se muestran en la Fig. 5.7 incluyendo arcillas terrestres y
arcillas del Golfo de México que son muy similares a las arcillas azules de Boston que sugieren que
los conceptos del comportamiento normalizado pueden ser aplicados en arcillas marinas.

1.8
(a) Arcillas organicas marinas
(b) Arcillas de Bangkok (a)
1.6 (c) Arcillas Atchafalaya
) (d) Arcillas azules de Boston
(e) Arcillas barbadas de (b)
Connecticut Valley (o)
1.4 &)
Golfo de Méxigo
1.2 (Quiros ¥ otros, 1983)
o) d
_> ( )
S 10
>
(2]
0.8 /] (e)
Y
0.6 ~ -
SIMBOLOGIA
/ —— Resultado de pruebas
04 - reportados por Ladd y Edgers
Z 2 - - Resultado de pruebas de
0.2 — un sitio en el Golfo de México
. cercanos a los sitios 1y 3
Nota: sy=(Th)max
0
1 2 4 6 8 10
1
OCR, P, /o',

Figura 5.7 Datos de resistencia al corte en condiciones no drenadas normalizada, S, /o',
(Ladd y Edgers, 1972)

Las arcillas normalmente consolidadas, muestran un incremento en la resistencia al corte

normalizado, S, /o"vo, con el aumento del indice de plasticidad (Bjerrum y Simon, 1960) y esta

tendencia es también mostrada para arcillas marinas. Los datos recopilados por Meyerhof (1979),
junto con los datos de Ladd y Azzouz (1983), son graficados en la Fig. 5.8 para ilustrar este punto. Sin
embargo, debe hacerse notar que algunos suelos, como los limos de Alaska (Wang y otros, 1982),
manifiestan valores mayores de la resistencia al corte en condiciones no drenadas que los observados
en esta figura.
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Figura 5.8 Resistencia al corte en condiciones no drenadas de arcillas normalmente consolidadas
fuera de costa (Meyerhof, 1979)

Entre la proporcion del esfuerzo cortante normalizado para arcillas sobreconsolidas y normalmente
consolidadas existe una correlacion aproximada con respecto al OCR , relacionandose de la siguiente
manera:

(8,/0"16)oc /(8,10 s5)n = (OCR)™ (5.6)

Donde m™* es aproximadamente 0.8. El pardmetro m™* puede estar relacionado directamente a los
parametros del estado critico de la Mecanica de Suelos (Wroth, 1984).

Otra correlacion util y aproximada entre la resistencia al corte en condiciones no drenadas y el indice
de liquidez es propuesta por Wroth y Wood (1978) y Wroth (1979), aplicada en arcillas del Mar del
Norte. Esta basada en observaciones que, para arcillas remoldeadas, la resistencia al esfuerzo
cortante en condiciones no drenadas en el limite liquido esta cerca de 0.01 kg cm™ (1.7 kN m'2);
mientras que en el limite plastico, es de aproximadamente 1.73 kg cm? (170 kN m'z). Considerando
una relacion lineal entre el contenido de agua y el logaritmo de la resistencia al corte en condiciones
no drenadas, es aceptable la siguiente relacion:

s, =170exp(-4.61,) kN m? (5.7)

Donde S, es la resistencia al corte en condiciones no drenadas de suelos remoldeados y |, es el
indice de liquidez.

Wroth (1979), considera que ésta relacion es util para evaluar la resistencia al corte de muestras costa
afuera. Sin embargo, Wroth advierte que en la mayoria de los casos, las resistencias reportadas seran
aquellas obtenidas de los especimenes inalterados y en el caso de arcillas sobreconsolidadas su
aplicacion puede exceder la resistencia residual.

El uso de la resistencia al corte en condiciones no drenadas es requerida para muchas aplicaciones

de la Mecanica de Suelos fuera y dentro de costa, siendo fundamental considerarla en funcién de
esfuerzos efectivos. En términos convencionales de falla de Mohr-Coulomb, los dos parametros de

95



PRUEBAS MECANICAS ESTATICAS

resistencia involucrados son: la cohesion efectiva C' y el angulo de friccion de esfuerzo efectivo, ¢'.

Para arcillas normalmente consolidadas, C' es cero y ¢' varia con el indice de plasticidad. Datos

obtenidos por Kenney (1959) para arcillas dentro de costa son los presentados en la Fig. 5.9 junto con
algunos datos disponibles en la literatura para arcillas marinas. De nuevo, las caracteristicas
generales tanto de arcillas inorganicas fuera y dentro de costa parecen ser similares.

1.0
Depdgsitos| marinos ;Iacia;js o0 Suelo inalterado
0.9 [Gelfe-de-Alaska(Melniay-Sangrey, 1879) o Suelo remoldeado
0.8 + Actividad > 0.75
Seflimentos glaciares Holdceng ~ *  Actividad <0.75
0.7 Golfo de Alaska (Molnia y Sangrey,|1979)
° 0.6 _ = ® ) < |Limgs de Alaska
: B &
8 o — o N D\(iwg L Golfg de(g (Wanjg y Vivjtrat, 1982)
o 3 o 8 TE" Alaska
0.4 ¥t 8% o D
' . . AN sw | 8- O
03 Pendiente continental del Atlantico medig © o TEe— _
. i
o (Olsen y| colaboradlores, 1982 (Davie y| colaboraddres, 1978)
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0
0 6 8 10 15 20 30 40 50 60 80 100 150
indice de plasticidad, Ip, (%)

Figura 5.9 Relacion entre sen ¢ y el indice de plasticidad ( |p ) de arcillas normalmente consolidadas
(Kenney, 1959)

Debe observarse que la resistencia al corte en condiciones no drenadas normalizada puede
expresarse en términos de los parametros de resistencia (C' y ¢') y en funciéon de esfuerzos
efectivos como sigue:

s, |Ko+A(@-K,)]seng+(c’o",)cosg’
T (5.8)
o' 1+(2A; —-I)seng’

Vo

Donde K, es el coeficiente de la presion lateral de tierra en reposo, A, es el parametro de la presion

de poro A en la falla para pruebas de compresion triaxial (Skempton, 1954) y o', es el esfuerzo

vertical efectivo inicial. Para arcillas normalmente consolidadas, K, puede ser evaluada
aproximadamente por la expresion de Jaky (1944) como:

K,=1-seng' (5.9)

Mientras que para arcillas sobreconsolidadas, Mayne y Kulhawy (1982) sugieren que K, puede
determinarse como:

K, =(@-seng)(OCR)*" (5.10)
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El parametro de la presion de poro A; depende del OCR : tipicamente, A; esta entre 0.6 y 1.0 para

un OCR =1, pero decrece a cero para valores de OCR de 8 a 10 y puede llegar a ser negativo para

valores mayores de OCR (Ladd y otros, 1977). En la ecuacion 5.8, puede considerarse a C'= 0, a
menos que el suelo este cementado.

5.2.4.1 Ensayes triaxiales

Los procedimientos para montar muestras de arcillas y arenas inalteradas en equipos de ensaye son
descritos por Andresen y otros (1979), y también para muestras de arcillas blandas con una
resistencia al corte en condiciones no drenadas menor a 50 kN m™ (50 kPa).

Para arcillas sobreconsolidadas (rigidas), es recomendable emplear anillos de acero inoxidable, para
reducir la friccién, colocando papel filtro ranurado a los lados del espécimen y abajo del anillo. Para
pruebas de extension, el papel filtro se coloca como un espiral alrededor del espécimen para evitar
tension en el papel. El papel filtro es mojado con agua salada, pero toda el agua libre en la superficie
del papel debe ser limpiada antes de ser colocado en el espécimen. El montaje de las arcillas se debe
llevar a cabo en una cabina provista de humedad para evitar la evaporacion del espécimen. Mientras
que el uso de drenaje radial es necesario para ayudar a la consolidacién, de lo contrario puede
resultar en el desarrollo de una muestra no uniforme.

Para muestras de arenas que no colapsan bajo su propio peso, el montaje puede ser hecho casi como
para arcillas rigidas. El drenaje toma lugar a través de las piedras porosas de pequefio diametro en el
centro del pedestal y no utilizando papel filtro. Los especimenes reconstituidos de arena son
conformados por capas, cada capa siendo pisoneada a mano o empleando la colocacién pluvial pero
puede ser que no se alcancen muy altas compacidades. El diéxido de carbono es algunas veces
empleado para incrementar el grado de saturacion.

Como un principio general, las pruebas triaxiales de muestras seran consolidadas bajo el mismo
esfuerzo efectivo como el que experimentaron en el campo antes del muestreo. De cualquier modo, el
procedimiento alternativo “SHANSEP” que ha sido propuesto por Ladd y Foott (1974) involucra
esfuerzos de consolidacion que exceden de aquellos tenidos in situ, pero manteniendo la misma
relacion de sobreconsolidacion que existiera in situ, este procedimiento no debe ser usado para suelos
sensibles o cementados porque se puede destruir la estructura del suelo. Andresen y otros (1979)
describen un procedimiento para consolidar a las muestras para condiciones de esfuerzo in situ. Esto
involucra la estimacién de la presidon de preconsolidacion en funcidon de datos experimentales

disponibles de la relacién de sobreconsolidacién (OCR ) y del coeficiente de presion lateral de tierra
en reposo ( K, ) (Ladd y otros, 1977). Los esfuerzos efectivos verticales y horizontales finales después

de la consolidacion son entonces o', y K,o',, donde o', es el esfuerzo vertical efectivo in situ.
Idealmente, deben ser alcanzados primeramente siguiendo la correcta trayectoria (patrén) de
esfuerzos bajo condicion K, (deformacion lateral cero), hasta alcanzar el esfuerzo vertical de
preconsolidaciéon y después permitiendo la expansion hasta alcanzar el esfuerzo vertical efectivo in
situ. Andresen y otros (1979) sugieren emplear una contrapresion de manera que el valor del

parametro B de presion de poro (carga isotropica) sea igual al menos de 0.95 para pruebas estaticas
y 0.97 para pruebas ciclicas. Para arcillas blandas, una contrapresion de 2.03 kg cm™ (200 kN m™)
puede ser suficiente, mientras que para arcillas sobreconsolidadas y arenas densas, una
contrapresion sobre 15.3 kg cm'2(1,500 kN m'2) es la requerida.

Para llevar a cabo el estado de corte en la prueba triaxial, se comprime la muestra manteniendo el

esfuerzo horizontal constante mientras se incrementa el esfuerzo vertical. Las pruebas en extension
son usualmente ejecutadas manteniendo el esfuerzo radial y disminuyendo el esfuerzo vertical; bajo
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condiciones no drenadas, este procedimiento provee resultados casi idénticos a las pruebas en las
que el esfuerzo radial es incrementado mientras se mantiene constante el esfuerzo vertical.

La Fig. 5.10 muestra resultados tipicos de pruebas triaxiales y de corte simple en una muestra de
arcilla fuertemente sobreconsolidada. La resistencia al corte en condiciones no drenadas mediante
pruebas triaxiales en extension es cerca del 60% del valor de las pruebas de compresion triaxial, con
un valor intermedio en la deformacion en pruebas de corte simple. Para arcillas magras (puras)

blandas, la diferencia entre la resistencia en condiciones no drenadas de compresion y en extension
pueden ser aun mayores.
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Figura 5.10 Resultados de pruebas en condiciones no drenadas de muestras de arcillas fuertemente
sobreconsolidadas del Mar del Norte; profundidad aproximada de 5.2 m y contenido de agua inicial
entre 24-27%. (Andresen y otros, 1979).

Velocidades de deformacién comunmente aplicadas en arcillas blandas son del orden de 0.75% por
hora; mientras que para arcillas sobreconsolidadas es cerca del 2% por hora. Midiéndose
generalmente la presion de poro durante la prueba.

Es posible llevar a cabo ensayes multi-etapas en muestras consolidadas bajo un estado inicial de
esfuerzos efectivos hidrostaticos. Tipicamente, el esfuerzo de consolidacién isotrépico es igual al

esfuerzo efectivo promedio in situ, p',, que es el primero en aplicarse, después el espécimen es
sometido a corte bajo condiciones no drenadas hasta una condicién préxima a la falla. Posteriormente,
el esfuerzo de corte se suspende para aplicar un esfuerzo de consolidacion igual a 2p'0. Después,
nuevamente la muestra es sujeta hasta casi alcanzar el corte y el proceso se repite una vez mas al
esfuerzo de consolidacién igual a 4p'0. El propésito principal de tales pruebas es determinar la

envolvente de falla de Mohr-Coulomb sobre un amplio rango de esfuerzos ensayando un solo
espécimen.
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5.2.4.2 Parametros de deformacion

Para la prediccion de la deformacion bajo condiciones en tres dimensiones, es conveniente asignar las
propiedades “elasticas” del suelo, a pesar de su marcado comportamiento no elastico. Los parametros

de deformacion (usualmente mddulo de Young E_ o médulo de rigidez al cortante G vy la relacion de
Poisson V,) son altamente dependientes del: estado inicial, de su trayectoria e incremento de

esfuerzos, de las condiciones de drenaje y del tipo de ensaye. Un analisis para estos factores es dado
por Ladd y otros (1977).

Los valores de los mdédulos de deformacién son determinados ya sea por pruebas in situ o de ensayes
de laboratorio. Un modo conveniente in situ para estimar el médulo de elasticidad es midiendo la

velocidad del sonido en el suelo, V (Hamilton 1974). EI médulo confinante (constrained) D =1/m,

(donde M, es el coeficiente de variacion volumétrica) que puede calcularse como:

. 2
D=pv, (5.11)
Donde p es la densidad de masa del suelo. Para materiales elasticos D, E_y V, estan relacionados
como:
1-v,)E
:—( :JE; (5.12)
(L+v)@d-2v,)

Valores de V, bajo condiciones no drenadas generalmente estan dentro de un rango de 0.35 +0.1,
asi que el mdédulo de Young Es puede calcularse con la ecuacién 5.12. El valor asi obtenido es

relevante Unicamente para pequefias deformaciones; para grandes deformaciones, E_ puede ser
considerablemente menor. Hamilton (1974) y Hamilton y otros (1982) muestran datos que relacionan
la velocidad del sonido Vv, y el diametro promedio del grano (Tabla 5.2) mostrando que tanto vV, yla
densidad decrecen con el decremento del tamafo del grano y por consecuencia el médulo de Young

E

s

Tabla 5.2 Densidad y velocidad del sonido en sedimentos marinos (Hamilton, 1974)

AMBIENTE TIPO DE SUELO P (tm?) Vp (mseg™)
) Limo 1.77 1623
Terraza continental Arcilla limosa 1.42 1520
Zona abisal Limo 1.60 1563
Arcilla 1.36 1504
Cordilleras abisales Limo arcilloso 1.35 1527
Arcilla roja 1.34 1499

Para el disefio de cimentaciones, puede ser mas confiable emplear valores de médulos de suelo
determinados de pruebas de laboratorio llevadas bajo una apropiada condicion de esfuerzos iniciales
y sobre un rango considerable de esfuerzos aplicados. Los datos tipicos de pruebas de corte simple
en condiciones no drenadas son mostrados en la Fig. 5.11 para siete tipos diferentes de arcillas

normalmente consolidadas (Ladd y otros, 1977). E, /Su decrece considerablemente con el
incremento de los niveles de esfuerzo aplicado y también tiende a decrecer con el incremento de la
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relacion de sobreconsolidacion, OCR , particularmente para OCR >2. Para sedimentos normalmente

consolidados del Delta del Mississippi,

Esrig y otros (1975), presentan datos que

siguen

cercanamente a los mostrados en la Fig. 5.11 para las arcillas azules de Boston. De nuevo, el
comportamiento de las arcillas marinas y terrestres perecen ser muy similares.

No. DESCRIPCION su/o ' vo
1) Portsmouth
Arcilla sensible (CL)
1 St=10, wl=35, Ip=15
1) Boston
Arcilla (CL)
2 wi=41, 1p=22
™) Bangkok
3 Arcilla (CH)
wl=65, Ip=41
(1) Maine Organico
Arcillas CH-OH
wl=65, Ip=38
2) AGS
5 Arcilla (CH)
wI=71, Ip=40
1) Atchafalaya
Arcilla (CH)
wl=95, Ip=75
3) Fango (peat) del
7 Rio Taylor
w=500%

0.20

0.20

0.27

0.285

0.255

0.24

0.46

(1) De Ladd y Edgers (1972)

0.2 04 0.6
Relacién de esfuerzo
cortante aplicado (T, /s ;)

Sy

Eu=3Th/Y h
:(Th)max

(2) MIT para Dames y Moore
(3) MIT para Haley y Aldrich

0.8

= Esfuerzo cortante horizontal aplicado
Y = Deformacion cortante

Figura 5.11 Médulo de Young de arcillas normalmente consolidadas en condiciones no drenadas
normalizado, E, /Su (Ladd y otros, 1977)

Los valores del modulo de Young E, secante en condiciones drenadas vy la relacion de Poisson V, de

las pruebas triaxiales en condiciones drenadas fueron obtenidos por Poulos y otros (1984). La
variacion de E, con el esfuerzo inicial efectivo promedio p', es mostrado en la Fig. 5.12 para tres

niveles de aplicacion de esfuerzo. E, se incrementa casi linealmente con el incremento de p' y

decrece con la aplicacién de los incrementos de los niveles de esfuerzo.

La variacion de V, con p'; se observa en la Fig. 5.13 V, decrece con el incremento de p', pero es
casi independiente de la aplicacion de los niveles de esfuerzo, al menos por abajo del 50% de los

esfuerzos de falla.
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Fig. 5.12 Mddulos de Young E, de arenas carbonatadas en condiciones drenadas de Bass Strait
(Poulos y otros, 1984)
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Figura 5.13 Relacion de Poisson, V_, de arenas carbonatadas en condiciones drenadas de Bass Strait
(Poulos y otros, 1984)

5.2.4.3 Efecto del esfuerzo efectivo promedio

Con el incremento del esfuerzo efectivo promedio, p', decrece ¢'. Poulos y otros (1982)

encontraron que ensayando dos suelos la relacion entre @' y p' puede ser razonablemente
representado como sigue:

¢'=a*-b*log,(p’) (5.13)
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Donde p' es el esfuerzo efectivo promedio en kN m™ , ¢' es expresado en grados, a* y b* son
54.2 y 4.3 para el suelo Ay 57.0 y 5.0 para el suelo B.

Nauroy y Le Tirant (1981) encontraron una marcada dependencia de ¢' con p', con el peso
volumétrico inicial y con la composicion del suelo. Para las arenas densas carbonatadas de la

Mancha, a* y b* son 87.3 y 17.9 mientras que para otras muestras de estas arenas pero sueltas,
los valores correspondientes son 71.7 y 13.6.

Cuando el esfuerzo efectivo promedio se incrementa, el comportamiento del suelo se encontré desde
el que dilata en la falla hasta materiales mas plasticos que muestra una reducciéon de volumen durante
el corte. Se determind que esta transicidon ocurre a presiones de confinamiento relativamente bajas,
del orden de 2.03 kg cm™ (200 kPa), que estan en total contraste con el comportamiento de las arenas
silicas terrestres, que muestran tipicamente tal transicién con la presion de confinamiento del orden de
20.4 kg cm™ (2 MPa) (Vesic y Clough, 1968). Esta caracteristica de reduccion de volumen con un bajo
esfuerzo de confinamiento es de gran significado en el disefio de cimentaciones, ya que tiende a
reducir la capacidad de carga.

5.2.4.4 Efecto de rotura (crushing)

Datta y otros (1979?) atribuyen el decremento de @' con el incremento del esfuerzo efectivo promedio

a la rotura de las particulas y encontraron la siguiente relacion experimental entre el grado de las
particulas rotas y el decremento del angulo de friccién, empleando pruebas triaxiales:

p' /P, =(cc)® (5.14)

Donde p',, es la relacion de esfuerzo efectivo promedio maximo, p'; es el valor de p' para una
presion de confinamiento de 1.0 kg cm™ (100 kPa) y cC es un coeficiente de rotura, definido como la
relacion de particulas mas finas que D, del suelo original después de haber estado sujeto a esfuerzo,

al porcentaje de particulas del suelo original mas finas que D,, del suelo original ( D,, es el tamafio

de la particula para la cual 10% del suelo por peso es mas fino). (El denominador de CC en la
ecuacion 5.14 es, por definicién, 10.)

Valores de CC sobre 7 fueron medidos por Datta y otros para suelos sujetos a alta presion de
confinamiento y después fallados en compresion triaxial en condiciones drenadas. Datta y otros
concluyeron que la ocurrencia de la rotura aumenta con el incremento del esfuerzo efectivo promedio,
con la aplicacion del esfuerzo cortante, con el incremento de la angulosidad de las particulas, con el
incremento del tamafo de las particulas, con el incremento de los vacios intraparticulares y
fragmentos de concha y decreciendo con la dureza del mineral.

Posteriormente, Datta y otros (1980b) realizaron pruebas que indican que la rotura depende

esencialmente de la deformacién permanente desarrollada en el suelo y no esta influenciada por el
tipo de carga (por ejemplo condiciones estaticas o ciclicas).

5.2.4.5 Efectos del contenido de carbonatos

Demars y otros (1976) investigaron el efecto del contenido de carbonatos en la resistencia al corte.
Los valores de ¢' obtenidos son considerados generalmente mas bajos que en otras pruebas (Poulos
y otros, 1982). De cualquier modo, encontraron que, con el incremento del contenido de carbonatos,
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¢' se incrementa mientras el parametro de la presion de poro en la falla decrece (A, ) (Tabla 5.3).

Este mecanismo es congruente con lo mencionado en el apartado 4.1.3 de que al incrementarse el
contenido de carbonatos, el suelo tiende a comportarse como un material friccionante con la
decreciente plasticidad. Por otro lado, la Fig. 5.14 ilustra la reduccion en ambos limites liquido e indice
de plasticidad con el incremento del contenido de carbonatos.

Tabla 5.3 Efectos de contenido de carbonatos en los parametros de resistencia
(Demars y otros, 1976)

CONTENIDO DE

CARBONATOS C' (kPa) ¢’ (grados) As
0-25 0.0 277 0.70
25 - 40 0.0 29.4 0.55
40- 60 07 31.0 0.40
> 60 07 313 0.25

Deformacion en la falla (tomando el valor maximo del parametro de
la presion de poro A ( Af ) =3 -4 % tipicamente.

» Muestras fuera de costa de Bombay (Area A)

120 ‘
+ Muestras fuera de costa de Bombay (Area B)
;@ 100
| X
;— 80 L = 80
3 -
= kel
5 L
I 60 - s %
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2 AN
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-
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©
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Figura 5.14 Contenido de carbonatos (CO, ) versus Limite liquido, W, , e indice de plasticidad, I,
(Beringen y otros, 1982)

5.2.4.6 Efecto de cementacion

Nacci y otros (1974) realizaron pruebas de consolidacion triaxial en condiciones no drenadas en
sedimentos carbonatados cementados. Observaron que, a pequefias deformaciones (hasta el 0.5%),
las muestras cementadas no desarrollaron virtualmente presion de poro, pero a mayores
deformaciones, las particulas cementadas empezaron a romperse y la presion de poro de agua inici6
a desarrollarse, con el pardmetro de presién de poro A alcanzando un valor de 1.2 con una
deformacion del 5%. Pocas pruebas en condiciones drenadas se llevaron a cabo e indicaron un
cambio en la respuesta esfuerzo-deformacién al alcanzar una deformacidon cercana al 0.5%,
presumiblemente debido al rompimiento de la cementacion.

Los resultados de las pruebas triaxiales consolidadas en condiciones no drenadas pueden ser

interpretadas en términos de esfuerzos totales para dar la resistencia al corte en condiciones no
drenadas. En la mayoria de los casos, esto es Unicamente utilizado en suelos de grano fino en que las
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condiciones no drenadas pueden existir en campo al aplicarles una carga. La Tabla 5.4 resume
algunos de los datos de la resistencia al corte en condiciones no drenadas de sedimentos

carbonatados, S,, siendo normalizada con respecto al esfuerzo vertical efectivo inicial, o', . Con
excepcion de la obvia sobreconsolidacion del cieno del Atlantico, los valores de S, /o', y (A;) son

similares a los valores experimentados para limos terrestres.

Tabla 5.4 Parametros de resistencia de suelos calcareos en condiciones no drenadas (Poulos, 1988)

CONTENIDO
TIPO DE DE % '
REFERENCIA SUELO CARBONATOS LOCALIZACION Su /(7 vo Af OBERVACIONES
(COs %)
Calcita silicica Muestras cementadas;
Nacci y otros (siliceus 25.65 Cuenca del 05-07 03-06 presiones de confinamiento 5
(1974) S Labrador ligeramente mayores a presion
calcilutite) .
efectiva de sobrecarga.
02— e o
densos (limo ? Océano Atlantico 1.46 -1.87 . P y
) 0.27 densas probablemente
calcareo) )
sobreconsolidaron.
Herrmann y Cieno calcareo
Houston (1978) con pérdida de 5 . o 0.19 - Se utilizé la consolidacion K.
sedimentacion : Océano Atlantico 0.34-0.37 0.40 muestras no plasticas.
(limo calcareo)
Q|eno calgareo 2 Océano Pacifico 058 0.29 Se utilizé la copsqlldamon Ko
(limo calcareo) ligeramente plasticas.
) Limo
King y otros Noroeste de 0.58 (rango N -
(1980) carbs)natado > 90 Australia 0.35-0.87) Consolidacion hidrostatica.
(algun lodo)

Tabla 5.5 Parametros de resistencia de esfuerzo efectivo de suelos calcareos (Poulos, 1988)

CONTENIDO PRESION DE
TIPO DE DE TIPO DE CONFINAMIENTO c' [0
REFERENCIA SUELO CARBONATO LOCALIZACION PRUEBA 0 ESFUERZO (kPa) (Grados)  OBSERVACIONES
(CO3%) VERTICAL (kPa)
Muestras cementadas;
Nacci y otros Caloita silicica ggisf;r?;rzsieﬁo
(siliceus 20-65 Cuenca del Labrador cu 2-7 31-37 -

(1974) calcilutite) ligeramente mayores a
presion efectiva de
sobrecarga.

495 -
cD 100 0 51.0 Valores similares para
varios tipos de suelos;
Arena Tres de la costa oeste ¢ 15,000 3-9 29-30 ¢, @', dependen del
Datta y otros carbonatada >85 de la India: una de las esfuerzo de
(1979 a,b) bioclastica . . I CcD 100 0 42-445 confinamiento y rotura;
N islas de Mar Arabigo s
(cuatro tipos) valores de c', @' para
la relacion de esfuerzo
CD 6,400 0 40.5-42 pico.
@' decrece con el
Arena Estrecho de Bass, 46.3 — incremento de la
Poulos y otros carbonatada 58 Australia cD 138 - 867 0 40.4 presién de
(1982) confinamiento
Demars y 277_ Se examind el efecto
otros (1976) Varios Varios Varios cu 7-70 0-1 31.3 del contenido de

carbonato

CU = Prueba triaxial Consolidada en condiciones no Drenadas.
CD = Prueba triaxial Consolidada en condiciones Drenadas.

Beringen y otros (1982) relacionaron la resistencia al corte en condiciones no drenadas, S,, a la

resistencia de cono (. y encontraron que la relacion N, =0, /S, generaimente se encuentra entre
15 y 20, que es similar al valor para muchos suelos arcillosos no calcareos. Un resumen de datos
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disponibles en las propiedades de resistencia efectiva al corte de depdsitos carbonatados esta dado
en la Tabla 5.5. El angulo de friccion efectivo ¢' es generalmente mayor que para muchas arenas
silicicas.

5.2.4.7 Ensayes de corte simple

Dos tipos de equipos de corte simple son los mas comunes: el de tipo Roscoe (Universidad de
Cambridge), en el que una muestra rectangular es encerrada entre limites rigidos que son articulados
juntos, asi la deformaciéon de corte puede ocurrir libremente (Fig. 5.15) y el aparato del Instituto
Geotécnico Noruego (NGI), donde la muestra cilindrica es encerrada por una membrana de hule
provista de alambre en espiral (Fig. 5.15b). La mayor critica al aparato de corte simple es que no
produce dentro la muestra una distribucion uniforme de esfuerzos. En efecto, Saada y Townsend
(1981) argumentaron que los equipos de corte simple no pueden asegurar dar la relacion confiable de
esfuerzo-deformacion o de valores de falla absoluta y que, a lo mas, pueden explicar una descripcion
comparativa en suelos similares. El punto de vista es compartido por La Rochelle (1981), aunque Ladd
(1981) y Lacasse y Vucetic (1981) defienden el aparato de corte simple como una herramienta util
para medir las propiedades de resistencia y de esfuerzo-deformacion del suelo. A pesar de la critica,
el equipo de corte simple es ampliamente usado para pruebas estaticas y ciclicas en arcillas y arenas
y proveen una cantidad considerable de datos de laboratorio del comportamiento ciclico de los suelos.

Banda de
alambre
fa— i
(a) RECTANGULAR (b) CIRCULAR
. . . (Instituto Geotécnico
(Universidad de Cambridge) Noruego- NGI)

Figura 5.15 Formas de los especimenes para los aparatos de corte simple (Poulos, 1988)

La mayoria de las pruebas de corte simple en los suelos del Mar del Norte se llevan a cabo con el
aparato NGI. El espécimen fue primero consolidado bajo una carga vertical apropiada y después
cortado moviendo horizontalmente el cabezal, mientras se mantuvo la base fija.

Los especimenes normalmente consolidados, son consolidados aplicando un esfuerzo vertical igual a
la presién efectiva de sobrecarga in situ o',. Los especimenes sobreconsolidados son primero

consolidados a una presion estimada de preconsolidacion y después descargados a o', .

Se pueden llevar a cabo ensayes en condiciones drenadas y no drenadas. Las velocidades tipicas de
esfuerzo varian entre 3% del esfuerzo al corte por hora para arcillas blandas al 10% para arcillas
fuertemente sobreconsolidadas (Andresen y otros, 1979). La deformacion por corte horizontal es
calculada del movimiento horizontal de la piedra porosa superior, como un porcentaje de la altura del
espécimen al inicio del ensaye; mientras el esfuerzo al corte horizontal se calcula como la fuerza
horizontal aplicada en la parte superior de la piedra dividida por el area total del espécimen. En la Fig.
5.10 estan graficados los resultados tipicos de una prueba de corte simple estatica en condiciones no
drenadas para ser comparados con los dados de pruebas triaxiales.
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5.3 Sedimentos silicicos

Existe poca informacion de las propiedades de los sedimentos silicicos en comparacion con las
arcillas y sedimentos calcareos. La mayoria de tales sedimentos existen en aguas relativamente
profundas mas alld de las margenes continentales y de cualquier modo alejados de los sitios de
produccién del petréleo y gas donde se han dado las investigaciones mas exhaustivas.

Valores promedio del peso especifico de los cienos silicicos es de aproximadamente 2.45, aunque se
reportan valores menores de 2.30, hasta la opalina silica con un valor de 2.10.

Horn y otros (1974) obtuvieron los siguientes datos promedio para cienos de radiolarios del océano
Pacifico norte: la unidad promedio de peso saturado es de 1.17 t m™>(11.5 kN m™), contenido de agua
de 340% vy porosidad 88%. Los cienos de radiolarios puros tienen la unidad de peso mas baja
(promedio 1.14 t m®-11.2 kN m™), porosidad mas alta (promedio 90%) y mas alto contenido de agua
(promedio 390%) con respecto a cualquier otro sedimento ocednico. La revision microscopica de este
suelo revela que no presenta una alta porosidad intersticial, pero si formado por granos porosos y
huecos.

Davie y otros (1978) reportaron datos de cienos silicicos de diatomeas del Mar de Bering y el Mar de
Japoén. De nuevo, encontraron altos contenidos de agua, con rangos entre 89 y 205%, con un valor
promedio de 135%. No observaron una tendencia decreciente del contenido de agua con el
incremento con la profundidad. Hamilton (1976) encontré que, aun con una penetracién de 500 m, el
contenido de agua del cieno de diatomeas del Mar de Bering fue cercano al 105%. También
informaron de una baja resistencia de los cienos de diatomeas y ésta puede provenir de la ausencia
de arcillas en el cieno y la pequefia unidad de peso sumergida (tipicamente la mitad de los cienos
calcareos). Obtuvieron resistencias tan bajas como de 0.36 kg cm™ (35 kPa) a 150 m de penetraciéon
(incrementando linealmente con la profundidad). Las pruebas triaxiales consolidadas en condiciones
no drenadas con la medicién de la presion de poro, indicaron valores del angulo de friccion, ¢', de

36° y 41° para dos muestras de cienos de diatomeas.

20

0 100 200 300 400 500 600
Esfuerzo inicial efectivo promedio, p'0 , kPa

Figura 5.16 Mdodulo de Young en condiciones no drenadas, E50v versus Esfuerzo inicial efectivo

promedio, P',, de cienos de diatomeas (Davie y otros, 1978)

De las mismas pruebas el valor de E,,, el modulo de Young en condiciones no drenadas para un
nivel de esfuerzos del 50% con respecto al maximo, fueron obtenidos y graficados contra el esfuerzo
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efectivo promedio p', en la Fig. 5.16. La relacion ESO/ p', parece estar cerca de 35, aunque hay

alguna variacion en los resultados. Los valores mas altos de los indices de compresion CC son los
recopilados por Davie y otros (1978) correspondientes al cieno de diatomeas, que son graficados en la
Fig. 5.17. Como en otros tipos de suelos, hay una clara tendencia a incrementarse CC con el

incremento de la relacion de vacios inicial, €, .
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Relacién de vacios inicial, eq

Figura 5.17 indice de compresién, C_, versus Relacién de vacios inicial, €,, de cieno de diatomeas
(Davie y otros, 1978)

5.4 Pruebas in situ

5.4.1 Cono eléctrico (CPT)

El amplio uso del cono eléctrico ha motivado extensas investigaciones dentro de la interpretacion
cuantitativa de los datos para obtener los parametros para disefios geotécnicos. Dentro de las
aplicaciones mas importantes se encuentran las siguientes:

Perfil del suelo. La Fig. 5.18 muestra una serie de perfiles obtenidos a partir de la resistencia del cono
(Q, ) contra la profundidad y sus posibles interpretaciones (Schmertmann, 1978). Generalmente, como
se muestra en la Fig. 5.18a y 5.18b, las arcillas tienen una (, considerablemente mas bajos que las
arenas, aunque algunas veces pueden coincidir las arenas sueltas con las arcillas sobreconsolidadas.
La Fig. 5.18c muestra perfiles de arenas sueltas (en la que (, debiera incrementarse con la
profundidad) y una arena densa que pudieran tener mas o menos uniforme (, con la profundidad. Un

peso volumétrico alto resulta en valores altos de (], de manera que, el estado denso puede ser

confundido con un estado suelto, esto es en el caso de decrecer el peso volumétrico con la
profundidad. En el caso de la Fig. 5.18d se sugieren diferentes posibles interpretaciones para una

capa con un alto , sobre una capa mas débil.
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Figura 5.18 Perfiles tipicos de resistencia de cono, mostrando similitudes y posibles interpretaciones

para tipos y condiciones del suelo (Schmertmann, 1978)
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Figura 5.19 Carta de Clasificacién Simplificada para el cono eléctrico de friccion estandar
(Robertson y Campanella, 1984)
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Robertson y Campanella (1984) presentaron una carta de clasificacion simplificada para los conos
eléctricos (Fig. 5.19). Jamiolkowski y otros (1985) sugieren que muchos tipos de estas cartas pueden
no ser confiables, debido a que los datos del cono pueden estar influenciados por suelos sensibles y
por la historia previa de esfuerzos. Sin embargo, pueden proveer alguna guia para la clasificacion de
ciertos tipos de suelo.

Compacidad Relativa. Con respecto a las arenas es un parametro influenciado por varios factores
incluyendo la historia previa de esfuerzos, estructura, tamafo del grano y forma, cementacién y
esfuerzo confinante.

Existen dificultades en la determinacion de la compacidad del suelo minimo y maximo, particularmente
para suelos calcareos en el que el rompimiento de las particulas puede ocurrir repentinamente. Sin
embargo, es importante porque muchos parametros de disefio en la ingenieria son correlacionados
con la compacidad relativa y pareciera que todavia continuara asi por algun tiempo.

Resistencia de cono, q o’ MN m-2
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Relacion sugerida por Schmertmann
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Figura 5.20 Relacion recomendada entre o', 0, y D, para arenas cuarzosas sueltas de fina a
media (Lunne y Christoffersen, 1983)

Schmertmann (1978) relaciond la compacidad relativa D, con la resistencia del cono ¢, y el esfuerzo

vertical efectivo o', . Esta correlacion fue estudiada y modificada por Lunne y Cristoffersen (1983)
recomendando que, para arenas de finas a media uniformes sueltas compuestas de cuarzo no
triturable, la Fig. 5.20 puede ser usada para estimar D, . Para arenas densas de material similar, una

resistencia de cono equivalente (., es posible utilizarse, teniendo que determinarse como:
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O = Oope L+ 0.75{% —1})1 (5.15)

onc

Donde (,,, es la resistencia de cono en suelos sobreconsolidados o densos 'y K . y K, . son los

onc
coeficientes de presion lateral de tierra en reposo para arenas densas y sueltas respectivamente.
Como aproximacion,

Koo / K, = (OCR)” (5.16)

Donde OCR es la relacion de sobreconsolidacion y * es un exponente, recomendado por Lunne y
Cristoffersen (1983) para ser 0.45. Teniendo que determinar (,, de la ecuacion 5.15. Mientras que la

compacidad relativa D, puede ser determinada por la Fig. 5.20.

Para tomar en cuenta las caracteristicas particulares de cada tipo de arena Lunne y Cristoffersen
(1983), basadas en la literatura disponible y experiencia, sugieren las siguientes recomendaciones:

a) Para arenas medias y cuarzosas, el valor de D, en la Fig. 5.20 debe ser reducido del 10 al 15%.
b) Para arenas limosas, la compacidad relativa no es un buen indicador del comportamiento, por lo
que el uso de la Fig. 5.20 no es apropiado y puede dar valores de D, muy grandes;

c) Para arenas bien graduadas, la Fig. 5.20 puede ser Util por dar valores conservador de D, ;
d) Para arenas trituradas con mica angular y granos de feldespato, la Fig. 5.20 puede ser usada por
dar un valor conservador de D, .

Para arenas cuarzosas sueltas no cementadas, Jamiolkowski y otros (1985), proponen la siguiente
correlacion:

D, =-98+66log,,(0./c",,) (5.17)

Donde D, es la compacidad relativa (en %), Q. es la resistencia del conoy o', es el esfuerzo

C
vertical efectivo inicial in situ.

Angulo de friccion de arenas en condiciones drenadas. Lunne y Cristoffersen (1983) revisaron una
serie de procedimientos relativos al &ngulo de friccion de arenas, ¢', con la resistencia del cono (.

Sugiriendo el uso de valores conservadores de ¢' dados por las siguientes tres propuestas:
a) Una modificacion del método de Janbu y Sennesset (1975), en que (|, esta dado por:
(5.18)
Donde o', es el esfuerzo vertical efectivo. Determinando ¢" en funcién de N con la expresion:
N, =tan?(45+¢" 2)exp[(7/3+0.07¢") tan ¢'] (5.19)

b) El método de Durgunoglu y Mitchell (1975), en que:
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q.=7'B°N",, (5.20)

Donde y' es el peso volumétrico (especifico) sumergido del suelo, B® es el diametro del cono y
N 'y

z/ B, del coeficiente de la presion lateral de tierra en reposo K, y el angulo de la punta del cono.

q €S el factor de cono, dependiente de ¢', de la rugosidad en la base, la profundidad relativa

N', puede ser calculado de la ecuacién 520 y ¢’ puede ser deducido de las ecuaciones de

Durgunoglu y Mitchell; recomendando un valor de K =0.4.

c) Un método modificado basado en lo realizado por Schmertmann (1978): la compacidad relativa D,
primero se determina de (],. Las pruebas triaxiales deberan ser llevadas a cabo en muestras de
arenas con 2 o 3 compacidades relativas e interpolando el valor de ¢'. Si los resultados de las
pruebas triaxiales no estan disponibles, la Fig. 5.21 puede utilizarse como guia para estimar ¢'. El

valor de ¢@' determinado generalmente correspondera al valor pico de la prueba triaxial en
condiciones drenadas para arenas densas en condiciones de esfuerzo in situ.
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Angulo de friccién pico en pruebas triaxiales
en condiciones drenadas, ©', (grados)

Figura 5.21 Relacion entre ¢' y D, (Schmertmann, 1978)

Resistencia al corte en condiciones no drenadas en arcillas. S, se relaciona con la resistencia de la

penetracion del cono (, como:
S, = (0, —Ags)/ N, (5.21)

Donde AQS es la presion total de sobrecargay N, es el factor de cono.
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Trabajos tedricos de Baligh (1975) muestran que N, puede variar en el rango de 14 a 18. Para

arcillas normalmente consolidadas, un valor promedio de N, es de 15 (para el rango de 11 a 19) fue
encontrado por Lunne y Kleven (1981). Para arcillas sobreconsolidadas, basandose en 147 muestras
de 10 sitios, un valor promedio de 17.3 fue determinado para N, , considerando un rango entre 5y 28

y con un coeficiente de variacion de 30%. Hay alguna tendencia para N, para incrementarse con el

decremento del indice de plasticidad (Lunne y Kleven, 1981) y para arcillas rigidas fisuradas se han
encontrado valores tan altos como de 25 a 30 (Marsland, 1977). Algunos valores promedio mas bajos

de N, (alrededor de 15) son encontrados a mayor profundidad. Andersen y otros (1979) consideran
que N, debe ser correlacionado localmente. Se debe tener en mente que esta correlacion dependera

también del valor de S, empleado; por ejemplo, si S, es determinado de una prueba de compresion
triaxial de laboratorio, de una prueba de corte simple o de una prueba de veleta en campo.

Parametros de Deformacion. Varias expresiones se han propuesto relacionando la resistencia de cono
con algunos de los moédulos de deformacién del suelo. La mas comun es la relacion:

E, =yq, (5.22)

Donde E, es el mddulo de Young, (. es la resistencia del cono y y es el modulo del factor de

correlacion del cono dependiente del tipo de suelo, presion de sobrecarga, contenido de agua, tipo de
cimentacién (y muchos otros factores).

La Tabla 5.6 resume los factores tipicos de . Pero algunos comentarios son necesarios mencionar:
a) y seincrementa en el suelo al incrementarse el contenido de arcilla

b) para arenas, ¥ se incrementa cuando la compacidad relativa se incrementa;

c)  para la cimentacion de pilas parece ser mas alta que para cimentaciones someras (aunque hay
relativamente escasa evidencia en este punto).

Tabla 5.6 Valores tipicos del médulo del factor de correlacion del cono, 7, (Poulos, 1988)

TIPO DE SUELO "4 OBSERVACIONES REFERENCIA
Arena 2(1+D?) D, = compacidad relativa Vesic (1975)
Arena 25 C|m_entaC|orj’cu_51drada Schmertmann (1978)
3.5 Cimentacion lineal
Arena suelta 1.8-2.6 Pequefio efecto de Dy, en
Arena densa 6-19 OCR= 2
Suelta y ligeramente 7 Y/ decrece cuando D: se
densa incrementa
Arcilla Reglamento de construccion Trofimenkov (1974)
de URSS

La ecuacion 5.22 debe tomarse con precaucion al cambiar i . En efecto, De Ruiter (1982) considera

que la propia prueba de penetracion de cono no ayuda a una estimacion confiable de la
compresibilidad de las arcillas. Una modificacion de la ecuacion 5.22 propuesta por Lunne y
Cristoffersen (1983) para arenas, en el que el mddulo confinante (contrained) inicial tangencial

restringido, Dy, es relacionado con (. como sigue:
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Para arenas sueltas:
D, =44, para g, < 102 kg cm? (10 MN m™®)

D, = (2q, +10) MN m?para 10< g, <50 MN m*
D, =120 MN m?para ¢, >50 MN m?

Para arenas densas:
D, =50, para . < 510 kg cm (50 MN m)

D, =250 MN m?para . >50 MN m™

Para un rango de esfuerzos o', a o', , el mddulo confinante puede ser estimado como:
D=D,(c';/c",)"° (5.23)

Donde o', es el esfuerzo vertical efectivo finaly o', es el esfuerzo vertical efectivo inicial.

El modulo confinante D y el modulo de Young E, estan relacionados por:
E_ (d+v,)@-2v,)D
S
(1_Vs)
Donde V; es la relacion de Poisson para arenas en condiciones drenadas. Los rangos tipicos de V,
esta entre 0.2 y 0.4, asi que:

(5.24)

E, ~(0.5-0.9)D (5.25)

Coeficiente de consolidacion. El coeficiente de consolidacion, C,, puede estimarse mediante la

interpretacion de los registros de la disipaciéon de la presion de poro registrada por el cono eléctrico,
utilizando el analisis del problema por Baligh y Levadoux (1980), quienes tomaron en cuenta las dos
dimensiones asimétricas naturales del proceso. Jamiolkowski y otros (1985) resumieron los siguientes
puntos principales surgidos de este trabajo:

a) La velocidad de disipacion es controlada principalmente por el coeficiente horizontal de

consolidacion, Ch, y es muy insensible al coeficiente vertical de consolidacion, por lo tanto la prueba
puede ser interpretada solo para dar valores de Ch .

b) El valor de C, obtenido de las primeras etapas de disipacion (menor del 50% de disipacion) es

relevante para condiciones de recarga, debido a la reduccién del esfuerzo efectivo alrededor del cono
durante la instalacion, condiciones normalmente consolidadas unicamente prevalecen después de que
ha tenido lugar alguna disipacion.

c) La velocidad de disipacion de la presion de poro esta influenciada por el angulo del cono y la
posicion del filtro. La posicion del filtro es mas importante para pequefios angulos de cono, siendo mas
rapida cuando el filiro esta en la punta que a la altura media del cono. Para angulos de conos mas
grandes (por ejemplo 60°), la velocidad de disipacién no esta influenciada por la posicién del filtro.

El siguiente procedimiento para evaluar C, de datos de disipacion del cono eléctrico es sugerido por
Baligh y Levadoux (1980):
a) Graficar la velocidad de generacién de la presién de poro Au /Auo contra el tiempo t, donde AU

es la sobrepresion intersticial en el tiempo t y AU, es la sobrepresion intersticial inicial.
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b) Con base en lo graficado la forma de esta curva es similar a la curva tedrica, el tiempo {.;, para
alcanzar una sobrepresion intersticial de 0.5.

c) El factor de tiempo tedrico T, estd dado en la Tabla 5.7. Entonces, C, puede ser determinado
como:

C, =T,R*/t, (5.26)
Donde R se toma como el radio de la barra del cono.

Tabla 5.7 Factores de tiempo tedricos para el 50% de disipacion de la presion de poro con el cono
eléctrico (Baligh y Levadoux, 1980)

ANGULO DE CONO 18° 60°
Posicién del filtro Tip Cono medio Tip o cono medio
Tso 3.0 4.7 3.65

Tso=CntsoR’

d) El valor de C, de la ecuacién 5.26 es relevante en condiciones de sobreconsolidacion. El valor
para las condiciones de normalmente consolidada es estimado como:

RR
C,(NC) =, C,(0C) (5.27)

Donde RR es la relacion de recompresion y CR es la relacion de compresion normal. Para suelos
arcillosos tipicos, la relacion RR/CR se encuentra en el rango de 0.12 a 0.16.
Otras aplicaciones del cono eléctrico son para determinar la friccion superficial en pilas y evaluar su

capacidad de carga o también para estimar las caracteristicas de la transferencia de carga (curvas “t-
Z”) a lo largo de una pila para posteriormente predecir los asentamientos (Briaud y Meyer, 1983).

5.4.2 Veleta remota

Es una prueba simple y muy comun para determinar la resistencia al corte en condiciones no
drenadas, en suelos blandos (S, menor a 0.5 kg cm'z), evaluandose como:

. _ 2T
"7 Zd3(H /d +1/3)

(5.28)

Donde T es el torque medido, d es el diametro de la veletay H es la altura de la veleta.

Los valores de resistencia en condiciones no drenadas pico y residual pueden ser determinados. El
torque medido puede ser altamente dependiente de la velocidad de rotacidon de la veleta; valores altos
son obtenidos con velocidades de rotacibn mas rapidos. Por anteriores experiencias, se ha
determinado que la resistencia al corte en condiciones no drenadas con pruebas de veleta en
muestras recuperadas con cable guia esta sobrestimada y por tanto se recomienda aplicar un factor

de reduccién del 75%. De los resultados de S, de la veleta remota tienden a concordar si aplicamos el
u

110% a los resultados de la veleta miniatura sobre muestras recuperadas convencionalmente.
Factores de ajuste de este tipo no son nuevos en la ingenieria. Sin embargo, Briaud y Meyer (1983)

sugieren que considerar el valor total de la veleta S, puede ser mas apropiado para propédsitos de
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disefio. Ellos analizaron que, en sedimentos gasificados los valores determinados de veleta remota de
S, pueden ser conservadores y mas confiables que los valores de S, de pruebas de laboratorio. De

cualquier modo, debe tenerse en mente considerar que la resistencia de un suelo puramente cohesivo
en condiciones no drenadas puede no ser completamente adecuada cuando interpretamos los
resultados de las pruebas de veleta.

5.4.3 Presurimetro

En cuanto a las aplicaciones de los datos del presurimetro se mencionan las siguientes:

a) La determinacion del esfuerzo horizontal del suelo in situ.

b) La resistencia al corte en condiciones no drenadas de arcillas. Se ha encontrado consistentemente
que los valores determinados del presurimetro son mayores que los valores correspondientes de las
pruebas de veleta, de las pruebas de cono eléctrico y de las pruebas de placa (Wroth 1984, Mair y
Wood, 1984).

c) La determinacion del moédulo de rigidez cortante o médulo de Young de la arcilla, empleando la
porcidn de recarga-descarga de la curva presién-volumen.

d) La determinacion del angulo de friccion interna de las arenas (Hughes y otros, 1977).

e) La derivacion del las curvas laterales “p-y” para la prediccidn de la respuesta lateral carga-deflexion
de pilas.

5.5 Resultados de pruebas estaticas en la zona de Canterell

Para la zona de Cantarell, considerando los mismos sondeos indicados en el capitulo anterior,
arrojaron los siguientes resultados en cuanto a propiedades mecanicas estaticas:

Resistencia al Corte: |a resistencia al corte en condiciones no drenadas de las arcillas, S,, se obtuvo
efectuando pruebas triaxiales tipo UU (no consolidadas-no drenadas); en este caso, solo son
graficados los resultados de 4 sondeos como se muestra en la Fig. 5.22. En la grafica se observa, que
en general, la resistencia al corte S, se incrementa con la profundidad segun la banda marcada. Sin

embargo, entre los 14.0 a 30.0 m los resultados se localizan fuera de la banda y se debe a que se
tiene intercalada una arcilla sobreconsolidada con un OCR entre 4y 8.
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Figura 5.22 Variacion de la Resistencia al corte en condiciones no drenadas S, con la Profundidad
(Cano, 2003)
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Con respecto al indice de liquidez (| ) generalmente disminuye con la profundidad mientras que la

resistencia al corte en condiciones no drenadas de las arcillas aumenta. El indice de liquidez con
respecto a la resistencia al corte del suelo se presenta en la Fig. 5.23.
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Figura 5.23 Variacion del indice de liquidez, |, con respecto a la Resistencia al esfuerzo cortante en

condiciones no drenadas, S, (Cano, 2003)
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Figura 5.24 Perfil de esfuerzo vertical efectivo geostatico, o', con la Profundidad (Cano, 2003)

Interpretacion de la historia previa de esfuerzos: en la Fig. 5.24 se muestra el perfil del esfuerzo
vertical efectivo in situ , o"v, que junto con los esfuerzos de preconsolidacion, F"C interpretados de
las pruebas de consolidacion unidimensional, se puede calcular la historia previa de esfuerzos a la

que ha estado sometido el suelo. En la Fig. 5.25 se presenta la historia de esfuerzos, donde para el
primer y segundo estrato, se trata de una arcilla normalmente consolidada, le subyace el tercer estrato

con arcillas sobreconsolidadas con valores altos de OCR de entre 4 a 8 y posteriormente los estratos
de arcillas son normalmente consolidadas y ligeramente preconsolidadas con valores de OCR de
entre 1 a1.5.
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Relacién de sobreconsolidaciéon, OCR
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Figura 5.25 Variacion del la Relacion de sobreconsolidacién, OCR , con la Profundidad (Cano, 2003)

Tabla 5.8 Propiedades mecanicas obtenidas a partir de pruebas triaxiales UU (Cano, 2003)

SONDEO MUESTRA ~ PROFUNDIDAD, v w O3,  01=03, € falla
KN m (%) kPa kPa (%)

19 47 18.0 8.9 33 827 327 3.0
15 79 54.1 7.3 44 827 294 9.0
12 89 62.3 72 47 827 352 8.0
3 86 66.3 73 46 827 340 9.0
17 106 86.1 75 43 827 390 9.0
13 131 99.8 75 37 827 378 9.0
12 17 114.0 8.3 32 827 412 16.0
19 133 118.7 8.0 L 827 452 40
20 40 16.3 9.0 30 827 419 5.0
19 45 16.6 7.7 43 827 262 8.0
12 53 215 8.3 33 827 290 8.0
10 47 184 8.4 33 827 302 9.0
15 50 23.0 6.1 57 827 304 1.0
13 58 23.0 75 42 827 336 30
5 58 248 72 45 827 270 6.0
3 58 255 72 L 827 226 4.0
20 73 447 8.1 37 827 279 30
13 83 49.8 72 39 827 224 2.0
17 84 59.9 76 42 827 310 11.0
10 80 63.6 74 46 827 360 9.0
20 103 92.8 7.8 36 827 467 1.0
113 101.3 7.7 39 827 378 12.0

120 101.5 7.9 35 827 368 12.0
15 122 112.9 8.0 33 827 472 8.0
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Sensibilidad del suelo: Se define como la relacién de la resistencia maxima al corte sin alterar al
suelo con respecto a la resistencia al corte remoldeado en condiciones no drenadas pero sin ningun
cambio en el contenido de agua, Lambe y Whitman (1969). Considerando la resistencia al corte de las

pruebas triaxiales UU , las arcillas presentaron una sensibilidad entre 2 a 4.

Propiedades mecanicas estaticas: En la Tabla 5.8 se encuentran resumidos los resultados de los
ensayes triaxiales, esfuerzos de confinamiento aplicado, esfuerzo desviador y deformaciones axiales
en la falla.

Propiedades de compresibilidad: En la Tabla 5.9 se muestra la informacién que se obtuvo a partir
de pruebas de consolidacién unidimensional esto es con el fin de conocer los valores en que variaron
los parametros involucrados.

Tabla 5.9 Propiedades indice y de Compresibilidad a partir de pruebas de consolidaciéon
unidimensional (Cano, 2003)

SONDEO MUESTRA PROF- W, Wi W We g g Vi PL oy ocrR G, S
(%) (%) (%) (%) kN m® kPa kPa (%)

19 62 173 342 308 710 250 0930 0.826 189 1053 121 870 278 97.62
13 57 229 438 400 720 250 1.168 1.012 17.9 689 165 420 276 99.31
15 78 539 482 423 890 250 1304 1.087 17.6 647 436 150 279 99.66
12 88 622 491 420 122.0 27.0 1341 1.093 172 608 466 1.30 277 97.06
03 83 657 467 415 880 250 1290 1.075 17.4 728 524 140 278 96.61
17 103 854 488 476 830 250 1329 1.152 17.3 920 675 1.36 276 98.03
12 109 960 372 341 890 230 1056 0855 181 786 761 103 278 9340
13 133 1005 452 428 1150 24.0 1225 1.074 17.5 1034 803 1.30 274 97.26
12 116 1138 346 345 640 210 0963 0881 187 1198 939 130 279 9575
19 135 1194 274 290 950 270 0857 0738 186 1341 993 135 277 84.08
20 39 162 302 328 750 22.0 0885 0.847 189 627 121 518 279 91.39
12 51 200 363 333 740 230 1025 0847 185 441 123 359 282 94.99
10 60 202 394 380 730 280 1089 0980 184 707 147 481 281 98.07
15 47 216 404 348 830 230 1127 0910 183 671 160 419 283 97.62
17 62 219 478 414 830 260 1343 1090 175 594 153 3.88 283 97.31
14 55 249 489 419 790 270 1341 1098 174 589 184 320 279 9833
05 63 249 465 435 810 260 1241 1089 176 527 177 298 275 99.20
03 54 249 491 434 830 290 1331 1107 174 522 179 292 278 98.76
20 75 454 274 213 360 180 0787 0569 194 666 369 180 278 9226
13 85 505 404 402 720 230 1174 1004 173 766 407 188 274 90.46
17 81 59.3 465 441 790 240 1253 1104 176 656 465 141 276 98.92
10 79 634 479 424 900 27.0 1310 1.084 17.3 656 520 126 277 96.98
14 74 651 498 442 107.0 300 1.385 1.161 172 958 533 1.80 279 97.17
03 110 1008 357 318 850 23.0 0984 0.805 18.6 1221 805 152 278 96.52
05 117 1011 293 285 67.0 220 0840 0.726 19.0 1150 808 1.42 277 91.70
15 124 1136 342 313 880 21.0 0970 0.797 18.6 1418 924 153 2.79 94.19
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5.6 Resumen del capitulo

e Los depdsitos marinos pueden encontrarse en tres estados de esfuerzo: 1) normalmente
consolidados (OCR =1); 2) sobreconsolidados (OCR >1) producido por glaciaciones anteriores,
cementacion y endurecimiento tixotrépico y 3) parcialmente consolidados al existir exceso de presion
de poro por la velocidad de sedimentacién, presencia de gas, filtracion de agua artesiana y por cargas
inducidas por oleaje.

e Los ensayes mecanicos estaticos de laboratorio en tierra incluyen principalmente: pruebas
geolodgicas, de permeabilidad, consolidacion, resistencia al esfuerzo cortante, triaxiales y de corte

simple. Los factores que influyen en los resultados son: el esfuerzo efectivo promedio (p'o), los
efectos de rotura, contenido de carbonatos y la cementacion.

e Las arcillas marinas con el incremento del limite liquido (WL) aumenta el indice de compresion
(C.). Cuando son normalmente consolidadas la resistencia al corte en condiciones no drenadas

normalizada (S, /o "',,) aumenta con el indice de plasticidad (1) y con el (OCR). E, /s, decrece
con el incremento de los niveles de esfuerzo y con el incremento de la relacion de sobreconsolidacion

(OCR).

e En arenas carbonatadas el médulo de Young (ES) se incrementa casi linealmente con el
incremento del esfuerzo efectivo promedio ( p',) y decrece con los incrementos de los niveles de
esfuerzo. La variacion de la relacion de Poisson (V,) decrece con el incremento de p',. Con el
incremento del contenido de carbonatos disminuye el limite liquido (W, ) y el indice de plasticidad

(W, ) pero aumenta el angulo de friccion interna (¢ ).

¢ Existen poca informacion de los ensayes mecanicos estaticos realizados en suelos silicicos.

e Las pruebas in situ se llevan a cabo para complementar la informacién de los ensayes geotécnicos:
con el cono eléctrico se puede determinar el perfil de suelo, su compacidad, angulo de friccién interna,
resistencia al corte, parametros de deformacion, coeficientes de consolidacion, etc.; con la veleta

remota se evalua la resistencia al corte en condiciones no drenadas de suelos blandos (S, menor de
0.5 kg cm'2) y con el presurimetro la resistencia (Su), el esfuerzo horizontal, médulo de rigidez al

cortante (G ), mddulo de Young ( E, ), etc.
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CAPITULO 6

6. PRUEBAS DINAMICAS

Ensayes en el laboratorio en muestras de suelo sometidas a carga estética revelan que existen
resultados y comportamientos diferentes en cuanto se aplican cargas ciclicas o repetidas. En el caso
de los suelos marinos las cargas ciclicas pueden ser ocasionadas por el oleaje, sismos, vibracion e
impacto; no obstante, el comportamiento de respuesta de los suelos arcillosos y granulares ante tales
cargas es posible manejarla de una manera razonablemente unificada como se describe a
continuacion.

6.1 Comportamiento de los suelos ante carga ciclica

6.1.1 Conceptos de lateoria del estado critico

Los conceptos de la teoria del estado critico en la Mecanica de Suelos (Atkinson y Bransby, 1978) son
de gran utilidad por ser un modelo completo para describir el comportamiento del suelo ante la
respuesta de carga estatica o ciclica, ya que interrelaciona los estados de esfuerzo, deformacion y los
cambios volumétricos; por lo que el estado de un suelo en cualquier tiempo puede ser representado

Unicamente por un punto en el espacio cuyas coordenadas son:, P', (y €; donde € es la relacion
de vacios, p' es el esfuerzo efectivo principal promedio iguala (c',+c',+ 0 ';)/3y q es el esfuerzo
desviador o',—0o',. Debido a la dificultad de graficar la trayectoria de estado en tres dimensiones es
preferible manejarla en una representacion bidimensional en los planos: q—p' y e—p', como se

muestra en la Fig. 6.1, resultando p' iguala (o',+20',)/3 y Q continta iguala o',—c';. En éste

modelo también se puede representar la trayectoria de los estados tipicos: (a) en condiciones no
drenadas y (b) condiciones drenadas, donde las condiciones de esfuerzo de falla se dan con la

trazaM , cuya pendiente se expresa como:

M — 6seng

= 6.1
3-seng' ©D

Durante la etapa de prueba con drenaje el suelo sufrirda cambios de volumen; mientras que en la
prueba en condiciones no drenadas el volumen se mantendra constante. EI cambio de volumen
implica la compresibilidad de la estructura del suelo, como se indica en la Fig. 6.1. La linea (1)
representa la condicion de la recuperacion de la deformacién volumétrica elastica. Omitiendo efectos
de histéresis, su expresion es:

e=e,—xIn(p’p') (6.2)

En que X es el indice de recuperacion expresado en escala del logaritmo natural; siendo
Xx=C,/2.3, donde C, es el indice de descarga (0 recuperacién). La linea (2) representa la
compresion (o endurecimiento), cuya expresion es:

e=e,—AIn(p7p',) (6.3)
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Donde A es el indice de compresién expresado en escala del logaritmo natural; siendo A = CC /2.3,

donde CC es el indice de compresion del suelo. También puede obtenerse como

C.=-Ae/A(logac’,) .

[ui]

i Linea de :
W - -
O descarga (1) _Lmea_de campresidn
% e=gq-xin(pfp-) isotropica normalmente
> 5 u congolidada (2
S . /e=ec, -hin(pip'y)
[ Ty
=
= N Linea de estado
T : # establecido (S5)
2
S._ : M= (B=en o' /(3-seng"))
= q=Mp's
= H
B
% + @ Trayectoria de ectado en condiciones
= no drenadas
2 , ‘b b Trayectoria de estado en condiciones
= ai, drenadas
2 |7
%]
Y Esfuerzo efectivo principal promedio, p'

(escala normal o logaritmica)

Figura 6.1 Representacion del espacio de estado en dos dimensiones (modificada de Poulos, 1988)

Para el estado de esfuerzos isotropicos efectivos (o', =0c', =0, >0), la trayectoria de esfuerzos
inicia en el plano (=0; mientras que para las condiciones de esfuerzos anisotrépicos efectivos

(o',#20',#20',>0), latrayectoria pasa a través del espacio de estado.

En las teorias clasicas del estado critico, existen dos lineas limitrofes: la primera es la del estado
establecido (SS), que es un estado de falla en el que el suelo se deforma continuamente a volumen y
esfuerzos efectivos constantes; esto corresponde al concepto de Casagrande de la relacion critica de
vacios para arenas. El segundo es el estado de falla inducido por carga ciclica, llamado por Sangrey y
otros (1978) el estado limite ciclico (CLS).

La Fig. 6.2, ilustra las dos lineas de estado y cuando el suelo presenta un comportamiento contractivo
o dilatante. Es contractivo (corresponde al comportamiento de las arcillas normalmente consolidadas y
arenas sueltas) cuando se carga desde el inicio hasta la falla, presentando continuos incrementos
positivos en la presion de poro con su respectivo decremento en la relacién de vacios; mientras que
un suelo es dilatante (correspondiente al comportamiento de las arcillas sobreconsolidadas y las
arenas densas) cuando previo a la falla, muestra un decremento en la presion de poro
simultaneamente a un incremento en la relacion de vacios. Siendo la linea de estado establecido (SS)
una division aproximada entre los dos estados.

En la Fig. 6.2, se ejemplifican cuatro trayectorias de estado que dependen del tipo de suelo y de los
esfuerzos a que es sometido:
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+ La trayectoria @ representa una prueba de compresion en condiciones no drenadas de un
suelo contractivo, caracterizada por un continuo incremento en la presiéon de poro y por lo
tanto un decremento en el esfuerzo normal efectivo hasta que ocurra la falla.

« La trayectoria @ ilustra un ensaye de compresién en condiciones no drenadas en un
espécimen de suelo dilatante. Se da un decremento en la presion de poro desde el punto
inicial (d) hasta que el esfuerzo cortante pico (0 maximo) se alcanza en el punto (e);
posteriormente, por el incremento en la presion de poro puede ocurrir que la linea de estado
establecido sea alcanzada en el punto (f).

% La trayectoria @ es tipica de una prueba de compresion en condiciones drenadas en un
suelo contractivo, se caracteriza por un continuo decremento en la relaciéon de vacios.

*,
*

% La trayectoria W representa la carga ciclica en un suelo contractivo saturado en condiciones
no drenadas. El estado de esfuerzo inicial, anisotropico en este caso, es el punto (j) y cada
carga ciclica conduce a un incremento en la presion de poro positiva. Tarde o temprano, esta
presion de poro positiva acumulada reduce el estado de esfuerzo efectiva al punto donde la
trayectoria de esfuerzos intersecta la condicion de falla, en el punto (k) en la linea del estado
limite ciclico (CLS), desde este punto, el suelo continuara deformandose. El comportamiento
bajo carga ciclica depende del nivel de esfuerzo aplicado, para niveles bajos, la acumulacion
de la presion de poro positiva puede quedar limitada y establecerse una condicion de
equilibrio a la derecha del punto (k) antes que el estado limite ciclico sea alcanzado.

*,
*

@ (a) ‘ ZONA CONTRACTIVA
8
(&)
@®
= | d j
3 - @ Estado limite
s b a  ciclico (CLS)
S
L 9
& Estado establecido (SS)
| ZONA DILATANTE |
cLS
g SS
< (b)
2
g h
h =
S b
(&)
Q k @
— e
[0
s | (0NN ®
L AN j
f WV
AR ) a
Esfuerzo normal efectivo promedio, p'

Figura 6.2 Representacion del espacio de estado de varias trayectorias de esfuerzo a) Relaciéon de
vacios, €, versus Esfuerzo normal efectivo promedio, p', y b) Esfuerzo cortante,  versus Esfuerzo

normal efectivo promedio, p', (Sangrey y otros, 1978)
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6.1.2 Comportamiento de los suelos contractivos en condiciones no
drenadas ante carga ciclica

La Fig. 6.3 muestra el efecto de la carga repetida en suelos contractivos saturados en condiciones no
drenadas que ocasiona la falla debido a la deformacién acumulada por la generacién de la presion de
poro resultado de una condicién de esfuerzo efectivo en el estado limite ciclico del suelo (CLS).

Las trayectorias de estado correspondientes a los ensayos de la Fig. 6.3 se muestran en la Fig. 6.4;

existiendo similitud en la respuesta de las arcillas y de las arenas contractivas, pero en cuanto a las

diferencias las siguientes son las principales:

a) En las arenas, se presentan grandes deformaciones al alcanzar el punto k’, por lo que el nivel del
esfuerzo ciclico (CLS) es mayor para las arcillas que en las arenas.

b) La linea hacia el estado limite ciclico para arenas (Fig. 6.4b) es mucho mas plana que para arcillas
(Fig. 6.4a), debido a que tienen un menor rango en la variacién de la relacién de vacios,
ocasionando que en las arenas sea mayor la presién de poro generada.

(a)
o

-©21.0 — Y
o o=
o '8 0.8 — 8 >
a8 Arcilla o 32
o 06— 41 234 5 (Carga ciclica) g %
T £ © © .
© 5 04 g,(_uu 04 — 2 Arcilla
ch E o e 1 1
gm0z S 02
L5 c
o<

£ 0

Deformacion axial, €, (%) Deformacion axial, €_, (%)

Figura 6.3 Carga ciclica sobre muestras de arcillas y arenas contractivas conducen a la falla cuando
se incrementa lo suficiente la presién de poro (Sangrey y otros, 1969)

Sangrey y otros (1969) definieron el nivel critico de carga repetida (CLRL) (Fig. 6.5), como el nivel del
esfuerzo ciclico de un suelo en condiciones no drenadas que al sobrepasarlo éste fallara al acumular
rapidamente grandes deformaciones producidas al generarse presién de poro. Para niveles de
esfuerzos menores al CLRL el suelo tendra un comportamiento elastico a poco degradable
manteniendo un estado de equilibrio sin fallar. EI CLRL se obtiene mediante la diferencia de los
esfuerzos principales (o esfuerzo cortante) en el estado limite ciclico.

En la Fig. 6.6 se muestran datos que relacionan el CLRL con la pendiente de descarga X/(1+¢,)

donde se determina que es mucho menor el CLRL para las arenas que para las arcillas y esto es
atribuido a la compresibilidad.

Al fendmeno de reduccion de resistencia bajo carga ciclica 0 monotoénica en condiciones no drenadas

aplica a todos los suelos contractivos, pero en el caso particular de las arenas donde se desarrollan
grandes reducciones de resistencia rapidamente y ocurre la falla se le llama licuacion.
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0.80 (a) ARCILLAS CONTRACTIVAS (b) ARENAS CONTRACTIVAS

® ' k j
T o 075 Sangrey y
:5 (u))" colaboradores (1969) SS (CLS)
8o 070 —
o J CLS
o 0.65 L

0 0.60 B Castro (1969)

q/p'=f(0'=30°)
k’(comienzo de
grandes deformaciones)

o
o
a

o
)
S

Diferencia de esfuerzo
principal normalizado g/p
o
5

0.20
0 i
0 02 04 06 08 1.0 0 02 04 06 08 1.0
Esfuerzo normal octahédrico Esfuerzo normal octahédrico
normalizado, p'/p'q normalizado, p'/p',

Figura 6.4 Comparacion de las trayectorias de estado de muestras de arenas y arcillas contractivas
cuando estan sometidas a carga ciclica. (Sangrey y otros 1969, Castro 1969).

MNumero de
Ciclos
1
1.0 - s -
O T,
08F ‘.7 -710 - —

Esfuerzo ciclico maximo, v
Resistencia monotdnica pico
en condicionas no drenadas, qpk

0 2 4 B 8 0 02 04 06 03
Fresion de poro u-u 5

Deformacion axial, €4, (%)
Resistencia monotdnica pico en
condiciones no drenadas, qpk

Figura 6.5 Comportamiento general de suelos contractivos bajo carga ciclica. a) El equilibrio de la
deformacion se alcanza cuando los esfuerzos ciclos se encuentran por debajo de la linea CLRL: el
esfuerzo ciclico arriba de CLRL ocasionara una continua deformacién 6 falla. b) La proporcion lineal
entre la presién de poro y el esfuerzo ciclico estan relacionados Unicamente para niveles de esfuerzo
sin fallar (Sangrey y otros, 1969).
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Figura 6.6 Nivel critico de carga repetida (CLRL) de ensayes en condiciones no drenadas en suelos
contractivos (Sangrey y otros, 1978)

6.1.3 Comportamiento de los suelos dilatantes en condiciones no drenadas
ante carga ciclica

La Fig. 6.7 ilustra el comportamiento para arcillas y arenas dilatantes en condiciones no drenadas
tanto para carga monotdnica como ciclica. La arcilla acumula presion de poro negativa durante la
carga y también puede acumular deformaciones, pero son relativamente pequefias para el nivel de
esfuerzos ciclico maximo menor al 85% de la resistencia a la compresién en condiciones no drenadas
(Brown y otros, 1975).

A diferencia de las arcillas dilatantes, las arenas dilatantes aun bajo esfuerzos tan bajos como de 0.05
a 0.3 veces la resistencia a la compresion en condiciones no drenadas acumulan presién de poro
positiva durante la carga ciclica y esta puede ser lo suficientemente grande para causar que la
trayectoria de esfuerzos se continie a lo largo de la linea de falla provocando deformaciones
importantes no recomendables en obras de ingenieria (Fig. 6.7d).

En la Fig. 6.8, se compara el comportamiento de las arenas contractivas y dilatantes. Para las arenas
contractivas, durante el cuarto ciclo, la diferencia del esfuerzo principal alcanza un pico pero después
declina, mientras que la presidon de poro continla elevandose hasta alcanzar un valor constante
maximo en donde la muestra experimenta deformacién continua (licuacién). En contraste, en arenas
dilatantes, hasta el 15 ciclo, la presion de poro decrece cuando el esfuerzo principal se incrementa y la
muestra endurece. Si la muestra posteriormente se carga monoténicamente, la resistencia a la
compresion en condiciones no drenadas llegara a ser mayor que a la carga ciclica anterior (Castro y
Christian, 1976). Aunque la carga ciclica en tal caso no da como resultado la falla por esfuerzo
efectivo o reduccion significativa de resistencia, la deformacion acumulada puede ser muy grande
para ser aceptada y puede constituir una falla ingenieril.

Para suelos contractivos saturados, la acumulacion de la presién de poro por una carga ciclica es
importante, ya que esta directamente relacionado con la reducciéon de su resistencia. Para suelos
dilatantes, los problemas comunes pueden surgir de la deformacion acumulada y de la posibilidad de
disipacion de la presion de poro debido a drenaje.
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Figura 6.7 La diferencia ante la respuesta de carga ciclica de: a) y c) arcillas dilatantes;
b) y d) arenas dilatantes (Brown y otros, 1975)
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Figura 6.8 a) La carga ciclica de arenas contractivas puede guiar a la pérdida de la resistencia
(licuacion) b) La carga ciclica de arenas dilatantes puede conducir a una gran acumulacién de
deformacién pero no existe perdida de resistencia (Castro, 1969)
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6.1.4 Efectos de drenaje

El drenaje es la respuesta del suelo para disipar la presion de poro residual al ser sometido a un
esfuerzo ciclico y posteriormente a un esfuerzo monoténico. El signo de la presién de poro residual
determinara si el drenaje mejora o empeora la respuesta del suelo. La Fig. 6.9 ilustra el
comportamiento de una arcilla contractiva sujeta a ciclos repetidos de esfuerzo con drenaje permitido
entre los ciclos. Inicialmente, la presion de poro positiva residual permanece después de cada ciclo de
carga y la disipacion resulta en una reduccién de contenido de agua y de la relacion de vacios (Fig.
6.9a). Para arcillas, esta reduccion en la relacion de vacios cambia el estado limite ciclico e
incrementa el nivel CLRL repercutiendo en una mejor respuesta a carga ciclica; al mismo tiempo,
también se incrementa la resistencia al corte en condiciones no drenadas (France y Sangrey, 1977).
Esta mejora dependera de la sensibilidad de la arcilla.

En el caso de arcillas dilatantes (Fig. 6.10) sujetas a un nivel de esfuerzo ciclico relativamente alto
(Fig. 6.10a), la presion de poro residual negativa permanece en la muestra después del primer ciclo de
carga y su disipacion es acompafada por el incremento en la relaciéon de vacios. Durante el tercer
ciclo, la muestra falla al incrementarse la relaciéon de vacios lo suficiente para reducir el CLRL por
debajo del nivel de esfuerzo desviador ciclico. En contraste, para la muestra sujeta a un nivel
relativamente bajo de esfuerzos ciclico, la presién de poro residual positiva desarrollada después los
primeros dos ciclos se mantiene hasta los 20 ciclos o mas y la respuesta de la deformacion por tener
un comportamiento elastico no produce el incremento de volumen.

(a)
TE 40 -
_8 ~
= 3
qu3 e 35 —
c 3
QA 20 ICLS inicial
o 2= 11
CLS final 18 y 19y corte para fallar
25 \ \ \ \
R . Envolvente de falla (b)
q%_) € 300 — CLRL final— __ Corte para fallar
0 Z
q) ]
o ':r oo | CHRL inicial 1 23411 (Carga ciclica)
o .
o Tg_
2 5 100 — e/ Ao Lazo de histéresis
% £ alp'=f(0'=25°) en los ciclos 18 y 19
= 9 \ \ \ \
o 0 100 200 300 400 500
Esfuerzo efectivo principal promedio, p', kKN m-?

Figura 6.9 Drenaje durante la carga ciclica de una arcilla contractiva produce un cambio en el estado
limite ciclico (CLS), resultando en un incremento en el nivel critico de cargas repetidas (CLRL)
(France y Sangrey, 1977).

Generalmente, la disipacion de la presidon de poro negativa residual tiene un efecto retardado en la

respuesta del suelo a carga ciclica que depende del tipo de suelo, de la compacidad inicial, de la
relacion de sobreconsolidacion inicial y de la magnitud del esfuerzo ciclico aplicado.
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Figura 6.10 Drenaje durante la carga ciclica de una arcilla dilatante ocasiona que decrezca el nivel
critico de carga repetida resultando en: a) falla para niveles de esfuerzo ciclicos altos b) equilibrio sin

W=

fallar para niveles de esfuerzo ciclicos bajos (France y Sangrey, 1977)

6.2 Procedimiento para llevar a cabo pruebas ciclicas en el laboratorio
Definir la trayectoria de esfuerzos prevista ante la presencia de una carga.
Aplicar contrapresion para eliminar burbujas de aire y saturar a la muestra.
Consolidar la muestra de suelo bajo condiciones isotrépicas o anisotrépicas para simular los
esfuerzos estaticos que existen bajo condiciones de equilibrio en el campo; en la mayoria de

los casos, las condiciones de esfuerzo K, son relevantes.

Aplicar una serie de esfuerzos ciclicos uniformes a la muestra. Generalmente, esta etapa se
lleva a cabo bajo condiciones no drenadas, especialmente en el caso de suelos arcillosos,
debido a que la disipacion de la presién de poro es muy lenta.

Se lleva el control del esfuerzo cortante aplicado, nimero de ciclos y la deformacion
acumulada. Los resultados tipicos se muestran en los diagramas de la Fig. 6.11.

La deformacién para muestras similares sujetas a diferentes niveles de esfuerzos ciclicos son
las que se presentan en la Fig. 6.12. Estas graficas son utiles para estimar para qué numero
de ciclos se presentara la deformacién esperada debido a carga ciclica.

Una estimacioén de la deformacion acumulada por efecto de la disipacion de la presiéon de poro
puede ser obtenida al permitir el drenaje que ocurre después de aplicar un nimero especifico
de ciclos. El efecto de drenaje puede variar significativamente dependiendo de la relacién de
sobreconsolidacién inicial (OCR ) de la muestra.

Al menos dos procedimientos de prueba pueden ser adoptados si deseamos realizar pruebas
ciclicas: el primero contempla la aplicacién de continuas cargas ciclicas hasta generar
grandes deformaciones; el segundo, es suspender la prueba ciclica después de alcanzar un
numero especifico de ciclos (o0 una amplitud de deformacion ciclica especifica) y entonces
ejecutar una prueba de carga estatica hasta fallar la muestra. Este ultimo procedimiento
proveera informacién de la perdida de resistencia al corte debido a la carga ciclica, como se
muestra en la Fig. 6.13. La relacion de la resistencia post-ciclica a la resistencia al corte
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estatica, CSR = Sucye /s, , algunas veces referida como el nivel (relacion) de esfuerzo ciclico.
Para Thiers y Seed (1969) indican que, en arcillas, la relacion de esfuerzo ciclico

(CSR) depende de la cantidad de deformacién ciclica acumulada &, con respecto a la

deformacion estatica de falla ¢ .
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Figura 6.11 Resultados tipicos de una prueba ciclica de laboratorio (Poulos, 1988)
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Figura 6.12 Deformaciéon acumulada esperada dependiendo del nivel del esfuerzo ciclico y numero de
ciclos (Poulos, 1988)
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Figura 6.13 Prueba de carga estética post-ciclica (Poulos, 1988)

9. Es posible aproximar una secuencia de carga ciclica irregular por un nimero equivalente de
ciclos de esfuerzos uniformes, el procedimiento utiliza la regla de Miner de dafio equivalente
analizado por Lee y Focht (1976a). Considerando un nivel de esfuerzo ciclico seleccionado

arbitrariamente S, , el nimero total equivalente de ciclos uniformes N, correspondiente a la
secuencia de carga irregular esta dado por:

N.
N, = Z(N—') N, (6.4)
if

Donde N, es el nimero de ciclos de esfuerzos S;, N, es el nimero de ciclos uniformes de
esfuerzo S, requeridos para causar la falla y N, es el nimero de ciclos uniformes de
esfuerzos S, para causar la falla. La sumatoria en la ecuacion 6.4 es ejecutando todos los

esfuerzos S; en una secuencia de carga irregular.

6.3 Comparacion de pruebas dinamicas

La mayoria de pruebas de laboratorio estaticas y dinamicas son realizadas en una camara triaxial
convencional o en un aparato de corte simple. Cada una tiene limitaciones debido a la no uniformidad
del esfuerzo dentro de la muestra que son mencionados con detalle por Wood (1982). En las pruebas
triaxiales, las inexactitudes pueden deberse a los efectos de restriccion en los extremos, a la
colocacion de la membrana y a la aplicacion de velocidades excesivas de carga.

Pyke (1978) compard los resultados de las pruebas triaxial ciclica y de corte simple en arenas
silicicas. La mayor diferencia es que en las pruebas de corte simple, es que el espécimen de prueba
es directamente sometidos a esfuerzos cortantes, mientras en las pruebas triaxiales, es cargado
alternativamente en compresién y extensién. En la prueba de corte simple, la direccion de esfuerzo
principal rota continuamente a través de un angulo relativamente pequefio (dependiendo del valor de

K,), mientras que en las pruebas triaxiales, el esfuerzo principal rota abruptamente 90° por cada

medio ciclo. La diferencia entre las pruebas es ilustrado por medio del circulo de de Mohr en la Fig.
6.14.
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Las Fig. 6.15 y 6.16 muestran el comportamiento esfuerzo-deformacion para los dos tipos de pruebas;
presentandose los resultados en la prueba triaxial sin simetria, siendo burdamente lineal en
compresion, pero marcadamente no lineal en extension, particularmente en niveles altos de esfuerzo
ciclico.

v
~ = *Tmax
—— _
~-= Koo, = oh
T w .
T *//k\/1'2 i+ Ooye TG
max
‘/ 0 \\ . D‘i Ocyc
A N // ° 2 1
- _ - . - y
(a) Circulo de corte simple, Ko = 0.4 | T max=9¢/2 |, (Y N
\ 0 /;\ , 0O
T 1,2 .. .
T — (c) Triaxial ciclica
max | | \
0\/ / o

(b) Circulo de corte simple, Ko = 1.0

Figura 6.14 Comparacion de los circulos de Mohr para pruebas triaxiales ciclicas y de corte simple
ciclico, donde 7 es el esfuerzo cortante y o es el esfuerzo normal (Pyke, 1978)

acidn cortante]
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Figura 6.15 Relacion tipica esfuerzo-deformacion para arenas Monterey niumero 0 obtenidas en
pruebas de corte simple ciclico (Pyke, 1978)
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Figura 6.16 Relacion tipica esfuerzo-deformacion para arenas Monterey niumero 0 obtenidas en
pruebas triaxiales ciclicas con deformacién controlada (Pyke, 1978)

Pyke de una manera aproximada y haciendo razonables suposiciones encontré que los valores del
médulo de rigidez al cortante, G , para ambas pruebas son como se muestra en la Fig. 6.17.

6
\ \
Ite) PRUEBAS TRIAXIALES oo = 0.78 kg cm-2 (76.6 kPa)
o o Asumiendo isotropia
; 5 — ®  Reconociendo anisotropia ]
Q‘E PRUEBAS DE CORTE SIMPLE
X ov =0.87 kg cm-2 (86 kPa)
~ 4 — O Medida |

O @ Corregida a 0o = 0.78 kg cm-?
0} (76.6 kPa)
-g .
t 3 —
o
(&]
©
N
() L
3 2
D
—
%
o -
=]
°
=

0 \ \

0.05 0.1 0.2 0.5

Deformacion cortante
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Figura 6.17 Comparacion del médulo de rigidez al cortante, G , de arenas Monterey nimero 0 medido
en pruebas triaxiales ciclicas y de corte simple ciclico (Pyke, 1978)
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A su vez, Seed (1979) reuni6 datos para fundamentar que el valor de la relacion de esfuerzos de las
pruebas triaxiales ciclicas es generalmente mas alto que la prueba de corte simple ciclico, en la
proporcion:

(Th lo Ivo)corte_simple = Co (O-dc 20 I3c (6'5)

)triaxial

Donde 7,/0 ', es la relacion del esfuerzo cortante horizontal al esfuerzo vertical efectivo inicial y

(o]

(04 120',.) es la relacion de esfuerzo cortante maximo (igual a la mitad del esfuerzo desviador

ciclico maximo) con respecto al esfuerzo confinante isotropico efectivo. Los valores de C, que

dependen de la compacidad relativa propuestos por varios autores estan resumidos en la Tabla 6.1,
tipicamente se mantiene entre 0.55 a 1.0.

Tabla 6.1 Valores de C_ (Poulos, 1988)

REFERENCIA ECUACION CO PARA K, =04
Finn y otros (1977) Co = (1+K,)/2 0.7
Seed y Peacock (1971) Varia 0.55-0.72
Castro (1969) Co = 2 (1+2K,)/(3V3) 0.69

6.3.1 Factores que influyen en los resultados de las pruebas de laboratorio

Lo mas comun para cuantificar la respuesta ciclica es el uso de pruebas de laboratorio pero existen
factores de importancia, que pueden influir para que el comportamiento de los suelos no sea el mas
representativo por lo que se recomienda apoyarse cuando sea posible, de las correlaciones entre la

resistencia de penetracion con la resistencia cortante ciclica. De manera resumida para suelos
granulares los factores serian los siguientes:

Tabla 6.2 Resumen de factores que afectan la resistencia triaxial ciclica de suelos granulares
(Townsend, 1978)

CONDICIONES DE PRUEBA Y

EFECTO VARIABLE DE: MATERIALES

EFECTO (RESULTADO)

Arena Estandar (Arena no. 0 de Monterey).
Ensayadas por 8 diferentes laboratorios
siguiendo procedimientos de prueba y
condiciones especificas.

Acuerdo entre laboratorios los  mismos

procedimientos de prueba.

para seguir

Pruebas de laboratorio y equipo

Las muestras mas débiles estuvieron reconstituidas por
pluviacion en seco, mientras las mas resistentes estuvieron
formadas por vibracién en condiciones humedas. La maxima
deferencia entre la relacion de esfuerzos que causara la
licuacion inicial fue cerca de 110% en 10 ciclos También se
encontré que la pluviacion de arenas con vibraciones de baja
frecuencia, produce muestras muy uniformes, mientras que
otros métodos de preparacion producen muestras no
uniformes. (Mulilis y otros, 1977).

Las muestras se formaron por pluviacién en
seco o con agua, vibracion o apisonamiento
en condiciones secas o humedas. Dr = 50%.

Preparacion de la muestra

. Las muestras inalteradas son mas resistentes que las
Muestras inalteradas se remoldean vy a

Reconstituido versus inalterado

reconstituyen a la misma compacidad y se
vuelven a probar bajo las mismas
condiciones de las inalteradas. Son usadas
una variedad de arenas y técnicas de
preparacion de muestras para la
reconstitucion.
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reconstituidas por apisonamiento humedo, siendo el método
que da la resistencia de laboratorio mas alta; de aqui se
concluye que utilizando los procedimientos de reconstitucion
del espécimen no se debe considerar esta resistencia como
de campo. La resistencia decrece en un rango de 0 a 50%
dependiendo de los materiales y del método de reconstitucion
(Marcuson y Townsend, 1978).
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Muestras inalteradas congeladas

Esfuerzo de confinamiento
efectivo, 0’3

Forma de onda de carga

Frecuencia

Tamafo de la muestra

Compacidad relativa

Granulometria

Predeformacion

Relacién de sobreconsolidacion,
OCR

Relacion de consolidacion, K.

Las muestras inalteradas fueron
transportadas al laboratorio en condiciones
de congelamiento y sin congelar; las
muestras congeladas se reconstituyen en el
laboratorio y son comparadas con las
muestras sin congelar.

Las pruebas son sometidas a una variedad
de esfuerzos de confinamiento efectivo en
una gran variedad de arenas.

Las pruebas realizadas utilizaron formas de
carga rectangulares, rectangulares
redondeadas, triangulares y senoidales. Para
evaluar el concepto de ciclo equivalente se
utilizaron formas de onda irregulares
simulando historias de esfuerzo de un
terremoto.

Frecuencias con un rango combinado de 1 a
1680 cpm para varias arenas. Los rangos
tipicos, 1-20 o 5 - 60 cpm se evaluaron para
una arena. Se utilizé6 agua y aire como el
medio confinante para evaluar los efectos de
la frecuencia.

Muestras de 35.6 y 70 mm de diametro
fueron comparadas con muestras de 70 y
300 mm de diametro.

Pruebas conducidas en una gran variedad de
suelos granulares sobre un amplio rango de
esfuerzos y condiciones de prueba.

La resistencia ciclica de diferentes suelos en
condiciones de prueba comparables sobre la
base del didmetro de grano promedio Dso.
Material bien graduado es comparado con
material uniformemente graduado, ambos
teniendo el mismo tamano Dsq.

Muestras licuadas por carga ciclica,
reconsolidadas y relicuadas aplicando la
misma carga ciclica original. Muestras
predeformadas al 50 - 80% de su respuesta
de presion de poro, reconsolidadas vy
recargadas ciclicamente.

Muestras sobreconsolidadas por
consolidaciéon debido a esfuerzos mayores y
descargadas a esfuerzos menores.

Muestras consolidadas anisotrépicamente
para una variedad de esfuerzos confinantes y
sujetos a esfuerzos ciclicos reversibles y no
reversibles.

Ninguin efecto debido al congelamiento con los resultados de
las pruebas.

En un pequefio rango de presiones, la resistencia ciclica es
directamente proporcional al esfuerzo de confinamiento
efectivo. La relacion de esfuerzo ciclico decrece con el
inczremento de la presion de confinamiento 0.10 - 0.58 por MN
m

Orden creciente de resistencias: rectangular, rectangular
degradada o triangular, senoidal. La onda senoidal
aproximadamente 30% mas resistente que la rectangular. El
enfoque de ciclo equivalente es valido. La afectacion ciclica
triaxial es mayor por extension que por compresion.

Frecuencia de cargas menores tienen ligeramente
resistencias mayores. Para un rango de 1 - 60 cpm, el efecto
es del 10%.

No hay efecto considerable para estos rangos en muestras
de 300 mm de didametro aproximadamente 10% mas débiles.

La resistencia ciclica se incrementa drasticamente con el
incremento de la compacidad. Relacion lineal entre la
relacion de esfuerzos ciclicos y la compacidad relativa hasta
aproximadamente D=60%, pero la pendiente depende del
tipo de suelo, estructura, presién de confinamiento y
deformacion en la falla.

Arenas con Dsp = 1 mm tienen menor resistencia con carga
ciclica. Cuando D5, se incrementa de 0.1 a 30 mm, se
observa un incremento de la resistencia de un 60%; cuando
Dso decrece de 0.1 mm a tamafios de limos y arcillas, se
observa un rapido incremento en la resistencia. Ligeramente
mas débiles los materiales bien graduados que los
uniformemente graduados.

A pesar del incremento de la compacidad debido a la
consolidacion, la licuacion causa muestras
considerablemente mas débiles. La precarga ciclica fortalece
la resistencia ciclica.

OCR's de 1 - 4y 1 - 8 incrementa la relacion de esfuerzo
cortante simple ciclico de 75 y 150 % respectivamente; OCR
de 1 - 2 incrementa la resistencia ciclica de 30 a 80%
dependiendo de una cantidad de finos. La cantidad de finos
afecta el OCR.

El maximo esfuerzo desviador requerido para la falla se
incrementa con la relacion K. para un o0’s.. EI método para
presentar los datos influencia las conclusiones; Se
recomienda T versus o. La consolidacion isotrépica no
siempre puede proveer resultados conservadores.

Con respecto a como influyen algunos factores en
consolidadas se muestra en la Tabla 6.3:
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Tabla 6.3 Factores que afectan la resistencia triaxial ciclica de arcillas normalmente consolidadas
(McClelland Engineers, 1977)

CAMBIO EN LA
RESISTENCIA AL
FACTOR CAl\éIABéC_)rgg EL CORTE EN OBSERVACIONES REFERENCIA
CONDICIONES NO
DRENADAS
Esfuerzo ciclico Crece Decrece . )
El esfuerzo ciclico requerido para causar una
deformacion especifica decrece aproximadamente
Numero de ciclos de de forma lineal con el logaritmo del ndimero de
esfuerzo Crece Decrece ciclos. Seed y Chan
A (1966)
Esfuerzo cortante inicial Crece Decrece

Alrededor del 20 - 30% para los suelos blandos de
Rotacion de 90° Decrece la Bahia de San Francisco y 120 - 150% para la
arcilla limosa saturada compactada de Vicksburg.

Direccién del esfuerzo
principal

De cuadrada a Alrededor del 10 - 20% para los suelos blandos de

Forma del esfuerzo ciclico senoidal Decrece la Bahia de San Francisco.

Frecuencia del esfuerzo  De 2 a 1 ciclo por D Alrededor del 20 - 25% para los suelos blandos de
- ecrece ) :
ciclico segundo la Bahia de San Francisco.
o Si los planos de falla en los dos tipos de pruebas Thiers y Seed
Estado de esfuerzo ~ Defaxialacorte yngonigeanie  Son paralelos a plano horizontal in situ y si las (1969)
simple comparaciones son hechas con una deformacion al
corte igual.

Las muestras fueron cortadas con su eje vertical
perpendicular e inclinado 45° al plano horizontal in
situ. La resistencia difiere entre 10 y 20% para los
suelos blandos de la Bahia de San Francisco.

Plano cortante

La mayoria de las pruebas triaxiales ciclicas se realizan manteniendo el esfuerzo de confinamiento
constante mientras el esfuerzo axial es el ciclico. Para apegarse mas a la realidad es posible generar
esfuerzos laterales ciclicos pero tienen poca influencia en los resultados y la complejidad matematica
adicional es dificil de justificar.

En algunas situaciones de campo, el suelo puede estar sujeto a movimientos multidireccionales,
mientras las pruebas de laboratorio ciclicas convencionales involucran cargas Unicamente en una sola
direccion. Seed (1979) reporta que la licuacidon puede iniciar con una relacién de esfuerzos cercana al
10% mas baja de la carga unidireccional considerando el efecto de las cargas multidireccionales.

6.4 Respuesta de los suelos granulares ante carga ciclica

Cuando se evalla el comportamiento geotécnico ante carga ciclica de un suelo granular es para dar
respuesta a las siguientes preguntas: ;Cual es el potencial de licuacion?, ¢ Cual es la magnitud de la
presion de poro generada por carga ciclica?, ;Cual es la deformacion ciclica? y ¢Cual es la
deformacién permanente (residual) del suelo?. Las respuestas se obtienen llevando a cabo ensayes
partiendo de los estados de esfuerzos iniciales y después siguiendo alguna trayectoria, evaluando los
efectos del esfuerzo ciclico impuestos con su respectivo registro de la presién de poro y de
deformacion.

6.4.1 Potencial de licuacion

El término potencial de licuacion se refiere a la posibilidad de que el suelo experimente continua
deformacién debido a la generaciéon de presion de poro en el agua y por lo tanto, disminucién de
esfuerzos efectivos.

Para su evaluaciéon es necesario determinar la combinacion del esfuerzo ciclico con el nimero de
ciclos que genere la presion de poro ciclica pico del 100%; frecuentemente se lleva a cabo usando los
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resultados de pruebas de corte simple o triaxial ciclica, convenientemente ajustados para representar
condiciones de campo. Datos tipicos para la arena nimero 0 Monterey se muestra en la Fig. 6.18 para

un rango de valores de compacidad relativa, D, . Para compacidades relativas menores al 40%, es

necesaria la aplicacion de relaciones de esfuerzo ciclico suficientemente bajas para causar la relacién
de la presion de poro ciclica pico del 100% que causara grandes deformaciones en el suelo,
correspondiendo a una condicién de licuaciéon. Contrariamente, para compacidades mayores o cerca
del 40%, es necesaria la aplicacion de la relacion de esfuerzos y el niumero de ciclos suficientemente
altos para causar la relacion de presién de poro del 100%, resultando Unicamente en una cantidad
limitada de deformacion cortante (movilidad ciclica). Cuando aplicamos estos resultados a una
situaciéon de campo, la relacién de esfuerzo requerida para causar la relacion de la presion de poro del
100%, como se indicé desde las pruebas de corte simple del laboratorio, debera reducirse en un 10%
para considerar los efectos de la carga ciclica multidireccional (Seed, 1979).

(a) Corregido I, /0 'g versus N para la relacion
o ciclica de presion de poro pico del 100%
5-o Movilidad
S0 Numero de ciclos, N -
% = o ciclica
o 0 10 100 1000 c =
23 0A T g 50
59 8 2 40|
o5 5>
88 gw o
[3) T Qo
e EZ 20
s E
%~ 10 -
g a 0 |tYoyc (%) 2
5} ' o 05 T |
S Dy (%) o
% .o 04 N 041 Relacién ciclica de presion
[ 90 D _o ; o
o2 03r f ST 0.3~ & de poro pico = 100%
oS c 82 5o
s~ 02- 68 o .= 02 2
8 o1 ® 54— °8 o1 .
& oLt Gl ?g 8 0 L | |
% 0 2040 60 80 100
14 Compacidad relativa, D , (%)
(b) Relacion entre la relacion de esfuerzo ciclico y (c) Deformacion cortante limite -
el nimero de ciclos requerido para causar la 10 ciclos de esfuerzo
deformacién cortante del £5%

Figura 6.18 Datos de pruebas ciclicas para arenas Monterey nimero 0 (Seed, 1979)

La relacion del esfuerzo ciclico que causa la licuacion o movilidad ciclica variara con el tamafio del
grano y con la compacidad relativa. Los efectos del tamafio del grano se muestran en la Fig. 6.19 y
6.20 para licuacién con 10 y 30 ciclos empleando pruebas triaxiales ciclicas (Seed y Idriss, 1971). De
nuevo, es necesaria una correlacion apropiada para aplicar estos resultados a las condiciones de
campo.

Ishihara (1977) presentd una expresién muy simple para determinar la relacién de esfuerzo ciclico
para causar la presion de poro del 100% que provoca licuacion en 20 ciclos, esta relacion es:

Z-C max_ __

. 142K o D, (6.6)

GVO
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Donde T, es el esfuerzo cortante ciclico maximo, o,

e max es el esfuerzo vertical efectivo inicial, K,

0
es el coeficiente de presion de tierra en reposo, D, es la compacidad relativa (en %), a*=0.00764
para cargas de impacto y 0.0060 para cargas de vibracion. Las cargas de impacto se refieren al caso

donde unicamente uno o dos picos exceden la amplitud de 60% del esfuerzo maximo, mientras la
cargas de vibracioén se refiere a la secuencia de carga donde mas de tres picos de esfuerzos exceden

al 60% del maximo. El valor de 7, /0", de la ecuacion 6.6 es un poco mayor que los valores
mostrados en la Fig. 6.20, aunque hay concordancia generalmente entre las dos series de datos.

0.30

3 0.25 - -
c
8
8 a

o
83 0.20 —
o ©
g 9 015 — 4 Datos de prueba de compresion |
:?, g ’ \ triaxial para 04c/20 ‘o en licuacion
(0]
o) S 0.10 Valor de campo 1/0 'y causando N
© 8 ' licuacion - estimacion de resultados de
.8 8 pruebas de corte simple
8= o005 -
© Compacidad relativa = 50%
x Numero de esfuerzos ciclicos = 10

| | |
1.0 0.3 0.1 0.03 0.01
Tamafio del grano promedio Dgg(mm)

Figura 6.19 Condiciones de esfuerzo causando licuacion de arenas en 10 ciclos (Seed y Idriss, 1971)

0.30 : :
-8 ® N Datos de prueba de compresion
5 0.25 triaxial para 04,/26 o en licuacion —|
n
28
ISINS]
o5 0.20 - .
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E 32} =]
25 015 . -
O = == __ Valor de campo 7/ 0o causando licuacién
% 8 estimacion de resultados de pruebas de corte
c 8 0.10 [~ simple m
0
G 2
% 0.05 I~ Compacidad relativa = 50% —
Y ! Numero de esfuerzos ciclicos = 30

0 \ | \
1.0 0.3 0.1 0.03 0.01
Tamafio del grano promedio Dgq (mm)

Figura 6.20 Condiciones de esfuerzo causando licuacién de arenas en 30 ciclos (Seed y Idriss, 1971)
Otra propuesta util para estimar el potencial de licuacion es descrita por Seed (1979) que utiliza los

resultados de la prueba de penetracion estandar in situ (SPT), basada en observaciones de la
ocurrencia de licuacidon durante sismos de intensidad variable, existiendo una relacién entre la relaciéon
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de esfuerzo ciclico para causar la licuacion y el nimero de penetracién estandar N, corregido.
Subsecuentemente, Seed y otros (1984) revisaron esta correlacién y usando un valor modificado de
N,, (Nl)ao, determinado en pruebas SPT en que la energia manejada en las varillas de perforacion
es 60% de la energia tedrica libre de campo.

6.4.2 Presion de poro generada en suelos granulares en condiciones
no drenadas

Con base en pruebas triaxiales de laboratorio, Sherif y otros (1978) desarrollaron un procedimiento
versatil incremental que puede ser aplicado a esfuerzos ciclicos uniformes y no uniformes. La presion

de poro residual después de N ciclos, U, , esta dada por la expresion:

u u AU
_N=#+_|N (6.7)
Oy O Oy

Donde U, , es la presion de poro residual después de N —1 ciclos, Au, es el incremento de la
presion de poro residual durante N ciclos y o', es el esfuerzo efectivo confinante inicial. El

incremento de la presion de poro normalizada Au, /0'0 esta dado por:

A“N=(1—UN-1){ CClN }[ I } (6.8)
o', o'y IN?2=-C,||o'\,

Donde 7, es el esfuerzo cortante ciclico en el ciclo N, o'y, es el esfuerzo efectivo confinante al

final de (N —1) ciclos y C;, C,, C; y a™ son los parametros de los materiales. Dado un valor
inicial, U, y o"o, la ecuacion 6.8 permite el calculo de la presion de poro U, para dar un esfuerzo de
corte ciclico 7). Para un esfuerzo ciclico no uniforme, el valor de N en la ecuacién 6.8 es

remplazado por un numero equivalente de ciclos Neq , donde:

*

a

N
N =D [z /7y ] (6.9)
i=1

En que 7; es el esfuerzo cortante ciclico en los | ciclos (1<i<N) y 7, es el esfuerzo cortante

ciclico en el ciclo N .

Los valores de los parametros C,, C,, C, y a™ considerados por Sherif y otros (1978), para la

arena de Ottawa se muestran en la Tabla 6.4. Bajo condiciones triaxiales, demostraron que su
propuesta para predecir la presion de poro es exacta bajo carga ciclica no uniforme.

Seed y Idriss (1971) adoptaron un enfoque diferente basado en la observaciéon de la relacion de
generacion de la presion de poro en pruebas de corte simple ciclico en condiciones no drenadas que

tienden a caer dentro de una forma bastante estrecha si se grafican de manera normalizada. Para N
ciclos de esfuerzo constante, la presion de poro residual, U, (al final de la prueba) esta dada por:
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1/(26)
u, 2 N
—=—arcsen[N—J (6.10)

T ¢

Donde Nf es el numero de ciclos de esfuerzo para producir una relacién de la presién de poro del
0 1
100%, o,

0.7. Los valores de Nz dependen del tipo de suelo, de la compacidad y del nivel de esfuerzo ciclico.

es el esfuerzo vertical efectivo inicial y € es un parametro del suelo, tipicamente igual a

La propuesta anterior puede ser adaptada para aceptar cargas ciclicas irregulares.

Tabla 6.4 Parametros de generacion de presion de poro para arenas de Ottawa
(Sherif y otros, 1978)

COMPACIDAD C. C C q*

Suelta (€ promedio = 0.7) 6.13 177 046 240

Media (€ promedio = 0.644) 240 182 030 217
Densa (€ promedio = 0.595) 209 203 0.09 200

Para una arena de compacidad media a densa, la velocidad de generacion de la presion de poro
residual con incrementos de ciclos N , calculados de las dos propuestas anteriores, se muestra en la
Fig. 6.21. Para niveles de esfuerzo ciclico 7, /o', =0.2, valores de 20 a 40 fueron considerados

para N, empleando el método de Seed y Idriss.

1.0 ‘
Seed Idriss '
0.8 — —
(Ny =20) , f
/ /
206+ K 7 .
° , N Sherif y
=) Y _ 7 otros (1978)
04— / v —
/ 4 \ .
e Seed Idriss
;o (N =40)
0.2 7/ 4 ]
/ / Tcyclo'\/o =+0.2
, / Arena media-densa
0 | | | |

0 10 20 30 40 50
Numero de ciclos, N

Figura 6.21 Comparaciones de curvas de generacion de presion de poro (Poulos, 1988)
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6.4.3 Deformacion ciclica

Para realizar predicciones practicas de las deformaciones obtenidas como respuesta ante carga
ciclica es conveniente emplear teorias elasticas lineales para evaluar un moédulo de Young o un
apropiado modulo de rigidez al cortante del suelo. Estos valores pueden ser requeridos en las
primeras etapas de un analisis de trayectoria de esfuerzos para determinar los esfuerzos que deberan
ser aplicados en las pruebas del laboratorio. Debido al comportamiento no lineal del suelo, tales
modulos dependen del esfuerzo o del nivel de deformacion. Varias investigaciones demostraron que,
bajo condiciones de carga ciclica, esta definida la relacion entre los modulos de rigidez al cortante y
las deformaciones cortantes ciclicas.

\ \ \ \ \
oo _, Arena Toyoura
R R SR 0'0=100kNm2 -

© e ‘ °
Y o B e v ¢}\8 \DAO? S + T : Cuchareo y apisonado
SO -0 069Y . ~ AQD R (spooning y tapping) —
2~ A 0-68}A”'e seco o i& R : Pluviacién (raining)
) o . g'g; }S +T % S : Cuchareo (spooning) ]
°T 0 < 252 }saturado Columna ¢Q¢A
03 I 070 resonante —
o ® O 0.817 A O
SQOS 3 080}Aweseco}R —me

© = : _|
-é £ e g:??}Aire seco bseT 4‘%\.
o 2 | -® 062 saturado e n
T o T g:% Saturado} S Torsién cortante 4} -
c
S5 | = 075 (N=10) o B
o€ * 0817 5 SN
% S | 4 073} Areseco} R ;?\ |
m ~

0.0 \ \ \ \ \ \ \ \ \ \ \ \ ﬁ\ —4—
0.000001 2 50.000012 5 0.0001 2 5 0.001 2 5 0.01
Deformacion cortante ciclica, Yeyc. (%)

Figura 6.22 Modulos de rigidez al cortante normalizado G/G0 versus Deformacion cortante ciclica,

Yo Paraarenas japonesas estandar (Iwasaki y Tatsuoka, 1977)

Para arenas japonesas estandar (Fig. 6.22), se muestra el modulo de rigidez al cortante G,
normalizado al médulo de deformacion cortante inicial de 10°°, G,, versus amplitud de deformacion

cortante ciclica . G/G, se mantiene constante hasta con una relacion de 0.9 y decrece

considerablemente hasta una tercera parte de su valor inicial al aplicar una deformacién de 107 (%).
Datos similares fueron obtenidos para una variedad de suelos, sugiriendo Hardin y Drnevich (1972)
una representacion simplificada de tales datos, como sigue:

G/G, =(Q+yy!7,) (6.11)
Donde ¥, es la deformacion de referencia igual a 7, /G, en el que 7, es el esfuerzo cortante en la

falla. El modelo de Hardin y Drnevich requiere de la determinacion de los parametros G, y ,. Un

amplio estudio presentado por Iwasaki y Tatsuoka (1977) mostré que G, (en kPa) puede calcularse
de manera aproximada como:
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L (217-€)%, o
G, =A*B" —— — 6.12
o 1re (') (6.12)

Y en que A* y m* son parametros de los materiales, B° es el parametro por la influencia de las
caracteristicas del grano de arena, €, es la relaciéon de vacios y o', es el esfuerzo confinante

efectivo inicial (en kPa). Ishihara (1982) resumié datos de los parametros anteriores, en la Tabla 6.5
muestra valores de A* y m™* para varios tipos de suelos. Los mayores valores de A* fueron
determinados por la reconstitucion de arenas limpias.

Tabla 6.5 Parametros para evaluar el modulo de rigidez al cortante A* y m™ (Ishihara, 1982)

TIPO DE SUELO A* m*

Arena limpia (reconstituidas) 16600 0.40

Arena diIU\{iaI i.nalterada; arena 7900 - 14300 0.40
marina inalterada

Arena limosa inalterada 2360- 3090 0.60
Roca triturada 13000 0.55
Balasto 7230 0.38
Grava redondeada 8400 0.6
>_L
-~ @
< "
o| & Esfuerzos geostaticos
~ -
x >
o |-
S| 9 s T [T 1 [ L
<S I~ OCR= 1 OCR=2 | OCR=4 | OCR=8 | OCR=16 | OCR=32 |
L3 3 [Normaimente o .. 4 | Relacionde | Relacion de Relacion de | Relacion de |
Q % 5 consolidado vacios vacios vacios vacios vacios
] e . _
- o Relacion de 1.3 1.3 13
8 g vacios /:‘:— %J 1.1 % %
o | > 1 %—%‘M . —0s | 0.9 :)'; -
£log B 2w o [ o %
c| © 03— "1 — 7
:g Q 02— T 11 1 | L1 L L L
N o
g % 3035 40 45 35 40 45 35 40 45 35 40 45 35 40 45 35 40 45
y—
R 30 30 30 30 30 30
© | w
y— = x . . .
2 Angulo efectivo de resistencia cortante, o', (grados)

Figura 6.23 Deformacion cortante de referencia para arenas, y, (Hardin y Drnevich, 1972)

144



SUELOS MARINOS: NATURALEZA Y PROPIEDADES

Para arenas limpias, el factor B° es la unidad, pero cuando la cantidad de finos se incrementa, el

valor de B° decrece, (Iwasaki y Tatsuoka 1977). Asi, el médulo de rigidez al cortante de arenas bien
graduadas es generalmente menor que para arenas pobremente graduadas.

El rango de la deformacion de referencia y, para suelos tipicamente sin cohesion esta entre 1.5 x 10™
y 9 x 10", con un menor valor menor para rocas trituradas y un valor de 2.4 x 107 perece ser tipico
para suelos granulares. Hardin y Drnevich (1972) relacionan 7,, ¢', € y OCR, para casos donde la
condicion de esfuerzo inicial son geostaticos. Esta correlacion se muestra en la Fig. 6.23.

La ecuacion 6.11 tiende a subestimar G /G, para valores altos de deformacion cortante ciclica Yeye -
Una ecuacién modificada propuesta por Ishihara (1982), es:

re1\1

G

—=(1l+a*

0

G Vo

(6.13)
G, 7

Dos parametros adicionales son introducidos: @™ y r*, necesarios para el calculo de la ecuacién
6.13 que se evalla de manera iterativa. Los datos de las pruebas para arenas diluviales (que fueron
arrastradas por una corriente violenta de agua) reportados por Kokusho y otros (1982), indican los
siguientes valores: a*=20-30, r*=2.82, y, =(1-2)x10~°. Ishihara (1982) indica que la
ecuacion anterior es apropiada para modelar el comportamiento de las arenas sobre todos los rangos
de deformacion cortante si el parametro '* se selecciona apropiadamente.

Para problemas que involucran carga ciclica, se requieren valores de la relacion de amortiguamiento,
¢ . Ishihara (1982) demostré que, del modelo de Hardin y Drenevich (1972), la siguiente expresion
puede ser derivada:

4 1 1 2
¢=—|1+ (- N+ (7o /7,)) —— (6.14)
ﬂ( (}/cyc/}/r)\] (ycyc/}/r) g T

Que considerando la relacion del médulo de rigidez al cortante normalizado G /G, se reduce a:

4 1 G/G, 1 2
c=2 1- In - (6.15)
r(1-G/G)|  1-GIG, |\GIG,)| =

Empleando el modelo de Ishihara (1982), una expresion mas simplificada puede ser aplicada:

g=%:*j(1—G/GO) (6.16)

Por lo que, la ecuacion 6.16 puede proporcionar valores razonables de { sobre el completo rango de
deformaciones.
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6.4.4 Deformacion permanente

Los principales parametros que influyen en la evaluacién de la acumulacion de la deformacién
permanente en suelos granulares son: el nUmero de repeticiones de carga, el nivel de esfuerzo ciclo,
la historia de esfuerzos, la presién de confinamiento y la compacidad relativa del suelo.

Una de las propuestas mas simples disponibles es la de Lentz y Baladi (1980), quienes consideran
unicamente el efecto del nUmero de repeticiones de carga y expresan la acumulacion de deformacién

permanente, &,, como:
g,=a+blog, N (6.17)

Donde N es el numero de cargas ciclicas, a es la deformacién permanente que ocurre durante el
primer ciclo de carga 'y b es la velocidad de cambio de la deformacion permanente con el incremento
de ciclos de carga. @ y b pueden ser determinados de ensayes triaxiales ciclicas.

Mientras Diyaljee y Raymond (1982) desarrollaron otra propuesta donde se incorpora el nimero de
ciclos y el nivel de esfuerzo ciclico. Donde €, se obtiene como:

g, =Be"™N™ (6.18)

Donde B es la deformacion del primer ciclo para X =0, X es el nivel de esfuerzo (la relacion de
esfuerzo desviador ciclico a esfuerzo desviador de falla bajo carga estatica) y n* y m¥* son

parametros derivados experimentalmente. Valores de B, m™*, y n* para varios tipos de suelos son
resumidos en la Tabla 6.6. Los tres parametros dependen del tipo de suelo, granulometria,
compacidad y presién de confinamiento. La ecuacion 6.18 parece ser aplicable para niveles de
esfuerzo X entre 0.1 y 0.8 y provee la deformacion permanente para condiciones de esfuerzo
relativamente sencilla.

Tabla 6.6 Pardmetros para la prediccion de deformaciones permanentes (Diyaljee y Raymond, 1982)

ESFUERZO DE
TIPO DE SUELO CONFINAMEENTO, 0'., B m* n*
(kPa)

Balasto Coteau Dolomite

(gradiente A), p = 1.75 t m? 35.0 0.009 0.144 6.25
Balasto Coteau Dolomite s 51.0 0.640 0.061 2.14
Arena Sydenham, p = 1.61tm™* 35 0.053 0.085 4.35
8.6 0.072 0.049 3.89

Arena de Ottawa, p=1.75tm™ 7.3 0.054 0.048 4.24
25.9 0.047 0.033 3.62

35.4 0.006 0.037 6.48

Arena subgraduada 35.0 0.004 0.12 4.07

Otra alternativa es el analisis mediante el procedimiento empleando elemento finito, como el
desarrollado por Marr y otros (1982); sin embargo, tal analisis puede no estar justificado.
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6.5 Respuestade los suelos arcillosos ante carga ciclica

Cuando las arcillas son sujetas a carga ciclica, los siguientes aspectos de su comportamiento son de
interés desde el punto de vista geotécnico: la posible pérdida de resistencia al corte en condiciones no
drenadas; la generacion de la presion de poro y su subsecuente disipacion; la rigidez ciclica, las
caracteristicas de amortiguamiento y la acumulacién de deformaciones permanentes.

6.5.1 Resistencia al cortante en condiciones no drenadas

Esta establecido que la carga ciclica no influye significativamente en los parametros de resistencia de
esfuerzos efectivos C' y @', pero la presion de poro incrementa la deformacién que puede provocar la
falla. Como con las arenas, el nivel de esfuerzo ciclico para causar la falla puede estar relacionado
con el numero de ciclos. Datos recopilados por Lee y Focht (1976a) se muestran en la Fig. 6.24 se
puede observar las caracteristicas comunes de su comportamiento. Someter a un esfuerzo inicial
estatico puede incrementar la resistencia de carga ciclica de una arcilla (Ishihara y Yasuda, 1980).

I I I I I I I
Nota: El numero del circulo se refiere a la
120 - prueba en diferentes arcillas y diferentes
© —~ autores. Ver referencia original.
rxY (=]
e 100 Falla: € (%)
9 - Amplitud unica B
w S L €5> 5%
2 » 80 - - - 983 5%
- 0
3 & 60
>
5o
S ®© 40 -
T 2
© O
¥ s 20r-
0 | | | | | | | |
1 3 10 100 1,000 10,000
Numero de ciclos para la falla

Figura 6.24 Resumen de datos de resistencia en arcillas saturadas con ensayes ciclicos en dos
direcciones (Lee y Fotch, 1976?)

De interés es la resistencia al corte en condiciones no drenadas, que puede desarrollarse después de
completarse la carga ciclica. Los primeros trabajos experimentales de Thiers y Seed (1969)
demostraron que la carga ciclica generalmente conduce a una pérdida de resistencia en condiciones
no drenadas, la magnitud de esta pérdida esta relacionada con la amplitud de la deformacion de corte

ciclico y,,.. Se encontré que si la deformacion ciclica es mantenida bajo la mitad de la deformacion

en condiciones no drenadas estética preciclica para la falla, cualquier pérdida de resistencia en
condiciones no drenadas sera minima. La informacién en los que esta conclusion esta basada se
muestra en la Fig. 6.25 y es soportada por datos subsecuentes presentados por (Lee y Fotch, 1976a).

Las expresiones tedricas para la resistencia al corte en condiciones no drenadas post-ciclicas fueron
deducidas por Sangrey y France (1980), demostrando que su analisis puede reproducir la
dependencia de la deformacion ciclica de la resistencia en condiciones no drenadas post-ciclica
obtenida experimentalmente por Thiers y Seed (1969) (Fig. 6.25). Sin embargo, esto también
demostré que la relacién puede diferir considerablemente de un suelo a otro y debe ser determinado
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experimentalmente para cada tipo de suelo. Ademas, los suelos que han sido sujetos a drenaje como
parte de su historia de carga ciclica no ajustan a los datos de Thiers y Seed.

S 40 ?
c @ © Thiers Seed (1969)
© ?8 w o 3 arcillas /
2 T o Mar del Norte /
o) 1.0~ £ 330
25 g /
o © O = /
S 3 05 3@ 20 )
S & R p
S @) o -
% 0 | | | % N R R ! !
o 0 0.5 1.0 15 o 0 0.5 1.0 15
Relacion de deformacion Relacion de deformacion
ciclica / estatica Scyc/ €t ciclica / estatica €cyc/ €fs

Figura 6.25 Resistencia después de carga ciclica (Lee y Fotch, 1976a)

Van Eekelen y Potts (1978) desarrollaron una expresion tedrica simplificada que considera la relacion
de la resistencia en condiciones no drenadas post-ciclica con la resistencia en condiciones no
drenadas estatica inicial y la presién de poro residual generada durante la aplicacion de carga ciclica.
Esta expresion es:

S xIA
u
o 1l-— (6.19)

Donde S es la resistencia cortante en condiciones no drenadas post-ciclica, S, es la resistencia

cortante en condiciones no drenadas estatica, x y A son los parametros de estado critico de
descarga y de compresibilidad respectivamente (ecuacién 6.2 y 6.3), U" es la presién de poro debido
ala carga ciclicay o', es el esfuerzo de confinamiento efectivo inicial. La ecuacion 6.19 implica que

la resistencia, después de la carga ciclica, de una muestra con una presién de consolidaciéon o',
debe ser igual a la resistencia estatica original de una muestra (en la misma linea de descarga) con
una presion de consolidacion o', —u”

En general, la cantidad relativa de degradacion de la resistencia post-ciclica no es significativamente
influenciada por la frecuencia de carga ciclica. Sin embargo, generalmente existe un efecto de la
velocidad en las magnitudes actuales de la resistencia post-ciclica en condiciones no drenadas y de la
estatica inicial; mientras mas alta es la velocidad de carga, mayor es la resistencia, siendo la relacion
aproximadamente como:

s, /s, =1+F. log,(r/r.) (6.20)
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Donde S, es la resistencia en condiciones no drenada, S, es el valor de referencia de S, para la

velocidad de carga de referencia I, I es la velocidad de carga actual y F; es el factor de velocidad
(tipicamente en el rango 0.05-0.2).

6.5.2 Presion de poro generada en suelos arcillosos en condiciones no
drenadas

Existen varias expresiones tanto tedricas como experimentales que son derivadas considerando la
expresion de presion de poro en condiciones no drenada generada en arcillas bajo carga ciclica. Una
de las cuales es la sugerida por Van Eekelen y Potts (1978) que evalua la proporcién de generacion
de la presion de poro:

du” CSR

—=A*exps——} (CSR>CSR . 6.21

dN p{ B* } ( crlt) ( )
du” _ 0 (CSR<CSR..) (6.22)
dN crit '

Donde U es la parte de la presién de poro debido a la carga ciclica (excluyendo la presién de poro
“estatica” que se genera por la carga monotonica), A* y B™* son parametros experimentales, CSR
es el nivel del esfuerzo ciclico (relativo al esfuerzo de falla), CSR;, es el nivel del esfuerzo ciclico

critico (determinado experimentalmente) y N es el nimero de ciclos de esfuerzo.

Para condiciones simples de pruebas de laboratorio, el nivel del esfuerzo ciclico esta definido como
sigue:
Triaxial en una sola direccién: CSR =q,. /q;

Triaxial en dos direcciones: CSR =1.17q,. /q;
Corte simple: CSR=7,, /7,

En que (, es el esfuerzo desviador ciclico, (; es el esfuerzo desviador de falla en una prueba de

compresion triaxial estatica, 7, es el esfuerzo cortante ciclicoy 7 es el esfuerzo cortante horizontal
de falla en una prueba de corte simple estatico. Para la arcilla Drammen, los siguientes parametros
fueron derivados de pruebas de laboratorio: A*=4.54x10"° tm?, B*=0.073 y CSR =0.20.

Matsui y otros (1980) relacionan experimentalmente la presion de poro residual con la deformacion
cortante ciclica maxima y el OCR como:

ul’ — * Iog 7/cmax (623)
' A (OCR-1)+B,

c

Donde U, es la presién e poro residual, o', es la presion de confinamiento efectiva, .. €s la

Cc
deformacion cortante ciclica maxima de amplitud Unica, #*, A y B, son parametros determinados

experimentalmente y OCR es la relacion de sobreconsolidacion. Para una variedad de arcillas, [f*
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es igual a 0.45 y los pardmetros A y B, se incrementan con el indice de plasticidad, |, : para
I,=20, A =0.4x10°, B, =0.6x107°; para 1,=40, A =1.1x10"°, B, =1.2x10"°; y para I, =55,

A= 2.5x10°%, B, =1.2x1072. La ecuacion 6.23 evalta la presién de poro residual negativa para

suelos sobreconsolidados sujetos a pequefias deformaciones por corte ciclico que concuerda con
observaciones experimentales. Utilizando esta ecuacion, el valor maximo de la deformacién cortante

ciclica 7., puede ser estimada de la relacién ciclica esfuerzo-deformacion.

6.5.3 Rigidez ciclicay amortiguamiento

Para evaluar la respuesta dinamica de cimentaciones en arcillas se requiere de la determinacion de
valores apropiados de los mddulos de rigidez del suelo y del amortiguamiento. Como con las arenas,
el médulo de Young o médulo de rigidez al cortante de las arcillas decrece con el incremento de la
deformacion ciclica. Una relacion entre la deformacion cortante ciclica, el nivel de esfuerzo cortante
ciclico y el numero de ciclos para la arcilla Drammen (Noruega) fue obtenida de las pruebas de corte
simple en condiciones no drenadas por Andersen (1976) mostrado en la Fig. 6.26.

Ademas Andersen (1976) propone un procedimiento para estimar el desarrollo de la deformacion
durante la aplicacion de una carga ciclica no uniforme como pudiera ser el caso de una tormenta. La

deformacion cortante 7. y.ay, después de N +AN ciclos, puede ser expresada como:

ycyc,NJrAN = ycyc,N + Aycyc,i +A7/cyc,AN (6-24)

Donde y,. y es la deformacion ciclica en el ciclo N con el esfuerzo cortante ciclico Teyens AV €8

el cambio inmediato en la deformacion cortante ciclica, debido al cambio en el esfuerzo cortante

ciclico de 7 .\ @ Toenias AVeean €8 €lincremento en la deformacion cortante ciclica debido a AN

ciclos con un esfuerzo cortante ciclico 7, Andersen y otros (1978) proponen un procedimiento

cyc,N+1-
grafico para utilizar esta ecuacion (Fig. 6.27).

+1.0 \ \
chC= +3%

/ Yoyo= £ 1.5%

chc =+0.75%
Yoyc=  0.5% —

+
o
~
I
|

0 \ \ \
1 10 100 1,000 10,000

Numero de ciclos de carga, N

Figura 6.26 Desarrollo de la deformacién cortante ciclica en pruebas de corte simple con esfuerzo
cortante ciclico constante en arcillas Drammen (Andersen, 1976)
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Figura 6.27 Comportamiento esfuerzo-deformacion de un elemento de suelo sujeto a variaciones de
esfuerzo cortante ciclico (Andersen y otros, 1978)

Otro procedimiento diferente fue descrito por Hardin y Drnevich (1972), quienes primeramente
relacionan el modulo de rigidez al cortante relativo G/G, ., a una deformacion con curva tipo

hiperbdlica y, como:

G 1

G

= 6.25
1+, ( )

max

Donde G es el modulo de rigidez al cortante secante, G, es el valor maximo de G (para

deformaciones muy pequefas), y

7o =214 0" exp(-by,, 1 7,)] (6.26)

r

En el que 7. es la amplitud de deformacion cortante ciclica, y, es la deformacion cortante de

referenciay a* y b* son constantes del suelo.
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Tabla 6.7 Valores de & y b* para suelos cohesivos saturados (Hardin y Drnevich, 1972)

APLICACION a* b*
Modulo de 1+ 0.25 logN 1.30
Amortiguamiento 1+ 0.2f"? 0.2f exp (-0’0) + 2.25 ¢’0 + 0.3 logN

Frecuencia f es en ciclos por segundo
El esfuerzo efectivo promedio 0’0 es en kg cm? (1 kg cm? = 98.1 kN m?)
N es el numero de ciclos

Valores de a* y b* sugeridos por Hardin y Drnevich (1972) son mostrados en la Tabla 6.7. La
deformacion cortante de referencia y, depende del indice de plasticidad, relacion de vacios, esfuerzo

efectivo inicial y relacion de sobreconsolidacion. Para condiciones de esfuerzo geostatico inicial, y,

puede ser estimado de la Fig. 6.28y G, es obtenida de la siguiente expresion experimental:
2.973—¢)?
G =1230Z93=8) (oeRy< (o)00 (6.27)
(1+e)

Donde € es la relacion de vacios, OCR es la relacion de sobreconsolidacion, o', es el esfuerzo
efectivo de confinamiento (principal promedio) inicial (en Ib in'Z) y G,. es el mddulo de rigidez al

cortante maximo (en Ib in? = 6.9 kN m'z). El valor de K depende del indice de plasticidad |, como
se muestra en la Tabla 6.8.
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Figura 6.28 Deformacion cortante de referencia para arcillas, y, (Hardin y Drnevich, 1972)
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Tabla 6.8 Valores de K (Hardin y Drnevich, 1972)

INDICE DE
PLASTICIDAD,
K

I P
0 0.00
20 0.18
40 0.30
60 0.41
80 0.48

2100 0.50

La ecuacion 6.25 incorpora alguna influencia del nimero de ciclos de carga N , desde el parametro
a* (yportanto y,)queincluyea N .

Otra propuesta alternativa es mediante el ciclo de degradacion o reduccion de médulo es desarrollada
por Idriss y otros (1978), quienes relacionan la reduccion relativa en médulos al nimero de ciclos y a
la amplitud de la deformacién cortante desarrollada. Esta reduccion relativa es expresada en términos

de un factor (o indice) de degradacion del médulo, D, en que:
D.=E,/E =G, /G, (6.28)

Donde E1 es el médulo de Young secante para el primer ciclo de carga, que depende del estado de

esfuerzo inicial; Ey es el médulo de Young secante después de N ciclos de carga; G, y G son los
correspondientes valores del médulo cortante. Para carga ciclica uniforme, Idriss y otros (1978)

encontraron que:

D.=N" (6.29)

Donde N es el numero de ciclosy T es el parametro de degradacion que depende de la amplitud de
la deformacién ciclica y del tipo de suelo.

La ecuacion 6.29 también puede ser expresada en una forma incremental para dar el cambio en el
factor de degradacion A(D;) de ciclo n al ciclo m, como sigue:

A(Dg)=n"-m" (6.30)
Asi que,
(D;),, =(DE)n[1+(m—n)(DE)n”TTT (6.31)

Donde (Dg), y (Dg), son los factores de degradacién del mddulo en los ciclos m y n

respectivamente. Las ecuaciones 6.30 y 6.31 son utiles para considerar la degradacion debido a
cargas ciclicas irregulares.
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Figura 6.29 Parametro de degradacion T en pruebas triaxiales en arcillas del Golfo de Alaska
(Singh y otros, 1978)

La variacion del parametro de degradacién T con la amplitud de deformacion ciclica se muestra en la
Fig. 6.29 para las arcillas del Golfo de Alaska y en la Fig. 6.30 para los suelos blandos de la Bahia de
San Francisco, T se incrementa con el incremento de la deformacion cortante, pero parece ser
independiente de la presion de confinamiento y relacion de sobreconsolidacion.
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Figura 6.30 Variacion del parametro de degradacion T con la deformacién ciclica; suelos blandos de
la Bahia de San Francisco (Idriss y otros, 1978)

Singh y otros (1978) dedujeron la siguiente expresién, donde es posible relacionar al factor de
degradacion del médulo D con la presion de poro generada durante la carga ciclica, siendo:

D.=(1-Au/c')” (6.32)

154



SUELOS MARINOS: NATURALEZA Y PROPIEDADES

Donde AU es la presion de poro generada durante la aplicacion de carga ciclica, o', es la presion

de confinamiento efectiva inicial y a* es una funcién del OCR inicial (preciclica). Para las pruebas
en arcillas del Golfo de Alaska, Singh y otros (1978) encontraron que a*=0.58 para OCR=1y
a*=1.00 para OCR =4.

La relacién de amortiguamiento { para arcillas depende principalmente del nivel de deformacion

ciclica y en un menor grado, del nimero de ciclos. Hardin y Drnevich (1972) demostraron que ¢
puede ser adecuadamente expresado como:

L T (6.33)

évmax _1+7h

Donde y, es la deformacion tipo hiperbolica definida en la ecuacion 6.26 y ., es el valor maximo
de la relacién de amortiguamiento.

Los parametros @* y b™* para la determinacion de 7, en la ecuacién 6.26 son dados en la Tabla 6.7

Cax (€N %) puede aproximarse como:
$ oo =31-(3+0.03f)(c',)** +1.5f*° ~1.5log N (6.34)

Donde f es la frecuencia (en ciclos por segundo), o', es el esfuerzo inicial efectivo promedio (kg

cm'z) y N es el nimero de ciclos.
6.5.4 Deformacion permanente

La prediccion de la deformacion permanente en arcillas y limos es un problema complicado porque la
deformacion no solo depende del niumero de ciclos sino también del tiempo de consolidacion. La
mayoria de las propuestas sugeridas en la literatura son de naturaleza experimental y frecuentemente
no distinguen entre deformacién permanente debido al esfuerzo cortante ciclico y de las provenientes
por la disipacion de la presion de poro (Hyde y Brown, 1976). Para esfuerzos menores que los niveles
de falla, Hyde y Brown (1976) encontraron que el logaritmo de la velocidad de deformacién puede ser
expresada como una funcién lineal del logaritmo del tiempo, o sea:

loge = a*—5*logt (6.35)

Donde g es la velocidad de deformacion (deformacion por segundo), t es el tiempo (en segundos), y
a* y 0% son parametros determinados en pruebas de laboratorio. @ * no es una constante pero

depende del tipo de material, la historia de esfuerzos y nivel de esfuerzo aplicado y aproximadamente
es:
a*=B*+C*q (6.36)

Donde B* y C* son parametros determinados experimentalmente, ( es el esfuerzo desviador
sostenido (por flujo plastico) o el esfuerzo desviador maximo (para carga ciclica en una direccion).
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Para los ensayes en arcillas limosas por Hyde y Brown, los valores de C* y B™* son los indicados en

la Tabla 6.9 para varios valores de OCR . Los valores difieren poco de la carga por flujo plastico y por
carga repetida, pero Hyde y Brown (1976) demostraron que los resultados de la carga de flujo plastico
pueden ser usados para estimar la velocidad de deformacion para el caso de carga repetida. Se

encontré que el parametro &* es similar para ambos tipos de condiciones de carga y fue
relativamente insensible para el nivel de esfuerzo y OCR , vari6 cerca de 0.87 para OCR =4 a cerca

de la unidad para OCR =20. Para periodos cortos en reposo entre la serie de pulsos de carga
continuos se encontrd que no hay efecto en la acumulacion de deformacion plastica.

Tabla 6.9 Valores de B* y C* (Hyde y Brown, 1976)

FLUJO PLASTICO CARGA REPETIDA
OCR (Creep)

c* B C* B*
4 00450 92 00360 95

10 0.0345 -8.5 0.0290 -9.2
20 0.0450 -9.0 0.0385 -9.5

Con base en el trabajo de Hyde y Brown (1976), parece que, al menos como una primera
aproximacion, la deformaciéon permanente acumulada durante carga ciclica unidireccional puede ser
estimada de los datos de una prueba de carga estética con flujo plastico. Este procedimiento no ha
sido establecido aun cuando puede ser usado para otros tipos de carga diferentes a la ciclica
unidireccional pura.

Debido a la dificultad de desarrollar de una manera sencilla el calculo de las deformaciones
permanentes, la adopcion de un enfoque de trayectoria de esfuerzo con pruebas de laboratorio tiene
un merito particular en el comportamiento de arcilla bajo carga ciclica.

6.6 Pruebas con columna resonante

Richard y otros (1970) proveen una forma ideal de determinar las propiedades dinamicas (rigidez y
amortiguamiento) de los suelos marinos sobre un amplio rango de condiciones de laboratorio
basandose en la teoria de propagacion de ondas en una barra prismatica. El principio de la prueba se
ilustra en la Fig. 6.31. La muestra se fija en la base y permanece libre para oscilar en la parte superior
bajo la accion de la vibracion longitudinal o torsional. El movimiento resultante se monitorea por medio
de acelerometros horizontales y verticales adheridos a la parte superior del espécimen y por un
transductor de desplazamiento que mide el cambio de altura vertical. La frecuencia de excitacion se
ajusta hasta alcanzar la resonancia del espécimen y los mdédulos de la muestra son calculados a partir
de la frecuencia de resonancia y de las caracteristicas geométricas. El amortiguamiento puede ser
determinado de la descomposicién de la curva de vibracion libre después de que la fuente motriz en
resonancia es suspendida. La amplitud de deformacion que depende del tipo de material y del estado
de esfuerzos efectivos puede variarse desde valores muy pequefios (por ejemplo 0.0001%) hasta
valores del 1%. Pueden utilizarse muestras cilindricas sélidas o huecas, las primeras son facilmente
montadas, pero las segundas presentan la desventaja que no son faciles de labrar.

Detalles para estas pruebas son aportadas por Davis y Bennell (1985). Los resultados tipicos de esta
referencia para muestras de arenas marinas estan graficados en la Fig. 6.32. Se observa que el
moédulo de rigidez al cortante decrece significativamente con el incremento de la amplitud de la
deformacion de corte ciclico mientras el amortiguamiento se incrementa.
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(a) Mdédulo de rigidez al cortante, G

(b) Médulos de rigidez al cortante
normalizados, G / Gmax

cortante ciclica, Y cyc , (%)

10
8
6
4
2

0

Relacién de amortiguamiento
cortante (%)

ENSOO, T T T 1.0 . S A1) R e R AR
oo
S = 7% < 0.8 .
D - o) O'o Gmax e
2 G100 W IS 0.6 e 50 85 0.586
L4 E 10} 0100 122 0.580
o € 50 F = 04 + 200 183 0.578
=8 r 10} 0300 246 0575
s L 0.2
Q
3 8
= 10 Lol L] 0 1l Lol |
0.001 0.005 0.01 0.05 0.1 0.0001 0.001 0.01 0.1
Amplitud de la deformacién Amplitud de la deformacién

cortante ciclica, chc , (%)
(c) Relacion de

amortigumiento cortante
TTTT] T T T 1T T TTTTIT

Ll Lol Ll
0.001 0.01 0.1
Amplitud de la deformacion
cortante ciclica, Ycyc, (%)

Figura 6.32 Comportamiento de los

mddulos de rigidez al cortante, G y amortiguamiento, ¢ , con las

deformaciones cortantes ciclicas y,, . con esfuerzos efectivos para arenas marinas

(David y Bennell, 1985)

157



PRUEBAS DINAMICAS

6.7 Resultados de pruebas dindmicas en la zona de Cantarell

Médulo de rigidez al cortante maximo. En la Tabla 6.10 se presentan algunas de las muestras
seleccionadas para llevar a cabo las pruebas ciclicas mediante ensayes de Columna Resonante (CR)
y de Corte Simple Ciclico (DSS), para obtener los valores de médulo de rigidez al cortante maximo

(G y amortiguamiento (¢ ) para un intervalo de deformacién angular ciclica de 10” % a 3%.
}/cyc

Los ensayes en CR fueron realizados en tres etapas para diferentes esfuerzos de confinamiento
isotropicos efectivos. Los niveles de esfuerzo aplicados fueron determinados a partir de los esfuerzos
verticales efectivos in situ, que se calcularon a partir de datos de los pesos volumétricos sumergidos
de los estratos a las profundidades correspondientes.

max )

Tabla 6.10 Propiedades indice y dinamicas de las arcillas de la zona de Cantarell (Cano, 2003)

SONDEO MUESTRA PROFUNDIDAD, - W, W W I, g g OT.c ¢ (£
" 0 o) OO (kPa)
17 31 93 770 240 690 530 0150 2750 116 38 432 363
17 31 9.3 770 240 605 530 0310 2750 206 77 371 320
17 31 9.3 770 240 520 530 0470 2750 440 153 1368 304
12 38 12.0 800 300 660 500 0280 2750 146 46 526 362
12 38 12.0 800 300 585 500 0430 2750 276 91 498 369
12 38 12.0 800 300 510 500 0580 2750 528 182 1833 330
12 51 20.0 680 240 340 440 0770 2820 566 144 318 236
12 51 20.0 680 240 330 440 0800 2820 735 287 388 221
12 51 20.0 680 240 320 440 0820 2820 1273 575 1130 236
5 63 24.9 760 280 430 480 0690 2790 656 192 325 172
5 63 24.9 760 280 415 480 0720 2790 912 383 334 159
5 63 24.9 760 280 400 480 0750 2790 1257 766 622 130
15 55 26.2 780 270 420 510 0710 2800 652 225 332 197
15 55 26.2 780 270 405 510 0740 2800 821 383 464 208
15 55 26.2 780 270 390 510 0760 2800 1211 654 1198 171
13 85 50.5 710 220 420 490 0590 2740 784 323 343 209
13 85 50.5 710 220 370 490 0690 2740 1237 658 292 180
13 85 50.5 710 220 320 490 0800 2740 2497 1293 886 174
14 74 65.1 1060 260 480 800 0730 2790 919 431 288 177
14 74 65.1 1060 260 420 800 0800 2790 1349 862 394 179
14 74 65.1 1060 260 360 800 0880 2790 2400 1724 721 162
3 85 65.7 850 290 450 560 0710 2780 1946 431 795 284
3 85 65.7 850 290 395 560 0810 2780 2304 862 542 258
3 85 65.7 850 290 340 560 0910 2780 3502 1724 560 256
12 109 96.0 700 220 340 480 0750 2780 1662 560 6.02 336
12 109 96.0 700 220 300 480 0830 2780 2629 1120 526 353
12 109 96.0 700 220 260 480 0920 2780 4451 2240 7.05 323

En la Fig. 6.33 se presentan los valores de G, versus esfuerzo de confinamiento o',, donde se

muestra que G, tiende a aumentar con el incremento de o', . Estos valores fueron comprobados a
partir de las ecuaciones experimentales propuestas por Hardin y Drnevich (1972b):

3230(2.97 —e)’

= o) OCR"g' % (6.37)
_|_

Donde € >0.6.
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Y para limos y arcillas de bajo |p , €l valor de Gmax se obtuvo por la expresion desarrollada por Kim y
Novak (1981):

_ 2
G - (770(2.97 e) 638)

OCRKo_u 0.65
1+e) ;
Donde G, es el modulo de rigidez maximo en kPa, OCR, relacion de preconsolidacion del suelo,

o' , esfuerzo de confinamiento efectivo promedio in situ, € relacion de vacios y K depende del

c?

indice de plasticidad |p segun la siguiente Tabla 6.11 dada por Hardin y Drnevich (1972).

Tabla 6.11 Valores de K en funcién del |p (Hardin y Drnevich, 1972).

INDICE DE PLASTICIDAD, | p (%) 0 20 40 60 80 >100
VALORES DE K 0.0 0.18 0.30 0.41 0.48 0.50
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o
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Figura 6.33 Modulo de rigidez al cortante maximo, G versus Esfuerzo de confinamiento efectivo,

max ’

o'., (Cano, 2003)

En la Fig. 6.34 se compararon los resultados de los datos experimentales con los obtenidos de las
relaciones anteriores, siendo relativamente similares.
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Figura 6.34 Comparacion de los valores de G, experimentales y tedricos (Cano, 2003)
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Fig. 6.35 Correlacion entre K, |, y OCR (Brooker e Ireland, 1965)

Perfil del modulo de rigidez al cortante contra la profundidad. Considerando las relaciones

anteriores de G, contra o', presentadas en la Fig. 6.33 se grafican contra la profundidad como se
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observa en la Fig. 6.36; para esto el esfuerzo efectivo de confinamiento en las pruebas de CR fue
estimado a partir del esfuerzo efectivo in situ usando la siguiente expresion recomendada por Seed y
Peacock (1971):

1+2K ,
mnkat:h 10 (6.39)

o= (520

Donde o', es el esfuerzo de confinamiento efectivo promedio en la prueba CR, o', es el esfuerzo
vertical efectivo in situ o presion efectiva de sobrecarga actual, K es el coeficiente de presion lateral

de tierra en reposo. Los valores de K, para estas arcillas, fueron estimados utilizando las
correlaciones propuestas por Brooker e Ireland (1965) como se muestra en la Fig. 6.35.

Modulo de rigidez al cortante maximo,
Gmax , MPa
0 200 400 600 800
0
N
é]\
£ 20 g o g Experimental CR
o g o Hardin-Drnevich
S 40
"g o
60 i
E G—mo
o
o 80 \
100 @
120

Fig. 6.36 Variacion de G, ., experimentales y tedricos con la Profundidad (Cano, 2003)

Variaciéon del modulo de rigidez maximo contra el indice de plasticidad. En la Fig. 6.37 se
observa esta variacion, donde se puede determinar que Gmax depende de o', para el intervalo de

I, de 44% al 80%; ademas todos los valores de G,., tienden a aumentar conforme se incrementa

o', . La mayoria de las muestras de arcillas tenian un OCR entre 1 a 8.
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Figura 6.38 Correlaciones de G/G,,
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ax Versus .. Yy conel |p para suelos normalmente

Relacion de amortiguamiento. El amortiguamiento (¢ ) definido como el parametro que proporciona

la medida de disipacion de energia del suelo bajo carga sismica, resulta del efecto friccionante no
lineal conocido como histéresis, al deslizar entre si las particulas mineralégicas la energia de
deformacioén liberada durante la descarga siendo inferior a la almacenada durante la carga; por lo
tanto a mayor deformacion del suelo, sin alcanzar la falla, menor ser el amortiguamiento.
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Con base en resultados de Vucetic y Dobry (1991), se desarrollaron dos familias de curvas como se
muestran en las Figs. 6.38 y 6.39, en las cuales se grafica G/Gmax versus deformacion cortante

ciclica 7, ylas curvas ¢ contra 7., donde ¢ es menor cuando se incrementa el Ip. Para suelos

con |p=0 (caso de las arenas), el comportamiento es no lineal, mostrando valores altos de
amortiguamiento para los mismos valores de deformacion ciclica.
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Figura 6.39 Correlaciones de { versus Yeye Y CON el |p para suelos normalmente consolidados y
preconsolidados (Vucetic y Dobry, 1991)

6.8 Resumen del capitulo

e La teoria del estado critico es un modelo para describir el comportamiento del suelo ante la
respuesta de carga estatica o ciclica, interrelaciona el estado de esfuerzos, deformacion y los cambios

volumétricos: p', gy €. Marca dos lineas limitrofes: 1) la de estado establecido (SS) dividiendo los

suelos contractivos (arcillas normalmente consolidadas y arenas sueltas) de los suelos dilatantes
(arcillas sobreconsolidadas y arenas densas) y 2) la del estado limite ciclico (CLS).

¢ Las arcillas normalmente consolidadas y arenas sueltas saturadas en condiciones no drenadas al
someterlas a carga ciclica mayor al CLS produce incremento de la presién de poro y una disminucion
del esfuerzo efectivo y en consecuencia pérdida de resistencia. En el caso de las arcillas normalmente
consolidadas se presenta una gran deformacion y en las arenas sueltas se reduce rapidamente la
resistencia al esfuerzo cortante ocurriendo la falla al comportarse como un fluido lo cual denominamos
licuacion. Para el caso de las arcillas sobreconsolidadas y arenas densas saturadas en condiciones no
drenadas la carga ciclica provoca momentaneamente el endurecimiento y aumento de resistencia al
incrementarse su volumen y en consecuencia la presion de poro tiende a ser negativa de continuar la
carga ciclica la presién de poro sera positiva acumulando deformaciones que pueden llegar a la falla,
pero conservando la resistencia.
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¢ Los factores que influyen en el laboratorio para los ensayes ciclicos son: equipo empleado (camara
triaxial o de corte simple y columna resonante), método de preparacién de la muestra (en el caso de
las arenas), esfuerzo de confinamiento, forma de onda de carga, frecuencia, nimero de ciclos, tamafo
de la muestra, compacidad relativa, granulometria, relacién de preconsolidacion.

¢ Los ensayes ciclicos en el laboratorio pueden llevarse a cabo con camara triaxial ciclica o en un
aparato de corte simple para rangos deformaciones cortante ciclicay, (%) entre 10% a 5 y para

rangos menores con columna resonante para evaluar: el potencial de licuacion, la presién de poro
generada, la deformacion ciclica y la deformacion permanente con base en determinar parametros de

madulo de rigidez al cortante ciclica G, amortiguamiento ¢y degradacion del médulo Dy .
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CONCLUSIONES

Capitulo 2.

0 AUln hasta nuestros dias continGan algunas incégnitas en las teorias que pretenden explicar el
movimiento de los continentes a partir de la Unica afloracion terrestre creada originalmente
denominada Pangea y de la formacion de los océanos; sobre todo en el mar profundo existe poca
informacién con respecto a los procesos que pretenden explicar el origen y composicion de los suelos
marinos; en muchos de los casos esta informacién ha sido inferida ya que no se cuenta con las
suficientes evidencias fisicas. Con las investigaciones sobre la tecténica de placas y la expansion del
fondo oceanico se han aclarado varias de estas incertidumbres comprobando asi, por ejemplo que
debido a la expulsion de material magmatico de los dorsales ocasiona que sea posible el
desplazamiento horizontal de grandes masas rocosas y que se produzcan temperaturas que
posibilitan la generacion de la vida animal a grandes profundidades; ademas, es posible encontrar
materiales en los suelos que no se tenian contemplados como el uranio, manganeso, zinc y otros. Con
respecto a los suelos del litoral y plataforma continental se cuenta con una mayor investigacion de los
procesos que modifican y dan origen a lo que denominamos acantilados, playas, costas, deltas,
arrecifes y atolones.

o En la zona litoral y hasta la plataforma continental tenemos la presencia predominantemente de
suelos granulares, a medida que nos alejamos de las costas el tamafio de las particulas tiende a
disminuir debido a diversos agentes destructivos a que son sometidos siendo transportados por medio
de las corrientes marinas, oleaje y vientos de modo que en aguas profundas estan compuestos
principalmente de suelos mas finos (arcillosos pelagicas de origen terrigeno). En tirantes de agua
mayores a los 5,000 m es escasa la presencia de sedimentos biogénicos (cieno calcareo y cieno
silicico) debido a que la alta presion y bajas temperaturas del agua que tienden a disolverlos.

Capitulo 3.

o0 La investigacion de los suelos marinos empleando técnicas combinadas de geofisica y geotecnia
han resuelto en gran medida la obtencién de informacion con fines de ingenieria en aguas con tirante
menor a los 500 m; sin embargo, a mayor profundidad el principal problema a los que se enfrentan
algunos paises como el nuestro es de no contar con la tecnologia geotécnica confiable requerida si se
pretende llevar a cabo algin tipo de estudio para la instalacién de estructuras cimentadas. Por el
momento para este fin, se utilizan métodos de robética pero no dejan de ser métodos lentos, de muy
alto costo y muy limitados en cuanto a la penetracion en el subsuelo marino.

o0 Considerando que implica un menor costo el empleo de estudios geofisicos y de los equipos in
situ con respecto a la geotécnicas seria deseable un mayor desarrollo para poder evaluar las
propiedades mecanicas (resistencia al esfuerzo cortante en condiciones no drenadas, permeabilidad,
clasificacion, etc.) de los suelos marinos a partir de estas técnicas. Se presenté una investigacion
enfocada con este objetivo en el inciso 3.9 concluyendo que los resultados aun no alcanzan el nivel de
confianza requeridos con fines de disefio.

o Para un estudio completo y confiable, lo recomendable es comparar la informacién tanto de los
estudios geoldgicos, geofisicos y geotécnicos; a su vez, con los métodos analiticos, empiricos e in
situ, esto pudiera crear incertidumbre puesto que los resultados tienden a diferir; enfocandonos al
caso especifico de la dispersion existente al obtener la resistencia al esfuerzo cortante en condiciones
no drenadas reportada empleando diferentes equipos (Fig. 5.6). La respuesta para estas diferencias
puede atribuirse a la no homogeneidad y a la anisotropia que presentan los suelos marinos
ocasionada por la sedimentacién, cementacion, diferencia en la composicién mineralégica, variacion
de contenidos de carbonatos, variacion de permeabilidad, etc. en gran medida ésta diferencia pueden
reducirse con interpolaciones, correlaciones, ajustes o escalaciones justificadas.
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Capitulo 4.

o No se cuenta con un procedimiento universal para la clasificacion de los suelos marinos con fines
geotécnicos debido a que en ella intervienen varios factores como el tamafio, composicién
mineralégica y contenidos de carbonatos, que con alguna variante el comportamiento mecanico y
dinamico se vera influenciado; es por esto, que es recomendable clasificarlo con base a los tres
criterios mencionados y proporcionar la mayor informacién para poder evaluar y considerar los
parametros empleados para el disefio.

Capitulo 5.
o0 Podemos encontrar a los suelos marinos con un alto contenido de material organico totalmente
saturados de agua salina con una elevada sensibilidad (hasta de 8), con una muy alta compresibilidad

(indices de compresion C, mayores a 1.0 y coeficientes de consolidaciéon C, entre 10" a 10° cm?
seg™) por lo tanto valores altos de relacion de vacios (mayor a 4), con altos indices de plasticidad
(mayor a los 140%) y altos contenidos de carbonatos, con valores muy bajos de K  hasta de 0.25
como es el caso de las arenas carbonatadas del estrecho de Bass, relacién de Poisson que puede
obtenerse entre 2.0 a 4.5. Existen suelos muy blandos (S, menor a 0.5 kg cm™) cuando se recolectan

superficialmente; considerando todos estos aspectos implica que se debe tener un mayor cuidado en
el manejo, almacenamiento y clasificacion de las muestras, ya que cualquier alteracién repercutira
sustancialmente en los resultados; también puede ocasionar que los ensayes que se le realicen no
sean de muestras “inalteradas” que cumplan con los estandares de calidad requeridos para el disefio.

0 Los suelos carbonatados (que reaccionan con una solucién menor 10% de acido clorhidrico)
comunes en la zona litoral y plataforma continental presentan un comportamiento friccionante,
presentan limites liquidos bajos (menor a 40%) e indices de plasticidad menores a los 20% con

valores de ¢ mayores a los 40° con el indice de compresién disminuyendo al aumentar el contenido

de carbonatos. A pequefias deformaciones (menores de 0.5%) pueden generar presion de poro que
puede desarrollar fallas en el suelo.

o0 Existe poca informacién en cuanto al estudio de los cienos silicicos, lo cual puede representar un
campo interesante de investigar desde el punto de vista geotécnico. Se han analizado, reportdndose
con contenidos de agua mayor a los 340%, valores de peso especifico entre 2.10 y 2.45 y porosidad
de 90%, resistencias bajas hasta del orden de 0.36 kg cm™.

o De los factores mas atenuantes y complejos para evaluar el comportamiento de los suelos
marinos es cuando se tiene la presencia de gas entre los sedimentos, que de no analizarse
adecuadamente puede repercutir en fallas ingenieriles ya que ocasionan inestabilidad, disminuciéon de
resistencia y débiles reflexiones acusticas; igualmente importante es la presencia de cementantes que
para presiones mayores a los 140 kg cm? se producen desprendimiento y rompimiento inclusive de la
estructura natural del suelo repercutiendo en una considerable consolidacion secundaria.

Capitulo 6.

o0 En el Golfo de México es reciente la investigacion dindmica de los suelos marinos y esta enfocada
a delimitar areas con posibilidad de licuacién y socavacion, de evaluar la magnitud de generacién de
presiones de poro, deformaciones ciclicas y permanentes ocasionadas por cargas repetidas debido a
sismos, oleaje e impacto. Considerando que superficialmente podemos encontrar generalmente
suelos blandos, implica que pueden absorber grandes deformaciones sin fallar y por lo tanto su rigidez
y resistencia es baja y con bajo amortiguamiento. Sin embargo, en las arcillas marinas de la zona
Cantarell se han reportado con un amortiguamiento mayor al 15% para deformaciones angulares del
orden del 1%, decayendo el modulo de rigidez al cortante normalizado a valores cercanos a cero.

0 En nuestro pais la Geotecnia Marina generalmente emplea criterios desarrollados en el extranjero,

por lo que se recomienda realizar una revisién critica, que se ajuste mejor al tipo de suelo que se
encuentra en la zona de Cantarell.
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ANEXO A.
GLOSARIO DE TERMINOS

Aproar: Colocar la proa de una embarcacién en direccién opuesta al viento y corriente predominante.

Albufera: Laguna formada en playas bajas por las arenas depositadas por las corrientes marinas que
cierran el acceso de algunas bahias. Las aguas son salobres y proceden de la comunicacién siempre
precaria, de la albulfera con el mar y de la aportacién de rios y torrentes.

Aluvial: Sedimento compuesto por cantos rodados, boleos, gravas, arenas, limos y arcillas,
depositado en la boca de los cafiones intermontanos, en los cauces Yy terrazas de los rios durante las
grandes avenidas fluviales.

Atoldn: Isla de forma mas o menos circular, con una laguna interior que comunica con el mar por
canales estrechos. Los atolones estan formados por depésitos calcareos de los arrecifes de coral y
madréporas; estos organismos viven asociados con algas microscopicas.

Biota: Conjunto de todos los seres vivos que tienen su habitat en una region determinada.

Bordes Divergentes: Donde las placas tectonicas se separan, lo que produce el ascenso de material
desde el manto para crear nuevo suelo oceanico.

Bordes Convergentes: Donde las placas tecténicas se juntan, lo que provoca la subduccion
(consumo) de litosfera oceanica en el manto.

Bordes de Falla Transformante: Donde las placas se desplazan lateralmente una respecto a la otra
sin produccion o destruccion de litosfera.

Brecha: Rocas sedimentarias o ignea de origen volcanico, de tamafio variable y angulosas,
depositadas en forma cadtica durante la actividad volcénica.

Buzamiento: Angulo que forma el eje de una masa de rocas plegadas con relacion al plano
horizontal.

Cabalgadura: Traslape de un bloque sobre otro.

Cafion: Valle profundo y estrecho con laderas abruptas, verticales, con frecuencia escalonadas;
bisecta a las cadenas montafiosas y al borde de los continentes y sus taludes en el medio oceanico.

Cambio Eustético del Nivel del Mar: Cambio en el nivel del mar producido enteramente por un
aumento o disminucion en la cantidad de agua de mar en los océanos.

Cieno (Ooze): Deposito de mar profundo que consiste en 30 por ciento 0 mas de su volumen, de las
partes duras de organismos muy pequefios, a veces microscopicos. Si predomina un organismo en
particular, se usa su nhombre como adjetivo, como cieno de globigerina o cieno de radiolarios.

Cieno de Diatomeas: Cieno silicico de mar profundo constituido por las paredes de las celdillas de
algas marinas unicelulares llamadas diatomeas.

Cieno de Globigerina: Cieno calcareo de mar profundo en el que predominan las conchas calcareas
de diminutos animales unicelulares llamados globigerina (mezcla de foraminiferos y cocolitos).
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Cieno de Pterépodos: Cieno calcareo de mar profundo en el que predominan los restos de moluscos
diminutos del grupo pterépoda.

Cieno de Radiolarios: Cieno silicico de mar profundo en el que predominan las partes duras
delicadas y complejas de diminutos protozoarios marinos llamados radiolarios.

Cizallamiento: Esfuerzos tangenciales entre dos bloques.

Contrapozo: Hueco construido en una embarcacion que atraviesa desde cubierta hasta el casco y
gue sirve para poder descender equipos y herramientas hacia el agua de mar.

Corrientes de Turbidez: Son constantes cuando existe el aporte continuo de agua turbia con una
mayor densidad como es el caso de un rio o cuando el oleaje remueve los sedimentos depositados
con anterioridad proximos a la costa. Existen otras corrientes de turbidez cuando un gran volumen de
sedimentos sueltos se pone en movimiento por un derrumbe submarino, ocasionado por un terremoto
en el borde de la plataforma continental, precipitdndose en suspension en el agua, por el talud
continental hacia los grandes fondos oceénicos, alcanzando velocidades hasta de 100 km hr™.

Corteza Oceanica: Porcidon de la corteza terrestre compuesta de una capa de roca sélida de 32 a 48
kilbmetros de espesor.

Distensivo: Esfuerzo de tensién entre dos bloques.

Domo Salino: Masa de cloruro de sodio ( NaCl ), generalmente de forma burdamente cilindrica con
un diametro de casi dos kilometros cerca de la cima. Estas masas fueron empujadas a través de los
cimientos o sedimentos circundantes hasta su posiciéon actual, en algunos casos hasta unos 6,000
metros. Las rocas receptoras que estan encima y a los lados de los domos salinos tienen algunas
veces petréleo y gas.

Dorsal: Sistema de fracturas y de bloques de dimensiones oceénicas (cientos de kilbmetros) y de
altitudes comparables con las cadenas montafiosas continentales (varios kilbmetros) que segmentan a
las cuencas oceanicas, delimitando grandes bloques o placas tectonicas. Centro de expansién
oceénica.

Efusién: Expulsion de agua hidrotermal o magma a través de un aparato volcénico.

Erosidn: Accion de destruir o denudar a una roca o cuerpo estructural, por procesos fisicoquimicos y
bioldgicos.

Estratigrafia: Area de la geologia que trata de la formacion, composicion, secuencia y correlacion de
las rocas de la corteza terrestre.

Facies Sedimentarias: Acumulaciones de depoésitos que muestran caracteristicas especificas y
graddan lateralmente a otras acumulaciones sedimentarias formadas al mismo tiempo, pero que
presentan caracteristicas diferentes.

Falla: Rasgo estructural manifestado por una fractura en un bloque, a lo largo de la cual se han
desplazado los lados.

Falla transcurrente: Aquella en la que predominan los movimientos laterales horizontales respecto al
plano de falla que es vertical.

Farallon: Masa de roca de paredes abruptas que, a manera de isla pequefia aislada, permanece

enfrente del extremo de un promontorio. Ha quedado separada y aislada de tierra por la erosién y por
intemperismo concentrados precisamente detras del extremo de una saliente.
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Fiordo: Valle profundizado por un glaciar que esta ahora inundado por el mar y que forma una caleta
larga, estrecha, de paredes abruptas.

Foco sismico: Zona dentro de la corteza en donde se genera un movimiento tecténico.

Glaciar: Masa de hielo formada por la cristalizacion de la nieve, que fluye o ha fluido alguna vez hacia
delante en el pasado, bajo la influencia de la fuerza de gravedad; por acuerdo, se excluyen de esta
definicion los icebergs aun cuando son grandes fragmentos desprendidos del extremo de un glaciar
que llega al mar.

Guyot: Monte marino de cima plana que se levanta desde el fondo del océano como volcan truncado
en su cima y cubierto por un tirante de agua apreciable.

Impedancia acUstica: Propiedad fisica de un material para absorber energia aculstica y fluir a través
del medio.

Litoral: Perteneciente a la orilla o costa del mar.

Litosfera: Conjunto de rocas sélidas que constituyen la corteza terrestre y el manto externo, formando
una de las envolturas concéntricas de la Tierra.

Marea: Elevacion y descenso alternados de la superficie del océano, otros cuerpos de agua, o de la
tierra misma, debida a las fuerzas que resultan del movimiento de la Tierra, la Luna y el Sol, en
relacién unos con otros.

Marisma: Terreno bajo, arenoso, cubierto por aguas poco profundas, con vegetacion variable segun
la region donde se localice, pero que siempre es haldfila (caracter generalmente salino de estos
terrenos). Las marismas esta situadas, a menudo, en zonas préximas al mar con drenaje insuficiente,
al ser su red hidrogréfica incapaz de evacuar las aguas; muchas veces estan relacionadas con
desembocaduras mas o menos deltaicas de los rios. En general, las marismas se pueden formar por
colmatacién (sedimentacién por corriente de agua) lateral de una parte abrigada de un estuario; detras
de un cord6n arenoso, o en una bahia en fondo de saco. La sedimentacidon en las marismas es
arenosa y limosa. El limo es fijado por la vegetacion; se le denomina slikke cuando esta cubierto por el
agua varias horas durante cada marea; cuando esta cubierto por vegetacion, se le denomina schorre.
Las marismas se localizan en costas bajas, en todas las latitudes.

Monte Marino: Pico aislado, de pendientes abruptas que se levanta desde el fondo del mar profundo,
pero que puede quedar sumergido bajo la superficie del océano. La mayoria tiene picos irregulares,
pero algunos son de cima plana y se llama guyots o0 montes marinos de cima aplanada. Los montes
marinos son probablemente de origen volcanico.

Morrena: Término general que se aplica a ciertas formas terrestres compuestas de tilita (depdsito de
suelo sin estratificacion y sin clasificacién generado por el hielo de un glaciar).

Nédulo: Cuerpo irregular de mineral de superficie abultada, cuya composicién difiere de la de la roca
en la que se formé. El silice en forma de pedernal o calcedonia es el principal componente de los
nédulos. Se le encuentra comdnmente en la caliza y la dolomia.

Orogénia: Deformacion episddica e irreversible de una porcién de la corteza terrestre, que forma
sistemas montafiosos.

Oolitas: Granos esféricos del tamafio de arena, compuesto usualmente de carbonato de calcio
(CaCO3) que se cree que fueron originados por precipitaciones inorganicas. Algunas calizas estan
constituidas en gran parte por oolitas.
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Pangea: Continente hipotético a partir del cual, segin una teoria, se originaron todos los demas,
mediante un proceso de fragmentacién y deriva.

Pardmetro: Elemento de un conjunto numérico puesto en correspondencia con una familia de
funciones.

Pliegue: Flexién o doblez en las rocas producidos cuando las rocas estaban en estado plastico.

Placa tecténica: Segmento grande de la corteza terrestre que comprende indistintamente fragmentos
continentales y fondos oceanicos y que esta delimitado por fosas o trincheras oceanicas, dorsales
oceanicas y fallas transformantes.

Polimetéalico: Concentracion de minerales metéalicos (6xidos y sulfuros) de diferente composicion.

Prospeccion Geofisica: Levantamiento de la estructura de las rocas por métodos de fisica
experimental. Incluye mediciones de campo magnético, de la fuerza de gravedad, de las propiedades
eléctricas, de la trayectoria y velocidad de las ondas sismicas, de la radiactividad y del flujo de calor.

Prospeccidon Sismica: Método geofisico para determinar la naturaleza y estructura de las
formaciones de roca sepultada, mediante la generacion de ondas en el terreno (generalmente con el
empleo de pequefias cargas de explosivos), midiendo el tiempo que requieren estas ondas para
seguir determinada trayectoria.

Protozoarios (Protozoos): Animales unicelulares provistos de nudcleo, normalmente de tamafio
microscopico. Aungue su origen es muy impreciso se supone que proceden de bacterias heterétrofas
(organismos que para alimentarse necesita principalmente metabolitos organicos). Se dividen en las
siguientes clases: flagelados, rizépodos, esporozos, ciliados y suctores.

Ria: Penetracion marina en los valles bajos de los rios de caracteristicas semejantes a los fiordos
noruegos.

Roca Sedimentaria: Roca formada por la acumulacion de sedimentos, que pueden consistir en
fragmentos de roca de varios tamafios, los restos o productos de animales o vegetales, el producto de
la accién quimica o de la evaporacion o mezcla de éstos. La estratificacion es el rasgo particular mas
caracteristico de las rocas sedimentarias, las cuales cubren casi el 75% del area terrestre del mundo.

SHANSEP: Historia de esfuerzos y propiedades ingenieriles en suelos normalizados.

Testa: Concha interna que presentan algunos protistas (no se define si es animal, planta u hongo),
por ejemplo, foraminiferos, radiolario y algunas amebas. En los foraminiferos se suele denominar
concha o conchilla y en los radiolarios esqueleto. Puede ser de naturaleza organica o mineral y
construida por segregacion o por agregacion de particulas. Se encuentran a menudo como fésiles. Si
la concha es externa, la denominacion correcta es teca.

Tombolo: Barra de arena que une una isla con la masa de la tierra principal o que conecta dos islas.
Trinchera: Una cuenca muy profunda larga y estrecha en el fondo del mar.
Zeolitas: Son aluminosilicatos con cavidades de dimensiones moleculares de 3 a 10 Angstrom.

Contienen iones grandes y moléculas de agua con libertad de movimiento para permitir el intercambio
i6nico. Surgen en las rocas sedimentarias.
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ANEXO B.
CONVERSIONES

1 Newton (N) = 0.1019 kg fuerza

1 kg fuerza=9.8 N

1 tonelada (t) fuerza = 1,000 kg fuerza
1,000 libras (Ib) fuerza = 1 kips = 4.44 kN
1 N = 100,000 dinas

1 onza (oz) fuerza = 0.028 kg fuerza

1 libra = 0.453 kg

1 Megagramo (Mg) = 10° gramos (g)

1kg m? = 9.8 Pascales (Pa)

1 kg cm™ = 98.06 kN m? = 98.06 kPa

1N mm?=MNm?=MPa

1 kg cm™? = 14.2 psi

1 Atmosfera (atm) = 1.033 kg cm?= 1.033 bares (ba)
1 Milibar (Mb) = 0.0010 kg cm™

1 pie (ft) = 30.48 cm

1 yarda (yd) = 91.44 cm

1 milla nautica (mi m) = 1.852 km

1 micra (M) = 0.001 mm = 10,000 Angstroms (A)
1 galén (gal) = 3.78 litros (It)

1 nudo = 1.852 km h”'

1 Hz (Hertz) = ciclo seg'1

1° Celsius (C) = 33.8° Fahrenheit (F)

Aceleracion de la gravedad (g ) = 9.807 m seg'2

Densidad o peso volumétrico (;/W) delaguaa4°’C=1g cm?
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