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1. INTRODUCCION

1.1.

1.2

Objetivo

La ingenieria geotécnica de terremotos en los ultimos afios ha enfocado su atencién,
entre otros temas, al estudio del fendmeno de la licuacién, por lo cual diversos grupos
de investigadores han propuesto diferentes metodologias para determinar Ia
susceptibilidad de un suelo a la licuacion y, posteriormente, determinar si
efectivamente se va a producir bajo la accidon del sismo esperado en la zona de
estudio. Una vez determinada la probable ocurrencia de la licuacién es necesario
conocer las consecuencias que éste fendmeno produciria al proyecto a construirse y
especificar qué medidas tomar para prevenir dafios en las estructuras del proyecto.
Por esto se ha investigado cual es el efecto de la misma en las estructuras, y sobre
todo, en las cimentaciones de dichas estructuras, para en base a ello, analizarlas y
dimensionarlas. El presente trabajo investiga escenarios de comportamiento segln
distintas metodologias de la cimentacion de las pilas 26 y 28 del tramo central del

Puente Sobre el Rio Chone que une las ciudades de Bahia de Caraquez y San Vicente.

Organizacion del trabajo

El Capitulo 2 de este trabajo presenta los aspectos generales del proyecto como
caracteristicas de las ciudades mds cercanas, geologia de la zona, amenaza sismica y

una descripcién de la geometria de una pila tipica del puente.

El Capitulo 3 contiene los perfiles estratigraficos correspondientes a las pilas 26 y 28

del puente, que son las pilas a analizar en el presente trabajo.

El Capitulo 4 describe los métodos usados para calcular la capacidad de carga axial del
pilote y presenta los resultados de los mismos. También presenta los resultados
obtenidos in-situ por el CAPWAP para las pilas 26 y 28. Finalmente, se presenta una

comparacién de los resultados

El Capitulo 5 ilustra los aspectos tedricos inherentes a la evaluaciéon de la licuacién. Se
describen los criterios a analizar para determinar la susceptibilidad de un suelo a
sufrir licuacién, tres metodologias para la determinacién tanto de la demanda de
esfuerzos ciclicos inducidos por un sismo como de la resistencia ciclica del suelo.
Finalmente, se estudian distintas metodologias para determinar la resistencia post-

licuacion.



UNIVERSIDAD CATOLICA DE SANTIAGO DE GUAYAQUIL
CARRERA DE INGENIERIA CIVIL

El Capitulo 6 contiene los resultados del analisis de susceptibilidad para las pilas 26 y
28 del puente de Bahia segln los criterios analizados en el Capitulo 5, los resultados
del analisis de la licuacién en las pilas 26 y 28 segun las tres metodologias revisadas en
el capitulo 5 y el calculo de la resistencia post-licuacién conforme a lo explicado en el

capitulo 5.

El Capitulo 7 presenta el calculo de la capacidad de carga axial considerando el efecto

de la licuacién para las pilas 26 y 28.

Por ultimo, el Capitulo 8 presenta las conclusiones y recomendaciones del presente
trabajo.
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2. ASPECTOS GENERALES

2.1.

2.2,

2.3.

Datos Generales del Proyecto

Las ciudades de Bahia de Caraquez y San Vicente estan localizadas en la provincia de
Manabi, constituyen un destino turistico importante y cuentan con una poblacion
aproximada de 25.000 habitantes. Las ciudades estan asentadas en dos margenes del
estuario del Rio Chone, el cual atraviesa la provincia de Manabi. (Figuras 2.1 a 2.3). El
Ministerio de Transporte y Obras Publicas (MTOP) promovidé la construccidon del

Puente, el cual finalizo a finales del afio 2010.

De acuerdo a la longitud de los tableros y losas se pueden diferenciar tres tramos: El
acceso desde Bahia de Caraquez (E1 — P6) tiene seis tableros de 20 metros de
longitud, un total de 120 metros. El tramo central (P6 — P44) estad constituido por
treinta y ocho tableros de 45 metros cada uno, con una longitud total de 1710 metros.
Por ultimo el acceso desde San Vicente consiste en cinco tramos curvos de 30 metros
cada uno, es decir una longitud de 150 metros. En total, la longitud del puente es de

1980 metros.

Geologia de la zona

El estuario del Rio Chone entre las ciudades de Bahia de Cardquez y San Vicente,
presenta un subsuelo conformado por un espesor potente de aluviales finos de
reciente depositacion. El depdsito cuaternario tiene un espesor del orden de 50
metros de profundidad hacia Bahia de Caraquez, y de 70 metros hacia San Vicente.
Los suelos sobreyacen rocas del Terciario de las Formaciones Geoldgicas Borbon y
Onzole del Grupo Daule, que se presentan bajo el cauce, y que afloran en las
elevaciones montafiosas que circundan el cauce. Algunos sectores del cauce han sido
rellenados en forma natural o por el hombre. Los depdsitos del rio y sus margenes
tienen una edad geolégica menor a 18.000 afios (correspondientes al Holoceno)
producto del valle anegado por la ultima elevacién del nivel del mar. La Figura 2.4

muestra un Mapa Geoldgico de la zona con el eje del puente.

Amenaza sismica

La costa ecuatoriana estd localizada en el sector de colisién de las placas tectdnicas

Nazca (hacia el Oeste, en el océano) y Sudamericana (territorio ecuatoriano). La
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2.4.

subduccién de la placa Nazca bajo la sudamericana no es homogénea. Existen zonas
con diferentes angulos de subduccidn, actividad sismica y volcanismo.

Algunas de estas zonas tienen actividad sismica mas frecuente que otras. Estas
ultimas se denominan brechas sismicas, donde las deformaciones estan
continuamente incrementdndose, acumulando energia hasta que la roca llegue a su
limite de resistencia y colapse liberando la energia en un gran sismo. Hubo estudios
realizados por Stuart Nishenko que asignaron una probabilidad de entre 60 y 100% a
la ocurrencia de un sismo de subduccidn con magnitud mayor a 7.0 frente a la costa
norte de Ecuador entre 1989 y 1999. Esta prediccion se cumplié el 4 de agosto de
1998 con un sismo de magnitud 7.2 en la escala de Richter, localizado en la ciudad de
Bahia de Cardquez, sitio del proyecto.

Los varios mapas con lineas de igual aceleracidon sismica esperadas en el Ecuador
(Figuras 2.5 a 2.8), muestran que en la zona del proyecto, la mayoria de estas da un
valor de 0.35 y 0.4 veces la gravedad para un sismo con periodo de retorno de 475
afios y una probabilidad de excedencia de 10% en 50 afios. La aceleracion maxima en
roca usada en el presente trabajo es 0.35 veces la gravedad.

Segln varios reportes nacionales e internacionales el sismo de Bahia de Caraquez del
afio 1998 fue de Magnitud Local (Richter) de 7.2, valor que se lo usa en el presente
trabajo. La Magnitud Momento, que es la mas usada en la practica ingenieril es de 8

segun correlaciones de Heaton et al. 1982 (Figura 2.9)

Geometria de las pilas

Las pilas del puente se apoyan en 8 o 9 pilotes tubulares de acero de 1.21 metros de
didmetro y 25 mm de espesor. Los pilotes estan dispuestos en 3 lineas de pilotes en
ambos sentidos a una separacion entre ejes de 4.60 metros. Las pilas que tienen 8
pilotes omiten el pilote central. Los pilotes tubulares de acero son llenos de concreto
en los 5 metros superiores para adherirse a una zapata cuadrada reticulada de 10.70 x
10.70 metros y 1.60 metros de espesor de hormigén armado. En las 4 esquinas de
estas zapatas hay columnas hexagonales de hormigdén armado de 5 metros de alto.
Estas columnas se amarran por vigas cabezales de 1.40 metros de ancho y 13.20
metros de largo, sobre las que reposan los aisladores sismicos que soportan las vigas

del puente. Las Figuras 2.10 a 2.13, ilustran lo explicado.
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Figura 2.1.- Mapa donde se ve la ubicacion de las dos ciudades: Bahia de Cardquez y San Vicente.

Figura 2.2.- Ampliacion de la figura 2.1. Se muestra un acercamiento al sitio donde se encuentra el eje del
puente.
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Figura 2.4.- Mapa geoldgico de Bahia de Cardquez y San Vicente. (CERESIS 1998)
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Figura 2.7.- Mapa de aceleraciones sismicas de Suramérica por la Ceresis 1996.
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Figura 2.13.- Corte longitudinal de la pila del puente.
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3. PERFIL ESTRATIGRAFICO

3.1. Resultados de Ensayos de Campo y Laboratorio
Los sondeos de las pilas 26 y 28 (Anexo 1) presentan los resultados de ensayos de
campo (SPT) y de Laboratorio (Granulometria y Limites de Atterberg). Los mismos
definen, de manera general, la siguiente secuencia estratigrafica:
PILA 26
PROFUNDIDAD COTA IGM SUCS
(m) (msnm)
0 a22 -2.5a-245 SM
22a30 -24.5a-32.5 MH
30a34 -32.5a-36.5 ML
34a50 -36.5a-52.5 SM
50a52 -52.5a-54.5 MH
52 a58 -54.5 a2 -60.5 SM
PILA 28
PROFUNDIDAD COTA IGM SUCS
(m) (msnm)
0 a-48.5 -3a-51.5 SM
Los estratos fueron diferenciados de tal manera que haya coherencia en cada estrato
de los valores de humedad natural (w), contenido de finos (FC), indice plastico (IP),
limite liquido (LL) y resistencia a la penetracién (Ngo para cohesivos y N;ig para no
cohesivos). La separacion de los estratos se muestra en las siguientes tablas.
PILA 26
PROF. COTA IGM SUCS w FC IP LL N3,60
(m) (msnm) (%) (%) (%) (%) Nio
0a4d -2.5a3-6.5 SM 30.8 19 0 0 19.6
4a5.5 -6.5a-8 SM 26.2 24 0 0 50
__55222 | 8a=245 | SM | 315 | 26 | | 0__| ¢ 0__| = 103 |
| 22230 | -2452325] MH_| 444 | 75 | 28 | 70 | 105 |
|__30a34__|-325a365| ML_| 398 | _ 8 |15 | 4 | 154 |
342338 -36.5a-40.5 SM 324 39 0 0 19
38243 -40.5 a -45.5 SM 27.1 26 0 0 29.8
| 43350 | 4553525 ] SM _ | . 25 | __ 18 | 0__ | _¢C 0__| 209 |
|__50a52_ | 5252545 | MH_| 488 | _ 62 | 28 | 83 __|_ - 28.5 |
52 a58 -54.5 a2 -60.5 SM | 26.6 29 0 0 22

11
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PILA 28
PROF. COTAIGM sucs w FC P LL N1,60
(m) (msnm) (%) (%) (%) (%) Neo
0a5 -3a-8 Y 325 12 0 0 11.8
5a8 -8a-11 M 253 15 0 0 33.7
8a22 -11a-25 M 30.4 24.6 0 0 9
22228 -25a-31 SM 38.8 46 10 37 6
28a33 -31a-36 Y 37 45 11 44 10
33240 -36a-43 SM 34.4 45 13 47 13
402 48.5 -43a-51.5 SM 24.3 28 0 0 35

NOTA: Como no se realizo para todas las muestras los ensayos de Limites de Atterberg y
Granulometria, se interpolo los valores de FC, IP y LL.

3.2. Seleccion y Cdlculo de Parametros Geotécnicos

La seleccion de parametros de disefio se baso, en su mayoria, en relaciones empiricas.
A continuacién se muestra la manera en que se obtuvo cada uno de los pardmetros
que se usaran luego para el cdlculo de capacidad de carga axial, evaluacién de la
licuacidn y resistencia post — licuacién. Una vez descritas las correlaciones usadas para
obtener los parametros, se muestran para las pilas 26 y 28 la variacidon de los

pardmetros y propiedades mas importantes con la profundidad.

e Peso especifico (y), esfuerzos vertical total y efectivo (o, , ¢’\)

El peso especifico se lo calculo en base a la ecuacidn:

_ A+ o)y

donde w es la humedad natural en decimal, y,, es el peso especifico del aguay Gs es la
Gravedad Especifica del suelo en cuestion. Para el presente trabajo se uso valores
tipicos de Gs = 2.65 para arenas y Gs = 2.7 para limos. Esta férmula sélo es vélida para
suelos saturados, como el caso en estudio.

El esfuerzo vertical total, a una profundidad z, fue calculado como:
o, =YXz

El esfuerzo efectivo se obtuvo mediante la resta del esfuerzo vertical total y la presion

hidrostatica a la profundidad z.

!

0y =0, —U=YXZ— VY XZ2=( —VYw) XZ
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e Resistencia al corte no drenada (Sy) para arcillas y limos

La resistencia al corte no drenada Sy fue obtenida mediante dos correlaciones
empiricas. La propuesta por Terzaghi y Peck (1967) que se muestra en la figura 3.1
como funcién del nimero de golpes sin corregir por sobrecarga (Ngo). También
mediante la correlacion de Stroud (1974) para arcillas rigidas que se muestra en la
figura 3.2 como funcién de la resistencia a la penetracidén (Ngo) y del indice plastico
(IP).

La resistencia a la corte no drenada normalmente consolidada fue obtenida mediante
la relacion propuesta por Skempton en 1957 (Figura 3.3) en base a resultados de

ensayos de veleta de campo.

!

S
(—”) = 0.11 + 0.0037 IP
0v/Ne.

Teniendo los valores de Sywc), Su e IP se podra obtener la razén de sobre

consolidacion mediante la ecuacion:

donde m es un valor que puede variar de 0.75 a 0.85. Para el caso en estudio se

selecciono un valor de m igual a 0.8.

o Angulo de friccién () para arenas y limos de baja plasticidad

El angulo de friccidon de las arenas y limos no plasticos fue obtenida mediante la
correlacidn propuesta por Terzaghi, Peck & Mesri (1996) en funcidn de la resistencia a
la penetracién corregida por sobrecarga (N, go). Esta correlacién, que se muestra en la
Figura 3.4, estd basada en varias propuestas de correlaciones (Peck et al 1953, De

Mello 1071, Schmertmann 1975 y Stroud 1988).

e Densidad Relativa (Dg)

La Densidad Relativa es un pardmetro muy importante de las arenas y suele
correlacionarse con la resistencia a la penetracion. Sin embargo se conoce que ésta
depende, entre otros factores, del tamano de las particulas, de la edad y de la razén
de sobre consolidacion. Varios autores han correlacionado la Densidad Relativa en
funcién de la resistencia a la penetracion de la siguiente manera:

13
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N1,60

DR = Cd

donde C4 es un valor que varia para el tipo de depdsito, grado de consolidacion, etc.
En la siguiente tabla se muestran valores de C4, segln el tipo de depdsito y el

investigador.

Ca Tipo de depdsito Investigador

41 - Meyerhof (1957)

55 Arenas finas NC Skempton (1986)

65 Arenas gruesas NC Skempton (1986)

35 Pruebas de Laboratorio Skempton (1986)

40 Rellenos recientes Skempton (1986)

55 Depdsitos naturales Skempton (1986)

51 Muestras de arenas limpias | Cubrinovski & Ishihara (1999)
26 Muestras de Arena Limosa | Cubrinovski & Ishihara (1999)
39 Todas las muestras Cubrinovski & Ishihara (1999)
46 - Idriss & Boulanger (2003)

Para el presenta trabajo se ha considerado un Cy4 = 55, de tal manera que la ecuacién

de la Densidad Relativa (Dg) queda de la siguiente manera:

Ni60
55

DR:

¢ Velocidad de onda cortante
Para la veloicidad de onda cortante se usan dos correlaciones dependiendo si el suelo
es 0 no cohesivo. Limos de baja plasticidad (IP<15) son considerados “no cohesivos”.

Las relaciones se muestran a continuacion:

SUELOS NO COHESIVOS: Vs = 106.7 Ngo %27 (m/seg) por Sykora & Stokoe (1983)

SUELOS COHESIVOS: Vs = 99.1 Ngo %8 (m/seg) por Imai & Tonouchi (1982)

14
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APPROXIMATE s, VERSUS N RELATIONSHIP

N Value
{blows/ft or 305 um) Conzistency Approximate s./p,
0 to 2 very soft < 1/8
Zte & soft 1/8 to 1/4
4 to B mediug 1/4 o 1/2
& to 15 stiff 1/2 to 1
15 co 30 very stiff lto2
> 30 hard >2

Source: Terzaghi and Peck (4), p. 347.

Figura 3.1.- Correlacion entre la resistencia a la penetracion (Ng) y la
resistencia al corte no drenada (Sy) propuesta por Terzaghi y Peck (1969).
Tomada de Kulhawy y Mayne (1990)

sy (WU, 102mm)/Ngp, #Pa

s )

A

Ny

! 1 T ™ T ™

® Oxford Cloy

Plasticity Index (%)

\ A Kimmeridg Cloy
o o ® Woolwich & Reading
= A\ ” 8 Upper Lios Clay -
]
% @ O © o 0
A — »O
= ° % ?: %% :‘E&éb R
O London Cloy . * o} ’
A& Boulder Clay & ® o
& Lomiingted Cloy
QO Brackleshom Beds
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Figura 3.2.- Correlacion entre la resistencia al corte no drenada (S), la resistencia a la penetracion (Ngo) y
el indice pldstico (IP) propuesta por Stroud (1974). Tomada de Terzaghi, Peck & Mesri (1996).

17



UNIVERSIDAD CATOLICA DE SANTIAGO DE GUAYAQUIL
CARRERA DE INGENIERIA CIVIL

T 1 I 1 T 1 ) L 1 1 T
0.6} s, (VST) 4
————=0.11+0.0037 PI .
1 o u Cvo ,7
. .
= 04 s
i) x e —J
t})— 0"/0<
- "9
3 /. i
o .2 /..’:. J
L e -
0O 1 | 1 1 i | L 1 i ] ]
0 20 40 60 80 100 120
Plosticity Index, PI (%)

Figura 3.3.- Resistencia al corte no drenada para arcillas normalmente consolidadas en funcidn del indice
pldstico (IP), segun Skempton (1957). Tomada de Kulhawy & Mayne (1990).
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Figura 3.4.- Correlacion del angulo de friccion (¢’) con la resistencia a la
penetracion (Nie) propuesta por Terzaghi, Peck & Mesri (1996).
Tomada de Terzaghi ,Peck & Mesri (1996).
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4. CAPACIDAD DE CARGA AXIAL SIN LICUACION

El presente capitulo presenta las distintas metodologias utilizadas para la determinacidn de
la capacidad de carga axial de los pilotes sin considerar el efecto de la licuacion sobre los
mismos. Los conceptos aplicados se ilustran separadamente para la capacidad por fuste y
por punta. Para la capacidad por fuste se considera de manera diferenciada su
determinacion de acuerdo al tipo de suelo (cohesivo o no cohesivo), mientras que la
capacidad por punta sélo es analizada para suelos no cohesivos.

Para el calculo de la capacidad es necesario conocer los niveles en los que se desplantaron
los pilotes y la manera en que éstos fueron construidos. Los pilotes tubulares de acero
fueron penetrados, primero, con un martillo vibratorio y, luego, hincados con un martillo de
impacto. En los reportes de hinca (Anexo 2) se detalla para cada pilote la profundidad a la
gue se asentd la punta. Para la pila 26, la punta quedo entre las profundidades 37.02 a 37.09
m. y para el andlisis del presente trabajo se consideré la profundidad 37.1 m. Mientas que
para la pila 28, la punta se asenté a una profundidad entre 38.00 y 38.60 m., y se considero

para el analisis una profundidad de 38.3 m.

4.1. Capacidad por fuste
4.1.1. Arenas
Teoria

La resistencia al fuste en arenas esta expresada por la multiplicacién del esfuerzo
efectivo horizontal (o’y) por la tangente del angulo de rozamiento entre el pilote el
suelo (6). En otras palabras, el fuste, es la fuerza de friccién que ejerce el suelo al

pilote. La formula queda expresada de la siguiente manera:
qr = o xtan(d).

En la practica ingenieril, para calcular el fuste, se ha hecho costumbre la utilizacién de
parametros obtenidos a partir de pruebas estaticas en pilotes o en ensayos de
laboratorio. Estos parametros permiten calcular la resistencia al fuste conforme a la

ecuacion anterior.

a) Relacién 6/¢’: La relacidn del angulo de rozamiento suelo — pilote (8) y el angulo de

friccién del suelo (¢’).
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b) Coeficiente de presidn lateral del suelo una vez hincado el pilote (Ks): La relacion

entre el esfuerzo efectivo vertical (o’,) y el esfuerzo efectivo horizontal (¢’,) 2 K =

0'y/o’,

c) Ks/Ko: La relacion entre el coeficiente de presion lateral del suelo una vez hincado

el pilote y el coeficiente de presidn lateral del suelo en reposo (Kp)

d) B =Kstan (8): El factor B, que multiplica directamente al esfuerzo efectivo para

obtener la resistencia al fuste, es obtenido por medio de retro célculo de pruebas

de cargas estaticas en pilotes.

A continuacion se presentan los fundamentos de las distintas metodologias que se

usaron para calcular el fuste.

Kulhawy (1983, 1991)

Kulhawy presenta dos tablas, ilustradas en las Figuras 4.1.1y 4.1.2; en la primera se
muestran los valores de la relacion entre el dangulo de rozamiento suelo — pilote y el
angulo de friccién del suelo (6/d’) para distintos tipos de materiales y tipo de
pilotes, y en la segunda presenta los valores de la relacidn del coeficiente de
presion lateral una vez construido el pilote y el coeficiente de friccion lateral en

reposo (Ks/Ko). La ecuacién para calcular el fuste quedaria de |a siguiente manera:
qr =K xﬁxtan(ixgo') (' v0)
f 0 KO (pl v0
El valor del coeficiente de presion lateral del suelo en reposo se lo puede calcular

de la ecuacién:

Ky =1 —seno(p")

Método del Canadian Foundation Engineering Manual CFEM, 2006

El Manual de Ingenieria de Cimentaciones Canadiense presenta tablas con los

valores de B, sin embargo, en la literatura también menciona que la relacién §/¢’

normalmente se encuentra entre 0.5 y 1, y que el valor de K es variable y es

funcién de:

a) Angulo de friccién del suelo

b) Método de instalacion

¢) Compresibilidad

d) Grado de sobreconsolidacion
)

e) Estado original de esfuerzos del suelo
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La tabla del CFEM, que se ilustra en la Figura 4.1.3, muestra rango de valores de B

que varian acorde a la compacidad del suelo en estudio.

En el CFEM se menciona:
“Ambos, qsy o’y pueden continuar creciendo a medida que crezca la
profundidad, pero a una tasa decreciente. Para propdsitos prdcticos de
disefio, es recomendable adoptar valores limites para ambos qzy o’y
para pilotes largos en suelos no cohesivos.”
A pesar de lo que se menciona en el texto citado, no recomienda ningun valor
limitante, por lo cual para este trabajo se utiliza un valor limite de 10 T/m?, que se
lo adopta de las especificaciones japonesas para construccidn de puentes, como se

vera mas adelante.

Método del Cuerpo de Ingenieros del Ejército (CIE) de E.E.U.U.
Para propdsitos de disefio el CIE recomienda que el fuste en arenas incremente
linealmente a una profundidad critica asumida (D¢) y luego permanece constante
bajo esa profundidad. La profundidad critica varia entre 10 a 20 didmetros de
pilote o anchos de pilote (B), dependiendo de la densidad relativa de la arena.

Dc =10B para arenas sueltas

D = 15B para arenas medias densas

Dc = 20B para arenas densas
Los valores de Ky 6 que se recomiendan en éste método se muestran en las figuras
4.1.4y 4.1.5. La figura 4.1.4 muestra los valores de & recomendados en funcidn del
material del pilote, mientras que la figura 4.1.5 presenta una tabla que entrega
valores de K en funcidn del tipo de suelo y dependiendo del tipo de carga axial al

gue esté sometido el pilote, compresion o tension.

Método de la Administracion de Autopistas Federales (FHWA)

La FHWA presenta un método desarrollado por Nordlund (1963, 1979) basado en
observaciones de campo y en resultados de varias pruebas de carga en pilotes en
suelos no cohesivos. Dichas pruebas fueron desarrolladas para varios tipos de
pilotes. Segin FHWA éste método tiene a predecir capacidades muy altas para
pilotes tubulares abiertos de acero, pero en este trabajo se han seguido las
recomendaciones de pilotes tipo “H”.

Nordlund presenta la siguiente ecuacion para el calculo del fuste por unidad de

area:
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K C. o’ seno(w + 6)

= o, ———=

s SH TV T cos (w)

Donde: Ks es el coeficiente de presion lateral del suelo

C; es un factor de correccién cuando ¢’ # 6

o', es el esfuerzo efectivo

w es el angulo de inclinacion del pilote para pilotes cdnicos

6 es el angulo de friccidn entre el suelo y el pilote
En pilotes de seccion constante (w = 0), la ecuacidn queda de la siguiente manera:

qr = Ks Gy o', seno (9)

Los valores de Kg se los obtiene de las figuras 4.1.6 a 4.1.9 en funcion del angulo de
inclinacion del pilote (si es que el pilote es cénico) y del volumen por unidad de
longitud de suelo desplazado por el pilote durante la instalacién del mismo. Estas
figuras dan los valores de K5 para una relacion 6/¢’ igual a 1. La manera de obtener
el volumen por unidad de longitud desplazado por el pilote es mediante la figura
4.1.10y es funcion de la relacion real entre §/¢’. Cabe destacar que normalmente,
lo que se debe hacer es, durante la instalacion o construccidn, registrar el volumen
desplazado y en funcion de esa medicidén y el tipo de pilote obtener la relacién
6/¢’. Como ésta medicidn no fue hecha, se va a estimar una relacion &6/¢’ y
obtener el volumen desplazado para tener un valor aproximado del Ks. Para
corregir el Ks para relaciones de /¢’ que no sean igual a 1, se usa la figura 4.1.11,
donde se da el factor de correccion (Cs) en funcién del angulo de friccién del suelo
(') y la relacion entre el dngulo de rozamiento suelo — pilote y el dangulo de friccion
del suelo (6/¢’).
Para la condicién w = 0 los valores de Ks también se los presenta en una tabla para
angulos de friccién entre 25 y 40 grados y un volumen desplazado por pilote de 0.1

a 10 ft*/ft. Las tablas se presentan en las figuras 4.1.12 y 4.1.13.

Método del American Petroleum Institute (API)

El Instituto de Petréleo Americano ha desarrollado varias investigaciones por las
muchas construcciones costa afuera que se hacen en plataformas petroleras. En
éste tipo de construcciones es muy usado el pilote tubular de acero, por lo cual la
experiencia en éste sentido es amplia y el método puede tener resultados

confiables.
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API recomienda valores de K = 0.8 para pilotes tubulares de acero abiertos, tanto
para tensién como compresion. Recomienda un valor de K igual a 1 para pilotes de
desplazamiento. En la ausencia de datos confiables del angulo de friccién suelo —
pilote, APl recomienda usar una tabla que se muestra en la figura 4.1.14 y que
también muestra valores limites de la resistencia por fuste segln la compacidad de

la arena con la que se esté tratando.

e Método de la Asociacidn de Autopistas de Japon
La Asociacion de Autopistas de Japdn presenta en su documento “Especificaciones
para Puentes de Autopistas” un método para calcular la capacidad por fuste y
punta en pilotes tubulares de acero. Este método es empirico y se basa en pruebas
de carga realizadas en éste tipo de pilotes. El método consiste en correlacionar el
valor de la resistencia a la penetracion con la resistencia por fuste de acuerdo al
tipo de suelo en estudio y el método constructivo. La figura 4.1.15 muestra las

correlaciones.
Resultados de Pilas 26 y 28

Para el cadlculo del fuste en las arenas de la pila 26 y 28 se ha considerado los
parametros seleccionados en el capitulo 3, pero escogiendo pardmetros promedio
para las capas de suelo con valores coherentes de resistencia y propiedades indice. Las
tablas 4.1.1.ay 4.1.1.b ilustran los pardmetros promedios escogidos y la separacién de
capas realizada para el calculo por fuste en arenas, para ambas pilas.

Cabe indicar que los valores que se calcularan a continuacion seran comparados por
aquellos obtenidos por las pruebas dindmicas in-situ (PDA) para los estratos arenosos
que se estan considerando en el calculo. Dichas pruebas fueron hechas en 2 pilotes
(pilote 4 y pilote 6) de la Pila 26 y en 2 pilotes (6 y 7) de la pila 28. Los resultados se

muestran en las tablas 4.1.2.ay 4.1.2.b.

e Kulhawy (1983, 1991)

De la Figura 4.1.1 se escoge una relacion 6/¢’ que varia entre 0.5 y 0.7 (para pilotes
tubulares de acero o pilotes H) y de la figura 4.1.2 se escoge un rango de valores de
K/K, entre 1.05 y 1.15, considerando que el pilote desplazara en cierto grado al
suelo. Este rango esta dentro del recomendado (0.7 — 1.2). Los resultados de la
capacidad de carga en toneladas para los estratos arenosos indicados en las tablas
4.1 se muestran en la tabla 4.1.3.a 4.1.3.b.
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De la tabla 4.1.3.a, para la pila 26, se puede observar que las combinaciones K/K, =
1.05, 6/¢’=0.65 y K/K, = 1.15, §/d’ = 0.6 dan resultados de capacidad de carga muy
parecidos a los que da la prueba PDA en el pilote 4 (306 T). Dado que el pilote
cumple con la definicién de tubo de pared delgada (Ar < 10%) se puede decir que
desplazara en muy poco grado al suelo, por lo que la combinacion de K/Ko = 1.05y
8/¢’=0.65 pareceria ser la mas acertada.

Por otro lado, si para el pilote 6 se considera una relacion K/K, de 1.05 se
necesitaria una relacién 6/¢’ = 0.83 para alcanzar la capacidad que da la prueba
PDA (403 T). Este valor no esta dentro del rango recomendado por Kulhawy pero si
es el limite superior del rango recomendado por el Cuerpo de Ingenieros del
Ejército (Figura 4.1.4).

Por otra parte la tabla 4.1.3.b, para la pila 28, presenta valores de capacidad muy
parecidos a los del pilote 6 (450 Toneladas) para las combinaciones K/K, = 1.05,
8/’ =0.63yK/Ky=1.1, 6/d’ = 0.60. Para el pilote 7 (430 T) las combinaciones K/Kq
=1.05, §/d’ = 0.60 y K/Ky = 1.15, /¢’ = 0.55 resultan bastante parecidas.

De manera general, para pilotes tubulares huecos de acero, usar K/K, = 1.05 y un
valor de 6/¢’ entre 0.6 y 0.65 da resultados bastantes parecidos a los reales,

obtenidos de pruebas PDA.

Método del Canadian Foundation Engineering Manual CFEM (2006)

De la tabla de la figura 4.1.3 se seleccionaron los valores de B con el siguiente
criterio:

0 Las densidades relativas menores que 40% se la consideraba sueltas

0 Densidades relativas entre 40 y 70% se la consideraba media, y

0 Entre 70y 100% se consideraba densa

Los valores intermedios de Densidad Relativa se interpolaron. Para el caso de limos
de baja plasticidad se aproximaban los valores de B dentro del rango dado para
limos en funcién de la densidad relativa. Los resultados también se muestran en la
tabla 4.1.4.a para la pila 26 y 4.1.4.b para la pila 28. Estas dan valores
extremadamente altos de capacidad por fuste y no se considera éste método

confiable para éste tipo de pilotes.

Método del Cuerpo de Ingenieros del Ejército (CIE) de E.E.U.U.
Para el método propuesto por el CIE, en la Pila 26, no aplica la profundidad critica,

pues ésta se la mide desde la parte inferior del estrato de suelo cohesivo (MH de
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22 a 30 m) y como la profundidad critica minima es de 10B = 12.1 m, la punta del
pilote sigue teniendo el esfuerzo efectivo “real”. Las recomendaciones de éste
método dan valores de 6/¢’ desde 0.67 a 0.83 y valores de Ks desde 1 a 2 en arenas
a compresion. Los valores de Ks parecen ser muy altos en comparacién con los de
Kulhawy que variaban aproximadamente de 0.41 a 0.57. Para el cdlculo de la
capacidad de carga axial por fuste en arenas por el método de CIE se uso valores de
Ks desde 1 a 1.15 y valores de 6/¢’ de 0.67 a 0.83. Los resultados se muestran en la
tabla 4.1.5.a y los mismos son muy altos en comparacion con los resultados de las
pruebas de carga dindmicas PDA. Para obtener el resultado de fuste registrado por
las pruebas en el pilote 6 (403 T) se necesitaria un valor de Ks de 0.615 si es que
6/¢’ es 0.67 y 0.48 si /¢’ es 0.83.

Para la Pila 28, la profundidad critica se la calcula para arena media densa (Dc =
15B = 18.15 metros) A partir de ésta profundidad se considera el esfuerzo efectivo
como constante con un valor de 16.7 T/m”. Los resultados de las capacidades de
carga por fuste para la pila 28 se muestran en la tabla 4.1.5.b, mostrando los
mismos valores mucho mds altos comparados con los obtenidos por las pruebas
dindmicas (450 y 430 T). Si es que se quisiera llegar al valor de 450 T (pilote 6) con
una relacion 6/¢’ de 0.67 se necesitaria un valor de Ks de aproximadamente 0.63,
mientras que haciendo el mismo célculo para una relacién 6/¢’ de 0.83, Ks deberia
ser aproximadamente 0.5.

Para obtener la capacidad de 430 T, del pilote 7, se necesitaria valores de Ks iguales
a0.60y 0.47 para relaciones 6/¢’ de 0.67 y 0.83 respectivamente

En conclusidon, éste método sobreestima los valores de Ks para el caso de pilotes

tubulares de acero, y si se lo usa, se podrian usar valores de Ks de 0.45 a 0.65, o

una relacién de K/Ky = 1.05, como el caso de Kulhawy.

Método de la Administracion de Autopistas Federales (FHWA)

Este método tiene como variable clave para el calculo de la capacidad el volumen
de suelo desplazado por unidad de longitud. El resultado de los calculos se lo
muestra en las tablas 4.1.6.a y 4.1.6.b, y efectivamente se ve lo sensible que es el
resultado a ésta variable. Los valores de §/¢’ para los que se probd éste método
fue de 0.5 a 0.8, que son los que dieron un resultado aceptable en el método de
Kulhawy, aunque para pilotes H la figura 4.1.9 muestra un rango de valores de 6/¢’
de 0.75 a 1. Los valores de V que se analizaron van de 0.1 a 0.5 ft3/ft, obtenidos de
la figura 4.1.9 para pilotes H (poco desplazamiento).
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De los tabla de resultados de ambas pilas, se puede ver que una relacién §/¢’ de
0.65 puede dar una capacidad igual al de las pruebas PDA para volumen
desplazado de 0.2 a 0.3 ft*/ft. En realidad se desconoce la cantidad de volumen
desplazado que pueda generar un pilote tubular hueco, por lo tanto éste método
parece ser poco confiable. Ademas el Manual de Referencia de la FHWA dice:

“El método de Nordlund tiende a sobrestimar la capacidad de

pilotes con anchos mayores a 60 cm y para todos los anchos de

pilotes tubulares de acero huecos”

Método del American Petroleum Institute (API)

El método que propone el Instituto de Petréleo Americano propone para pilotes
tubulares de acero usar un valor Unico de Ks igual a 0.8. Para el angulo de friccidn
pilote-suelo (6) da valores en funcion de su compacidad y el tipo de suelo. Asi
mismo, otorga valores limites de la capacidad por fuste (f). Las tablas 4.1.7.a y
4.1.7.b muestran los resultados del método API (Ks=0.8), dando una capacidad por
fuste en arenas de 375y 512 Toneladas para las pilas 26 y 28 respectivamente.

Para la pila 26, el valor calculado (375 T) se encuentra en la mitad de lo que se
determino por medio de las pruebas PDA para los pilotes 4 y 6 (306 y 403 T,
respectivamente). Si es que el valor propuesto por APl de Ks = 0.8 se lo varia y se
prueba él método para valores de Ks que varien desde 0.5 a 0.9, los resultados se
muestran en la tabla 4.1.8.a.

Para la pila 28, el resultados de 512 Toneladas sobreestima la capacidad por fuste.
Si se hace variar el valor de Ks, se encuentra que para valores entre 0.64 y 0.68 se
llega a las capacidades de carga de 430y 450 T respectivamente (ver resultados en
Tabla 4.1.8.b)

El calculo por medio de éste método debe ser preciso en la separacién de capas y
de su clasificacién como suelta, media densa, densa y muy densa, pues la variacion
de 6 en funcién de la compacidad es notoria y puede afectar el resultado de la

capacidad por fuste en arenas.

Método de la Asociacion de Carreteras de Japdn

En la figura 4.1.15 se muestra que para pilotes hincados y suelos arenosos el fuste
se lo calcula como el menor de los valores entre 0.2N y 10 T/m?. Los resultados de
éste método se muestran en las tablas 4.1.9.a y 4.1.9.b. En éste método no se

indica si el valor que se debe usar de la resistencia a la penetracién es el corregido
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(N160) 0 el medido (Nspr). En éste estudio se utilizé el valor de Ny y el resultado
obtenido da, para la pila 26, un valor de 340 Toneladas, que comparable a las 306 y
403 Toneladas pareceria ser confiable. Para la pila 28, éste método da un valor de
capacidad por fuste en arenas de 326 Toneladas, que comparado con los valores de
las pruebas PDA (430 y 450 Toneladas) es conservador. La ventaja de éste método
es que fue desarrollado sélo para pilotes tubulares de acero a través de retro

calculo de pruebas de carga.

4.1.2. Arcillas

Teoria

La resistencia por fuste en arcillas viene dada por la multiplicacidn de la resistencia al

corte no drenada por un factor de adhesidon a. El valor de a depende la resistencia al

corte no drenada Sy y distintos autores han proporcionado ecuaciones o curvas que

las relacionan.

qr=a XSy

Canadian Foundation Engineering Manual (CFEM) 2006

El Manual de Cimentaciones Canadiense presenta una curva de valores del factor
de adhesién a e funcidn de la resistencia al corte no drenada del suelo Sy Este
método es vélido para arcillas con Sy < 10 T/m?.

La ecuacidén que describe la forma de dicha curva es:

Método American Petroleum Institute (API)
API presenta valores de o que varian desde 1 a 0.5, siendo los mismos funcién de la

resistencia al corte no drenada. La ecuacion del factor de adhesién es la siguiente:

1 Sy < 2.5 T/m?
a=4125-01S, 25 < Sy, <7.5T/m?
0.5 Sy =7.5T/m?

Método de la Asociacion de Carreteras de Japon
La Asociacién de Carreteras de Japon presenta en su documento “Especificaciones
para puentes de carreteras” un método para calcular la capacidad por fuste y

punta en pilotes tubulares de acero. Este método es empirico y se basa en pruebas
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de carga realizadas en éste tipo de pilotes. El método consistes en correlacionar el
valor de la resistencia a la penetracion con la resistencia por fuste de acuerdo al
tipo de suelo en estudio y el método constructivo. La figura 4.1.15 muestra las

correlaciones.

Resultados de pila 26

En el sondeo realizado en la pila 26, entre las profundidades 22 y 30 metros, se
encontré un estrato de limo de alta compresibilidad (MH) con IP = 28% y una
resistencia al corte no drenada promedio Sy = 5.75 T/m? obtenida del valor de la
resistencia la penetracién promedio Ngy = 10.5, con correlaciones de Terzaghi & Peck
(1967) y Stroud (1974), como se indicé en el capitulo 3. El fuste en ésta capa se ha
calculado con los criterios mencionados anteriormente y se muestran en la tabla
4.1.10. La tabla muestra valores concordantes con los del CAPWAP para el método a,
siendo éste obtenido por la formula del CFEM o de API. Para el método japonés el

fuste en arcilla es exageradamente mas grande que el determinado por pruebas PDA.
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PARAMETROS PROMEDIO SELECCIONADOS PILA 26

PROFUNDIDAD AH o’y (T/m?) Dr
N1,60 ¢’ Ko
SUP. INF. (m) SUP. INF. (%)
0 3 3 0 2.71 16.5 55 33.7 0.45
3 4.5 1.5 2.71 3.60 29 73 37.6 0.39
4.5 5.5 1 3.60 5.05 50 95 421 0.33
5.5 10 4.5 5.05 9.25 11 45 31.7 0.48
10 11 1 9.25 10.24 27 70 37 0.40
11 22 11 10.24 20.01 8.5 39 30.7 0.49
22 30 8 20.01 26.19 | MH (CALCULADO COMO FUSTE EN ARCILLAS)
30 31.5 1.5 26.19 27.38 27 70 37 0.40
31.5 34 2.5 27.38 29.48 8.5 36 30.7 0.49
34 37.1 3.1 29.48 32.23 20 60 34.9 0.43

Tabla 4.1.1.a.- Valores promedios de pardmetros necesarios para el cdlculo del fuste en arenas PILA 26

PARAMETROS PROMEDIO SELECCIONADOS PILA 28

PROFUNDIDAD AH o'y (T/m’) Dr
N1,60 ¢’ Ko
SUP. INF. (m) SUP. INF. (%)
0 5 5 0 4.47 11.3 55 45 0.47
5 8 3 4.47 7.4 33.7 73 78 0.37
8 22 14 7.4 20.1 8.9 95 40 0.49
22 28 6 20.1 25.1 6.3 45 34 0.50
28 33 5 25.1 29.5 9.5 70 42 0.48
33 38.25 5.25 29.5 34.0 11.8 39 46 0.47

Tabla 4.1.1.b.- Valores promedios de pardmetros necesarios para el cdlculo del fuste en arenas PILA 28
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PILA 26
PILOTE FUSTE(T) PUNTA TOTAL (T)
ARENAS | ARCILLA | TOTAL (T)
PILOTE 4 306 114 420 190 620
PILOTE 6 403 117 520 220 740
Tabla 4.1.2.a.- Resultados de pruebas PDA in-situ pila 26
PILA 28
FUSTE (T) PUNTA
PILOTE ARENAS | ARCILLA | TOTAL (T) TOTAL(T)
PILOTE 6 450 450 160 610
PILOTE 7 430 530 140 670
Tabla 4.1.2.b.- Resultados de pruebas PDA in-situ pila 28
K/Ko
1,05 1,075 1,1 1,125 | 1,15
0,5| 230 235 240 246 251
0,55| 254 260 266 272 278
&/¢' 0,6] 279 286 292 299 305
0,65 304 312 319 326 333
0,7] 330 338 346 354 362

Tabla 4.1.3.a- Resultados de capacidad de carga axial por fuste en arenas calculado por el método de

Kulhawy para rangos de K/K, y /¢’ para la PILA 26

K/Ko
1.05 1.075 1.1 1.125 1.15
0.500 354 362 371 379 388
0.550 391 401 410 419 429
&/¢' 0.600 430 440 450 460 471
0.650 468 480 491 502 g
0.700 508 520 332 544 556

Tabla 4.1.3.b- Resultados de capacidad de carga axial por fuste en arenas calculado por el método de

Kulhawy para rangos de K/K, y 6/¢’ para la PILA 28
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PROF. AH o’y (T/m?) Ds as Qs
COMPACIDAD | SUCs B
sup. | INE. | (m) | sup. | Nk | (%) (t/m? | M
0 3 3 0 2,71 55 MEDIA SM 0.81 1.10 12.52
3 4.5 1.5 2.71 3.60 73 DENSA SM 0.93 2.93 11.15
4.5 5.5 1 3.60 5.05 95 DENSA SM 1.15 4.97 28.34
5.5 10 4.5 5.05 9.25 45 MEDIA SM 0.73 5.22 89.25
10 11 1 9.25 10.24 | 70 | MEDIADENSA | sm 0.90 8.77 33.34
11 22 11 | 10.24 | 20.01 | 39 SUELTA SM 0.7 10.59 442.71
22 30 8 20.01 | 26.19
30 | 315 | 15| 26.19 | 2738 | 70 | MEDIADENSA | ML 0.35 9.37 53.45
315 34 25 2738 | 2948 | 39 SUELTA ML 0.45 12.79 121.58
34 37.1 ] 3.1 ] 2948 | 3223 | 60 MEDIA SM 0.83 25.61 300.81
Tabla 4.1.4.a.- Cdlculo de la capacidad por fuste de acuerdo al Método 6 del CFEM Total = 1093
(Pila 26)
PROF. AH o’y (T/m?) D as Qs
COMPACIDAD | SUCSs B
sup. | INE. | (m) | sup. | Nk | (%) (t/m? | M
0 5 5 0 4.5 45 MEDIA SM 0.73 1.64 31.22
5 8 3 4.5 7.4 78 DENSA SM 0.98 5.83 66.52
8 22 14 7.4 20.1 40 MEDIA SM 0.70 9.64 512.96
22 28 6 20.1 25.1 34 SUELTA SM 0.64 14.43 329.24
28 33 5 25.1 29.5 42 MEDIA SM 0.71 19.4 368.68
33 383 ] 53 29.5 34 46 MEDIA SM 0.74 23.55 469.94
Tabla 4.1.4.b.- Cdlculo de la capacidad por fuste de acuerdo al Método 6 del CFEM Total = 1779

(Pila 28)
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US ARMY CORPS
5/¢'
0.67 0.7 0.75 0.8 0.83
1 655 688 744 801 836
1.05 | 688 ¥ 781 841 878
= 1.1 721 757 818 881 920
1.15 | 754 791 855 921 961

Tabla 4.1.5.a.- Resultados de capacidades de carga por fuste en arenas por el método del

Cuerpo de Ingenieros del Ejército de EEUU para la Pila 26

US ARMY CORPS
5/¢'
0.67 0.7 0.75 0.8 0.83
1 215 750 810 871 909
K, 1.05 751 788 3851 915 954
1.1 786 825 891 859 1000
1.15 822 863 932 1002 1045

Tabla 4.1.5.b.- Resultados de capacidades de carga por fuste en arenas por el método del

Cuerpo de Ingenieros del Ejército de EEUU para la Pila 28

FHWA
/%"

0.5 0.6 0.7 0.8

0.1 48 64 81 99
v 0.2 220 294 370 455
(ﬂgfft} 0.3 290 387 487 600
0.4 432 576 724 892

0.5 270 329 453 558

Tabla 4.1.6.a.- Resultados de capacidades de carga en arenas por fuste calculado por
el método del FHWA para distintos valores de la relacién /¢’ y V para pila 26
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FHWA
5/d'
0.5 0.6 0.7 0.8
0.1 59 79 98 120
v 0.2 283 375 466 571
—_ 03 | 373 493 613 751
04 | s62 743 925 1133
0.5 335 443 552 676

Tabla 4.1.6.b.- Resultados de capacidades de carga en arenas por fuste calculado por
el método del FHWA para distintos valores de la relacién 6/’ y V para pila 28

PARAMETROS METODO API
PROF. (m) AH o'y (T/m?) s B | triiiicingn o | 5| p Tsiminy | fstan | fstaen | Qf
sup | INF | (m) | sup | INF |PROM| (%) (T/m?) | (T/m?) [ (T/m?) | (T)

3 3 |oo | 27| 14 |165] 55 MEDIA 34 | 20 |0.29| 6.7 | 039 | 0.39

4 1 | 27| 36|32 29 | 73 DENSA 38 | 25 |037| 831 | 1.18 | 1.18

55 [ 15| 36 | 5.0 | 43 | 50 | 95 DENSA 42 | 25 |037| 831 | 161 | 161
55 | 10 | 45| 50| 93 | 71| 11 | 45 MEDIA 32 | 20 |0.29| 6.7 | 2.08 | 2.08 | 36
10 11 1 |93 |102]| 97| 27 | 70 DENSA 37 | 25 |037| 831 | 3.64 | 3.64 | 14
11 | 22 | 11 [ 102|200 | 15.1| 85 | 39 SUELTA 31 | 15 |0.21| 478 | 3.24 | 3.24 | 136

22 | 30 8 | 200|262 231 ESTRATO MH. SE CALCULA COMO FUSTE EN ARCILLA

30 | 315 15 | 262 | 274 | 268 27 | 70 DENSA 37 | 25 |037| 831 | 9.99 | 831 | 47
315 | 34 | 25 [ 274 | 295 | 284 | 85 | 39 SUELTA 31 | 15 |0.21| 478 | 6.09 | 4.78 | 45
34 |37.09(3.09| 295 |322|309| 20 | 60 MEDIA 35 | 20 |0.29| 6.7 | 898 | 6.70 | 79
Qfror) = 375

Tabla 4.1.7.a.- Resultado de Capacidad de Carga por fuste en arenas por el método APl para Ks = 0.8 y & en funcion de tipo

de suelo y compacidad del mismo.

PARAMETROS METODO API

PROF. (m) AH o'y (T/m’) s Dy COMPACIDAD| &' £ B fomin) | Fsicay | fsfaen (o
sup | INF | (M) | sup | INF |PROM| (%) (1/m?%) | (1/m?) | (1/m?) | (T)
5 | so| oo | a5 | 22 [1125] a5 MEDIA 32 | 20 |029| 67 | 065 | 065 | 12

8 | 30| 45 | 74 | 59 [ 337 | 78 DENSA 39 | 25 | 037 | 831 | 221 | 221 | 25

22 | 140 74 | 201 | 137 | 89 | 40 MEDIA 31 | 15 | 021 | 831 | 295 | 295 | 157

22 | 28| 60 [ 201 | 251 | 226 | 63 | 34 SUELTA 30 | 15 |021| 67 | 485 | 485 | 111
28 | 330 50 [ 251 | 295 | 273 | 95 | 42 MEDIA 31 | 15 | 021 | 831 | 585 | 585 | 111
33 | 383 53 | 205 | 340 | 317 | 118 | 46 MEDIA 32 | 20 |029| 478 | 924 | 478 | 95
Qjror) = 512

Tabla 4.1.7.b.- Resultado de Capacidad de Carga por fuste en arenas por el método APl para Ks = 0.8 y & en funcion de tipo
de suelo y compacidad del mismo. Resultados de Pila 28.
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Ks

0.5

0.6

0.7

0.8

0.9

Q; (arenas)

265

317

349

375

400

Tabla 4.1.8.a.- Resultados de Capacidad de Carga por fuste en arenas por el método
APl variando el valor de KS desde 0.5 a 0.9 para la Pila 26

Ks

5

0.

6

0.7

0.8

0.9

Qs (arenas)

355

408

460

512

564

Tabla 4.1.8.b.- Resultados de Capacidad de Carga por fuste en arenas por el método
APl variando el valor de KS desde 0.5 a 0.9 para la Pila 28

PARAMETROS METODO AC!
PROF. (m) AH o'y (T/m?) N fsa | Fspmim) | Fsieen Q;
suPp | INF | (m) | sup | INF [PROM| | (T/m?) | (T/m?) | (T/m}) | (T)
3 3 | 00| 27| 14 |165]| 33 | 1000 | 330 | 38
4 1 | 27|36 | 32| 20| 58 | 1000 58 | 22
55 | 1.5 | 36 | 50 | 43 | 50 | 10 | 1000 | 1000 | 57
55 | 10 | 45| 50 | 93 | 71| 11 | 22 | 1000 | 220 | 38
10 11 | 1 | 93 |1202| 97 | 27 | 54 | 1000 | 540 | 21
11 22 | 11 [ 102|200 | 151 | 85 | 17 | 1000 | 170 | 71
22 30 | 8 |200262] 231 ESTRATO MH
30 | 315 15| 262|274 |268| 27 | 54 | 1000 540 | 31
315 | 34 | 25 | 274 | 295|284 | 85 | 1.7 | 1000 170 | 16
34 [37.09]3.09 | 2905 | 322 | 30.9 | 20 4 | 1000 | 400 | 47
Qf[TQT) = 339.88

Tabla 4.1.9.a.- Resultados de capacidad de carga en arenas por el método de la Asociacion de
Carreteras de Japon. Resultados de Pila 26.

PARAMETROS METODO ACIJ

PROF. (m) | AH o'y (T/m’) N fea) f{min) fsen | Qf
SUP | INF | (m) | suPp | INF [PROM| " lir/m¥)|  (1/m3)  l(7/m}| (M)
5 5.0 0.0 4.5 2.2 11.25 | 2.25 10.00 225 43

8 3.0 4.5 7.4 5.9 33.7 6.74 10.00 6.74 77

22 14.0 7.4 20.1 13.7 8.9 1.78 10.00 1.78 95

22 28 6.0 20.1 25.1 22.6 6.3 1.26 10.00 1.26 29
28 33.0 5.0 25.1 29.5 27.3 9:5 1.9 10.00 1.90 36
33 38.3 5.3 29.5 34.0 31.7 11.8 2.36 10.00 2.36 47
Qqrom = 326

Tabla 4.1.9.b.- Resultados de capacidad de carga en arenas por el método de la Asociacion de
Carreteras de Japon. Resultados de Pila 28.
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PROF PARAMETROS CFEM API AC) PRUEBAS PDA

SUCS
SUP|INF[ Ngo | Sy |8H| D | & | ¢ | Q| « % | Q¢ | Yf(su) | Yy | Yeming | Gesey | Qf [PIL- 4| PIL. 6

MH | 22 |30|10.5| 5.75 | 8 |1.21|0.66| 3.81 |116|0.675| 3.88 |118| 57.5 | 10.5 15 10.5 |319] 114 117

Tabla 4.1.10.- Resultados de capacidad por fuste en estrato MH de 22 a 30 metros del sondeo de la pila 26.
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Foundation Type b/’
Rough concrete 1.0
Smooth concrete (i.e., precast pile) 0.8-1.0
Rough steel (i.e., step-taper pile) 0.7-0.9
Smooth steel (1.e., pipe pile or H-pile) 0.5-0.7
Wood (i.e., timber pile) 0.8-0.9

Drilled shaft built using dry method or with
temporary casing and good construction techniques 1.0

Drilled shaft built with slurry method (higher values

correspond to more careful construction methods) 0.8-1.0

Figura 4.1.1.- Tabla con rango de valores de 5/¢’ (py/¢’) segtin Kulhawy (1983, 1991).
Tomada de Coduto (2001)

Foundation Type and Method of Construction K/K,
Pile—jetted 0.5-0.7
Pile—small displacement, driven 0.7-1.2
Pile—large displacement, driven 1.0-2.0

Drilled shaft—built using dry method with minimal sidewall disturbance and

prompt concreting 0.9-1.0
Drilled shaft—slurry construction with good workmanship 0.9-1.0
Drilled shaft—slurry construction with poor workmanship 0.6-0.7
Drilled shaft—casing method below water table 0.7-09

Figura 4.1.2.- Tabla con rango de valores de KS/KO (K/KO) segun Kulhawy (1983, 1991) tomado de
Coduto (2001)
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i Cast-in-Place g :

Silt | 0.2 -030 | 03-05
Loose sand | 02-04 03-08
Medium sand ! 03-05 | 0.6-1.0
Dense sand 0.4-06 _ 0813
Gravel ] 0.4-0.,7 Dixi=:18

Figura 4.1.3.- Rango de valores de 8 en funcion de la compacidad del suelo y del tipo de
suelo (Limo, Arenas y Gravas). Tomada de Canadian Foundation Enginering Manual
(2006)

TABLE 10.3 Values of 6

Pile Material 0

Steel 0.67 ¢ to 0.83 ¢
Concrete 090 ¢ t0 1.0 ¢
Timber 0.80 ¢ to 1.0 ¢

Figura 4.1.4.- Valores seguridos por el cuerpo de Ingenieros del Ejército de
E.E.U.U para el dngulo de friccion suelo pilote segun el tipo de Material. Tomada
de Reese, Isenhower & Wang (2006)

TABLE 10.4 Values of K

Soil Type K. K,

Sand 1.00 to 2.00 0.50 to 0.70
Silt 1.00 0.50 to 0.70
Clay 1.00 0.70 to 1.00

Note: The above values do not apply to piles that are prebored,
jetted, or installed with a vibratory hammer. Selection of K
values at the upper end of these ranges should be based on
local experience. K, 8, and N, values back-calculated from load
tests may be used.

Figura 4.1.5.- Valores de K sugeridos por el Cuerpo de Ingenieros del Ejército

de E.E.U.U. para pilotes en tension y compresion en funcion del tipo de suelo
donde este el pilote. Tomada de Reese, Isenhower & Wang (2006)
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Figure 9-8. Design curves for evaluating K for piles when ¢ = 25° (after Nordlund, 1963).

Figura 4.1.6.- Curvas de disefio para obtener Ks en funcion del volumen desplazado por unidad de longitud

y del dngulo de inclinacidn del pilote para un suelo con ¢'=25 grados. Tomada de Manual de Referencia
de FHWA 2006.
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Figure 9-9. Design curves for evaluating K; for piles when ¢ = 30° (after Nordlund, 1963).

Figura 4.1.7.- Curvas de disefio para obtener Ks en funcion del volumen desplazado por unidad de longitud
y del dngulo de inclinacidn del pilote para un suelo con ¢ =30 grados. Tomada de Manual de Referencia
de FHWA 2006.
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Figure 9-10. Design curves for evaluating K; for piles when ¢ = 35° (after Nordlund, 1963).

Figura 4.1.8.- Curvas de disefio para obtener Ks en funcion del volumen desplazado por unidad de longitud
y del dngulo de inclinacién del pilote para un suelo con ¢ =35 grados. Tomada de Manual de Referencia
de FHWA 2006.

40




UNIVERSIDAD CATOLICA DE SANTIAGO DE GUAYAQUIL
CARRERA DE INGENIERIA CIVIL

Pile Taper w = degrees

an w
n o w u w wmw o
FERERERR R
882883535 5
o O 0o o o0 oo oo o o
207171711 T 1 1 T
156
oy
o 10
V =10.0 cu. ft.
4.30 V=1.0 cu. ft
V =0.1 cu. ft.
3.00
1. 70 e
0 ] | 1 1 | } | [ }
0.0 0.5 1.0 1.6 20

Figure 9-11. Design curves for evaluating K; for piles when ¢ = 40° (after Nordlund, 1963).

Figura 4.1.9.- Curvas de disefio para obtener Ks en funcion del volumen desplazado por unidad de longitud
y del dngulo de inclinacion del pilote para un suelo con ¢ =40 grados. Tomada de Manual de Referencia

de FHWA 2006.

41




UNIVERSIDAD CATOLICA DE SANTIAGO DE GUAYAQUIL
CARRERA DE INGENIERIA CIVIL

25
2.0 ab [c] [d [-]]
- b/ 1
= 1/ 7
= A
(1] VAN y / .
E 10 A
° y 1/ /
> AA A A AT
05 e
2 | d
rJ,
0
0.00 0.25 0.50 0.75 1.00 1.25 1.50
/0
a. Closed end pipe and non-tapered portion of monotube piles
b. Timber plles
c. Precast concrete piles
d. Raymond step-taper piles
©. Raymond unlform taper plles
f. H-piles
g- Tapered portion of monotube piles
Figure 9-7. Relationship of 8/¢ and pile soil displacement, V, for various types of piles (after
Nordlund, 1963).

Figura 4.1.10.- Relacion &/¢’ en funcion del volumen desplazado durante la instalacion y
en funcion del tipo de pilote. Tomada de Manual de Referencia de FHWA 2006.
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Figure 9-12. Correction factor, Cy for K; when 8 # ¢ (after Nordlund, 1963).

Figura 4.1.11.- Factor de correccién para relaciones 6/¢@’ # 1. Tomada de Manual de
Referencia de FHWA 2006.
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Displaced Volume -V (ﬂi.’fr)

0.10 0.20 030 0.40 0.50 0.60 0.70 0.80 0.90 1.00

25 0.70 0.75 0.77 0.79 0.80 0.82 0.83 0.84 0.84 0.85

26 0.73 0.78 0.82 0.84 0.86 0.87 0.88 0.89 0.90 0.91

27 0.76 0.82 0.86 0.89 0.91 0.92 0.94 0.95 0.96 0.87

28 0.79 0.86 0.90 0.93 0.96 0.28 0.29 1.0 1.02 1.03

20 0.82 0.20 0.95 0.98 1.01 1.03 1.05 1.06 1.08 1.09

30 0.85 0.24 0.99 1.03 1.06 1.08 1.10 1.12 1.14 115

31 091 1.02 1.08 113 1.16 1.19 5t | 1.24 1.25 1.27

32 0.97 1.10 1.17 1.22 1.26 1.30 132 135 1.37 139

33 1.03 117 126 132 1.37 1.40 1.44 1.46 1.40 151

34 1.09 125 135 1.42 1.47 1.51 1.55 1.58 1.61 1.63

35 115 133 1.44 1.51 1.57 1.62 1.66 1.69 1.72 1.5

36 1.26 148 1.61 1.71 1.78 1.84 1.89 1.93 1.97 2.00

37 1.37 1.63 1.79 1.90 1.99 2.05 211 2.16 221 225

38 1.48 1.79 1.97 2.09 2.19 227 234 2.40 245 250

30 1.59 1.94 214 224 240 249 257 2.64 2.70 BALT

40 1.70 2.09 2.32 248 2.61 27 280 287 294 30

Figura 4.1.12.- Valores de K5 para dngulos de friccion (@) entre 25 y 40 y volumen desplazado por unidad
de longitud (V) entre 0.1y 1 f£/ft
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Displaced Volume -V (ﬁ'l.-'fr)

1.0 2.0 30 4.0 5.0 6.0 7.0 8.0 20 10.0

25 0.85 0.20 0.92 0.94 0.95 0.97 0.98 0.99 090 1.00

28 0.91 0.96 1.00 1.02 L.04 1.05 1.06 1.07 1.08 1.09

27 0.97 1.03 1.07 1.10 | 1.13 1.15 1.16 1.17 1.18

28 1.03 1.10 1.14 1.17 1.20 122 1.23 1.25 1.26 127

20 1.0g 1.17 1.22 1.235 1.28 1.30 1.32 1.33 1.33 1.36

30 1.15 1.24 1.20 1.33 1.36 1.38 140 1.42 1.44 145

3 1.27 1.38 1.44 1.49 1.52 1.55 1.57 1.60 1.61 1.63

32 1.30 1.52 1.59 1.64 1.68 1.72 1.74 177 1.7 1.81

33 1.51 1.65 1.74 1.80 1.85 1.88 1.92 1.94 1.97 1.99

34 1.63 1.79 1.89 1.96 2.01 2.05 200 2.12 2.15 217

37 225 251 267 2.78 2.87 293 299 3.04 3.09 313

38 2.50 281 200 3.11 3.21 3.20 336 3.42 3.47 352

1] 2.75 310 330 3.45 356 3.65 37 3.80 3.86 301

40 3.00 330 je2 3.78 3.91 4.01 4.10 4.17 424 430

Figura 4.1.13.- Valores de Ks para dngulos de friccion (@) entre 25 y 40 y volumen desplazado por unidad
de longitud (V) entre 1y 10 f£/ft
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TABLE 10.1 Guideline for Side Friction in Siliceous Soil

Limiting f,
Soil 8, degrees kips/ft? (kPa)
Very loose to medium, sand to silt 15 1.0 (47.8)
Loose to dense, sand to silt 20 1.4 (67.0)
Medium to dense, sand to sand-silt 25 1.7 (83.1)
Dense to very dense, sand to sand-silt 30 2.0 (95.5)
Dense to very dense, gravel to sand 35 24 (1110.8)

Figura 4.1.14.- Valores de 6 recomendados segun el tipo de suelo no cohesivo. Valores de fuste limite
segun tipo de suelo. Tomada de Reese, Isenhower & Wang(2006)

Table 5. Empirical relations to estimate maximum outer shaft
friction (in kPa). (T/m?2)

Construction method

Driven In-situ Inner
augered
Sandy 2N (0.2 N) SN N
Soil (llmit=100)  (mit=200)  (limit=50)
type (limit = 10)
Clayey 10c,or 10Sw  10¢, or Se, or
ION 1N 10N 5N

(limit=150) (Ilmit=150) (limit=100)

(limit = 15)

Figura 4.1.15.- Tabla presentada por la Asociacion de Carreteras de Japon para el cdlculo del fuste en
diferentes tipo de suelos y para varios métodos constructivos en base a la resistencia a la penetracion.
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4.2.

Capacidad por punta (sélo arenas)

La determinacion de la capacidad de carga axial por punta de pilotes tubulares de acero
depende exclusivamente del area de punta que éste actuando como tal, lo cual a su vez

|11

depende de la formacién del “tapon” de suelo que se forme en la punta del pilote y que
acompafie al pilote hasta el nivel de desplante. Respecto a la formacién del “tapén” y la etapa
en que éste se forma hay muchas incertidumbres aun y se requieren mas investigaciones al
respecto para llegar a un método de calculo simplificado para la determinacién de la capacidad
por punta. Sin embargo, existen métodos analiticos exclusivos para éste tipo de pilotes que
requieren de un registro durante la hinca del suelo que se va “taponando”, ademds de otro
tipo de ensayos como el CPT. En el presente estudio se va a estimar el area que estd actuando
como punta tomando como base una figura presentada por Tomlinson en el 2008 vy
considerando verdaderos los resultados del CAPWAP. Por otro lado, se calculard la capacidad

de carga del pilote en base al método de la Asociacion de Autopistas de Japdn, el cual es u

método empirico desarrollado a partir de resultados de pruebas de carga.

Teoria
e Hight et al.

En el libro de Tomlinson (2008) se presenta un grafico (Figura 4.2.1) que muestra la
variacion de la relacién entre la capacidad por punta unitaria y la longitud enterrada del
pilote respecto al didmetro del pilote. Este grafico fue obtenido de varias fuentes
publicadas y no publicadas. Esta grafica sugiere un rango de valores para un didmetro en
especifico pero no se sugiere que area de punta considerar para estimar la capacidad final.

En este estudio se usara la grafica de la siguiente manera:

Paso 1: Con el diametro del pilote se escoge los valores limites y el promedio de la
relacién capacidad por punta unitaria y longitud de pilote enterrada.

Paso 2: Esta relacion se la multiplica por la longitud enterrada para obtener la
capacidad por punta unitaria.

Paso 3: Se considera como verdadera la capacidad por punta de las pruebas PDA, y se
calcula el area necesaria para llegar a esa capacidad en base a la capacidad
unitaria obtenida del paso anterior.

Paso 4: Se divide el drea obtenida para el area del pilote como si fuera lleno y se

obtiene el porcentaje de area que ésta actuando.

e Método de la Asociacion de Autopistas de Japon

Este método es empirico y correlaciona la relacién entre la longitud enterrada del pilote en

el estrato portante y el didmetro del pilote con la relacién entre la capacidad por punta
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unitaria y el numero de golpes en la punta. Una vez obtenida ésta relacidn, se la multiplica
por el nimero de golpes y se obtiene la capacidad por punta unitaria. Para obtener la
capacidad final por punta, ésta debe ser multiplicada por el drea del pilote cdmo si éste

fuera lleno. La figura que ilustra éste método es la 4.2.2.

Resultados Pilas 26 y 28

Hight et al.

Los resultados de la pila 26 se muestran en la figura 4.2.3. De ésta tabla se puede ver que
para la pila 26 en promedio el area que ésta actuando es del 26%, mientras que en la pila
28 el promedio es un 19%. Estos valores coinciden los calculados en el Trabajo de Grado de
Adolfo Caicedo (2010) que estimo segun distintos métodos la capacidad por punta variando

el area de punta en un 25, 50y 75% del area del pilote como si éste fuera lleno.

Método de la Asociacion de Autopistas de Japon

Este método empirico da resultados muy altos en comparacién con los obtenidos en las
pruebas PDA. En las figuras 4.2.4 y 4.2.5 se muestran los resultados para las pilas 26 y 28
respectivamente. En la pila 26, los resultados de las pruebas PDA fueron de 190 y 220
Toneladas para el pilote 4 y 6 respectivamente, y el calculo dio un valor de 275 toneladas.
En la pila 28, el caso es mas critico pues de los resultados de las pruebas PDA dan
capacidades de 160 y 140 toneladas para los pilotes 6 y 7 respectivamente y el célculo da
un resultado de 388 Toneladas. Se debe considerar que se escogié como valor N el
corregido por equipos, procedimientos y sobrecarga (N;g) que a esfuerzos efectivos
grandes da valores menores a los que no se corrigen por sobrecarga. El método no sefiala
que valor de resistencia a la penetracién se debe escoger, sin embargo éste no da los

valores confiables.
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Figura 4.2.1.- Grafica que relaciona el diagmetro del pilote con la
relacion capacidad por punta unitaria/longitud enterrada, segun
Hight et al. tomada de Tomlinson 2008
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Figura 4.2.2.- Procedimiento para cdlculo por el Método de la Asociacion de Carreteras de Japon.
Tomada de Matsumoto et al.
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ESTIMACION DEL AREA ACTUANDO EN FUNCION DE CAPWAP Y FIGURA 4.2.1 (HIGHT ET AL.)

PILA 26 PILA 28

Didmetro=1.21m

PILOTE 4 PILOTE 6 PILOTE 6 PILOTE 7
qr/L (figura 4.2.1) 008 | 0183 | 028 | 0.08 | 0183 | 0.286 | 0.08 | 0.183 | 0.286 | 0.08 | 0.183 | 0.286
L (m) 37.1 37.1 371 371 37.1 371 383 383 38.3 383 383 383
Gy €n MN/m’ 3.0 6.8 10.6 3.0 6.8 106 31 7.0 11.0 3.1 7.0 11.0
Gy, en T/m? 296.8 | 6789 | 1061.1 | 296.8 | 678.9 | 1061.1 | 306.4 | 7009 | 1095.4 | 306.4 | 7009 | 1095.4
QpenT 190 190 190 220 220 220 160 160 160 140 140 140
Apenm’ 0.64 0.28 0.18 0.74 0.32 0.21 0.52 0.23 0.15 0.46 0.20 0.13
Ap(oyen m’ 1.15 1:.15 1.15 1.15 145 1.15 1.15 1.15 145 1.15 1.15 1.15
% Ap 56 24 16 64 28 18 45 20 13 40 17 11

Figura 4.2.3.- Resultados del drea actuando en los pilotes donde se hicieron las pruebas PDA, acorde a la
figura 4.2.1.
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Figura 4.2.4.- Resultados del cdlculo de capacidad por punta segun el método japonés para la Pila 26.
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Figura 4.2.5.- Resultados del cdlculo de capacidad por punta segun el método japonés para la Pila 28.
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5. LICUACION: MARCO TEORICO

5.1.

Susceptibilidad del suelo a sufrir licuacion

El primer paso para un andlisis de riesgo de licuacién es determinar si el perfil del
suelo del proyecto es proclive o no a sufrir el fendmeno de la licuacién. La
susceptibilidad depende de varios factores como el tamafio, gradacidn, forma vy
arreglo de las particulas asi como del método de depositacion, edad geoldgica e

historia de esfuerzos del depdsito.

Se discutird la susceptibilidad de licuacién en base a tres criterios; criterio de

composicion del suelo, criterio historico y criterio geoldgico.

5.1.1. Criterio de composicion del suelo

Debido a que la licuacién requiere el desarrollo de un exceso de presion de poros, la
susceptibilidad es influenciada por las caracteristicas de composicién del suelo. Las
caracteristicas de composicidon que son asociadas a un potencial alto de cambio de

volumen tienden a ser vinculadas con una alta susceptibilidad de licuacion.

Normalmente, el término licuacidn se lo asocia a la generacién de presion de poros en
suelos arenosos, ya que se solia pensar que los suelos finos no eran capaces de
generar presion de poros y que las gravas eran muy permeables para sostener
cualquier exceso de presidon de poros el tiempo suficiente para que se produzca la

licuacion.

Es necesario decir que arenas limpias (FC < 5%) son normalmente consideradas
susceptibles a licuacion. La discusién en torno a la susceptibilidad de licuacién se

genera por los limos o arcillas limosas y también por las gravas.

Entre las caracteristicas importantes a analizar en el criterio de composicién del suelo
esta la granulometria, la plasticidad, la humedad natural y los limites de Atterberg, asi

como otros indices relacionados a las propiedades ya mencionadas.

A continuacién se presentan distintos criterios desarrollados por distintos autores en

base a observaciones en el campo y en el laboratorio.

e Tsuchida (1970)
Tsuchida propone dos curvas granulométricas que delimitan la zona de suelos

“potencialmente licuables” y otras 2 curvas que delimitan el sector de “suelos mds
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licuables”. Los limites de los “suelos potencialmente licuables” se encuentran entre
Dso = 0.002 mm y D5 = 2 mm, mientras que los limites de los “suelos mds licuables”
estan entre Dsg = 0.077 mm y Dsg = 0.69 mm. Las curvas presentadas por Tsuchida
se presentan en la figura 5.1.1.

Criterio chino modificado (Wang 1979 y Seed & Idriss 1982)
Basado en datos de sitios en China donde ocurrié o no ocurrid licuacion, Wang

(1979) establece que cualquier suelo arcilloso, que contenga menos de 15 a 20%
de las particulas por peso menores a 0.005 mm y que tenga una humedad natural
(wc) mayor o igual a 90% del limite liquido (LL), es susceptible a licuarse. Basado en
estos datos, Seed e Idriss (1982) establecen que los suelos arcillosos podrian ser
susceptibles a licuacidn sdlo si se cumplen las siguientes tres condiciones:

0 Hay menos de 15% de arcilla (Basado en la definicidn de arcilla segun el criterio

chino, en el cual el tamafio de la arcilla es de 0.005 mm)
O Limite Liquido debe ser menor a 35%

0 La humedad natural debe ser al menos 90% del Limite Liquido.

En la figura 5.1.2. se muestra graficamente el criterio chino modificado.

En 1991, Finn sugiere los siguientes cambios al criterio chino cuando se realicen
ensayos basados en las normas ASTM, en lugar de los realizados en China para
determinar las propiedades indice o la granulometria. Los suelos son susceptibles a

licuarse, segun Finn, si se cumplen las siguientes tres condiciones:

0 FC<20%
0 Limite Liquido debe ser menor a 33.5%

0 La humedad natural debe ser al menos 87% del Limite Liquido.

Seed et al. (2003)
En este articulo se presentan recomendaciones sobre “la susceptibilidad de

licuaciéon de suelos con contenido de finos significantes”. Las recomendaciones
presentadas por estos autores son validas para suelos que cumplan con cualquiera

de las siguientes condiciones:

0 FC220%silP>12%
0 FC235%silP<12%
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Seed et al. (2003) delimitan “zonas” dentro de la carta de plasticidad, para suelos
susceptibles, no susceptibles y suelos en transicidn para los cuales se necesita

realizacién de ensayos.

La zona A son suelos susceptibles a licuarse. La zona B, considerada zona de
transicidn, son suelos que pueden o no ser licuables y por tanto se recomienda ser
probados en laboratorio. Ademas, estos suelos generalmente son muestreados
“inalteradamente”, asi que no se puede realizar una evaluacion en base a la prueba
SPT u otras pruebas de campo. La zona C (suelos fuera de zona A y B) son
generalmente no susceptibles a licuarse. Es importante destacar que los criterios
expuestos no toman en consideracion los efectos que pueda tener el sismo en
suelos cohesivos con alta sensitividad, proclives a sufrir una gran pérdida de
resistencia al momento del corte o remoldeo, y que pueden caer tanto dentro de
las zonas B como C. La delimitacién de las mencionadas zonas en la carta de

plasticidad se muestra en la figura 5.1.3.

Bray & Sancio (2006)
Este criterio analiza la susceptibilidad de los suelos finos a sufrir el fenédmeno de la

licuacidn. Se basa en investigaciones sobre casos histéricos en los terremotos de
Northridge 1994, Kocaeli 1999 y Chi-Chi 1999, donde fueron identificados
numerosos casos de fallas por licuacién en suelos limosos y arcillosos con mas de
15% de contenido de particulas de tamafio arcilla ( tamafo arcilla < 0.005 mm
segun criterio chino). Estas fallas por licuaciéon produjeron significantes dafos en
edificios y otras estructuras.

Los resultados de esta investigacion indican que un suelo fino, joven, superficial es
susceptible a la licuacién bajo cargas ciclicas significantes si:

0 IP<12%

0 w./LL>0.85

Adicionalmente, limos arcillosos y arcillas limosas son moderadamente
susceptibles a licuarse bajo excitaciones intensas y para un nimero significante de

ciclos de carga si:

0 12<IP<18
0 w/LL>0.80
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Por otro lado, pueden existir suelos sensitivos con IP > 18 que tengan severas

pérdidas de resistencia por esfuerzos ciclicos inducidos por un sismo.
Las recomendaciones se muestran graficamente en la Figura 5.1.4.

Es importante destacar algunas precisiones que hacen los autores respecto a estas

recomendaciones:

O La relacion w./LL parece ser un parametro determinante para analizar la
susceptibilidad de la licuacién. Para un suelo con mismo contenido de finos, a
un esfuerzo de confinamiento igual, una relacion w./LL menor representa un
alto OCR y una mas alta resistencia al corte no drenada. Es poco probable que
suelos con w¢/LL < 0.8 sean susceptibles a licuacion, y aquellos con relaciones
w¢/LL altas ( > 1) son principales candidatos a sufrir licuacion, especialmente si
el suelo es de baja plasticidad.

0 El criterio del indice Plastico es un buen indicador de la susceptibilidad de la
licuacidn pero debe ser usado como un indice mas que como un criterio
absoluto. No se debe esperar un cambio brusco en la respuesta de suelos finos
con IP que van de 11 a 13. Incluso, habra suelos con IP < 12 que no sean
susceptibles a licuacidn, ya que otros factores, como mineralogia, relacién de
vacios, razén de sobreconsolidacién, edad, entre otros, también contribuyen a

la susceptibilidad de la licuacion.

Idriss & Boulanger (2008)
En la monografia presentada por Idriss & Boulanger (2008) y auspiciada por el

Instituto de Investigacidén de Ingenieria Sismica, los autores presentan un capitulo
llamado “Transicion de comportamiento como arena a comportamiento como
arcilla de suelos finos”.

Los suelos finos con limites de Atterberg distintos y mostrando un rango muy
amplio de comportamientos bajo cargas no drenadas monotonicas y ciclicas fueron
resumidos por los autores. Cada uno de estos suelos fue clasificado segin su
comportamiento como arena, como arcilla o comportamiento intermedio. Los
resultados se muestran en la figura 5.1.5. Segun los autores el comportamiento
como arcilla incluye a ciertos limos de baja compresibilidad (ML) con indices
plasticos del orden de 9% y algunos suelos clasificados como CL-ML con IP = 4 %. El

comportamiento intermedio contiene a suelos CL-MLy ML con IP = 4 % - 5 %.
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Finalmente, sdlo suelos clasificados como ML (bajo la linea A) con IP < 3.5% fueron
reportados con comportamiento como arena.

La recomendacidn que los autores sugieren para usar en la practica ingenieril es
considerar un limite de indice plastico de 7 % como la frontera entre
comportamiento de arenas a comportamiento de arcillas, como se muestra en la

figura 5.1.6.

5.1.2. Criterio historico

Una gran parte de la informacién que se conoce sobre el comportamiento de la
licuacidon se debe a las investigaciones realizadas en el campo después de los
terremotos. En base a estas investigaciones varios autores en distintos lugares han
procedido a realizar mapas de susceptibilidad de licuacién, porque fue demostrado
qgue suelos que se licuan en un terremoto sufren también licuacién en terremotos
subsecuentes. Es por este motivo que se recomienda para cada proyecto conocer
la historia sismica de la regidn, sin embargo esto no siempre es posible. Por otro
lado, las investigaciones realizadas en base a casos histéricos han permitido
relacionar la Distancia Epicentral y la Mangitud Momento del sismo para suelos
que hayan licuado y los que no se han licuan, marcando una frontera, como se
muestra en la figura 5.1.7., la misma que sdlo es valida para sismos superficiales,

esto es, una distancia focal menor o igual a 50 km.

5.1.3. Criterio geoldgico

Una parte esencial para determinar la susceptibilidad de los suelos a sufrir
licuacidn es un estudio geoldgico local del sitio. Los depdsitos de suelos que son
susceptibles a licuarse estdan formados por un amplio rango de ambientes
geoldgicos. La edad, el ambiente hidrolégico y el ambiente de depositcacién
contribuyen a la susceptibilidad de la licuacién.

Los procesos geoldgicos que ordenan los granos de suelos de tal manera que la
distribucién de los tamafios de las particulas sea uniforme son generalmente de
alta susceptibilidad. Consecuentemente, depdsitos fluviales, coluviales y aluviales,
cuando se encuentran saturados, son normalmente suelos licuables. También se ha
observado licuacidon en playas, y depdsitos estuarinos. Por otro lado, se ha
comprobado que el efecto del cementacidn del suelo producto del envejecimiento

del mismo hace a un suelo menos susceptible a sufrir licuaciéon. En concordancia
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con esto ultimo, de manera general se puede decir que suelos correspondientes a
la época del Holoceno son mas susceptibles a aquellos del Pleistoceno, mientras
que es raro que los suelos del Pre-Pleistoceno sean licuables.

Dado que la licuacidn sélo ocurre en suelos saturados, la profundidad del nivel
freatico influye en la susceptibilidad. Los suelos decrecen su susceptibilidad cuando
crece la profundidad de la tabla de agua. En los sitios que hay variaciones del nivel
fredtico, también existirda una variacion de la susceptibilidad acorde a las
condiciones que existan al momento del terremoto.

Los depdsitos que merecen especial atencidon son los hechos por el hombre.
Rellenos sueltos, sin compactar, son muy susceptibles a la licuacion. La estabilidad
de rellenos hidraulicos, donde las particulas del suelo son depositadas de manera

suelta, debe ser revisada con los criterios de evaluacion de licuacion.

Los factores geoldgicos, mencionados anteriormente, estan muy bien resumidos en
una tabla presentada por Youd & Perkins (1978). Esta tabla (Figura 5.1.8) expone la
susceptibilidad a licuarse de un suelo en base a criterios geoldgicos como el tipo de

depdsito y su edad geoldgica.
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Figura 5.1.1.- Curvas granulométricas propuestas por Tsuchida para “suelos potenciamente licuables” y
“suelos mds licuables”. Tomada de Terzaghi, Peck y Mesri (1996).
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Fig. 2: Modified Chinese Criteria (After Wang (1979)
and Seed and Idriss (1982)

Figura 5.1.2.- Criterio Chino Modificado para evaluar la susceptibilidad de
licuacion de suelos cohesivos. Tomada de Seed et al. (2003).

57



UNIVERSIDAD CATOLICA DE SANTIAGO DE GUAYAQUIL

CARRERA DE INGENIERIA CIVIL

(8]}
o

9
o

&~
o

2020 -

Pl (Plasticity Index)
W
o

Applicable for:
(a) FC220% if PI>12%
(b) FC 235%if PI<12%

Zone B: Testif w_ = 0.85(LL)

—Zone A: Potentially Liquefiable
if w. > 0.8(LL)
1

1 1 1 1 1 L L 1

10 20 30 40 50 60 70 80 90 100
LL (Liquid Limit)

Fig 4: Recommendations Regarding Assessment of “Liquefiable” Soil Types

Figura 5.1.3.- Recomendaciones de Seed et al. (2003) respecto a la susceptibilidad de licuacién de suelos
con contenidos de finos significante. Tomada de Seed et al. (2003)
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y recomendacion realizada por los autores. Tomada de Idriss & Boulanger

(2008)
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Figura 5.1.7.- Curva limite de suelos que se licuan en funcion de la
Magnitud del Sismo My, y la Distancia Epicentral. Tomada de

Krammer (1996).

Distribution of
cohesionless sediments

Likelihood that cohesionless sediments,
when saturated, would be susceptible to liquefaction

Type of deposit in deposit < 500 years Holocene Pleistocene Pre-Pleistocen:
Continental
River channel Locally variable Very high High Low Very low
Floodplain Locally variable High Moderate Low Very low
Alluvial fan and plains Widespread Moderate Low Low Very low
Marine terraces and plains ~ Widespread — Low Very low Very low
Delta and fan delta Widespread High Moderate  Low Very low
Lacustrine and playa Variable High Moderate Low Very low
Colluvium Variable High Moderate  Low Very low
Talus Widespread Low Low Very low Very low
Dunes Widespread High Moderate  Low Very low
Loess Variable High High High Unknown
Glacial till Variable Low Low Very low Very low
Tuff Rare Low Low Very low Very low
Tephra Widespread High High T ?
Residual soils Rare Low Low Very low Very low
Sebkha Locally variable High Moderate  Low Very low
Coastal zone
Delta Widespread Very high High Low Very low
Estuarine Locally variable High Moderate  Low ‘ery low
Beach—high wave energy Widespread Moderate Low Very low Very low
Beach—Ilow wave energy Widespread High Moderate  Low Very low
Lagoonal Locally variable High Moderate  Low Very low
Foreshore Locally variable High Moderate  Low Very low

Artificial fill
Uncompacted fill
Compacted fill

Variable
Variable

Very high
Low

Figura 5.1.8.- Tabla presentada por Youd & Perkins (1978) sobre la susceptibilidad de los
distintos tipos de depdsitos en funcion de su edad geoldgica. Tomada de Idriss & Boulanger
(2008).



UNIVERSIDAD CATOLICA DE SANTIAGO DE GUAYAQUIL
CARRERA DE INGENIERIA CIVIL

5.2,

Andlisis deterministico de la licuacion

La evaluacion de la licuacidon se lo ha realizado por tres distintos métodos, teniendo
todos como denominador comun la base del “Método Simplificado” de Seed e Idriss
(1971). No se pretende realizar una comparacién de los métodos, pero si en funcion
de los resultados que estos arrojen y con criterio ingenieril, decidir que suelo
efectivamente sufrird licuacion y que decisiones de disefio se podrian tomar al
respecto. Es importante destacar que a pesar que algunos de los métodos también
presentan un trabajo probabilistico para determinar la licuaciéon, en este trabajo se
realizara sélo una evaluacién deterministica. Asi mismo, solo se evaluara la resistencia
a los suelos a la licuacion en base a la prueba SPT, que es la que se realizé en el sitio de
proyecto, sin embargo los distintos autores presentan correlaciones para determinar
la misma resistencia en funcién de la Prueba del Cono (CPT), Velocidad de onda
Cortante (V) y el Penetrometro Becker, para gravas.

El primer método, realizado por Youd et al. (2001), es el resultado de 2 talleres
realizados en 1996 y 1998 por el “Centro Nacional para la Investigacién de Ingenieria
Sismica (NCEER, por sus siglas en inglés). Su principal aporte es actualizar el
“Procedimiento Simplificado” considerando nuevos casos histéricos de “licuacién” o
“no licuacién” en campo.

El segundo método, propuesto por Seed et al (2003), es el trabajo del grupo de
profesores de la Universidad de Berkeley, que incorpora mas casos histéricos y
“limpia” los datos histéricos detectados como poco confiables.

El tercer método, desarrollado por Idriss & Boulanger (2008), para Instituto de
Investigacion de Ingenieria Sismica (EERI, por sus siglas en inglés), presenta nuevas
correlaciones incorporando conceptos tedricos demostrados con pruebas de

laboratorio.

5.2.1. Determinacion de la demanda: Esfuerzo ciclico cortante inducido por un sismo

El esfuerzo cortante inducido a cualquier profundidad en un depédsito de suelo
durante un terremoto se debe principalmente a la propagacién vertical de las ondas
cortantes horizontales. Existen procedimientos analiticos para calcular estos esfuerzos
si es que las caracteristicas de los suelos que comprenden éste depdsito y el
movimiento (registro sismico) son conocidas. Muy rara vez esta informacién esta
disponible para los sitios donde ocurrié o no licuaciéon y en los que se basa los

procedimientos que correlacionan la resistencia del suelo a licuacién con las pruebas
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de campo. Ademas las perforaciones realizadas para la mayoria de los proyectos, rara
vez alcanzan las profundidades necesarias para determinar el perfil del suelo con
suficiente detalle como para realizar un estudio de respuesta del sitio. Por estos
motivos, el procedimiento simplificado para evaluacidn de la licuacién (Seed e Idriss,
1971) para calcular los esfuerzos cortantes inducidos (CSR, Cyclic Stress Ratio) sigue
siendo el mas utilizado.

Si una columna de suelo sobre una profundidad “z” se comportard como un suelo
rigido, el maximo esfuerzo cortante en la base de esa columna podria ser calculado

como la multiplicacion de la masa y su maxima aceleracién horizontal:

Yy Xz

_ _ Amax
(Tmax)r = g Amax = Oy

g

donde a,,.x €s la maxima aceleracion en la superficie, y es el promedio de los pesos

“uon

unitarios sobre la profundidad “z” y o, es el esfuerzo vertical total a la profundidad
“z”. En la realidad, dicha columna de suelo no actia como un cuerpo rigido, sino que
se comporta con un cuerpo deformable, y por lo tanto el maximo esfuerzo cortante va
a diferir entre el valor para un cuerpo rigido y el de un cuerpo deformable, incluso si la
aceleracién se mantiene constante. EIl maximo esfuerzo cortante para un cuerpo

deformable puede ser calculado a través de un andlisis de respuesta dindmica del sitio

y los resultados comparados a los de un cuerpo rigido seria:

(Tmax)a = Ta Tmax)r

donde r, es un coeficiente de reduccion de esfuerzo cortante. La variacion de (Tmay):,
(Tmax)a Y ra respecto a la profundidad tiene la forma de la Figura 5.2.1, siendo rq
siempre 1 a la profundidad z = 0. La ecuacién que describe el esfuerzo maximo en un

cuerpo deformable se puede entonces escribir de la siguiente manera:

a
(Tmax)a = Ta v ( rgax)

Como se dijo anteriormente, mediante un analisis de respuesta del sitio se puede
obtener para un determinado registro sismico y un deposito de suelo los esfuerzos
cortantes que éste sismo induce al suelo. Un resultado de ese tipo produce registros
tiempo vs esfuerzos ciclicos cortantes con las mismas caracteristicas irregulares que
las de un registro tiempo vs aceleracién. Sin embargo, los datos de laboratorio de los
cuales se obtienen datos de resistencia de licuacién son realizados en pruebas
triaxiales ciclicas que reproducen una amplitud uniforme de esfuerzos cortantes. Por

tal razén, la comparacién de los esfuerzos inducidos por el sismo con los de la
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resistencia del suelo en laboratorio requiere una conversién de un registro tiempo vs
esfuerzo ciclico cortante irregular a una serie de esfuerzos ciclicos uniformes. Seed et
al. (1975) aplicaron un factor de 0.65 en base a un grupo de registros tiempo vs.
esfuerzo cortante. De tal manera que la ecuacidn para calcular el esfuerzo inducido

por un sismo queda de la siguiente manera:

a
t= 0.657r;0, ( Zax)

Normalizando ambos lados de las ecuaciones respecto al esfuerzo efectivo ¢’,, y
denominando a la relacién t/0’,, Razén de Esfuerzos Ciclicos (CSR), la ecuacién queda

de la siguiente manera:

T 0. a
CSR =—= 0.65 rd( ,") ( m‘”‘)
JU JU g

A continuacién se comentara sobre las diferentes maneras de calcular r; segin cada

método mencionado anteriormente.

YOUD ET AL. (2001)

Las ecuaciones que presenta el taller de la NCEER (Youd et al.) son una modificacion a
las del procedimiento simplificado y son funcién Unicamente de la profundidad “z”. En
el documento original las ecuaciones estan soélo dadas para profundidades menores a
23 metros y las ecuaciones son las siguientes:

ry = 1.0 — 0.00765 z paraz <9.15m

rg = 1174 —-0.0267z para9.15m < z <23.0m

Sin embargo, en el mismo documento se comenta que el procedimiento NO ha sido
verificado para la region mds alld de 15 metros. De todas maneras otros
investigadores han propuesto ecuaciones de r, para profundidades mayores a 23
metros. Las ecuaciones son las siguientes:

ry = 0.744 — 0.008 z para23.0m <z <9.15m

13 =050 para z =30.0m

Estas cuatro ecuaciones fueron usadas para determinar el CSR en el caso del Puente
sobre el Rio Chone. La figura 5.2.2 muestra la variacién de las ecuaciones de rq con la

profundidad.
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SEED ET AL. (2003)

Las ecuaciones presentadas por Seed et al. (2003 ) son mucho mas complejas y son el
resultado de 2153 andlisis de respuesta sismica del sitio desarrollados para
determinar la variaciéon de ry en funciéon de varias condiciones de sitio y varias
caracteristicas de excitacion del suelo. Con el resultado de estos andlisis de respuesta
sismica del sitio se realizo un trabajo estadistico, viendo que variables influian en el
valor de ry. Las variables que mayormente influian en ry y para las que se desarrollaron
las ecuaciones son:

a) Profundidad (z)

b) Magnitud Momento del Sismo (M)

c) Intensidad del movimiento (amax)

d) Rigidez del sitio (Velocidad de Onda Cortante en 12 metros superiores, Vs 12m)

La ecuacién de rqse muestra en la Figura 5.2.3, obtenida del documento de Seed et al.
Mientras que en la Figura 5.2.4 se muestran los resultados de los 2153 casos

estudiados y los valores promedios + 1 desviacidn estandar.

IDRISS & BOULANGER (2008)

Idriss y Boulanger sefialan como varios autores usando resultados de andlisis
unidimensionales de repuesta dinamica del sitio desarrollan expresiones simplificadas
de ry, demostrando la dependencia de r, con las caracteristicas del movimiento del
suelo (intensidad y contenido de frecuencias), la velocidad de onda cortante y las
propiedades no lineales dindmicas del suelo. Sin embargo, Idriss en base a cientos de
anadlisis de respuesta sismica paramétricos concluye que para propdsitos de
evaluacién de licuacién, el pardmetro r, puede quedar adecuadamente expresado
como funcién de la profundidad y la magnitud del sismo. Como resultado de ese
trabajo se proponen las siguientes ecuaciones:

ry = ela@+B@xMy]

VA
a(z) = —1.012 — 1.126 x seno (11_73 + 5.133)
£(z) = 0.106 + 0.118 X seno (11.28 + .142)

En donde z es la profundidad en metros, My, es la Magnitud Momento y los
argumentos en los términos del seno estan en radianes. Es importante decir que los

autores recalcan que las ecuaciones presentadas son matematicamente aplicables
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hasta una profundidad z < 34 metros, sin embargo la incertidumbre en los valores de
rg incrementan a medida que incrementa la profundidad, asi que estas ecuaciones
deberian ser aplicadas a profundidades menores a 20 metros aproximadamente. A
profundidades mayores recomiendan realizar un estudio de respuesta sismica del
sitio, teniendo en consideracidén lo complejo que puede llegar a ser esto. En la Figura

5.2.5 se muestra la variacién de ry para sismos de 5.5, 6.5, 7.5y 8.

5.2.2. Determinacion de la resistencia: Esfuerzo ciclico cortante requerido para
causar licuacion

La determinacién de la resistencia de un suelo a la licuacidn o su Razén de Resistencia
Ciclica (CRR) puede obtenerse a través de pruebas de laboratorio, pero esto requiere
el uso de técnicas de toma de muestras congeladas si es que se quiere obtener
resultados confiables. Sin embargo, el costo de éstas técnicas no puede ser abarcado
por el presupuesto de la gran mayoria de proyectos. Consecuentemente se han
desarrollado varios procedimientos que relacionan el CRR en sitio con las pruebas de
campo, en base de compilaciones de casos histdricos en los que se haya evidenciado o
no la licuaciéon. Para cada sitio se calcula la Razén de Esfuerzos Ciclicos (CSR) inducidos
por el sismo y para el mismo sitio se analizan los resultados de las pruebas de campo
(SPT o CPT). Finalmente, se grafican los valores del indice de resistencia del suelo de
las pruebas de campo contra el CSR y se diferencian aquellos puntos donde hubo y
donde no hubo licuacidn y se traza una linea “frontera” que separa estos casos. En la

Figura 5.2.6 se muestra el enfoque de este procedimiento.

Es importante destacar que en base al enfoque presentado, la licuacién se la reporta
como tal cuando hay evidencias en la superficie, interpretando que las arenas a
algunas profundidades han desarrollado excesos de presiones de poros altas y
deformaciones significantes. Los efectos que se observan normalmente son
hervideros, fisuras del suelo y deformaciones del suelo (laterales o verticales),
levantamiento de edificios enterrados y asentamientos o fallas de cimentaciones de
estructuras. La interpretacion que se da a las observaciones de campo es complicada
por el hecho de que las observaciones en la superficie no son concluyentes en
identificar las profundidades a la cual la licuacion probablemente ocurrié o en
identificar la ausencia de licuaciéon con la profundidad. Puede haber arenas que se
licuen en estratos localizados o intervalos de profundidades que no son extensos o

superficiales como para detectar cualquier evidencia en la superficie.
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Determinacion de CRR en base a la prueba SPT

Las figuras 5.2.7 a 5.2.10 representan cada una un paso dentro del esquema general
de lo que incluye la evaluacion de licuacidn en base a pruebas SPT. El esquema general

incluye los siguientes pasos:

1. Corregir el Numero de Golpes Nspr a N gp (Figura 5.2.7)

2. Corregir el Numero de Golpes N1 a N1 60,cs por contenido de finos (Figura 5.2.8)

3. Calcular o estimar la Razdn de Resistencia Ciclica para un sismo M, = 7.5 y Esfuerzo
Efectivo o’vo = 1 atm (CRR; 5. 1 atm) €n funcion del Ny go,cs (Figura 5.2.9)

4. Calcular la Razon de Resistencia Ciclica para el sismo esperado y el esfuerzo efectivo
a la profundidad de la muestra analizada (CRRuw; ovo)(Figura 5.2.10)

1. Corregir el Numero de Golpes Nspr a Nj 69

La correccién del nimero de golpes medido (Nspr) al nimero de golpes N; g son
valores que se corrigen por sobrecarga, energia, equipos y procedimiento al
momento de ejecutar el ensayo.

Un depdsito de suelo, con densidad relativa constante, incrementara el nimero de
golpes medido (Nspr) con la profundidad. Este crecimiento se debe a que la presion
de confinamiento incrementa con la profundidad y el suelo ofrece mayor
resistencia a la penetracion. Esto hace que la resistencia a la penetracién para
distintas profundidades no sean directamente comparables uno con otro al menos
que sean medidos al mismo esfuerzo efectivo. Por esta razén el nimero de golpes
medido se lo corrige para una presion de sobrecarga de 1 atm = 1 kg/cm? = 10 T/m”
=100 kPa. El factor de correccidn (Cy) ha cambiado a través de los afios existiendo
varias ecuaciones propuestas por distintos investigadores. Para cada metodologia
se presentard la ecuacion que recomienda cada autor.

El resto de correcciones (Cg, Cs, Cg y Cg), resultan de trabajos investigativos, de
como cada procedimiento o equipo afecta al nUmero de golpes medido, y en base
a eso se han determinado factores de correccidon para tener una energia que
corresponda al 60% de la energia del ensayo original (100 %), de tal manera que los

resultados de cualquier prueba SPT sean comparables.
YOUD ET AL. (2001)

En el trabajo de la NCEER se presenta una tabla (Figura 5.2.11) que resume los

factores de correccién para determinar el Ny g.
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El factor de correccidn por sobrecarga (Cy) corresponde al propuesto por Liao &
Whitman (1986), cuya ecuacion es:

Pa

Cy = 1.7
N o,/v

Donde p, es la presion atmosférica (p,=1 atm, 1 kg/cmz, 10 T/m?, 100 kPa)y o’ es
el esfuerzo efectivo vertical a la profundidad de la muestra en estudio.
El valor de maximo de 1.7 se lo da porque a profundidades muy pequefias el factor

Cy tiende a ser muy elevado.

SEED ET AL. (2003)
El trabajo de Seed et al. (2003) recomienda valores para la correccion de Ngpr a

Nigo muy parecidos a los de la NCEER (2001). La ecuacién para el factor de
correccién de sobrecarga es la misma de Liao & Whitman (1986) sélo que se
propone un valor maximo de 1.6 para profundidades muy pequeiias. El resto de

factores de muestran en las figuras 5.2.12 y 5.2.13.

IDRISS & BOULANGER (2008)
Idriss & Boulanger introducen ciertos cambios al factor de correccién por

sobrecarga. A pesar que la estructura de la ecuacion es la misma a la ecuacién
propuesta por Liao & Whitman (1986), el exponente de 0.5 cambia y ahora es
variable, funcién de la Densidad Relativa (Dg). Es importante decir que esta
variacion de Cy con la Dg es de menor importancia cuando el esfuerzo efectivo se
encuentra en el rango de 5 a 20 T/m?. La ecuacién de Cy se puede escribir de la
siguiente manera:

Pa\™

Cy = (—,)

Oy

donde m es funcidon de la Densidad Relativa (Dg). En base a resultados de

laboratorio, Boulanger (2003) presenta una ecuacidn para el exponente m:

m = 0.784 — 0.521 x Dj

La Densidad Relativa, como se menciono en el capitulo 3.2 se estimé mediante la

ecuacion:

Nie6o
55

DR:
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De tal manera que la ecuacion del factor de correccion por sobrecarga (Cy) queda

de la siguiente manera:

a',

Ni60
o (pa>0.784 —0.521% / /ss ~ (pa)0.784— 0.07025x%,/Ny 6o
N = =

a,

Como el factor Cy sirve para corregir el nimero de golpes medido (Nspr) @ Nygo Y
éste mismo factor depende de N €s necesario un proceso iterativo hasta que los
valores de N; o Sean convergentes.

Los otros valores de correccion propuestos por Idriss & Boulanger se los presenta
en la Figura 5.2.14. Estos valores corresponden a las correcciones por largo de

tuberia (Cg), diametro del agujero (Dg), muestreador estandar (Cs) y por energia

(Ce).

2. Corregir el Numero de Golpes N; 6y a N10,cs por contenido de finos

La influencia del contenido de finos (FC) en la resistencia a la licuacidn se la conoce
desde el Procedimiento Simplificado desarrollado por Seed & Idriss, donde se
mostraba, en funcidn del Ny ¢, tres curvas; una para arenas limpias (FC <5%), otra
para arenas con FC = 15% y una para FC 2 35%. Para un mismo valor de Ny la
razdén de resistencia ciclica (CRR) era menor para la curva de arenas limpias y
mayor conforme aumentaba el FC. En otras palabras, el CRR es funcién de la
resistencia la penetracidn, representada por el Njg, y la cantidad de finos,
representada por el FC.

Por conveniencia matematica se decide calcular el CRR en funcién del Njgocs, ¥
hacer que el valor de Ny go,cs sea funcién del contenido de finos FC. De esta manera
se evita el uso de tres curvas y se usa sdlo la curva de arenas limpias. La manera de
obtener Ny gocs €s mediante una correccidn al nimero de golpes por contenido de
finos (Crines 0 ANy g) de tal manera que conforme incremente el FC incremente el
N1gocs Y se obtenga el correspondiente CRR. La figura 5.2.15 muestra, de manera

grafica, la representacion del valor de N; g cs, €n las curvas de Ny g0 vs. CRR.
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YOUD ET AL. (2001)
En el reporte de la NCEER se presentan ecuaciones para corregir el nUmero de
golpes (Ny60) por contenido de finos desarrolladas por .M. Idriss con la ayuda de

R.B. Seed. Le ecuacidn es la siguiente:

Nigocs = a+ B X Nygo
donde a y B son coeficientes que se determinan de las siguientes relaciones:

a=0 para FC <5%

1.76— =29
a=e FC* para 5% < FC <35%

a=5 para FC=35%

B=1 paraFC <5%

F 1.5
B = [0.99+ <m>] para 5% <FC <35%

B =12 paraFC =235%

Estas ecuaciones, si se las desarrolla para diferentes valores de Ny o y contenido de
finos FC de 15 y 35 se obtendran las graficas que presenta Youd et al. para obtener
el CRR. Las figuras 5.2.16 y 5.2.17 muestran la variacion de oy B con el contenido

de finos FC.

SEED ET AL. (2003)
En el trabajo del grupo de la Universidad de Berkeley no se presenta la correccién
por contenido de finos como un incremento sino como un multiplicador,

denominado Crnes. La ecuacion para calcular Cyes Se presenta a continuacion:

CFINES= 1 paraFC < 5%

FC
Crivgs = (14+0.004 X FC) + 0.05 % <N

> para 5% < FC <35%
1,60

CFINES = 1.14 + paT‘a FC > 35 %

1,60

El valor que aproximadamente se incrementa un suelo con FC > 35 % es de

aproximadamente 6.5 golpes en 30 cm.
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IDRISS & BOULANGER (2008)
Los valores para corregir el numero de golpes Ny @ Nygo,cs presentados por Idriss

& Boulanger se presentan en la siguiente ecuacién y se ilustra en la figura 5.2.18.

Ni6o,cs = Nigo+ ANyeo

9.7 157 2
AN, o = ™ reroorH (Fes00T)

En ésta figura se ve claramente el incremento para suelos con contenido de finos
FC > 35% alcanzan un incremento en el numero de golpes de 5.5
aproximadamente.

A diferente de las otras dos correcciones por contenido de finos, ésta no considera

la influencia de la resistencia a la penetracion (Ny o).

3. Calcular o estimar la Razon de Resistencia Ciclica para un sismo My, =7.5y
Esfuerzo Efectivo 6’yo = 1 atm (CRR; 5, 1 atm) €n funcion del Ny go,cs

La determinacion de la Razdon de Resistencia Ciclica para un Sismo de Magnitud
Momento My = 7.5 y un esfuerzo efectivo o, = 10 T/m’ se la puede calcular por las
ecuaciones que presentan los investigadores par arenas limpias (primero hay que
corregir nimero de golpes por contenido de finos) o estimar a partir de las curvas
presentadas por los investigadores, para lo cual existen dos alternativas; la
primera, corregir el nimero de golpes por contenido de finos y usar la curva de
arenas limpias y la segunda, con el nimero de golpes sin correccion por contenido
de finos Ny g usar las curvas correspondientes a “arenas limpias”, “FC = 15 %", “FC
> 35 %” o valores intermedios, segln sea el caso. Se presentaran las curvas y

ecuaciones para cada método.

YOUD ET AL. (2001)
En el documento de Youd et al. se presenta la ecuacidn para determinar CRR; 5 en

funcién del numero de golpes, que es la que se muestra a continuacion:

1 Ni60,cs 50 _1
34 = Nigoes 135 [10 Nygocs + 45]2 200

CRR7.5 =
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Esta ecuacién es vdlida matematicamente hasta valores de N;g < 34. Las curvas
para arenas limpias (ecuacion), FC = 15 % y FC > 35% se muestran en la Figura

5.2.19.

SEED ET AL. (2003)

Seed et al (2003) presentan en su trabajo dos enfoques a la evaluacidn de la
licuacion; el deterministico y el probabilistico. El deterministico, por un lado,
calcula el factor de seguridad, luego de calcular la resistencia y la demanda y
dividirlas. Por otro lado, el enfoque probabilistico maneja dos alternativas; calcular
la probabilidad de licuacién en base a la resistencia a la penetracidon (Njg),
contenido de finos (FC), razén de esfuerzos ciclicos (CSR), magnitud momento del
sismo (My), relacidn entre esfuerzo efectivo vertical y presiéon atmosférica (o’./p.)
y también se permite calcular la razén de resistencia ciclica (CRR) en funcién de los
parametros ya mencionados (menos CSR) y una probabilidad de licuacién.

Los autores sefialan que la curva de arenas limpias, del método deterministico,
corresponde a la ecuacién de CRR con una probabilidad de licuaciéon P, = 15%. La

ecuacién se muestra a continuacion (tomada de Cetin et al. 2004):

(Nigo- (1+0.004-FC) - 20.53- In(M,) — 3.70- In( ) + 0.05 - FC + 16.85 + 2.70 - (Py))
CRR(N]_GOHM“-,U;, FCP[) =exp -

13.32

Cabe destacar que si se quiere usar esta ecuacion NO se debe corregir por contenido de
finos, pues ésta expresion lleva implicita esa correccidon. También se debe mencionar que
los autores, a pesar que sugieren usar esta ecuacién, advierten que ésta ecuacidon no
corresponde con la curva “deterministica” a valores de CRR > 0.4. Por estos motivos, y por
facilidad de célculo, se determind una ecuacién que se ajuste lo mejor posible a las curvas
para arenas limpias del método deterministico. Las ecuaciones se presentan a
continuacion.

CRR;5.1 atm = 0.0344 x %0758 N1soes  para Ny gocs < 32 (A)

CRR7 5.1 gtm = 0.0062 x %1298 N160es  para Ny g cs > 32 (B)

Las curvas deterministicas de Seed et al. para la evaluacién de la licuacién se presentan en
la figura 5.2.20 junto a las curvas de las ecuaciones (A) y (B), para efectos de apreciar su
aproximacion. Mientras que en la figura 5.2.21 se muestran las curvas probabilisticas y las

correspondientes a las ecuaciones (A) y (B).
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IDRISS & BOULANGER (2008)
Idriss & Boulanger presentan tanto ecuaciones como curvas para determinar el
CRR7s. 1 atm- La ecuacién que presentan para arenas limpias (FC < 5%) es la

siguiente:

N. N. 2 /N 3 /N 4
CRRy 5 10tm = exp[ 1,60,cs+< 1,60,65) _( 1,60,65) +( 1,60,cs) —2.8]

14.1 126 23.6 25.4

La curva de ésta ecuacion asi como la curvas para un contenido de finos mayor o
igual a 35% se presentan en la curva 5.2.22. En esta figura también estd la curva de

Youd et al. (2001) para contenido de finos mayor o igual a 35%.

COMPARACION

Idriss & Boulanger (2008) presentan una figura (figura 5.2.23) en la que se muestra
las distintas curvas que relacionan Nyg con CRRys 1am para arenas limpias (FC
<5%). En esta figura se puede apreciar que la curva de Seed et al. es mas
conservadora que las de Youd et al. y las de Idriss & Boulanger (2008). Las curvas
de Youd et al. (NCEER) y la de Idriss & Boulanger (1&B) son muy parecidas. Para
N1 menores a 12 NCEER es mas conservador, entre 12 y 24 Idriss & Boulanger es
mas conservador, entre 24 y 28.5 NCEER es mas conservador y para mayores igual
a 28.5 Idriss & Boulanger es mds conservador.

Cabe destacar que éste analisis corresponde solo a la apreciacidon de las curvas
N1eo.cs VS. CRR, pero no considera que la manera de llegar al valor de Nj gocs puede
ser distinta para los tres métodos comparados y, por ende, dar diferentes valores

de CRR.

4. Calcular la Razon de Resistencia Ciclica para el sismo esperado y el esfuerzo
efectivo a la profundidad de la muestra analizada (CRRyy; ovo)

Este cuarto paso corresponde al célculo de la Razén de Resistencia Ciclica (CRR)

para la magnitud del sismo esperado en el sitio y el esfuerzo efectivo a la

profundidad estudiada. Para esto es necesario el calculo de dos parametros; el

primero, el factor de escala de magnitud (MSF, segln sus siglas en inglés) o factor

de ponderacidn de duracion (DWF, por sus siglas en inglés), y el segundo el factor

Ko.
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Factor de escala de magnitud (MSF) o Factor de ponderacién de duracion (DWF)

Estd comprobado que la Razén de Resistencia Ciclica (CRR) depende del nimero de
ciclos que tenga un sismo. El nimero de ciclos (N) depende en gran medida de la
magnitud del sismo. Cuando se desarrollaron los primeros procedimientos para la
evaluacién de la licuacion, se basaron en observaciones de campo en sismos con
magnitud My, = 7.5. Como esta magnitud afectaba al nimero de ciclos de carga (N)
y ésta ultimo influia sobre el valor de CSR a la que existiria licuacién, era necesario
aumentar el CRR para sismos con magnitud My, < 7.5 y disminuir para sismos con
magnitud My, > 7.5. Se correlaciono el numero de ciclos generados por sismos
anteriores de distintas magnitudes y con ese nimero de ciclos se escalo el CSR para
las otras magnitudes. Por otro lado, hay investigadores que han realizado pruebas
de laboratorio para determinar la influencia del numero de ciclos y correlacionarla

al valor de CRR.

YOUD ET AL. (2001)

Se presenta un resumen de los distintos factores de escala de magnitud (MSF)
desarrollados por los distintos investigadores desde el primer Procedimiento
Simplificado. Youd et al. sugieren para sismos menores a 7.5 un rango de valores
comprendido por la curva desarrollada por Idriss 1995 (limite inferior) y la realizada
por Andrus & Stokoe 1996 (limite superior) y para sismos mayores a 7.5 sugieren

los factores propuestos por Idriss 1995 (Ver Figura 5.2.24)

La ecuacidn de MSF en funcion de My, propuesta por Idriss (195) es:

102.24—
MSF = —Mﬁ,'se
Y la de Andrus & Stokoe (1996) es:
256
MSF = (—)
7.5

Como para sismos con magnitud My < 7.5 se sugiere el rango de valores, se saca
un promedio de los limites inferior y superior y para My > 7.5 se usan los valores
de Idriss 1995, quedando las ecuaciones de MSF recomendadas por Youd et al. de

la siguiente manera:
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102.24 + 7.52.56

MSF = ZX—W si My <75
102.24—
MSF = W Si MW >7.5
w

SEED ET AL. (2003)

El trabajo realizado por Seed propone una ecuacién que fue encontrada en base a
la regresion que se hizo de muchos anaélisis de respuesta dinamica del sitio, y los
valores caen por debajo de la recomendacion realizada por Youd et al. (2001),
cuando el sismo es menor a una Magnitud de 7.5, pero para magnitudes mayores a
7.5 se parecen mucho. Este grupo de investigadores también vio la influencia de la
compacidad del suelo en este factor de escala de magnitud, al que ellos denominan
Factor de Ponderacién de Duracidn, encontrando que ésta tenia muy poca
influencia en el factor. La ecuacién que mejor se ajusta a la curva (Figura 5.2.25)

presentada por Seed et al. (2003) esta dada por la ecuacion:
DWF = 17.84 x My**3

IDRISS & BOULANGER (2008)

Idriss & Boulanger presentan valores de MSF basados de ensayos de laboratorio asi
como de las observaciones realizadas en campo donde se haya evidenciado
licuacion. Ellos proponen una ecuacion exponencial, cuya curva se muestra en la

Figura 5.2.26, y su ecuacion se escribe de la siguiente manera:

MSF =69 e( 4 )—0.058 < 18

Ajuste por esfuerzo efectivo Ko

El factor de ajuste por esfuerzo efectivo es en adicién a la normalizacidon que se
hace de los valores de N medidos de la prueba SPT. Este factor fue introducido por
Seed (1983) para ajustar el CRR a un valor comun de esfuerzo efectivo debido a
qgue el CRR de las arenas depende del esfuerzo efectivo. Como se ha mencionado
en varias ocasiones, todas las correlaciones para evaluar la licuacién fueron hechas
en base a observaciones de campo en donde se encuentra evidencia de “licuacion”
0 “no licuacion” en la superficie. Por tanto, estas relaciones no consideran, con
precisién, lo que pueda pasar pasado los 15 metros de profundidad. Cuando crece

el esfuerzo efectivo (o, 2 1 atm), éste incremento sirve para suprimir la dilataciéon y
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para aumentar la contraccion de los suelos. Esto quiere decir que a medida que
incrementa la profundidad, y por con siguiente el esfuerzo efectivo, las relaciones
de evaluacién de licuacidn basadas en evidencias en la superficie, se vuelven
progresivamente menos conservadoras. Por lo tanto era necesario considerar la no
linealidad entre la Razén de Resistencia Ciclica (CRR) y el esfuerzo efectivo. Los
distintos investigadores han basado sus propuestas para ajustar este fendémeno en
base a las observaciones de campo, pruebas de laboratorio y a la aplicacion de los

Ill

conceptos del “estado critico” de mecanica de suelos. Las distintas propuestas se

las presenta a continuacién.
YOUD ET AL. (2001)

Para la practica ingenieril, Youd presenta una ecuacién del valor de K, (Figura
5.2.27) que tiene la siguiente forma:

K _<0Jv>(f_1) - 1
g - — —
Pa

donde: f=028 para Dp < 40%
f=1-0.005D; para 40% < Dy < 80%
f=06 para Dp = 80%

Para valores de esfuerzo efectivo menores a 1 atm el factor K, es 1.

SEED ET AL. (2003)

En este estudio se propone que no se limite el valor de K, a 1 para valores de
profundidad cercanos a la superficie, sino a 1.5. Adicionalmente separa sus
recomendaciones en dos; para esfuerzos efectivos menores a 20 T/m?* propone una
nueva ecuacién y para esfuerzos mayores a 20 T/m® mantiene las
recomendaciones propuestas por Youd et al. (2001)

Las recomendaciones presentadas por Seed son las siguientes:

f-1
O_I
(@)
Pa
Donde: f=10.8 para  Nigocs <5

f = 0.828571 + 0.0057143 * Nygocs para 5< Njgocs < 40

f =06 para Nygocs =40
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Cabe recalcar que los autores no presentan estas ecuaciones para f sino que dan

los rangos de variacidn, segiin Ny go,cs. La curva se muestra en la Figura 5.2.28.

IDRISS & BOULANGER (2008)

Estos autores también presentan el valor de K, en funcion del esfuerzo efectivo y la

Densidad Relativa. La relacion propuesta presenta su curva en la Figura 5.2.29 y su

ecuacion se escribe a continuacioén:

a',
Ko=1—-Cs*In|l—| < 11

a

1

— < 03
18.9-17.3Dg

donde: C, =

Si se considera la Densidad Relativa (Dg) como funcion del nimero de golpes
corregido Ny ¢, la ecuacion queda de la siguiente manera:

Ni60 1
Dp = |—=—== Cj=———""""— < 03
R 55 Y 9 7 18.9-2.333Nig0
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a Maximum shear stress Iy = (Toaxda (Tmard s
“max 0 1
h
S ~ ==
% ("max)r = Ma3max
Q - (Tmax/r \
!
| (Tmax)d

Figura 5.2.1-. Enfoque de determinacion de t,,, y coeficiente de reduccion de esfuerzo r,. Tomada de

Idriss & Boulanger (2008).
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: .E_ [ values from Eq. 2 d ]
& 10 _ | |
) 7/

Range for different

soil profiles by

Seed & Idriss (1971)
|

15

 Simplified procedur
Enot verified with
case history data’
:in this region

20
Figura 5.2.2.- ryvs profundidad del taller de NCEER. Tomada de Youd
et al. (2001).
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d <65 ft:
o 2 23013-2.049 2y +0.999- M +0.016-V, 4o |
- -
i I 16.258 +0.201 'e0.104'(-d+0.0735-\','w-+24.885] ] (Eq 2)
T (d My 8y Vo) =7 N v io’Er.i
1, 23013-2.949- 1 +0.999- My, +0.016-V sy
+ .
16_258"_0_201Ieo.lDd{0.0?55-\"_40-:,24.888) |
d>65ft
[ —23.013-2.949 a5, +0.999- M +0.016-V, 4y |
+ .
" | 0.104(=65+0.0785°V; 4o +24.888)
I e Ve TOORTUI0LG 2 0.0014-(d-65) £ o,
~23.013-2.949 2, +0.999-M, +0.016-V, s
+ .
L 16.258+0.201 ¢ 0.104-(0.0785V, 40+ 24.888) |
where

Gy, (d)=d®#0 .0.0072 [for d <40 fi]. and
Iy

(d) =40°%%° .0.0072 [ford =40 fi]

GE Iy

Figura 5.2.3.- Ecuacidn de r, propuesta por Seed et al. (2003). Tomada de Seed et al. (2003).
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Figura 5.2.4.- Resultados de 2153 Andlisis de Respuesta Sismica del Sitio,

su media y + 1 Desv. Estandar. Tomada de Seed et al. (2003)
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Stress reduction coefficient, r,
0.3 0.4 0.5 0.6 0.7 0.8 0.9 1.0
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ik
= -
E [ ,
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s gl by Seed & Idriss (1971)
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n =
) B
o
s 12
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S ..f /
; 16 i 4
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8
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% B Magnitude: M=5% M =6 M=74 M
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Figura 5.2.5.- Variacion de ry propuesto por Idriss & Boulanger para sismos con

Magnitud My, = 5.5, 6.5, 7.5

y 8. Tomada de Idriss & Boulanger (2008).

Site A: Surface
evidence of "liquefaction”

j/\fm_
T

Site B: No surface
evidence of "liquefaction”

TR TR T

Empirical relation between
cyclic resistance and
penetration resistance

Site A —3. 5
C)k Site B

Some measure of the
earthquake-induced stresses

Some in situ test indice
for liquefaction resistance

Figura 5.2.6.- Esquema del enfoque usado para desarrollar relaciones entre CRR y resultados de pruebas
in-situ. Tomada de Idriss & Boulanger (2008)
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Correccidn por
didmetro del

agujero Cy

Correccion por
longitud de

tuberia Cp

Correccidn por
muestreador no

estandar C.

Correccion por

energia C;

Correccion por

sobrecarga C,

Datos de
NSF"I'
X
X
X
X
X
Datos de
Nigy

Datos de
Niga
X
Ceinies
A
Datos de
CF
+
ANy gg
P h Datos de
, Correccionpor s
! contenido de ‘| | N1gocs
: finos: Cens 0 i
\ AN, 4 /

5.2.7.- Correccion de Nspr a Ny

CRRF.S; 1atm
\ CRH
CRRLEN;I atm]
Datos de =
Ny,60,c5 '

CURVA LIMITE PARA
ARENAS LIMPIAS CF < 5%

5.2.9.- Estimacion de la Razdn de Resistencia Ciclica para un sismo MW = 7.5y
Esfuerzo Efectivo o’yp =1 atm  (CRR; 5.1 atm) €n funcion del Ny ,cs

5.2.8.-Correccion por contenido de finos de N;goa Ny o,cs
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CRR?.S; 1atm

Magnitud del Sismo MSF

esperado en Sitio
na DWF

il

o
/ Factores para
[ escalar
\ Magnitud

~. -

Esfuerzo Efectivo en el

sitioy a la profundidad

analizada G’y

— tm—
o ~

CRRyns

ya Factores para ‘\‘
l' considerar el efecto del \
: esfuerzo efectivo en ;
\ 7
- CRR P

5.2.10.- Calcular la Razén de Resistencia Ciclica para el sismo esperado y el
esfuerzo efectivo a la profundidad de la muestra analizada (CRRuw; ovo)

TABLE 2.

Corrections to SPT (Modified from Skempton 1986) as
Listed by Robertson and Wride (1998)

Factor Equipment variable Term Correction
Overburden pressure —_— Cy (Eijel )™
Overburden pressure = G Ci= 1.7
Energy ratio Donut hammer Cr 0.5-1.0
Energy ratio Safety hammer Cr 0.7-1.2
Energy ratio Automatic-trip Donut- Cy 0.8-1.3
type hammer
Borehole diameter 65-115 mm (i 1.0
Borehole diameter 150 mm [ 1.05
Borehole diameter 200 mm Cy 1.15
Rod length #3 Cr 0.75
Rod length 3-4 m Cr 0.8
Rod length 4-6 m Cr 0.85
Rod length 6-10 m Cp 0.95
Rod length 10-30 m (s 1.0
Sampling method Standard sampler Cs 1.0
Sampling method Sampler without liners Cs 1.1-1.3

Figura 5.2.11.- Tabla presentada por Youd et al. (2001) para los distintos factores de correccion
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Rod Length (m)

Cr
- o o . Figura 5.2.?2.- Factor de correcc'/on
0 ‘ : : para tuberia corta entre el martillo y el
: muestreador Cg.
5 i
10
15
20
25 : :
Cz | (SeeFig 9 for Rod Length Cormrection Factors)
Csg | For samplers with an indented space for interior liners, but with liners omitted during sampling.
30 Nuiso
C=l+—2 (Eq. T-1)
100
With hmits as 1.10 € Cs<1.30
Cz Borehole diameter Correction (Cg)
65 to 115 mm 1.00
150 mm 1.05
200 mm 1.15
Ce
. ER
v Eq. T-2
= 60% (Eq- T-2)

Figura 5.2.13.-
Factores de correccion
para muestreador
estdndar (Cs),
didmetro de agujero
(Cs) y para Energia (Cg)

where ER (efficiency ratio) is the fraction or percentage of the theoretical SPT impact hammer
energy actually transmitted to the sampler. expressed as %

s  The best approach is to directly measure the impact energy transmitted with each blow.
When available, direct energy measurements were employed.

¢  The next best approach is to use a hammer and mechanical hammer release system that has
been previously calibrated based on direct energy measurements.

s  Otherwise, ER. must be estimated. For good field procedures, equipment and monitoring,
the following guidelines are suggested:

Equipment Approximate ER. (see Note 3) Cg (see Note 3)
_Safety Hammer' 0410075 0.7t012
-Donut Hammer_ 0310 0.6 0.5t0 1.0
-Donut Hammer” 0.7100.85 1.1to 1.4
-Automatic-Trip Hammer 0.5tc0.8 08tol4

(Donut or Safety Tvpe)

*  For lesser quality fieldwork (e.g.: irregular hammer drop distance, excessive sliding
friction of hammer on rods, wet or worn rope on cathead, etc.) further judgmental
adjustments are needed.

Notes: (1) Based on rope and cathead system. two turns of rope around cathead, “normal”™ release
(not the Japanese “throw’), and rope not wet or excessively worn.

(2) Rope and cathead with special Japanese “throw” release. (See also Note 4.)

(3) For the ranges shown. values roughly central to the mid-third of the range are more
common than outlying values, but ER and Cz can be even more highly variable than the
ranges shown if equipment and/or menitoring and procedures are not good.

(4) Common Japanese SPT practice requires additional corrections for borehole diameter
and for frequency of SPT hammer blows. For “typical” Japanese practice with rope
and cathead, donut hammer, and the Japanese “throw” release, the overall product of
Cg x Cg is typically in the range of 1.0t0 1.3.
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Factor

Description

Energy ratio

Borehole
diameter

Rod length

Sampler

Energy measurements are required to determine the de-
livered energy ratios or to calibrate the specific equipment
being used. The correction factor is then computed as

ERy
Cg = 0

where ERy, is the measured energy ratio as a percentage
of the theoretical maximum.

Empirical estimates of Cg (for rod lengths of 10 m or
more) involve considerable uncertainty, as reflected by the
following ranges:

Doughnut hammer Cp=0.5-1.0
Safety hammer Cg=0.7-12
Automatic triphammer Cr=058-13

(Seed et al. 1984, Skempton 1986, NCEER 1997)

Borehole diameter of 65115 mm Cg=1.0
Borehole diameter of 150 mm Cr=1.05
Borehole diameter of 200 mm Cr=1.15

i Skempton 1986)

Where the ER,, is based on rod lengths of 10 m or more,
the ER delivered with shorter rod lengths may be smaller.

Recommended values from Youd et al. (2001) are as
follows:

Rod length = 3 m Cp=10.75
Rod length 3—4 m Cp = 0.80
Rod length 4-6 m Cp =0.85
Rod length 610 m Cg = 0.95
Rod length 1030 m Cr=1.00

Standard split spoon without room for liners (the inside
diameter is a constant 1'1,.13 in.), Cs = 1.0.

Split-spoon sampler with room for liners but with the lin-
ers absent (this increases the inside diameter to 1Y/ in.
behind the driving shoe):

Cs= 11 for (Nj)g <10
N1o

Cy =1+ (V1o for 10 = (N)g = 30
100

Cg=12 for (Ni)lgp=30
{from Seed et al. 1984, equation by Seed et al. 2001)

Figura 5.2.14.- Tabla propuesta por Idriss & Boulanger 2008 para las correcciones para obtener Ngo
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Figura 5.2.15.- Esquema de la representacion del Ny o,cs. El subindice “CS”
corresponde a “clean sand”
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Figura 5.2.16.- Valores de a en funcién del Contenido de Finos FC
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Valor de B en funcion de FC
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Figura 5.2.17.- Valores de 8 en funcion del Contenido de Finos FC
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N W
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Figura 5.2.18.- Valores de AN, 6o en funcion del contenido de finos FC. Tomada de Idriss &
Boulanger (2008).
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0.6 (B) o
0.5 -
AO
0.4 TO
(0]
@]
4
o 0.3 O -
(@)
A
0.2 =
0.4 8 | 1 Figura 5.2.20.- curvas
i T 1 recomendadas por Seed
A [ My=75 cy'=1.0 atm‘ et o para  la
0.0 . . determinacion del CRR
0 10 20 30 40 en la evaluacion
N - deterministica. Tomada
de Seed et al. (2003)




UNIVERSIDAD CATOLICA DE SANTIAGO DE GUAYAQUIL

CARRERA DE INGENIERIA CIVIL

CSR*

06 '. : "
Hon.
Liquefied Marginal lquefied
A - A Pre-1985 Cana
0.5 | L E) O  “Hew" Data =4
AO
0.4 -
o]
O
0.3 O
A
0.2 -
0.1 -

pL
80% 20%
95% 50% 5%

M{,=7.5 0,'31.0 atm

w
0.0 L I
0 10 20 30 40 Figura 5.2.21.- Curvas probabilisticas junto a
N 160.CS curvas de las ecuaciones (A) y (B).
0.6 [ T T T T T T T l' T T T T I i T ]
- 1 Idriss & Boulanger (2004) ]
- [ -
B I : / i
B (FC >35%) !
0.5 NCEER (1997) ,' / i
- (FC 2 35%) g / (FC <5%) il
B I / ]
L 04 / —
e - Fines Content az /! i
g (FC) / i
@ i S /7 7/ ]
S 03 i
%) 3 b
() - o
S [*® i
o 0.2} —
B No J
0.1 E r Liguefaction Liguefaction
U Revised Values for -
i i Cases Published in 1984 @ O i
B o Revised Values for - ]
B Cases Published in 2000 o i
0'0 | | | 1 1 1 1 l | | | | 1 1
(1] 10 20 30 40

Corrected standard penetration, (N1)go

Figura 5.2.22.- Curvas de CRR.s; 1 atm para FC < 5%y para FC > 35% segun Idriss
& Boulanger (2004). También se presenta la curva para FC > 35% del NCEER
presentada por Youd et al. (2001). Tomada de Idriss & Boulanger (2008)
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5.2.23.- Curvas que relacionan Nj g con CRRs: 1atm para arenas limpias.
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Figura 5.2.24.- Factores de Escala de Magnitud segun distintos investigadores. Tomada de Youd et al.
(2001).
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Figura 5.2.25.- Curva propuesta por Seed et al. 2003 para el
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Figura 5.2.26.- Curvas propuestas por varios autores, entre ellos Seed et al. (Cetin) e
Idriss & Boulanger. Incorporada la curva de Youd et al. (2001) Tomada de Idriss &
Boulanger (2008)
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Figura 5.2.27.- Recomendacion de valores de K, presentadas por Youd et al. (2001)
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Figura 5.2.28.- Valores de K,recomendado por Seed et al. para f=0.7 y Dg = 60%.
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Figura 5.2.29.- Valores de K,recomendados por Idriss & Boulanger 2008.
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5.3.

Resistencia Post — Licuacion

Una de las consecuencias mds severas con respecto a las deformaciones del terreno
ocurre cuando la resistencia al corte del suelo licuable no es suficiente para mantener
la estabilidad bajo cargas gravitacional es una vez que el sismo haya cesado.

Una vez determinada la iniciaciéon o “disparo” de la licuacién, el siguiente paso en el
estudio de la licuacidn es determinar la estabilidad global “post-licuacidon”. Esto
implica la determinacién de la resistencia al corte disponible y la comparacién de ésta
con los esfuerzos cortantes impuestos por cargas gravitacionales. Ambas, estabilidad
global y capacidad de carga de estructuras, deben ser evaluadas. Si es que la
estabilidad “post-licuaciéon” no es asegurada, se produciran grandes deformaciones.

El elemento clave es la determinacidn de la resistencia post-licuacidn, que ha sido
investigada por varios autores y para aproximarla existen dos enfoques:

e Através de pruebas de laboratorio

e Através de casos histéricos en el campo de sismos anteriores, correlacionando con

la resistencia a la penetracién

Sin lugar a duda las investigaciones realizadas en laboratorio han ayudado a
comprender el comportamiento de la resistencia post-licuacién, pero estas no han
representado elementos que se producen in-situ y cuyos efectos influyen de manera
gravitante en el resultado. Por otro lado, los resultados de laboratorio han resultado
en resistencias post-licuacién mayores a las retro-calculadas de casos histdricos. La
terminologia usada en los articulos técnicos referidos al presente tema son variados.
En éste trabajo se usaran los términos “resistencia post — licuacidon” o “resistencia del
suelo licuado” que se refieren a la resistencia movilizada a grandes deformaciones
unitarias y se denotard con el simbolo Sy(LIC). Esta también se la suele conocer como
resistencia no drenada residual (Syg), resistencia no drenada critica (Sy(critica)). EN
ciertos casos se omite “no drenada” y el subindice “u” porque por medio de ensayos
de laboratorio se ha demostrado que durante la licuacién si se presenta un parcial
drenaje durante la carga ciclica en arenas sueltas saturadas. En la Figura 5.3.1 se
muestra esquematicamente la respuesta de un suelo arenoso saturado contractivo
bajo carga ciclica. En ella el punto A’ pudo ser alcanzado por carga drenada o no
drenada y el esfuerzo cortante estatico (antes del sismo) que tiene el elemento es
mayor que la resistencia del suelo licuado. El elemento luego es sujeto a al sino, y si es
que la intensidad y duracidn del mismo son suficiente para causar excesos de presion

de poros, el elemento se mueve del punto A’ al punto E. El punto E, es el punto de
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cedencia o de flujo y representa el “disparo” de la licuacion. A partir de éste punto
ocurre el flujo de la licuacién (flow liquefaction) con una gran pérdida de resistencia
por deformacién (strain softening). Esta resistencia movilizada a grandes

deformaciones es la que se usa para el cdlculo de estabilidad post-licuacion.

El presente subcapitulo presenta distintas metodologias para estimar la resistencia del

suelo licuado Sy(LIC), la cual se debe usar para los calculos de estabilidad.
Seed & Harder 1990

En base a casos histéricos en los que se hayan producido deslizamientos, se retro
calculo Sy(LIC) para la geometria deformada y buscando un factor de seguridad igual a
la unidad. Es importante que esto sélo se podia hacer en casos donde se hayan
realizados pruebas de penetracién estandar en la capa licuada, pues finalmente se
correlacionaria Sy(LIC) con Ny Para obtener Nygocs por éste método es necesaria
una correccién por finos distinta a la descrita para evaluar el “disparo” de la licuacién.
La Figuras 5.3.2 (tomada de Stark & Mesri 1992) muestran la correccién por finos para
la presente correlacion, siendo éstos los correspondientes a la columna (3) de la tabla

presentada. La grafica de la correlacidon se la muestra en la Figura 5.3.3.

Stark & Mesri 1992
Stark y Mesri en 1992 aumentan el trabajo de Seed y Harder al incrementar el nimero
de casos histéricos, sugerir que un drenaje parcial ocurre antes que algunos de los
deslizamientos queden en reposo e incorporar la variacién de Sy(LIC) con el esfuerzo
efectivo (Sy(LIC)/o’vo) en vez de un valor Unico de Sy(LIC). En el desarrollo de ésta
correlacién se usaron las correcciones por finos desarrolladas por Seed (1985) para el
“disparo” de la licuacion (ver Figura 5.3.1, columna 2) y la de Seed (1987) para la
“resistencia post-licuacion”.
La diferencias de los resultados se las considera insignificantes, por lo que Stark &
Mesri recomiendan, conservadoramente, usar la correccion por finos desarrollada por
Seed en el 85 para el “disparo” de la licuacién (Figura 5.3.2, columna 2). La grafica de
la correlacién se muestra en las Figura 5.3.4 y se la describe mediante la siguiente
ecuacion:

Sy(LIC)

7

= 00055 N1,60,C5
Oy
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Olson & Stark 2002
Estos dos investigadores proponen una relacion basada también en 33 casos histdricos
usando analisis de estabilidad y calculando el valor de la resistencia del suelo licuado.
Al igual que el método de Stark y Mesri el valor de la resistencia del suelo licuado
viene normalizado con el esfuerzo efectivo antes de fallar. Una gran diferencia entre
éste y los métodos mencionados anteriormente es la no correccién por contenido de
finos, que los autores justifican al no observar un desfase muy grande en la resistencia
post-licuacion con la variacién del contenido de finos. Los autores anticipan que a
pesar de que los suelos con alto contenido de finos deberian dar valores menores de
resistencia a la penetracién como resultado de ser mas compresibles, estos suelos
tienen mas probabilidad de mantener una condiciéon no drenada durante el flujo. La
correlacién se muestra en la Figura 5.3.5 y la ecuacion de la media de las correlaciones
propuestas es:

Sy (LIC)

!

= 0.03 + 0.0075N; g9 +0.03
Oy

Seed et al 2003

En el articulo no se presenta una nueva metodologia para la determinacion de la
resistencia del suelo licuado pero hace una revision de las propuestas hechas por Seed
& Harder y Stark & Mesri. La recomendacién que sugiere éste grupo de
investigadores, es calcular Sy(LIC) por ambos métodos y ponderar ambas correlaciones

de la siguiente manera:

e SiFC<12% Ponderacién 5:1 a favor de la correlacion de Seed & Harder.

e SiFC >30% Ponderacién 3:1 a favor de correlacion de Seed & Harder.

e Cuando FC entre 12 y 30% se usara una interpolacién entre los dos valores
anteriores.

De acuerdo a lo expresado anteriormente la ecuacidn para calcular SU(LIC) por la

recomendacion de Seed et al seria:

55, (LIC, S&H90) + Sy (LIC, S&M92)

3 FC < 5%
Sy(LIC) = INTERPOLACION 5 <FC <30%
3Sy(LIC,S&H90) + Sy (LIC,S&M92)
. FC > 30%

Es importante mencionar que en ésta recomendacién se sugiere usar la correccién por

finos usada también para la evaluacion del “disparo” de la licuaciéon recomendada por
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los mismos autores. Asi mismo, se sugiere para valores de Njgcs mayores a 20
extrapolar la linea con una pendiente constante. Esta recomendacién se la hace
porque se espera que las curvas de las correlaciones formen una concavidad hacia
arriba y hacia la izquierda, entonces una extrapolacién con pendiente constante da
valores conservadores. Por otra parte, ésta y todas las otras correlaciones no deben

ser usadas si la resistencia obtenida es mayor a la resistencia completamente drenada

(o’v tan ).
Idriss & Boulanger 2008

Estos dos investigadores proponen una nueva correlacidon basandose en los casos
histéricos reportados por Seed (1987), Sedd & Harder (1990) y Olson & Stark (2002).
La nueva correlacidn se basa en la resistencia a la penetracién corregida por contenido
de finos en base a la correccidn propuesta por Seed (1987), que se mostré en la
Figura 5.3.2., columna (3). Estos autores separan las correlaciones en dos curvas, una
para cuando los efector de la redistribucidn de vacios se espera que sea significante y
otra para cuando no suceda asi. La condicion en la cual se puede decir que la
redistribucién de vacios sea insignificante puede ser, seglin los autores, el caso de
sitios donde la estratigrafia no impida la disipacion de excesos de presion de poros
después del terremoto, de tal manera que ésta disipacion de excesos de presiones de
poros seria acompafada por la densificacidon de los suelos a todas las profundidades.
La condicion donde los efectos de la redistribucidn de vacios sea significante incluye
casos con capas relativamente gruesas de suelos licuables que subyacen a capas de
muy baja permeabilidad que impiden la disipacidon de excesos de presiones de poros
después del terremoto. Las ecuaciones presentadas por los autores se presentan a

continuacién, mientras que la grafica de las curvas se la muestra en la Figura 5.3.6.

N. N. —16\? N.
Sy(LIC) = exp < 1’162’65 + ( 1’602’6152 ) - 3) X (1 + exp (% - 6.6)) < tan(¢")

Niso,cs (N1,60,CS —16

2
— < 4
16 212 ) 3) = tan(¢’)

Sy(LIC) = exp <

La primera ecuacion presenta la condicién donde la redistribucién de vacios es insignificante y
la segunda lo contrario.
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Static or Constant Rate of Loading

Undrained Creep or Deformation

Shear Stress
>

>

Cyclic or Seismic
Loading SulliQ)

Shear Strain or Deformation

Figura 5.3.1.- Esquema de la respuesta no drenada de un suelo arenoso saturado contractivo.
Tomada de Olson & Stark (2003).

TABLE 1. Values of A(N,)s, from Seed et al. (1985) and Seed (1987)
Fines content Yield strength, Critical strength,
(%) 5(N1)so Q(N1 )su
(1) (2) (3)

10 | 2.5 1
15 4 e
20 5 —
25 6 2
30 6.5 —
35 7 —
50 7 4
75 i 5

Figura 5.3.2.- Correccidon por contenido de finos propuestas por Seed (1985 y 1987) para el
“disparo” de la licuacion y para la resistencia post-licuacion. Tomada de Stark & Mesri (1992)

96




UNIVERSIDAD CATOLICA DE SANTIAGO DE GUAYAQUIL

CARRERA DE INGENIERIA CIVIL

100 1 | 7 i T
O E 80 @ MEASURED SPT AND CRITICAL STRENGTH DATA
% X 3 O ESTIMATED SPT AND CRITICAL STRENGTH DATA ]
g E [0 CONSTRUCTION INDUCED LIQUEFACTION —
cC o0 ESTIMATED DATA
o g .
w
o
[¥p]
N, 40l _
-
mQ
o E
S |
0 y
0 16 20 24
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Figura 5.3.3.- Correlacion propuesta por Seed & Harder 1990 entre Njgocs y Su(LIC). Tomada de

Stark & Mesri (1992).
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Figura 5.3.4.- Correlacion propuesta por Stark & Mesri. Tomada de Stark & Mesri (1992)
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Figura 5.3.5.- Correlacion propuesta por Olson & Stark 2002.Tomada de Olson & Stark (2002)
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6. LICUACION EN LAS PILAS 26 Y 28 DEL PUENTE

El presente capitulo contiene los resultados de la evaluaciéon de la licuacion realizados para los

sondeos correspondientes a las pilas 26 y 28 del puente sobre el Rio Chone. En éste analisis de

incluyen los temas tratados de manera tedrica en el capitulo 5.

6.1.

SUSCEPTIBILIDAD
6.1.1. CRITERIO DE COMPOSICION

e Tsuchida 1970

En la Figura 6.1.1 se muestran las curvas granulométricas de Tsuchida para suelos
potencialmente licuables y suelos mas licuables. En el mismo grafico se adicionaron
las curvas granulométricas de las pilas 26 y 28, estando ellas dentro del rango de

curvas mas licuables.

Criterio chino modificado (Wang 1979 y Seed 1982)

Para aplicar el criterio chino uno debe conocer el porcentaje de suelo que es
menor a 0.005 mm. Como éste tamafo es auin menor al correspondiente al tamiz #
200, se evaluaron los suelos cuyo contenido de finos (Pasante del tamiz #200) sea
menor al 20%. De esos suelos, se evalua aquellos cuyo limite liquido sea menor al
35% y cuya humedad natural sea al menos el 90% del limite liquido. Estas tres
condiciones sélo la cumplen en la pila 26 el estrato de 0 a 4 metros con FC=19% y
LL=NP, por lo tanto w, > 0.9LL y el estrato de 43 a 50 metros (FC = 18%, LL = NP, w¢
> 0.9LL). En la pila 28, los dos estratos superiores (SM de 0 a 8 metros) cumplen
con éstas tres condiciones. En la Figura 6.1.2 se muestran las tablas presentadas en
el capitulo 3 sefialando los suelos que cumplen con las condiciones del criterio
chino modificado. Asi mismo los puntos son graficados sobre un plano cartesiano
LL vs. w¢, mostrados en la Figura 6.1.3. Segun el criterio chino, el resto de suelos en

los dos sondeos analizados no son susceptibles a licuacion.

Seed et al. (2003)

El criterio de Seed aplica para suelos con significante contenido de finos (FC>20%).
Segln este criterio se evalua la susceptibilidad para suelos que cumplan con
cualquiera de las siguientes dos condiciones:

Condicion 1: FC 220%, IP > 12%

Condicién 2: FC>35%, IP<12%
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La tabla de la Figura 6.1.4 presenta para los distintos estratos de las pilas 26 y 28 el
cumplimiento de éstas condiciones. Aquellos estratos que cumplen con algun de
las dos condiciones se los grafica en la carta de plasticidad y se ve si el suelo se
encuentra en la zona “A” (susceptible), zona “B” (probar si es susceptible) o zona
“C” (no susceptible). La Figura 6.1.5 presenta los resultados junto a la relacién
entre la humedad natural y el limite liquido alado.

De esta figura se puede concluir lo siguiente:

0 De la pila 26, los limos de alta plasticidad que se encuentran entre 22 y 30
metros y entre 50 y 52 metros (puntos 1 y 3 respectivamente)
definitivamente no susceptibles a sufrir licuacién, ya que caen dentro de la
zona “C”".

O El punto 2 de la pila 26, correspondiente a limo de plasticidad = 15, se
encuentra en la zona “B” (pero alejado de la zona “A”) con una relacién
entre humedad natural y limite liquido mayor a la necesaria para ser
susceptible. Los autores sugieren que los suelos que caen dentro de la zona
“B” sean probados en laboratorio. En éste trabajo, el punto 2 de la pila 26,
es considerado como susceptible.

0 Para los suelos del sondeo de la pila 28 existen 2 puntos donde se analizo
la susceptibilidad a sufrir licuacidn; el primero a una profundidad entre 22
y 28 metros, cae en el limite de la zona “A” y “B” y su relaciéon entre
humedad natural y limite liquido es mayor a la unidad, por lo que se
considera susceptible, mientras que el punto 2 corresponde al estrato de
suelo entre 28 y 33 metros y cae dentro de la zona “B” pero su relacién
entre humedad natural y limite liquido cae apenas por debajo del limite
para ser considerado susceptible. Por lo tanto éste suelo no se considera

susceptible, seglin éste método.

Bray & Sancio (2006)
Bray & Sancio proponen un criterio para analizar la susceptibilidad de los suelos
finos en base al indice plastico y a la relacién entre la humedad natural y el limite
liquido. En la tabla de la Figura 6.1.4 se presentan para los distintos estratos de
suelos éstos dos indices, mientras que en la figura 6.1.6 se los grafico en plano
cartesiano w¢/LL e IP.

De la la figura se pueden sacar las siguientes conclusiones:
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0 Los puntos 1y 3 del sondeo de la Pila 26 (MH entre 22 y 30 metros y entre
50y 52 metros) no son susceptibles.

0 El punto dos del sondeo de la pila 26 se encuentra en la zona de suelos
moderadamente susceptibles bajo cargas intensas, por lo que para éste
estrato si se evaluard la licuacion.

O El punto 1 del sondeo de la pila 28 cae dentro de la zona de suelos
susceptibles a sufrir licuacion, con una relacidon entre humedad natural y
limite liquido mayor a la unidad e indice plastico menor a 12.

0 El punto 2 del sondeo de la pila 28 se encuentra en el limite de las zonas de
suelos susceptibles a moderadamente susceptibles, por lo que éste método

considera e éste suelo como susceptible.

o Idriss & Boulanger (2008)
Estos autores diferencian el comportamiento de “como arena” a “como arcilla” en
base al indice plastico. La frontera que separa estos comportamientos es IP = 7. De
la tabla 6.1.4 se observa que los puntos 1, 2 y 3 de la pila 26 como los puntos 1y 2
de la pila 28 tienen indices plasticos mayores a 7 por lo cual todos estos deben ser
tratados como arcillas y debe de analizarse por separado la reduccién de

resistencia por sensitividad.

6.1.2. Criterio histérico

El criterio histérico para evaluar la susceptibilidad de la licuacidn se basa en el hecho
qgue suelos que han sufrido el “disparo” de la licuacién en un sismo, vuelven a ser
licuados en un sismo siguiente. En el caso de estudio, el sismo de Bahia de Caraquez
en el afio 1998, los suelos de Bahia sufrieron licuacidn. En la figura 6.1.7 se muestra la
playa de bahia de Caraquez con hervideros, productos de la licuacién. Por otro lado se
ha podido correlacionar los eventos que han sufrido o no licuacién en base a la
distancia epicentral y la magnitud del sismo. Para el caso del sismo de Bahia de 1998
se muestran las figuras 6.1.8 y 6.1.9 confirmando la susceptibilidad del suelo a sufrir

licuacion para un sismo parecido al de 1998.

6.1.3. Criterio geoldgico

Un suelo es mds susceptible a sufrir licuacidon mientras mas joven éste suelo sea. Esto

se explica por la cementacién que puede existir en las particulas de suelo. Por otro
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lado hay depdsitos de suelo que tienen a ser mads proclives a la licuacién, por su
manera de depositacién. La tabla de Youd & Perkins mostrada en la figura 5.1.8
muestra para zonas costeras, con depdsitos tipo estuario o deltaicos, una alta
susceptibilidad. Los depdsitos del cauce del rio son recientes y los subyacentes forman

parte del holoceno.
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PASANTE [24)
=
—

ARCILLA

LiMo

ARENA

GRAVA

0,01

TAMARO DE PARTICULAS (mm)

LEYENDA

CURVAS GRANULOMETRICAS PILA 28
CURVAS GRANULOMETRICAS PILA 26

CURVAS GRANULOMETRICAS LIMITE
PARA LA MAYORIA DE SUELOS
LICUABLES SEGUN TSUCHIDA 1970

CURVAS GRANULOMETRICAS LIMITE
PARA SUELOS POTENCIALMENTE
LICUABLES SEGUN TSUCHIDA 1970

Figura 6.1.1.- Criterio de Tsuchida (1970) con curvas granulométricas de las pila 26 y 28.

PILA 26
PROF. COTAIGM | SUCS w FC 1P LL Ny60
(m) (msnm) (%) % (%) % Nso
0a4 -25a-6.5 SM 308 ¢_19 0 | 0 P 196
4a5.5 -6.5a-8 SM 26.2 24 0 0 50
| 55222 8a-24.5 sM 315 26 0 0 103
22230 245a-32.5 | MH 44.4 75 28 70 10.5
EE 32.52-36.5 ML 39.8 58 15 Ta5 15.4
[ 34238 -36.5a -40.5 SM 324 39 0 il 19
38243 -405a-455 | SM 27.1 26 0 0 29.8
43250 -455a-52.5 | SM 25 |18 | o0 | 0o [>29
~50a52 52.5a-54.5 | MH 48.8 62 63 | 285
52a 58 545a-60.5 | SM 26.6 29 0 0 22
PILA 28
PROF. COTAIGM | SUCS w FC P LL Ny
(m) (msnm) (%) (%) (%) (%) Niso
0as 3a-8 SM 325 2 0 | 0 —~ 118
5a8 8a-11 SM 253 Y15 | 0 | o 4 337
8a22 11a-25 M 30.4 24.6 0 0 9
22a28 -25a-31 SM 38.8 46 10 37 6
28a33 -31a-36 sM 37 45 11 44 10
33240 -36a-43 SM 34.4 45 13 47 13
402485 432515 SM 24.3 28 0 0 35

Figura 6.1.2.- Criterio chino modificado FC < 20%, LL < 35%, w > 0.9LL
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Fig. 2: Modified Chinese Criteria (After Wang (1979)
and Seed and Idriss (1982)

Figura 6.1.3.- Criterio chino modificado FC < 20%, LL < 35%, w > 0.9LL

PILA 26
PROF. sucs w FC P LL Condicion | Condicién w/LL PUNTO
(m) (%) (%) (%) (%) 1 2
Da4d SM 30.8 19 0 0 NO NO - -
4a5.5 SM 26.2 24 0 0 NO NO
5322 | v | 35 | 26| o__|__o | o no | owo |- |-
22230 | ww | asa | 55 | 28 | 0 - s__[_no | oes | 1
_30a34 [~ mu ] "3em | N NI Z I S___[__No__ | “oss ] "~ z3
34338 SM 324 39 0 0 NO |
38a43 SM 27.1 26 0 0 NO NO - -
43230 | sm | _ n L 18 | T . T T T
T T I 10l bier - 10 e s iiE B DA R e “1
52 a58 SM 26.6 29 0 0 NO NO
PILA 28
PROF. sucs w FC 1P LL Condicion | Condicién w/LL PUNTO
(m) (%) (%) (%) (%) 1 2
Da5 M 325 12 0 0 NO NO - -
5a8 SM 25.3 15 0 0 NO NO - -
8al2 SM 30.4 246 ] 0 NO NO - -
22a28 SM 38.8 46 10 37 NO | 1.05 1
28a33 SM a5 45 ) 44 NO | 0.84 2
33a40 SM 34.4 45 13 47 Si NO -
40 a 48.5 SM 243 28 0 0 NO NO - -

Figura 6.1.4.- Tabla con indices para analizar susceptibilidad segun Seed, Bray e Idriss.
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SUCEPTIBILIDAD A SUFRIR LICUACION (SEED 2003)

60 / /
50 1 /
A0 7~
g C /
=
2 " o3| PILA26 o we/LL
5" o |
5 T @
o i PILA 28 we/LL
” ® = |
i MH SUSCEPTIBLE \/ i
NO SUSCEPTIBLE ®
0 ol
15 25 35 45 55 65 75 85 95

LiMITE LiQuUIDO

Figura 6.1.5.- Criterio de susceptibilidad propuesto por Seed et al (2003)

SUCEPTIBILIDAD A SUFRIR LICUACION (BRAY 2006)

[NDICE PLASTICO

50
paze @
i PILA 28 o FC
- ® ® SUSCEPTIBLE \/
o 0
NO SUSCEPTIBLE ®
20 qf
| \/ O /
10 a 46
0
0.4 0.6 0.8 1 1.2 1.4

HUMEDAD NATURAL / LIMITE LiQUIDO

Figura 6.1.6. - Criterio de susceptibilidad propuesto por Bray & Sancio (2006)
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: EpicentroiTerremoto 1

onidas Plaza

Figura 6.1.8.- Distancia epicentral del proyecto con el sismo de 1998.
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Moment magnitude
-~
1

Figure 9.4 Relationship between limiting
epicentral distance of sites at which

liquefaction has been observed and moment

|

|

1 ; magnitude for shallow earthquakes. Deep
1 2 5 10 50 100 500 earthquakes (focal depths > 50 km) have

Epicentral distance (km) produced liquefaction at greater distances
After Ambraseys (1988).

Figura 6.1.9.- Susceptibilidad a sufrir licuacion para el sismo de Bahia de caraquez de 1998, a una
distancia epicentral de 15 km, desde epicentro hasta proyecto.
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6.2.

Andlisis deterministico de la licuacion en pilas 26 y 28

Para realizar la evaluacidén de la licuacidn se necesita evaluar la demanda de esfuerzos
cortantes ciclicos inducidos por un sismo vy la resistencia del suelo a dichos esfuerzos
ciclicos. Para estimarlas se necesita conocer, para la demanda, la magnitud del sismo
esperado (My), el nivel de aceleracidn en la superficie del suelo (amax), la historia de
esfuerzos del perfil estratigrafico (o,, 0'\,), Y €l coeficiente de reduccién de esfuerzos
cortantes (ry) que, dependiendo del método que se use, se estima en funcion de
distintas propiedades, entre ellas: profundidad, magnitud del sismo, aceleracién y
rigidez del suelo. Para estimar la resistencia es necesario conocer los suelos que son
susceptibles a licuacion y de ellos tanto su resistencia a la penetracidén corregida por
equipo, métodos y sobrecarga por el contenido de finos.

A continuacidon se muestran las consideraciones realizadas para los valores de la
magnitud del sismo, aceleracion maxima en la superficie y la velocidad de onda
cortante en los 12 metros superiores. Luego, se comentan los resultados de la

evaluacidn de la licuacidn en las pilas 26 y 28.

¢ Magnitud momento del sismo (My)

El sismo de Bahia de Caraquez tuvo, segln varios reportes, una magnitud Richter de
7.2. Para los andlisis de licuacion se necesita la magnitud momento (My). Una
equivalencia entre ambas se muestra en la Figura 2.9, donde se puede estimar una

Magnitud Momento (My) de 8 para una Magnitud Local o Richter (M) de 7.2.

¢ Aceleracion maxima en la superficie (amax)

Los registros sismicos de ese terremoto sufrieron una saturacion y la sefial no pudo
ser bien registrada, por lo que se estimd la aceleracidn en roca con una probabilidad
de excedencia de 10% en 50 afios en base a mapas probabilisticos (Ver Capitulo 2,
Seccién 2.4). Esta aceleracion maxima en roca (Ama) fue considerada como 0.35 g.
Para conocer la aceleracién en la superficie se puede hacer un andlisis para considerar
el efecto de sitio, que consiste en darle al suelo en estudio una sefial desde la roca y
obtener como resultado la respuesta en la superficie que puede ser atenuada o
amplificada respecto a la de la roca segun el tipo de suelo. Por otra parte, existen
métodos simplificados basados en varios estudios dependientes del sitio para estimar
la aceleracidn en la superficie. En este caso se usara el método propuesto por Seed et
al (1997). Aunque este articulo, asi como también los cédigos, exigen la realizacion de
estudios especificos considerando el efecto de sitio para suelos proclives a sufrir
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licuacion, arcillas sensitivas, suelos altamente orgdnicos, se ha preferido clasificar al
suelo como si éste no fuera proclive a sufrir licuacién y estimar la aceleracion en la
superficie, en ausencia de un registro sismico valido. Cabe recalcar que se podria
coger sefiales con .con condiciones sismo-genéticas iguales a las del proyecto y con
caracteristicas de sismo iguales a las del sismo esperado en el sitio del proyecto
(Magnitud y distancia) de otros sitios y realizar el analisis, pero eso va mas alla del
alcance del presente trabajo.

En la Figura 6.2.1 se muestra la tabla para clasificar los suelos de Seed et al (1997) y en
la Figura 6.2.2 la grafica que relaciona la aceleracibn mdaxima en roca con la
aceleracién maxima en la superficie. En las tablas de las Figuras 6.2.3.a y 6.2.3.b se
muestran para los sondeos de las pilas 26 y 28 la clasificacion del suelo. Ambos
sondeos fueron clasificados como suelos tipo C3 (Mezcla de suelos no cohesivos con
suelos cohesivos rigidos, no arcilla suave, altura de suelo mayor a 67 m, velocidad de
onda cortante de suelos cohesivos mayor a 150 m/s). De la Figura 6.2.2., se puede
observar que para suelos tipo C3 y una aceleracién maxima en roca A, = 0.35 g, la
aceleracién maxima en la superficie (anax) €s de 0.44 g, valor que serd usado en la
evaluacidn de la licuacidon. Es importante decir que limos de baja plasticidad (IP <15) y
arenas limosas o arcillosas con FC > 30% con baja plasticidad (IP < 15) fueron tratados
conservadoramente como suelos cohesivos, segln las recomendaciones de Seed et al.

1997 (Ver notas 4y 5 de Figura 6.2.1).

e Velocidad de onda de corte en los 12 metros superiores (Vs 12m)

El método de Seed et al. (2003) considera, ademas de la profundidad, magnitud y
aceleracién, a la rigidez del suelo como un factor influyente en el coeficiente de
reduccion (ry). Dicha rigidez del suelo se la representa por la velocidad de onda de
corte en los 12 metros superiores. La velocidad de onda cortante no ha sido obtenida
por ensayos sino por relaciones estadisticas (Capitulo 3). Para los 12 metros
superiores, tanto para la pila 26 como 28, los suelos son no cohesivos. La relacidn
empirica usada relaciona el nimero de golpes sin corregir (Ngo) con la velocidad de
onda de corte. Para cada ensayo SPT se tendra un valor de Vs. El valor en los 12

metros superiores se calcula como:

v _ 12
ST d Vg
Donde: d; es el espesor del sub estrato

Vs es la velocidad de onda cortante en ese sub estrato
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Para la Pila 26 el valor de Vs 1, es de 215 m/seg, mientras que para la pila 28 es de

196 m/seg.

e Resultados

Los resultados de la evaluacidn de la licuacién se muestran en las paginas XXy YY. En
ellas se muestran la graficas del esfuerzo efectivo, resistencia a la penetracién
corregida por equipos, procedimientos y sobrecarga (Nig), resistencia a la
penetracidn corregida por contenido de finos (Nyeocs), coeficiente de reduccién de
esfuerzos ciclicos (ry), tasa de esfuerzos cortantes ciclicos (CSR), tasa de resistencia
cortante ciclica (CRR) y factor de seguridad contra la licuacién (FS,). Todas éstas se
calcularon por los tres métodos de acuerdo a lo visto en el capitulo 5 y se la

graficaron contra la profundidad.
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Table 3: Proposed Site Classification System for Seismic Site Response

CSL';:S - s?‘.e‘m [ General Description Site Characteristics
(Ad) Ao Very hard rock Vy(avg.)>5,000 ft/s in top 50 ft.
Competent rock with little or no soil and/or 2,500 ft/s < V. (rock) < 5,000 fi/s,
A A weathered rock veneer. and Hioiweathered rock S 40 R, with V, > 800 ft/s
_ (in all but the top few feet’)
AB, Soft, fractured and/or weathered rock. For both AB, and AB;:
A L 40 < Higpouestersd ook < 150 1, and
| AB, StitT‘.Lvery‘ shn::ow soil over rock and/for V> 800 /s (in all but the top few feet’)
rock.
B, Deep, primarily cohesionless soils, No “soft clay” (see note 5), and
['H‘%' <300 ft.) Hoacieswaa > 02 Ho o o
B Medium depth, stiff cohesive soils and/or mix of | H,y w, < 200 ft, and
B, cohesionless with stiff cohesive soils; no “soft 'V, (cohesive soils) > 600 ft/s
clay”. | (seeNote 5)
Medium depth, stiff cohesive soils and/or mix of | Same as B, above, except
C cohesionless with stiff cohesive soils; thin 0 <Hepaws 10
layer(s) of soft clay. (see Note 5)
~ Very deep, primarily cohesionless soils. Same as B, above, except
c 2 Hyg > 300 fi.
Deep, stiff cohesive soils and/or mix of Hgoii > 200 fi., and
Cy cohesionless with still cohesive soils; no “soft ¥V, (cohesive soils) > 600 fi/s
clay”.
c Soft, cohesive soil at small to moderate levelsof | 10ft < Heoa ey < 90 ft, and
4 shaking, Arer mor < 0,25
E
Soft, cohesive soil at medium to strong levels of | 10 ft < Hyg.i, < 90 ft, and
D D, shaking. 0.25 g < Amacrock < 0.45 g, or
(025 g < Ay o, < 0.55 g and M < 7-1/4)
E, Very deep, soft cohesive soil. Haot cagy > 90 £t (see Note 5)
® Soft, cohesive soil and very strong shaking, Hao ey > 10 ft and either:
E; Ao > 0.5 g or
Apgees > 0.45 g and M > 7-1/4
E; Very high plasticity cleys. Hayy > 30 £t with PT > 75% and V, <800 fi/s
F, Highly organic and/or peaty soils. H > 10 ft of peat and/or highly organic soils.
EF)’ F Smr.s likely to SEEH gml'md failure due eiﬂ:nelr o Liquefaction and/or other types of ground failure
3 significant soil ligs ion or other p analysi ired
modes of ground instability. YIS Toqutmc.

1

2.
3.
4

wn

Paper

Notes:

H = total (vertical) depth of soils of the type or types referred to,

V, = seismic shear wave velocity (ft/s) at small shear strains (shear strain ~ 107%9%).

If surface soils are cohesionless, V, may be less than 800 ft/s in top 10 feet.

“Cohesionless soils” = soils with less than 30% “fines” by dry weight. “Cohesive soils” = soils with more than 30% “fines” by
dry weight, and 15% < PI (fines) < 90%. Soils with more than 30% fines, and PI (fines) < 15% are considered “silty” soils herein,
and these should be (conservatively) treated as “cohesive” soils for site classification purposes in this Table.

“Soft Clay” is defined as cohesive soil with: (a) Fines content 2 30%, (b) PI(fines) 2 20%, and (c) V, < 600 ft/s.

Site-specific geotechnical i igations and dynamic site resp analyses are strongly recommended for these conditions.
Response characteristics within this Class (E) of sites tends to be more highly variable than for Classes A, through D, and the
response projections herein should be applied conservatively in the ab of (strongly rec ded) site-specific studies.
Site-specific geotechnical investigations and dynamic site response analyses are required for these conditions. Potentially
significant ground failure must be mitigated, and/or it must be demonstrated that the proposed structure/facility can be engineered
to satisfactorily withstand such ground failure,

No. SPL-2 39

e

Figura 6.2.1.- Tabla para clasificacion de suelos para encontrar la aceleracion mdxima en la superficie en
funcion de la aceleracion mdxima en la roca. Tomada de Seed et al 1997.
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00 01 02 03 04 05 06 07
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Figura 6.2.2.- Grdfica que relaciona la aceleracion mdxima en la superficie con la aceleracion mdxima en
la roca. Tomada de Seed et al 1997.

PILA 26

PROF. SuUcs FC P Vs : ; : ARCILLA

il e | e | e | €230 ?[¢155IP<007? | COHESIVO | ¢1P>20? |evss1502| (-

Dad SM 19 0 NO NO NO NO
4a5.5 SM 24 0 NO NO NO NO
5.5a22 SM 26 0 NO NO NO - - NO
22 a30 MH 75 28 205 Sl Sl Sl | NO NO
30a34 ML 58 15 270 Sl Sl Sl NO NO NO
34a38 SM 39 0 297 Sl | Sl NO NO NO
38a43 SM 26 0 NO NO NO - NO
43 a50 SM 18 0 NO NO NO NO
50a52 MH 62 28 293 51 51 51 51 NO NO
52ab58 SM 29 0 NO NO NO NO

Heohesivo =16m Hno cohesiva =42 M Hcohes'!\.ro/ Hno cohesiva = 0.38 TIPO DE SUELO : C3

Figura 6.2.3.a.- Tipo de suelo segun la tabla de la figura 6.2.1 para el sondeo de la pila 26.
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PILA 28
PROF. [ sucs [ Fc Pl ovs |, . . : ARCILLA
i e | e | @mpe | €FC2307|¢155IPS90 2| COHESIVO | ¢1P>20? |eVs=1502| "o o
0a5 SM 12 0 NO NO NO . . NO
5a8 SM 15 0 NO NO NO - - NO
8a22 sM | 246 | O NO NO NO : - NO
22a28 SM 46 10 | 194 SI NO S NO NO NO
28a33 sM 45 11 | 236 sl NO s NO NO NO
33240 SM 45 13 | 265 s NO s NO NO NO
402485 | sm 28 0 NO NO NO : - NO
Heohesivo = 18 M Mo cocbiva S50 | Hifeiivad Hon coiecks =859 TIPO DE SUELO : C3

Figura 6.2.4.b.- Tipo de suelo segun la tabla de la figura 6.2.1 para el sondeo de la pila 28.
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6.3. Resistencia Post — Licuacion

La resistencia post — licuacion fue determinada a través de los métodos descritos en el
Capitulo 5 en la Seccién 5.3. El resultado de los mismos son bastantes parecidos a excepcién
de los métodos propuestos por Seed & Harder en 1990 y Seed et al. en el 2003, cuyas
propuestas correlacionan la resistencia a la penetracién para arenas limpias con la
resistencia del suelo licuado como un valor Unico numérico, en lugar de un valor
normalizado con el esfuerzo efectivo, como el resto de las correlaciones. Estas correlaciones
se diferencian basicamente en que a esfuerzos efectivos bajos, las de Seed & Harder y Seed
et al. resultan en valores mucho mayores de resistencia. En el rango de esfuerzos efectivos
de 5 a 20 T/m? los valores de resistencia del suelo licuado son bastantes parecidos. Los
resultados de éstos andlisis se los muestra en las pdginas 117 y 118 para las pilas 26 y 28

respectivamente.
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PILA 28

0’0 (T/mM?) FS. Su(LIC)/ 0'vo Sy (LIC) (T/m?)
0 10 20 30 40 0 1 2 3 0 0.2 04 06 08 1 0 5 10 15

IDRISS & BOULANGER 2008
Oy TAN )

0 4 .
|~
=
|
5
3
*
a
10 -
a
L |
-
-
15 -
-
-
-
N
20 -«
@
B
a8
-
25 -
\ A~
<4
|
[
30 \
oAl B - /
-
[
‘ <N ‘
35 on
<N
<N
= ImARI
T T - E: b idnnhids o = b - - -
40 *8
e DR i p—
SEEDET AL. 2003 : —
ousasoumcnmns A oo T oo
N ITAN(cb} : SEEDET AL. 2003 —

118



7.

UNIVERSIDAD CATOLICA DE SANTIAGO DE GUAYAQUIL
CARRERA DE INGENIERIA CIVIL

Capacidad de carga axial considerando licuacion

En un sismo, el movimiento inercial de una estructura transmite esfuerzos a la cimentacion
gue la soporta. Esa cimentacion debe ser capaz de resistir los esfuerzos maximos producidos
por ese movimiento inercial de la super-esturctura. En el caso de pilotes, la capacidad
geotécnica Ultima de los mismos se la calcula en funcion del tipo y calidad del suelo y del tipo
y geometria de los pilotes. Si es que no se consideraria la licuacién, la capacidad ultima se la
divide para la demanda de carga axial que genere el sismo y se obtendria un factor de
seguridad, el cual podria estar cercano a la unidad, dado que el sismo es una carga que dura
poco tiempo respecto a la vida del proyecto. Si el suelo es licuable su resistencia decrece y la
carga en ciertos pilotes aumenta como producto de las cargas sismicas. No es conocido si los
dos efectos coinciden en un determinado instante y hay estudios que sugieren que la
maxima carga inercial puede ocurrir antes o después de la licuacidn, pero es conservador

considerar que la maxima carga ocurre al mismo tiempo que el suelo esta licuado.

El presente trabajo considera la resistencia post-licuacion del suelo para la determinacion de
la capacidad del pilote en la condicion mas critica del sismo. Para la determinacién de la

capacidad se tuvieron las siguientes consideraciones:

e Los primeros 6 metros del suelo no consideran fuste en el momento de sismo,
porque al estar éste desplazado horizontalmente existe una abertura o brecha
entre el suelo y pilote y consecuentemente, en esta zona, no se genera fuste.

e El fuste entre el pilote y las arenas licuables se calcula considerando la
resistencia post — licuacion de las mismas. Esta resistencia es “no drenada” por
lo que la capacidad se la calcula como si fuera una arcilla. Se usé el método «,
usando valores propuestos por APl y CFEM (Ver Capitulo 4, Seccidon 4.1.2).

e Se considerd que las arcillas o limos (suelos cohesivos) van a ser totalmente
remoldeados durante el sismo por lo cual se estimé la sensitividad de la arcilla
mediante una correlacién con el indice de Liquidez y el Esfuerzo Efectivo
(Figura 7.1).

La capacidad que soporta el estrato arcilloso al pilote sin considerar el sismo,
se lo divide para la sensitividad para la obtener la capacidad del pilote
remoldeada.

e Los suelos superficiales (z < 20 m), susceptibles pero no licuables, se les

considera una razon de exceso de presion de poros (r, = Au / ¢’yo) de 20 %.
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e Los suelos que resultaron moderadamente susceptibles y cuya evaluacién dio
factores de seguridad menores a la unidad (licuables), pero que estan a una
profundidad mayor a 30 metros se les considera la totalidad de la capacidad.

e Los suelos que son susceptibles, licuables a profundidades mayores a 30
metros, se les considera una razén de exceso de presion de poros de 20%.

e Se considerd que la capacidad por fuste que aportan los suelos sin considerar

el sismo es la de las pruebas PDA.

De acuerdo a las consideraciones citadas se procedio a calcular la capacidad de los pilotes
considerando la licuacion, cuyos procedimientos y resultados se muestran a continuacion
para ambas pilas, la 26 y la 28.

PILA 26

1. Estrato SM de 6 a 22.5 metros:

Este estrato arenoso es susceptible y el analisis dio como resultado que si es licuable. Se
escogié un valor promedio de la resistencia del suelo licuado y con ésta resistencia se calculd
el fuste como si éste suelo fuera una arcilla.

AH =16.5 metros

Sy (LIC) = 1.5 T/m? (Valor promedio de todos los métodos)

o =1 (Por ambos métodos CFEM y API)

gr=Su* =1.5*1=1.5T/m’ (Fuste por unidad de area)

Qs (LIC) = gs*AH *D*m = 1.5*16.5*%1.21*m =94 T (Fuste total del estrato considerando licuacidn)

Qs= 150 T (Fuste total del estrato sin considerar licuacidn)

2. Estrato MH de 22.5 a 30 metros:

Para este estrato, considerado como arcilla, se calculo la sensitividad del mismo en base a
una correlacién y se redujo la capacidad que aporta al pilote considerando que va a ser
completamente remoldeado.

0'vo = 23 T/m? (Esfuerzo efectivo promedio del estrato)
IL=(w—LP)/IP=(44-42)/28=0.071

S; = 1.5 (Sensitividad, tomada de la Figura 7.1)

Q; = 105 T (Fuste total del estrato sin considerar licuacién)

Qs (LIC) =Q;/S;=105/1.5=70T (Fuste total del estrato considerando licuacién)
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3. Estrato ML de 30 a 34 metros:

Este estrato resulto moderadamente susceptible y el andlisis dio factores de seguridad
menores a la unidad pero por su profundidad, se considero la totalidad de la capacidad.
De las pruebas PDA:

Pilote 4: Q;=84T

Pilote 6: Qs =104 T

Promedio: Q=94 T

4, Estrato SM de 34 a 37.1 metros:

Este estrato es susceptible y licuable, por lo tanto se considero una razén de exceso de
presidn de poros de 20%.

Qs=78 T (Promedio de los resultados de pruebas PDA en pilotes 4 y 6)

Qs (LIC) =Qs (1-r,) =78(1—0.2) =78(0.8) =62 T (Fuste total del estrato considerando licuacién)

5. Punta en suelo SM a 37.1 metros:

Al igual que el estrato anterior, éste suelo estaba a profundidades mayores a 30 metros pero
es licuable por lo que se considero un r, =0.2.

Q, =205 T (Promedio de los resultados de pruebas PDA en pilotes 4 y 6)

Q, (LIC) =Q, (1- ry) =205(1 —0.2) =205(0.8) = 164 T (Capacidad por punta considerando licuacién)

6. Total:

Qu(LIC)=94+70+94 + 62 + 164 =484 T Capacidad total considerando licuacion
Qu=680T Capacidad total sin considerar licuacién

Relacién Qu (LIC) / Qu=71%

Q=406T (Descargaen elsismo)

FS=Qy(LIC) /Q=484/406=1.19

PILA 28

1. Estrato SM de 6 a 8 metros:

Este estrato arenoso es susceptible y el analisis dio como resultado que no es licuable. Por lo
tanto se redujo la capacidad considerando una relacidn de exceso de presidon de poros del
20%.

Q;= 10T (Promedio de los resultados de pruebas PDA en pilotes 6 y 7)
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Q; (LIC) =Qs (1-r,) =10(1 - 0.2) =10(0.8) = 8 T (Fuste total del estrato considerando licuacién)

2. Estrato SM de 8 a 28 metros:

Este estrato arenoso es susceptible y el andlisis dio como resultado que si es licuable. Se
escogidé un valor promedio de la resistencia del suelo licuado y con ésta resistencia se calculé
el fuste como si éste suelo fuera una arcilla.

AH = 20 metros

Sy (LIC) = 1.5 T/m? (Valor promedio de todos los métodos)

o =1 (Por ambos métodos CFEM y API)

g¢=Sy * a=1.5*%1=1.5T/m? (Fuste por unidad de &rea)

Q;(LIC) = gs*AH *D*mr = 1.5*20*1.21*1 =114 T (Fuste total del estrato considerando licuacion)

Q;= 273 T (Fuste total del estrato sin considerar licuacién)

3. Estrato ML de 28 a 33 metros:

Este suelo esta a una profundidad considerable pero es licuable por lo que se considera
unr,=0.2.

Qs =79 T (Promedio de los resultados de pruebas PDA en pilotes 6y 7)

Qs (LIC) =Q¢ (2- ry) =79(1 —0.2) =79(0.8) = 63 T (Capacidad por punta considerando licuacion)

4, Estrato SM de 33 a 38.3 metros:

Se considera la totalidad de la capacidad.

Qs= 81T (Promedio de los resultados de pruebas PDA en pilotes 6y 7)

5. Puntaen suelo SM a 38.3 metros:

Se considera la totalidad de la capacidad.

Q, =150 T (Promedio de los resultados de pruebas PDA en pilotes 6y 7)

6. Total:

Qu (LIC)=8+114+63+81+150=416T Capacidad total considerando licuacion
Qu=590T Capacidad total sin considerar licuacién

Relacién Qu (LIC) / Qu=71%

Q=406T (Descargaen elsismo)

FS=Qy (LIC) / Q=484 /406 =1.03
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Figura 7.1.- Correlacion entre la Sensitividad, Indice de Liquidez y Esfuerzo Efectivo. Tomada de Idriss &
Boulanger 2008.
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Conclusiones y Recomendaciones

Sobre la capacidad axial de los pilotes sin licuacién:

Los resultados indica que los métodos mas convenientes y que mas se aproximaron a los
resultados de las pruebas PDA, para fuste en arenas, fueron los propuestos por Kulhawy y
los de API.

Ambos estiman la fuerza de friccion que genera el suelo en base al retro calculo a partir
de resultados de pruebas de carga del angulo de friccidn suelo-pilote y del coeficiente Ks.

Los valores recomendados para pilotes tubulares huecos de acero, que concuerdan con
los de la pruebas PDA, para arenas finas SM son:

- 6/’ =0.65a0.7
. Ks=0.4a0.5

El método a da valores bastantes cercanos a los de las pruebas PDA. Sin embargo éste
sélo fue probado para el estrato MH de 22 a 30 metros en la Pila 26.

La capacidad por punta de pilotes tubulares de acero requiere de muchas mas
investigaciones para determinarla.

Existen métodos mas exactos (ICP, Salgado, Métodos japoneses) pero que requieren el
uso de pardmetros nuevos y mediciones realizadas en campo asi como el uso del cono en
vez del SPT.

Se sugiere, para proyectos importantes, la realizacién de pruebas del cono adyacentes a
pruebas SPT, para determinar de manera mas precisa la capacidad.

En este caso que se disponian de resultados de CAPWAP, a partir de la prueba PDA, se
podia tomar ese valor como verdadero, se encontrd que el drea de punta que actuaba era
del orden de un 20 a 25% del 4rea total del pilote lleno.

Sobre la susceptibilidad de los suelos a sufrir licuacion:

El criterio de las curvas granulométricas de Tsuchida presenta limites pero no debe ser
tomado como un criterio absoluto para determinar la susceptibilidad

El criterio chino limita los suelos licuables a un FC menor que 20% cuando en la realidad
ya se han reportado casos en que suelos con FC > 20% se han licuado

Los criterios de Seed et al 2003 y Bray & Sancio se basan en casos histéricos recientes y
ambos resaltan la importancia que tiene en la susceptibilidad de un suelo la cercania
entre la humedad natural y el limite liquido

Por otra parte, Idriss & Boulanger presentan un criterio mucho mas absoluto que difiere
mucho de los propuestos tanto por Seed como por Bray, y que es menos conservador
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Se sugiere determinar la susceptibilidad de suelos a sufrir licuacion segun las
recomendaciones de Bray & Sancio.

la evaluacion de la licuacién:

El método mas usado en la practica ingenieril sigue siendo el de Youd et al 2001, porque
los cambios propuestos por Seed (2003) e Idriss & Boulanger (2008) siguen en discusion y
presentan valores muy distintos entre si.

Las diferencias parecen ser el resultado de un distinto trato de los casos histéricos

Se recomienda evaluar la licuacién con los tres métodos y en base al perfil estratigrafico
tomar decisiones de disefio de acuerdo al tipo de proyecto

la resistencia post-licuacion:

Los métodos de Seed & Harder (1990) y la recomendacion de Seed et al (2003) dan
valores muy altos de Su a profundidades superficiales, porque usan correlaciones directas
ente la resistencia a la penetracidon y la resistencia no drenada de arenas licuadas.

Los otros métodos que normalizan la resistencia post-licuacion con el esfuerzo efectivo
dan valores cercanos entre si.

Idriss & Boulanger presentan una curva con concavidad hacia arriba y hacia la izquierda.
Se espera que todas las curvas presenten esta concavidad, pero existen muy pocos casos
histéricos que determinen por donde exactamente debe pasar esta curva.

Seed recomienda extrapolar la recta para usar valores mas conservadores,
recomendacién que se acoge en el presente estudio

la capacidad axial de los pilotes considerando la licuacion:

La resistencia de las arenas licuables calculada con la resistencia post licuacién y por el
método a dio valores aproximadamente del 60 a 65% de la resistencia por fuste calculada
por Kulhawy, APl o Pruebas PDA.

La resistencia total considerando la licuacion es alrededor del 70% de la resistencia total
son considerar la licuacion.

A las arenas susceptibles pero no licuables, superficiales, igual se les debe de considerar
un exceso de presién de poros.

No existen recomendaciones para determinar cuanto puede ser este exceso de presién de
poros por lo que se adopto un valor de r,=0.2.

Generales:

El presente trabajo no considera la carga lateral que se produce en el sismo, ni la
capacidad estructural del pilote ante estas solicitaciones.
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El efecto de la licuacién en la carga lateral de pilotes es un tema amplio y aun no muy
investigado, pero puede resultar critico en el disefio y debe ser evaluado cuidadosamente

Existen métodos para tomarlo en consideracién:

= Curvas p-y para suelos licuables
. Multiplicadores “p” para curvas p-y
. Considerar arena licuable como arcilla suave
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GEOSUELOS CEE

CIA. LTDA. CONSULTORES

FECHA INICIAL: 25 de abril de 2008

SONDEO No.: PILA 28
FECHA FINAL: 28 de Abril de 2008

UBICACION: SAN VICENTE
DIAMETRO: NW =76.2 mm
REVESTIMIENTO NW: 47.0 m HOJA: 4 DE 5

REVESTIMIENTO HW: Perforacion sobre plataforma en agua

COTA: msnm Altura promedio de agua sobre el lecho del rio: 5.00 m
PROF LIMITES DE .
T "N" GRANULOMETRIA
COTA TIPO N"SPT "N ; DESCRIPCION NF ATTERBERG 3
(m) | PERFOR SPT | i Tl wo | e G s E 3
-30.00 20 40 60 80 (%) | (%) |
37 30
8 38
9 35
18 25
21 20
,,,,,, Arena fina arcillosa color
verde, muy humeda, dilatanci
rapida, tenacidad nula,
2 resistencia seca 38 | 47 | 13 0 55 | 45 SM
nula.Compacidad relativa
""" suelta a media
22 40
” 34
25 44
28 40
LEYENDA:
= Shelby ﬁ = Perforacion destructiva con auger
= SPT Y = Nivel Freatico
i = Barril N = Revestimiento




REGISTRO DE PERFORACION
PUENTE BAHIA - SAN VICENTE
SAN VICENTE

GEOSUELOS CEE

CIA. LTDA. CONSULTORES

FECHA INICIAL: 25 de abril de 2008

SONDEO No.: PILA 28
FECHA FINAL: 28 de Abril de 2008

UBICACION: SAN VICENTE
DIAMETRO: NW =76.2 mm
REVESTIMIENTO NW: 47.0 m HOJA: 5 DE 5

REVESTIMIENTO HW: Perforacion sobre plataforma en agua

COTA: msnm Altura promedio de agua sobre el lecho del rio: 5.00 m
PROF LIMITES DE .
P "N" GRANULOMETRIA
COTA | TIPO il N DESCRIPCION N.F. | ATTERBERG 8
(m) | PERFOR SPT Tl wo | e G s E 3
20 40 60 80 (%) | (%) |

s 32 | NP | NP 0 72 | 28 SM

23

24

21

Arena fina arcillosa color
verde, muy humeda, dilatanci
- . 20
rapida, tenacidad nula,
resistencia seca
nula.Compacidad muy densa

29

20

22

28 | NP | NP 0 73 | 27 SM

FIN DEL SONDEO
49.00
-49.00
50.00
LEYENDA:
= Shelby ﬁ = Perforacion destructiva con auger
= SPT _¥_ = Nivel Freatico

= Barril Revestimiento




ANEXO 2

REPORTES DE HINCA
PILA 26: PILOTE4Y6
PILA 28: PILOTE6 Y 7



FIWIEL UL WUND I RUGGIUN UEL PUENTE BAHIA SOBRE EL ESTUARIO DEL RIO CHONE
REGISTRO DE HINCA PILOTES

Consorcio Puentes, Muelles y Puertos, PMP

CONTRATISTA

SUPERVISORES Clport S.A. - TecnacS.A. HOJA
CONTRATISTA o A "
FISCALIZAGION L PILA W°
SUB-CONTRATISTA L-MES PILOTE A°
OPERADOR 23 D 2 LOCALIZACION
DIAMETRO EXT. CARGADEDISERODEPLOTE
ESPESOR COTADEDISERODEPUNTA ™™ LONGITUD MINIMA
CONTROLES DE PROCEDIMIENTO
UBICACION DE PILOTE £7 ]  VERTICALIDAD INICIAL " d REVISION CON CINTA DE REFERENGIAS LONGITUD PILOTE
SECCION DE PILOTE z VERTICALIDAD FINAL 7 MATERIAL DE AMORTIGUACION ey IT"%P
G L
RU:ARCA ~MODELD LPLUMA | _ CAPACIDAD "‘“Jﬁ?f T ':o'n?fg" __Wr__ | "GPM_| ENCRGA |
[ AMERICAN 8270 140” 1507 =
CRITERIO DE RCLCHAZO = CAPACIDADCALCULADA FORMULAEMPLEADA oo
CLIMA: CLIMA:
FECHA: FECHA: - N~ Codigo Ident. Pilote .+
HINCA FASE 1 HINCA FASE 2 : Long. embebida en el suelo
[MARTILLO VIBRATORIO MARTILLO DE IMPACTO
MARTILLO ICE 812 / JonGTuD DEL PILOTE: ... ... § i oricics LR e, =
in-b Energia JcoTA ReFERENCIA OBRA FALSA: 3 2"— /5~ COTA FINAL (FONDO):
HORA DE INICIO oRAMICI: /" G e HORAFIN:  / (— "' (T TIEMPO TRANSCURRIDO: s
{HORA DE FIN PROFUND. | GOLPES | TIEMPO | PROFUND: | GOLPES [ TIEMPO [ PROFUND. | GOLPES | TIEMPO | PROFUND. | GOLPES TIEMPO
INTERVALO (m) Ne min m | N mn | “m) Ne min (m) Ne min_
(COTA DE INICIO LR LS =) 6 i <IEy ek
COTA DE Fin 010 — 0.10 N 010, A 010" .
JonGiTuo 0,20i —— 0,20 Iy 0,20 A 020! <
- [MARTILLOICE 14122 8 — /5 —e 9 | 0,30; ——— "0 0,30 & 030i 7 030 A
10000 in-1b Energin T 8 0,40 ; 040 7. 040;
HORALE INICIO 2045 £ 25~ | = 0,50 E 050; < 050 of
[HoravEeN"" 557, 7P 0,60 7} 0,60 = 060, L. 060 -
JNTERVALD 0,70 0,70 R 070! 2L 0,70
CoTADEINGIO % FD 0,80 l 0,80; ®, 080! ) 080i A4
COTADEFIN jd’ 90 0,90 - 0,90 Q. 080; AL 0,90
LONGITUD &) f?‘ ] - 2 L isl
MARTILLO ICE 14128 0,10 ’ 0,10 & 0,10i <% 0,10;
10000 in-b Energia 0,20 o 020 R 020 A, 0,20
HORA DE INICIO = 0,30 9 0,30 0300 1 0,30i <
[Hora o Fin 0,40 ? 0,40 89 040 7 040! <
INTERVALO 0,50 S\‘ 0,50 %"'9‘ 050 7 0500 4
COTA DE INICIO 060] 0,60 060 </ 0,60 i
-fcotapeFiN 070f 0,70 070; f, 070; <
. LonaiTup 0,80 ?J 0,80 080; £~ 080!
MARTILLO ICE 14128 0,90 & 0,90 /f\ 090 AL 090i =4
10000 in-b Energia 30 | I ————ie R L E 2 i1
HORA DE INICIO ] 0,10 0.10; A 010! 3 0,10i <Y
HORA DE FIN 0,20 020i % 020! L 0,20; 4—
NTERVALO 0.30 : %7 0,30 030! A~ 0,30
[COTA DE INIGIO 0,40 040 4 040 < 040
COTA DE FIN 0,50 N 050; 2 050 A4— 0500 <
LONGITUD 0,60 g 080: & 080i A 060 =7
o 070._} ...... 0.70; 4~ 070, ¢
; 0,80 0,80{ 7] 000, 5 0,80 —_
Observaciones e 050 A og0 I 090 —
3/ (~ i 4 27 g 3 44
0,10 = 0.10; o 010! - 0,10 0./10
0,20 020 _J | 020 _5 0,20 0.20
__________ 0,30 030 g 0,30 0,30 D 30
0,40 0,40 040; A ; 0,40 0.
0,50 050 A 050 A _ 0,50 040
0,60 060, “¢ 0601 2 0,60 0.0
0,70 070 070 4 or0l “ToJgol
0,80 080 'L 0.80; 0,80 0.8
Simboiogia (Tiempo de A Para . ggPa'a acon w0, ok - — : s
sy | bt 5. FE S C.Rehinca D. Para por dafios en maquinarias F. Miscelaneos

SUB-CONTRATISTA

FISCALIZACION




PROYECTO: CONSTRUCCION DEL PUENTE BAHIA, SOBRE EL ESTUARIO DEL RIO CHONE
REGISTRO DE HINCA PILOTES

Consorcio Puentes, Muelles y Puertos, PMP

SUPERVISORES S, CiportS.A. - TecnacS.A. HOSA: =+ DE
CONTRATISTA Crg :
FISCALIZACION CPe. paw  Z L
SUB-CONTRATISTA ol 4 BOEN . (o
OPERADOR o SPr IO A LOCALIZACION
DIAMETRO EXT. CARGADEDISERODEPILOTE
ESPESOR COTADEDISERODEPUNTA ¢ ~ ™™™ LONGITUD MINIMA
CONTROLES DE PROGEDIMIENTO : s
UBICACION DE PILOTE & VERTICALIDAD INICIAL |~ REVISION CON CINTA DE REFERENCIAS = LONGITUD PILOTE
SECCION DE PILOTE VERTICALIDAD FINAL MATERIAL DE AMORTIGUACION i [
GRUA Sy MARTILLO DE IMPACTO
MARCA MODELO LPLUMA | CAPACIDAD MARCA MODELO Wr GPM__| ENERGIA
AMERICAN 9270 140" 150T
CRTERIODERECHAZO CAPACIDADCALCULADA ) FORMULA EMPLEADA _
CLIMA:
FECHA: |Fecm_m<zy— Eoo > . Codigo Ident. Piole, - &
|HINCA FASE 1 |HINCA FASE 2 Long. embebida en el suelo
|MARTILLO VIBRATORIO MARTILLO DE IMPACTO
MARTILLO ICE 812 / LONGITUD DEL PILOTE: . e e ¥ e FLTF e m
4000 in-Ib Energia JCOTA REFERENCIA OBRA FALSA: 3 Z/ 5 COTA FINAL (FONDO): =
HORA DE INICIO HORAINICI: ./ £ © o2 / HORAFIN: / ) ° » TIEMPO TRANSCURRIDO:
~[HorA DE FIN PROFUND. | GOLPES | TIEMPO | PROFUND. | GOLPEST TIEMPO | PROFUND. | GOLPES | TIEMPO | PROFUND. | GOLPES | TIEMPO
INTERVALO (m) Ne min inl Ne min (m) Ne min (m) Ne' min
COTA DE INICIO 7R &g o 1 d 40 17
COTA DE FIN 0301 010! 'S 040i % 010; &
LONGITUD 0,20} — 0,20 0,20{ 4 0,200 <
JMARTILLO ICE 1412B 2 2, _ /0 — & G- 0,30 — 0,30 030! <~ 0,30{ ?-
}10000 in-b Energia 0,40, — 040! - 0,40 - 040; S<
HORADE INICIO 2% | 730 050] — 0,50i 050i [ 050] —A-
HoraDEFN A5/ 33 060} S~ 0,60 0,600 5 060] (o
JnrervaLo = 0.70; 4. 0701 070 5 0,70 %. i
COTADEINICIO L7 0,80 <[~ 080; ¢ 080! <f— 080; A
cotabEFN L. J O 090 0,90 090i__S 090 &
LONGITUD ' 2 7 2 A S o~ 4] | A
MARTILLO ICE 14128 010! 4 0,10i — 0,10; &L e N A
10000 in-Ib Energia 0,20 </ 0,20 <L 0200 <% 020f ¥
HORA DE INICIO 0,30 &L 030 5 0,30; <4 0,30 A
HORA DE FIN 040i < 0,40 040i S 040!
[nTervaLo 050 % 050 3 0,50 <~ 0,50
fcora oe micio 0,60 060 < 060, S 0,60 %
{cotapE FIN 0,70 < 070 X 070 g 070; ¢
Jonairup 080} ¢ - 080 <J- 0808 < 080 A
|warTILLO ICE 12128 0,90 &L 090 _S 090 A 090 (.
10000 in-1b Energia o X SL 4 28 1.0 g2 ;.5
JHorA DE Nicio 0,10i 4 0,10 A 0,10 L 010; [~
JHora DE Fin 020; 4— 020 2 020 =< 0200 7 .
|nrervaLo 030] 5 0,30 030; A1 0% 4
COTA DE INICIO 040! 4~ 0,40 040; - 0400 "4
COTADE FIN 0,50; 24 0,50; < 050 < 050 ./
LONGITUD 0,60{ 060 3 0,60 £} 060! [
0,70 % 0,70 % 0,70 i 0.70; 4. e
: 0,80 0,80 0,80 080 4
Observaciones 656 0% 3 = = e é..
I/ & 2 - 39 & 43 a4 ‘aa
0,10 4 0.10: A 0,10 0,0: D.JO! © /0
020i /- 0.20{ < 020f A 0206.20: D20
030 A 030 < 030! ¢ 030 0207 o8|
0,40 < 040; 73 040 A- 040: O 0 do
050! A4 050; <] 050; ¢ 050, R o P
060] < 0,60 <3 060 A 0,60 o &
070 070; A 070i U 0,70 070
0,80i 4 080 <3 080 b 0,80 O8]
080i & 0800 A 080! %= 0,90
s"""‘;':“‘,‘hmf;‘”} e A. Para por B‘meh C.Rehinca D. Para por dafios en maquinarias E. Miscelaneos
CONTRATISTA SUB-CONTRATISTA FISCALIZACION



PROYECTO: CONSTRUCCION DEL PUENTE BAHIA, SOBRE EL ESTUARIO DEL RIO CHONE
REGISTRO DE HINCA PILOTES

SUPERVISORES

CONTRATISTA CZ & &

C clo P

FISCALIZACION @, — &

SUB-CONTRATISTA

OPERADOR ~— 0 J”e? 2.‘
l

DIAMETRO EXT.
ESPESOR

CONTROLES DE FRBCEDI%O

UBICACION DE PILOTE
SECCION DE PILOTE Vi

-

VERTICALIDAD INICIAL
VERTICALIDAD FINAL

COTA DE DISERO DE PUNTA

CARGA DE DISERO DE PILOTE

y Puertos, PMP
Ciport S.A. - Tecnac S.A.

g

"

REVISION CON CINTA DE REFERENCIAS

LONGITUD MINIMA

MATERIAL DE AMORTIGUACION

s

Ny

[ Loucnggluﬂ_'o*re

GRUA MARTILLC DE IMPACTO
MARCA MODELO L. PLUMA CAPA.E_IDAD MARCA . MODELOD Wr GPM ENERGIA
AMERICAN 9270 1407 150T
CRITERIODERECHAZO CAPACIDADCALCULADA FORMULAEMPLEADA ...
CLIMA: CLIMA:
[FEcra: [Fecha B ROV O 7 Codigo Ident Piote.
|HINCA FASE 1 |HINCA FASE 2 Long. embebida en el suelo
[MARTILLO VIBRATORIO |MARTILLO DE IMPACTO
MaRTILLO ICE 812 / LONGITUD DEL PILOTE: . S S + S Yooe® m

14000 in-Ib Energia OTA REFERENCIA OBRA FALSA: 5 5 1 COTA FINAL (FONDO):

HORA DE INICIO Jroramicio: -4 > ! worarm: )15 5F TIEMPO TRANSCURRIDO:
IHoRrA DE FIN PROFUND. | GOLPES | TIEMPO | PROFUND. | GOLPES | TiEMPO | PROFUND. | GOLPES | TIEMPO | PROFUND. | GOLPES | TIEMPO
fiNTERVALO (m) Ne min m | Ne min (m) Ng min (m) Ne min

coTA DE INICIO 77 Ea 21 9 2 { “#

COTA DE FIN 0,10; & 010i 3 0,100 7 0,10

LONGITUD 020 £/, 020, 2 020{ ") 0,20
IanLo ICE 141286 N o V/ - €57 030 o 030; £ 030i % 0,30i
J10000 in-1b Energia 040i 2 040 > 040i (f 0,40
JHorA DE NICIO 050 Y 050 3 050i &f 0,50
JHora e Fin 060 of 0,80 F 060 3 0,60
|nervaLo FE 070{ Lf 070i % 070f <f 0,70
fcotapemico /., S0 080i 080 3 080 5 0,80

COTA DE FIN . 640 090 L 0,90 —_‘% 090 ¢f 0.9

LONGITUD I 5., 32 g $ia ok <8

MARTILLO ICE 14128 0,10i tL 010i L 0,10i 7 0,10

10000 in-b Energia 020! 5 020 2 020! 3 0,20

HORA DE INICIO 030i 030f 3 030i 3 0,30

....I eeeenrer

HORA DE FIN 040 % 0400 % 040i 1 0,40}
|nTervaLo 050 2 050 &f 050f 0,50

COTA DE INICIO 060; 4 080 L/ 0,60; 3 0,60
fcorapern 070, L 070; 2, 070 3 0,70

LONGITUD 080 =2 080 3 080f %, 0,80

MARTILLO ICE 14128 09 3 090 3 090; 4L | CcoTA $209
J10000 in-to Energia 20 | A 5y O 54 :

JHorA DE INicio 010; 2 010; 3 0,10 0,10

|HorA oE FIN 020f 3 020f 73 0,20 0,20
InTervaLo 030 /- 030; 3. 0,30 0,30

COTA DE INICIO 040 tf 040i Y 0,40 0,40

COTA DE FIN 050 3 050 Cf 0,50 0,50

LONGITUD 060 =2 060 > 0,60 0,60

070; .3 0,70 g 0,70 0,70

; 080 0,80 0,80 0,80

) Observggoneg ) T g 050 E . .

7/ 4] 02— e pochide | 2 ¥ oozt A

e Firealizncedd e 0,10i £ 010! 3 0,10 0,10

yeal2d Proha ok relineg 020i 3 020 % 0,20 0.20

Proce hewdo X oy 40golpes 030 3 030 3 0,30 0,30

rou weaylifo ol juwplcts 040! 3 040 & 0,40 0,40

N 050i % 050 < 0,50 0,50

=" 060 3 050 4 0,60 0,60

— X 070 1L 070! & 0,70 0,70

o 080 3 080i Y 0,80 0,80

_ 0,80 .3 _ 0,90 Y 0,90 0,90
o=~ ol S T D. Para por dafios en maguinarias E. Miscelzneos

CONTRATISTA

SUB-CONTRATISTA

FISCALIZACION




PROYECTO: CONSTRUCCION DEL PUENTE BAHIA, SOBRE EL ESTUARIO DEL RIO CHONE

REGISTRO DE HINCA PILOTES

Consorcio Puentes, Muelles y Puertos, PMP

CONTRATISTA

SUB-CONTRATISTA

FISCALIZACION

SUPERVISORES = CiportS.A. - Tecnac S.A. HOJ#H Lo n i R
CONTRATISTA CE2E :
FISCALIZACION X~ PILA N* 28 .
SUB-CONTRATISTA CAHNFE PILOTE A° - 3N T
OPERADOR [TCUE 7T TOPEZ LOCALIZACION
DIAMETRO EXT. " . CARGADE DISERODEPILOTE
ESPESOR — COTADE DBENO DEPUNTA LONGITUD MINIMA
CONTROLES DE PROCEDIMIENT® / / p o
UBICACION DE PILOTE y VERTICALIDAD INICIAL s REVISION CON CINTA DE REFERENCIAS & ) LONGITUD PILOTE
SECCION DE PILOTE z VERTICALIDAD FINAL MATERIAL DE AMORTIGUACION o [=—]
GRUA e - MARTILLO DE IMPACTO
MARCA MODELO LPLUMA | CAPACIDAD [ WARCA MODELO Wr GPM_ | ENERGIA
AMERICAN 9270 140" 150T [
CRITERIO DE RECHAZO CAPACIDAD CALCULADA __i ,,,,,,, FORMULAEMPLEADA =
CLIMA: CLIMA: :
[FECHA: FECha D 7 Ve oo Codigo Ident. Pilote. .
|HINCA FASE 71 |HINCA FASE 2 Long. embebida en el suelo
lllAIlTII.LO VIBRATORIO MARTILLO DE IMPACTO
MarTILLO ICE 812 / LONGITUD DEL PILOTE: coovoo ® oo b b 4 o e Y
4000 in-Ib Energia JCOTA REFERENCIA OBRA FALSA: COTA FINAL (FONDO): . . :
JHORA DE INICIO HORA INICIO: HORA FIN: TIEMPO TRANSCURRIDO:
HORA DE FIN PROFUND. | GOLPES | TIEMPO | PROFUND. | GOLPES | TIEMPO | PROFUND. | GOLPES | TIEMPO | PROFUND. | GOLPES | TIEMPO
INTERVALO (m) _Ne min (m) Ne min ___{_m) Ne min (m) Ne min
COTA DE INICIO 2 S 3.7 >
COTA DE FIN 0,100 — 010f 010f 2 - 0,10
LONGITUD , 020 — 0200 5 020] 7 0,20
[MarTiLLO ICE 14128 & Ao V] OF 0,30} —— 030 4 030 7+ .. 0,30
10000 in-b Energia 040; — 040{ 4 040{ & . 0,40
HORADEINICIO /O k T 0,50; w—— 0,50; 5 050! 7 0,50
[HORA DE FIN [O 50 080 5 0,60 4 060] 5 0,60
| T ! 0.70{ 5 070} 5 070; 5 0.70
COTA DE INICIO =4 0,80 I 080; 3 0,80; 4 0,80
COTA DE FIN 2550 0,90{ I 080! 4 090 3 0,90
fonGirio 29X3 A 37
MARTILLO IGE 14128 0,10} & 0,40i 4 010l & . - {010
10000 in-Ib Energia 0,20 & 020i 5 0200 & 0,20
HORA DE INICIO 030 8 030i ¥ 0,30; ¢ 0,30
HORA DE FIN 040; 6 040! 4 040; 5 0,40
INTERVALO 050; 7 050! 4 050 5 0,50
COTA DE INICIO 0,60 /O 060; < 060 5 0,60
COTA DE FIN 0700 2 0,70, » 0,70, 5 0,70
LONGITUD 080 /O 080 5 080i 3 0,80
MARTILLO ICE 14128 0,90! fo- 090 > 0,90i 7 0,90
10000 in-Ib Energia S U T E 38-
HORA DE INICIO 0,10i 7 0d0i 5 0,10 0,10
JHora OE FiN 020i /¥ 0,20i <F 0,20 0,20
IntERVALD 0,30{ #/ 030i 5 0,30 0,30
COTA DE INICIO 040i AL 040 5 0,40 040
COTA DE FIN 050 B 050 5 0,50 0,50
LoNGITUD 060 4 060! < 0,60 0,60
070; 5 0;70; < 0,70 0,70
. 080; & 0.80i > 0,80 0,80
,Qbserr-\{amones 090 & 050; % 0,90 0,90
O 850 128 e | 3/ el
Sa ke 010! 4+ 010; 0,10 010
020 <+ 0,20] 4 0,20 0,20
030 ¥ 0,30] <& 0,30 0,30
040 < 0,40; 0,40 0,40
0,50 4 050i 5 0,50 0,50
0,60 5 060 4 0,60 [ 0,60
070i 5 070; 5 0,70 0,70
080} & 080; <= 0,80 0,80
. 0,90 _ 080! <. : 0,80 0,90
| wa;'og.';g:;w« l A. Para por B.Parapor reparacion ¢ papinea D. Para por dafios en maquinarias E. Miscelaneos




ANEXO 3

PRUEBAS PDA
PILA 26: PILOTE4Y6
PILA 28: PILOTE6 Y 7



BAHIA; Pile: PILA 26 P4; ICE 205S DIESEL; Blow: 10 (Test: 07-Dec-2009 20:07:)
GRL Engineers, Inc.

17-Dec-2009
CAPWAP(R) 2006-2

=

Displacement (mm)

1600 -tons
Force Msd
— — Force Cpt
800 |—
5 | | ] | 85 ms
oH\U‘H NN NN el L | L]
\ \ \ [ T
7 Lic
-800
Load (tons) Pile Top
0 200 400 600 800 — — — Bottom
0.000 ; : :
-~ ~ ~ I I I
I | |
|\ I I
! : : Ru = 610.0 tons
I I I Rs = 420.0 tons
5000\~ - - - - l-Xc - - - - - 1= === Rb = 190.0 tons
N I } } Dy = 17.0 mm
~ | | Dx = 20.0 mm
I I I
I | I
| l |
10.000F - = = \~ - - - - - - =N~ -~ e
I I I
I I
I I I
I I I
I I I
| | |
15.000F - - - — - = = = = N = = = == N—- == = = -
I I
I I I
I I I
I I I
| | |
I I I
20.000

tons/m

tons

1600

800

-800

27

18

200

400

600

800

—tons

Force Msd

— — Velocity Msd

5

LIl Ll

Shaft Resistance
Distribution

Pile Force
atRu

CAPWAP(R) 2006-2 Licensed to GRL Engineers, Inc.



BAHIA; Pile: PILA 26 P4 Test: 07-Dec-2009 20:07:
ICE 205S DIESEL; Blow: 10 CAPWAP (R) 2006-2
GRL Engineers, Inc. OP: CA
CAPWAP SUMMARY RESULTS
Total CAPWAP Capacity: 610.0; along Shaft 420.0; at Toe 190.0 tomns
Soil Dist. Depth Ru Force Sum Unit Unit Smith Quake
Sgmnt Below Below in Pile of Resist. Resist. Damping
No. Gages Grade Ru (Depth) (Area) Factor
m m tons tons tons tons/m tons/m? s/m mm
610.0
1 2.0 2.0 0.0 610.0 0.0 0.00 0.00 0.000 3.245
2 4.0 4.0 0.0 610.0 0.0 0.00 0.00 0.000 3.245
3 6.0 6.0 4.8 605.3 4.8 2.36 0.62 0.656 3.245
4 8.0 8.0 13.5 591.8 18.2 6.71 1.76 0.656 3.245
5 10.0 10.0 13.3 578.5 31.6 6.64 1.75 0.656 3.245
6 12.1 12.1 15.7 562.8 47.2 7.80 2.05 0.656 3.245
7 14.1 14.1 18.9 543.8 66.2 9.43 2.48 0.656 3.245
8 16.1 16.1 21.0 522.8 87.2 10.47 2.75 0.656 3.245
9 18.1 18.1 19.4 503.4 106.6 9.65 2.54 0.656 3.245
10 20.1 20.1 16.3 487.1 122.9 8.11 2.13 0.656 3.245
11 22.1 22.1 10.8 476.3 133.7 5.37 1.41 0.656 3.245
12 24.1 24.1 9.9 466.4 143.6 4.92 1.29 0.656 3.245
13 26.1 26.1 9.7 456.7 153.3 4.84 1.27 0.656 3.245
14 28.1 28.1 13.2 443.6 166.5 6.55 1.72 0.656 3.245
15 30.1 30.1 11.4 432.1 177.9 5.69 1.50 0.656 3.245
16 32.2 32.2 31.4 400.7 209.4 15.65 4.12 0.656 3.245
17 34.2 34.2 41.2 359.5 250.5 20.49 5.39 0.656 3.245
18 36.2 36.2 43.1 316.4 293.7 21.46 5.65 0.656 3.245
19 38.2 38.2 42.1 274.2 335.8 20.98 5.52 0.656 3.245
20 40.2 40.2 42.1 232.1 377.9 20.96 5.51 0.656 3.245
21 42.2 42.2 42.1 190.0 420.0 20.96 5.51 0.656 3.179
Avg. Shaft 20.0 9.95 2.62 0.656 3.238
Toe 190.0 165.23 1.230 1.207
Soil Model Parameters/Extensions Shaft Toe
Case Damping Factor 0.895 0.759
Unloading Quake (% of loading quake) 99 30
Reloading Level (% of Ru) 100 100
Unloading Level (% of Ru) 0
Resistance Gap (included in Toe Quake) (mm) 0.203
Soil Plug Weight (tons) 0.27
Soil Support Dashpot 0.000 3.000
Soil Support Weight (tons) 0.00 3.89
CAPWAP match quality = 1.41 (Wave Up Match) ; RSA = 0
Observed: final set = 3.000 mm; blow count = 333 b/m
Computed: final set = 3.446 mm; blow count = 290 b/m
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BAHIA; Pile:

PILA 26 P4

Test: 07-Dec-2009 20:07:

ICE 205S DIESEL; Blow: 10 CAPWAP (R) 2006-2
GRL Engineers, Inc. OP: CA
max. Top Comp. Stress = 1.876 tons/cm? (T= 26.7 ms, max= 1.021 x Top)
max. Comp. Stress = 1.916 tons/cm? (Z= 8.0 m, T= 28.0 ms)
max. Tens. Stress = -0.074 tons/cm? (Z= 41.2 m, T= 52.2 ms)
max. Energy (EMX) = 13.08 tonne-m; max. Measured Top Displ. (DMX)=15.86 mm
EXTREMA TABLE
Pile Dist. max. min. max. max. max. max. max.
Sgmnt Below Force Force Comp. Tens. Trnsfd. Veloc. Displ.
No. Gages Stress Stress Energy
m tons tons tons/cm? tons/cm? tonne-m m/s mm
1 1.0 1403.0 -19.1 1.876 -0.026 13.08 4.4 15.677
2 2.0 1403.8 -19.5 1.877 -0.026 13.05 4.4 15.484
4 4.0 1410.1 -20.3 1.886 -0.027 12.99 4.4 15.101
6 6.0 1427.6 -20.1 1.909 -0.027 12.93 4.3 14.714
8 8.0 1432.9 -20.7 1.916 -0.028 12.69 4.3 14.322
10 10.0 1407.2 -20.5 1.882 -0.027 12.17 4.2 13.929
12 12.1 1388.2 -20.5 1.857 -0.027 11.66 4.1 13.522
14 14.1 1364.9 -20.5 1.825 -0.027 11.09 4.0 13.093
16 16.1 1329.4 -20.5 1.778 -0.027 10.44 3.8 12.639
18 18.1 1283.2 -20.0 1.716 -0.027 9.75 3.8 12.156
20 20.1 1237.3 -20.1 1.655 -0.027 9.12 3.7 11.650
22 22.1 1199.1 -20.5 1.604 -0.027 8.59 3.6 11.122
24 24.1 1179.8 -21.0 1.578 -0.028 8.20 3.6 10.569
26 26.1 1166.4 -23.1 1.560 -0.031 7.85 3.5 10.019
28 28.1 1156.9 -20.4 1.547 -0.027 7.58 3.4 9.672
30 30.1 1151.5 -29.4 1.540 -0.039 7.25 3.3 9.291
32 32.2 1168.8 -33.4 1.563 -0.045 6.96 3.1 8.880
34 34.2 1131.0 -34.3 1.513 -0.046 6.35 3.0 8.484
36 36.2 1066.3 -36.4 1.426 -0.049 5.64 2.8 8.116
38 38.2 1006.9 -42.6 1.347 -0.057 4.97 2.6 7.799
40 40.2 914.9 -46.6 1.224 -0.062 4.39 2.5 7.542
42 42.2 791.0 -54.2 1.058 -0.073 3.41 2.6 7.375
Absolute 8.0 1.916 (T = 28.0 ms)
41.2 -0.074 (T = 52.2 ms)
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BAHIA; Pile: PILA 26 P4 Test: 07-Dec-2009 20:07:

ICE 205S DIESEL; Blow: 10 CAPWAP (R) 2006-2
GRL Engineers, Inc. OP: CA
CASE METHOD
J = 0.0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7 0.8 0.9
RP 1575.6 1453.7 1331.8 1209.9 1088.0 966.1 844.3 722.4 600.5 478.6
RX 1575.6 1453.7 1331.8 1209.9 1088.0 966.1 844.3 722.4 600.5 478.6
RU 1718.8 1611.2 1503.7 1396.1 1288.5 1181.0 1073.4 965.9 858.3 750.7

RAU = 112.4 (tons); RA2 = 454 .9 (tons)

Current CAPWAP Ru = 610.0 (tons); Corresponding J(RP)= 0.79; J(RX) = 0.79

VMX TVP VT1*Z FT1 FMX DMX DFN SET EMX QUS
m/s ms tons tons tons mm mm mm tonne-m tons
4.53 26.48 1393.3 1401.1 1401.1 15.863 2.990 3.000 13.1 1392.0

PILE PROFILE AND PILE MODEL

Depth Area E-Modulus Spec. Weight Perim.
m cm? tons/cm? tons/m3 m
0.00 747.70 2109.2 7.881 3.801
42.20 747.70 2109.2 7.881 3.801
Toe Area 1.150 m?
Top Segment Length 1.00 m, Top Impedance 307.84 tons/m/s
Pile Damping 1.0 %, Time Incr 0.196 ms, Wave Speed 5123.0 m/s, 2L/c 16.5 ms
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BAHIA; Pile: PILA 26 P6; ICE 205S DIESEL; Blow: 8 (Test: 07-Dec-2009 19:46:) 17-Dec-2009 E

GRL Engineers, Inc. CAPWAP(R) 2006-2
1600 -tons 1600 -tons
Force Msd Force Msd
— — Force Cpt — — Velocity Msd
800 — 800
5 85 mMs
0 \\\‘mmu\m\mu \W'ﬁu;m\mmm\ 0
7 I
7 Lic
-800 -800
Load (tons) — Pile Top 0 | - Shat Res
— — — Bottom | - aft Resistance
0.000° 200 400 600 800 | | Distribution
NN ~ l ! ! 20 |
\\ | G LYy -=-=-=-=-=-=-=-I=-=-=-=- == - - - - --- - ----=- - - - - =
N | | E |
>~ - : : : Ru = 740.0 tons S
~ I I Rs = 520.0 tons had ok - - - - __ |7 B 0 1 1
6250 - N~ - T N T T T - T T Rb = 220.0 tons I
= | | : Dy = 18.4 mm I
S ‘ ‘ ‘ Dx = 21.4 mm |
S ! I |
= ‘ | | 0
() l 1 l .
£ 12500 - - - - - - N\ - - - == = - - — - Plle Force
8 } } ; PN ] Ee e H e i
E | | |
Q. | l
g ! ! ! 2 400fF - - = = = = = = =|- = = = = = F — = = = — - —# - - - - - - - - - - - —
1 1 1 S
18750 - - — - - - - - - - - - - = = s
| | )
| | | 600 - - - — == — = |- = /- — — — — — — — — — — - — — - — — — - — - - —
I I I
1 1 1
: : : 800
25.000

CAPWAP(R) 2006-2 Licensed to GRL Engineers, Inc.



BAHIA; Pile: PILA 26 P6 Test: 07-Dec-2009 19:46:
ICE 205S DIESEL; Blow: 8 CAPWAP (R) 2006-2
GRL Engineers, Inc. OP: CA
CAPWAP SUMMARY RESULTS
Total CAPWAP Capacity: 740.0; along Shaft 520.0; at Toe 220.0 toms
Soil Dist. Depth Ru Force Sum Unit Unit Smith
Sgmnt Below Below in Pile of Resist. Resist. Damping
No. Gages Grade Ru (Depth) (Area) Factor
m m tons tons tons tons/m tons/m? s/m
740.0
1 2.0 2.0 0.0 740.0 0.0 0.00 0.00 0.000
2 4.0 4.0 10.4 729.6 10.4 5.14 1.35 0.690
3 6.1 6.1 10.5 719.1 20.9 5.19 1.37 0.690
4 8.1 8.1 15.7 703.4 36.6 7.74 2.04 0.690
5 10.1 10.1 19.8 683.6 56.4 9.79 2.58 0.690
6 12.1 12.1 20.8 662.8 77.2 10.26 2.70 0.690
7 14.2 14.2 24.9 637.9 102.1 12.31 3.24 0.690
8 16.2 16.2 28.0 609.9 130.1 13.85 3.64 0.690
9 18.2 18.2 28.0 581.9 158.1 13.85 3.64 0.690
10 20.2 20.2 20.3 561.6 178.4 10.02 2.63 0.690
11 22.3 22.3 17.0 544.6 195.4 8.41 2.21 0.690
12 24.3 24.3 13.5 531.1 208.9 6.67 1.75 0.690
13 26.3 26.3 13.5 517.6 222.4 6.67 1.75 0.690
14 28.3 28.3 12.5 505.1 234.9 6.16 1.62 0.690
15 30.4 30.4 12.5 492.6 247.4 6.16 1.62 0.690
16 32.4 32.4 21.1 471.5 268.5 10.45 2.75 0.690
17 34.4 34.4 34.6 436.9 303.1 17.11 4.50 0.690
18 36.4 36.4 48.3 388.5 351.5 23.88 6.28 0.690
19 38.5 38.5 52.3 336.2 403.8 25.84 6.80 0.690
20 40.5 40.5 58.1 278.1 461.9 28.72 7.55 0.690
21 42.5 42.5 58.1 220.0 520.0 28.72 7.55 0.690
Avg. Shaft 24.8 12.24 3.22 0.690
Toe 220.0 191.32 1.313
Soil Model Parameters/Extensions Shaft Toe
Quake (mm) 2.447 2.373
Case Damping Factor 1.166 0.938
Unloading Quake (% of loading quake) 82 100
Reloading Level (% of Ru) 100 100
Unloading Level (% of Ru) 17
Soil Plug Weight (tons) 0.54
Soil Support Dashpot 0.787 0.000
Soil Support Weight (tons) 3.92 0.00
CAPWAP match quality = 0.94 (Wave Up Match) ; RSA = 0
Observed: final set = 3.000 mm; blow count = 333 b/m
Computed: final set = 2.388 mm; blow count = 419 b/m
Page 1 Analysis: 17-Dec-2009



BAHIA; Pile:

PILA 26 P6

Test: 07-Dec-2009 19:46:

ICE 205S DIESEL; Blow: 8 CAPWAP (R) 2006-2
GRL Engineers, Inc. OP: CA
max. Top Comp. Stress = 1.760 tons/cm? (T= 26.9 ms, max= 1.022 x Top)
max. Comp. Stress = 1.800 tons/cm? (Z= 4.0 m, T= 27.5 ms)
max. Tens. Stress = -0.054 tons/cm? (Z= 10.1 m, T= 51.0 ms)
max. Energy (EMX) = 11.71 tonne-m; max. Measured Top Displ. (DMX)=14.01 mm
EXTREMA TABLE
Pile Dist. max. min. max. max. max. max. max.
Sgmnt Below Force Force Comp. Tens. Trnsfd. Veloc. Displ.
No. Gages Stress Stress Energy
m tons tons tons/cm? tons/cm? tonne-m m/s mm
1 1.0 1316.2 -32.3 1.760 -0.043 11.71 4.1 13.663
2 2.0 1325.4 -32.7 1.773 -0.044 11.66 4.1 13.423
4 4.0 1345.5 -33.9 1.800 -0.045 11.57 4.0 12.943
6 6.1 1333.0 -35.2 1.783 -0.047 11.15 3.9 12.485
8 8.1 1326.3 -39.7 1.774 -0.053 10.75 3.8 12.047
10 10.1 1304.8 -40.1 1.745 -0.054 10.23 3.7 11.632
12 12.1 1274.1 -38.2 1.704 -0.051 9.64 3.6 11.240
14 14.2 1245.2 -36.6 1.665 -0.049 9.06 3.5 10.859
16 16.2 1204.1 -30.8 1.610 -0.041 8.41 3.3 10.478
18 18.2 1148.3 -26.7 1.536 -0.036 7.73 3.2 10.088
20 20.2 1087.8 -22.2 1.455 -0.030 7.08 3.1 9.696
22 22.3 1047.2 -21.4 1.401 -0.029 6.61 3.0 9.300
24 24.3 1015.3 -19.0 1.358 -0.025 6.21 3.0 8.867
26 26.3 993.7 -21.4 1.329 -0.029 5.87 2.9 8.391
28 28.3 973.2 -21.8 1.302 -0.029 5.53 2.9 7.879
30 30.4 963.5 -21.5 1.289 -0.029 5.21 2.8 7.320
32 32.4 967.6 -23.9 1.294 -0.032 4.87 2.6 6.702
34 34.4 962.0 -20.3 1.287 -0.027 4.48 2.5 6.142
36 36.4 929.6 -16.1 1.243 -0.022 3.99 2.3 5.629
38 38.5 900.2 -9.2 1.204 -0.012 3.47 2.1 5.198
40 40.5 848.4 -3.5 1.135 -0.005 2.99 1.8 4.787
42 42.5 755.8 0.0 1.011 0.000 2.26 1.8 4.457
Absolute 4.0 1.800 (T = 27.5 ms)
10.1 -0.054 (T = 51.0 ms)
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BAHIA; Pile: PILA 26 P6 Test: 07-Dec-2009 19:46:

ICE 205S DIESEL; Blow: 8 CAPWAP (R) 2006-2
GRL Engineers, Inc. OP: CA
CASE METHOD
J = 0.0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7 0.8 0.9
RP 1501.4 1391.8 1282.1 1172.4 1062.7 953.1 843.4 733.7 624.1 514.4
RX 1501.4 1391.8 1282.1 1172.4 1062.7 953.1 843.4 733.7 624.1 514.4
RU 1655.2 1561.0 1466.7 1372.4 1278.1 1183.8 1089.5 995.3 901.0 806.7

RAU = 45.8 (tons); RA2 = 446 .3 (tons)

Current CAPWAP Ru = 740.0 (tons); Corresponding J(RP)= 0.69; J(RX) = 0.69

VMX TVP VT1*Z FT1 FMX DMX DFN SET EMX QUS
m/s ms tons tons tons mm mm mm tonne-m tons
4.17 26.67 1284.0 1314.1 1315.7 14.013 3.004 3.000 11.8 1386.7

PILE PROFILE AND PILE MODEL

Depth Area E-Modulus Spec. Weight Perim.
m cm? tons/cm? tons/m3 m
0.00 747.70 2109.2 7.881 3.801
42.50 747.70 2109.2 7.881 3.801
Toe Area 1.150 m?
Top Segment Length 1.01 m, Top Impedance 307.84 tons/m/s
Pile Damping 1.0 %, Time Incr 0.198 ms, Wave Speed 5123.0 m/s, 2L/c 16.6 ms

Page 3 Analysis: 17-Dec-2009



BAHIA; Pile: PILA 28 P6; ICE 205S DIESEL; Blow: 9 (Test: 08-Dec-2009 03:16:)
GRL Engineers, Inc.

09-Dec-2009
CAPWAP(R) 2006-2
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BAHIA; Pile: PILA 28 P6 Test: 08-Dec-2009 03:16:

ICE 205S DIESEL; Blow: 9 CAPWAP (R) 2006-2

GRL Engineers, Inc. OP: CA
CAPWAP SUMMARY RESULTS

Total CAPWAP Capacity: 610.0; along Shaft 450.0; at Toe 160.0 tomns
Soil Dist. Depth Ru Force Sum Unit Unit Smith
Sgmnt Below Below in Pile of Resist. Resist. Damping
No. Gages Grade Ru (Depth) (Area) Factor
m m tons tons tons tons/m tons/m? s/m
610.0
1 2.0 2.0 0.0 610.0 0.0 0.00 0.00 0.000
2 4.0 4.0 2.3 607.7 2.3 1.14 0.30 0.938
3 6.0 6.0 12.6 595.1 14.9 6.32 1.66 0.938
4 8.0 8.0 15.7 579.4 30.6 7.85 2.07 0.938
5 10.0 10.0 17.7 561.7 48.3 8.85 2.33 0.938
6 12.0 12.0 19.3 542.4 67.7 9.66 2.54 0.938
7 14.0 14.0 23.4 519.0 91.0 11.70 3.08 0.938
8 16.0 16.0 26.1 492.8 117.2 13.05 3.43 0.938
9 18.0 18.0 37.6 455.3 154.7 18.78 4.94 0.938
10 20.0 20.0 39.5 415.8 194.2 19.74 5.19 0.938
11 22.0 22.0 37.5 378.2 231.8 18.77 4.94 0.938
12 24.0 24.0 34.0 344.3 265.7 16.99 4.47 0.938
13 26.0 26.0 33.4 310.9 299.1 16.71 4.40 0.938
14 28.0 28.0 32.4 278.5 331.5 16.20 4.26 0.938
15 30.0 30.0 32.4 246.1 363.9 16.20 4.26 0.938
16 32.0 32.0 30.4 215.7 394.3 15.19 3.99 0.938
17 34.0 34.0 28.3 187.4 422.6 14.16 3.73 0.938
18 36.0 36.0 27.4 160.0 450.0 13.69 3.60 0.938
Avg. Shaft 25.0 12.50 3.29 0.938
Toe 160.0 139.14 1.113
Soil Model Parameters/Extensions Shaft Toe
Quake (mm) 1.089 6.620
Case Damping Factor 1.371 0.578
Unloading Quake (% of loading quake) 79 30
Reloading Level (% of Ru) 100 100
Unloading Level (% of Ru) 73
Resistance Gap (included in Toe Quake) (mm) 0.042
Soil Plug Weight (tons) 0.47
Soil Support Dashpot 0.876 0.000
Soil Support Weight (tons) 3.88 0.00
CAPWAP match quality = 2.10 (Wave Up Match) ; RSA = 0
Observed: final set = 6.000 mm; blow count = 167 b/m
Computed: final set = 6.447 mm; blow count = 155 b/m
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BAHIA; Pile:

PILA 28 P6

Test: 08-Dec-2009 03:16:

ICE 205S DIESEL; Blow: 9 CAPWAP (R) 2006-2
GRL Engineers, Inc. OP: CA
max. Top Comp. Stress = 1.951 tons/cm? (T= 26.5 ms, max= 1.034 x Top)
max. Comp. Stress = 2.017 tons/cm? (Z= 6.0 m, T= 27.5 ms)
max. Tens. Stress = -0.022 tons/cm? (Z= 8.0 m, T= 42.9 ms)
max. Energy (EMX) = 13.36 tonne-m; max. Measured Top Displ. (DMX)=14.79 mm
EXTREMA TABLE
Pile Dist. max. min. max. max. max. max. max.
Sgmnt Below Force Force Comp. Tens. Trnsfd. Veloc. Displ.
No. Gages Stress Stress Energy
m tons tons tons/cm? tons/cm? tonne-m m/s mm
1 1.0 1458.6 -10.1 1.951 -0.013 13.36 4.5 14.207
2 2.0 1462.8 -2.7 1.956 -0.004 13.30 4.5 13.926
4 4.0 1485.7 -3.2 1.987 -0.004 13.17 4.4 13.361
6 6.0 1507.9 -9.8 2.017 -0.013 12.92 4.3 12.752
8 8.0 1483.2 -16.5 1.984 -0.022 12.23 4.2 12.110
10 10.0 1448.2 -8.1 1.937 -0.011 11.45 4.1 11.460
12 12.0 1411.0 -1.4 1.887 -0.002 10.66 3.9 10.819
14 14.0 1374.1 -6.3 1.838 -0.008 9.87 3.7 10.195
16 16.0 1334.1 -0.0 1.784 -0.000 9.04 3.5 9.590
18 18.0 1293.8 -0.0 1.730 -0.000 8.22 3.3 9.008
20 20.0 1213.0 -0.0 1.622 -0.000 7.31 3.1 8.721
22 22.0 1125.6 -0.0 1.505 -0.000 6.46 2.9 8.427
24 24.0 1046.9 -0.0 1.400 -0.000 5.71 2.7 8.120
26 26.0 982.8 -0.0 1.314 -0.000 5.07 2.6 7.800
28 28.0 922.2 -0.0 1.233 -0.000 4.49 2.4 7.524
30 30.0 865.0 -0.0 1.157 -0.000 3.97 2.3 7.274
31 31.0 791.6 -0.0 1.059 -0.000 3.49 2.2 7.148
32 32.0 813.7 -0.0 1.088 -0.000 3.47 2.2 7.015
33 33.0 751.2 -0.0 1.005 -0.000 3.04 2.1 6.906
34 34.0 737.9 -0.0 0.987 -0.000 3.04 2.2 6.810
35 35.0 598.9 -0.0 0.801 -0.000 2.64 2.3 6.722
36 36.0 569.2 -0.0 0.761 -0.000 2.26 2.4 6.621
Absolute 6.0 2.017 (T = 27.5 ms)
8.0 -0.022 (T = 42.9 ms)
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BAHIA; Pile: PILA 28 P6 Test: 08-Dec-2009 03:16:

ICE 205S DIESEL; Blow: 9 CAPWAP (R) 2006-2
GRL Engineers, Inc. OP: CA
CASE METHOD
J = 0.0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7 0.8 0.9
RP 1525.1 1391.5 1257.9 1124.3 990.7 857.1 723.5 589.8 456.2 322.6
RX 1525.1 1391.5 1257.9 1124.3 990.7 857.1 723.5 589.8 456.2 322.6
RU 1738.5 1626.2 1513.9 1401.6 1289.4 1177.1 1064.8 952.5 840.3 728.0

RAU = 133.6 (tons); RA2 = 407.5 (tons)

Current CAPWAP Ru = 610.0 (tons); Corresponding J(RP)= 0.68; J(RX) = 0.68

VMX TVP VT1*Z FT1 FMX DMX DFN SET EMX QUS
m/s ms tons tons tons mm mm mm tonne-m tons
4.53 26.35 1393.6 1467.6 1474.2 14.792 6.002 6.000 13.5 1299.0

PILE PROFILE AND PILE MODEL

Depth Area E-Modulus Spec. Weight Perim.
m cm? tons/cm? tons/m3 m
0.00 747.70 2109.2 7.881 3.801
36.00 747.70 2109.2 7.881 3.801
Toe Area 1.150 m?
Segmnt Dist. Impedance Imped. Tension Compression Perim. Soil
Number B.G. Change Slack Eff. Slack Eff. Plug
m tons/m/s % mm mm m tons
1 1.00 307.84 0.00 0.000 0.000 -0.000 0.000 3.801 0.00
2 2.00 307.84 0.00 0.000 0.000 -0.000 0.000 3.801 0.00
36 36.00 307.84 0.00 0.000 0.000 -0.000 0.000 3.801 0.00

Pile Damping 1.0 %, Time Incr 0.195 ms, Wave Speed 5123.0 m/s, 2L/c 14.1 ms
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BAHIA; Pile: PILA 28 P7; ICE 205S DIESEL; Blow: 7 (Test: 08-Dec-2009 04:10:)

GRL Engineers, Inc.

09-Dec-2009 E
CAPWAP(R) 2006-2
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BAHIA; Pile: PILA 28 P7 Test: 08-Dec-2009 04:10:

ICE 205S DIESEL; Blow: 7 CAPWAP (R) 2006-2

GRL Engineers, Inc. OP: CA
CAPWAP SUMMARY RESULTS

Total CAPWAP Capacity: 570.0; along Shaft 430.0; at Toe 140.0 tomns
Soil Dist. Depth Ru Force Sum Unit Unit Smith
Sgmnt Below Below in Pile of Resist. Resist. Damping
No. Gages Grade Ru (Depth) (Area) Factor
m m tons tons tons tons/m tons/m? s/m
570.0
1 2.0 2.0 0.0 570.0 0.0 0.00 0.00 0.000
2 4.0 4.0 0.0 570.0 0.0 0.00 0.00 0.000
3 6.0 6.0 1.8 568.2 1.8 0.92 0.24 0.854
4 8.0 8.0 12.9 555.3 14.7 6.43 1.69 0.854
5 10.0 10.0 13.2 542.1 27.9 6.60 1.74 0.854
6 12.0 12.0 14.2 527.9 42.1 7.08 1.86 0.854
7 14.0 14.0 20.9 507.1 62.9 10.42 2.74 0.854
8 16.0 16.0 28.5 478.6 91.4 14.26 3.75 0.854
9 18.0 18.0 33.3 445.3 124.7 16.64 4.38 0.854
10 20.0 20.0 35.6 409.6 160.4 17.82 4.69 0.854
11 22.0 22.0 36.9 372.8 197.2 18.43 4.85 0.854
12 24.0 24.0 37.6 335.1 234.9 18.81 4.95 0.854
13 26.0 26.0 34.6 300.5 269.5 17.33 4.56 0.854
14 28.0 28.0 32.1 268.4 301.6 16.05 4.22 0.854
15 30.0 30.0 30.9 237.5 332.5 15.47 4.07 0.854
16 32.0 32.0 32.1 205.4 364.6 16.05 4.22 0.854
17 34.0 34.0 33.3 172.1 397.9 16.65 4.38 0.854
18 36.0 36.0 32.1 140.0 430.0 16.05 4.22 0.854
Avg. Shaft 23.9 11.94 3.14 0.854
Toe 140.0 121.75 1.010
Soil Model Parameters/Extensions Shaft Toe
Quake (mm) 2.560 4.709
Case Damping Factor 1.193 0.459
Unloading Quake (% of loading quake) 39 90
Reloading Level (% of Ru) 100 100
Unloading Level (% of Ru) 12
Resistance Gap (included in Toe Quake) (mm) 0.520
Soil Support Dashpot 0.452 0.000
Soil Support Weight (tons) 3.88 0.00
CAPWAP match quality = 1.39 (Wave Up Match) ; RSA = 0
Observed: final set = 6.000 mm; blow count = 167 b/m
Computed: final set = 5.166 mm; blow count = 194 b/m
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BAHIA; Pile:
ICE 205S DIESEL; Blow:
GRL Engineers,

PILA 28 P7

Inc.

Test: 08-Dec-2009 04:10:
CAPWAP (R) 2006-2

OP: CA

max. Top Comp. Stress = 1.861 tons/cm? (T= 26.5 ms, max= 1.035 x Top)
max. Comp. Stress = 1.926 tons/cm? (Z= 8.0 m, T= 27.9 ms)
max. Tens. Stress = -0.070 tons/cm? (Z= 7.0 m, T= 38.8 ms)
max. Energy (EMX) = 11.75 tonne-m; max. Measured Top Displ. (DMX)=14.21 mm
EXTREMA TABLE
Pile Dist. max. min. max. max. max. max. max.
Sgmnt Below Force Force Comp. Tens. Trnsfd. Veloc. Displ.
No. Gages Stress Stress Energy
m tons tons tons/cm? tons/cm? tonne-m m/s mm
1 1.0 1391.7 -48.2 1.861 -0.064 11.75 4.4 13.396
2 2.0 1392.7 -49.5 1.863 -0.066 11.73 4.4 13.224
4 4.0 1398.5 -40.5 1.870 -0.054 11.66 4.4 12.828
6 6.0 1419.8 -44 .4 1.899 -0.059 11.57 4.4 12.360
8 8.0 1440.2 -52.1 1.926 -0.070 11.39 4.3 11.846
10 10.0 1412.8 -35.3 1.890 -0.047 10.82 4.2 11.308
12 12.0 1393.3 -49.4 1.863 -0.066 10.26 4.0 10.753
14 14.0 1382.7 -44.1 1.849 -0.059 9.71 3.9 10.195
16 16.0 1354.7 -36.6 1.812 -0.049 9.02 3.7 9.654
18 18.0 1303.6 -35.2 1.744 -0.047 8.21 3.5 9.165
20 20.0 1239.9 -29.8 1.658 -0.040 7.45 3.3 8.978
22 22.0 1172.0 -13.0 1.567 -0.017 6.71 3.1 8.726
24 24.0 1101.0 -9.9 1.473 -0.013 6.01 2.9 8.447
26 26.0 1026.8 0.0 1.373 0.000 5.35 2.8 8.191
28 28.0 962.0 0.0 1.287 0.000 4.77 2.6 7.986
30 30.0 906.3 0.0 1.212 0.000 4.26 2.5 7.758
31 31.0 836.6 0.0 1.119 0.000 3.79 2.4 7.646
32 32.0 846.8 0.0 1.133 0.000 3.78 2.4 7.551
33 33.0 745.7 0.0 0.997 0.000 3.31 2.5 7.477
34 34.0 689.9 0.0 0.923 0.000 3.31 2.7 7.397
35 35.0 544.3 0.0 0.728 0.000 2.81 2.8 7.317
36 36.0 559.7 0.0 0.749 0.000 2.39 2.8 7.221
Absolute 8.0 1.926 (T = 27.9 ms)
7.0 -0.070 (T = 38.8 ms)
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BAHIA; Pile: PILA 28 P7 Test: 08-Dec-2009 04:10:

ICE 2058 DIESEL; Blow: 7 CAPWAP (R) 2006-2
GRL Engineers, Inc. OP: CA
CASE METHOD
J = 0.0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7 0.8 0.9
RP 1411.0 1273.3 1135.6 997.9 860.2 722.5 584.9 447.2 309.5 171.8
RX 1411.0 1273.3 1135.6 997.9 860.2 722.5 584.9 447.2 325.6 249.8
RU 1598.7 1479.7 1360.8 1241.9 1123.0 1004.0 885.1 766.2 647.3 528.3

RAU = 77.6 (tons); RA2 = 215.3 (tomns)

Current CAPWAP Ru = 570.0 (tons); Corresponding J(RP)= 0.61; J(RX) = 0.61
VMX TVP VT1*Z FT1 FMX DMX DFN SET EMX QUS
m/s ms tons tons tons mm mm mm tonne-m tons
4.51 26.35 1386.8 1401.0 1401.0 14.212 6.004 6.000 11.8 1169.3
PILE PROFILE AND PILE MODEL

Depth Area E-Modulus Spec. Weight Perim.
m cm? tons/cm? tons/m3 m
0.00 747.70 2109.2 7.881 3.801
36.00 747.70 2109.2 7.881 3.801

Toe Area 1.150 m?

Top Segment Length

Pile Damping 1.0

1.00 m, Top Impedance 307.84 tons/m/s

[}

%, Time Incr 0.195 ms, Wave Speed 5123.0 m/s, 2L/c 14.1 ms

Page 3
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